CAPITULO |
ANTECEDENTES
1.1. Nombre del Proyecto.
El presente proyecto lleva como nombre “Disefiouestiral del Politécnico Tabladita II”
1.2. Entidad Impulsora.
La entidad impulsora del proyecto es “La Honorataldia Municipal de Tarija”
1.3. Situacion Actual.

Debido al incremento de los habitantes de la ciuadarija se han ido formando varios
barrios nuevos en las periferias de la ciudad enhws casos estos barrios todavia no
cuentan con algunos servicios basicos y otros earde escuelas, centros de salud, areas

deportivas, sedes sociales y otras infraestructigdmsen social.

Tal es el caso del Tabladita Il que aun no cueotavias de acceso comodas al lugar y no

todos los vecinos tienen el servicio de agua petabl

Como el estudio a nivel de licenciatura que brindaestras universidades locales no es el

unico camino a la capacitacion de las persondsn é&ss estudios a nivel técnico.

En un ejemplo mas puntual los estudiantes que nambs estudios secundarios y que no
ingresan a las universidades de nuestro medio rmuates no cuentan con mas opciones

para prepararse debido a la carencia de Politécrécozonas cercanas a sus viviendas.

Actualmente la Alcaldia Municipal de Tarija cuentan planos arquitectonicos del futuro
politécnico en el barrio Tabladita Il, el cual ctande dos plantas arquitectonicas, donde en
la planta baja existen seis espacios destinadestalderes, tres aulas, porteria, un espacio
destinado para la direccidn, secretaria y sal@deiones respectivamente y dos bafios, uno
para mujeres y otro para hombres. Para accederptaéa alta existen dos gradas de
hormigdon armado de dos tramos y un descanso cagaina en cada extremo de la planta.

En la planta alta existen, una biblioteca, sietasaicuatro aulas para talleres y dos bafios.



1.4. Planteamiento del Problema.

El Barrio Tabladita Il y zonas aledafias carecenadenfraestructura adecuada para la
capacitacion técnica como instruccion de compatagsnecanica, costura, peluqueria, etc.,

esta zona cuenta con un area disponible para yegmde esta naturaleza.

Como no existe una infraestructura que actualmesti funcionando en las cercanias del
barrio Tabladita 1l y que cumpla con los serviaitess Educacion Técnica se espera que el
proyecto sea muy beneficioso para los vecinos rargey especialmente para la poblacion

joven, para que de ésta manera encuentren masiepae preparacion.

La construccion de un politécnico en el barrio @diih Il facilitaria que la poblacion
interesada curse una carrera técnica en ambierapgips y ademas reactivaria la zona
comercialmente, zona que a la fecha tiene muchessitades por tratarse de un barrio

nuevo.

Actualmente se cuenta con planos arquitectonicbBitlgo politécnico, pero no se cuenta
con un calculo estructural que garantice el sustdetla edificacibn de manera estable y

segura.
1.5. Objetivos.

Los objetivos de la presente propuesta de proykringenieria son los siguientes:
1.5.1. General.

Realizar el disefio estructural del Politécnico @dhé Il ubicado en el distrito 13
de la ciudad de Tarija, utilizando los conocimisraoquiridos en las materias relacionadas
al célculo y disefio estructural de elementos denlgim armado, para garantizar la
seguridad y la estabilidad de la estructura durahteeriodo de vida util considerado para

la misma.
1.5.2. Especificos.

» Recopilar la informacion existente del proyecto gea necesaria para el estudio de

alternativas estructurales de los distintos miemlpee conforman la estructura.



* Realizar el estudio de suelos del lugar de emplezram El cual consta de la
realizacion del ensayo de capacidad de soportsugéd (SPT) y la clasificacion de
los suelos que conforman el estrato de suelo§lagar de ensayo.

* Realizar el calculo estructural y el dimensionanteme los componentes
estructurales para que la estructura cumpla codiciones de seguridad y confort.

» Elaborar planos estructurales para su construccion.

e Realizar cOmputos métricos, precios unitarios padeserminar el presupuesto
general del proyecto.

* Realizar el cronograma de actividades indicand@lato de construccion del

proyecto.

1.6. Justificacion.

1.6.1. Justificacién Técnica.

La justificacion técnica del presente proyectoiaaden el andlisis de alternativas y
desarrollo de un disefio estructural eficiente &eatlas solicitaciones que se puedan
presentar en la estructura a lo largo de su perigdoA deméas de brindar un aporte

académico al respecto de tipos de impermeabilinad@dcubiertas.
1.6.2. Justificacion Socio-Econdémica.

Aportar un documento que ayude a la comunidadsenaoaso al barrio Tabladita Il y a los
barrios colindantes, debido a que la informacioa cpntendra el documento, permitira que
la alcaldia pueda tomar en cuenta el analisistdenalivas, el costo aproximado de la obra
y contara con los estudios del terreno del lugaemiplazamiento, permitiendo de esta
manera que el barrio Tabladita Il pueda gestioeaunsos para la construccion del
Politécnico, contribuyendo de esta manera al mejenato de la calidad de vida de los

habitantes del barrio Tabladita Il y de los bardoBndantes.
1.7. Alcance del Proyecto.

Con toda la informacion secundaria brindada, earda@uesta de proyecto se han analizado

las siguientes alternativas:



1.7.1. Analisis de alternativas de solucion.

En la etapa de la propuesta se concluyé:

Como la cubierta es plana, se optara por una losareada de hormigén armado
con viguetas de hormigdn pretensado.

Por las dimensiones de los espacios y la arquitecta opté por un estructura
compuesta por porticos de HPA° ya que este tipecesteuctura no reduce los
espacios designados previstos en la arquitectura.

La parte de la infraestructura se realizara de HY° ser mas eficiente en la

distribucion de las cargas y por qué se optariamaror area de fundacion.

1.7.2. Resultados a lograr.

En el desarrollo de la propuesta “"Disefio estrattiel Politécnico Tabladita II”” que se

ejecutara en la asignatura CIV-502, se planteasifpsentes resultados:

Estudio de suelos: capacidad portante, estratifinatipo de suelo a través de los
instrumentos del laboratorio de suelos de U.A.J.M.S

Calcular y disefiar la estructura a porticada de®H°A

Calcular y diseiar la infraestructura de H°A®.

Calcular y disenar todos los elementos complemiestajue forman parte de la
estructura como ser: Escaleras.

Realizacion de cOmputos métricos, precios unitgripgesupuesto en general.
Realizacion del cronograma de ejecucion de la obra.

Realizacion de especificaciones técnicas.

Realizacion del Aporte Académico, realizacion danplas en Excel para la
obtencion de curvas de interaccion unidirecciongi@s columnas de hormigon
armado.

No se realizara el calculo de las instalacionesigggptable, sanitaria, eléctrica)
solamente se incluird en el presupuesto y croncy@mo referencia.

Elaboracién del informe del proyecto.



1.8. Ubicacion del Proyecto.

Ubicacion del Proyecto Politécnico Tabladita Il:

Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Cercado

Municipio: Tarija

Barrio Principal del Estudio: Tabladita Il

Barrios adyacentes, que pertenecen al distrito3NSan Antonio, Alto Senac, Tabladita.

El barrio Tabladita Il se encuentra a aproximad#mé®& Km. desde el centro de la ciudad
hacia el nor-oeste yendo por la avenida princidl.emplazamiento del Politécnico
Tabladita Il sera en el lote ubicado entre as sdlke caja y Chijmuri. Teniendo frentes de

salida tanto a la calle La Caja, Camachefa y Chijmu
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Figura N° 1: Ubicacion del Proyecto

Fuente: Propia



1.9. Aspectos Demogréficos.

1.9.1. Caracteristicas de la Zona.

e Clima.

La ciudad de Tarija cuenta con un clima templatbastante himedo, puede ser muy célido
en verano, llegando a superar temperaturas de®3painbién puede llegar a ser muy frio

en invierno llegando a temperaturas menores a.0° C°

» Topografia.
En el Barrio Senac se registran pendientes refawnée elevadas, especialmente en la
parte de alto Senac donde existen pendientes eganllhasta el 15 %, sin embargo en la

zona donde se realizaréa el proyecto, no se cuemtadesniveles importantes, como se
podra apreciar en la figura No.1.

1.10. Servicios Basicos Existentes.
1.10.1.Calidad de Vida en la zona.

Se trata de una zona semi-rural, es decir queese algunos servicios pero no todos, se

cuenta con agua potable y luz eléctrica, pero martstalaciones de gas:

TABLA 1.1: Servicios Basicos en la Zona

Servicios Basicos

parmo Electricidad | Agua Potable Alcantarillado Recojobdsura
Aranjuez 85% 85% 80% 70%
San Antonio 83% 83% 35% 0%
Méndez Arcos 81% 81% 80% 90%
Andalucia 80% 80% 80% 90%
Senac 100% 100% 100% 95%
Luis de Fuentes 90% 90% 80% 80%
Tabladita 95% 95% 80% 95%
Alto Senac 95% 95% 90% 95%
Tabladita Il 70% 70% 50% 10%
Fuente:S.N.IL.S.



1.10.2.Seguridad Ciudadana.

Existe seguridad privada en el Barrio Senac y uestoupolicial en el barrio Luis de
Fuentes. En los demas Barrios no existen puestusafes, pero estan bajo la jurisdiccion

del que se encuentra en el barrio Luis de Fuentes.
1.10.3.Comunicacion.

La zona cuenta con diferentes servicios de Comciicas, tanto personal como masivo,
ademas se cuenta con cobertura para telefonia paraltodo aquel que pueda adquirir un

teléfono celular.

TABLA 1.2: COMUNICACIONES EN LA ZONA

Barrio Telefonic | *Internet Radio y Telecomunicacit
Aranjue: 80% 40% 85%
San Antoni 65% 10% 83%
Méndez Arco 80% 35% 81%
Andaluci 80% 40% 80%
Sena 100% 50% 100%
Luis de Fuente 80% 20% 90%
Tabladit: 80% 40% 95%
Alto Sena 90% 30% 95%
Tabladita | 60% 0% 70%

Fuente: S.N.1.S. y Gobierno Municipal de Tarija y la Pr@ercado

*Los datos de Internet se refieren a las conexidoasiciliarias, sin tomar en cuenta los

llamados cafés internet, que son de acceso publico.
1.10.4.Medios de Transporte.

Cuenta con rutas accesibles mediante vehiculogjdetdnelaje, cuyo mantenimiento esta
bajo la responsabilidad de la Alcaldia Municipal darija; cuenta con avenidas
pavimentadas de doble via y se continla con latapede calles y su respectiva
pavimentacion. El medio de transporte mas empl@adda poblacion de ésta zona es el

transporte publico a través de micros, taxis.



1.10.5.Educacion.

Se cuenta en la zona con establecimientos de tipand, como ser los establecimientos:
Colegio Naval Monzon, Colegio Juan Pablo 1.

La mayoria de los establecimientos ofrece educd@iéascolar, Primaria y Secundaria.

Para la Educacion superior deben asistir a unaaslérés universidades de la capital o

emigrar a otros departamentos.

Como los habitantes de la zona son de bajos res;unsopueden optar por universidades

privadas como la Universidad Catdlica Boliviana dJhiversidad Domingo Savio.

Algunos de los habitantes asisten a la universifla@idnoma Juan Misael Saracho, pero
algunos empiezan a trabajar desde muy jévenesllpaea el pan a su casa y no pueden

optar por tener una profesion.

Y finalmente algunos optan por estudiar carrekasitas como ser mecanica automotriz o

carpinteria para trabajar en talleres o abrir spiprtaller.



CAPITULO I
MARCO TEORICO
2.1. Mecanica de Suelos.

El ensayo normal de Penetracion Estandar SPT eprusha In Situ que se realiza en el
fondo de una perforacion, consiste en determinamigiero de golpes de un martillo de
peso 63.5 Kg y 762 mm (30 plg) de altura de caftdaesarios para hincar en el suelo
inalterado, un toma muestras partido normal en dis&@ncia de 305 mm(1 pie) cuyos
diametros normalizados son: 36.8 mm(1.45 plg)deneigo interior y 50.8 mm(2 plg) de
diametro exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, unel@ abierto (mediante excavacion con

equipos caracteristicos) y otra por perforaciondjarge barrenado).
El equipo necesario es el siguiente:

* Muestreador (de 2” de didmetro exterior)

e Cono diamantado (2" de diametro)

* Martinete (63.5Kg de peso)

» Tripode de acero con dispositivo para ejecucion

» Roldana con soga (1¥2” de diametro y 10m de largo)
» 3tubos y acoples para incrementar la altura gede

» Escalara (en caso de realizar exploracion a clikrta)
* Bomba de agua

» Barrenos de perforacion

» Sistema hidraulico de perforacion.

Para verificar que equipo de hincado se utilizatng diamantado o cuchara partida) se
debe observar el suelo, si este contiene gravexieeda los %" se debe utilizar el cono
diamantado. En caso de suelos finos es indifereinteso del equipo aunque la cuchara

partida tiene la ventaja de que puede muestresaredéd del punto de ensayo.



Seguidamente se efectla golpes hasta los prim&asnl a partir de ahi se empieza a

contar los golpes hasta una profundidad de 30 cm.

Luego se procede a retirar la punta y se consiguauestreo de al menos 5 Kg en caso de

suelos aluviales y 1 Kg si es un suelo limoso.

Para la determinacion de la resistencia caradteridel suelo se cuenta con el nimero de
golpes y la clasificacion del suelo, se puede emtilas abacos B.K. Hough, de acuerdo al

tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valdegs capacidad admisible.
2.2. Topografia.

El relieve de la superficie terrestre se sueleasgmtar métricamente sobre un plano a
través de las curvas de nivel, unas isolineas gae puntos situados a la misma altitud y
gue se trazan generalmente con un intervalo detaduoiy equidistante para todo el terreno
a cartografiar. Una de cada cuatro o cinco curgaditsuja con un mayor grosor y se rotula
su altitud correspondiente; son las llamadas cunaesstras y, entre ellas, se describen las

curvas de nivel intermedias.

La Alcaldia municipal de Tarija proporcionara lagab del levantamiento topografico del
lugar de emplazamiento, el cual es practicamerd@oplcomo se puede notar en la

fotografia satelital mostrada en el capitulo 1ptekente proyecto.

2.3. Proyecto y Calculo de estructuras de Hormigén.
2.3.1.Materiales.

Los materiales empleados para la fabricacion depilezas de Hormigbn Armado lo

constituyen el concreto y el acero de refuerzogl@des describiremos a continuacion:
2.3.1.1. Hormigon.

El Hormigdn se obtiene mezclando en proporcionéigidas cemento, arena, grava u otro
agregado con agua. El cemento y el agua interacii@mnicamente para unir las particulas
de agregado y conformar una masa sélida, es necegmegar mas cantidad de agua para
gue la mezcla sea manejable y permita llenar landi@tas y rodear el acero de refuerzo

embebido, antes de que se inicie el endurecimié®factores que hacen del concreto un
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material de construccion universal son: la facdidan que puede depositarse y llenar los
moldes y formaletas de casi cualquier forma, sarasistencia al fuego y al clima, su alta
resistencia a la compresion, similar a la de ladnais naturales, en cambio su resistencia a
la tension es pequeiia por lo que su uso juntoeab @mmenta dicha resistencia, en especial
en aquellos sitios donde la baja resistencia anaidn del concreto pudiera limitar la
capacidad de carga del elemento. El refuerzo, cowdo usualmente por barras circulares
de acero con deformaciones superficiales apropipdss proporcionar el anclaje y la
adherencia necesarios, se coloca en las formaletas del vaciado del hormigon. Una vez
gue las barras estén completamente rodeadas porasa de hormigdn endurecido,
comienzan a formar parte integral del elementorelSultado de la union de estos dos
materiales se conoce como “Hormigbn Armado”, dosdecombinan muchas de las
ventajas de cada uno: el costo relativamente lbajoapacidad de moldeo del concreto,
junto con la alta resistencia frente a la tensida ipayor ductilidad y dureza del acero; por
lo que es frecuentemente utilizado en la constboucde edificios, puentes, presas, tanques,

depositos y muchas otras estructuras.
2.3.1.1.1.Resistencia a compresion.

Es la caracteristica fundamental del hormigén yhédeho la mayoria de sus cualidades
crece paralelamente a la resistencia y se mideonyratan a través de ella. También se
debe definir la resistencia a considerar en undtoyy establecer el método de control
durante su ejecucion; para lo que se introduceratepto de resistencia caracteristica, que
es el valor que presenta un nivel de confianze98&b o lo que es lo mismo, cualquier

probeta muestreada al azar tiene una probabilidd@j3b de superar dicho valor.
Las resistencias caracteristicas del hormigon goesion estan normalizadas en:

17.5, 20.0, 21.0, 24.5, 25.0, 28.0, 30.0, 31.5),38.0, 56.0, 70.0 MPa
2.3.1.1.2.Diagrama esfuerzo deformacion del Hormigon.

El Hormigén al no ser un material homogéneo e égito no obedece un comportamiento
lineal seguido por la ley de Hook, también hay geéalar que el diagrama esfuerzo

deformacion del Hormigén varia de acuerdo al maglootura que se realiza, pudiendo ser



de rotura lenta o rapida, es por lo que segun iestugalizados en la Universidad de
Cornell, se acepta que el hormigdn pierde resisgteal@5% de la medida por rotura rapida
de probeta (figura N° 2.1)
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Figura N° 2.1: Diagrama esfuerzo deformacion del Hormigén
Para esfuerzos del orden inferior del 50% del §&admite un comportamiento lineal con

un modulo de elasticidad dado por:

E=470Q/f
Donde:
E = modulo de elasticidad del Hormigon en su zdastiea (MPa).

f’c = resistencia caracteristica del Hormigén algs. (MPa).

Este mddulo de elasticidad es valido tanto pargacknta como carga rapida, y solo es

valido para hormigones de peso normal.
2.3.1.2. Acero.

La principal caracteristica de un acero de refuerapleado en la construccion de piezas de

Hormigén armado es su limite de fluencia (f y;uwhl esquematicamente viene dado por:
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Figura N° 2.2: Diagrama esfuerzo deformacion del Acero
De la gama de aceros de refuerzo en Bolivia seaigl acero de fluencia 420 MPa el cual
ofrece todas las garantias para ser utilizado ewrolsstruccion, emplear aceros de
resistencias mas elevados no justifica tanto peogto como la justificacion técnica ya
gue utilizando aceros de mas resistencia hacenlagu@iezas de hormigon sean mas
fragiles perdiendo la ductilidad exigida por lamar incluso en el disefio de estribos se
prohibe el uso de aceros con resistencias maydassa 420 MPa.

2.3.1.2.1.Didmetros comerciales.

De los didmetros comerciales que se vende en Tan@nos los siguientes:
@ (mm) =6, 8, 10,12, 16,20y 25
2.3.2Normas de Disefio.

Las normas de disefio constituyen el fundamentactegrpractico por lo que se basa todo
reglamento legal de construccion. A nivel mundialdngia indicarse que existen dos
escuelas importantes, la escuela Europea (Euramodith escuela Americana (American

Concrete Institute “A.C.1."), la Ultima se lo esqu&tiza a continuacion.

Filosefia MNatural

Venfiacién

Modelo

Ezperimentacidn

Figura 2.3: Esquema de las Normas de Disefio



La ACI emplea el método de la Filosofia Naturalgeoual hace uso de la experimentacion
(recoleccion de datos), de estos datos obtenidogrecede a generar las ecuaciones
correspondientes (modelaje), una vez generado étlmae lo verifica con datos de prueba
de laboratorio, notese que es un modelo piramitab&e porque si el modelo no verifica se

puede desecharlo y se crea otro a partir de los d& la experimentacion ya realizada.
2.3.3. Métodos de Disefio y Requisitos de Resistencia.

Hay dos filosofias para el disefio del hormigdn awongue han sido prevalentes por mucho
tiempo. El Disefio por Tensiones de Trabajo (WSDofRivig Stress Design) fue el método
mas usado desde principios de siglo hasta prirgigi® los afios 60. A partir de la
publicacion de la edicion 1963 del Cadigo ACI, sedado una rapida transicion hacia el
Disefio por Resistencia Ultima, en gran parte poersoque mas racional. El disefio por
resistencia ultima, que en el cédigo se denominmdééde Disefio por Resistencia (SDM /
Strength Design Method) aborda la seguridad estralcton un enfoque conceptualmente
mas realista. EI Método de Disefio por Resistergimiere que en cualquier seccion la
resistencia de disefio de un elemento sea mayoua mue la resistencia requerida
calculada mediante las combinaciones de cargasrada®especificadas en el codigo.

De forma generalizada
Resistencia de Disef¥oResistencia Requerida (U)

Donde la Resistencia de Disefio es igual a un Fadetdreduccion de la Resistencia (9)
multiplicado por la Resistencia Nominal. El fact@r “Factor de reduccion de la
resistencia” toma en cuenta la probabilidad delguesistencia de un elemento sea menor
gue la supuesta debido a las variaciones en lastemsias de los materiales y sus
dimensiones, las imprecisiones de las ecuacioeadis#iio, el grado de ductilidad y la
confiabilidad requerida del elemento cargado, yimportancia del elemento dentro de la

estructura.

Los factores de reduccion de efectos @, estan dautda tabla N° 2.2



Tabla N° 2.2Factores de reduccion de efectos

Secciones controladas por traccion 0.9

Secciones controladas por compresion 0.75
Elementos con armadura en espiral(zunchosgukr@o con 10.9.3 0.65

Elementos con otros tipos de armadura

Corte y Torsion 0.75
Aplastamiento del hormigon 0.65
(excepto las zonas de anclaje postesadas y lodaosatkebielas y tirantes)

Zonas de anclaje postesadas 0.85
Modelos de bielas y tirantes (Apéndice A) 0(75

FUENTE: ACI 318-11

Mientras que para determinar la carga Ultima seetidas siguientes combinaciones dadas

por la Norma:
Uu=14D (2.1)
U=12D+16L+05(Lr6SO6R) (2.2)

U=12D+16(r6S6R) +(1.0L605W) 3P

U=12D+10W+1.0L+0.5(Lr6S6R) (2.4)

U=12D+10E+10L+0.2S (2.5)
U=09D+1.0W (2.6)
U=09D+10E (2.7)
Donde:

U = resistencia requerida para resistir las camgagoradas.
D = cargas permanentes, o las solicitaciones qmresentes

L = sobrecargas, cargas vivas o las solicitacionegspondientes



W = carga de viento, o las solicitaciones corredparies

E = efectos de carga de las fuerzas sismicas,oliataciones correspondientes
H = cargas debidas al peso y presion lateral agbsdel agua en el suelo.

2.4. Planteamiento Estructural de Edificaciones.

La funcién primaria de la estructura es resissrdaciones a que ha de estar sometida. En
este sentido, muchas veces ha sido comparadaslesgdel cuerpo humano, aunque el

caracter dindmico del esqueleto hace que la comiparao resulte completamente exacta.

La resistencia de la estructura, mencionada enaehfp anterior, debe entenderse en
sentido amplio y no restringirse solamente a lést@scia mecanica de las solicitaciones
derivadas de las acciones actuantes. En partieutesistencia a las acciones ambientales y
la adecuada durabilidad durante el periodo de vitdlaprevisto en el proyecto de la

estructura, son aspectos también esenciales.

Raras veces la estructura constituye por si miancarstruccion y lo mas frecuente es que
esté interconectada con otras partes, tales cosreeloamientos, divisiones e instalaciones.
En este sentido, la estructura no debe nunca serebmla aisladamente sino que es
necesario integrarla desde la concepcion iniciaélezonjunto del proyecto, de forma que

resulte plenamente compatible con el resto dera. ob

Esta compatibilidad no siempre es facil de alcgnespecialmente porque el gran
desarrollo actual de los métodos de calculo y declalidades de los materiales ha
conducido a que nuestras estructuras sean, o psedamucho mas flexibles que lo eran
antiguamente. En sentido vertical, la flexibiliddd los forjados de los edificios esta

creando problemas en las tabiquerias.
2.4.1Sistemas Estructurales.

El nimero de sistemas estructurales es muy varidda@ontinuacion y de manera
convencional, los analizaremos someramente, aanifiolos en dos grandes grupos segun

sean primordialmente aptos para resistir acciorggales u horizontales.



2.4.1.1.Sistemas Estructurales Adecuados para Resistir Aames Verticales.

La solucidn clasica esté constituida por forjadigas y pilares que transmiten las cargas a
la cimentacion. (Fig 2.4)

Figura 2.4: Sistemas estructural&siente: J. Calavera - Proyecto y Célculo de Estructuras
de Hormigén

2.5.Predimensionamiento, Andlisis y Disefio Estructal.

Los siguientes apartados desarrollan de manerae Bosvprocedimientos de disefio
estructural utilizados en el presente proyecto padisefio de los elementos de hormigén
armado a partir de las especificaciones de la noranaamericana “Requisitos de
Reglamento para Concreto Estructural (ACI 318-1&¥mplementando lo encontrado en
dichas especificaciones principalmente con el tegt@omentario a dicha normativa y con
el desarrollo analitico de los mismos procedimigrgncontrado en el texto de Arthur H.
Nilson “Disefio de Estructuras de Concreto” y elibeb de Jack Mc CORMAC “Design of
Reinforced Concrete 9na edicion”.

2.5.1.Disefio a Compresion.

Las columnas se definen como elementos que soperianipalmente cargas de
compresion. En general, éstas soportan también ntoméectores con respecto a uno o a
los dos ejes de la seccion transversal y estaract@dflexion puede producir fuerzas de
traccion sobre una parte de la seccion transveAsal.en estos casos se hace referencia a
las columnas como elementos a compresion puestoesfgetipo de fuerza domina su
comportamiento.



2.5.1.1.Columnas Cortas.

El caso mas sencillo de columnas es el de una pmta cargada concéntricamente,
caso en el cual, mediante un analisis sencilloahepatibilidad de deformaciones en una
seccion de una columna de hormigdn armado se ebitersistencia Gltima nominalde
una columna cargada axialmente, en el que se dslomacer la respuesta no lineal de

ambos materiales mediante sus correspondientesdiag esfuerzo-deformacion:
P, =0.85f" (Ag — Ast) + Asefy (2.8)
Donde:

P, = Resistencia axial nominal de la seccién transvers
f'. = Resistencia especificada a la compresion dehigon.
fy = Resistencia especificada a la fluencia del retue
A, = Area bruta de la seccion, para una seccion cofosal, es el area del hormigon
solo y no incluye el area de los vacios.
A, = Area total del refuerzo longitudinal no preesfoi@gbarras o perfiles de acero).
Este valor de resistencia nominal con la introdutaie factores de reduccion de

resistencia determina el valor dadsistencia de disefiaitil de la columna.

El valor antes encontrado de resistencia de digéhcepresenta la respuesta maxima
que se podria obtener de una columna determinhdeglBmento ACI 318-11, para incluir
el efecto de una excentricidad minima con el fita@®pensar excentricidades accidentales
de cargas no tratadas en el analisis, ademéasatet tee reduccion de resistencia, establece
un limite superior a la resistencia de disefo, gara columnas con estribos es igual a 0.80
veces la resistencia calculada anteriormente,teggld entonces:

$Pr(max) = 0.80¢[0.85f" (Ag — Ase) + Astfy] (2.9)
Cong = 0.65 (para columnas con estribos).

Algunos elementos sostienen ante todo cargas aresmp pero casi siempre, por
continuidad de la estructura, esta presente urgiflessimultanea. Incluso aunque el calculo

de disefio demuestre que un elemento esta cargam@ntacamente se debe tener en
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cuenta que por las imperfecciones inevitables ermpreteso constructivo se tendran
excentricidades y por consecuencia momentos flesten el elemento construido. Por este
motivo los elementos siempre deben disefiarse mampresion y flexion simultaneas en

casi todos los tipos de estructuras de hormigon.

En el disefio de columnas tienen poca influencigstados anteriores al estado ultimo
de ruptura por lo que el disefio de columnas se sww® todo en el estado de sobrecargas

mayoradas, para el cual la resistencia requeridiehe exceder la resistencia de disefio:
oM, = M, (2.10a)
¢P, = B, (2.10b)

2.5.1.1.1.Andlisis de Compatibilidad de Deformaciones.

La figura 2.5a muestra un elemento cargado en diirearalela a su eje mediante
una fuerza de compresid} y con una excentricidag medida desde el eje central de la
misma. La figura 2.5b muestra el diagrama de dedoromes de la seccion a-a’ cuando la
carga aplicada lleva a la pieza a la resistencmimal Gltima y donde se supone que las
secciones planas de la pieza permanecen planasdeegplicadas las cargas, por lo que las
deformaciones unitarias del hormigdn varian linegita con la distancia desde el eje

neutro, localizado a una distancidel lado mas cargado del elemento.

e
-
Ancho = b
. T T+

(i} h
—p e

Py

Figura 2.5: Columna sometida a compresion excentrica: (a) Cotucargada. (b)
Distribucion de deformaciones en la seccion aed’E6fuerzos y fuerzas para la
resistencia nominal ultima.

Fuente: “Desisgn of Concrete Structures” 14th. Edition,hAnt Nilson..
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La figura 2.5c presenta los esfuerzos y las fuadehacero y del concreto en respuesta
a la carga aplicada. A partir de estas dos Ultifiigiras se plantean las siguientes
ecuaciones de equilibrio estatico, que son lasadosiciones basicas de equilibrio para

elementos rectangulares sometidos a compresiomtexee
P, = 0.85f'cab + A's(f', — 0.85f".) — Afs (2.11)

1 h— / ’ 1 h ’ h
M, = Pie = 0.85f' .ab (=2) + A's(f' - 085f') (5 - d') - Af; (- 3) (212)
Para grandes excentricidades, la falla inicia pdtuencia del acero traccionado. Para
pequefas excentricidades, el hormigon alcanzadefeumacion limites,, antes de que el

acero en tracciéon comience a fluir.

Para una excentricidad determinada a partir ddiss&structural = M,,/P,), €s
posible resolver las ecuaciones (2.11) y (2.12pn parcargaP, y el momentoM,, que
produciran la falla tomando en cuenta que los esfisedel acero se pueden expresar en
términos de la distancia del eje neutro a la fim&@s cargada, tomandoe, = 0.003 y
utilizando la curva esfuerzo deformacién del ac&e.lo anterior se tienen Unicamente
como incognitas los valore®, y ¢ para ser resueltos de manera simultdnea con &s do

ecuaciones.

Para secciones donde el refuerzo no esta colocaandente en las caras mas
cargadas, sino distribuido en las cuatro carasn gl caso en que se tenga una distribucién
asimétrica del mismo, el analisis es similar aursgieomplica al tener que tomar en cuenta
la variaciéon de los esfuerzos en cada barra o gilegmarras dependiendo de su distancia al

eje neutro segun indique el diagrama de deformasien la seccion.

2.5.1.1.2.Diagramas de Interaccion.

Para el disefio practico, en cuenta del analiseriantpara cada par de solicitaciones
de disefio, es mas efectiva la construccion deagratina de interaccion de resistencia que
defina la carga y momento de falla para determircadlamna en el intervalo completo de

excentricidades desde cero hasta infinito. Para exdentricidad existe un sélo par de
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valoresP, y M, que producirdn un estado inminente de falla. Hljwdo de pares de

valores genera una curva de interaccion como lsgugafica en la figura 2.6.

n

Intervalo de fallas
a compresion

Lineas radiaies muestran e= ﬁ
constante n

Intervalode falla
a tension
M,

Figura 2.6: Diagrama de interaccién nominal y sus caractesistic

Fuente: “Desisgn of Concrete Structures” 14th. Edition,hAnt Nilson.

Para una columna seleccionada de manera tenta@/agbtiene el diagrama de
interaccion escogiendo valores sucesivos de lardiit al eje neutro desde el infinito
(e = 0) hasta un valor muy pequefio encontrado por tamgas obteneP, = 0 (e = oo,

flexion pura).

En el disefio practico se debe buscar que todgsal@s de solicitaciones hallados con
las combinaciones de carga en el analisis estalatonformen puntos que caigan dentro
del sector encerrado por el diagrama de interacédemas de lo anterior, para cumplir
con el criterio de la economia, también se debledar a una seccion tal que los pares de
mayor solicitacion caigan lo méas cerca posibleadeurva para aprovechar 6ptimamente la

capacidad de la columna.

2.5.1.1.3.Falla Balanceada.

En la figura 2.6 se observa que el diagrama deaict&n estad dividido en dos
intervalos: uno de falla a compresion y otro ddafa traccion. Como se indico
anteriormente, en el primer intervalo la falla seual alcanzar el hormigén su deformacién

maxima mientras que en el segundo se debe a lecfludel acero.
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La falla balanceada se produce cuando el hormigfamza su deformacion limite al
mismo tiempo que el acero llega a su deformaciéfivdmcia. Este punto es el divisorio

entre la falla a compresion y la falla a traccion.

Los valoresP, y M, (y por lo tanto la excentricidag},) se pueden determinar, con
referencia a la figura 2.6 utilizando las siguisréeuaciones en funcion a la compatibilidad

de deformaciones:

c=c,=d Eu’*‘:ey (2.13)
a=a, = picy (2.14)

Estas dos ecuaciones proporcionan los datos dedanpara resolver el par de valores
mencionado mediante las ecuaciones (2.11) y (2d&)la forma descrita en la

correspondiente seccion.

Se puede observar que en la region de falla a @sidpr un incremento d& ocasiona
una disminucién en el valor dé, mientras que en la regién de falla a traccién reclo
contrario. Esto se debe a que en este Ultimo daéeoremento de la fuerza de compresion
disminuye el esfuerzo de traccion que ocasionalla flel acero en fluencia. En esta zona
el disefio debe realizarse buscando en las combirtecde carga la menor fuerza axial que

acompafa al momenid,, .

2.5.1.1.4. Diagrama de Interaccion de Disefio.

Para columnas, al igual que para todos los denediseetos disefiados de acuerdo al
Caodigo ACI, se establecen méargenes de seguridagpiados mediante la aplicacion de
factores de sobrecarga a la cargas de serviciocpeficientes de reduccidn de resistencia

a las resistencias uUltimas nominales.

El diagrama de interaccion de disefio difiere dehinal por la aplicacion del factgy
de reduccidén de resistencia y por la imposicionlidgte superior para capacidad a cargas
concéntricas por excentricidades accidentaleshallado en la ecuacién (2.9). Ademas se
tiene en cuenta que el factprse puede incrementar desy20 o 0,65, aplicable desde el

menor valor entrgpP, 0 0,10f'.A,, hasta el valor d6,90 en P = 0. Esta transicion se

14



indica mediante la linea continua en el extremeriof derecho de la curva de resistencias

de disefio.

Estribos: ¢ =0,65;«=0,80
PA Espirales: ¢ = 0,70 ; = 0,85

Resistencia nominal
¢Fo Resistencia de diseno del ACT

uv:.;bPO

W‘;’o 1”0
0.90M,

Figura 2.7: Diagrama de interaccion de diseRoente: Codigo ACI 318-11.

2.5.1.1.5.Flexi6n Biaxial.

Los procedimientos descritos entre las seccion®4.2.a 2.5.1.4 permiten disefiar
columnas cuando la flexion esté presente Unicamerfeecto a uno de los ejes principales
de la seccion. Por otra parte, la presencia dedgeaxiales acompafiadas por momentos
flectores con respecto a los dos ejes de la sedcmisversal es una situacion bastante

frecuente en el disefio estructural de edificiosieotes.

El andlisis de la resistencia de columnas carghbidasalmente se realiza en referencia
a la figura 2.8. Dados los ejes principales deetxi®n,X y Y, se aplican los momentas,
y M, respectivamente con sus correspondientes exddattese, y e,, figura 2.8a y b,
generando las curvas de interaccion indicadas doaso (a) y Caso (b) en los planos de
flexién uniaxial en la figura 2.8d. En la figura8&) se combinan los momentos flectores
ocasionando una excentricidad resultante cuyatad&m se define mediante el angalo

M
A = arctan £ = arctan =2 (2.15)
ey Mnx
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constante

Contorng,
de carga

S
Plano con A constante My (0

(ch

Figura 2.8: Diagrama de interaccion para compresion y flexi@wibl: (a) flexion uniaxial
respecto al eje Y; (b) flexion uniaxial respectejal X; (c) flexion biaxial respecto a un eje
diagonal; (d) superficie de interaccion.

Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.

En este ultimo caso la flexion es con respecto ejemefinido mediante el angufo
con respecto al ej¥. El Angulo A define un plano en la figura 2.8d. En este pldao,
resistencia de la columna se define mediante hacde interaccion marcada como Caso
(c). Se pueden definir curvas similares para disirvalores det, generando asi una
“superficie de falla”. Cualquier combinacion @, M,, y M,, que caiga dentro de la
superficie de falla puede aplicarse de forma sedura superficie de falla bien puede
representarse por medio de un conjunto de planog constante o mediante otro conjunto

de planos coi®, constante, llamados contornos de carga, comalgzien la figura.

La construccién de una superficie de falla es wtansion del andlisis de flexion
uniaxial. El procedimiento de célculo podria remise seleccionando distancias sucesivas
al eje neutro para un valor seleccionadodd®ara cada una de las distancias se deberia
resolver paraP,, M,, y M,, mediante las ecuaciones de equilibrio y compatdul de
deformaciones, utilizando ademas el diagrama deieesi-deformacion del acero,
obteniendo asi un solo punto de la superficie. Ealeulo de naturaleza repetitiva puede

ser programado en computadora para obtener regsiltagdidos y precisos.

La principal dificultad en el procedimiento recidescrito es que el eje neutro, salvo

alguna inclinacion particular, no es perpendicalda excentricidad resultante de los dos
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momentos: para elecciones sucesivag,ds valor del variara. Los puntos en la superficie
de falla establecidos de esta manera se desviamarfgrmaran una linea de falla como la

indicada como Caso(c) en la figura 2.8d.

Existen alternativas al procedimiento anteriordalemo el “Método del Contorno de
Carga’ y el “Método de la Carga Inversa”’ en los geehacen algunas simplificaciones
para obtener valores aproximados de caracter c@w®t que aunque son Utiles al no ser
necesario obtener valores muy precisos tienen ausspondientes limitaciones al ser de

naturaleza aproximada.

En la actualidad los célculos descritos son norreate realizados con la ayuda de
programas de computadora que ofrecen resultadédosay precisos. El procedimiento
utilizado con mayor amplitud en el mercado de paogs de disefio de columnas a flexion
biaxial es el descrito por Ehsani en su articuldDCfor Columns” donde incluye un
diagrama de flujo para generar curvas a partirrdangulo de excentricidad determinado
por la relacionM,,,, /M, a partir del analisis estructural del portico.cEse lleva a cabo
seleccionando valores sucesivos para la distaogeaneutro desde un valor pequefio
hasta uno muy grande, para luego calcular los esloep,, M,, y M,,. Para cada
distancia seleccionada del eje neutro se realiza iteracion del angul@ hasta que
A = arctan M,,,/M,, coincida con el valor d& = arctan M,,,,/M,,,. De esa manera se
determina un punto en la curva sefialada como @3asde(la figura 2.8d, procedimiento

gue se repite hasta obtener la curva de interacadrel valor particular dé.

2.5.1.2.Efectos de Esbeltez en Elementos a Compéesi

Dada la antigliedad del problema, existe una grae tegrico-analitica para el estudio
del trabajo a compresion de piezas esbeltas eretzaihica de los Materiales, tanto si se

trata de compresion sola como si viene acompaf@adaxdon.

En forma generalizada, Euler, el principal expoeeatd la materia, establecié que una

columna cargada concéntricamente fallard por paadsew carga critica igual a:

_ m2Ed
€T (kD)2

(2.16)

Dénde:
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P. = Carga critica de pandeo de la pieza.
E; = Mddulo tangente de elasticidad del material, essrdla pendiente de la tangente a
la curva esfuerzo-deformacion unitaria.

I = Momento de inercia de la seccion.
kl = Longitud real de pandeo de la pieza.

La longitud de pandeo de la pieza viene determipados puntos de inflexion que se
generan cuando se aplica la carga critica, tal caritustra en la figura 2.9 para piezas con
distintos grados de restriccion.

Figura 2.9: Longitudes de pandeo para columnas comprimidastobrncamente: (a)
columna biarticulada, (b) biempotrada, (c) parceite empotrada, (d) en voladizo, (e)
biempotrada pero con desplazamiento lateral yaf¢iplmente empotrada con

desplazamiento lateral.

Fuente: “Desisgn of Concrete Structures” 14th. Edition,hAnt Nilson.

La situacion de una columna sometida a carga axé& un momento flector (cuyo
estudio es conocido como analiBid\) se ilustra en la figura 2.10, donde se puederoase
gue la deflexion inicial ocasionada en respuedtafexion en combinacién con la fuerza
axial aplicada genera momentos de segundo ordeifaegb de la pieza, siendo entonces el
momento resultante:

M =M, + Py (2.17)
Dénde:

Momento total.

M =
M, = Momento inicial que produce la deflexion de mirorden.
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Py = Momento adicional de segundo orden producidoladuerzaP en combinacion
con la deflexion lateral de primer orden.

P< P P<F;
wk |

\ 8 debidoa Mg+ P
N

Yo

Ag

/
-~ Hj2
MH/p <P, IF‘ <P,

(a) (b) (c) (d)
Figura 2.10: Momentos en elementos esbeltos sometidos a compnesis flexion,
deflectados en curvatura simple. (a) y (b): Momemtidlorme. (c) y (d): Momento
producido por una carga puntual a media altura.
Fuente:“Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.

Una columna esbelta de hormigdn armado alcanZeniéelde su resistencia cuando la
combinacién de compresion y flexién en la seccidmetida al maximo esfuerzo produce
la falla de la misma. En general la compresionoestante en la longitud del elemento, por
lo que la columna se aproxima a la falla cuandtaeseccion sometida a mayor esfuerzo la
fuerza axial P se combina con un momentd = M,,,,, de tal manera que esta

combinacion llega a ser igual B y M,, valores que indican la falla inminente de la
seccion tal como se observa en la figura 2.11.

Figura 2.11: Efecto de la esbeltez en la capacidad de cargaalealumna.

Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.
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Para una columna de una determinada seccion traagvia figura 2.11 presenta una
curva tipica de interaccion. Se observa que elt@fde la esbeltez ocasiona que la
trayectoria de capacidad de carga deje de sereate lmacia el punto de fallg como en el
caso de columnas cortas, generando un incremergsfaerzos a flexion de segundo orden
gue reduce la capacidad a cargas axiales de la [gmndo entonces a la ruptura en el

puntoB, para una carga axial menor.

Los procedimientos del cédigo ACI a desarrollansdos siguientes apartados tienen
por objeto definir cudndo debe ser tomada en cuantisminucion de la capacidad de
carga de una columna en particular y en qué mariiiu norma permite utilizar distintos
métodos para el fin mencionado; el método desadollen este trabajo es el de los

momentos magnificados.

2.5.1.2.1.Criterios para Despreciar los Efectos de la Esbelte

Para permitir al disefiador prescindir de los aisdtismplicados que se requieren para
el disefio de columnas esbeltas, el cédigo ACI &stallimites por debajo de los cuales los
efectos de la esbeltez no son significativos y poedkespreciarse. Estos limites se ajustan
para que generen una reduccidon maxima no prewvista eapacidad de la columna de no

mas de 5%. El andlisis de esbeltez se desprecisgacamplen las siguientes situaciones:

a) Para porticos arriostrados contra desplazamietgcala
kl,/r <34—-12M,/M, , donde:M,/M, > —0,5 (2.18a)

b) Para porticos no arriostrados:
kl,/r <22 (2.18b)

Dénde:

=
I

Factor de longitud efectiva.

Radio de giro de la seccion.

,g
Il

Distancia libre entre losas de entrepisos, vigasros elementos que proporcionen

o~
<
Il

soporte lateral..
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M; = EI menor de los momentos extremos mayorados ezleetento a compresion,
positivo si el elemento se deflecta en curvatungpka y negativo si la curvatura es
doble.

M, = EI mayor de los momentos extremos mayorados esleshento a compresion,
siempre positivo.

Para la definicion del factor de longitud efectika que depende del grado de
empotramiento de la columna en particular en siss ektremos, una de las ayudas de
disefio mas utilizadas son los abacos de alineamiienfackson y Moreland para columnas
de seccion transversal constante en porticos deswaanos:

YA k ¥p YA k ¥p
oo y, (=" =] (= =]
50.0 = T 10 & 50,0 oo — — oo
100 3 | E 100 1000 — 200 [ 1000
5.0 = F 50 500 o 10,0 — 50.0
e Ao F 30.0 4 —50 F 300
30 ’ 30 200 — T 40 200
20 — 1 20 1 4 F
§ L 100 41 I 10.0
|08 90 7 130 o
18 10 58 7 E56
05 3 T Co8 60 — g 60
0.7 — =07 350 o 3.0
06 — —-07 |-06 40 - 20 40
05 o5 1 1 +
04 | [ oa 30 7 1 C 30
03 — o3 20 4 20
— —1 15
02 06 02 1 1 r
T B 1.0 — -+ — 1.0
0.1 —| T 0.1 1 1 F
o —Lus ] 0— L1 o
(a) (b)

Périicos arriosrados Forticos no arriosivades

Figura 2.12: Abacos de Jackson y Moreland para el factor detloshgfectivak.
Fuente: Cédigo ACI 318-11.
Donde:

Y = Relacién d&.(El/l.) de los elementos a compresion respeX¢H /1) de los

elementos a flexion en el mismo plano del extreeletémento a compresion.
[, = Longitud del elemento a compresion, medida dogeentros de los nudos.
l = Luz del elemento a flexion medida de centro droeste los apoyos.
Cabe sefialar a esta altura que los valores deuéazak axiales mayorad&s, los

momentos mayoraddd; y M, en los extremos de las columna y la deriva dekpisoA,,
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en las expresiones expuestas en la presente iglésrges secciones deben ser calculados a
través de un analisis elastico de primer orden molmaen cuenta el efecto de las cargas
axiales, la presencia de regiones agrietadas gféxsos de la duracion de las cargas en las
propiedades de la seccion. Las rigideEésusadas en un analisis elastico por resistencia
deben representar las rigideces de los elementeiatamente antes de la falla. La norma
indica los siguientes valores, que han sido esosgidn base de ensayos de estructuras y

de andlisis:

Tabla 2.3: Propiedades de calculo de elementos estructurales.

Médulo de Elasticidad, E,

*Para H° de densidad normal 4700@ (MPa)
Momentos de Inercia,l
*Vigas 0,351,
*Columnas 0,701,
*Muros
-No agrietados 0,701,
-Agrietados 0,351,
*Placas planas y losas planas 0,251,
Area, A 1,04,

Fuente: Cédigo ACI 318-11.
Donde:
w, = Densidad del hormigén, kg?m
f'c. = Resistencia caracteristica a compresion del lygrmiMpa.

I, = Momento de inercia de la seccion bruta del elemneon respecto al eje que pasa

por el centroide, sin tomar en cuenta el refuerzo.

A, = Area bruta de la seccién, para una seccion coiosa, es el area del hormigon

so6lo y no incluye el area de los vacios.
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2.5.2. Disefo a Flexion.

El disefio de estructuras de hormigon armado seafoadta en el concepto de
proporcionar suficiente resistencia para sostemdresargas hipotéticas. De manera
analoga al caso de columnas, el método de disdiawdigo ACI para vigas se basa en las

desigualdades:

oM, = M, (2.19a)
¢P, =P, (2.19b)
oV, =V, (2.19¢)

Un elemento disefiado con base en una resistenetaiadh para un estado de carga
hipotético, también debe comportarse en formafaatia bajo condiciones normales de
cargas de servicio. En el procedimiento presenpad@! cddigo ACI a partir de su version
del afio 1995, denominado método de la resistedespués de calcular las dimensiones
para obtener una resistencia adecuada, se detertamaeflexiones y luego se comparan
con los valores limites (0 se controlan de otraer@n y el ancho de las grietas se limita
mediante métodos especificos. Este enfoque deadtseibién es conocido como método

de disefio para estados limites.

2.5.2.1.Condiciones de Equilibrio.

Las vigas de hormigén armado pueden encontrardestntos estados de fisuracion de
acuerdo a la magnitud de los esfuerzos (y por tdetormaciones) que deban resistir. La
aplicacion de solicitaciones de flexion en un eletoesalvo el caso de flexion compuesta
con pequefia excentricidad, produce esfuerzos depresin y de traccidén. Siendo el
hormigbn poco apto para soportar éstos ultimosyrecuna transferencia total de los
mismos a las barras de refuerzo a partir del lilhitiehormigon correspondiente a dicho
esfuerzo. La figura 2.13 ilustra los cambios erca@hportamiento de una pieza que es

sometida a esfuerzos cada vez mayores:
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Figura 2.13: Comportamiento de vigas de hormigon armado fretergas crecientes.

Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.

Se puede observar en la figura 2.13b y ¢ que aasgrgquefias, que no superen la
resistencia del hormigon a traccion, la seccidiaacbmo un todo a niveles elasticos de
esfuerzo. En la figura 2.13d y e se tiene que pkmu la resistencia a traccion del
hormigén las fisuras aparecen y el hormigon sabaja a compresién, siendo la traccion
resistida enteramente por el acero; los esfuenzat bormigén adn contintan en un rango
elastico. En la figura 2.13f se observa el diagraimaesfuerzos de la seccion cuando se
aproxima a su resistencia ultima, se tiene qugeaheutro de la seccion asciende cada vez
mas y que el comportamiento del hormigdon ahordassoeplastico y que la distribucién de
esfuerzos toma la forma de su diagrama esfuerawdation.

En el disefio de vigas en estructuras, lo que maerprimordialmente es el
comportamiento de las piezas en el estado de ewmsiat Ultima. La distribucion de
esfuerzos para la carga dltima se ilustra en laesige figura:

d-fe

Figura 2.14: Distribucién de esfuerzos para carga ultima.

Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.
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En la figura 2.14 se observa que el momento extesnesistido por un par de fuerzas
resultantes de los esfuerzos en el hormigén yeoa€ y T, con un brazo interng que
depende de la altura utily de las dimensiones de la cabeza comprimida daion y de

su distribucion de esfuerzos.

Se han elaborado en las Ultimas décadas variosdogtpara la resolucion del
problema de determinar la resistencia Gltima devigeade hormigén armado con diversos
enfoques y criterios. EI método descrito en losisigtes apartados es el que recomienda el
codigo ACI a partir de su version 1995 y se bask eteterminacion de los valoresy S
(indicadores de posicion y magnitud de la resudtadé compresiornC) para dicha

resolucion.

2.5.2.2.Cuantia Balanceada de Acero.

La falla de una viga se puede dar de dos formamtdis: la falla de piezas con una
pequeifla 0 moderada cantidad de refuerzo se dalyemcia del acero a traccion,
presentando grandes deformaciones antes del colapfdla de piezas con una cantidad
tal de refuerzo que el acero no llega al esfueedluencia se da por aplastamiento del
hormigobn comprimido y ocurre de forma fragil, exidede forma brusca y sin previo
aviso. Las vigas de falla ductil son llamadas vigals armadas mientras que las de falla

fragil son conocidas como sobre armadas.

La cuantia balanceada de acero en una viga sesaefino la cantidad de refuerzo para
la cual la falla se da exactamente al mismo tieepel acero y en el hormigon, siendo el
limite divisorio entre las cuantias que ocasiomadiaa falla ductil y las que derivarian en
una fragil. Esta cuantia se determina con base<ariterios de falla en ambos materiales,
el esfuerzo de fluencia en el acgjacorrespondiente a la deformacigny la deformacion
ultima de aplastamiento del hormigéyp = 0,003. Con referencia a la figura 2.14 se
obtiene (2.20) luego de realizar algunas sustitgsaa partir de la condicién de equilibrio

C =T, se determinan las dos siguientes relaciones:

c=—2_¢g (2.20)

Eytey
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Db =o,85ﬁ1j:—“' g (2.21a)
y

eytey
Donde:
pp, = Cuantia de refuerzaly, evaluada sobre el ardal que produce condiciones

balanceadas de deformacién unitaria.

En esta ultima expresion, si reemplazamgs= 0,003 y E; =200'000 Mpa,

llegamos a:

. f¢ 600
Py = 0,856, fy 600+fy

(2.21b)

Segun el codigo ACI, todas las vigas se deberibulea para que fallen por fluencia
del acero a traccion. En versiones de afos argeriae fijaba el valor limite de =
0,75p, para asegurar que la pieza fuera subarmada, garkienes posteriores a la del afo
1995 se emplean las deformaciones en las barraacde situadas con la mayor
excentricidad para asegurar la falla ductil, edtiend procedimiento se desarrollara en la

siguiente seccion.

2.5.2.3.Cuantia Minima de Acero.

Una modalidad de falla puede ocurrir en vigas caly poco refuerzo. Si la resistencia
a flexion de la seccion fisurada es menor que ehemto que produce agrietamiento de la
seccion no fisurada con anticipacion, se genenaadfalla inmediata y sin ningun aviso de

peligro una vez que se forme la primera grietdeedn.

Para evitar este tipo de falla se puede establetdimite inferior para la cuantia de
acero igualando el momento de agrietamiento cardastencia de la seccién fisurada. El

cbdigo ACl indica la siguiente desigualdad paranét cuantias minimas:

1
Asmin =" bwd (2.22a)
Agmin = % b,d (2.22b)

Dénde:
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Ag min = Cuantia minima de acero para flexionm?.
b,, = Ancho del almagnm.

d = Altura util, distancia desde la fibra extrema empresién hasta el centroide del

refuerzo longitudinal en traccionum.

El coédigo sefala ademas, tomando en cuenta eldeastementos grandes donde las
cuantias antes sefialadas sean excesivas, queté®ras requisitos no necesitan ser
aplicados si la cuantia proporcionada en cada®@eds la pieza es al menos un terdip (

3) mayor a la requerida por analisis.

2.5.3Disefio a Cortante.
El disefio de secciones de hormigon armado parstiresolicitaciones de corte, de
acuerdo a la filosofia del codigo ACI, se reabzgo la condicion:

PV, =V, (2.23)

En la que el valor del coeficiente de reducciomeggstenciap debe tomarse igual @75,
valor que es mas conservador que el indicado paedia@ de vigas a flexion por existir
mayor grado de incertidumbre en el disefio a caréean el de flexidn pero sobre todo por

la naturaleza violenta de la falla a cortante @zgs de hormigdn armado.
La resistencia nominal al cortante se calcula nmtelia

=V +V (2.24)

Dénde:

~
I

Resistencia nominal a cortante proporcionada lpoorereto.

V; = Resistencia nominal a cortante proporcionadagarrhadura de cortante.

%}

En un elemento sin refuerzo para cortante, se suqoe el cortante lo resiste el alma
de hormigén. En un elemento con armadura de certsatsupone que una parte del

cortante la soporta el hormigon y el resto el nefagara corte.
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En los siguientes apartados se describe el conmpieriéo que presentan vigas
sometidas a esfuerzos de corte y el procedimieatadiseiio de una pieza para resistir

determinada fuerza cortante.
2.5.3.1.Resistencia a Cortante Proporcionada por elormigon.

La resistencia a cortante proporcionada por el lggnni/, se supone que es igual para
vigas con y sin armadura para cortante, y se toamaocel cortante que produce un
agrietamiento diagonal significativo. La expresigeneral para la contribucion del
hormigdn a la resistencia a cortante nominal qotuye la contribucién generada por el
entrelazamiento de agregados, la accién de doetleefilierzo principal y la del hormigoén
no fisurado es:

Vyd\ byd n
V.= (Vi + 120pr—u)T < 0,3/fb,d (2.25)
Dondep,, es la cuantia de acero longitudinal a tracciéa selacion V,,d/M,, no debe ser

mayor a1,0.

La ecuacion (2.25) es apropiada para el disefio gtaripado o para investigacion.
Para calculos manuales su uso puede ser dificibpeariacion de los valores dg, M, y

py alo largo de la luz. El cédigo ACI permite una@won alterna para calculéyr.

t
v, = £ b, d (2.26)

6

La relacion (2.26) es muy conservadora en regialwsle la relaciér,/M,, es
grande, como cerca de los bordes de luces simgptegmbargo, debido a su simplicidad,

es la que generalmente se utiliza en la practica.

Anteriormente se indic6 que el agrietamiento positen diagonal ocurre cuando el
esfuerzo principal de tension en el alma de la,ywgeducido por la accidbn combinada de
cortante y flexion, alcanza la resistencia a tensiel hormigon. Es obvio que la
introduccion de una fuerza longitudinal, que madifia magnitud y direccion del esfuerzo

principal de traccion, puede alterar de maneraifgigtiva la carga de agrietamiento
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diagonal. Para tener en cuenta lo anterior, se phat(2.23) para el céalculo del cortante

critico tomando el siguiente momento modificadaeenta dé\/,,:
4h—-d
My, = M, = Ny (252) (2.27)

En esta ultima expresion, la relacigyy M,, no necesita limitarse B0 como antes y la
fuerza axial N, se debe tomar como positiva cuando es de compreBiara vigas

sometidas a compresion axial, el limite superioa fade (2.25) se reemplaza por:

V. = 0,3/f/byd /1 + % (2.28)

DondeA, es el area bruta de la seccion de hormigdy, y4, debe expresarse éfipa.

CuandoM,,, calculado por (2.27) es negatip,debe calcularse por medio de (2.28).

Debido a la complejidad de la obtencioniflenediante (2.27) y (2.28), el cédigo ACI
permite el uso de la expresion simplificada:

v, = (1 + i) (@) b,d (2.29)

144

El gréafico 11.3-11 muestra una comparacion entreaajo de valores obtenidos de la
forma completa y los valores obtenidos medianferi@ma simplificada. Se puede observar
que la ecuacion simplificada brinda valores muyseovadores a medida que incrementa la

fuerza axial de compresién aplicada a la pieza.

v
Compresion Traccion

El drea sombreada
muestra el rango

-
aprox. de valores
obtenidos de L
(113.60) y (I1.3.58)

1 =+

+
6 4 2 0
Nu/Ag, MPa

Figura 2.15: Comparacion de las ecuaciones de resistenciatantempara
elementos con carga axi&uente: Cédigo ACI 318-11.
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2.5.3.2. Calculo de la Armadura de Corte.

El procedimiento de célculo para el disefio de aureagara cortante segun el codigo
ACI 318-11 es una sucesion de férmulas y limitangescillas, mas debidas a la
experiencia que a métodos racionales, ajustadaslardo de los afios en las distintas
ediciones del codigo, cuya finalidad es proporadiamarefuerzo transversal tal que permita
obtener con cierto grado de seguridad elementosepre capaces de desarrollar su maxima
capacidad a momento flector en vez de tener limitadresistencia por una falla a cortante
prematura. Lo anterior es necesario tanto por mgteconémicos como de seguridad para

los usuarios que deben ser protegidos de unasfatlita y explosiva como la del cortante.

Las disposiciones del codigo para el disefio dekreb a cortante se desarrollan en los
siguientes apartados.

2.5.3.2.1. Separacion Maxima entre Estribos.

El espaciamiento del refuerzo de cortante cologa€igendicularmente al eje del

elemento no debe exceder los siguientes valores:

d/2
<
5= {600mm (2:30)

Dondes es la separacion entre estribas ha altura atil de la pieza.

Si se trata de estribos inclinados o de refueragitodinal inclinado, se debe tener un
espaciamiento tal que cada linea a 45° que sendatidesde la mitad de la altura del
elemento hasta el refuerzo longitudinal de tracdiéipe estar cruzada por lo menos por una

linea de refuerzo de cortante.

Adicionalmente, si se cumple la relacion:

v, -V, =V, > \/%bwd (2.31)

Las separaciones maximas dadas en (2.57) se dahasirra la mitad.
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2.5.3.2.2. Armadura Minima para Cortante.

El refuerzo para cortante restringe la formacion gteetas diagonales y, por
consiguiente, aumenta la ductilidad de la piezdweate del peligro de falla. Este refuerzo
resulta de gran valor si un elemento es sometidoaafuerza de traccion imprevista, 0 a
una sobrecarga. Por lo tanto, siempre debe colaamsarea minima de armadura de
cortanteA, ,,;, en todo elemento de hormigon armado sometido adfiedondeV;, >

0,5¢V., excepto en:

a) Losasy zapatas.
b) Losas nervadas de hormigén y viguetas.
c) Vigas cuya altura cumpla:

250mm
h << 2,5h¢ (2.32)
0,5b,,

Cuando se requiera refuerzo para cortante, yaeseaukrdo con el parrafo anterior o
por andlisis, y cuando la torsion pueda ser desmtacel &rea minima de refuerzo de corte

Ay, min debe ser calculada segun:

1 bws bws
L = — rZWe S W
Avmin = gV fe 5 -2 03377 (2.33)
Dénde:
Ay min = Area minima de refuerzo para cortante dentro sigh@amients, mm?.

2.5.3.2.3.Célculo de la Armadura para Cortante.

De acuerdo a (2.23) y (2.24) se tiene que, endesianes dond&, exceda apV,, el
acero debe calcularse para resistir con seguraddddrencia entre dichos valores mediante

una de las siguientes expresiones:

v =2k (2.34)

Dénde:

A, = Area de refuerzo para cortante dentro del espaeiaas, mm?.
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fyt = Resistencia especificada a la fluengiae la armadura transversiipa.

Normalmente es conveniente para el disefio defiimgro el area de refuerzo
transversal y luego obtener mediante la anteriaci@n el espaciamiento correspondiente
al area seleccionada:

_ 9duhd
Vu=Ve

(2.35)

Donde se utilicen estribos inclinados como refugraa cortante, la expresion (2.34)
se modifica como sigue:

_ Apfyt(sina+cosa)d

Vs

(2.36)

N

Dondea es el angulo entre los estribos inclinados y ell@pgitudinal del elemento, y la
separaciorns se mide en la direccion paralela al eje longitadiftn realidad, se puede

observar que la ecuacion (2.34) es el caso patidel (2.36) en que = 90°.

Donde el refuerzo para cortante consiste en urra batividual o en un solo grupo de

barras paralelas, todas dobladas a la misma distdelcapoyo:

V= Ay sina < h,d (2.37)

Dondea es el &ngulo entre el refuerzo doblado y el gjgitadinal del elemento.

Para evitar fisuras diagonales de ancho excediwddégo ACI limita la resistencia de
las barras de acero a usar en el refuerzo a cqitesa420Mpa. Ademas, de acuerdo al

codigo ACI, en ningun caso se puede considérarayor que:
V=3 f'cbyd (2.38)
Sin importar la cantidad de refuerzo transversed parte que se use.

2.5.4. Disefio a Torsion.

De manera similar a los anteriores apartadossefidide elementos a solicitaciones de

torsion debe cumplir:
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¢T, 2Ty (2.39)

Dénde:
¢ = Coeficiente de reduccién de resistencia.
T,, = Resistencia nominal a torsion.

T, = Torsion ultima, producto de la combinacién masaaide cargas mayoradas.

El coeficiente de reduccion de resistengiase toma, al igual que en el disefio a
cortante, con el valor de,75. El valor del coeficientep en torsion, al igual que en el
disefio a otras solicitaciones, corresponde al gdadidaesgo que correria el usuario de una
estructura si se presentara una hipotética fadlgilfty al nivel de incertidumbre en las

suposiciones de disefio.

En los siguientes apartados se explica y desarbolgemente el procedimiento de
diseflo para solicitaciones de torsion y su comlimacon tipos de acciones en una

estructura.
2.5.4.1. Modelo Idealizado para Disefio a Torsion.

El disefio para torsion segun el cédigo ACI fue deflado de acuerdo a la
idealizacion de la viga sometida a torsion comotubo de pared delgada, antes de su
agrietamiento a torsion, y practicamente como wraha espacial luego de agrietada la
seccion, despreciando el nucleo de hormigon dedeién transversal de la viga sélida, tal

como se ilustra en la figura 2.16.

Una vez que la viga de hormigobn armado se ha agdoeén torsion, su resistencia
torsional es provista basicamente por los estrigosados y barras longitudinales ubicadas
cerca de la superficie del elemento donde se sugoeeestos hacen las veces de tirantes
mientras que el hormigon fisurado continua traldgam compresion en las bielas

comprimidas diagonalmente tal como se observa gguea 2.16b.

Se supone que la resistencia es proporcionadaapoapa exterior de la seccién
transversal centrada aproximadamente en los estc#rwados. Tanto las secciones solidas
como las huecas se idealizan como tubos de patgdddetanto antes como después del

agrietamiento.
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1

t
Trayectoria r ’ "

del flujo de
corte 17 Yo

\
1 Barras

2/ N longitudinales
- Bielas de
L-—xo—-l Ao

T compresion del
hormigén

(a) (b)

Figura 2.16: a) Idealizacién como tubo de pared delgada en&eod fisurada.
b) Modelado como cercha espacial de seccion fisurad
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, AntiNilson.

2.5.4.2. Momento Critico de Torsion:

Cuando los esfuerzos de tension diagonal en urea @gceden la resistencia a la
tension del hormigon, se forma una grieta en aiim accidentalmente méas débil y ésta se
propaga inmediatamente a través de la viga. EFeibmomento torsor que corresponde a

la formacién de esta grieta diagonal se conoce anayque de agrietamientd,..

Los torques que no exceden de aproximadamente uamtoc del torque de
agrietamientoT,, no producen una reduccion estructuralmente sigmifa en la

resistencia al cortante, por lo que pueden serdglos. Se supone que el agrietamiento se

produce cuando el esfuerzo principal de tracciéarada un valor igual é\/ﬁ/B), por lo
gue se permite despreciar los efectos de la tossi@hmomento torsional mayoradp es

menor que:
a) En elementos no preesforzados

(ﬁ) (2.40)

b) Para elementos no preesforzados sometidos a tnaeciial o fuerzas de
compresion

(2.41)

En ambas relaciones:
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cp = Area encerrada por el perimetro exterior de laiéactransversal de hormigén,

pep = Perimetro exterior de la seccion transversalaimigon,mm.

N, = Carga axial mayorada normal a la seccion tranalegse ocurre simultdneamente
conT,; debe tomarse como positiva para compresion ytivegaara traccion.

Ay = Area bruta de la secciomm?. Para una seccién con vacids, es el area del

hormigon solo y no incluye el area de los vacios.

Para elementos sdlidos, la interaccion entre &dorde agrietamiento y el cortante por
agrietamiento inclinado es aproximadamente circalaliptica. Para un relacion de este
tipo, un torque de0,25T,., como el que se usa en las dos ecuaciones astgrior
corresponde a una reduccion del 3% en el cortamtagrietamiento inclinado. Esta ultima

reduccién, segun el codigo ACI, se puede considkrspreciable.
2.5.4.3. Torsion Primaria y Secundaria.

Al considerar los efectos de torsion en las esirast de hormigén armado, es
importante diferenciar entre torsiébn primaria yston secundaria. La torsion primaria,
algunas veces llamada torsion de equilibrio o dorsestaticamente determinada, se
presenta cuando la carga externa no tiene otnanafiea que ser resistida por torsion. En
estos casos, la torsidn necesaria para manteeguigibrio estatico puede determinarse en

[{F¢

forma “dnica”. Un ejemplo es el voladizo de la figi2.17a, donde la estructura necesita de
momentos torsores resistentes en las columnasegpaibbrarse. Sin estos momentos de

torsién, la estructura colapsaria.

En contraste a la condicion anterior se generariEdn secundaria también llamada
torsion por compatibilidad o torsion estaticamentieterminada, a partir de los requisitos
de compatibilidad de deformaciones entre partesa@yjes de una estructura.
Generalmente en este caso existe la posibilidacghderedistribucion interna de fuerzas y
de un equilibrio alterno. Un ejemplo de torsion uselaria seria la viga de borde que
sostiene una losa monolitica de hormigdn como l&adigura 2.17b. Si la viga tiene una
resistencia adecuada a la torsion que se le amitances los momentos seran

aproximadamente los de un apoyo exterior rigidoaccem 2.19c. Si la pieza no tiene la
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rigidez necesaria a torsion se presentara un agriento que disminuira aun mas dicha

rigidez y el comportamiento se aproximara al dapmyo articulado como en 2.19d.

= )
El torque de disedlo e puede ser reducido debido | Il torque de diseiio de csla viga d borde
& que Ae es posible | redistribucion de momentos L se puede reducir debido a que es posible
@ I redistribucién de mementos
a
®)

A B A

I ]

Z 2l GV

B
|

{©) @

Figura 2.17: Torsion primaria y secundaribuente: Cédigo ACI 318-11.

En una estructura estaticamente indeterminada,edemguede producir una reduccion
del momento torsional en el elemento debido a walstribucion de fuerzas internas
después del agrietamiento a esfuerzos de torsgdpesnite reducir el maximo momento

torsor T, a los valores dados por las siguientes expresiones

a) En elementos no preesforzados

S (f'c /a2
T, > —J: (A—”) (2.42)

Pcp

b) Para elementos no preesforzados sometidos a ureafagial de traccion o

compresion
@ |f
T, > L

12 Pcp

Donde los simbolos tienen el mismo significado elusefialado en el apartado anterior.

(2.43)

El valor reducido d€;,, que admite el cddigo ACI, intenta aproximar lastescia de
torsion al agrietamiento de la viga de soporte para carga combinada de torsion y
flexibn. Las grandes rotaciones que se presentancapga de torsidon esencialmente
constante producirian una redistribucion signifiGatle las fuerzas internas, justificando la
utilizacion del valor reducido en el disefio delnedémto a torsion y de los elementos de
soporte.
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2.5.4.4. Limites en el Esfuerzo Cortante.

Rara vez se encuentra un elemento sujeto Unicaradotsion. La situaciéon normal es
aquella de una viga sujeta a los momentos flectyreRierzas cortantes usuales,
solicitaciones a las cuales se superponen los momésrsores. En un elemento fisurado,
tanto el corte como la torsidon incrementan las Zaerdiagonales en las bielas de
compresion, los anchos de las fisuras diagonalkss resistencia requerida del refuerzo

transversal.

Con base principalmente en observaciones empigtascho de las grietas diagonales
en condiciones de servicio puede limitarse contdibael esfuerzo cortante calculado bajo
torsion y cortante mayorados. Las dimensiones deed&ion transversal deben ser tales

que:

c) En secciones solidas:

() + (2) < o (o +2VF)  2a4)

d) En secciones huecas:
1A% Tupn \* Ve 2 =
(bw_d) + (1,7Agh) =¢ (bwd +3 fc) (2.45)

Si es que el espesor de la pared es menorAguép,, €l segundo término de la

ecuacion (11.3.66) debe reemplazarse como sigue:

2
<Tuph) ( Ty )2
—2 %
1,742, 1,7Aont

Donde:

I, = Fuerza cortante mayorada en la seccion transvgusabcurre simultineamente con
T,.

pn = Perimetro del eje del refuerzo transversal cerdasbuesto para torsiomm.

A,, = Area encerrada por el eje del refuerzo transvemsabdo mas externo dispuesto

para resistir la torsidomym?.
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2.5.4.5. Calculo de la Armadura para Torsion.

El refuerzo por torsion incluye tanto armaduragxensal como armadura longitudinal,
tal como se vio en la idealizacion de una piezardida a torsion. A diferencia de la
armadura para cortante, el refuerzo para torsiémme debe consistir en estribos
cerrados, ya que de otra manera no se brindarieesiséencia adecuada al flujo de cortante

gue tiene lugar alrededor de toda la pieza.

La resistencia nominal a torsion de una pieza denigén armado segun el codigo

ACI se halla mediante:
T, = 222 corg (2.46)

Donde:
A, = Area bruta encerrada por la trayectoria del fllgacortantemm?.
A, = Area de una rama de un estribo cerrado que egsition con un espaciamiersto
mm?.
fye = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo tremss\ cerrado para torsigMpa.
= Angulo entre el eje de un puntal o biela de casign y la cuerda de traccion de un

elemento.

Se permite tomaA, = 0,854, Y el valor del angulo debe cumplB0° < 6 < 60°.
Esta dltima expresion se obtiene analizando el moogental-tensor definido para vigas
fisuradas a torsion y sirve, luego de despejaémhino A, /s, para calcular la armadura

transversal para torsion.

Una vez determinada la armadura transversal d@mordebe definirse el valor del

refuerzo transversal combinado entre corte y tordjq . de la siguiente forma:

(Puxt) =2e 4 22 (2.47)

S

DondeA, es el area de dos ramas de un estribo cerraddrasiequed, es el area de una

sola rama de un estribo cerrado.
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El area adicional de refuerzo longitudinal necespaira torsiond;, no debe ser menor

que:
A, =%y, (&> cot? 8 (2.48)
s Iy
Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo longital de torsion)Mpa.

El valor deA;/s en (2.48) corresponde al refuerzo determinado anéeli(2.46) sin

modificar su valor para evitar el uso de cantidade®sivas de armadura longitudinal.

2.5.4.6. Refuerzo Minimo para Torsion.

Para controlar la pérdida de rigidez tras el agménto inclinado y asi permitir el
desarrollo de la resistencia torsional Ultima deitm, el maximo espaciamiento para el
refuerzo transversal para torsién no debe excédeasmpequefo de los siguientes valores:

pn/8
<
s< {3 e (2.49)

Complementariamente a la anterior disposicion aligm indica que el refuerzo
longitudinal para torsion debe estar distribuido &éargo del perimetro del estribo cerrado
con un espaciamiento maximo 8i@0mm entre barras y que debe haber por lo menos una

barra longitudinal en cada esquina de los estribos.

El refuerzo a torsién debe ser desarrollado mé@sdal punto en que se requiera por
analisis en por lo menos una distancia igu@.at+ d), dondeb, es el ancho de la parte de
la seccion transversal que contiene los estribosades para torsion. Esta distancia es
mayor a la usada para el refuerzo de cortantexiofiedebido a que las fisuras por traccion

diagonal debidas a la torsion se desarrollan gratndn helicoidal.

Ademas, donde se requiera refuerzo para torsidreal minima combinada por corte

y torsion de estribos cerrados debe calcularse como

L [Frbus bus
(4y +240) = —\[f! 7 20,35 o (2.50)
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En realidad, si un elemento esta sometido a un mtuntersor mayor 8,257T,,, COMO
se habia establecido anteriormente, la armaduravieesal minima para la combinacion de
torsion y cortante e8,35b,,s/f,., siendo el otro término de la ecuacion (2.50) aftad

para compatibilizar con la ecuacion de armaduramaipara cortante.

En base a un analisis experimental del comportdmida especimenes de ensayo
conformados por vigas de hormigon armado sometala®rsion pura y a torsion
combinada con corte llevado a cabo por un comit@ @&l en el afio 1995, se definié que
el area minima total de refuerzo longitudinal pansion A, ,,;,, para evitar el riesgo de

falla fragil tras el agrietamiento inclinado, detaécularse como:

_ 5Vf1cAp (A Iyt
At,min - 12fy (s ) Pn fy (251)
Dénde:
2 20,1752 (2.52)

yt

Adicionalmente, el reglamento indica que se deliizart un didmetro minimo de
refuerzo longitudinal dé /24 del espaciamiento entre estribos pero que no seamuel
diametro¢ = 10mm (equivalente al No.10 en sistema decimal y al Nen3unidades

inglesas).

2.5.5. Disefno de Fundaciones.

Las fundaciones como elemento estructural particdieben ser disefladas para
soportar esfuerzos de flexion, corte, punzonamignéplastamiento. El reglamento ACI
318-11 define el formato general de disefio de Emaimanera que para otros elementos
estructurales segun lo indicado en la secciénlllydtomando en cuenta los factores de la
tabla 2.2:

Resistencia de disefio = ¢ - Resistencia nominal < Resistencia requerida

Flexion = 0,90
__ ) Punzonamiento = 0,75
¢ = Corte = 0,75
Aplastamiento = 0,65
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En el presente proyecto se tiene definida la atilizn de zapatas aisladas, para lo cual
se desarrolla en los siguientes apartados una brgheacion del procedimiento de disefio

para éste tipo de elemento.

El reglamento ACI 318-11 contempla solo zapatatangulares de fundacion, siendo
las zapatas inclinadas apenas mencionadas eniculart

2.5.5.1. Secciones Criticas.

El funcionamiento de las zapatas aisladas es @onyplel calculo se realiza mediante
métodos simplificados y en secciones de particutgyortancia en la transmision de
esfuerzos de la columna a la zapata.

El disefio o verificacion de zapatas se realizaasrdenominadas “secciones criticas”
mencionadas anteriormente, las cuales son indigaataeglamento para cada una de las
solicitaciones en consideracion. En cada uno deithgentes apartados el procedimiento
esta referido a dichas secciones.

2.5.5.2. Flexion.

Para el disefio a flexion de zapatas aisladas, sagiica el articulo 15.4.2 del
reglamento ACI: “El momento maximo mayoradd,,, para una zapata aislada debe

calcularse en la cara de la columna...” .

Para ilustrar lo anterior se muestra la siguieigie:

Base Base
Medianera Esquina
2 2
: . H
2

(@) ; (b) — ()

Figura 2.18: Secciones criticas para flexion segun tipo de aapat
Fuente: “Ejemplos de Aplicacion del Proyecto del ReglamedtRSOC 201-2005”,

Balat - Bissio - Ortega.
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Dado que no existen recomendaciones en el reglanpamé el disefio de zapatas de
seccion variable como las de alzado tronco-piramagintroduce una simplificacion en
los calculos del lado de la seguridad: se suporee lguseccion resistente es de ancho

constante e igual al menor ancho de la secciosveasal (figura 2.19).

Tedrico Adoptado

Figura 2.19: Simplificacion de la seccion resistente a flexiarezapatas aisladas de
alzado tronco-piramidaFuente: “Ejemplos de Aplicacién del Proyecto del Reglament
CIRSOC 201-2005", Balat - Bissio - Ortega.

2.5.5.3. Corte.
El cédigo ACI indica en el capitulo 11 que las smues criticas para el corte, en las
condiciones de carga de los elementos estructueslesstudio, se deben ubicar a una

distancia no mayor a “d” de las caras de las coasr(frigura 2.20) pero no contempla

especificamente el analisis bajo solicitacionesaitte de secciones de ancho variable.

Base Base Base

|,d,| Centrada d . Medianera .d, Esquina

2 2 ™2

H : NI

2 2 2

2 2

/i [

1 v 2

. s T 7

; 7 7

., T | F
1 t 101 1 1 L R 1 1 [ {/ 11 1

2 (a) 2 (b) 2 (c)

Figura 2.20: Secciones criticas para corte segun tipo de zapatnte: “Ejemplos de
Aplicacion del Proyecto del Reglamento CIRSOC 20082, Balat - Bissio - Ortega.

Si bien una hipétesis del lado de la seguridadipocbnsistir en tomar con ancho
resistente el menor ancho de la seccion, de laanismma que en flexidn, ésto resultaria en
un disefio exageradamente conservador y obligagia &i disefiar zapatas con alturas

innecesariamente grandes o a dejar de utilizatasp@ seccion variable.

En la referencia YY se indica que en elementosesinibos, la resistencia al corte

puede suponerse compuesta por:
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1. El aporte de la zona de hormigén comprimido
2. El efecto pasador de las armaduras de flexion y
3. El efecto de engranamiento de agregados de lafizamada.

En la referencia XX, al no existir indicaciones leagentarias ni referencias
bibliograficas mas especificas, se propone adogitaiguiente criterio para evaluar la

resistencia al corte:

a) Suponer que la resistencia al corte de la zona Gonga de hormigon esta
provista por un sector de ancho constante e idguaénor ancho de la seccion.

b) Suponer que el resto del corte esta provisto pars@acion con un acho igual
al ancho promedio entre el minimo y el maximo ges@nta la seccion.

Ademas, en dicha referencia se explica brevemardepgra elementos sin armadura
de corte, segun ensayos publicados en los Ultif@&18s, el aporte de la zona comprimida
representa solamente alrededor del 25% de laessiattotal al corte. De lo anterior es que

se propone la expresion:
== [0,25 bimin + 0,75 (bmax + bmin)/z] d \/E/6

Vi = (5 bypin + 3 bax) d /! /48 (2.53)

2.5.5.4. Punzonamiento.

Segun reglamento, los perimetros criticos puederatge a una distancia no menor

gued/2 del perimetro de las columnas:

Base Base Base
a2 4/2  contrada Ez\ Medianera e Esquina
- .\ -
A g ) ~ RS

+d c1+d/2
,.'..e:.....'.. B, ] c+d/2
: : di2 : o
ard|i [ ] [ ] | |eeta I etz
LN . d/2 Lf xdl2

(a) (c)

Figura 2.21: Perimetro critico a punzonamienkuente: “Ejemplos de Aplicacion del
Proyecto del Reglamento CIRSOC 201-2005", BalastsiB - Ortega.
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La carga efectiva de punzonamiento puede calcuteeseconsiderando la reaccion del
suelo que se encuentra por fuera del perimetroaiotbien como la carga de la columna

descontada de la reaccion del suelo que se enawarderrada por el perimetro critico.

El articulo 11.12.2.1 del cédigo ACI indica querdsistencia al punzonamiento debe

ser tomada como el menor de los siguientes valores:

V.= (1 +2/B)\/f! b,d/6 (2.54a)
V. = [asd/b, + 2]\/f/b,d /12 (2.54b)
V. = fibod/3 (2.54c)

Dénde:

B = Relacion del lado largo al lado corto de la colama carga concentrada o el area de
reaccion.

a, = 40 para columnas interiores, 30 para columnasaideby 20 para columnas de
esquina.

b, = Perimetro critico a punzonamiento.

2.5.5.5. Aplastamiento.

La seccion 10.17 del reglamento ACI 318-11 cubreetastencia al aplastamiento en

apoyos de hormigon limitando el esfuerzo por aptagnto permisible al valor dg85f :
B, = $(0,85f/A,) (2.55a)

La expresion anterior es de validez general y pokxrle ser modificada en caso de que
el area de apoyo sea mayor en todos sus lados gueaecargada, o que da un aumento de

la resistencia al aplastamiento por efecto de nanfiento:

BT = ¢(0,85]Cc,141)\/142/141 (2.55b)
donde:

B, = Carga maxima admisible por aplastamiento.
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A, = Area cargada, no debe ser mayor que la platir@pdgo o que el area de la seccion
transversal de apoyo.

A, = Area de apoyo, se obtiene mediante la aplicacg&nrdtronco-piramidal (ver figura
2.22).

El reglamento limita el incremento de resistenaa ponfinamiento. El valor de la

relacion,/A, /A, no debe ser tomado mayo2 a

A — Carga

| TTT
L._{\ e I ",F —Area eargada A

"~ LR T

()

-~ o=,

Area cargada A

|

I

|

| ™

|

\ \‘—Az se mide en este plano
I

\

I

I

Alzade

Planta

Figura 2.22: Aplicacion de tronco piramidal para la obtenciorddesn apoyos
inclinados o escalonaddsuente: Cédigo ACI 318-11.

2.5.5.6. Transmision de Esfuerzos en la Base de Qminas.

La seccién 15.8 del codigo ACI 318-11 cubre estrat con varias disposiciones
gue en el caso de estructuras de hormigdon conagruid situ se pueden resumir como

sigue:

a) Las fuerzas de compresion se transmiten por apiastéo del hormigon, se
debe efectuar la verificacion ya descrita en laisacanterior tanto en la
cabeza de la zapata como en la base de la columna.

b) Los momentos son transmitidos a las zapatas astidelérefuerzo y por lo
tanto este debe anclarse como pasadores dentes dapatas, cumpliendo
las disposiciones de la seccion 12.17 que indisaréguisitos especiales
para empales en columnas.

c) Las fuerzas laterales deben transmitirse a la aa@atacuerdo con las
disposiciones a cortante por friccion de la secdir6 del reglamento ya
revisadas en la seccion de cortante, 0 mediards ptedios apropiados.
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2.5.5.7. Asentamientos.

A lo largo de los afios se plantearon muchos métpdma la estimacion de asientos
en fundaciones de estructura, uno de ellos esillaagién del médulo o coeficiente de
balasto del terreno que soporta el edificio. Est&imetro asocia la tension transmitida al
terreno por una placa rigida con la deformaciéa pdnetracion de la misma en el suelo,
mediante la relacion entre la tension aplicada lpomplaca §” y la penetracién o

LTS

asentamiento de la mism@” Generalmente se identifica con la letkd:*
—4a
k—y (2.56)

En ausencia de un ensayo de placa de carga paivgetzcion del médulo de balasto
de un suelo se puede recurrir a valores aproximadidisados en funcién al tipo de terreno.

La tabla 2.4 detalla una lista de valores recomadoslabtenidos con placa de 30x30cm.

Para el ajuste del médulo de balasto para lasmdilmees de una losa o viga de

fundacion, en el caso de suelos arcillosos, seneada relacion:

_ Kp(n+0,5)%30

Ky
1,5%n*b

(2.57)

donde:

K1=modulo de balasto para la losa o viga de cim@ntac
Kp=modulo de balasto de la placa de 30x30cm.
b=lado menor (ancho) de la losa, zapata o vigar®n c

n=relacion del largo al ancho de la losa.
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Tabla 2.4: Valores orientativos del médulo de balasto demtiss tipos de suelo.

Coeliciente de

Clases de suelo balasto (kg/cm?)
Suelo ligero de turba y cenagoso 05 - 1.0
Suelo pesado de lurba y cenagoso 10 - 15
Arena fina de ribera 10 - 1.5
Capas de humus, arena y grava 10 - 20
Tierra arcillosa mojada 20 - a0
Tierra arcillosa himeda 40 - 50
Tierra arcillosa seca 60 - 80
Tierra arcillosa seca dura 100 -

Humus flimemente estralificado con arena y pocas piedras 80 - 100
Lo mismo con muchas piedras 100 - 120
Grava fina con mucha arena fina 80 - 100
Grava media con arena fina 100 - 120
Crava media con arena gruesa 120 - 160
Grava gruesa con arena gruesa 160 - 200
Grava gruesa con poco arena 150 - 200

Grava gruesa con poca arena, muy lirmemente estratificada 200 - 250

Fuente: Jorge R. Bernal, “Hormigdn Armado Vol.4: Zapatas”.

Dado que los asientos diferenciales pueden conduen dafio considerable y/o a
interferir con el funcionamiento adecuado de umaietira se realizaron muchos estudios y
planteamientos para la definicion de lo valoresiaitihes que se pueden considerar en este

aspecto.

Bjerrum (1963) definio las condiciones para deteamlos asientos admisibles en
una estructura en funcién a la distorsion angudsregada por los mismos. La figura 2.23

ilustra los parametros para dicho céalculo.
El pardmetro a verificarse serd la distorsion &rdy” que se define como:
Nap = 6ap/lap (2.58)
donde:
n ag=distorsién angular entre los puntos Ay B.
é ap=asentamiento diferencial entre los puntos Ay B.

[ ag=distancia entre los puntos Ay B.
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Figura 2.23: Pardmetros para la definicion del asentamiento sitifei

Fuente: M. Braja Das. “Principios de Ingenieria de Cimerdaes”.

2.6. Diagramas de Interaccion de columnas.

2.6.1. Diagramas de interaccion de columnas con flexién igireccional.

El comportamiento de secciones especificas de casrde hormigon armado es descrito
mas claramente mediante graficos denominados cusvddiagramas de interaccion”.

Sobre el eje vertical se dibujan las cargas axiadsistentes y sobre el eje horizontal se
representan los correspondientes momentos fleatesegentes, medidos con relacién a un

eje principal centroidal de la seccién transvedsdla columna.

A continuacion se presenta una curva de interaagidireccional de una columna tipo, en
la que no se han incluido ni el factor de reduccole capacidad (solamente se manejan
cargas axiales y momentos flectores nominales),ratduccién de la carga axial ultima por

excentricidad minima de las cargas axiales, pagasqunterpretacion sea mas sencilla.

curva de interaccién

(Pni. Mni) +

la seccidn es capaz de
resistir las solicitaciones

Figura 2.24: Curva de interaccion unidireccional tipo.

Fuente: Marcelo Romo Proafio Escuela Politécnica del BgreEcuador
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Cualquier combinacion de carga axial y momentddiegominales que defina un punto
gue caiga dentro de la curva de interaccion (oeskabcurva), indicara que la seccion

escogida es capaz de resistir las solicitaciorgsugstas.

Para la elaboracién de curvas de interaccion wtdionales para una seccion dada se

utiliza el siguiente procedimiento:
1.- Se definen diferentes posiciones del eje neutro

2.- Se calculan las deformaciones unitarias en capa de acero dispuesta en la seccion
para cada posicidon del eje neutro, tomando come @ deformacidon maxima del

hormigon€ = 0.003 y la compatibilidad de deformaciones.

3.- Verificar los esfuerzos correspondientes a cfi@armacion unitaria, € imponer como

limite maximo el valor del limite de fluencia deleso a utilizar, en este caso 420 MPa.

4.- Calcular las fuerzas axiales tanto de compnesadno de traccion correspondientes a

los esfuerzos y areas de acero de las capas adedisguestas en la seccion.
5.- Calcular las fuerzas axiales conceéntricas pada posicion del eje neutro.

6.- Sumar las fuerzas axiales concéntricas mdsdasas axiales debidas a la disposicion

de la armadura, determinado de esta manera la aai@arominal “Pn”.

7.- Determinar el factor de reduccién de resistepi@n funcion a las deformaciones

unitarias en las capas de acero dispuestas eodidise

8.- Calcular los momentos en cada capa de acgpaeatita en la seccion, multiplicando la
fuerza de las barras de cada capa por la distdasie el centro de la seccidén a cada una de

las capas de acero dispuestas en la seccion.

9.- Calcular los momentos provocados por las fsetpacéntricas debidas al hormigén,
multiplicandolas por la distancia desde el cengdadseccion hacia el centro del area de

compresiones.

10.- Sumar los momentos calculados anteriormenmtedeterminar el momento nominal
“Mnﬂ.
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11.- Graficar los puntos Mn y Pn para cada posidél eje neutro.
12.- Calcular la fuerza axial maxima con la ecuadif.1 de la norma ACI-318

13.- Para encontrar “Mu” y “Pu” solo hay que mulitar “Mn” y “Pn” por el factor de

resistenciap.
2.7.Planificacién y Evaluacion de Proyectos.
Diagrama de Gantt:

La herramienta consta de un eje horizontal temparal que se van poniendo debajo las
actividades en forma de cuadros, enlazadas segtiposde enlace (por ejemplo, el enlace
fin-inicio significa que cuando la actividad N aealempezara a continuacion la actividad
N+1). De esta forma, usando esta metodologia seéepdeterminar etamino critico del
proyecto, el cual determina el tiempo minimo delizaeion del mismo. De forma
adicional, se puede afadir a cada actividad un@ derrecursos (personal / mano de obra)
para controlar los costes y la carga de trabajasipersonas. Ademas, si se le afiaden los
progresos de cada actividad durante su seguimisetqqueden calcular los retrasos y

sobrecostes del mismo, y replanificar las activedgolra acabar lo antes posible.
2.8. Presupuesto y Evaluacion Econdmica de Proyesto

Un costo aplicado a una cantidad o metrado cogstitn presupuesto

2.8.1. Andlisis de Precios Unitarios.

* Rendimiento: cantidad de trabajo que se obtierledeecursos por jornada.

e Cuadrilla: numero de obreros que participan ersteuetura de costos de mano de
obra.

* Aporte unitario: cantidad de recurso que se nexrqgsira ejecutar una unidad

determinada de una partida.

2.8.2. Tipos de Costos.
2.8.2.1. Costos Directos.

* Son aquellos que quedan insumidos en una obra.
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* Representan los costos directos: la mano de obsamhteriales, el equipo y las
herramientas.

» El costo directo de una obra esta dado por la sier@stos parciales en la hoja de
presupuesto. Los costos parciales son resultadouttelicar los precios unitarios

por los metrados.
2.8.2.1.1.Mano de Obra.

La mano de obra depende del costo por cada honm#dneegdimiento de cada uno de ellos,
parametro que depende de las condiciones geograt@pacidad fisica, habilidad natural y
edad.

2.8.2.1.2.Materiales.
El costo de los materiales proviene de una cotirede los mismos.
2.8.2.1.3.Equipo.

El costo del equipo depende del rendimiento de egqd&o y del costo por hora de cada

equipo.
2.8.2.2. Costos Indirectos.

e Son aquellos que no pueden aplicarse a una padjuifica.
» Tienen incidencia sobre todo el costo de la obra.
» Son: Gastos Generales y Utilidad.

* Ellos son valorizados al final de obra y no debasap del 10% del costo directo
2.8.2.2.1.Gastos Generales.

Aquellos que debe efectuar el contratista durant®hstruccion, derivados de la propia

actividad empresarial de la misma.
2.8.2.2.2. Utilidad.

Monto que percibe el contratista por ejecutar k@ob
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CAPITULO Il
INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Resultados del Estudio de Suelos.

Para la determinacion de la capacidad portantswidb, se realizé el ensayo SPT (Standar
Penetration Test) en el &rea de emplazamiento elgtactura debido a que este ensayo fue
ideado para ensayarlo en suelos granulares y eg®lcomin en nuestra region. Dicho
ensayo se realiz6 en una fosa ubicada aproximadarsanrel centro del lote destinado a

soportar la estructura. A una profundidad de 1.858.5m en la misma fosa.

Una vez realizado el ensayo se recolecto dos nasedt&l suelo de la fosa para realizar

todos los ensayos correspondientes para la ckdidic del suelo obtenido.

Debido a que la resistencia del suelo a la protiadide 3.5m no aumenta
considerablemente respecto de la resistencia a1 85tomo la decision de fundar las

zapatas de la estructura a 1.85m. (Ver informeableratorio de suelos en el anexo 1)
Donde el tipo de suelo a la profundidad escogida es

* Limite liquido =0

» Limite plastico = 0 (No plastico)

« Indice de plasticidad = 0

« indice de grupo =0

* Tipo de suelo /A-1-b (0) Grava mal graduada.

 Resistencia admisible = 2.11 kgfcm

Como solamente contamos con los resultados de lonpsao realizado en el lugar de

emplazamiento, la capacidad portante del suelo phmiseiio de las fundaciones del

Politécnico sera reducido en un 20% debido a labpioad de encontrar estratos con

menor resistencia admisible en algun punto detlactara, quedando de esta manera del
lado de la seguridad. Finalmente, la capacidadaptetdel suelo para el disefio de las
fundaciones del Politécnico sera:

Gaam = 1.70 kglcn?



3.2.Resultados de Gabinete de Topografia.

El lugar de emplazamiento presenta desniveles apaolos de un metro, tomando en
cuenta el desnivel desde el lado extremo cercdacalle La Caja hacia el lado cercano a
la calle la Camachefia, debido a que el lugar fuelado por el anterior duefio, antes de ser

cedido a la Alcaldia Municipal de Tarija. (Ver eVantamiento topografico en el anexo Il)
El 4rea del lote es de 5038.58 yrel perimetro es de 292.17 m.

3.3. Planteamiento Estructural.

3.3.1. Caracteristicas del Edificio.

NuUmero de pisoL (dos)

Tipologia estructuraPérticos de Hormigén Armado
Entrepisos y TechoS8istema de losas alivianadas con viguetas pretensad
4.1.4. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES
Hormigon: f'c =21 MPa

Acero: fy =420 MPa Es =2.0E5 MPa
3.3.2. Predimensionamiento de Vigas.

La norma ACI 318 sugiere utilizar:

Vigas simplemente apoyadas: h = L/12, h = L/16
Vigas continuas: h=L/18.5, h=L/ 21

Para la base de la viga se puede considerar b = h/2
Donde:

L = Luz de la viga

b = Base de la viga



Para la altura util de las vigas se tomara la i@ach= L/14 para tener un margen de

seguridad y obtener vigas peraltadas.

En las vigas de la planta baja y planta alta sen@én vigas de 25 cm de base y la altura

estara en funcion de la luz.
3.3.3. Predimensionamiento de Columnas.

Las dimensiones transversales de las columnasis@ras inicialmente de 25 x 25 cm. en

la planta baja y en la planta alta.

De acuerdo a las solicitaciones se analizarédei@e mas conveniente de la columna para

evitar cuantias de acero elevadas, procurandoiasamitre 1% y 4%.
3.3.4. Esquema Estructural.

Se modela la estructura como un pértico espaci@lercon un esquema estructural dado

por la figura N° 3.1.

Figura N° 3.1: Esquema Estructurafuente: Cypecad

Los niveles de la estructura se muestran a coridian el cuadro 3.1.



Cuadro N° 3.1:Elevaciones de las plantas

Nivel Planta Altura (“m”) |[Cota (“m”)

7 Tanque 2.10 9.60

6 Azotea 1.75 7.50

5 Descanso Escalera 2 1.75 5.75

4 Planta Alta 2.00 4.00

3 Descanso Escalera 1 2.00 2.00

2 Planta Baja 0.35 0.00

1 Viga Encadenado 1.50 -0.35

0 Cimentacion -1.85

Fuente:Propia
3.3.5. Coeficientes de empotramiento y pandeo para lasgitas

Para los coeficientes de empotramiento y pandes lparcolumnas de todas las plantas,
estan dadas en el Cuadro N° 3.2.

Cuadro N° 3.2:Coeficientes de Empotramiento y Pandeo de lasd&ant

_ Coefs. empotramiento Coefs. pandeo
Nive Cabeza Pie Pandeo X Pandeo Y
7 0.30 1.00 1.00 1.00
6 1.00 1.00 1.00 1.00
5 1.00 1.00 1.00 1.00
4 1.00 1.00 1.00 1.00
3 1.00 1.00 1.00 1.00
2 1.00 1.00 1.00 1.00
1 1.00 1.00 1.00 1.00

Fuente:Propia



3.3.6. Hipdtesis para el disefio.

Linealidad: Se supone que existe una relacion llieesre las cargas aplicadas y los

desplazamientos resultantes. Esta hipotesis seehasdas condiciones siguientes:

El material de la estructura es elastico y obeddadey de Hooke en todos los puntos y en
el intervalo de carga considerado.

Los cambios de la geometria de la estructura sorpeguefios que pueden despreciarse

para el calculo de los esfuerzos.

Se aplicara el principio de superposicion debidgua la estructura sera asumida como
lineal.

De acuerdo con el teorema de Bernoulli:

Las secciones inicialmente planas permanecen pésas sometidas a la solicitacion. Esta
relacion es vélida para piezas en las que la gelabe la distancia entre puntos de momento

nulo, al canto total sea superior a 2.

Se supone una adherencia total del acero y el gormi

Se considera despreciable la resistencia a ladradel hormigon.
3.3.7. Determinacion de Cargas.

Para determinar las cargas que debera soportastriacteira, es importante analizar los

siguientes puntos.
3.3.7.1. Losa alivianada.

Las caracteristicas geométricas de la Losa Alidanampleando viguetas prefabricadas y

plastoformo como elemento aligerante es:



a=5cm Baldosa ceramica . Befuerzo construchivo ~
b=20cm a
c=50cm
b plastofor
d=8 cm
r 1
e=>cm vigueta p la e e o \ cielo falso de yeso
f=10cm
P
g=7>cm ; 1 '
=275
h=25cm o
Ll
i=37cm 1
i=2om o
~—
k=38 cm m
o 0 O Q9 Q h | I !
1 =18 cm L & T T
I L | ] 4
m=2 cm ¥ )

Figura N° 3.2: Geometria de la Losa Alivianada.
Fuente: Propia

3.3.7.2. Vigueta Pretensada

La vigueta T de hormigén pretensado es el elemerd® conocido y probado para todo
tipo de losas. Es un producto de fabricacion irrdhlston calidad garantizada y con

caracteristicas siempre uniformes que reemplaaa wiguetas de fabricacién artesanal de
hormigbn armado comun. Dentro de las ventajas duesa@ de viguetas T pretensadas

ofrece podemos sefalar:

* Mayor resistencia, calidad y seguridad.

* Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

» Aligeramiento y por tanto reduccion del peso desfauctura.

* Reduccion de materiales y mano de obra.

» De facil colocacion y manejo.

» Asesoramiento gratuito de las empresas que versiepeducto.
* Mientras que sus caracteristicas técnicas son:

» Resistencia del hormigén de 35 MPa

* Dimensiones de trenzas =2 x 2,4mmy 3 x 2,4 mm

* Tension de rotura de la trenza de acero = 1800 MPa.



3.3.7.3. Carga muerta de la losa alivianada.

Para cuantificar el peso de la losa, primero ssutakl area de la seccion del plastoformo y

de la vigueta (figura N° 3.2)

42+ 37

A(plastofor) = 382 + [ j.16 =708&m’ = 0,0708n”

A(viguetd =114 + 54 =64cnr = 0,0064n
El nimero de viguetas 0 piezas de plastoformo emetro lineal es:

100cm =20 Pza
5Ccrr ml

Se calcula el area de la seccién para el hormigdples en 1 ml:

2
A(H°) =10018- 20(708+ 64) = 19192ﬁ = 00192
m

El peso de la baldosa ceramica de espesor = 2:.cm es
P. Baldosa = 1800 Kgftn 0,02m = 36 kg/f

El peso del cielo falso de yeso y el peso de |atalaciones, siguiendo un criterio

conservador de la Norma NBE- AE- 88 (Norma Espafs@doma como:
P. Cielo falso = 50 kg/fn
P. de las instalaciones = 25 kg/m

Adoptando un peso especifico de plastoformo = &@pza yy HCA° = 2400kp/m se

tiene que el peso por carga muerta de losa es:

PESO= 20% 067559 4+ 0064— 2400E 20+0,0192 2200ﬁ +

Pza m?

+005™ 2400%9 + 369 1+ 50 K9 4 5549 _ 3055 K0
m? m? m? m? m m



Se adopta como carga muerta de la losa aliviara8@5 Kg/nt = 3.0 KN/n?

Para introducir el dato de la carga muerta en gle€Cyd tenemos que tener cuidado en
introducir la carga muerta de lo que es el acalydds instalaciones, ya que el peso propio
debido a la geometria de la estructura, el progrgra calcula, por lo que la carga muerta
para introducir al Cypecad viene dada por:

cM = 5049 +25K9 1 3640 =17,K9
m m m

m2

Se adopta CM = 150 kgfms 1.5 KN/m* (CYPE)

3.3.7.4. Carga viva en la losa alivianada.

Para determinar la carga viva en la losa se ti@agesiguientes sugerencias de la “ASCE 7-

05 Minimum Design Loads for buildings and othewgtures” la cual indica:

Como se trata de un edificio docente con tallerescalstura, computacion, cocina, se
adopta emplear CV = 350 Kgfns 3.5 KN/m® y para las escaleras y accesos CV = 500
Kg/m? = 5.0 KN/m? debido a la posibilidad de concentracién de pers@m estos lugares.

Para la azotea visitable solo para mantenimiensmleptal.0 KN/m?.

Para el caso del granizo se podria suponer un a@spesbable de 5cm por lo que
adoptando un peso especifico del hielo de 900 %glan lo que la carga de granizo es igual
a 900 Kg/ni. 0,05m = 45 kg/m2 9.45 KN/nf.

3.3.8.Carga de viento.

Para el proyecto se adopta emplear una carga deovigual a una velocidad de 28 m/s
equivalente a 100 km/h, ya que la construccion dstcubierta y no ofrece ninguna
cobertura vegetal para su resguardo. En el progiafoematico Cypecad se utilizé los

siguientes datos para la carga de viento:

Rugosidad0.005 (para estructuras totalmente descubiertas)
Coeficiente de velocidad Probable65  (para estructuras educacionales)

Para el andlisis de cargas de viento en Cypecatiligara la norma CIRSOC 102.



3.3.9.Peso Muro.

Una vez definido las cargas muertas y vivas queortad la Losa, es importante
cuantificar el peso del muro para poder introdacecbmo carga lineal en el programa

informatico. Con ayuda de la figura N° 3.3, sewalc

100cm Pza
NUmero de ladrillos en 1 ml Horizontal = =4—
25cr ml
, . . .100cm Pza
Numero de ladrillos en 1 ml Vertical = =714
14cmr ml
lem
i 1 18 1
| - =
| H H H | Doo
oood
H | Reveque | | g | | Revoque
externo interno
ooo
oOoog
'— 12m @ 12 }m ooo
agoa oood
E’QE’ o

+18m4‘» 25m

Figura N° 3.3: Caracteristicas técnicas del Muro de ladrillo
Fuente: Propia

Pza

Volumen de ladrillo en 1 Aide muro = 18.12.24.28,56 = 148055,04/om

Volumen de mortero en 1ae muro = 100.100.18 - 148055,04 = 31944,98/mfm =
0,0319 ni/m?

Se sabe por laboratorio que 1 ladrillo pesa = ¢,5ck mortero de cemento y arena puede
ser cuantificado como = 2100 kg/mtambién se sabe que para el revoque exterior de
cemento se tiene = 20 kgfitm y para el revoque interior de yeso se tien@ kginf.cm,

por lo que el peso de muro pof &s:

2856" 2245 K9 1 0 K9 _1omigp KO 1cm+2100k—goo319— 22751

m Pze mcn m2crr




Se adopta un peso de muro = 228 Kg#.3 KN/m?

Cabe sefialar que una altura de muro conservadede [ser adoptada como h = 3m para lo
cual PM=3.2.3=6.9ZKN/m

3.3.9.1. Altura equivalente para muros.

Se sabe que el muro de ladrillo no serd uniformistigdn huecos debidos a puertas y
ventanas, las cuales deben ser tomadas en cueatalisefio, para lo cual se puede hacer
uso de un artificio para calcular una altura edei® del muro dado por la siguiente

ecuacion:
H=Hr-X Av/L (3.1)
Donde:
H = Altura equivalente del muro (m)
Hr = Altura real del muro (m)
L = Longitud del muro (m)
Av = Area de vacios (puertas y ventanasj) (m

Y con la altura equivalente la multiplicamos corcéaga del muro por metro cuadrado y

obtenemos la carga lineal y uniforme para el trdedisefio.

3.3.10.Carga del barandado del pasillo en la Planta Alta.

Pasamanos de tubo galvanizado

Didmetro externo 2plg (dl)

Didmetro interno 1.6 plg(d2)

Espesor 1 cm

Peso especifico 7850 kgrim

Altura del pasamanos 0.9 m.

10



N ..
% / galvanizade
-

0.90m

0.30m, 0.30m 40 30m

3 2.00m it 2.00m I8

Figura 3.4: Detalle de barandado de tubo galvanizado.

Fuente: Propia

* 2

Area externa=- fl = 2027cn?

. 7T* d22
Area interna= 2 =1297cm?’

Area total= Area externa-Area interna
Area total=20.27 cA+12.97 cni = 7.30 ¢
- Carga de los tubos horizontales de la baranda (g1)

gl=Area total * Longitud de influencig/, *N° de barras

alvanizac

ql=7.3*10'm?* 2 m * 7850K—% *4 = 45.84 Kg
m

- Carga de los tubos verticales de la baranda (g2)

g2 =Area total * Altura de la barrg’;,

alvanizad
q2=7.3*10°m?* (0.90 + 0.1) m * 785d<—%= 5.73 Kg
m

- Carga total del barandado.
Qt=ql+ g2 =45.84 Kg + 5.73 Kg =51.6 Kg
- Carga del barandado en una longitud de influeneia oh.

Qt=%:26Kg/m

11



- Como carga del barandado sobre la planta altaajezas se tomar@t = 0.3 KN/m

3.3.11 Hipotesis de Carga.

Las hipoétesis de carga o combinaciones empleadakaghculo, son las recomendadas por
la norma ACI 318-11 en el capitulo 9.2.1, utilizarsblamente las cargas que actuaran en

la estructura (Ver anexo V).
3.3.12.Determinacion de Esfuerzos Internos.

Tanto las combinaciones de carga, como la deteowimade esfuerzos internos o

solicitaciones, estan calculadas por el prograrractaral CYPECAD.
3.4. Resultados del Disefio y Calculo Estructural.

Se procedera a realizar el disefio y verificaciolodelementos mas solicitados del portico

No. 28, el cual es uno de los mas solicitados @stiaictura.
3.4.1. Comprobacion de Losa Alivianada.

Materiales:

-Vigueta pretensada Tipo 7 constituida por:

Hormigén de resistenciafms = 350Kg/cnd

Alambres de 5mm de acero de baja relajacigrF A800Mpa.

A continuacion se demostrara que la caracteridéda vigueta pretensada cumple con las

cargas solicitantes (Ver detalles de la viguetal@mexo V):

En la figura N° 3.5 se muestran las dimensionda diggueta y la seccién transversal de la
losa.

12



Datos Técnicos

Figura 3.5: Detalle de vigueta y losa alivianada.
Fuente: Pretensa

Datos directos e indirectos:

Resistencia del concreto de la vigueta = f'c = 3aM
Resistencia del concreto de la losa = f'cl = 21Mpa
Separacion entre viguetas = S = 50 cm

Cargas a resistir

CM = 3.0 KN/m2 CM’'= 3.0* 0.5 = 1.50 KN/m
CV = 3.5 KN/m2 CV'=3.50.5=1.75 KN/

Luz de vigueta=L =5.3m
Propiedades de la seccion de la vigueta:

Area de la vigueta = Av = 63.13 ém 6.313E-03 1
Eje centroidal = Yc =4.16 cm = 0.0416 m

Inercia = Iv = 1235.28 cm4 = 1.235E-03 m
Distancia fibra superior = ¢c1 = 5.84 cm = 0.0584 m

Distancia fibra inferior = c2 = 4.16 cm = 0.0416 m
Condiciones del acero de presfuerzo:

Recubrimiento inferior =r=1.10 cm

Diametro del acero = @ =5 mm

Resistencia del acero = fpu = 1800 MPa.
Excentricidad =e =c2 —r-@/2 =2.81 cm = 0.0881

.

|
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Propiedades de la seccién compuesta:

Peralte total de lalosa =H=25cm =0.25m

Espesor de la capa de compresion = hf =5 cm =r.05
Ancho efectivo b:

bw + 16*hf =10 + 80 =90 cm

L/4 =530/4 =132.5 cm

Separacién de viguetas = 50 cm (rige poekmenor)

Ancho efectivo modificado btr:

f'cl 210
btr=b* |—=50%x [—=138.72cm =0.3872m
fc 350

Area de la losa:
Al = btr*hf = 193.6 crii= 0.01936

Inercia de la losa:

hf3 53
1= btr « —>- = 38.72 * = = 403.33 cm4 = 4.0333E — 06m’

Eje centroidal de la seccion compuesta:

Ycc = (Av*Yc+AL1*Y1) / (Av+A1l) = (63.13%4.16+193.6*2.5) / (63.13+193.6)
Ycc=17.99cm =0.1799 m

Inercia de la seccion compuesta:

Ic = Iv+I1+Av (Ycc — Yc2f + AL(Y1-Yccy

Ic = 1235.28 + 403.33 + 63.13 (17.99 — 4°16)193.6 (22.5-17.98)

Ic = 17651.26 cth= 1.765E-04 th

14



Excentricidad con respecto a la seccién compuesta:
ec=Ycc—-(Yc—e)=17.99 - (4.16 —2.81) = 1&6¥=0.1664 m

La carpeta técnica de viguetas Pretensa menciabgumomentos flectores admisibles ya
incluyen coeficientes de seguridad, minorando lasistencias de los materiales
componentes de la losa (Norma DIN 1045), por lo qoees necesario realizar la

mayoracion de las cargas para estado limite ultimo.
Wu =3+ 3.5 =6.5KN * m?

wy * > 6.5 * 5.30
8 8

Mu = =22.82KN *m

Comprobacioén segun el cédigo ACI-318 11:
fprs = fpy = 09fpu = 1620 MPa

_Ap 0.785/1002
"~ bxd 0.10 * (0.25 — 0.011)

p = 0.0033

_ Apxfps _ 0.785/100% x 1620
A= 085+fceb 085210387

=0.018m

ay  0.785 0.018
Mn = Ap + fps + (d _E) = 557 * 1620 = 1000 + (0.239 _T) = 29.25 KN *m

@Mn = 29.25 KN *m > Mu = 22.82 KN * m Cumple !!!

Verificacion de deflexion (seccion compuesta):

_S*W*LZ_ 5% 3.5 % 5.302
" 384« Ex] 384 %27806 * 1000 * 1.765E — 04

= 0.00026 m

. !
Apermisible = 360 0.014m

A < Apermisible Cumple !!!
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3.4.2. Disefio de Vigas.

PORTICO No.28

=J COLUMNA No.33

Figura 3.6: Ubicacion del portico No. 28
Fuente: Cypecad

Para determinar las cargas que deberé soportagks de la planta alta del pértico No.28,
de manera manual se procede de la siguiente manera:

Se calcula el area de la losa y se divide entrér@ymara determinar cuanto de area le
corresponde a cada viga, luego la carga muertam@tro cuadrado (en este caso 3.0
KN/m?) se multiplica por el area encontrada para ludgdlida entre la longitud del lado

mas largo del panel de losa para obtener el pesonptro lineal y a esto se le suma si
corresponde el peso del muro. Se dara un ejempiérde se cargaria manualmente la viga

No.117 como muestra el esquema de la figura N° 3.6.

° i Al=9.00 A3 =1.63Mm

S A2 =9.00 M A4 =1.63Mm

6,1

of
A
255

Figura 3.7: Detalle de las areas de aporte.
Fuente: Propia
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CM1 = ((3.0%(9.00%2)/6.1) + 24*0.70*0.25 + 7 = 2GKN/m
CM2 = ((3.01.63*2)/2.55)+24*0.7*0.25 = 8.03 KN/m
CV1 = (3.5%9.00*2)/6.1 = 10.33 KN/m

CV2 = (3.5*1.63*2)/2.55 = 4.47 KN/m

Wul = 1.2%20.05 + 1.6+10.33 = 40.58 KN/m

Wu2 = 1.2*8.03 + 1.6*4.47 = 16.80 KN/m

Al resolver el portico, con el método de Hardy Grpsra las distintas combinaciones de
carga, para poder obtener los maximos esfuerzol emga, obtuvimos los siguientes

esfuerzos, los cuales no deberan de tener unamwitier mayor al 25% de los esfuerzos
obtenidos con el programa, verificando de esta raamée los valores no estén disparados

y que se realiz6 una correcta introduccion de datos

Cuadro N° 3.3:Comparacion de esfuerzos de célculo.

Esf. Max. Manual (H.Cross) Esf. Max Cypecad % Diferencia

Mmax (+) =| 188.31 |KN*m Mmax (+) =| 197.18 |KN*m 4

Mmax (-) =| 125.05 |[KN*m Mmax (-) =| 162.45 [KN*m 23
Vmax =| 178.56 [KN Vmax =| 218.75 (KN 18

Fuente: Propia.

Debido a que el paquete estructural toma en cuanggtructura como un solo conjunto
para obtener los esfuerzos solicitantes, utilizaeios esfuerzos obtenidos con el paquete

estructural para realizar el disefio de los elensegstructurales del proyecto.
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Disefio de Vigas segun ACI-318 11

Diseiio para momento positivo:

yo,

< by — l
L= 6,10
m hf
= 21 MPa
f,= 420 Mpa Td
begr = 1525 mm espacio
b= 250 mm O |libreentre] O
v vigas "T"
= 680 mm paralelas
he= 250 mm
M,= 197,1 KN-
u 9?, 8 N-m bw bw
B = 0,85 B1=10.85 — 0.008(fc — 30 MPa) > 0.65
M., 031 M
n = 553 = 0, a
¢bd 2 p
0.85f. 2R
—fc - [I-————=|= 0,001
f 0.85f,
d
a= L = 11,94 mm
0.85 f.
a < hf Analizar como viga rectangular
=== 1405
c= 51" ,05 mm
d—c
g, = 0.003 = 0,142 >0,004 OK
c
0.25

¢= 09 ¢ =065+ (¢ — €

A bd= 464 em -

)—‘
*7(0.005 — )

4 fy -
A =ty o 567 ent .
y -
As=p*b*d= 774 cnd <-- Controla
No. de barras Diametro de barra
Usar : 4 o:16

Agrear =| 8,04 |em? oK !!!

18



Disefio para momento negativo:

—|

f.= 21  MPa b |
f,= 420 MPa f 0 0
- AN
b, = 250 mm

<«— Q.

M= 162,45 KN-m

Bi= 0,85 b bw
M
R, = —*—-= 156 Mpa
pbd
0.85f, 2R
_0857. 1— [1————2—|= 0,0039
f, 0.85f,
0.85 f. - T
a < hf Analizar como viga rectangular
a
c :E = 73,34 mm
d —
£, =2-50.003= 0,025 >0,0040K
C

0.25

— = 0.65 €, — —_—
g= 09 =00+ E -SG5

= b d = 2
s min w 4,64 cm -
4f, ]
1.4
Ao =—b,d=" 567 cnf ;
y -
A=p*b*d= 6,62 cm’ <-- Controla

No. de barras  Diametro de barra
Usar : 3 o: 16

1 ¢: 10
Ags Real =| 6,82 cm’ oOKM




Disefio para Cortante:

Vy= 185,75 KN

fle = 21 Mpa
A= 1
by, = 250 mm
= 20 mm
= 680 mm
A,= 057 cm’ 46
fye = 420 MPa
= 0,75
Ve=017 xA*/f'cxb,xd = 132,44 KN (ACl-11.2.2.1)
@Ve = 99,33 KN
12¢V. = 49,66 KN
Vs=(Vy-@Ve) p= 115,23 KN
RequeridogVs = 86,42 KN
Ay *fue*d
§=="—r—= 1403 mm
S
Adoptamos S = 140 Y mm -
Smax = Menor de 600 6 d/2 = 340,00 mm (ACl-11.45.1)
Si: Vs <033 %+/f'cxb,xd  Vs<257 KN (ACl-11.4.5.3)
Smax = Menor de 300 6 d/4 = 170,00 mm
Entonces §ax = 340 mm -
Avmn= 028 cm’ ACI- Eq. 11-13 i
Smax = 330 mm ACI - Eq. 11-13
Smax = 285 mm ACI - Eq. 11-13 con limite de 0,35 Mpa

Dominante §ax = 285 mm
Actual pVs = 86,60 KN
SompgVe+ @Vs = 18593 KN oK



En secc. Critica usar: 10 estribos c/l4cm
En el resto usar: 15 estribos c/20cm
Total: 35 estrbos  ¢6

| 1046 | 1546 |10¢6]|
| 140cn | 300cn |140 cnl

No se coloca refuerzo de piel en la viga debidaeasggun el cédigo ACI 10.6.7, se debe
colocar refuerzo de piel a partir de los 900mm elpe “h”, tanto de vigas como viguetas.

Finalmente optamos por la siguiente distribuciémheadura:

25 25
CH
Ci}S IEE EI5 Q
i 3@16 L=470 Lo .
. : — HE
"”1.’5 2610 L=340 ! 23 L T - =
= : 2210 L=700 .
e ' TR
it VAT1E ; V-ATT7 i
M 2570 BE| 25%70 Tt
§ i 3P16 L=705 fli=
[l = ¥ H
=l S2APAoe SR S 2616 L=505
: 2012 L=280
: 12x1e@Bc/20 | _10x1e@Bci/14 15x1 e@6c/20 10x1 e@6c/ 14
20 230 158115 140 300 140 an:

Figura 3.8: Detalle de la disposicion de armadura de la vigdicoa 4116 - 4117.
Fuente: Cypecad
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3.4.3. Disefio de Columnas.

Al igual que las vigas, las columnas fueron caldatasiguiendo la teoria especificada en el

marco tedrico. A continuacion se realizara el disdé la columna No.33 como ejemplo:

Comprobacion de Esbeltez

Vigas Columnas
fec = 21 Mpa fe = 21 Mpa
Viga I-A b 200 mm Col A-B b 250 mm
h 500 mm h 300 mm
luz 2,55 m altura 3 m
0.35I4 0,000729 m* 0.70lg | 0,1181 [m”
Viga A-J b 200 mm Col B-C b 250 mm
h 500 mm h 300 mm
luz 6,1 m altura 3,3 m
0.35I4 0,000729 m* 0.70lg |0,00039|m”
Viga E-B b 250 mm Col C-D b 250 mm
h 700 mm h 300 mm
luz 2,55 m altura 1,3 m
0.35l4 0,0025 m* 0.70l, |0,00039|M™
Viga B-F b 250 mm
h 700 mm | A J
luz 6,1 m
0.35I, 0,0025 m*
Viga C-G b 200 mm
h 350 mm E B E
luz 2,6 m
0.35l, 0,0003 m*~
Viga C-H b 200 mm G C H
h 550 mm
luz 6,1 m
0.35l, 0,000971 m*~
' —— ——
D
Ec*0.7014/ens
W, = = 97,106
Ec*0.351g/ea1+Ec*0.35I4/1a; Wain AB = 28,397
Wg = E*0.7014/ea+E:*0.7014/lgc - 28,397 WwY.,AB = 62,752
Ec*0.35Ig/ese+E*0.3514/lgr
Wnmin BC = 1,654
E*0.70lg/esc+E*0.70ly/lcp
We = = 1,654
E*0.35lg/¢cc+Ec*0.35I14/lcy Yw.,.BC = 15,025
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Arriostrada AB:

k=0.7 + 005(LPA + l-IJB) E 1.0 = 1,0
k =0.85+ 0.05W,j, < 1.0 = 1,0
Arriostrada K*lu/r M1 M2 34-12*(M1/M2) |C.Esbeltez
k= 1,0 40,0 13,13 | 15,48 40,00 NO
Arriostrada BC:
k=0.7 + 005(LPA + l-IJB) E 1.0 = 1,0
k =0.85+ 0.05W,j, < 1.0 = 0,9
Arriostrada K*lu/r M1 M2 34-12*(M1/M2) |C.Esbeltez
k= 0,9 39,6 9,33 | 12,11 40,00 NO
Arriostrada CD:
k=0.7+ 0.05(Wa + Yg) <1.0= 0,8
k =0.85+ 0.05W,j, < 1.0 = 0,9
Arriostrada K*lu/r M1 M2 34-12*(M1/M2) |C.Esbeltez
k= 0,8 14,4 9,55 | 9,91 40,00 NO

Después de la verificacion de esbeltez de todogdosos de la columna No.33, se puede

notar que por analisis no se tomara en cuenta flxtos de esbeltez, por lo tanto se

realizara la verificaciéon de la columna tomandoceanta los esfuerzos de referencia que

nos proporciona el listado de esfuerzos de colurdebprograma, utilizando los métodos

de verificacion para columnas sometidas a cargedeaxy momentos biaxiales que nos

sugiere la norma ACI-318:

- Método de la carga reciproca de Bresler.

- Método del contorno de carga modificado.
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Pésimos
Pilar Planta N Mx My
(kN) (kN-m) (kN-m)
PLANTA ALTA 181,5 1,7 39,3
C33 PLANTA BAJA 479,2 1,1 51,9
ARRANQUE 733,7 0,25 4,65
= 733,7 KN
Mux = 0,25 KN-m
Muy = 4,65 KN-m
fe= 21 Mpa
fy = 420 Mpa
Es= 200000 MPa
= 250 mm —
= 300 mm e Asl 7,415 cm2
d (lado h) = 280 mm M,
d (lado b) = 230 mm Sl ]e . As2 0 cm?2
d= 20 mm
Ag = 14,83 cm2 o o e As3 7,415 cm2
U
Asumimos ¢ = 0,65
Continuar St:
Pn=01x*f'cxAg OK!!
Para el eje X:
hl
=— = 0,87
V=%
As
pg = o h 0,020
- 002
h - )
Del Diagrama :
Rn = Pnx * ex _ 0.025
n= flcxAg*h 2
Rnxf'cxAg*h " 186383 KN

Pnx =
ex
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Para eleje Y:

b’ r
=— = 0,84
Y=
As r
Py =77 0,020
ey r
P 0,00
Del Diagrama :
Rn=—tX% _ (0014
n= flcxAg*h .
pny=RnxScxAgxb " 161781 kN
ey
Po=085*f'cxAg+Asx*fy = " 1935,14 KN
i_t 11
Pn~ Pnx0 Pny0 Po
1 r r r
Pn=— 1 1= 1567,67 KN #Pn= 1019,0 OK!!
Pox T Poy " Po
Tramo: Dimensione As p % Resistencia
Planta alta 20x30c #16 1,3 77
Planta baja 25x30cC @20+ | 2412 2,0 88
Arranque 25x30c 420+ | 2412 2,0 72

El desarrollo de los diagramas de interaccion seamtra en el anexo VI.
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Comprobaciéon Metodo del Contorno de Carga Modificado
Referencia
Pilar Planta N Mx My
(kN) (kN-m) (kN-m)
PLANTA ALTA 181,5 1,7 39,3
C33 PLANTA BAJA 479,2 1,1 51,9
ARRANQUE 733,7 0,25 4,65
Pu= 733,7 KN ) Mw " y p
Mux = 0,25 KN-m > Mg |
Muy = 4,65 KN-m ~ F
_ il ~8,
L= 21 Mpa o i
fy= 420 Mpa e
Es= 200000 MPa
b= 250 mm —_—
h= 300 mm £t Asl= 7415 cm2
d (lado h) = 280 mm M,
d (lado b) = 230 mm 1l - As2 = 0 cm2
d= 20 mm
Ag = 14,83 cm2 et As3= 7415 cm2
p =N v "
Asumimos ¢ = 0,65
B1= 0,85 B1=0.85 —0.008(fc — 30 MPa) > 0.65
Pu
Pn = 3 = 1128,77 KN
Mux
Mnx = o - 0,38 KN*m
Muy
Mny = o - 7,15 KN*m
_ Mnx _
ey ="p = 0,34 mm
M
ex=—2- 634 mm
Pn
Por condicion Balanceada: Is:_ = IZLOCIBl
E__& _
d e +e 0,59 e
c= 165 mm
a= 140 mm p— 5, =5,=0.00
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dl
fls1=1600+(1="2)= 52714 Mpa
Sif's >fy,usarf’ s =f,

h/2
f's2 =600x* (1— %) = 0,00 Mpa

Pnb = Compresion axial en la deformacion limite
Pnb = CC+C51+ CSZ_T

Cc=085+fc+bxa= 624,75 KN
Cs1=Asl+f's= 31143 KN
Cs2=As2x*f's= 0,00 KN
T=Asx*fy= 311,43 KN
Pnb = 625 KN
Mnbx=ccs (2-2) tcse(Bmar) 41w @12
nbx = Cc >3 s > ( 2)
Mnbx = 131,0 KN*m
_ Mnbx 209.6
ery = p = . mm

epy > ey~ por lo tanto falla por compresion!!!

Anbx = P1 * Cppx = 115 mm Usando "d" para el (lado "b")
Mnby=cex(2=2) 4 cs«(2—ar) 4T w@=2
= x| ——— *| = — * (d ——
ny=ter\27z) T E 2 @=3)
Mnby = 106,97 KN*m

Pno = 0,85 = f'c*(Ag — Ast) + Ast = fy
Pno= 193514 KN
Usando la expresion de la superficie de interacion para momento biaxial:

Pn — Pnb Mnx\*® Mny L
( 1

Pno — Pnb + Mnb Mnby
0,40 <1 OK!!!
Tramo: Dimensiones: As p % Resistencia
Planta alta 20 x30 cm 4¢16 - 1,3 0,81
Planta baja 25 x30 cm 4¢20 + 2¢12 2,0 0,73
Arranque 25x30 cm 4¢20 + 2¢12 2,0 0,40
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Disefio a Corte - Columnas

pilar Pésimos Altura Seccion
Planta N Vu (m) b h
(kN) (kN) (mm) (mm)
33 PLANTA ALTA 181,5 23,26 3,25 200 300
PLANTA BAJA 639,3 32,7 3,75 250 300
ARRANQUE 733,9 27,96 1,6 250 300
N, = 733,9 KN
vV, = 27,96 KN
fle= 21 Mpa
A= 1
Hcol = 1,6 m
b, = 250 mm
h= 300 mm
d= 20 mm
d= 280 mm Diam. estribo Diam. Barra long.
A, = 1,01 cm’? $8 $12
fp= 420 MPa
¢ = 0,75
Nu Axf'c
Ve = <1+ 14Ag> *( 6 )* by xd = 90,83 KN (ACI - 11.2.2.1)
pV. = 68,12 KN
129V, = 34,06 KN
V.=(V,-V.)/ p= 0,00 KN
Requerido @V = 0,00 KN
g— Ay * fyexd _
= 7 = - mm
Adoptamos S = 50 mm -
Smax = Menor de 600 6 d/2 = 140,00 mm (ACI - 11.4.5.1)
Si: Vs < 0,33 %4/f'c*b,, xd = 106 KN No reducir Smax (ACI-11.45.3)
Smax = Menor de 300 6 d/4 = 70,00 mm
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Entonces Sy = 140 mm -
A, min = 0,10 cm? ACl- Eq. 11-13 -
Smax = 590 mm ACI - Eq. 11-13
Smax = 505 mm ACI - Eq. 11-13 con limite de 0,35 Mpa
Dominante s,,, = 140 mm
Actual @V = 177,46 KN
Comp. @V .+ @V, = 245,58 X KN OoK!!
Arranque:
En secc. Critica usar 20 8 c/15cm
En el resto usar: 7 @8 c/15cm
Total: 47 @8
Planta Baja:
En secc. Critica usar 20 @8 c/15cm
En el resto usar: 21 P8 ¢/15cm
Total: 61 8
Planta Alta:
En secc. Critica usar 15 @8 ¢/20cm
En el resto usar: 13 @8 c/20cm
Total: 43 @8

Finalmente optamos por la siguiente distribuciémgeadura:

C33

25

21z

4670 =263
2812 =243

i

21
1508¢/15 =112

Planta Baja

Cimentacién

033

25

30

=]
0=

620
b 0

4920
2412

#1z

[=440
L=420

21

F8c/15 L=112

Plonta Alta

Planta Baja

£33

20
H_H

=]

416 =355

16
1888¢,/20 =100

Figura 3.9: Detalle de la disposicion de armadura de la coluNm&3.

Fuente: Cypecad

Azoteq

Planta Alta
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3.5. Disefo de Zapatas.

Al igual que las columnas, las zapatas fueron tadas siguiendo la teoria especificada en
el marco tedrico. A continuacion se disefiara umetzaaislada que soporta a la columna
N°33 como ejemplo.

| Disefio de Zapatas Aisladas

N = 54530 KN +N
Nu= 733,70 KN
Mx = 0,25 KN*m +V +M
My=" 4,65 KN*m QI W
VX = 0,4 KN

Vy = 7.8 KN

Hz = 1,6 m

v = 18 KN/m3

ca= 0,17 Mpa

fc = 21 Mpa

fy = 420 Mpa

ao = 0,25 m

bo = 0,30 m L

Dimensionamiento en planta:

Op =0q —Y*Hz= 0,141 Mpa
N
Areq=—= 3,86 m2
Oe
L= ’Areq = 1,97 m
Asumiendo L1 = 2,00 m
Area de Zapata = 4,00 m2

Verificacion de esfuerzos en la zapata:

o= O L 0N 0140 Mpa ) OK 1!
axb axb? a?xb '
N 6Mx 6My

- _ — 1

o= a*b2+a2*b_ 0,140 Mpa oK
N 6M x 6My

U_a*b+a*b2_a2*b_ 0,133 Mpa oKl

g _6Mx 6My 0,133 Mpa _| OK It
axb a=b? a?xb
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Presion de Contacto Ultima:

u
= 0,183 Mpa

oy = 7
Calculo del Canto Util:
f'c
fvd = c = 0,76 Mpa
4
PSB!
Yr * O¢

a, *b, axb ao+b,
j4 +2*k—1_ 2 = 277,62 mm
2x(a—a,)
d>— 1k = 199,74 mm
2x(b=bo) _ 19403 mm
4+k ’
Asumiendo H= 50 cm

d= 438 mm

Comprobacion al Vuelco:

L
(N+Pp)*§ > (M+V=*lh)*yl

Eje x: 608,77

v

0,90 oK !l
Eje y: 608,77 > 17,22 oK !l

Verificacion al Deslizamiento:

(N +Pp)xtanpy; = Hxyx*y2

Eje x: 351,47 > 0,60 OK!
Ejey: 351,47 > 11,70 OK!l

Verificacion al Punzonamiento:

Ao=(a+d) «(b+d) = 507744 mm2

bo=2x(a+b+2+xd)= 2852 mm
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Ve

Ve =

_ Qu*(AB—Ao) _

@ *byxd

3

922 Fe_

¢*(1+%)*/1*m_

as xd
Vc=¢*( bo

6

+2)*/1* f'c

12

Vu
0,68

Verificacion a Corte por Flexion:

Vu
0,244

0,684

1,146

1,718

2,332

Calculo del Refuerzo de Acero por Flexion:

Yo,

Muxy = L * q,, *

”:W

_085£ 1
Iy

a=——-—
0.85 f.

L

£-%)

2
2

M

2R

2

B, =

n

085/
pf,d

140,4

0,85

0,41

0,0010

10,10

Mpa

Mpa

Mpa Bc <2 no tomar en cuenta

Mpa

Ve
1,15 OK !

Mpa

Ve
0,573 OK !

KN*m

B1=0.85 - 0.008(f'c — 30 MPa) > 0.65

Mpa

mm

mm

ok deformacion excede 0.004
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0.25

e)—— = 090 -
Y7(0.005 —¢,)

¢ =0.65+ (¢, —
A, =p*b*d= 8,58 cm’

AStemp = 0,0018 x b xd = 15,77 2

cm
A \/Zbd =

Asreqen 1/3

29,20 cm’ No tomar en cuenta; AsReal mayor a

Asreqen 1/3

para cada lado
OK!!!

smin 23,89 cm’ No tomar en cuenta; AsReal mayor a
4f,
y
1.4
A . =—bd =
s
A Requerido — 15,77 sz
Usar: 14 ¢: 12
A sReal = 15:83 sz

S= 0,135 <3H6045

Longuitud de desarrollo de las barras:

dp = 1,2 cm
we = 1,00
we = 1,00
wse = 0,80
A= 1,00
Cp = 6,75 cm
Yiye = 1
Ke= 0

(Co+ Ky)dp = 2,50

9 f, wvww,

] == d. = 26¢
0 4 (e, vk, ]
f c b tr 32 cm
db
As req'd/As provisto — 1500
I, = 32 cm
pero no menor que: 30 cm

OK!! (ACI-10.5.4)

(sin ajustar por Ag reqd/As

provisto)

(ajustado por: As reqd/As

provisto)
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Transferencia de carga de columna a zapata:

Resistencia admisible en base de columna.-
=0=*(085x*f'cxA1)= 870,19 KN

Resistencia admisible en zapata.-
A2/A1<2=

A2
=Q)*(0,85*f’c*A1)*\/A:1= 1740,38 KN

Disefio para el exceso de carga.-

Ne = Nu— Nadm = 0 KN
4 Ne 0 2
S = =
0 fy ¢
ASpin =0,005%a,*xb,= 3,75 cm2
Usar: 4 ¢: 12
A sReal = 4:52 sz

Longitud de desarrollo hacia la columna.-

0,24 * *

1a =220V 5600 em
Ax/f'c

ld=0,043* fy*xd,= 22 cm

As
ld=ld«—%= 17,00 cm
Asprm,

> Nu.. OK!!

> Nu.. OK!!

<-- controla

oKt

<-- controla

Extenderlas barras 26 cm  tando hacia la columna como hacia la zapata !!

Long.libre=h—r—2* @ = 43 cm

Finalmente optamos por la siguiente distribuciémgeadura:

oK
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C33

| 100 100 | b——100 100—
-
=
L
4
15P1ﬂ12cf‘|2.5 L=14aa 15F'2¢'120,-’12_5 L=190
L]
- - o
= =
an N
—
= g =20
g ] -
e 25 Sp = 30 = 3P5es
i & L=104
-
M2
—
- 431 P4920 2X1P3812

Figura 3.10: Detalle de la disposicién de armadura de la zapaie83.

Fuente:Cypecad
3.6. Disefio de Escaleras.

Al igual que el resto de los elementos estructaralas escaleras fueron calculadas
siguiendo la teoria especificada en el marco tedAccontinuacion se disefiara la escalera

del lado derecho como ejempilo:

| DISENO DE ESCALERA - 2 TRAMOS + DESCANSO

DATOS: s o o o o 2 0 o %
‘ .
fc= 21,00 MPa ' hm b
fy= 420,00 MPa o LS
S/IC = 5,00 KN/m? Lo | a
Acabados = 1,00 KN/m?2 oot !
b=  182m o |
CpP= 0,18 m Lo | 0
P=  029m o | :
6= 31,92° L ‘
t=  020m o | |
Recub= 0,025 m e s s
yC°= 24 KN/m3
hm= 0,32m 0,20 m 1,83 m 3,18 m 0,20 m



1. PREDIMENSIONADO

Espesor de la escalera
t= Ln/20 = 0,25 m
t= Ln25 = 0,20 m cP ¢ CP
t = 0,20 m hm =ht 2 :cosé?Jr 2
2. METRADO DE CARGAS
w2
Wul i
A . :
C o 1,930m o 3,280 m -
X RB
Wul TRAMO DESCANSO
Carga Muerta Carga Viva
PP= 874KN/m S/C= 9,10 KN/m
P.V="0,30KN/m
Acabados= 1,82 KN/m
10,86 KN/m 9,10 KN/m
WDI= 13,03 KN/m WLI = 14,56 KN/m

Wu2 TRAMO PASOS
Carga Muerta

PP= 13,89 KN/m
Acabados= 1,82 KN/m
15,71 KN/m
WDI= 18,85 KN/m
3. CALCULO DE MOMENTO
RB= 84,95KN

Carga Viva
S/IC= 9,10 KN/m

9,10 KN/m
WLI = 14,56 KN/m

El momento maximo se dara en la seccion que posea el cortante igual a 0

Vx=0 —— X=
(+) Mumax= 108,00 KN-m
(+) M disefio = 108,00 KN-m
4. DISENO EN ACERO
Para Momento Positivo: 108,0 KN-m
Asumiendo barra de acero:
b= 1,82 m
d= 0,17m
a=  0,023m
As(+)= 18,17cm?  Ok!
As(H)= 18,17 en? =)
S= 0,10 m
# Barras = 19,0
Asmn= 554 cn?

2,54 m
¢= 12,00 mm
As= 1,13 cn?

Wul = 27,59 KN/m

Wu2= 3341 KN/m

USAR= 19¢ 12 ¢/10cm
Para el tramo inferior de la escalera !!

USAR= 3¢ 16 c/15cm
Para el tramo superior de la escalera !!
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Para Momento Negativo: 36,00 KN-m ¢ = 10,00 mm

Asumiendo barra de acero: As= 0,79 cn?
As(-)=  6,06cm®  Ok!
As(-)= 6,06 cnie==) USAR= 10¢ 10 c¢/20cm
S= 0,20 m Para el descanso intermedio !!

S max = 0,60 m
S max = 0,45m
Usar S = 0,20 m
# Barras = 10
Para As de Temperatura:
Astemp= 3,60 cn?  Una capa
Astemp= 1,80 cn?  Dos capas

Asumiendo barra de acero: = 10,00 mm
S= 0,22 m As= 0,79 cn?
S max = 1,00 m
S max = 0,45 m USAR= ¢ 10 c¢/20cm
Usar S = 0,20 m Para toda la escalera !!
DISTRIBUCION DE ACERO
19¢ 12,00 ¢/ 10cm
13 ¢ 16,00 ¢/ 15cm
10 ¢ 10,00 ¢/ 20cm
) 10,00 ¢/ 20cm

Finalmente optamos por la siguiente distribuciémuaeadura:

£ Bk y 182 . i Forjadz
1 7 182 ) 33 ]
#1020 . w t '
| a
¥10c/20 /L \
o
@
w0
m
7 910c/%0 - 0/
’/\ H6e/10
ov ‘ &
N\_ . d
0 #1070

Figura 3.11: Detalle de la disposicion de armadura de la escédeo derecho.

Fuente:.Cypecad
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3.7. Calculo de la Apertura de la Junta de Dilatadn.

Calculo del Espacio para la Junta de Dilatacion

Desplasamiento por Dilatacion Termica:

ALL | AL2

SR S S
1 1 |
fmmed Lo

|
| L1 |
]

|
| L2 |
]

1 |
Datos:
L1= 36,95 m Portico Izquierdo
2= 31,88 m Portico Derecho
o= 1,1E-05/°C
AT = 20,0 °C
AL=a*L*AT

AL1=" 0,813 cm
AL2=" 0,701 cm
El delta para la junta sera la suma de la mitachda uno.
ALl AL2
= 4+
2 2
Dt=" 0,76 cm

Dt

Desplasamiento por accion de las cargas:
Para estar del lado de la seguridad se toma el magplazamiento de los
extremos de las columr

r

Dcl = 0,360 cm Estructura lado Derecho
Dc2 = " 0,740 cm Estructura lado Izquierdo

El espacio necesario para que se produscan esfoasdenientos de manera
segura y ho comprometa la funcionalidad ni la ieatele la estructura, sera:

Et = Dt + Dcl1+ Dc 2

Et = 1,86 cm

Por tanto adoptamos como espacio para la junteinmescion comercial de:

| Et=| 2,00 |[cm |
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3.8. Presupuesto de Obra.

En los precios unitarios del proyecto se incluyeadto de la mano de obra, materiales,
herramienta, equipos, cargas sociales, gastos ajeseradministrativos, impuestos y
utilidades. En el siguiente cuadro se muestra ssnimen de los codmputos métricos, precios

unitarios de todas las actividades que forman pkelt@royecto y el costo total.

PRESUPUESTO GENERAL

Ne Actividad Unidag | CaMdad | Precio | Precio
de item [ unitario | parcial (Bs)
1|DESBROCE Y LIMPIEZA DE TERRENO CON MAQUINARIA ha 0,13 1182,74 153,76,
2[INSTALACION DE FAENAS glb 1 3799,66 3.799,66)
3[MALLA OLIMPICA PARA CERRAMIENTO H=2.15 m 278,86 447,88)  124.895,82
4|PISO CEMENTO FROTACHADO C/CONTRAP. m? 148,98 180,73 26.925,16
5[PORTON METALICO m? 27,58 616,76 17.010,24|
Total Modulo 1 monto en Bs|=172784,63

Ne Actividad Unidag | CaMidad | Precio | Precio
de item | unitario | parcial (Bs)
1 REPLANTEO Y TRAZADO m? 2.151,40 2,13 4.582,48
2 EXCAVACION CON MAQUINARIA m? 413,37 20,1 8.308,74
3 ZAPATAS DE H2 A2 DOSIF 1:2:3 m? 7851  2.761,43|  216.799,87
4 RELLENO Y COMPACTADO C/SALTARINA SIN MAT m? 281,01 77,18 21.688,35
5 VIGA DE ENCADENADO DE H2 A2 m? 62,3|  3.669,04] 228.581,19
6 IMPERMEABILIZACION DE SOBRECIMIENTOS m? 178 57,97 10.318,66)
7 COLUMNAS DE H2 A2 DOSIF 1:2:3 m3 47,89 3.855,11 184.621,22
8 VIGA DE H2 A? m3 176,92 3.690,26 652.880,80
9 MURO LADRILLO 6 HUECOS E=18 CM m? 2.651,00 164,86]  437.043,86
10 LOSA ALIVIANADA C/PLASTOFORM H=25CM m? 2.025,38 383,01|  775.740,79
11 GRADAS DE H2 A2 m? 13,14|  3.511,45 46.140,45
12 CIELO RASO SOBRE LOSA m? 1.999,46 113,9 227.738,49
13 CIELO FALSO PLACAS DE YESO C/TEXTURA m? 25,92 133,68 3.464,99
14 PROV. COLOC. TANQUE ELEVADO 2750 LTS pza 2| 5.166,34 10.332,68
15 INST.ILUMINAC. ELEC FLUORESCENTE 2X40W pto 141 453,74 63.977,34
16 INST. ILUMINACION +BOMBILLA C/SPOT 100W pto 73 530,2 38.704,60
17 TOMA CORRIENTE DOBLE pto 140 295,74 41.403,60
18 TABLERO MEDICION Y DISTRIBUCION ELECT. pza 1 9.979,9 9.979,99
19 PROV. Y COLOC. MAT AGUA POT D1/2"ESQ40 m 82 39,62 3.248,84
20 PROV COLOC. MAT INST SANITARIA D=6" m 15 223,92 3.358,80)
21 PROV COLOC. MAT INST SANITARIA D=4" m 48 105,85 5.080,80]
22 PROV COLOC. MAT INST SANITARIA D=2" m 56 47,63 2.667,28
23 CAMARA DE INSPECCION He C2 (60X60CM) pza 4] 1.440,75 5.763,00]
24 PROV. INSTALACION DE INODORO TANQUE BAJO pza 28|  1.415,40 39.631,20
25 PROV. INSTALACION URINARIO DE PARED pza 8 650,35 5.202,80)
26 LAVAMANOS FERRUM CON GRIFERIA pza 18|  1.215,80 21.884,40
27 JUNTA DE DILATACION m 17,9 655,85 11.739,72
28 JUNTA DE DILATACION C/PLASTOFORM 1 CM m 22,5 25,86 581,85
29 CONTRAPISO DE CEMENTO +EMPEDRADO m? 971,88 153,81  149.484,86
30 REVOQUE EXTERIOR CAL-CEMENTO (FACHADA) m? 1.502,25 140,26]  210.705,59
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31 REVOQUE INTERIOR CAL-CEMENTO-YESO m? 3.746,14 128,21|  480.292,61
32 PISO CERAMICO SOBRE LOSA O CONTRAPISO m? 1.999,46 214,61  429.104,11
33 ZOCALO CERAMICO m 1.368,23 56,24 76.949,26
34 REVESTIMIENTO DE AZULEJOS m? 341,6 258,1 88.166,96
35 PUERTA TABLERO C/MARCO m? 171,41 1.187,87]  203.612,80
36 VENTANA DE MADERA C/MARCO m? 287,7 1.025,49]  295.033,47
37 VIDRIOS DOBLES m? 287,7 156,1 44.909,97,
38 CHAPA INTERIOR pza 41 417,59 17.121,19
39 CHAPA DE BANO pza 28 225,91 6.325,48
40  |BISAGRAS DE 3" (JAPONESA) pza 246 25,47 6.265,62
41  [BARANDA METALICA CON TUBO REDONDO m 129,95 849,11|  110.341,84
42 |PINTURA LATEX EXTERIOR m? 1.502,25 4327|  65.002,36
43 |PINTURA LATEX INTERIOR m? 3.746,14 39,79]  149.058,91
44 |CANALETA Y BAJANTE DE CALAMINA m 288,98 140,68)  40.653,71
45 [PINTURA AL ACEITE SOBRE MADERA m? 459,11 4571  20.985,92
46 [PISO CEMENTO FROTACHADO C/CONTRAP. CANCHA m? 364 180,73|  65.785,72
47 [PINTURA INTERIOR CANCHAS m? 364 47,08  17.137,12
48  [REJILLA METALICA P/VENTANAS m? 10,95 650,28 7.120,57,
49 [IMPERMEABILIZACION DE PISO C/MEMBRANA AS m? 1.034,17 120,11]  124.214,16
50  |PROV.EINST. ELECTRO BOMBA 1,5HP pza 1|  3.166,29 3.166,29
51 LIMPIEZA GENERAL DE OBRA glb 1f  38.609,97 38.609,97
52 ACERO ESTRUCTURAL kg 36.495,99 19,63] 716.416,28
53 HORMIGON SIMPLE DE NIVELACION m? 20,09 993,86 19.966,65

Total Modulo 2 monto en B9 $467898,2(

Total monto en Bs.$6.640.682,8B

El costo total de la obra seria de 6640682.83Bsehdo un valor de 954121.10%
Americanos. Si el area de construccion total e34@8.23 m2 y tomando en cuenta el costo

del médulo 2 determinamos un costo por metro caiadda 374% Americanos.

En el Anexo VIl y VIl se encuentran los detalleslds coOmputos métricos y el andlisis de

precios unitarios.
3.9.Plan de Obra.

El cronograma de actividades se realizo teniendouenta las cantidades de cada item, el

rendimiento de la mano de obra y una determinadidea de cuadrilla de trabajo.
De esta manera se pudo determinar la duraciénasrddicada actividad.

Con la ayuda del programa Project se pudo deterrf@rduracion de toda la obra que es de

362 dias calendarios. (Ver Anexo IX).

40



CONCLUSIONES

Al concluir con la elaboracion del proyecto de Disé&structural del Politécnico Tabladita

I, se arribé a las siguientes conclusiones:

» Al realizar el disefio estructural se pudo consolicenocimientos de célculo y
disefio en hormigon armado.

» Se opto por realizar el disefio estructural sigwodad recomendaciones de la norma
ACI-318 11 debido a que se actualiza cada 3 afdieeencia de la nuestra y es
preferencia de la mayoria de los paises de Améetédo a la simpleza de sus
formulas y métodos de calculo recomendados.

* Las dimensiones de las columnas fueron variangmeots al disefio arquitectonico
en funcibn a las cuantias que presentaban las m®isma vez calculada la
estructura, siempre yendo por el lado de la segdryda economia del proyecto.

» Las vigas de encadenado cumplen la funcidén de otmie sobrecimiento al mismo
tiempo, ya que esta soluciobn es mas rapida de roangt efectiva a la hora de
arriostrar las columnas y proteger la estructura la@lehumedad del suelo
acompafiadas de una capa de impermeabilizante.

* Se optd por utilizar losas de viguetas pretensadid@anadas con plastoform
debido a que con un canto de losa econdmico, se phdorber los momentos
maximos presentados en las losas de mayor luz, lmmdp con los limites de
flechas que impone la norma ACI. Aparte de quetexiempresas en el mercado
que brindan una buena asistencia a sus clientedaagto a optimizar la utilizacion
de sus productos.

» La estética tiene costos elevados debido a queléosentos estructurales presentan
mas armadura cuando se intenta ocultarlos dentdosdenuros. En este caso se
procur6 ocultar los elementos estructurales demsuaera que no afecte demasiado
la economia del proyecto, debido a que la AlcaMimicipal de Tarija acepta
proyectos de hasta 390 ddlares americanos por rngadrado de construccion.
Gracias al esfuerzo puesto en la optimizacion selementos estructurales se pudo

mantener el precio del proyecto por debajo dektéimue impone la Alcaldia.
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Debido a que el suelo donde se emplazara la estaugresenta una buena
resistencia y las cargas provenientes de la esteuob eran muy elevadas se opto
por sustentar la estructura con zapatas aislagidaside canto constante.

Para la verificacion del disefio de las columnagti#ied los métodos recomendados
por la norma ACI, llegando a la conclusion de geeBtuvo columnas eficientes
econdémicamente en planta alta y planta baja, pamoua extra de armadura en el
arranque de algunas columnas, esto debido a quedogntos mas fuertes y axiles
moderados se presentaron en planta baja, a diferete los arranques que
presentaban axiles fuertes y momentos muy pequedoso tanto el tramo de la
planta baja llegaria a tener mas armadura quemlotrdel arranque, entonces por
criterio de continuidad de las armaduras se manfvoisma armadura en ambos
tramos.

Como es complicado encontrar diagramas de inteéna@standar con unidades en
el sistema internacional, con la misma disposiaittn armaduras y la misma
resistencia de los materiales que se uso6 en ellggfoserificacion de las columnas
del proyecto, como aporte académico se realizallglsaren Excel, que generan los
diagramas de interaccion para elementos sometidagyas axiales combinadas con
momentos flectores, las cuales fueron comprobadasdi@agramas de interaccion
estandar con las mismas unidades y valores ddemss de los materiales, donde
se encontraron resultados muy similares. Estaslipkison esenciales para poder
utilizar los métodos de calculo y verificacion delutnnas segun los métodos
recomendados por la norma ACI.

La planilla realizada como aporte académico, pugdeerar diagramas de
interaccion, donde se encuentra delimitadas la ron&rolada por traccion y las
zona controlada por compresion, las cuales se strameseparadas por la recta
generada por las cargas balanceadas, donde taswipoede generar curvas de
interaccion adimensionales donde se reemplaza pBn’Kn (Pn/f'c*Ag) y “Mn”
por Rn (Pn*e/ f'c*Ag*h), donde se puede notar guaea una seccion en particular
Rn = e/h * Kn, lo cual nos ayud6 a encontrar ebvae “Pn”, cuando verificamos
la resistencia nominal de la columna analizada lacecuaciéon propuesta por el

profesor Boris Bresler.
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En el caso de que la pieza presente cargas agialesdas y pequeifios momentos,
el cédigo ACI recomienda utilizap = 0.65 para columnas rectangulares, caso
contrario, para flexion pura se recomienda utilgzar0.90

Cuando una pieza esté sujeta a cargas axiales yemosnflectores, donde su
deformacién por tracciéfit se encuentre entre los limites de las zonas aadtas
por traccidon y las zonas controladas por compresiéa en la zona de transicion
parad¢. En esta zona se permite incrememtdinealmente desde 0.65 a 0.90 (para
columnas rectangulares) en funcion del incremeatét desde el limite de la zona
controlada por compresion hacia 0.005.

El esfuerzo axial méximo Pu es representado porlimea horizontal en cada
diagrama, el cual fue calculado, con una resisteteidisefo limitada al 80% de la
resistencia nominal de una seccion sometida a Gaigd pura, lo cual toma en
cuenta una excentricidad accidental de 0.1 dedsaadle la seccion.

Como los puntos generados por las cargas axialeomentos flectores, caen
adentro de las curvas de interaccion, verificamas epda seccion de la columna
analizada puede resistir con eficiencia las salitines a las que se encuentra
sometida la columna.

Debido a que el paquete estructural Cypecad realizlisefio estructural de las
escaleras realizando simplificaciones justamenta gae los resultados se puedan
comparar con calculos manuales, se dispuso apdpssein la escalera para la
verificacibn manual, como lo recomienda su manaalso, por lo cual se dieron
resultados similares a los resultados del paquttectural. Para quedar del lado de
la seguridad se dispuso la armadura, de tal foumasg desarrollo llegue adentro de
cada apoyo.

A pesar de que los resultados del andlisis estmalctealizado con el paquete
estructural Cypecad, comparado con un andlisis algpueden llegar a variar
alrededor de un 25%, los resultados del disefioastal de las piezas analizadas
varian alrededor del 5% respecto a los resultdébslisefio hecho manualmente.
Saber como funciona el paquete estructural y quesdatiliza para realizar el
disefio estructural es esencial para poder realizarcomparacion con un disefio

estructural hecho a mano.
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RECOMENDACIONES

Al concluir con la elaboracion del proyecto de Disé&structural del Politécnico Tabladita

I, se recomienda:

» Dedicar el tiempo necesario al predimensionamidettos elementos estructurales,
para que una vez calculada la estructura no seateug realizar muchas
modificaciones de las dimensiones de los mismodiEgueda de eficiencia y
economia de la estructura.

* Revisar cada una de las opciones del paquete estuantes del célculo de la
estructura, como ser continuidad de armadura, aguatmaduras, simetria de
armaduras, efectos de segundo orden, por ejemplqug se podria atentar con la
economia del proyecto. Ademas de que los resultieloen que ser similares a los
resultados encontrados mediante métodos manuales.

» Definir puntos fijos en las columnas introduciddgpaquete estructural antes de
realizar la optimizacion de las mismas, para evifae se desplacen del lugar
definido por la arquitectura.

» Verificar la correcta introduccion de datos al peteuestructural, de una manera
aproximada mediante la utilizacion de métodos dprados o la simple estética si
es posible, debido a que no se sabe a cienciaa ctlrt como los paquetes
computarizados realizan la distribucion de las@slos elementos estructurales.

* Realizar planillas de disefio en Excel para podetbéa datos y obtener resultados
rapidamente en caso de haber modificado algun etenestructural.

* En la losa alivianada dejar 10 centimetros de sepmar entre las piezas de
plastoform, cerca del centro de la luz de cada jpaii@ poder realizar un macizado,
lo cual permitird que cada pafio trabaje de manenjuta entre sus elementos
resistentes.

» Buscar bases de datos de precios y rendimientasbaos actuales en nuestro
mercado, para evitar obtener precios elevadostiotois a los precios de materiales

y rendimientos en nuestra region.
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