CAPITULO I: ANTECEDENTES

1.1. Introduccion

1.1.1. Nombre del proyecto

Disefio estructural del “Modulo Municipal Seguridad Ciudadana Chaguaya” (Provincia
Aniceto Arce Departamento de Tarija) en la comunidad de Chaguaya.

1.1.2. Localizacion

El proyecto se encuentra ubicado en la comunidad de Chaguaya, de la Provincia Arce distante
a 60 km. de la capital del Departamento de Tarija. La provincia esta ubicada en la parte sur
del pais y en el extremo oeste del departamento de Tarija entre las coordenadas geogréaficas
21°52°15.66"" de latitud sur y 64°49°13.24"" de longitud oeste y una altitud media de 500
msnm.

1.1.3. Clasificacion sectorial
Sector: Seguridad

Tipo de Proyecto: Estacion Policial

1.1.4. Fase a la que postula
Inversion

1.1.5. Entidad promotora y ejecutora
Gobierno Municipal de Padcaya

1.1.6. Aspectos demograficos

1.1.6.1. Poblacion del area de influencia del proyecto.

El proyecto beneficiara a toda la comunidad de Chaguaya y poblaciones cercanas a esta para
brindarles seguridad.

La poblacion diferenciada por sexo en esta provincia, se muestra una mayor proporcién de
hombres con relacion a la de mujeres. El cuadro siguiente permite apreciar que la poblacion
total del area de influencia del proyecto.



Provincias y secciones del Censo 2012 Tasa anual de
departamento de Tarija crecimiento
intercensal

2001-2012%

Provincia Aniceto Arce 53,081 0.09
Primera Seccion - Padcaya 18,681 -0.28
Segunda Seccion - Bermejo 34,400 0.28

Tabla 1, Poblacion Estimada Hasta el Afio 2012, INE

1.7. Servicios existentes en el area del proyecto

Entre los servicios a considerar y que tienen relacion con la sostenibilidad del proyecto son
los siguientes: servicios de agua potable, saneamiento basico, energia eléctrica, salud,
transporte y comunicaciones

En este proyecto se habla més especificamente de los servicios de seguridad de la policia, ya
que se trata del disefio de un médulo de seguridad ciudadana.

1.7.1. Servicios de Seguridad

Se deduce que los actos delincuenciales de mayor incidencia son: Robo, Hurto, Dafios a la
Propiedad Privada, Allanamiento, lesiones y amenazas.

1.8. El problema

La infraestructura actual policial no brinda la seguridad necesaria y de forma eficaz debido
a la distancia a la que se encuentra de la poblacion de Padcaya que es de 20 Km vy el
incremento de poblacion de la comunidad de Chaguaya y al poco numero de efectivos
policiales sin equipamiento necesario como consecuencia se origina la inseguridad actual que
se vive en Chaguaya Municipio de Padcaya Provincia Aniceto Arce (Tarija).

Como la comunidad de Chaguaya es de un sector de gran importancia por la concurrencia de
la comunidad catdlica y turistas durante todo el afio y en especial para la fiesta tradicional de
la Virgen de Chaguaya necesita una atencion especial en este sentido.

1.8.1. Planteamiento

De acuerdo a la informacion obtenidas el incremento de las poblacion con un indice de
crecimiento de 1.13 % y personas que visitan el lugar por la ubicacién de la iglesia que se
generan a partir de agosto y haciendo que esta region se convierta en una zona
potencialmente de gran concurrencia de turistas lo cual esto origina que los antisociales
cometan sus delitos.



Las principales causas que originan la inseguridad ciudadana:

e Aumento de la poblacion en la comunidad de Chaguaya.

o Falta de infraestructura y equipamiento de las unidades policiales.

e Ladistancia para el auxilio oportuno de la ciudadania.

e Laaglomeracion de personas en la celebracion de la virgen de Chaguaya.

e Espacio insuficiente para nuevos efectivos policiales.
De mantenerse la situacién actual, la inseguridad e incertidumbre por parte de las personas
que van a conocer el lugar, el incremento de robo de objetos personales, la mala y tardia
atencion de ayuda a la ciudadania esto puede provocar que los ingresos econémicos que se
generan disminuya a causa de esta situacion por lo siguiente se hace necesario plantear como
solucion las siguientes.

e Alquiler de ambientes como estacion policial.

e Capacitar a la poblacion en seguridad ciudadana.

e Control policial permanente en el area de ingreso.

e  Construccion del Modulo Municipal Seguridad Ciudadana Chaguaya

1.8.2. Formulacién

Con la construccion de la infraestructura se puede solucionar el problema de inseguridad
ciudadana por la mayor capacidad de efectivos policiales y equipamiento. En consecuencia
de las alternativas de solucion planteadas el alquiler de ambientes traerd problemas a lo largo
del tiempo como inestabilidad econémica del sector, la capacitacion de la poblacion es una
solucidn de largo plazo por la poca disponibilidad de la ciudadania y el control permanente
de personas sospechosas no es factible por el costo elevado de estas acciones y la poca
preparacion de efectivos y el problema seria resuelto temporalmente, entonces solo valdria
la pena analizar la construccién del médulo municipal seguridad ciudadana Chaguaya.

1.8.3. Sistematizacion

Del planteamiento de la alternativa de la construccién del Modulo Municipal Seguridad
Ciudadana Chaguaya se deberd elegir la méas apropiada técnica (planteamientos
estructurales) y econémicamente.

Segun el perfil y la propuesta realizados en el anterior semestre durante la materia de proyecto
de ingenieria civil 1, se optd por la realizacién de nueva construccién como solucion del
problema planteado.



1.9. Objetivos

1.9.1. Objetivo general
Realizar el disefio estructural del Modulo Municipal de Seguridad Ciudadana en el municipio

de Padcaya comunidad de Chaguaya que respondan a las necesidades de los usuarios,
dotandoles de una infraestructura estable.

1.9.2. Objetivos especificos

e Efectuar los ensayos de suelos para la determinacion de la capacidad portante del
terreno de fundacion de la estructura.

e Realizar el disefio de la estructura metéalica aplicando el método de disefio AISC-
LRFD.

e Verificar los resultados de la estructura aporticada (obtenidos del software
CYPECAD, con la aplicacion de la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-
87.

e Elaborar y analizar las alternativas planteadas de losa reticular y losa alivianada con
viguetas técnica y econémica.

e Determinar el presupuesto general de la obra.

e Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion de la obra.

e Realizar un cronograma de ejecucion del proyecto.

1.10. Justificacion

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son las
siguientes:

1.10.1. Académica

Profundizar y poner en practica los conocimientos adquiridos en los afios de formacion
universitaria, acerca del disefio de estructuras.

1.10.2. Técnica

Elaborar el disefio estructural de la edificacion segin un analisis de acciones de sobrecargas
destinadas a estaciones policiales y tomando en cuenta la normativa vigente para su
respectivo disefio estructural.

1.10.3. Social

Contribuir a la poblacion de Chaguaya con el disefio estructural del médulo municipal
seguridad ciudadana Chaguaya, para mejorar la seguridad de la poblacion y los visitantes del
lugar proporcionandoles unas instalaciones amplias y equipamiento adecuado a la policia y
evitar futuros problemas.



1.11. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural del Modulo Municipal seguridad ciudadana
Chaguaya realizando a su tiempo el analisis de suelos para determinar la resistencia admisible
del terreno de fundacion y andlisis del plano topogréafico brindado por la institucion en cuanto
a niveles del terreno y en base a esto elaborar el planteamiento estructural y posterior disefio
de todos los elementos pertenecientes como ser: Fundaciones, columnas, vigas, escaleras de
HPA?, losa alivianada y también el disefio de la cubierta metalica mediante lo estipulado por
la normativa.

En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio y céalculo realizado
conteniendo: toda la memoria de célculo, planos estructurales, especificaciones técnicas,
costo y tiempo de ejecucidn fisica del proyecto.

1.12. Descripcidn de la estructura disefiada

A continuacion se realiza una breve descripcion de los elementos estructurales de la
edificacion:

- La estructura de cubierta serd conformada por cerchas compuestas de perfiles
metalicos en sus miembros.

- El elemento de cubierta sera calamina galvanizada N° 28.

- Los forjados o entrepisos serd conformado por losa alivianada o losa nervurada plana
luego de analisis comparativo y determinar el més factible técnica y econdmica de
acuerdo con complemento de polietileno.

- La estructura aporticada consta de vigas, columnas, sobrecimientos, escalera y
zapatas de hormigon armado.

1.13. Descripcién del area de emplazamiento

En lo que respecta al lugar de elaboracién del proyecto, el terreno cuenta con una superficie
util de 1137.08 m2 que en su mayoria topograficamente cuenta con desniveles que son de
consideracion en el area de emplazamiento de la estructura tomando la parte sur con nivel
0,0 m. con una cota de 1899 msnm hasta llegar al nivel +4,0 m. con una cota de 1903 msnm
la cual obliga a la construccion de muro de contencion presenta vegetacion dispersa en la
(Norte) carretera a Padcaya como se indica en la siguiente ilustracion 1.



atitud sur: 21°52°15.66"".
ongitud oeste ; 64°49°13.247
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lustracion 1, Ubicacion Referencial del Proyecto , Elaboracion Propia



CAPITULO II: MARCO TEORICO

2.1. Generalidades

En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos
estructurales del proyecto. Para garantizar los resultados de disefio se aplicaran las
recomendaciones del Cadigo Boliviano del Hormigén Armado (CBH-87), normativa que es
de aplicacion obligatoria para el disefio de estructuras de hormigon en el pais y una norma
vigente para el disefio, en este caso las normas LRFD para la estructura metalica

2.3. Estudio de los suelos de Geotécnico
El estudio de suelos se realiz6 por el método del S.P.T.

El ensayo normal de Penetracion Estandar SPT es una prueba In Situ que se realiza en el
fondo de una perforacidn, consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo de peso
63.5 Kg. y 762 mm. (30 plg) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado,
un toma muestras partido normal en una distancia de 305 mm.(1 pie) cuyos didmetros
normalizados son: 36.8 mm.(1.45 plg)de didmetro interior y 50.8 mm.(2 plg) de didmetro
exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, una a cielo abierto (mediante excavacion con
equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante barrenado).

El equipo necesario es el siguiente:

o Muestreador (de 2” de didmetro exterior)

o Cono diamantado (2” de didmetro)

o Martinete (63.5Kg de peso)

o Tripode de acero con dispositivo para ejecucion

. Roldana con soga (1'%2” de diametro y 10m de largo)

o 3 tubos y acoples para incrementar la altura del tripode
o Escalara (en caso de realizar exploracion a cielo abierto)
o Bomba de agua

o Barrenos de perforacion

o Sistema hidraulico de perforacion.

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo se cuenta con el nimero de
golpes vy la clasificacién del suelo, se puede entrar a los abacos B.K. Hough, de acuerdo al
tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores de la capacidad admisible.



2.4. Hormigon armado

En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras
metalicas, de acero; este hormigon reforzado se conoce como ‘hormigon armado’. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de
traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigon suele ser una malla de alambre
o barras. EI hormigdn y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos
elementos.

El hormigon es el Gnico material de construccion que llega en bruto a la obra. Esta
caracteristica hace que sea muy util en construccion ya que puede moldearse de muchas
formas. Presenta una amplia variedad de texturas y colores y se utiliza para construir muchos
tipos de estructuras como autopistas, calles, puentes, tuneles, presas, grandes edificios, pistas
de aterrizaje, sistemas de riego y canalizacion, embarcaderos y muelles, aceras, silos,
bodegas, factorias, casas e incluso barcos.

2.4.1. Adherencia entre el hormigon y el acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno bésico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese adherencia,
las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el acero se
deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigon en sus
deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de hormigén armado
dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.

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

2.4.2. Disposicion de las armaduras

2.4.2.1. Generalidades

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

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

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



En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos
parésitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

2.4.2.2. Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacién y compactacion del
hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0 espacios
vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a
continuacion:

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

o Dos centimetros

o El didmetro de la barra mas gruesa

o 1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa deben
situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de barras
debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de ¥<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de ¥<25mm. El
disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una préactica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del
hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.

2.4.2.3. Distancia a los paramentos

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

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con
las que recomendamos a continuacion:

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

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es de
cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos.

c) especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en medio
del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.



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

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Tabla 1, Recubrimientos Minimos, Norma Boliviana del Hormigén Armado

2.4.2.4. Doblado de las armaduras

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

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla:

Diametro de | CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
la armadura

@<20mm 2 @ 20 20 250 30
@>20mm 250 250 30 4@ 50

Tabla 2, Radios de curvatura estribos, Hormigon Armado de Jimenes Montoya
@= Diametro de la barra (mm).

a) En el caso de estribos con @<10mm. los radios de curvatura internos podran ser adoptados
igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm. es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:

Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 | CA-60
Radio minimo 50 60 60 750 9@

Tabla 3, Radios de curvatura de la armadura, Hormigon Armado de Jimenes Montoya



En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del
hormigon en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de la cantidad de
capas:

o Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%,

o Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%

2.4.2.5. Anclaje de las armaduras

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres conformados
solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que se logra en la longitud
embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las armaduras tengan longitudes
minimas especificadas o que se prolonguen las distancias minimas especificadas mas alla de
las secciones en las cuales la armadura esta solicitada a las tensiones méaximas.

Jiménez Montoya dice “la longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicién
de la barra con respecto a la direccién del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de
la forma del dispositivo de anclaje”.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta son:
¢* i
d
lh =—7

1 4*Tb

Para aceros lisos

% 2y. _ *
Ty~ 0.90 /fcd (kgf /cm?©); T, = 0.28 /fcd (MPA)

Para aceros corrugados

u

r =0.90%*3 fcdz(kgf/cmz); r =040*3 fcdz(MPA)

bu

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

. 0.30*Ib
Ib =% lb>|10*¢
*r *As
bu real 15cm

Donde:

@=Diémetro de la armadura.

fyd=Es la resistencia de calculo de la armadura.
fcd=Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

Ib1=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de célculo al hormigon.



Ty = La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y para
un contacto de 3 barras 0 méas se deberd aumentar un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura termine
en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera resistida
por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Para aceros lisos

Ib/3
Ibl =lb—-Alb=(Ib-15*¢) >|10*¢

15cm
Para aceros corrugados

Ib/3
Ibl =lb—-Alb=(Ib-10*¢) >|10*¢

15cm

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigdn del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135°a180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), s6lo se admite
para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de
porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

> 5@ 0 50mm., a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 més.

> 10 o0 70mm., a continuacion de un arco de circulo de 90°.

2.4.2.6. Empalme de las armaduras

Las barras de acero se comercializan estan entre 10 y 12m. de largo cuando tenemos una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo de
armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.

3.4.2.6.1. Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme méas comun no es utilizado en barras de acero cuyo diametro sea mayor
a 25mm. y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en
un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en
cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.



Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape

Iv= 1//*Ib1
Con ganchos para aceros lisos
20cm
lv=(y*Ilv-15*¢)>|15*¢
0.50*Ib
Con ganchos para aceros corrugados !
20cm
Iv=(y*Iv-10*¢)>|10*¢
0.50”‘Ib1

Coeficiente y ; que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes
factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

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

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada hasta
la parte de la pieza.

E W //.__ | tl

T |

lustracion 1, Empalme por traslapo, Norma CBH 87

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q) B<5*@ 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*a@ b>5*Q 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

Tabla 4, Para obtener los coeficientes y, Hormigon Armado Jiménez Montoya

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en una
misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.



Existen varios tipos de empalmes, pero sélo nos limitamos al empalme por traslape porque
es mas utilizado en nuestro proyecto. La norma recomienda que el deslizamiento relativo de
las armaduras empalmadas no rebase 0,1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es fundamental
que el espesor del hormigdn que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. EIl valor
minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigdn armado para ese espesor, es de dos
veces el didmetro de las barras.

2.5. Coeficientes de minoracion de resistencias de materiales y mayoracion de cargas.-
Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las cargas
en los estados limites Gltimos que nos indica la norma Boliviana de hormigén armado, son
los que se indican en los siguientes cuadros:

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ys=1.15 Normal 0
Acero
Intenso -0.05
Reducido +0.20
ys=15 Normal 0
hormigon
Intenso -0.10

Tabla 5, Coeficientes de minoracion, Norma Boliviana del del Hormigon Armado

Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
béasicos
Nivel de control en la | Reducido +0.20
ejecucion
Normal 0
intenso -0.10
ys=1.5 Dafios previsibles en | Minimos -0.10
caso de accidentes
Normal 1




Intenso +0.20

Tabla 6, Coeficientes de mayoracion, Norma Boliviana del del Hormigén Armado

2.6. Hipdtesis de cargas.-

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las
dos hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte
mas desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones
cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS |y *G+y *Q
HIPOTESIS 11 0.90( 7 *G+y *Q)+0.90%*y *W

Donde:

G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
de permanencia.

Q= Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de granizo, del terreno, méas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

Y tq =Coeficiente de ponderacién de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable se
tomara Vig=7 ¢ aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen que

actten en la estructura, si su efecto es favorable se tomara el valor ponderado Y tq =0,90.

7 q =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se

tomara Vi< Y si el efecto es favorable se tomarayfg =0.

Y. =Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio, para los

estados limites ultimos no debera ser menor que Y =1,25 pero si mayor.

Los coeficientes de ponderacion vy, para el caso de control normal de ejecucion que
recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

Y tq =1 si el efecto de las cargas permanentes es favorable.

Y tq =1,50 si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.



7 q =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

7 q =1,60 si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

2.6.1. Sobrecarga del viento.-

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m2) en la direccién de su normal,
positiva (presion) o negativa (succion), de valor:

W=C*P
Donde:

C=Coeficiente eolico, positivo para presion o negativo para succion, para el proyecto se
tomaran los siguientes valores que se indican a continuacion:

C1=-0,0978 (barlovento) y C2=-0,40(sotavento). En el caso de la cubierta
P=Presion dindmica del viento (kg/m?).
W=Sobrecarga unitaria del viento (kg/m2).

2.6.1.1. Presiéon dindmica del viento.-

La velocidad del viento produce una presion dinamica en los puntos donde la velocidad se
anula, de valor:

Doénde:
V=Velocidad del viento (m/s), para el proyecto se tomo una velocidad de 34 m/s
P=Presién dindmica del viento (kg/m?)

Los siguientes cuadros nos proporcionan valores de las cargas permanentes y accidentales de
acuerdo al tipo de estructura, material y la funcion que cumple la misma. Es importante tomar

en cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las normas.



Materiales Peso especifico kn/m~"3
Rocas Marmol y calcareo 28
Bloques de mortero 22
Bloques Losetas cerdmicas 18
artificiales Ladrillos con huecos 13
Ladrillos macizos 18
Teja colonial 0.50
Argamasa de cal arena y cemento 19
Revoques y Argamasa de arena y cemento 21
hormigones Argamasa de yeso 12.50
Hormigdn simple 23
Hormigdn armado 25
diversos Alquitran 12
Vidrio plano 26

Tabla 7, Cargas permanentes, Norma Boliviana del Hormigon Armado.




Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?

B. Viviendas

Habitaciones de viviendas econdémicas 150

Habitaciones en otro caso 200

Escaleras y accesos publicos 300

Balcones volados Segln art. 3,5
D. Oficinas y comercios

Locales privados 200

Oficinas publicas, tiendas 300

Galerias comerciales, escaleras y accesos 400

Locales de almacén Segln su uso

Balcones volados Segln art. 3,5
E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados Segun art. 3,5
F. lglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300

Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500

Balcones volados Segln art. 3,5
G. Calzadas y garajes

Sélo automoviles de turismo 400

Camiones 1000

Tabla 8, Sobre cargas de uso, Hormigén Armado de Jiménez Montoya 122 edicién

2.6.2. Determinacion de esfuerzos.-

Los esfuerzos se determinaran usando el software especializado para el calculo y el disefio
estructural, SAP 2000V15, el cual nos proporciona las envolventes de los momentos
flectores, fuerzas cortantes y momentos torsores.

En este programa primero se debe dibujar la estructura o en su defecto transportarla del
AutoCAD, posteriormente se deben introducir los datos necesarios que nos pide el programa.
Se procede a ubicar las columnas, vigas, losas, cimientos, y las cargas que actuaran en la
estructura, una vez finalizado se proceden a corregir los posibles errores que se pudieron
cometer.



Realizada la correccion, el programa nos muestra los esfuerzos que actuan en todos los
elementos de la estructura de una manera detallada, presentando primero el diagrama de
cortantes seguido del diagrama de momentos flectores y torsores, donde en el eje X se
encuentra la longitud del elemento y en el eje Y los esfuerzos.

2.7. Cubiertas.-

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene la
mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia, viento, granizo,
calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricion, ejercen una
influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.

2.7.1. Formas de Cubiertas.-

Entre las formas clasicas de cubiertas, se tiene: a dos aguas, a una sola vertiente, la cubierta
plegada en diente de sierra, cubierta con faldones, cubierta de pabellon, faldon quebrantado,
mansarda, cubierta buliforme, cubierta plana, cubierta compuesta, etc.

2.7.2. Inclinacion de las Cubierta.-

Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales usados
paratechar, de las circunstancias del climay de la finalidad a que se destine el local cubierto.
Ordinariamente, tales pendientes se clasifican en tres grupos o categorias:

a) Cubiertas de poca pendiente cuya inclinacion no pasa de 5°.

b) Cubiertas de pendiente media que pasan de 5° hasta 40°.

c) Cubiertas de pendiente fuerte que pasan de 40°.

2.7.3. Carga de viento.-

En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se necesita
un estudio detallado del sotavento y el barlovento, el cual se resume en la carga dinamica de
viento dada por:

V 2
0=—
16
Dénde:
o = Carga dindmica de viento kg/m2

V = velocidad del viento m/s.



Barlowvento Sotavento

cla cla

oL
lustracion 2, Barlovento y Sotavento, Codigo Boliviano del Grupo Andino

Valor de o C1 C2
en grados
0° -0.5 -0.27
10° -0.5 -0.27
20° -0.5 -0.27
25° -0.1 -0.27
30° 0.3 -0.27
35° 0.36 -0.27
40° 0.5 -0.27
50° 0.65 -0.27
60° 0.85 -0.27
70° 0.85 -0.27
90° 0.85 -0.27

Tabla 9, Coeficientes del Barlovento y Sotavento, Cédigo Boliviano del Grupo Andino

2.7.4. Cubierta con cercha metalica, estructuras metalicas

2.7.4.1. Combinaciones de carga para la cubierta
La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones.



1.4D 1)
1.2D+16L+05(LroSoR) 2)
1.2D+1.6 (Lro SoR) + (0.5L 0 0.8W) 3)
1.2D +1.3W + 0.5L +0.5(Lro S0 R) 4)
1.2D +0- 1.0E+0.5L +0.2S (5)
1.2D+16(LroSoR)+ (1.0L00.8W) (6)
1.2D +1.3W +1.0L +0.5(Lro S0 R) (7)
1.2D +0-1.0E+1.0L+0.2S (8)
0.9D +0- (1.3W o LoE) 9)

Tabla 10, Combinaciones, LRFD-93
Donde:

D: carga muerta
L: carga viva
Lr: carga viva en techos

S: carga de granizo

R: carga inicial de agua, lluvia o hielo sin incluir el escarchamiento

U: carga de escarchamiento

Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismo (E) es necesario realizar las siguientes

combinaciones

Es necesario considerar solo la carga de impacto en la combinacion (6) de este grupo. Existe
un cambio en el valor del factor de carga para L en las combinaciones (6), (7), (8) cuando se
trata de garajes, areas de reuniones publicas, y en todas las areas donde la sobrecarga exceda
100 psi. En tal caso se debe utilizar el valor de 1 y las combinaciones son las que se muestran

en el cuadro anterior:

Es necesario considerar otra combinacion como la (9) para tomar en cuenta la posibilidad de
levantamiento. Esta combinacion se incluye en los casos donde se contienen las fuerzas de
tension debido a momentos de volteo, que regird en edificios altos con fuertes cargas

laterales.




Factor de

Reduccion SITUACION
(9)
Aplastamiento en &reas proyectantes de pasadores, fluencia del alma
1 bajo de cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo

friccion

Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de
base, fluencia de la seccion total de miembros a tension.

Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de

0.85 aplastamiento de agujeros.

Cortante en el &rea efectiva de soldaduras de ranura con penetracion
0.80 completa, tension normal al area efectiva de soldadura de ranura con
penetracidn parcial.

Tornillos a tensién, soldadura de tapdn o muesca, fractura en la

0.75 . ) .,

seccion neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

Tabla 11, Factores de Reduccién de Resistencia, LFRD-93

2.7.4.2 Anélisis de miembros de acero

Dentro de los anélisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos para el
dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

2.7.4.2.1. Disefio de miembros en tension

“El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con areas totales y netas
adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccion de una seccion
transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los agujeros. Para



un miembro con una seccidn transversal rectangular, los calculos son relativamente directos.
Sin embargo si va a usarse un perfil laminado el area por deducirse no puede producirse de
antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no se conoce”
“Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccidn transversal pequefia en relacion con si longitud, se dice
que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, donde L es la longitud
del miembro y r el radio de giro minimo de area de seccion transversal.
Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresion, ella no tiene
importancia para un miembro en tensién. Sin embargo en muchas situaciones es buena
préctica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un miembro esbelto
en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o deflexiones no
deseadas pueden presentarse. Por ejemplo esas condiciones podrian ocurrir en una barra de
arriostramiento sometida a cargas de viento. Por esta razon, el AISC sugiere una relacion
méaxima de esbeltez de 300
El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en tension,
es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas factorizadas no exceda
la resistencia del miembro, es decir:

2yiQ; < @Rn
Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:

ft—Nd<® F
I_AB_ 1-r'y

Nd
S@z.FI’

crit

ft2 =

La limitacion de la esbeltez seré satisfecha si:
Kl
—<300
T
Siendo:
ft1 y ft> = esfuerzos de la pieza
Nd= La carga mayorada que actta sobre la pieza
Fy = Limite elasticos del acero
Fr = Limite de ruptura del acero
Ag = Area bruta de la pieza
Acrit= &rea critica de la pieza
K= La esbeltez de la pieza
I=la longitud de la pieza
r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
1. Area critica:



SZ
calc 4g

A { Acrit
< cal
“0.85A4

2.7.4.2.2. Disefio de miembros a compresion

“Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de
compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa por
el centroide de la seccidn transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse con

fc = P/A, donde f. se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad este
estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de la carga es inevitable se tendra
entonces flexion que pueda considerarse como secundaria y ser despreciada si la condicion
de carga tedrica puede aproximarse en buena medida. La flexion no puede despreciarse si
existe un momento flexionante calculable

Requisitos de la AISC

La relacidn entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:

Nd
fa=—<Fa=Fc;*@ -~ ©0=0,85

A
K*1
5 <200

Donde:
fa= Tension de compresion que esta actuando sobre la pieza.
Nd= Suma de las cargas mayoradas por su respectivo coeficiente de seguridad.
A= Area total de la pieza.
Fa= Tensidn resistente a compresion que tiene la pieza en las condiciones de trabajo que se
ha determinado
Fcerit= Tension resistente a compresion determinada en la hipérbole de Oile, sin coeficiente
de seguridad.
@= Coeficiente de seguridad de la tensidn resistente.
K= Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo de apoyo en
los extremos de la pieza.
L= Longitud de la pieza.
Fy= Tension de limite elastico del acero que estamos trabajando.
E= Modulo de elasticidad longitudinal del acero.
Parametro de esbeltez.
k
}\'CZKTI % F_y
T E

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del modulo tangente. Si la frontera entre las columnas



elasticas e inelasticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo critico de
pandeo pueden resumirse como sigue:
Para A, < 1,5, Columnas inelasticas
F,;=0,658™ *fy

Para A, > 1,5, Columnas elésticas
0877,

A’
“Se recomienda la relacion de esbeltez maxima Kl/r de 200 para miembros en compresion,
aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque las columnas con
mayor esbeltez tendrén poca resistencia y no seran econémicas

fy

crit™

2.8. Disefio de losas

2.8.1. Losas con viguetas de hormigon pretensado

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actlan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de
flexion.

El proyecto se elaborard con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de
hormigon pretensado, carpeta de hormigdn y complemento aligerante de plastoformo. No se
realizara el disefio de la losa alivianada, porque en el medio existen viguetas pretensadas v,
el proveedor, serd el encargado del dimensionamiento en funcién del tipo de estructura. En
los planos se especifica la disposicion de las viguetas.

Capa de Compresidn e= Scm Walla de Caompresidn $=30c

A
£ —

) _: k 1

T T } |
Yigueta Pretensada Comg lemznto de Plastoformo

lustracion 3, Partes Constructivas de la Losa, Elaboracion propia

2.8.1.1. Esfuerzos admisibles

Son esfuerzos en el hormigon inmediatamente después de la transferencia y antes de que
ocurran las pérdidas por contraccion y flujo plastico, los esfuerzos bajo cargas muertas y
vivas de servicio.

Esfuerzo de compresion en fibras extremas oti = —0,6 * f'ci



Esfuerzo de tension de fibras extremas ati = 0,8 *,/fci

Esfuerzo de compresion en fibras extremas ocf =—-045x*f'c
Esfuerzo de tension de fibras extremas otf =1,60x,/f'c

2.8.1.2. Pérdidas de Preesfuerzo

Se dividen en dos grupos que son:

a) Las Pérdidas Instantaneas.- Son aquellas que pueden producirse durante la operacion de
tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y dependen de las caracteristicas
del elemento estructural en estudio.

- Acortamiento Elastico.- A medida que la fuerza del tenddn se transfiere al concreto, se
presenta una deformacion de compresion elastica e instantanea en el concreto, que tiende a
reducir el esfuerzo en el acero de preesfuerzo adherido.

Ep

AAE = (
Ecpi

)-fcgp

Ep: Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.
Ecpi: Modulo de deformacion longitudinal del concreto para la edad j correspondiente al
momento de la puesta en carga de las armaduras activas.

b) Pérdidas Diferidas.- Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo
del tiempo, después de ancladas las armaduras y se evalla a detalle con las siguientes
pérdidas:

- Contraccion del Hormigon.- La contraccion del hormigén es el resultado de la pérdida
de humedad, debido a la relacion de agua-cemento, contenido de agregados, condiciones del
medio ambiente, adictivos, la cantidad de refuerzo y tipo de cemento.
ACc =1.193 —10,5+H

H = El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%).
- Flujo Pléastico.- Es la propiedad de muchos materiales mediante la cual ellos contintian
deformandose a través de lapsos considerables de tiempo bajo un estado constante de
esfuerzo o carga.

AFP =12 x fcgp —7 * fcds = 0
Donde:

fcds = Esfuerzo en el hormigon en el centro de gravedad de los torones debido a cargas
muertas que son aplicadas en el miembro después del preesforzado.



- Relajacion del acero en la transferencia.- Es la pérdida de esfuerzo en un material
esforzado mantenido con longitud constante, esta varia dependiendo del tipo y del grado del
acero, pero los pardmetros més significativos son el tiempo y la intensidad del esfuerzo
inicial.

AEL = —  log(t) (ft 055) ¢

= — %k * | — — *
10 %8 fpu f

Donde:
t = Tiempo estimado en dias desde el esforzado hasta la transferencia (horas).
ft = Esfuerzo en el tendon al final del esforzado (kg/cm?).

fpu = Resistencia del acero de preesfuerzo (kg/cm?).

2.8.2. Losa armada en dos direcciones
Segun el nuevo reglamento, se llama losa nervurada cuando se usan moldes recuperables;

Se llama losa alivianada cuando se dejan insertos en el hormigon; a los fines del célculo no
existen diferencias.

2.8.2.2. Dimensionamiento de secciones placas en To L
Anchura eficaz de la cabeza

La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga T, simplemente apoyada,
sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara, en funcion de la anchura real b, de
las tablas 9.1.2.b, pagina 106, 0 9.1.2c. pag. 107, adjuntas, segun se trate de vigas aisladas o
maltiples respectivamente.

Si sobre la viga actlia una carga concentrada en una zona de amplitud «a» en la direccion de
la luz, los valores dados por las tablas deberdn multiplicarse por el factor de reduccion Kk,
dado en la siguiente tabla: valores de los coeficientes k pagina 105 de la norma Boliviana

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

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

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



3. En las proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresion, a cada

0.5(b, —b,,)

lado del nervio, , N0 podré ser superior a la distancia entre el apoyo y la seccion

considerada.
4. En el caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras bc y altura h (véase fig. 9.1.2.)

pagina 108, se sustituira la anchura real b, del nervio, por otra ficticia b,,

b, =b,, +2b, Si b, <h, o Puw=b,+2h, b, >h,

TABLA 9.1.2.b de la norma Boliviana

Viga T aislada

Anchura de la cabeza de compresién 2 que debe tomarse a uno y otro lado del
nervio, en el centro de la luz, cuando la viga se encuentra sometida a carga uniformemente
repartida

h

1 |
1 Tmax

U U

_4”,

——

llustracion 4, Transmision de cargas, Libro Estabilidad de losas aisladas

En la practica, en lugar de considerar la verdadera variacion de tensiones en el ancho del ala,
se define un ancho de colaboracién b con un diagrama de tensiones igual a la tension maxima
que produce la resultante de las compresiones reales.

El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:



La forma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta;
Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo;

La forma de la seccion: vigas T simétricas o asimétricas, relacion entre espesor del ala y
altura del nervio;

Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no;
La luz de la viga (1);
La distancia entre nervios (a)

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

luz al a2
bST bSbW+16hf bSbW+7+7
Siendo a la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.
Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b entre
luz a
bSE bSbW+6hf bSbw-l'E

Siendo a la distancia libre hasta la viga mas cercana.

3.8.2.2.1. Resistencia de las vigas Losa

En el analisis de la resistencia de una viga placa se presentan diferentes situaciones segun la
posicién que ocupe el eje neutro.

« Eje neutro dentro del ala de la viga, o sea ¢ = hy; la altura del area comprimida es menor
que el espesor del ala.

Es muy frecuente que al calcular en rotura una seccién T sometida a flexion simple, la
profundidad del eje neutro resulte menor que el espesor hf de la losa, en cuyo caso debe
calcularse como una seccién rectangular de ancho b.

Armadura minina

En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 4200 Kg/cm2,la
cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de fraguado wmin sera
de 0.0018.

En las losas nervadas, la cuantia minina de flexion omin se calculara como una viga

El armado en losas nervadas se calculara tomando como ancho de la franja de hormigon
el ancho de los nervios.



Calculo de la resistencia al cortante

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la ™ Teoria de Lineas de Rotura™ cuando
una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte y sometida
a una carga uniforme distribuida que actla en toda la superficie, se encuentra al borde del
colapso, se fisura conformando triangulos y trapecios.

45g 45g
45g 45g
45g 45g
459 45g
Modelo Real de Fisnracion Modelo Idealizado de Fisuracion

llustracién 5, Lineas de Rotura, Libro Estabilidad de losas aisladas

Bajo este estado limite, las fuerzas cortantes que generan las cargas que acttan en los
triangulos y trapecios se transmiten directamente a las vigas en las que se sustentan los
respectivos triangulos y trapecios.

2.9. Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccidn transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara el
caso de secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto esta disefiado con
vigas rectangulares.

2.9.1. Calculo a flexion simple

o Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se
obtiene del cuadro Ne 3.6
M d = 7s *M
o Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
M d

Ha Ty wg2xg
Donde: w cd

bw = Ancho de la viga



d=Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura mas
traccionada (también llamado “canto 1til”)

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.

. Se calcularé el valor . r,mse obtiene del cuadro Ne 2.15.

Si: 4, = My NO Necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no necesita
armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos
de traccion 'y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra al tabla 13 y se obtiene la cuantia mecénica
de la armadura

2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo
f
As = w*bw>d *—cd
yd
Donde:
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de célculo del acero
As=Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minimay el valor de u se obtiene del tabla 13.

Ain :,u*bw*d

mi

La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

o Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

si — My S Hy necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura gque soporte los esfuerzos de traccion 'y se
deberéa seguir los pasos que se mencionan a continuacion:



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

[ =r/d

Wsz _ H, _IL{dIim
1]
Wsl :Wlim+W52

Donde:

WIim= Este valor se obtiene del cuadro Ne 2.15.

Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion
|=Relacion entre el recubrimiento y el canto (til
r=Recubrimiento geométrico

Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

A W KD RAEE, WD e
st f s2
yd yd

Donde:

As1= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla 13.

A in :'u’”cbw’kd

m

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Asl
como para As2.

fy(kp/cm?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000

fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350




 lim 0793 0779 | 3.48 0668|0648 0628
w lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432
E " W WErd) 10
00591 | 003 | 00310 D
01042 | 0.04 | 0.0415 0
01181 | 0.05 | 00522 M
01312 | 0.06 | 0.0630 I
01667 | 0.0886 | 0.0945 N
01684 | 0.09 | 0.0960 I
01810 | 010 | 0.1074 0
01937 | 011 | 01180
02066 | 015 | 0.1306 1
02590 | 0.159 | 01782 D
02608 | 016 | 0.1793 0
02796 | 017 | 0.1924 M
02988 | 018 | 0.2056 I
03183 | 019 | 02190 N
03383 | 020 | 02328 I
03587 | 021 | 02468 0
03796 | 022 | 02612
04012 | 023 | 02761 3
04234 | 024 | 02013
04461 | 025 | 03060 D
04696 | 026 | 03232 0
05188 | 028 | 03570 M
05450 | 029 | 03750 I
05721 | 030 | 03937 N
06006 | 031 | 04133 I
06283 | 03193 | 0.4323 0
06305 | 032 | 04338
0.6476 | 0.3256 | 0.5030 4
06618 | 033 | 05206
07788 | 0.3623 | 0.5350
07935 | 03658 | 0.5460 | 0.0994
08118 | 0.37 0.1007
08597 | 0.38 01454
09152 | 0.39 01860

Tabla 12, Valores minimos, Norma Boliviana del

Hormigon Armado




2.9.2. Esfuerzo cortante

Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension de
cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los materiales”.

_V*m

Donde: - b

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tensién de cizallamiento.
b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

3.9.2.1. Calculo de la armadura transversal

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

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

V = fvd *bw*d

_ * 2

fVd =0.50 /fcd (kg/cm?)
Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la diferencia.

V, -V
d cu

V.=V 4V 5V =V -V
d cu su

su d cu

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo menos
una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccién transversal de la pieza
multiplica at.

f
A :0.02*bw*t*fi’

stmin
yd

La norma recomienda que la méaxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200kg/cm2.



A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el célculo de la armadura
transversal, donde se indica las formulas y criterios de calculo.

datos
bw;vd; f ;f :h;d
cd yd

\ 4
fvd =0.50%* /fcd
=f *bw*d
cu vd
V. =030*f  *bw*d
ou cd
f ,
A, =002%bwrtx < st vd <Vcu
stmin
yd no

Vcu <Vd <Vou
Si

V =Vd —-Vcu
Su
Vsu*S

As =
0.90*d * f
yd

2.10. Columnas

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

Jiménez Montoya dice “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones que
actlan sobre la estructura hacia la cimentacién de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno
de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.
Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber
compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion compuesta
o0 cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por deslizamiento del
hormigon a lo largo de planos inclinados.

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



2.10.1. Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal méas desfavorable,
igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm. siendo h el canto en la direccion considerada. Las
secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser comprobadas
independientemente en cada uno de los dos planos principales.

2.10.2. Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigdn, la menor dimension de
los soportes debe de ser 20cm. si se trata de secciones rectangulares y 25cm. si la seccion es
circular.

2.10.2.1. Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm. y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccion. En los soportes de seccidn circular debe colocarse un minimo de 6
barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm. Por
otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante
cercos o estribos, para evitar pandeo.

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

2.10.2.2. Cuantias limites

La norma Boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo gue estan colocadas en
dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

Axf,>0.05%N,

A xf >0.05%N

2 yd d
Axf <05+A *f
1 yd c cd

A xf sO.S*AC*fCd

2 yd



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

As*fydzo.lo*Nd As*fydsAC*fcd

Donde:
Ac= El area de la seccion bruta de hormigén
fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de 4200kg/cmz2.

Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo
fcd =Resistencia de calculo del hormigon.

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

2.10.2.3. Armadura transversal

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

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre planos
de cercos o0 estribos debe ser:

S<b
e

Siendo be la menor dimension del nicleo de hormigdn, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para S valores mayores de
30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la
separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <15¢
Donde:

@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada



En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico 0 expuesto a la accion del viento
y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S no debe
ser superior a 12 @.

El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro correspondiente
a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningln caso sera menor de 6mm.

2.10.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigon armado

2.10.3.1. Ideas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigdn armado no es aplicable la teoria habitual de
primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los esfuerzos.

Jiménez Montoya nos dice” por efecto de las deformaciones transversales, que son
inevitables aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la
directriz y a la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de
segundo orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la
inestabilidad de la misma”.

2.10.3.2. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista
de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo Co de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la tabla
en funcion de la sustentacion de la pieza.

Sustentacion de la pieza de longitud (. k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70




-Otros casos 0.90

Tabla 13, Longitud de pandeo de las piezas aisladas, Norma Boliviana de Hormigén
Armado

La longitud de pandeo de una columna esta en funcion de las rigideces de las columnas y
vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice” la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacién de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos,
y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, _siendo para ello preciso
decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse
traslacional.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo I0 =k*I(k se obtiene entrando con y)

> (El +1) de todos los pilares
V™ D" (El 1) de todos las vigas

; (igual para 1//8)



MW o
=sR=N=1=
oo oo?
Ll |

=Y

Wk D NDDg
0 © 0O0ooog

N
=

<
B

1,0 -

We

llustracion 6, Porticos Traslacionales para obtener el valor de k, N.Boliviana de H° A°

_— _-:iﬁ o = —cols.
i ™ £
naf )} Maf| . e
P - "I"+ W El
f | i T —vigas
Ay v M ‘
we g oo We
50,0 — 1.0 £ 500
10.0 1 L 1000
50 _7 - 5.0
4.0 0o :
3.0 N - 3.0
2,0 1 L 2.0
1 o=
1,0 - L 1.0
0.8 + 0.8
0.7 0.7
0,6 — - 0.6
’ Kk —+ 0,7 .

1 = | WA : We | n=s




lustracion 7, Porticos Instraslacionales para obtener el valor de k, N. Boliviana de
HO AO

2.10.3.3. Esbeltez geométrica y mecanica

Se Ilama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion Ag=Lo/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccién en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion
en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A), siendo I y A respectivamente, la inercia
en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccién del hormigén.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de
hormigon armado son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A<35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de
segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.

e Para esbelteces mecéanicas 35<A<100(geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el método
aproximado.

e Para esbelteces mecéanicas 100<A<200(geométricas 29<10<58), debe aplicarse el método
general. para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura puede
aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de referencia.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con esbelteces
mecanicas A>200(geométricas Ao>58).

2.10.4. Flexion esviada

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

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



» En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estdn armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en el
plano de simetria.

» En ltimo caso es, sin duda el més frecuente. En el que se encuentran:

La mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento
o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo
que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes
de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de
flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad
y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

2.10.4.1. Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica, que
es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocidas, en la Unica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

2.10.4.1.1. Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que
alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion
(N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion(N, Mx, My). Estas
superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos
N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacidn en roseta).
Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v,ux, Hy ), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones
y laresistencia del hormigdn(para poder observar las rosetas, ver el libro de hormigén armado
de Jiménez Montoya tomo Ne2 o en el anexo 1).

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

2.10.4.1.2. Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:



e Columnas Cortas
e Columnas Largas

La determinacion de una columna corta o larga estd directamente ligada a la esbeltez de la
misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de
una columna larga.

2.10.4.1.3. Relacion de esbeltez

A= L < 35 Esbeltez mecanica

\/%_
l

< 10 Esbeltez geométrica

> La pieza puede considerarse corta

A==
h

l,=k-1
lo: Longitud de pandeo

i: Radio de giro

k: Coeficiente de pandeo

2.10.4.1.4. Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo
normal N que actua en el baricentro plastico de la seccion.

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

Debido a la dificultad que se tiene en la préctica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la
direccién en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

e >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde:
h: Canto total en la direccion considerada

Resistencia del hormigén



De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10 por 100, con el objeto de
prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el proceso
de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

fex
fea = 0,9-YL

(o

Excentricidad de primer orden

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor
momento

Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

foa ) c+20-e, 1,° _
efic=<3+35y()0 - 2.2-.107*

c+10-e, h
c: Dimensién de la seccidn, paralela al plano de pandeo
Excentricidad total

eér = €, + efic

Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm. y situaran en las
proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
Nd " eT Nd
H=———- vV =—
h-b2-f.y h-b-fea

De los dbacos en rosetas (ANEXO) - w

Ao=w-b-h-let
fyd

La armadura minima es: A min = 0,008 - A,



Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon
Armadura transversal

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos sera:

{b o h (el de menor dimensién)
s<

15 % ¢de la armadura longitudinal

El didmetro del estribo sera:

Z * ¢de la armadura longitudinal

ibo =
¢Estr1bo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.11. Estructuras complementarias (escaleras)

2.11.1. Definicién

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas ascender
y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de un edificio.
Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan formados por huellas,
contrahuellas y rellanos.

2.11.2. Proceso de calculo
p=huella
cp=contra huella

Si los apoyos son vigas 0 zapatas el momento de disefio seré:
MU Diseﬁoza*M max

Donde:
a=0,8-1,0
Calculo del espesor de la loza de la escalera
Ln Ln
25 20
cos 0= P

t cp
h.=— h.o=h +2=—"_4+2
o m 20" 2 cos® 2

Donde:



t= Espesor de la loza de la escalera
Ln= Longitud horizontal de la escalera
h= Proyeccién vertical de t
hm= Altura media
Calculo de la carga ultima
qu=pp+Acab+sc
Donde:
qu= Carga ultima que actua sobre la escalera
pp= Peso propio
Acab= Acabados
sc= Sobrecarga de uso
Una vez que se obtiene la carga ultima que actuara sobre la escalera se calculara como una
viga sometida a flexién
Calculo del canto util

Donde:
t= Espesor de la losa de la escalera
r= Recubrimiento
®=Diametro del hierro
Calculo de la armadura positiva
_ My
Ha b*d**f
AS:W*b*d* &
fiq

Donde:
As= Area de armadura positiva
f >c= Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?)
fy= Limite de fluencia del acero (kg/cm?)
Disposicion de la armadura

N° barras”‘n*d)2
s~ 4

_ b-2%r-¢
" N° barras-1
P b*d

0,0018 <p<p__ 0,0133

p min



Donde:
S=espaciamiento entre barras

Refuerzo de momento negativo

s 2
A min=0,0018*b*d
As min<(')AS
Refuerzo transversal por temperatura
Ay=0.0018*b*t
A
)

A
Donde:
Ast=Area de armadura transversal

A®= Area de la barra de hierro

2.12. Fundaciones

2.12.1. Zapatas aisladas

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

llustracion 8, Formas topicas de zapatas aisladas, Norma Boliviana del Hormigon
Armado



El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es muy complejo. Sin embargo, los
métodos de célculo admitidos por las normas son muy seguros ya que estan basados en una
extensa experimentacion.

Tanto las Recomendaciones del Comité Euro-Internacional del Hormigén como la
instruccion espafiola y boliviana distinguen entre zapatas rigidas y flexibles. Se consideran
como zapatas rigidas aquellas en las que el vuelo v, en ambas direcciones principales, no
supera a 2h, siendo h el canto maximo (ilustracion 10). En las zapatas rigidas puede admitirse
una distribucion plana de las tensiones del terreno. Pero dada su gran rigidez no se cumple la
ley de Bernoulli sobre la conservacion de las secciones planas del hormigon.

Por el contrario, se consideran como zapatas flexibles aquellas en las que el vuelo v es
superior a 2h, en alguna de las direcciones principales. En este caso la distribucion de
tensiones del terreno no es plana; y el funcionamiento resistente del hormigén puede
considerarse como el de una losa o el de una viga plana.

2.12.1.1. Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada

Salvo en el caso de zapatas flexibles apoyadas en terrenos sin cohesion, puede admitirse una
distribucion uniforme dé tensiones. Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se
determinan en funcidn de la tension admisible para el terreno, casm mediante la ecuacion:

N+P
axb

= Ogdm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. Al no conocerse
inicialmente el valor de P, sera necesario operar por tanteos admitiendo, en principio, para el
peso propio un valor del orden del 5 por 100 de N.

Cualquiera que sea el tipo de zapata, para el calculo resistente del hormigdn siempre puede
considerarse una tensién uniforme del terreno, en favor de la seguridad, pero prescindiendo
del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigén queda en un estado en el que las
tensiones son nulas. Por lo tanto, como accion del terreno sobre la zapata se considera la
tension uniforme, ot = N/(a * b).

Por razones econdmicas las zapatas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para
el canto util d valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

ap*bgy axb ao+byg 4xfvd
d, = — s
4 2xk—1 4 Yf*ot
d, = ap*bgy axb ao+bo =05 k 2
2 = + - fvd_o- *\/fcd ( p/cm)

4 2xk—1 4



Con los significados indicados en la figura 2.22 siendo, ademas, fvd la resistencia
convencional del hormigén a cortante, fcd la resistencia de calculo del hormigén a
compresion y v el coeficiente de seguridad de la solicitacion. Estas formulas son véalidas para
zapatas de planta cuadrada o rectangular en las que el lado mayor no supere al doble del lado
menor; y para soportes de seccion cuadrada o rectangular con la misma limitacion.

2.12.1.2. Determinacion de las armaduras de traccién

Realmente, la determinacion de las armaduras de traccion de las zapatas rigidas deberia
hacerse por el método de las bielas y, para las zapatas flexibles, por el método de flexion.
Pero dadas las pequerfias diferencias que se obtienen, suele adoptarse el método general de
flexion para ambos tipos de zapatas. Por ello son de aplicacion las tablas, abacos y formulas
simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos del
soporte de hormigdn, 0,15*a, y 0,15*h,, respectivamente (fig. 2.23). EI momento de célculo
en la seccion 1-1, debido a la carga del terreno a; =N/(a* b) es:

:yf*N(a—a 2

0
Meq =L —(— +0.15+a,)

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b*d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1,5 v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy comoda la
formula simplificada:

Mg

=b*d2*fcd w=p(l+p) U=A*fyd=w*b*d*fcd

U

La cuantia minimas, exigida por la norma para el acero a ser utilizado es:
p=>0.0018 acero AE-400

No debiendo adaptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01), por
consideraciones de adherencia.

Debe tenerse en cuenta que los cantos Utiles, en los dos sistemas de armaduras ortogonales,
son distintos. Por otra parte, en las zapatas rectangulares, la armadura paralela al lado mayor
se podra distribuir uniformemente en todo el ancho b. Sin embargo, la armadura paralela al
lado menor b se concentrard mas en la banda central de ancho a1 = b >a, + 2h



, en la que se dispondra la fraccion U*2*ai/(a + ai). El resto se repartird uniformemente en
las dos bandas laterales. Por Gltimo, las normas exigen que la seccidn total de armadura, en
una direccion, no sea inferior al 20 por 100 de la correspondiente a la otra direccion.

2.12.1.3. Comprobacion a cortante y punzonamiento

Las zapatas dimensionadas de acuerdo con lo indicado en el apartado 1° no necesitan
comprobacion a cortante ni a punzonamiento. No obstante, a continuacién se indican las
comprobaciones preconizadas por la Instruccidn espafiola, analogas a las recomendadas por
el CEB-FIP, que son las que han servido de base para la determinacion de las mencionadas
férmulas de dimensionamiento. De acuerdo con la Instruccion espafiola, como resistencia
convencional del hormigdn a cortante se adopta el valor, fvd = 0,5* (fcd)Y2 (kp/cm?).

2.12.1.4. Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacion se efectlia a punzonamiento por secciones
independientes .Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitGa a una distancia dI2 del paramento
del soporte, su ancho es bo + d <b, y su canto d2 < 1,5*V2.

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando, segun el area
tributaria de la fig. 2.24. a, sea:

Ye*N (b*b,+d)*(a—a,—d)
£ 3

" y < 2% foq x (bo + ) * dy

Cuando el vuelo sea v > 1,5*b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectia a cortante en
la seccion de referencia 3-3 (fig. 3.11.b), separada una distancia d del paramento del soporte,
de ancho b y canto d3. Debe ser:

Yrx N

(F52-d) < ds+ i

axb 2

2.12.1.5. Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccién principal)

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo cortante y
a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para las zapatas
rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en la seccion 3-3 cuando
seaa-ao>b - by (fig. 2.24.b); en caso contrario se comprobara en la seccion ortogonal.

La comprobacion a punzonamiento se efectla, como en las placas, en la seccidn critica Ac
formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del soporte (fig.
2.24.a), es decir, en la seccion Ac = 2 (a,+d+ho+ d)*d2. La zapata se encuentra en buenas
condiciones de punzonamiento cuanto sea:



Yr*x N
axb

(a*b—(ao+d)(bo+d) < A;*2f,q

Debe Ilamarse la atencién sobre la seguridad de esta ultima comprobacién en el caso de
soportes muy alargados (a0 >2bo). EI Codigo ACI-318 adopta para la resistencia a
punzonamiento, en este caso, el valor:

fra=05(1+ Zbo) « Jfoa

ao

Evidentemente menor que el correspondiente a la norma Boliviana e Instruccion espafiola.

fyd = 2fcd=\/E

2.12.1.6. Comprobacion de adherencia.-

La comprobacion de adherencia se efectla en las mismas secciones de referencia, 1-1y1'-
1', tornadas para la flexion (fig.3.10.). En el caso de soportes de hormigdn, el cortante de
calculo en la seccion 1-1 es:

=Yf*N(o—ao

> )+O.15*ao

|4
a a

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

Yy 5
Yb—O_g*d*n*n*w—fcd—k*\/fcd

En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y k una constante con el valor k=0,95 para
las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles.

2.12.2. Zapata combinada, Zapata continua bajo pilares

Son aquellas fundaciones que soportan mas de una columna. Se opta por esta solucion
cuando se tienen dos columnas muy juntas y al calcular el &rea necesaria de zapata para suplir
los esfuerzos admisibles sobre el suelo nos da que sus areas se montan.




lHustracion 9, Esquema de zapata aislada, Libro José Calavera Estructuras de
cimentacion

También se puede construir una fundacién combinada en el caso de que una de las columnas
sea medianera y se quiera amarrar con una de las fundaciones interiores, note que aqui la
misma zapata cumpliria la funcion de viga de fundacion.

Otro caso de fundaciones combinadas es cuando soportan mas de dos columnas. Se puede
dar cuando el esfuerzo admisible es pequefio Yy se requiere una gran area de fundacion. La
combinacion puede cubrir columnas de un solo eje y se convierte en fundacion alargada. Si
se retinen todas las columnas de una edificacion se convierte en losa de fundacion.

a. Fundaciones combinadas para dos columnas:

La forma y dimensiones de las fundaciones salen de igualar las ecuaciones de posicion de la
resultante con el centroide de la fundacion. Por ejemplo en el caso de fundacidn rectangular
al igualar esta ecuaciones podemos despejar L. Una vez determinado esta dimensién
podemos conocer B por medio de la ecuacién de esfuerzos admisibles del suelo:

B ZC arg as de las colimnas v del peso propio de la fundacion
- o dim isihle del suelo ¥ L

Si el lado L tiene alguna restriccion particular, caso de medianeria, y la dimension hallada es
mayor que la disponible, entonces tenemos que recurrir a cambiar la forma de la fundacién,
ya sea por formas trapezoidales o compuestas. En estas formas toca resolver las ecuaciones
colocando el valor maximo de L permitido y asumiendo un valor ya sea de B1 0 B2 y
encontrando el otro.

Para el disefio de estas zapatas se sigue la misma metodologia de las zapatas con viga de
fundacion, o sea se construye un diagrama de momentos y cortante en el sentido largo de la
fundacion y se calcula refuerzo y verifica corte con esos diagramas; para el sentido corto se
resuelve el problema como si fuera una fundacion simple. Se debe tener en cuenta que en
realidad los esfuerzos se reparten en las zonas cercanas a las columnas, entonces se coloca
refuerzo de voladizo en el sentido corto en una zona con lineas a 45 grados a partir del eje de
columna, en la zona que no abarcan estas lineas, o0 sea la central, se coloca refuerzo minimo.

2.12.2.1. Proceso de calculo de zapata combinada

la cimentacion comin a dos soportes se llama zapata combinada. Su planta suele ser
rectangular y su centro de gravedad debe coincidir con el punto de paso de la resultante de
las cargas de soportes. El canto de estas zapatas debe ser suficientemente grande para dar
rigidez al conjunto y poder admitir una presion uniforme del terreno.



a) las dimensiones en planta de la zapata pueden determinarse por tanteos en funcion de la
presion admisible del terreno, admitiendo, en principio, un peso de la cimentacion del orden
del 10 % de la carga total N1+N2 de los soportes.

b) La armadura longitudinal de flexion se determina considerando la zapata como una viga
apoyada en los dos soportes, con dos voladizos, sometida a la carga del terreno

ot=(N1a+N2d)/(a*b)
esta armadura se distribuira uniforme mente en todo el ancho de la zapata.

c) La armadura de seccion transversal, en el caso de las zapatas de seccion rectangular, se
determina considerando dos voladizos de vuelo b/2, sometidos a la carga del terreno ot: es
decir a partir del momento:

Ma=(0/8)*(N1g+Nazg)

La armadura total corresponde a este momento se dispondra concentrada en las dos zonas
centradas bajo los soportes de anchos b<ao+2hy b<als+2h, respectivamente en las tres zonas
de la planta de la zapata se dispondra una armadura igual al 20% de la longitudinal.

d) la comprobacion a cortante o punzonamiento se efectuara conforme a los criterios
establecidos para zapatas centradas.

2.12.3. Muro de contencidn

Es frecuente encontrarse con el problema de tener que establecer dos niveles geométricos de
servicio a distinta cota y préximos entre si. Este desnivel puede establecerse de modo
suavizado mediante un talud, o bien puede obtenerse disponiendo un cambio brusco con
discontinuidad vertical. Esta Gltima solucion se impone frecuentemente debido a la pérdida
de espacio que supone la ejecucion de un talud, o por las condiciones de seguridad para las
obras situadas en el nivel superior.

El terreno superficial no suele tener, en general, resistencia suficiente para soportar una
discontinuidad vertical, por lo que se hace necesario disponer de una obra de fabrica, o de
hormigon entre los dos niveles de servicio que asegure la resistencia y el funcionamiento del
conjunto. La mision del muro, por tanto es servir de elemento de contencion de un terreno,
que en ocasiones es un terreno natural y en otras un relleno artificial, o de elemento de
contencion de un material almacenable. Ademas, en ciertos casos el muro desempefia una
segunda misién, que es la de transmitir cargas verticales al terreno, desempefiando tambiéen
la funcidn de cimiento
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llustracion 10, Tipos de esfuerzo en una zapata, Estructuras de cimentacion

Se trata de estructuras de hormigdn en masa en los que la contencién de tierras y la estabilidad
del conjunto se consigue por su propio peso. Su principal ventaja es que no van armados,
pero como contraposicion, precisan para su construccion de un mayor volumen de hormigoén,
por lo que en general, atendiendo al criterio econémico, pocas veces resulta adecuado su
empleo, salvo para estructuras de poca altura y con poca longitud. En cuanto al tipo de
cimentacidn, en el caso de que posean puntera se mejora la estabilidad pues avanza el eje de
giro del muro, avanzando el eje estabilizante, como contraposicion en éste caso, la
disposicion de la puntera exigird un estudio cuidadoso para asegurarnos que no se supere la
resistencia del hormigdn en masa a traccion.

2.12.3.1. Empuje de terreno
Estados limite

Estado activo: si eliminamos el terreno situado a la izquierda de la pantalla, esta se vera
sometida a las tensiones que habia antes a la derecha, pero con el inconveniente de no existir
terreno a la izquierda para mantener el equilibrio, con lo que la pantalla tendera a moverse
bajo las tensiones iniciales — o empujes iniciales - , por lo que el terreno de la derecha
experimentara una relajacion. Como consecuencia de esta relajacion disminuiradn las
tensiones horizontales en el terreno proximo a la pantalla hasta alcanzar unos valores
permanentes ~ ¢ Ha, correspondientes a un estado Ilamado Estado activo.

Estado pasivo: por el contrario, si hubiésemos movido la pantalla hacia el terreno de la
derecha, las presiones sobre la linea AA” aumentarian, debido a la reaccion del terreno que
se opone al movimiento. También llegariamos a un estado de tensiones permanente, " ¢ Hp
correspondiente a un Estado pasivo.

2.12.3.2. Estabilidad del elemento
a) Seguridad a deslizamiento

la fuerza que produce el deslizamiento es la componente horizontal del empuje activo PH
.Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son el rozamiento entre la base del muro y el
terreno de cimentacion y el eventual empuje pasivo Ep frente a la puntera del muro. La fuerza
gue se opone al deslizamiento viene dada por la siguiente expresion:

R=(N+Pv)xu+Ep



Donde:

* N’: resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente sobre la
puntera y el talén (zonas 1, 2, 3).

» PV: Componente vertical del empuje activo.

* u : Coeficiente de rozamiento entre suelo y hormigon. En general sera el resultado del
correspondiente estudio geotécnico. A falta de datos mas precisos, puede tomarse p=tan
¢, siendo ¢, el angulo de rozamiento interno del terreno base. En la tabla 11.6., tomada
de Calavera, se  indican valores del coeficiente de rozamiento para algunos tipos de
suelo.

» Ep Empuje pasivo frente a la puntera del muro.

Tipo de suelo Coeficiente p
Arenas sin limos 0,55
Arenas limosas 0,45
limos 0,35
Roca sana con superficie rugosa 0,60

Tabla 14, Coeficientes de rozamiento (#)entre el suelo y el hormigon, libro José Calavera
El coeficiente de seguridad a deslizamiento viene dado por la siguiente expresion:

_ Festabilizante _ (N, + PV)H + Ep
Csd -

Fdesestabilizante PH

b) Seguridad a vuelco

Como se aprecia el vuelco del muro esta producido por el empuje horizontal. Despreciando
el empuje pasivo en la puntera, el coeficiente de seguridad a vuelco se obtiene a partir de la
siguiente expresion:

(A
Csv _ Mestabilizante _ N (7_ ep) _ >18

Mdesestabilizante [PH (H _ Y)] _ [pv (

N R
[
=
N—"
—



N’: resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente sobre la
puntera y el talén (zonas 1, 2 3) en la figura 11.24.

PV: componente vertical del empuje activo.
PH: componente horizontal del empuje activo.

ep : excentricidad de N” respecto al punto medio de la base del cimiento. Se introduce en la
férmula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la puntera del muro.

x: excentricidad del punto de aplicacion de PV, respecto al punto medio de la base del
cimiento. Se introduce en la formula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la
puntera del muro.

y: profundidad del punto de aplicacion del empuje activo.



CAPITULO I1IlI: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Estudios Preliminares
Dentro de este capitulo se mostraran los resultados obtenidos de todo el marco teorico.

3.2. Levantamiento Topografico

El plano del levantamiento topografico fue otorgado por la H.A.M. de Padcaya, el terreno
cuenta con una superficie Gtil de 15.174,92 m2 que es en su mayoria topograficamente cuenta
con desniveles que de consideracion tomando la parte sur con nivel 0,0 m cota 1.899 msnm
hasta llegar al nivel +4,0 m cota 1.903msnm al norte, es por esta razon que se va a realizar
un muro de contencion en este sector para proteccion de la estructura y proporcionar un
acceso confiable.

3.3. Analisis del Ensayo de Suelo

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo del ensayo del
“S.P.T” en el area del proyecto. Dicho ensayo se realizo en tres Pozos, conjuntamente con el
municipio de Padcaya ubicadas en lugares estratégicamente en medio del terreno, con una
profundidad de 2,00 m.

Para mayor confiabilidad y se realizd6 nuevamente el estudio de suelos en un pozo a una
profundidad de 2,80 m dando caracteristicas similares a los demas pozos.

También se extrajo el material necesario para realizar los ensayos correspondientes, para la
clasificacion del suelo obtenido.

El tipo de suelo es GP, segun la clasificacion del Sistema Unificado.

Resistencia admisible: 2,30 Kg/cm2.

Se tomo la resistencia admisible de menor resistencia en este caso fue el pozo N° 1 ver en
anexo 1

Pozo Profundidad Ne° Resistencia
N° M Golpes cadm(kg/cm?2)
1 2,00 10 2,30
2 2,80 14 2,64
3 2,00 12 2,48

Tabla 1, Capacidad portante del suelo en los distintos pozos, Elaboracion propia




Tambieén se realizo el estudio de suelo para determinar el peso especifico para el disefio del
muro de contencion dando como resultado:

El peso especifico relativo de la muestra es de 1,944 g/cm3 (Ver anexos )

3.4. Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico fue proporcionado por la H. A. M. de Padcaya y consta de los
siguientes ambientes: Planta baja: Estacionamiento, Comedor, Dormitorio, Deposito,
Cocina, Estar, Bafio varones, Baiio mujeres, Celda. Primer piso: Sala de reuniones, Oficina
FELCV, Oficina FELCC, Policia Caminera, Informaciones, Archivos, Oficina guardia,
Radio comunicacion, Terraza, Area puablica, Bafio mujeres, Bafio varones, Deposito, Pasillo.
Segundo piso: Dormitorio varones, Dormitorio mujeres, Estar personal, Dormitorio oficiales,
Dormitorio guardia, Area restringida, Deposito antimotines. Algunas dimensiones de los
planos, fueron modificados para poder optimizar el funcionamiento estructural.

En cuanto a funcionalidad los ambientes tienen buena disposicion y comodidad en cuanto a
dimensiones, la escalera cuenta con 2,40 m., espacio 6ptimo para la circulacion y de la misma
manera los pasillos ya que cuentan con 2,40 m.

3.5. Datos del proyecto

3.5.1. Descripcion del modelo estructural

e Fundaciones: las fundaciones del edificio estan compuestas por zapatas aisladas
céntricas y una zapata combinada a una profundidad de 2 metros, con una resistencia
admisible en el suelo de 2,3 kg/cm2

e Muro de contencidn: El muro de contencion realizado es de seccion en T compuesta
de Hormigon Armado y de una longitud de 25,40 metros y altura de 6,40 metros.

e Columnas: Esta compuesta de columnas de seccion cuadrada.

e Vigas: Estdn compuestas de vigas rectangulares, la luz mayor se tiene de 6,5 m.

e Losas: Estan constituidos por losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas plana
reticular previo andlisis econémico y técnico de los entrepisos o forjados de losa
nervurada reticular y losa alivianada.

e Cubierta: Estd constituido por estructura metélica, con cubierta de calamina
galvanizada.

e Normas aplicadas: En el calculo de disefio se aplicaron las normas y
reglamentaciones del Cadigo Boliviano del Hormigdn Armado (CBH-87). Ademas
del Manual de Disefio AISC — LRFD.

Valores de los parametros de calculo asignados al programa.
El programa que se utilizé en este proyecto ordenador y los valores que se consideraron para
el célculo son:



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

e Limite de fluencia = Fy= 2.530 Kg/cm?
e Limite de ruptura = Fr=4.080 Kg/cm?
e Modulo de elasticidad = E = 2100000 Kg/cm?

Estructura de hormigon armado

Toda la estructura de hormigdn armado fue calculada siguiendo la normativa boliviana CBH-
87.

En toda la obra, tanto para el disefio de zapatas, columnas y vigas se emplea un hormigén y
un acero de las siguientes caracteristicas:

e Hormigdn con una resistencia fck= 250 Kg/cm?
e Acero con una resistencia fyk= 4.200 Kg/cm?

Las cargas que se tomaron en cuenta y que fueron introducidas al programa son:

Peso de muro

= Muro planta baja exterior =766 Kg/m

= Muro primer y segundo piso exterior =706 Kg/m
= Muro interior = 455 Kg/m

Carga viva de la losa:

= CV=300 Kg/m? (Oficinas publicas)
=  CV=400 Kg/m? (Escaleras)
= CV=100 Kg/m? (AZOTEA)



Esquema de la estructura de hormigén armado:
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llustracion 1, Esquema de la estructura, Elaboracion propia

3.6. Disefno de la cubierta

La cubierta calculada y disefiada estd conformada por cerchas con elementos de perfil
metélico, siguiendo la normativa ASIC método LRFD para estructuras metalicas.

Se presentan dos tipos de cubiertas y a continuacion se muestra un esquema de las cerchas
que las conforman:

CERCHA TIPO |

e

6.5000

CERCHATIPO II

llustracién 2, Tipos de cercha, Elaboracién propia



El analisis del calculo estructural se realizo mediante ordenador CYPE CAD 2012.

3.6.1 Disefio de cercha metalica tipo |

Datos:
Pp: 3,3 kg/m? Peso del material de la cubierta (calamina galvanizada).

Lr: 100 kg/m? Sobrecarga de uso.

h: 1,60 m Altura de la cercha de disefio.
L:6,5 m Longitud de la cercha del tipo I.
V: 34,72 m/s Velocidad del viento.

S:4,15m Separacion de las cerchas

3.6.1.1 Especificaciones de la calamina galvanizada
- Longitud total =3 m
- Longitud a requerimiento, forma de calamina ondulada, (Fuente: Sucursal
Fabricacion de calaminas en la ciudad de Tarija Av. Froilan Tejerina Esq. G.
Silvetty “
- Ancho=0,9m.
- Lapendiente para cubiertas de calamina esta entre 5° <a < 30°

Q

llustracion 3, Cubierta calamina galvanizada N°28, Elaboracion propia

3.6.1.2. Especificaciones de la cercha
e Angulo de inclinacion = 15,07°
e Longitud de la cercha=12,4m
La separacion de las cerchas es de 4,15 m, con un espaciamiento de correas de 1,40 m dada
las condiciones del tipo de cubierta
3.6.1.3. Cargas que actuan en la cercha
Para lograr la carga que actta en el nudo debido al peso propio de la cercha, correa y
sobrecarga de disefio, se cuenta con los siguientes datos:

o Peso propio de la cercha (asumido) = 25 kg/m?
o Peso propio de la correa = 5 kg/m?
o Sobrecarga de disefio: Sobrecarga de uso para mantenimiento = 100 kg/m?

. Presién dinamica del viento P = VV%/16



» NOTA: Esta claro que la carga de granizo no actuara al mismo tiempo que la
sobrecarga de uso, por lo que se adopta el mayor de los dos.

% Factores de carga.- Combinaciones usuales de carga consideradas segun el

manual LRFD:
Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSo R) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=12D+16(Lr oSo R)+(1,0Lo 0,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=12D+10E+(1,0L0 0,225) (Ecuacién A4-5 del LRFD)
U=12D+13W+10L+05(Lro So R) (Ecuacion A4-4 des LRFD)
U=09D+(1,3Wo 10E) (Ecuacion A4-6 des LRFD)

Donde:

U: Carga Ultima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

Lr: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Carga de Viento

E: Sismo

La solicitacion maxima del elemento se obtiene de la combinacion de carga mas
desfavorable.

3.6.1.4. Diseino de la correa

R/
L X4

Considerando el disefio por flexion asimétrica

Descomposicion de cargas.- Las cargas que se toman en cuenta para el disefio de
correas son: Peso de la cubierta de 3,3 kg/m?, peso propio de 5 kg/m? y la sobrecarga
de 100 kg'm2.

X3

A5

> D=33+5=8,3kg/m?
Dx = 8,3 * Cos 15,07= 8,01kg/m?
Dy = 8,3 * Sen 15,07= 2,16 kg/m?



> Lr=100 kg/m?

Lx = 100 * Cos 15,07 = 96,56 kg/m?
Ly =100 * Sen 15,07 = 25,99 kg/m?

> W =-58,62 kg/m?
Wx =-56,6 kg/m?
Wy =-15,24 kg/m?

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

CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGAEN | MUERTA | ENTECHO | DEVIENTO | CRITICA
(X) "Dyx" "Lrx" "Wy "Ux"
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Ux=14Dx 11,21
Ux =1,2Dx+0,5Lrx 57,89
Ux =1,2Dx+ 1,6 Lrx + 0,8 Wx 8,01 96,56 -56,6 118,83
Ux =1,2Dx+ 0,5 Lrx+ 1,3 Wy 15,69
Ux =0,9 Dx -1,30 Wx 80,79
Tabla 2, Cargas critica de la correa eje (x), Elaboracion propia
Se obtiene la carga tltima Uy = 118,83 kg/m?
CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGAEN | MUERTA | ENTECHO | DEVIENTO | CRITICA
(Y) "Dy" "Lry" "Wy" "Uy"
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Uv=14Dy 3,02
Uy =12Dy+05Lry 15,59
Uy =1,2Dy+1,6 Lry + 0,8 Wy 2,16 25,99 -15,24 31,98
Uy =1,2Dy+ 0,5 Lry+ 1,3 Wy 4,225
Uy =0,9Dv-1,30 Wy 21,756

Tabla 3, Carga critica en de la correa eje (y), Elaboracion propia

Se obtiene la carga Gltima Uy = 31,98 kg/m?
% Carga lineal sobre la correa:

Quy = 31,98 kg/m? * 1,40 m = 44,77 kg/m
Qux = 118,83 kg/m? *1,40 m = 166,36 kg/m



Qu= 166.36 kg/m

UL T LT T T T
A i

| 415 m | 415 m | 415 m |
[ T T 1
- 284,76 kg/m - 284,76 kg/m
4
<TG \ QIR - & 1327
27,6 kg/m S 276 kgfm n16 koim
m m m

! 1 1
I I |

llustracion 4. Momentos flectores, Elaboracion propia

Momento Gltimo.- Se obtiene el momento méximo en cada uno de los ejes.

My, = 284,76 Kg - m

Myy = 71,59Kg - m

Se toma en cuenta el mayor de los dos momentos calculados para la seleccion del perfil.

My 28.476

> = = 3
X2 GhvFy 00%2530  12°0cm
Seccion C 90 x 50 propiedades.-
et bf=5  (cm) Ancho
i d =9 (cm) Alturao profundidad
| ; tf =0,55 (cm) Espesor de ala
= tw=0,40 (cm) Espesor de alma

Area=8,15 (cm?)  Area bruta de la seccion.
I x =150,5 (cm?) Inercia alrededor del eje local 3.
ly =45,86 (cm*) Inercia alrededor del eje local 2.

Zy=9 (cm?®) Maodulo de seccion superior respecto al eje local 2.
Zx=28 (cm®) Maodulo de seccion superior respecto al eje local 3.
Momento nominal:
Mpyx = ®pFy - Zy = 63.756 Kg-cm
My = ®pFy - Zy =20.493 Kg-cm



Verificando la resistencia:

M M
( e > <1
by Mpy  dp- Mny
Donde ¢b es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0,9 para vigas que estan
sometidas a flexion), se encuentra en la tabla 12 del marco tedrico

( 28.476 N 7.159 )<
0,9-63.756 0,9-20.493/ —

0,85 <1 !NOK Cumple la resistencia!!

Separacion permisible entre cerchas

L (m)= 4,15
Verificando a deflexion en “x”:
B L _415_115 _ L _415_138
fmax = 360 = 360 = LIS M 5 355 =30 = 138 em

f=115cm < 1,38cm OKjj

Verificando a deflexion en “y”:
f=098cm < 1,38cm OKj;

Las cargas que actuan en la cercha son las siguientes:
Carga de viento: W = -58,62 kg/m?
Carga muerta: D = 30 kg/m?
Sobrecarga de uso: Lr = 100 kg/m?
Segun el método LRFD se manejaran las siguientes combinaciones de cargas:

Por lo tanto la carga que actla sobre los nudos, debido al peso propio de la cercha, correas
y sobrecarga de disefio sera: 149,10 Kg/m?

La carga total que actda sobre los nudos es; 149,10 Kg/m? + 3,3 Kg/m? = 152,4 Kg/m?

Carga actuante debido al cielo falso.- La carga debido al cielo falso es una carga distribuida
y se la debe idealizar de tal forma que actle como una carga equivalente en los nudos.

Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo faso seran:

P1 = 103,7 kg/m * 1,10/ 2 = 57,04 kg
P, = 103,7 kg/m * (1,10 / 2 + 1,35 / 2) = 127,03 kg
P3 = 103,7 kg/m * (1,35 / 2 + 1,35 / 2) = 140,00 kg
P4 = 103,7 kg/m * (1,35 / 2+ 1,35/ 2) = 140,00 kg
Ps = 103,7 kg/m * (1,35 / 2+ 1,35/ 2) = 140,00 kg
Ps = 103,7 kg/m * (1,35 / 2) = 70,00 kg



Todas las cargas antes mencionadas quedan idealizadas de la siguiente manera sobre la
cercha metalica:

L - K | P
; o G P
s | p
R M c l
J A
a m I F
-g:-— P L H D B -
s“? 4* i I
E.5000

llustracion 5, Cargas actuantes sobre la cercha metalica, Elaboracion propia

BARRA | UNIDAD | F.AXIAL
A Kgf -8.162,02
B Kgf 7.881,37
C Kgf -6.008,19
D Kgf 7.881,37
E Kgf 127,03
F Kgf -2.128,43
G Kgf -3.983,72
H Kgf 5.801,60
| Kgf 592,53
J Kgf -2.174,20
K Kgf 1.986,70
L Kgf 3.846,74
M Kgf 1.091,66
N Kgf -2.417,46
0 Kgf 0,00
P Kgf 1.918,39
Q Kgf 1.597,93
R Kgf -2.747,51
S Kgf -443,48

Tabla 4, Esfuerzos internos de compresion y traccion, Elaboracién propia

Comprobacion manual de la cercha tipo |

Se analizara la cercha de tipo I, para ello se tomara en cuenta aquél elemento mas
desfavorable y la posicién en la que se encuentra.

Disefio de miembros a compresion
Miembros a traccién: Cordones inferiores y parantes



Disefio corddn inferior

Se verificara con el cordon inferior mas solicitado

DATOS:

Miembro= B

El material utilizado es acero de calidad estructural.

Segun la Norma ASTM 1011-A36:

Fy (kg/cm2) =2.530 Fy (Ksi)= 36,00 limite de fluencia

Fr (kg/cm2)= 4.080 Fr (Ksi) = 58 limite de ruptura

Pu(Kg)= 7.881,37 Pu (kip)= 17,38 Solicitacion a compresion

E (kg/cm2) = 29.000 E (Ksi) = 2100000 Modulo elasticidad del acero
L (cm) = 110 Longitud de la barra

Propiedades geométricas de la seccion
Perfil escogido: 2L 50X50X3

L , Altura (@ =5 (cm)
al T L U Anchodeala(a)=5 (cm)
Separacién  (s) = 0,5 (cm)
a Espesor (t)=0,3(cm)

Area (A) = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje 1x = 14,30 (cm?)
Inerciaen el eje ly =34,46 (cm?)

Radio de giro r= %

T, =157cm : r, = 2,43 cm
Condiciones que debe de cumplir: factores de resistencia segin LRFD para elementos a
tension $1=0,90y ¢2=0,75

Verificando con la seccién elegida:

<110 _ .50 7006<300  OKI!

Rigidez permitida en traccion:

P
fa=—""—"<=@.F,

Ay,
Bruta 1.35419%g /cm® <2.27kg/cm®  OK!

Esfuerzo permisible:

Resistencia por Ruptura.



1.5931l6kg/cm*® <3.06kg/cm*  okn

Verificando con el area critica:
Se define un diametro de perno.

Diametro nominal del perno : on (in)= 0,25 (cm)=0,63
Diametro de Célculo ¢c : ¢c (in)= 0,76
Célculo del &rea critica: Aeers = Ap —IA,,

Acrit (cm2) = 5,836 (in)=0,90

Se debe cumplir la condicion:

oc= 0,75 Coef. Minoracion a traccién en ruptura
19,31 < 43,5 OK!
(Ksi) (Ksi)

Disefio parante

Se verificara con el parante mas solicitado
DATOS:

Miembro: Q

El material utilizado es acero de calidad estructural.
Segln la Norma ASTM -A36:

Fy (kg/cm2) = 2.530 Fy (Ksi) = 36,00 Esfuerzo flexionante Admisible
Fr (kg/cm2)=  4.080 Fr (Ksi) = 58 El limite de ruptura

Pu (Kg) = 1.597,93 Pu (Kip)= 3,52 Solicitacion a compresion

E (kg/cm2) = 2100000 E (Ksi) = 29.000 Maodulo de elasticidad del acero
L (cm) = 138,6 Longitud de la barra

Propiedades geomeétricas de la seccién
Perfil escogido: 2L 50X50X3

Radiodegiro r= \/%
T, =157cm : r, = 2,43 cm

Condiciones que debe de cumplir: factores de resistencia segun LRFD para elementos a
tension $1=0,90y ¢2=0,75

Verificando con la seccion elegida:

Rigidez permitida:

Kl o300 8828<300 OKI!

min



Esfuerzo permisible:

P
A—ug 0,90 = Fy 27456kg /cm* <2.27kg /cm’ OK!!

g
Verificando con el area critica:

Se debe cumplir la condicion:

Pu <02+ F
_ *
Acr — r
oc = 0,75 Coef. Minoracion a traccion en ruptura

0,60 < 43,5 OoK!
(Ksi) (Ksi)

Disefio de miembros a compresion

Miembros a compresion: Cordones superiores y diagonales

Disefio corddn superior

Se verificara con el cordon superior mas solicitado
DATOS:

Miembro= A

El material utilizado es acero de calidad estructural.
Segun la Norma ASTM -A36:

Fy (kg/lcm2) = 2.530 Fy (Ksi) = 36 Esfuerzo flexionante Admisible
Fr (kg/cm2)= 4.080 Fr (Ksi) = 58 El limite de ruptura
Pu (Kg) = -8.162,02 Pu (Kip)= -18 Solicitacion compresién
E (kg/cm2) = 2100000 E (Ksi) = 29.000 Madulo de elasticidad del acero
L (cm) = 113 Longitud de la barra

Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

Columna Intermedia o Corta Columna Larga
Ac <15 Ac>15
Feri = 0,658%¢" x Fy Fcri = O;717 * Fy

Propiedades geometricas de la seccion

Perfil escogido: 2L 50X50X3

Longitud efectiva.- | = K*L donde (K), esta en funcion en el tipo de union del elemento en
nuestro caso es una articulacion donde K =1

Esbeltez maxima:



I3 S97<200 OKI!
157

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica:

ac = Kl _ i Ac=0,795<15 Columna Intermedia o Corta
r. .mw E

mip *

Esfuerza critico para el elemento:
Verificando solicitaciones.- se debe de cumplir que: P, > Pu(sol)
Calculo de la resistencia normal de comprension:

P, =Fe . A 9.606,75 kg

Calculo de la suma de cargas factorizadas:

P,=¢.P, 8.162,02 kg

9.606,75kg >8.162,02kg OK!!
Disefio diagonal
Se verificara con la diagonal mas solicitada
Datos:
Miembro= R

El material utilizado es acero de calidad estructural.

Pu (Kg) = -2.747,51 Pu (Kip)= -6,06 Solicitacion a compresion
L (cm) = 194,61 Longitud de la barra

Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

Columna Intermedia o Corta Columna Larga
Ac =15 Ac > 1,5
Feri = 0,658 + Fy Feri = 0;2717 * Fy

Propiedades geometricas de la seccion
Perfil escogido: 2L 50X50X3

:K—I<200

r .

min

Esbeltez maxima: y)

max



_ 1x19461

=12395<200 11
max 1’57 3 OK--

ki [F,

Tz VE

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica:  Ac =
r

min

o Lr1od61 , 2530 _, 4, 157215  Columma Intermedia o Gort
= . :’ — < I
1577 Y 2100000 olumna Intermedia o Corta

Esfuerza critico para el elemento:

Para columna intermedia o corta: F, = 0,658*§.Fy
F =0,658" 2530-1.15332g /cm’

Resistencia normal por compresion:

P=F,_A
P =1.15332x582=6.71231kg

Suma de las cargas factorizadas.- Factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0,85
Pu = ¢C - Pn
P =0,85x6.71231=5.70546kg

Verificando solicitaciones.- se debe de cumplir que: Pu > Pu(sol)

5.70546kg > 2.74751kg OoK!!

Diseiio de 1a Placa de Anclaje “mévil” El disefio de la placa de anclaje ser& la misma para
toda la estructura metélica, adoptandose las reacciones mas desfavorables obtenidas del
andlisis de fuerzas de todas las estructuras metélicas.

La reaccion méas desfavorable se encuentra en la cercha de tipo |.

Propiedades de la seccion en estudio.



Seccion: 2L 50X50X3

Altura (h) =5 (cm) =1,968 in
e Ancho de ala (b) =5 (cm) = 1,968 in
a[ T | Espesor  (tw) =0,3 (cm) =0,118 in
Longitud de la viga =1 (cm)
A Reaccion vertical (Rv) = 2480.36 (kg)

Ancho de la seccion en apoyo.a= 25 cm
Calculo de la longitud del apoyo (N):

n = (2,5k + N)E,t,, Paraprevenir la fluencia en el alma
Donde:

k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa =0,6 cm = 0,24 in
N: Longitud minima del apoyo en el soporte.
Fy: Esfuerzo de fluencia = 25 ksi

Rn=Rv : Resistencia nominal por fluencia = 5,47 kps

Py
F*t

N_

—2,5xk=1,254in

Verificacién al aplastamiento del elemento.- El aplastamiento del alma es el pandeo del
alma causado por la compresion transmitida a traves del patin.

Para una cara en o cerca del soporte (distancia no mayor que la mitad del peralte de la viga
desde el extremo), la resistencia nominal es:

Seasume N/d > 2

P68 tw? [1+(4—_2 )15]\/?tf

El factor de resistencia para este estado limite es @ = 0,75
Despajando el valor de N se tiene que:
N = 0,625in

De los dos valores obtenidos anteriormente se selecciona el mayor y se comprueba la
siguiente relacion.

N/d > 2 0,85> 0,2 OKM!
Calculo de la dimension B de la placa:
Se escoge el maximo N =1,68 in

©(0,85)fc A, = R,



A1 =541 in?
El valor minimo de la dimension B es:
N
B=3,22in

B

Por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se tomara las siguientes
dimensiones de la placa de anclaje:

B=8in; N=10 in

Célculo del Espesor de la Placa:

B — 2k
n= =3,76in
2
. 2,222R,n? —029;
- | BNE, T
Se usara una placa de:
N B t
PL (in) 10 8 0,29

PL (cm) 25 20 1

Tabla 5, Pernos de anclaje, Elaboracion propia

Pernos de anclaje.

Los pernos de anclaje deben cumplir la funcion de transmitir los esfuerzos de la base al
cimiento. Cuando dichos esfuerzos sean solamente de compresion (y esfuerzo cortante
que pudiera ser resistido por rozamiento), los pernos serian tedricamente innecesarios.
Aun asi deben considerarse por razones de sujecion.



3.7. Analisis de cargas para la estructura de H°A°
Cargas en porticos

V (m/s) = 34,72 125 km/h
Célculo de la presion del viento en funcion a la velocidad
q (kg/m2)= 75,35 Q=V?%/16

El valor obtenido de la presion debe ser afectado por un coeficiente que depende del
angulo de inclinacion

c= 038 Para barlovento

c=-04 Para sotavento
P (kg/m2)= 60,28 (presion) Para barlovento
P (kg/m2)= -30,14 (succién) Para sotavento

3.8. Verificacion de la vigueta pretensada

Propiedades de la vigueta en tiempo cero (t=0)

DATOS:

A (cm2) = 80,50 Area

Yi(cm) = 4,95 Brazo mecanico inferior

Ys (cm) = 7,05 Brazo mecanico superior

Ixc (cm4) = 1.132,30 Inercia x

fc (kg/cm2)= 350,00 Resist. caract. del H°

f'c (kg/cm2)= 280,00 Resist.caract. del H° en fase intermedia 80 %
L (cm) = 500,00 Luz de la vigueta

Momento debido al peso propio Mo = 6.289,0625  kg*cm

Calculo fuerza de pretensado

fpu(kg/cm2)= 18.000 fps(kg/cm) =14.400
Considerando un 10% de pérdidas:

Fp = fps*Aps (®4)*¥0.9= 1.628,0 Kg 3 barrsFp= 4.885,0 Kg
Fp = fps*Aps (©5)*0.9= 2.544,9 Kg 2 barrsFp= 5.089,4 Kg

Célculo del Mo verificando esfuerzo de traccion



f1-0= -71,09 Kg/cm2

fri= 13,39 Kg/cm2
Célculo del Mo verificando esfuerzo de compresion
f2-0= -154,54 Kg/cm2
fei= -168,00 Kg/cm2
f2-0 < fe-i oK!

Propiedades de la vigueta compuesta en t = ©

654

eje nuetro

1346

llustracion 6. Prpiedades geométricas de la vigueta, Elaboracion propia

A (cm2) = 385,5 Area
Yi(cm) = 13,46 Brazo mecanico inferior
Ys (cm) = 6,54 Brazo mecanico superior
Ixc (cm4) = 11.787,5 Inercia x
fc (kg/cm2)= 350 Resist. Caract. del H°
f'c (kg/cm2)= 350 Resist. Caract. del H° en fase final 100%
L (cm) = 500,00 Luz de la vigueta
hf (cm) = 5 Altura capa compresion
Ancho efectivo de la losa 1.1

b = —

4

1. b (cm) =125
2.b (cm) =84 b = 2*8*hf + bw

Se escoge el menor de los 2 valores b = 84 cm pero a cada 50 cm el ancho efectivo sera:
b (cm) = 50 |ﬁ

Homogenizando la seccion btr = b * J_f’c



btr (cm) = 38,73

Calculo de la fuerza de pretensado
Tomando el 20% por pérdidas

Fp = fps*Aps(DP4)*0.8= 1.447,7 Kg 3barras Fp = 4.342,9 Kg
Fp = fps*Aps(P5)*0.8= 2.261,9 Kg 2barras Fp= 4.523,8 Kg

Calculo del MT verificando esfuerzo de compresion
Mt < 408.525,59 Kg*cm

Calculo del MT verificando esfuerzo a traccion
Mt < 142.030 Kg*cm  Que serd nuestro limite por menor.

Calculo del momento total actuante en la vigueta

QT = Qviva"‘ Qmuerta + chrémica + Qvigueta
Mtreal = 140063,5 Kg*cm

El Mt calculado se encuentra dentro de los rangos fijados ya que:

140.063,5 < 142.030 OK
Mtreal Mt
Verificando la flecha Bos T80 = 50
L/500 = 1 cm
0,40 < 1 OK!!

Aps+ App L/500



3.9. Calculo losa plana reticular

Calculo losa plana reticular momento positivo

DATOS:
fck= 250 kg/cm?2
fyk= 4.200 kg/cm2 T
fcd= 166,67 kg/cm2 87
fyd= 3.478,26 kg/cm2 l 7 L
Md= 120.000 kg*m : o !
L(cm) 820
altura de la capa de
hf= 5 compresion
b= 70 Ancho del ala
bw=10 ancho del nervio
h= 30 altura de losa
d= 275 altura efectiva de la vige
E = 0,17
h
l —_
E;;—-BZ
2% ]
b —bw 27,33

procedemos a encontrar la anchura de la cabeza de compresién bl

b1=30

en piezas T sometidas a flexion deberan cumplirse las siguientes condiciones
para evitar el pandeo lateral

1
hf Egbl 5>4738 oKl

1
bw = = (h— hs) 10>3,13 OK!!
b < 12b 820 < 840 oK!!

Momento del bloque de compresiones :

Mo = 0.85 = fcd * be * hf * (d — 0.5 = hf)

25—



Mo0=1"239.583,3 kg*m
Md < Mo

120.000<1°239.583,33 OK!!

' Md

- S P
=4t ,qll 0.425 = be =d? = fcd
y=0,47 cm
Armadura positiva:
As =085=h 'Y'fcd
s =UV.0o*be - -f}rd1.27cm2

Calculo del area minima:

ws min=0,0028
Asmin = wsmin =bw=d 0,89 cm2

0,89 < 1,27 OK!!
Distribucion del area de acero :
con didmetros comerciales de acero corrugado tomando en cuenta la separacién entre
ellas
3 Areagpl2mm 1,131 cm2
4 Areapl6mm 2,011 cm2

se dispondra de 2 barras de ¢ de 12mm
226>1,27 OKI

Analisis a corte:
Datos:
Vd= 4.656kg
Vd= cortante mayorado de disefio

fcd =05% /fcd = 6,45 kg/cm2
Se determina el cortante por traccién en el alma:

Vcu=fvd-bw-d= 2.168,87 kg



Cuando se cumple no se requiere armadura adicional por cortante:
Vd £ Veu
4.656< 2.168,87

la relacion no se cumple entonces requiere de una armadura transversal adicional
para soportar el cortante de disefio
Agotamiento por compresion oblicua del alma:

Vou=03 -fed-bw-d= 16.800

el esfuerzo de agotamiento por compresion oblicua del alma representa el aporte del
hormigon para soportar el cortante, para encontrar el aporte necesario del acero se
debe restar del cortante de disefio.

Vsu =Vd — Veu = 2.487,13

Armadura transversal:
el acero de la aradura transversal serd determinada de acuerdo a la siguiente
ecuacion:

Veu =t

Ast =—=
0.9-d- fyd

2,70
Armadura transversal minima:

d
Astmin = 0.02-bw - t -j:c = 0,86

v

se selecciona el area mayor tiene que cumplir:

As > Asnun
2,70>0,86 OK!!

Distribucion del area del acero:

la distribucion del area del acero se realiza en funcion al ancho tributario teniendo en
cuenta los didmetros comerciales y la separacion minima

A una sola pierna se tiene:

1,35cm2



Astl pierna

N6 =——= 477
pomm Areagp6mm '
. Ast NoS _ Astl plerna
Astlpierna = 5 = ¢8mm = AreadBmm 2,69
5 ®6mm c/20cm

Disposicion final :

1,43 cm2>1.35cm2 oK



3.9.1. Calculo losa plana reticular momento negativo

DATOS:
fck= 250 kg/cm2 T
fyk=4.200 kg/cm3 TV
fcd= 166,67 kg/cm4 p—T?
fyd= 3.652,17 kg/cm5 | " |
Md= 127.000 kg*cm
L(cm) 700

hf=5 altura de compresion
b=70 Ancho del ala

bw= 12 ancho del nervio
h=30 altura de losa
d=28 altura efectiva

hf
—= 014
L 7083
bw
2+l _ 2931
b - bw

procedemos a encontrar la anchura de la cabeza de compresion b

b1=35cm
en piezas T sometidas a flexion deberan cumplirse las siguientes condiciones
para evitar el pandeo lateral

hf z-bl 5>438 OK!
1
bw = 2(h = hs) 12>3,13 OK!

Ib = 12b 700 > 840 OK!!

Momento del bloque de compresiones :

Mo = 0.85 = fed = be = hf = (d — 0.5 = hf) :Md = Mo;
127.000 <1264.375 OKM!
Armadura positiva

—2I5—



fed

As=085«he=V = =1,25
5 = f}?d
Calculo del area minima:
ws min=0,0027
Asmin = wsmin =bw +d 091
Asmin < As
0,91 <1,25 OK!!
Distribucion del area de acero :
Areadpl2mm 1,131 cm2
Areadpl16mm 2,011 cm2
Numero de separacion:
o As
N°p12mm 1,11 Neseparacion = ———
Ascomercial

N°pl16mm 0,62

Disposicion 2 barras ¢$12 mm



Verificacién al corte

Vd=4.976 kg
Vd= cortante mayorado de disefio

Cortante de agotamiento por traccion del alma:
frd =05-,/fed= 6,45 kg/lcm2

Se determina el cortante por traccién en el alma:

Veu=fed-bw-d = 2.168,8 kg

Cuando se cumple no se requiere armadura adicional por cortante:
Vd £ Veu
4976 < 2.168,8
la relacion no se cumple entonces requiere de una armadura transversal adicional
para soportar el cortante de disefio
Agotamiento por compresion oblicua del alma:

Vou=10.3-fed-bw-d = 16.800

Vsu =Vd —Veu = 2.807,1
Armadura transversal:
el acero de la aradura transversal serd determinada de acuerdo a la siguiente
ecuacion:

Ast = 2 — 305 cm2

T 05dfyd
Armadura transversal minima:
cd
Astmin = 0.02-bw -t - f = 109 cm2
}:l'
se selecciona el &rea mayor tiene que cumplir:
As = Asmin
3,05>1,09 oKl

Distribucion del area del acero:



la distribucion del area del acero se realiza en funcion al ancho tributario teniendo en
cuenta los didmetros comerciales y la separacion minima

A una sola pierna se tiene:
Ast
Astlpierna = = = 1,15 cm?2

Disposicion final 5 ¢6mmec/20 cm
Areareal 1,41 > 1,15cm?2 OK!!



3.10. Calculo viga de H°A°

1. geometria y esfuerzos presentes en la viga

LONGITUD = 6,50 m
VIGA V-83 Entre C-13
Md S
12.390
16.590
armadura positiva
2.1. DATOS:
Mmax= 10.369 Momento maximo de servicio
h= 50 Peralte de la seccion
bw = 25 Ancho de la seccién
d= 48 Peralte efectivo
r= 2 Recubrimiento
calculos

Momento mayorado
Momento reducido
Cuantia geométrica

Armadura Necesaria

C-26
Md

10.600

Kg*m
cm
cm
cm
cm

Md (kg*m) = 16590 My =M, *¥;

pd = 0,173 g = m
W= 0,196 De tablas

— _ ) ) ) frd

As (cm2) = 10,73 A =werbw=d*—=

yd



Armadura minima Asmin (cm2)= 4125 AL pin = Wopin * by, #h

Armadura escogida As (cm2) = 10,73 As

Armadura a utilizar = 3916 +2¢20 Asprov(cm2)= 12,31
Asprov > As OK

3. Armadura de piel: no corresponde
4. Calculo armadura negativa izquierda C- 13

4.1. DATOS:
Mmax = 5.268,75 kg*m

4.2. Calculos
Momento mayorado Md (kg*m) = 8.430 My=M, .. * V¢
ducid d= 0,08 - M
Momento reducido pd = , By = b &S,
Cuantia geométrica w= 0,083 De tablas
Armadura Necesaria As (cm2) = 449 A . =w=bw=d= fea
yd
Armadura minima ASmin (cm2)= 3,3 Asmin = Wnin * by, * h
Armadura escogida As (cm2) = 4,49 As
Armadura a utilizar 412 Asprov(cm2)= 4,52
Disposicion final: 4¢12mm
5. Calculo armadura negativa derecha C - 26
5.1. DATOS:
Mmax=6.718,75 kg*m

M,
Momento mayorado Md (kgm) = 10.750 Ha = b,*d%+f,,



Momento reducido
Cuantia geomeétrica

Armadura Necesaria

Armadura minima

Armadura escogida

Numero de espacios:
Ncpl2mm
Ncplémm

As (cm2) =
Asmin (CM2)=

As (cm2) =
Areacpl2zmm=

Areacplémm=

Ncp=
Ncp=

Armadura a utilizar => 3¢12

Asprov

Disposicion final: 3¢12mm

0,1643

0,16  De tablas

5,89 Aszwbwd*m
yd
3’3 Asmiﬂ = Wﬂ':l-iﬂ * bw * h
5,88 As
1,131 cmz2
2,011 cmz2
521
2,93

Asprov(cm2)= 6,03

> As OK!!



Verificacion a corte Longitud = 6,50 m
Viga - V-83

Cortante Izqg. bw
16.960 kg

Cortante Der.
10.025 kg

1. Armadura transversal izquierda C- 13
1.1. DATOS:
Vmax = 10.600 kg  Cortante maxima de servicio

1.2. Célculos

vd =1,6+V Cortante mayorado Vd (kg) =  16.960
fvd=0,5+./fed Resist. cortante de H° fvd(kg/cm2)= 6,45
Veu=Fra *bw=d  Cortante resist. H° Veu(kg) = 7.740,00

16.960 > 7.740 necesita armadura transv.
Vd (kg) Vceu(kg)

V,,=030+fcd=bw=d Vou(kg)= 60.000

cortante Resistida de acero  Vsu (kg) = 9.220



Armad. Transversal  Ast(cm2/m) 5,84

Armado por pierna  Astl(cm2/m) 2,92
Adopta un didmetro @ (mm) 8
Area de la barra As06 (cm2) 0,50
N° barras Nb = 7
Armad. de las barras Ast(cm2/m) 3,02
Sp de las barras S(cm) = 16,67

Distribucion Final 7® 8mmc/15 cm

Armadura transversal derecha C - 26

DATOS:
Vmax = 10.025 kg Cortante maxima de servicio
Calculos
16.040 > 5.683,20 Necesita armadura
Vd (kg) Vcu(kg)
Voo =030 fed*bw=d Vou(kg)=  60.000
. Cortante resist.acero Vsu (kg) = 9.360
A = Viu ¥t Armadura por pierna Astl(cm2/m)= 2,97
= 0,90=d=fyd  Adoptando un ® (mm) 8
NUmero de barras Nb = 7
Armadura Ast(cm2/m)= 3,01
Sp= S(cm)= 125

Distribucion Final 708mmc/12.5



Esquema grafico de la viga 83
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llustracién 7. Despiece de armadura de viga, Elaboracion propia



3.11. Calculo Columna

Columna 10

1. Geometria y esfuerzos presentes en la columna

Inercia en columnas

My%

f Mx
hy N <d
i
= hx —f
TRAMO A-B
Para las columnas de: hy= 35
IX (cm4)= 125.052 hx= 35
ly (cmd4)= 125.052
H (cm) = 400
TRAMO B-C-
D
Para las columnas de: hy= 35
IX (cm4)= 125.052 hx= 35
ly (cm4)= 125.052
H (cm) = 350
Columnay vigas que llegan al nudo:
COTA: 11,8 D
b (cm)= 35 ==
h (cm)= 35
Nd (Kg) = 13.240 L
Mx (Kgm)= 0
My (Kgm)= 4.050
L (m)= 3
Inercias de las vigas que llegan al nudo D
Para las vigas de : b= 20
IX (cm4)= 45.000 h= 30
ly (cmd4)= 20.000
Para las vigas de : b= 20
Ix (cm4)= 71.458 h= 35

ly (cm4)=  23.333



L1= 420

L2= 250

L3= 400

L4= 400
Columna'y vigas que llegan al nudo C :
COTA: 8,1 C
b (cm)= 25

h (cm)= 25

Nd (Kg) = 14.640

Mx (Kgm)= 70

My (Kgm)= 3.200

L (m)= 3,2

Inercias de las vigas que llegan al nudo C
Para las vigas de :

IX (cm4)= 106.667

ly (cm4)= 26.667
Para las vigas de losa en T nervada se tiene:

Ix (cm4)= 46.562,5
ly (cm4)= 145.000
Columna'y vigas que llegan al nudo B :
COTA: 4,4 B
b (cm)= 20
h (cm)= 40
Nd (Kg) = 84.150
Mx (Kgm)= 360
My (Kgm)= 2.390
L (m)= 3,2

Inercias de las vigas que llegan al nudo B
Para las vigas de 20x40 se tiene:
IX (cm4)= 106.667
ly (cmd4)= 26.667
Para las vigas de 25x50 se tiene:
IX (cm4)= 260.417
ly (cmd4)= 65.104
Para las vigas de losa en T nervada se tiene:
Ix (cm4)= 106.667
ly (cmd4)= 145.000
L1l(cm)= 420
L2(cm)= 700
L3(cm)= 400
L4(cm)= 400

20
40

20
40

25
50



COTA: 0,20

b (cm)= 20
h (cm)= 20
Nd (Kg) = 85.960
Mx (Kg*m)= 300
My (Kg*m)= 2.700
L (cm)= 400

INERCIAS EN VIGAS
Para las vigas de :
IX (cm4)= 45.000
ly (cm4)= 20.000
Para las vigas de :
IX (cm4)=  71.458
ly (cm4)= 23.333

L1(cm)= 100
L2(cm)= 250
L3(cm)= 400
L4(cm)= 400

A

b= 20
h= 30
L(cm)= 400
= 20

h= 35
L(cm)= 450

Calculo de la longitud de pandeo:
Se calculara el coeficiente K con los valores de V:

Z(ELIJCOI

l// =
Z[ELIjvigas .

Con ayuda del esquema representado anteriormente se tiene:

En A:

En B:

| YA=| 037

| | ¥B=| 032

En C:

En D:

| vc=| 071

| | ¥D=| 054

Entrando a la ilustracion 8. con los valores obtenidos se tiene el valor de K:

Tramo A-B: Tramo B-C:
| K = | 100 | K = 1,42
Tramo C-D:

k= ] 1m




Longitud de pandeo:

PLANTA BAJA: PRIMER PISO:
[ lo(em)= | 436 | | lo(cm)= | 497
SEGUNDO PISO:

| loem= | 602 |

Calculo esbeltez geométrica:

Ag= lo/h
Donde:
h = Es la dimension de la columna en la direccidn que se desea comprobar.
PLANTA BAJA: PRIMER PISO:
| = | 1453 | | g 16,57
SEGUNDO PISO:
| = | 2007 |
COLUMNA TRAMO A-B
Calculo de la capacidad mecénica del hormigén
fck= 250 kg/cm2 Yc= 1,5
fyk= 4.200 kg/cm2 Ys= 1,15
f.a=109 & = 150
Ye
foo=Loe 365217
} ¥,
U =f +hxxhy= 183750
Determinacion de los esfuerzos reducidos
=g :‘L = 5,60E-05 condicion:  ux <uy
=—2 = 0,00037
By = U «h !



Mediante Abaco de roseta se obtiene
W= 0,12

Capacidad mecanica total

u

total =w=U

¢ 22.050

Se determina la armadura total del acero

Utotrz:
Actotal = ,04
tot foa 6,0
Asmin= 0,004*Ac=4,9
"'q:? min = "'q:? toral OKI!!
Se adopta un didmetro de:
o= 12mm
A= 1,13
No= 6 barras
Ast= N°piezas*Ad 6,78
6,78 > 6,04 OKI!
Disposicion  Final : 6d12mm
Calculo de la armadura transversal
cortante = 1.240 kg
fod =05 % fed 512
Viy =foa *bw=d  7501,56
1.240 < 7.501,56 oK1
Calculo de la armadura minima
_ . . i fcﬁ'
Agpnin = 0,02=bw=t=— 2,88 cm2

wd



el area transversal sera:

A= 1,44 cm/m
Se adoptara un didmetro de: 6 mm
Aread= 0,2826
e 151.5'1'1 pigrna 5 09 6 -
pza = A 6 mm ) piezas
dividiendo entre la cantidad que necesitamos 16,67cm

Diametro del estribo sera:

$= 1/4 de la armadura longitudinal

Se asume: 6 mm

Por lo tanto la armadura del estribo es:

Finalmente la disposicion de la armadura transversal no sera menor que las siguientes
dimensiones :

0,85*d = 15,3 cm
30cm= 30 cm
12*¢ long

min= 14,4 cm

por lo tanto por factibilidad constructiva la separacion es

®d6mm c¢/15



Esquema grafico de la columna 10
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lustracion 8. Armado de columna, Elaboracion propia




2.12. Célculo y dimensionamiento de zapatas aisladas

Zapata 10

Datos :

Nd = 40,37 Tn (+)

Nd = 40.370 Kg

ao = 35 cm

bo = 35 cm

Qx = 30 Kg = Qa

Qy= -430 Kg = Qb

Mx= 10.000 Kg*cm = Ma

My= -117.000 Kg*cm = Mb
ocadm 2,3 Kg/cm2

fck = 250  Kg/cm2

fyk = 4,200 Kg/cm2

Area requerida

A=50.169cm?2 VA= 2238

Célculo de las dimensiones de la zapata :

cadm = i
A

El area debe ser mayorada por los momentos que actlian en la zapata
Se asumira unas dimensiones de :

a = 165 cm 1,65 m
b = 165 cm 1,65 m
A=a*b

A= 27.225 cm2

Célculo del esfuerzo en el punto méas comprimido :
P
ol= " — ol< cadm

1,46 < 2,3 OK

Calculo del canto minimo verificando el punzonamiento y el esfuerzo cortante



d1 — \/ao*bo . _a*b  ao+bo
4 2*k -1 4
d > * _
d2 — 2*(a—ao)
4 + Kk
g3 _ 2*(b—bo)
4+k Donde :
k=2~ M 16 fcd= 1666  Kglcm"2
A oreal o= 1,45 Kg/cm”2
k= 7,01
dl = 31,44 cm
d2 = 23,60 cm
d3 = 9,24 cm
h = 34,04 cm asumimos 35
V=(a-bo)/2 65 2h= 70
Clasificacion de la zapata V V> 2h zapata  flexible
Verificacion a presiones reales o adm > 6 max

2,30 > 1,40 oKl
Comprobacién al vuelco

es necesaria comprobar la seguridad del vuelco. La condicién se obtiene expresando que los
momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores, respecto al punto A, superan a los
momentos de vuelco

_ Mest
Mdes

Ja

Qx

M estabilizante — 3475 >1,55

r= M desestabilizante

M estabilizante

¥ =17,45 >1,55 T
4

M desestabilizante




Verificacion deslizamiento

e = (N + Pp) =Tg(yd) —~ qc ya= 15997
} Ha
ya = (N + PPIJ_I; Tg(yd) =15 ya= 11161

Célculo de esfuerzos tomando en cuenta los momentos Ma, Mb :
Mal = Qa*h

Mal=1.050 Kg*cm

Mb2 = Qb*h

Mb2 = -15.050 Kg*cm

Ma total= Ma + Mal Mb total =Mb + Mb1

Ma total= 11.050 Kg*cm Mbt= 132.050 Kg*cm

P* + 6*Ma + 6*Mb
a*b a’*b a*b?

oen kg/cm?2

ol= 1,56016 - 0017 - 02982 —
o2 = 1,56016 + 0017 - 02982 —
o03= 1,56016 - 0,017 + 0,2982 —
o4 = 156016  + 0017 + 02982 —

1,67 < cadm = oK1

1,29

1,32

1,64

1,67



Gréfico de esfuerzos en la zapata

Calculo de Momentos

1,29
1,64
Momento Ma
a = 75,25 |cm
dl= 4 cm
d = 36 cm
ocl-c2 ol-y
a a'
y=ol- cl-o2,
a
y= 1,66
y=o0y

12 ]

a a

Ma =
Md = 1.6*Ma

Md =

1,88

[T
=
heey
ﬂ"&ED "1
| I Hu.lsu
P11
! a l
27
2 _,
32

3.491,38 Kg*cm

5.586,21 Kg*cm

1,32

I

Ma



Calculo de la armadura correspondiente :

1 = Md *b 0,036

b*d?** fcd

Como es menor al momento de calculo limite, se necesita armadura simple

o= 1d*QL+d) w = 0,036
As = 8,43 cm™2  As :W”‘b”‘d”‘E
fyd
Calculo del Asmin
wmin= 0,033
Asmin= 7,70 cm2
Se toma la cantidad de acero mayor
As = 8,43 cm 2
8,43 > 7,701 oK!
Distribucion del acero
NUmero

Diametros Areas |de Espaciamiento
Comerciales (cm”2) |barras

10 0,79 12 15 c¢cm

12 1,130 8 21 cm

16 1,13 7 25 cm

8¢16mmc/20 Area Real=9,04 >84 OK

Momento Mb
b' =70,25cm
d1 =5cm

d =30cm



cl-o03 ol-y 1,27 1,84

61_0'1—03*b, :

Y= b %
y= 144 Kglcm2 h
y=oy
Mb = 3.310,82 Kg*cm
Md = 1.6*Ma

Md = 5.297 Kg*cm

Célculo de la armadura correspondiente :

Md*b 0,035
/ld - *A2 %
b*d** fcd
Como es menor al momento de calculo limite, se necesita armadura simple
As = 745 cm2 As — wrbhrd * e
Calculo del Asmin fyd
wmin= 0,031
. . fcd
Asmin= 7,00 cm2 Asmin =wmin*b*d *m
Se toma la cantidad de acero mayor
Asb=7,45cm?2
Diametros Areas N° de Espaciamiento
Comerciales (cm”2) |barras
10 0,785 12 15|cm
12 1,130 9 19 |cm
12 1,130 6 25|cm

Disposicion final: 16412mmc/10



Este es el resultado del célculo, sin embargo por facilidades constructivas se iguala el armado
y geometria de las zapatas

GEOMETRIA ARMADO

Zapata cuadrada N° émm
Ancho : 165|cm X: 8 16
Altura : 165|cm y: 16 12

Esquema grafico de la zapata 10

i 23 k 23 i i 23 L 23 i
N
L
]
b
354
T
Ll
L 1
L _'L
| 165 |
ﬁ

lustracion 9 Armado de zapata, Elaboracion propia



3.13. Calculo de muro de contencion

DATOS:
a’= 90,00 Angulo formado por el trados y la horizontal
0= 45,00 Angulo de rozamiento interna del terreno
Yt(KN/m3)= 19,03 Peso especifico del terreno
Yh(KN/m3)= 2.100,00 Peso especifico del H°A°
g°= 0,00 Angulo de rozamiento interno muro - terreno
cadm(KN/m2)= 230,00 Tension admisible del terreno
fyd(N/mm2)= 358,28 Resistencia del célculo del acero
fcd(N/mm2)= 13,73 Resistencia del calculo del H°
aint(m)= 0,40 Ancho del fuste interior
d(m)= 0,35 Canto util del fuste
asup(m)= 0,40 Ancho del fuste superior
d(m)= 0,35 Canto util del fuste
H(m)= 6,40 Altura del muro
hr(m)= 6,00 Altura de relleno derecho
hr(m)= 2,00 Altura de relleno izquierdo
Azap(m2)= 2,38 Area de la zapata
hzap(m)= 0,70 Canto de la zapata
L(m)= 25,4 longitud de muro
Lzap(m)= 3,40 longitud de zapata
Lala(m)= 1,50 longitud del talén
@
Pw
©
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A
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1, CALCULO DEL EMPUJE DEL TERRENO
a) Calculo del empuje activo:

de tablall,2 empuje activo eficiente activo

AH= 0,22
Av= 0
Coeficientes de empuje actvo
Analo de | Analo de Angilo | Cloeficientes . H de empuje actfvo horizontal Coeficientes AV de empuje activo vertical siendof
roz;mienm roz;mimm deltald | siendo fa inclinacion del mmuro: b 1= cot 0 = la inclinacion del muro: b:h=cota=
el terreno (de terrenoy i
o | mrog teffrﬁ"f“} 08 | 06 | 04| 02| 0 |02 | 08| 06| 04| 02| 0 | 02
° | 049|044 | 037|029 | 022015039026 015|006] 0 |00
15 | 06|05 [ 04|03 |025|017]05]|032] 018|007 0 |00
0° 25 |07 | 062|052 04 [031]019|060|038] 020 |008| 0 |00
30° | 1,02 08 | 067|050 037|024 |08 |05|027| 01| 0 |00
3% |16 | 132 | 105| 08 067|041 | 131|079 042 |06 | 0 | 008
° | 04 | 036|031 |02 (02|04 |05]03502]012]| 005 | 0
| 1 |05 | 046|039 ] 031|025 | 016 | 066|045 | 027 | 04| 005 | 00
1?’;32_0, 2% | 06505 | 046|036 |02 018 |08 |05 | 032|016 | 006 | 001
30° [ 092 077 | 062|048 |037] 023 |118|076 | 044 | 02| 006 | 001
- 3% | 16| 132 | 106| 08 [059 ] 041 | 21| 13 | 074 | 037 | 014 | 001
0 |03 |02 027|083 02013 |065|046/| 03 |018] 009 |00
W= 15 (041|038 033028 023|015 0806|037 02| 01 |00
%40 28 | 052048 | 041 | 033|027 017 |L13|076| 04 | 026 | 012 | 005
30° {079 069 | 058 | 046|035 022 |172| 109 065|035 | 017 | 006
3% | 164 132 | 106 | 08 | 059 | 041 357|208 119 | 062 | 03 |0l
° |08 |02 | 02|02 |018] 012|089 | 06| 04 |02 014 | 007
15 | 026|002 |02 |020|014]|13|08]|05]|03]| 016|008
40: 25 036|037 |03 |09 (05|06 |17 | 107|065 | 036 | 019 | 009
30° [ 059 058 | 051|042 033|020 |2% | 168|035 |05 0% |01l
3 | 164|132 | 105| 08 [059| 041|817 |38 | 1% | 1 | 049 | 02

Tabla 6, Coeficientes de empuje activo, Libro Jose Calavera estructuras de
cimentacién.



Empuje activo:

despreciamos el empuje activo en el talon

Lrry { <2 Jx Az = 7536 KN/m
P { < M ]x A = 837 KN/m
f*‘:fi—[?'r = h;: j” Ay = 0 KN/m
Pm—[} ¥ < h;: jx Ap = 0 KN/m
para encontrar la distribucion de presiones
P—H =y A-h=
dh 25,12 KN/m2

LV

2
xh, = 133 m }-‘1=§><h.- = 400 m

comprobacion de la estabilidad de la estructura

estabilidad al vuelco
condicion que debe de cumplir
M

C = + estabilizante =18

VoM

desestabilizante



N|Q

jLfdesesr‘m’;*. = [‘PH (H - 1')] - |:-‘DI’[ — X ]:| 180,86 mkN/m

\,

Acciones en la Estructura

Axil (kN/m1) Excentricidad al centro Excentricidad (al

zap.(m) vértice A(m))
Peso del Fuste 85.31 0 1.70
Peso de la zapata 60,43 0 1,70
Peso del relleno 1 171,27 -0,95 2,65
Peso del relleno 2 57,09 0,95 0,75
Momento Momento respecto al
respecto al centro vértice A (mkN/m)
de zap, (mkN/m)
Peso del Fuste 0 145,03
Peso de la zapata 0 102,73
Peso del relleno -162,71 453,87
Empuje horizontal derecho 177,09 177,09
Empuje horizontal izquierdo 8,51 8,51
N= 259,92 KN/m
Calculo de la excentricidad
_(-'\rr?, '£7_I;
e, = ZT = -0,63
M., — 1\{ % e, ] _ 552,58 KN/m

\ < y

3,0 >1,8 OK!!

calculo estabilidad a deslizamiento F

.., . v estabilizante .
condicion que debe de cumplir Co=7"——218
Fuerza desestabilizante:

desestabilizante



=P._.= 6699 KN/m

desest. H

Fuerza estabilizante:

p=1 F_.» =(N+P )= = 259,92 KN/m

[=iy

C_ = —_—cstabilizante 388518 OK!l estable a

sV F
desestabilizante deSI izamiento

comprobaciones de las tenciones sobre el terreno de cimentacion

Acciones en el plano de cimentacion (Nc)
N_=N+P, = 202,83 KN/m

Momentos en el plano de cimentacién (Mc)
Mc= 5,87 mKN/m

Distribucion de presiones sobre el terreno

_ M. _ 003 m
T N _
g __ 05
6
OK Distribucion uniforme de
0,03 < 0,5 tenciones
Se comprueba ademas que la excentricidad no supere o< a _ 3 _ L
3 3
Calculo de la distribucion de presiones sobre el terreno:
N_{. 6xe’
Crnee = [ 14225 ] = 71,53 KN/m?2
a a
N
T oned — . 67,61 KN/m2
or
N G >
i = (1= | = 63,69 KN/m2

Para que la zapata sea estavie a nunuinmerniw se debe cumplir que:



max adm
o-nmx = D-meo’
omax= 71,53 KN/m2
omed= 84,51 KN/m2

71,53 < 84,51

omax <omed OK cumple a hundimiento en condiciones de

servicio
calculo de la armadura del alzado o fuste del muro
Solicitaciones en la seccion mas desfavorable del fuste
NppGk= 65,00 KN/m  peso propio del muro por metro lineal
Nd = 97,49 KN/m

Momento y cortante de célculo:

MGk= 150,72 mKN/m
VGk= 75,36 KN/m
Md= 226,08 mKN/m
Vd= 113,04 KN/m

Calculo de la armadura vertical del fuste:
en muchas ocasiones se emplea armadura simétrica como simplificacion

constructiva

Dimensionamiento con armadura simétrica. Flexion compuesta en seccion
rectangular con Us1=Us2 por (EHE)

M; N
Ugy=Ugy=—9 +-9 _

d—d' 2

‘;\:d X(JT Xl 1_ ‘?\I.d
d-d |\ 2U,

Donde:

=689,95 KN



h/7= 57,14 mm

U, =0.85x f., xbxd = 4.08587 KN

0,5*U0= 2.042,93 KN
Flexion compuesta en seccion rectangular con distribucion optima de
armadura: 7 . A
-452><j}d

Uso

determinacion del momento de célculo a flexion simple:
M con respecto a la armadura de

2,47 traccion

M, d-—d
e, = - -+ =
J?\"ar 2
Md= 240,70 mkN
Calculo de flexion simple:
U, =085x f_; xD'xd = 4.085,87 kN
o7 _D"O[/l— h— 2Ma \ —
) N Lod 758,03 kN
Aplicando el teorema de Ehlers
Ugp =A< fog —Ny = 660,54 KN
Cuantias minimas y maximas parar la armadura vertical
A traccion:
_ bxh
Agypx frq 2 025x p x f,= 2289 KN
A compresion:
cuantia minima

condiciones
Ay % [y 2005 N,
cuantia maxima

Ay x [0 S05x f xbxh



fl_d <400
valor mdximo a considerar

cuantia minima= 4,87 KN
cuantia maxima= 2.746,8 KN

Cuantia geométrica minina

. 12

Ay, = wbhwh =8,4cm2
1000

cuantia min de la armadura traccionada o menos comprimida

-
F

Ay 203x L whxh =2,52cm2
- 1000

cuantia min de la armadura comprimida 0 menos comprimida

Dimensionado de la armadura vertical

U,

Agy=—"= 1.843,63 mm2= 18,44 cm?2
wd

armadura necesaria por célculo de cara traccionado

- Agy, =ﬁ= 0
.'r-'lﬂl

armadura necesaria por célculo de cara comprimida

Ay =h =
fua

armadura necesariaporc. 7 ° 1atraccion

Agy; =7 = 13,61 mm2=0,14cm2

6,39cm2

armadura necesario por cuantia minima a compresion
Aslv< 8,4 cm2

As2v< 2,52 cm2

teniendo en cuenta las limitaciones anteriores y el armado necesario por calculo
queda:
Aslv< 8,44 cm2



As2vs 2,52 cm2
Armadura vertical real de la pieza:

cara fraccionado Aslv=

d®12mm cada 10 cm

10®12mmc/10 por metro
area= 1,13

cara comprimida As2v:
¢8mm cada 10 cm
8¢8mmc/10 por metro
area= 0,5

Comprobamos que supere la cuantia
maxima:

Ay xfu= 72,01<2.746,8 OKI!
Aopxfa= 1791<2.746,8 OKII

calculo de la armadura horizontal real

o
A, > (1/307;02) «bxh= 17,07 cm2

armadura necesaria para cara oculta traccionada

Agy g = 1000 = E} > ;I.’ = 34113 Cm2

armadura necesaria para cara oculta comprimida

cara fraccionada y comprimida por simplificacion constructiva son iguales
As2n=34,13cm2

Disposicion Final= 25¢p12mmc/25cm

Calculo de la armadura puntera:
tension del terreno bajo la referencia:



08= 66,30 KN/m2

Momento debido a las reacciones:
Mw= 32,28 mKN/m

Momento debido al peso de la zapata:
Mbz= -6,25 mKN/m
Momento caracteristico en la seccidn de referencia:

Ms= 26,03 mKN/m
Momento de calculo en la seccion de referencia:

Md= 41,65 mKN/m
Armadura longitudinal de la puntera:

Uo= 7.588,03 KN
Uv= 1.167,39 KN
Usl= 369,02 KN

Armadura real longitudinal inferior:

14 barras de ¢16c/25
Armadura real longitudinal superior:

Cuantia= 2°/00 de cuantia minina
18 barras de ¢16¢/20

Armadura transversal en la puntera:

Cuantia = 2%00 de la seccion del hormigon.
Ast>0,0014

Armadura transversal real en la puntera superior:
armado con barras de ¢ 16mm cada 20 cm

127 barras de ¢16¢/20
Armadura transversal real en la puntera inferior:



168 barras de ¢16¢/15

longitud de anclaje es: 30cm

Calculo de apoyo Neopreno de viga — muro

Previo calculo se tiene :

A= 0,20 m

B= 0,225 m

0,23 m

gje transversal

------ gfe paralelo

23 dm




Esquema de muro de contencion:

-l -
r “| (M1 491 5(L=2506% corr.
i

EH*3325 196/ 1A{L=674) P 9 (H*4]25181 2,/ 10(L=574]

R T —

(N'2)2501 2c /25(L=2506) corr. —___ {N'Z)25¢12¢/78(L=2506) com.

lustracion 10 Armado de muro de contencion, Elaboracion propia




3.14. Calculo de zapata combinada

Resistencia caracteristica del hormigdn
Resistencia caracteristica del acero
Coeficiente minoracion Hormigon
Coeficiente minoracion Acero
Coeficiente mayoracion de cargas

Recubrimiento
Tension admisible del

L2

CG

1.05(N1+ N2)

terreno
Datos
Pilar 1
N1= 29,79 tn
b= 0,25 m
h= 0,30 m
Pilar 2
N2= 37,69 tn
b= 0,25m
h= 0,30 m
| L/2
[
b
|
I
Jﬂﬂ'm =

a=h

1. de la ecuacion despejamos la seccion a*b

a*b= 30.806,09 cm2
cadm= 2,19 kg/cm2

4.200
1,5
1,15
1,6

2,3

kg/cm2
kg/cm2

cm

kg/cm2



fcd= 166,67 kg/cm2

fyd= 3.652,17 kg/cm2
fvd= 6,46 kg/cm2
R=N1+N2= 67,48 tn

2. Ubicacidon de la resultante:

n=(N2#=1)/R = 056
m= 0,5 L=2*(m+n) 2 m

3. seleccidon del ancho de la zapata
b= 0,95 m

4. presion neta hacia arriba en la direccion longitudinal es:

4, = 0, ®h = 208,09 kg/cm

R= 20.809,52 kg
5. Calculo de las reaccione cortante y momento:
R1=R2= 10.404,75 kg
Mmax= 520.212,5 kg*cm
Vmax= 10.404,75 kg

6. Calculo de la armadura a flexién:

asumimos h para la altura de la zapata

h= 30 cm

d= 23,75 peralte efectivo
Calculo
Momento mayorado Md (kg*cm) = 832340 M,;=M, .. *¥;

_ Mg
Momento reducido pd = 0,09 Md =y vd=f.,
Cuantia geometrica w = 0,0969 De tablas de hormigon
. _ f d

Armadura Necesaria As (cm2) = 9,97 A,=wsbwsd* Tea

yd



Armadura minima
Armadura escogida

Armadura a utilizar =>

Disposicion final
Datos

Momento mayorado
Momento reducido
Cuantia geométrica

Armadura Necesaria

Armadura minima
Armadura escogida

Armadura a utilizar =>

Disposicion final:
Calculos

ASmin (Cm2):
As (cm2) =
5¢16

Asprov

S¢16mmc/20
Calculo armadura transversal

Md (kgm) =

As (cm2) =
Asmin (CM2)=
As (cm2) =
5¢12

Asprov

10¢p12mme/20

Cortante mayorado de célculo

Resistencia a cortante del hormigoén

Cortante resistente por el hormigdn

10.404,75
Vd (kg)

4,51

9,98

8.740
0,00098
0,00098

0,10086

4,06

4,06

Vd (kg) =
fvd(kg/cm?2)=
Vcu(kg) =

14.564,03
Vcu(kg)

As min = wmiﬂ * bw * h

As

Asprv(cm2) 10,07

As OK
Md = Mw ® '}"f
__ M
Ba=p S ef,
De tablas de hormigon
A =wrbw=d= h
yd
As min — Winin ¥ bu’ *h

As
Asprv(cm2) 5,66

As OoKM!

10.404,75 Vd=16+V

6,45  fud=0,5+fcd

14.564,03V = f,a ¢ bw+d

No necesita armadura



Esquema grafico de la columna 10

(L24) (£23) (£23)
50— 100 Jl 50— F—‘*B—’i‘—‘*ﬁ—’i

I 1

304

| 200 .

lHustracion 11. Armado de zapata combinada, Elaboracion propia




3.15. Calculo de escalera de H° A°

1. Geometria de la escalera

2.Datos generales:

L1 (m)= 3,64 Longitud horizontal rampa
L2 (m)= 1,15 Longitud descanso

a(m)= 1,15 Ancho de rampa

B (m)= 240 Ancho total de descanso

Espesor de

t (m)= 0,18 losa

h (m)= 0,28 Huella
ch (m)= 0,175 Contra huella

Z(m)= 2,45 Altura media a salvar

N = 14 Numero de peldafios

3. Analisis de cargas

Carga muerta rampa
Carga muerta total en la rampa

QCM (Kg/m)= 765,57
Descanso
Carga muerta total en el descanso

QCM (Kg/m)= 500
Sobrecarga

QCV (kg/m)= 400

Carga ultima actuante con la siguiente combinacion:

QU = 1.6*QCM + 1.6*QCV

vroao(Kg/m3)=2500



RAMPA

QR (Kg/m)=1.864,92 Lr(m)= 3,64 Longitud rampa
DESCANSO
QD (Kg/m)=1.440 Ld (m)= 1,15 Longitud descanso

Idealizando la escalera se tiene el siguiente esquema:
TRAMO: B-A
1.864,92 (kg/m)

1440 (kg/m) |

_
B
2,45 m
- 1,15 m | 3,64 m A
3.243,75
T
2,45m
4.440,30

- 1,15 m ‘ 3,64 .
Calculando se obtienen lo siguiente:
Md (Kgm) = 4.440,3 RA (Kg) = 4.167,79
Vd (Kg) = 3.391,47 RB (Kg) = 3.444,15

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa apoyada en viga
perimetral:

Md= (q*l"2)/24

MB(Kg*m)= -79,35 MA(Kg*m)=  -1.029,56



4. Refuerzo armadura positiva por metro

4.1. datos
Mmax = 4.440,3 Momento maximo de disefio Kg*m
t= 18 Canto de la seccion cm
bw = 100 Ancho para el calculo cm
Peralte
d= 16 efectivo cm
r= 2 Recubrimiento cm
4.2. Célculos
M,
i = By =3 ¢
Momento reducido pd 0,104 F4 b,«d>*f,,
Cuantia geométrica W= 0,112 De tablas
Armadura Necesaria As (cm2) = 8,18 A,=w=bws=d = fea
yd
Armadura minima ASmin (cm2)= 3,24 A .. =w,_. *h, *h
Armadura As (cm2) = 8,19 As
Armadura a utilizar => 10®12mm Asprov(cm2)=11,3
Asprov > As oKM!
5. Refuerzo armadura negativa (a) por metro, idem para (b)
5.1. datos
Mmax = 1029,5 Momento maximo de disefio Kg*m
t= 18 Canto de la seccion cm
bw = 100 Ancho de para el calculo cm
d= 16 Peralte efectivo cm
r= 2 Recubrimiento cm
5.2. Calculos
Momento reducid d= 0,03 il
omento reducido = 0, =
H Ha bw «d? * fed

Cuantia geométrica w = 0,031 De tablas



Armadura Necesaria As (cm2) = 1,90

Armadura minima  Asmin (cM2)= 3,24 A pnin = Winin by = h
Armadura As (cm2) = 3,2 Asmin
Asprov > As oK!

6. Armadura de distribucion superior e inferior
Se adoptara una armadura de distribucion minima, por lo tanto se tiene la sgte. disposicion:
®8 c/20cm

7. Armadura superior temperatura
Se dispondra de armadura minima, por lo tanto:

Armadura minima Asmin (cm2)=3.24
Armadura a utilizar => 6d8MM Asprov(cm2)= 3,018

8. Verificacion al corte

8.1. DATOS:
Vmax = 3.391,47 Cortante maximo de disefio Kg
t= 18 Canto de la seccion cm
bw = 100 Ancho de para el calculo cm
Peralte
d= 16 efectivo cm
r= 2 Recubrimiento cm
8.2. Calculo
Cortante resistente por el
hormigén Veu(kg) = 9472,00 Veu=Foa*bw=d
339147 > 9472,00 armadura minima transversal

Vd (kg) > Vcu(kg) Condicién para el calculo



3.16. Presupuesto general

Para el proyecto se tomd en cuenta las actividades mas importantes y significativos, el
computo métrico fue desarrollado por bloques debido a la magnitud del proyecto y los precios
unitarios del proyecto se incluye el costo de la mano de obra, materiales, herramienta,
equipos, cargas sociales, gastos generales, administrativos, impuestos y utilidades sin tomar
en cuenta instalaciones, obra fina.

Los parametros tomados en cuenta para el presente proyecto se mencionan a continuacion:
PARAMETROS

CARGAS SOCIALES 60,00%

IVA 13%

IT 3,%

HERRAMENTAS MENORES 5,00%

GASTOS GENERALES 10,00%

UTILIDAD 10,00%



El presupuesto general estructural del proyecto es:

PRESUPUESTO GENERAL DE LA OBRA

Ne DESCRIPCION DEL ITEM UNIDAD | CANTIDAD | P.U.TOTAL COS;—SO
1 LIMPIEZA'Y DESBROCE m2 481,88 3,23 1558,40
2 INSTALACION DE FAENAS m2 27,00 181,54 4901,54
3 TRAZADO Y REPLANTEO m2 481,88 11,86 5715,39
4 EXCAVACION TERRENO m3 178,92 93,54 16736,36

SEMIDURO MANUAL 0-2 M

RELLENO Y COMPACTADO
> C/SALTARIN S/IMATERIAL m3 178,92 87,96 15737.27

ZAPATAS DE HORMIGON
6 ARMADO FCK=250 KG/CM2 m3 73,00 2929,72 213869,52

SOBRECIMIENTOS DE
7 HORMIGON ARMADO m3 11,90 3218,94 38305,41
FCK=250 KG/CM2

IMPERMEABILIZACION DE
8 SOBRECIMIENTOS m2 259,86 24,47 6357,98

COLUMNAS DE HORMIGON
9 ARMADO FCK= 250 KG/CM2 m3 27,28 4632,59 126376,98

MURO DE HORMIGON ARMADO
10 FCK= 250 KG/CM2 m3 40,64 3663,48 148883,78

VIGAS DE HORMIGON
11 ARMADO FCK=250 KG/CM2 m3 36,80 4426,09 162880,03

LOSA ALIVIANADA CON

12 VIGUETAS PRETENSADAS m2 434,50 314,73 136751,17
H=25CM

13 LOSA RETICULARES H=30 CM m3 115,33 2085,43 240512,46

14 ESCALERAS DE HORMIGON m2 38,47 4265,34 164087,73

ARMADO FCK=250 KG/CM2

CUBIERTA METALICA MAS
15 CALAMINA N°28 m2 273,25 1153,67 315241,51

1597915,52

UN MILLON QUINIENTOS NOVENTA Y SIETE MIL

MONTO TOTAL EN Bs NOVECIENTOS QUINCE CON 52/100







CAPITULO I V: APORTE ACADEMICO
4.1. Marco Conceptual

Debido a las condiciones de disefio arquitectdnico se realiz6 un disefio alternativo al de la
alternativa seleccionada es el de realizar una losa plana nervurada (reticular) sin vigas y
posteriormente realizar la un analisis econémico de costos de ambos por que la estructura
presenta caracteristicas para realizar cualquiera de las dos alternativas.

4.1.1. Las estructuras disefiadas considerando losas sin vigas deberan tener en cuenta la
transmision de momentos entre las columnas y las zonas de losa cercanas a las mismas debido
a cargas de gravedad desbalanceadas

4.1.2. Para proporcionar mayor resistencia por cortante en dos direcciones (punzonamiento),
las losas sin vigas podran disefiarse considerando &bacos o capiteles.

Sélo se considerara estructuralmente efectiva la parte de capitel que se localice dentro del
mayor cono circular, pirdmide recta o cufia achaflanada con sus planos a no mas de 45° del
eje de la columna.

4.2. Producto — aporte Respecto al Presupuesto
Esquema de estructura de losa plana reticular

llustracion 1. Esquema de la edificacion con losa plana reticular, Elaboracion propia



4.2.1 Comparacion la cantidad de Acero

La comparacion del acero se lo realiza considerando una pérdida del 10 % por efectos
de cortes y pérdidas de acero.

Cantidad total de acero para la estructura aporticada conformada por losa aligeradas:
10.463 Kg.

Cantidad total de acero para la estructura conformada por losa plana reticular sin vigas:
14.049 Kg.

4.3. Comparacion econémica
Costo total de la estructura aporticada con losa aligerada: 1°597.915,52 Bs.

Costo total de la estructura conformada por losa plana reticular sin vigas: 1°655.440,48 Bs.

Diferencia de costos para la misma es: 57.525,33 Bs.

4.4. Guia para su utilizacion.

La utilizacion del presente aporte académico es bastante sencillo lo Gnico que tiene que hacer
es medir las distancias de las luces de columna a columna ya que la alternativa N°1 que es la
construccién de la estructura aporticada conformada con losa aligerada es confiable su
utilizacion para estructuras no de grandes luces por su economia y la facilidad en su
ejecucion. Para el uso de la alternativa N° 2 conformada por losa plana reticular es necesario
que la estructura presente grandes luces para que este se encuentre bien justificada su
aplicacion para no aumentar el costo de la obra.



CAPITULO V: CONCLUCIONES Y RECOMENDACIONES
CONCLUCIONES:

El costo del proyecto se redujo bastante al fundar a 2 m. debido a la capacidad
portante del terreno y el tipo de suelo y también los volimenes de excavaciones en
las fundaciones.

El costo estimado del proyecto segun el presupuesto es de Bs. 1°'597.915,52 el costo
contempla la estructura portante es decir solo la (obra gruesa sin muros )

La diferencia econdmica que se presenta equivale a un aumento del 3.6 % del costo
total con respecto a la alternativa N° 1.

El proyecto tiene un plazo de ejecucion de 221 dias habiles

RECOMENDACIONES:

Se debera realizar el disefio de drenaje tomando las siguientes consideraciones que se
tubo para su disefio estructural:

Precisamente en la época de lluvia se presentara la acumulacion de agua en el espacio
interior no construido del mismo que se da debido a la precipitacién sobre el area por
la topografia que presenta el lugar, esto podria provocar dafios en la estructura
poniendo en peligro la misma por ello la importancia radica en la implementacion de
estructuras como ser. El disefio hidraulico y sus componentes del drenaje pluvial de
evacuacion de aguas hacia un lugar de recepcion para que continie escurriendo por
gravedad hasta una corriente natural como ser una quebrada la cual se encuentra a
SUR OESTE detras de la edificaciébn a 25 m aproximadamente del area de
emplazamiento de la estructura mismo que se debera verificar con el plano
topografico Anexo 3.

Se debe tomar en cuenta la distancia de luces entre columnas para determinar el tipo
de losa mas econdmico sustentable y técnicamente viable.

Se debera considerar crear una red de drenaje con capacidad suficiente para evacuar
el agua de los trasdds del muro de contencion evitando la filtracién de humedad con
el uso de geocompuestos en los trasdos

Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la capacidad portante
presente en el terreno.



Para lograr la resistencia requerida en disefio utilizar agregados de buena calidad y
tamanos indicados en las especificaciones.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.
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