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DEFINICION

El hormigon es una piedra artificial formada por cuatro componentes basicos: cemento,
agregado fino, agregado grueso, agua y eventualmente aditivos.

Para obtener distintos tipos de hormigon (fraguado rapido, alta resistencia, resistencia
ala humedad, etc.) se realizan distintas combinaciones tanto en tipo, como en cantidad de
los materiales que lo conforman. Ademas, al utilizar aditivos se puede dotar al hormigén
de caracteristicas especiales que de otra forma serfan imposibles de obtener. Algunas
de las propiedades que se consiguen son: mejor trabajabilidad, mayor resistencia, baja
densidad, etc. _ _

El hormigén es un material noble que ha alcanzado una importancia fundamental
en.la construccién de las ciudades modernas. Este posee la capacidad de adaptarse de

‘moldearse a gran variedad de proyectos por su capacidad de adoptar la forma que el

estructuralista desee, gracias a su trabajabilidad en su estado fresco. ,

Al igual que las piedras que se encuentran en la naturaleza, el hormigdén es un ma-
terial que se comporta de una forma ideal a compresién, donde puede desarrollar toda
su resistencia; pero es extremadamente fragil y débil a solicitaciones de traccién. Para
aprovechar estas.caracteristicas y compensar sus falencias, en estructuras se utiliza el
hormigén combinado con barras de acero resistente a la traccién, lo que se conoce como
Hormigén Armado.
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COMPONENTES
Cementos {CIRSOC 201 art. 3.1)

El Cemento Portland es un polvo muy fino, de color grisaceo, que se compone princi-
palmente de silicatos de calcio y de aluminio, que provienen de la combinacion de calizas,
arcillas o pizarras, y yeso, mediante procesos especiales. El color parec1d0 a las piedras
de la region de Portland, en Inglaterra, dio origen a su nombre.

El proceso de manufactura del cemento consiste, esencialmente, en la trituracién de
los materiales crudos {calizas y arcitlas); su mezcﬁporciones apropiadas; y su cal-
cinacién a una temperatura aproximada de 140 tro de un cilindro rotativo, lo
que provoca una fusién parcial del material, conforméndose bolas del producto llamadas
clinker. El clinker es enfriado y luego es molido junto con el yeso hasta convertirlo en un
polvo fino llamado cemento Portland.

Existen diversos tipos de cemento Portland que cumpien con requisitos especiales, como
los cementos resistentes a los sulfatos, de alta resistencia inicial, de fraguado rapido, etc.

El cemento es el material conglomerante que reacciona con el agua, fragua y endurece

expuesto al aire o bajo agua.
Las funciones principales son:

e Material aglomerante.
e Aporte de resistencia.

"

Agregados (CIRSOC 201 art. 3.2)

Los agregados son los aridos que surgen de la desintegracion natural o de la trituracion
de rocas. También hay agregados artificiales que mejoran el comportamiento del hormigén
para una aplicacién especifica.

Se clasifican en agregados finos a los que tienen un didmetro hasta de 4,75 mm, y agre-
gados gruesos a los que superan dicha medida. Los agregados deben poseer una curva de
granulometria de caracteristicas determinadas para asegurar una variedad de diametros
que correspondan con las normas IRAM correspondientes. En el grafico siguiente se ob-
servan las curvas de maxima y minima para agregados grueso y para agregados finos.
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El grafico se deduce de las tablas comprendidas en el CIRSOC 201 art. 3.2.3.2 y 3.2.4.
Funcién de los agregados:

o Econdémica:
Disminucion del contenido unitario de cemento de la mezcla

e Técnicas: @

Disminucién de la contraccién por secado (“esqueleto” de la pasta).

Disminucion de la elevacion de temperatura.

Mayor estabilidad dimensional (Por friccién de los gruesos y cohesion de los finos).
Mayor resistencia al desgaste y abrasidn.

Agua (CIRSCO 201 art. 3.3)
Funcién:

Junto con el cemento, el agua reacciona quimicamente para formar los productos de
hidratacién que comienzan el proceso de fraguado.
o Lubricacién de los componentes de la mezcla.
o Provisi6n de espacios libres para el desarrollo de los productos de hidratacion.

Aditivos (CIRSCO 201 art. 3.4)

Mejoran las propiedades del hormigén para lograr que sea aplicable a distintas situa-
ciones, abarcando el estado fresco y endurecido.,
Existen actualmente en el mercado: Aceleradores de endurecimiento, aceleradores de

fraguado, anticongelantes, plastificantes, incorporadores de aire, hidréfugos, etc.

DOSIFICACION

Se denomina dosificacién a las proporciones en que se mezclan los componentes basicos
y complementarios del hormigén. Las propiedades del hormigon endurecido dependen
de 1a dosificacién inicial de los componentes basicos y complementarios, del proceso de

mezclado, y del proceso de curado. En términos generales los agregados dotan al hormi-—
gén de una estructura interna en la que los agregados mas finos se intercalan entre los
agregados méas gruesos, generando que el material se comporte de una mejor forma a las
cargas de compresion.

La pasta de cemento (cemento mas agua), por su parte, llena los espacios libres entre
particulas de dridos en el hormigén fresco, ademas de envolver totalmente a los 4ridos.

Al comenzar ¢l proceso de fraguado, comienzan a aparecer los cristales hidratados
que generan la unidén quimica de los agregados presentes en la mezcla. Esta reaccion es
de tipo exotérmica (genera calor] y requiere de la presencia de agua. Esta reaccién es
mucho m4s intensa en las primeras horas después de la preparacion del hormigén y luego

EL HORMIGON PARA ARQUITECTOS 13



Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado

Authentic Parts
Resaltado


AGREGADO FINO CUBRIENDO ESPACIOS VACIOS
ENTRE AGREGADOS GRUESOS

va disminuyendo progresivamente en su intensidad con el tiempo. Normalmente parte
del cemento no logra hidratarse con el agua por lo que no colabora con la resistencia del

dimensional y durabilidad buscado se debe realizar el proceso de curado del hormigén.

Existen diferentes formas de curado, siendo el aporte de agua lo més utilizado, se debe
mantener hiimedo el hormigén con un riego peridédico. Otras opciones son cubrir al hor-
migon con arpilleras o films de polietileno, entre otras opciones. Este proceso debe man-
tenerse por un término de 7 dias, de todos modos, depende de las condiciones ambientales.

» Trabajabilidad: Aptitud del hormigén para ser puesto en obra.
¢ Resistencia: Capacidad que desarrolla para soportar cargas.

Estas propiedades del hormigén son dificiles de obtenerlas simultaneamente ya que
esta intrinsecamente relacionadas con la relacién agua/cemento. Una relacién agua/ce-
mento baja que permita una adecuada trabajabilidad en el hormigén fresco suele conducir
a un hormigén de mejor calidad y mayor resistencia. La disminucién de agua en la mezcla
produce que la trabajabilidad del hormigén también se vea disminuida. Para asegurar una
mezcla homogénea junto con una trabajabilidad razonable de un hor*-ﬁ’ii‘i'gf')’ﬁﬂ‘éiﬁ aditivos se
recomiendo una relacién a/c (agua-cemento) no inferior de 0,60,

14 ING. MARGCELO MASTROPIETRO

CURADO DEL HORMIGON

RESISTENCIA A LA COMPRESION (CIRSOC 201, Capitulo 4)

La resistencia del hormigon se determina en probetas moldeadas conjuntamente con
los elementos estructurales)Para poder interpretar resultados, el ensayo de compresion
debe estar normalizado. Al ser el hormigén un material heterogéneo cada ensayo arro-

“jara resultados diferentes, para asegurar una resistencia especificada se debe calcular

la resistencia caracteristica de un hormigén que consiste en un valor tal que debe ser
superado o igualado como minimo por el 90% de las probetas ensayadas.
 Laresistencia especificada o resistencia caracteristica de rotura a compresién “f'c”es
el valor de la resistencia a compresién que se adopta en el proyecto y se utiliza como base
para los cdlculos.

ENSAYOS A COMPRESION

El ensayo a compresidn consiste en llevar hasta el punto de rotura probetas cilindricas
de 15 ¢cm de didmetro y 30 cm de altura.

Se realiza en muestras cilindricas estandarizadas de 15 ¢m de didmetro y 30 cm de
altura, llevadas hasta la rotura mediante cargas incrementales relativamente rapidas,

P

que duran unos pocos minutos. Esta resistencia se la mide luego de 28 dias de fraguado el
hormigdn bajo condiciones controladas de humedad. De acuerdo al modo de trabajo serd
la cantidad y frecuencia de extraccién de probetas para verificar en obra la resistencia
especificada (CIRSOC 201, art. 4.2).
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Resistoncia A utii
Ciase do hormigén especificada " u ;zar an

- sampies (sm
no 15 armar)

- simples y
o 20 armados
H- 25 25
H~30 30 -

H-35 ® Simples,
H-40 40 armados y
He-45 . 45 pretensados
H- 50 50

H~-80 80

CLASES DE HORMIGON

En el grafico superior se observa cdmo el CIRSOC 201, art. 2.3.2 clasifica los hormigones.

IS

RESISTENCIA A LA TRACCION

El hormigon tiene una resistencia a la traccién muy por debajo de la resistencia carac-

teristica a compresion; comparativamente esta resistencia representa hasta un 10% de
su capacidad a la compresion. El reglamento permite prescindir de esta resistencia. Es
por ello que en el hormigén armado los esfuerzos de traccién son absorbidos por el acero
de refuerzo.

_RESISTENCIA AL CORTE

Debido a que las fuerzas de corte se transforman en tracciones y compresiones diago-
~nales (tensiones principales), la resistencia al corte del hormigén “Ve” tiene 6rdenes de
magnitud y comportamientoSimilares ala resistencia ala traccion.

DEFORMACION DEL HORMIGON

Al estudiar los graficos de tensién-deformacion, se puede entender ei comportamlento
propio del hormigén. Es ia resistencia la que define la deformacién admisible del material
como se muestra en el siguiente gréafico.

16 ING. MARCELO MASTROPIETRO
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. GRAFICA DE TENSION-DEFORMACION DEL HORMEGON
BAJO CARGAS A COMPRESION '

El CIRSOC 201 art 8 5 establece la srgulente expresmn para el modulo de elastscydad S

Ec = 4700 JfT [MPa}

Los horm1gones se comportan de forma lmeal y elastlca en el pr"_'mer sector de la curva S
- Esto quiere: dec1r que presentan una varzacmn constante de tensmn”:defmrmac yque,. .
al retirarse la carga, f'rnater;al se recupera de toda la deformacwn produada. Luego se

encuentra un sector no lineal e ineldstico cuando las cargas se contmuan elevando
En el hormlgon se distmguen las s;gulentes deformacmnes ' R

a Deformacmnes mdependlentes de Eas cargas:
- Retraccidn e hinchamiento.
- Efectos de temperatura.

o Deformaciones dependientes de las cargas
- Deformacion elastica instantdnea.
- Deformacion plastica.
+ - Fluencia lenta (deformacidn a lo largo del tiempo). El incremento de la deformacién
con el tiempo, bajo cargas sostenidas, y la disminucién de las solicitaciones con el
tiempo, bajo deformaciones sostenidas, forman parte del comportamiento reologico
del hormigon.

EL HORM!GON PARA ARQUITECTOS i7
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ENSAYD DE ASENTAMIENTO DEL CONO DE ABRAMS

«--_-TMBMAB!LEDAD

Un hormlgon fresco se considera trabajable cuando puede adaptarse ficilmente a cual-

forma de encofrado, con un minimo de trabajo mecanico (vibracion) aplicado. Cuan-

mente la’ trabajabilidad se mide mediante el Asentamiento del Cono de Abrams o

i 1ant ' el Dlametro de Dlsperswn en la Mesa de Flujo; mientras mayor es el asentamien-
o 0 mayor es: el didmietro de dlspersmn el hormlgon es mas trabajable.

‘ensayo. deI Cono de Abrams consmte en rellenar un molde metélico troncocénico

ens_lones normahzadas, en tres capas apisonadas con 25 golpes de varilla-pisén y,

Tue retirar et molde, mechr eI asentamlento que experimenta la masa de hormigén
0 ocada en su interior. - '

Esta- ' edlcmn se complementa con la observacién de la forma de derrumbamiento del

“cono de hormlgon med:ante golpes Iaterales con la varilla-pisén.

.',_Asentamientos promedws

,Asentamlento 6 cm para bases. o
Asgntamlento 12 cm. para estructuras en general
e Asentamlentc 15 cm. para estructuras dificiles de llenar, hormigén visto.

2

En la tabIa s:gulente se observa los intervalos de consistencia y tolerancia del hormigén
fresco' AR -

Remoldeo (V)

. Cansistenaia ﬁ&antamianm [A] Extendido (E)
ansistenci (s) fer] fem]
_ o) _ Tolgrancla Intervale Tolarancia
Muyseca |[50<V<300 a4 - - - -
Heca — _ - 20<ASS0 1.0 - -
Pidstica - - 50<A<100 20 - -
Muy piastica - - 100 <A< 150 +20 50 < E < 58 1,0
Flidda - - 1E0<As 180 +3,0{%) BE < E < 80 %20
Nuy fluida - - - - BO<Eg#E- | 220

") La wlerancia en {+} es vilide slempre que ef asentarisnte medido sea igual o meaor qus 20,0 em.

INTERVALOS DE CONSISTENCIA Y TOLERANCIA DEL HORMIGON FRESCO

18 ING. MARCELOQ MASTROPIETRO

ACEROS (CIRSOC 201, art. 3.6)

El acero es una aleacidn metalica que se conforma principalmente por hierro, carbonoy
cantidades menos significativas de otros elementos quimicos. Entre un 0.5% y et 1.5% de
Ia aleacion total es de carbono y es el encargado de dar ductilidad al material. Las barras
" de acero utilizadas como complemento al hormigén son aptas para resistir las solicitacio-
nies de traccién dando asi origen al hormigén armado y al hormigén preesforzado.
~El acero empleado en el hormigdn armado normalmente debe presentar nervaduras,
. con excepcibén del acero empleado en zunchos espirales, en cuyo caso puede ser liso, Co-
- mercialmente es distribuido en varillas con distintos didmetros nominales.

" Se establecen las siguientes caracteristicas de los aceros utilizados:

» Acero Liso AL 220: Solo se pueden utilizar para la ejecucién de espirales, zunchos.
s Acero de Dureza Natural ADN 420: Con conformacion superficial nervaduras. No son
facilmente soldables. Los didmetros comerciales son ¢ 6, 8,10, 12, 16, 20, 25 y 32 mm.
e Acero de Dureza natural soldable ADN420 S: Similar al anterior, pero mas apropiado
para ser soldado.

e Aceros para alambres y mallas soldadas, ATR 500 N y AM 500 N de 5 a 1Zmm de
didmetro.

El Médulo de Efasticidad en todos los casos es Es = 200.000 MPa.

La tensién de fluencia de los aceros {esfuerzo bajo el cual un material contintia defor-
mandose sin modificar las tensiones) estd indicado en su nomenclatura, los aceros ADN
420 tienen una tensi6n de fluencia de 420 MPa.El esfuerzo de rotura es siempre supe-
rior al esfuerzo de fluencia, para todo tipo de acero estructural.

TRABAJO EN CONJUNTQ, HORMIGON ARMADO
” El correcto comportamiento del hormigdn armado se basa en dos condiciones:

+« Buena adherencia: Ambos materiales tiene buena adherencia entre si, a pesar de
ello, se debe mejorar con el uso de barras de acero nervurado antes mencionado. Ade-
. mds, se debe entregar energia mecanica al hormigon para que pueda fluir correctamen-
“te y cubrir las barras en su totalidad. ‘
o Compatibilidad de deformaciones: Las cargas actuantes en el hormigdén armado
provocan una deformacion en ambos materiales (acero y hormigoén simple). Estas de-
formaciones deben ser similares para que el material se comporte correctamente y no
genere tensiones internas. Ambos materiales también cuentan con un coeficiente de
dilatacién equivalente.

EL HOBRMIGON PARA ARQUITECTOS 18
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ESTADOS LIMITES

E1 ob]etxvc de lai 1r1gemer1a estructural es lograr niveles de segurldad que corresponm‘

““dena probabllldades extremadamente ba]as de ocurren(:la de eventos de consecuen(:las L

' '-SIgmfxcatlvas.
El comportamlento es conswlerado satlsfactorw sino se superan durante 1a Vlda utii

ciertos requenmlen‘tos Ilamados estados limites que en generai estan referldos a condl— '

_':__cmnes de co 'f‘psn 0 a cond;cxones de utlhzacmn en servu:lo, o o

bres como pore]emplo '

Efectos fenomenologtcos,
" Errores.de disefio." :
e Mala calidad de materlales
» Cargas no previstas.. -
_» Mal:desempefio en puesta en obra. c L AP
e Mala EJECUCIOH estructural por mala mano de obra y mala dlreccmn de Obra.

en 'E:éisb’s 'd_Qﬁdé no‘_h_a'y'j expe'r'ien(:ia previ

Porlo tanto no se puede pensar en la segumdad absoluta sino que el ob]etlvo es lograr
que la probabllldad de faila sea menor que un valor tolerable.

METODO POR CAPACIDAD RESISTENTE (CIRSOC 201, Capitulo 8)

Al disefiar una estructura se debe realizar una comparacion entre la magnitud de las
solicitaciones y la capacidad resistente, En principio, la capacidad resistente debe ser ma-
yor en un cierto porcentaje que la magnitud de las solicitaciones, de modo que el trabajo
de la estructura tenga un nivel apropiado de confiabilidad en cuanto al comportamiento,
ante las cargas reales de disefio.
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: Esa diferencia entre las solicitaciones externas y la capacidad resistente interna es la
- que proporciona los diferentes niveles de seguridad a la estructura. Los estados de carga
: - que actuan permanente o frecuentemente sobre la estructura (cargas gravitacionales)
tendran niveles de seguridad algo mas altos que los estados de carga que ocurren muy
s ocasmnalmente (sxsmos 0 vientos).
,. En el drseno por capac1dad resistente, las solicitaciones que actiian sobre la estructura
se mayoran mediante factores apropiados para que las acciones exteriores sean compara-
‘bles con'la capacidad resistente de la estructura, del elemento estructural o de la seccién
o esp_e_m_f_lca de un elemento estructural.

.jVCOMBENACIQNES DE CARGA RESESTENCEA REQUERIDA

: Las combmacmnes de carga afectadas por los factores de mayoracidn son la fuente para
__fla obtenmon de Ias sohc1tac10nes mayoradas que se requieren en el disefio por capacidad
;jresmtente delas estructuras de Hormigén armado.
- CIRSOC 101 establece las cargas a considerar en las estructuras.
E Ci SOC 201 art 9.2 establece las combmacmnes y forma de mayoracién de cargas. Para
-tnuestro nlvel resumlmos las formulas que utilizaremos:

CJu= 14D " ’
- eU=12D+16L

o

U =resistencia requerida, o cargas Gltimas
D = cargas permanentes
L = cargas vivas (sobrecargas)

REDUCCION DE RESISTENCIAS (CIRSOC 201, art. 9.3)

PN

Adicionalmente a la mayoracion de las cargas, se establecen factores de reduccmn dela
capacidad resistente “@” de las estructuras, factores que dependen del tipo de solicitacién
que esté siendo considerada en el disefio estructural. Los valores de capacidad nominal se
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deben multiplicar por los siguientes factores reductores para obtener la capacidad resis-
tente real de los elementos estructurales (también llamada capacidad Gltima):

En la tabla siguiente se observan los factores de reduccién de capacidad de acuerdo al
tipo de solicitacion.

Tipe de Selicitacién Factor de Reduccidn de
Capacidad
L))

Flexién sin carga axial & 0.90
Tensidn axial v tensidn axial con flexidn: 0.90
Compresion axial y compresidn axial con

flexidn:

= Hlementos con refuerzo en espiral 0.73

s Qtros elementos reforzados 0.76
Cortante v Torsidn 0.85
Agplastamiento en el hormigdn 0.70

FACTORES DE REDUCCION DE CAPACIDAD DE ACUERDO AL TIPO DE SOLICITACION

La magnitud de la reduccion de capacidad se fundamenta en 2 aspectos:

e En primer lugar, los elementos estructurales no son construidos en obra con el mis-
mo nivel de prolijidad que aquel que se logra en laboratorio, por lo que su capacidad
real es algo menor; es decir que bajo este primer criterio se deberia reducir por igual
la capacidad resistente bajo cualquier tipo de solicitacién. En este caso el factor de
reduccién de capacidad deberfa ser tnico y los cddigos han establecido una reduccién
conservadora del orden del 10% (@ = 0.90).

s En segundo lugar, existen solicitaciones en la estructura que son mas criticas que
otras por los tipos de falla que generan: la falla por flexién es dictil por estar controlada

+por la gran capacidad de alargamiento del acero de traccién, mientras que las fallas por

corte, por carga axial y por aplastamiento son fallas fragiles, por estar controladas por
la rotura del hormigén a traccion la primera y compresion las dos dltimas.

Se requiere que cuando la estructura falle, lo haga de una manera ductil y progresiva

(dando avisos externos de lo que estd ocurriendo internamente), por lo que a partir de
¢ = 0.90 se manejan factores de reduccion de capacidad diferenciados. Mientras mayor
sea la reduccién de capacidad resistente (¢ es mas pequefio) la estructura requiere ser
reforzada en mayor medida para ese tipo de solicitacién, con la finalidad de recuperar la
capacidad perdida por especificacion de los cédigos.

El requisito basico para el disefio por resistencia de estructuras de hormigon se puede

expresar de la siguiente forma:

Resistencia de Disefio 2 Resistencia Requerida.
¢ * Resistencia nominal 2 U,

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento estructural, se debe calcular

como la resistencia nominal obtenida de acuerdo con los requisitos y suposiciones de este
reglamento, multiplicada por los factores ¢ de reduccion de resistencia.
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BASES PARA EL DIMENSIONADO DE HORMIGON ARMADO

Se reproducen a continuacidn los comentarios del “CIRSOC 201 - ejemplos”, que son muy
claros y necesarios para el entendimiento de la forma de dimensionar con este reglamento.

L0851,
Td g Cg=AyTy
e @ & L a= B‘E'G I' G $
Ag 8=k d ;fj_ C=fybya
2

n d :
A £ = 0,003 fe-dMe
@ @ |~ - - N
e 2 = 0,005 & 4
g | ¥
by —
Figura a
fg & q}
6,90
Wp oo A 055 Eatibos eamnﬁm
i | Secciones © Secclonss
/ : ' sontroledss © conlrclrdas
ig Pa : por . ’ gy
/ s \ campresian intempetacion ¢ traecitn
1 ‘ ’. ¢ .=f1 -t N
£y =yl Eg 4 Eay '"53 Ey=iy/Eyg 0,008
Figura b Figura ¢

a) Las secciones deben verificar la condicidn resistente (articulo 9.1.1) dada por:
Mu < ¢ * Mn
Con:
~Mu-=Resistencia requerida calculada-para cargas mayoradas -
Mn = Resistencia nominal (“real”) de la seccién
¢ = Coeficiente de reduccidn de resistencia en funcidn del tipo de rotura

b) Las secciones se proyectan para que presenten roturas diictiles {(precedidas por im-
portantes deformaciones y fisuracidn) por lo que se establece una deformacién minima
para el acero mas traccionado de 0,005 {ésto implica que todos los aceros comerciales se
encontraran en fluencia por traccion). Este tipo de secciones se denominan controladas
por traccidn (CIRSOC 201, art. 10.3.4) (Figura c}.

¢) En funcién de la hipétesis anterior, y de acuerdo con la Figura c, el coeficiente @ puede
tomarse siempre igual a 0,90 (articulo 9.3.2.1).
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d) Las secciones inicialmente planas se mantienen planas luego de deformarse (CIRSOC
201, art. 10.2.2). Esta hipétesis permite aplicar semejanza de triangulos para conocer
las deformaciones que experimentan armaduras ubicadas en cualquier posicion (Fi-
gura a).

~€) El hormigén no resiste tracciones (CIRSOC 201, art. 10.2.5).

: f] La deformacién de rotura del hormigdn es siempre de 0,003 por lo que todos los posi-

bles planos de deformacién de la Seccién transversal se obtienen pivotando alrededor
de dicha deformacién (Figura a) (CIRSOC 201, art. 10.2.3).

~ g) Existe solidaridad resistente entre el acero y el hormigén (adherencia) por lo tanto

ambos materiales experimentan iguales deformaciones especificas si se encuentrar a
igual distancia del eje neutro de deformaciones (puede considerarse redundante con
el mantenimiento de las secciones planas).

h) Las tensiones de compresion en el hormigdn pueden representarse mediante un bloque
de tensiones uniformes de valor f*c = 0,85 * f'c (CIRSOC 201, art.10.2.7.1), siendo “f'¢”
la resistencia especificada de compresién del hormigén (Figura a).

i} El eje neutro de tensiones es paralelo al eje neutro de deformaciones y la profundidad
“a” del bloque de tensiones en el hormigdn estd relacionada con la profundidad “c” del
eje neutro de deformaciones mediante la expresién: a = 1 * ¢ (CIRSOC 201, art 10.2.7.1)
(Figura a), donde: '"

Sifc<30MPaBl1=0,85y ,
Sif'c>30MPaf1=0,85-0,05-(f'c CIRSOC 201 - 30 MPa) / 7 = 0,65 (CIRSOC 201, art
10.2.7.3).

i} El acero tiene un comportamiento perfectamente elastopldstico (Figura b). Para de-

formaciones menores a las de fluencia su tensién se calcula como el producto de su

deformacién especifica por el médulo de elasticidad (Es = 200.000 MPa) a partir de allf
su tensién es igual a la tensién de fluencia especificada “fy” (CIRSOC 201, art 10.2.4).

K} Si el momento solicitante fuera mayor que el resistido en base a las deformaciones li-
_mites establecidas paralos materiales (¢'cu = 0,003 y €5 2 0,005) se recurrird al uso de
armadura comprimida (A’s} de modo de mantener el eje neutro en su profundidad maxi-
ma (CIRSOC 201, art. 10.3.5.1). Esta profundidad se obtiene por semejanza de tridngulos
asignando a los materiales las deformaciones Himites:
c=d*0,003 /(0,003 +0,005)=0,375*d

1) Para asegurar una ductilidad minima las secciones no podran proyectarse con una
armadura menor que:
Sifc<30MPaAsmin=14*bw*d/fy
Sif'c>30MPaAsmin=f'c*bw*d /{4 *fy) (CIRSOC 201, art. 10.5.1}
donde f'c y fy se encuentran expresados en MPa.
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BEFENHGMN QE L@SA$

Son elementos estructurales superﬂc:ales, planos, donde la carga predommante es per~; ;
pend1cular asu plano medio, Por o tanto, la solicitacién preponderante esfa Flexién. Una
de sus dlmensmnes, denommada ‘espesor, es mucho méas pequena que las otras dos. _

‘En general son honzontales o Ievemente inclinadas. R

- Segtin direccién de armado:
» Unidireccionales:
: - Entre apoyos.
- Voladizos. - - : _
° Bldlreccmnales armadas en dos d;reccmnes (cruzadas].- '

Segiin su’ contmmdad
e Simplemente apoyadas
s Con ung, dos, tres o cuatro lados continuos.

Segun los apoyos:
e Losa tradicional con apoyos lineales.
o Entrepisos sin vigas {(apoyos puntuales):
+ Con capitel.
- Sin capitel.
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Segin su propio peseo:
s Macizas.
o Alivianadas.

Segin procedimientos:
e Nervuradas.
s (asetonadas.

Segilin tecnologia aplicada:
s Tradicionales.
e Premoldeadas.
.. Pretensadas: postesadas o pretesadas.
& Steel Deck.
- e Etc.

| :"'L'@:S'éé '.é’ﬁ"az'na- o d_o’s’ }dﬁrecciones

) Las losas las podemos dESIgnar segun su forma de trabajar. Es una decision del calcu~
. hsta utlllzar unau otra op(:lon pero se sugiere respetar ciertos criterios que determinan
- una losa mas econdmica o con mejores resultados estructurales.
De31gnamos losas unidireccionales cuando los esfuerzos en una direccién son pre-
,fponderantes sobre los esfuerzos enla diI'ECClOI’l ortogona} En ellas la carga se transmite
~“enuna direccién hacia los apoyos En cambio, en losas de dos direcciones, las cargas se
_ '-;:transmlten enlas dos dlreccmnes ortogonales y los esfuerzos en unay otra direccion son
~comparables.. :
. En general convierie traba]ar con losas cruzadas (en dos direcciones) ya que las cargas
-'ilegan mas rapldo a !os apoyos, son losas menos deformables logrando mayor economia.
“Una Iosa puede ser cruzada cuandoV

' 'Eﬂz menor
s Ly mayor
tlene apoyo en los 4 bordes

2

’

’Uriélc)'sa es unidireccional cuando no se cumple alguna de las consideraciones anteriores.
. El'caso particular de losas en voladizos, corresponde a losas unidireccionales, es cuan-
- 'do'la losa tiene un solo apeye, en este caso se invierten los esfuerzos ya que deforma con
traccién arriba y compresién abajo.

Losas Unidireccionales
con Voladizo

CONDICIONES DE APOYD PARA LOSAS MACIZAS

L osas Losas Bidireccionales
Unidireccionales
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Losas continuas

Llamamos losas continuas a aquellas que comparten un apoyo, y las deformaciones de
una losa se trasladan a la otra. Los bordes de las losas que comparten apoyos son bordes
empotrados. Si bien no es un empotramiento perfecto, ya que es un borde que puede girar,
para nuestro analisis hablaremos de borde empotrado o continuo indiferentemente.
.. Para estudiar una losa continua con otra se deben cumplir algunas consideraciones:

» Estar en un mismo nivel. ?
» Ambas losas deben tener la misma direccién de armado (independientemente que
puedan ser una o las dos armadas en una o dos direcciones).
Luz menor / Luz mayor = 0,5, siendo estas luces:las de cada losa coincidente con la
direccion de continuidad.

LOSA NO CONTINUA DEBIDO A DESNIVEL

&

LOSA MO CONTINUA DEBIDO A DIFERENTE DIRECCION DE ARMADO

: Luz Menar >

M.X E._ / // Luz Mayor 0 5
L Lo )

1 1 1

LOSA NO CONTINUA DEBIDO A RELACION ENTRE LUCES MENOR A 0,5
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Esta relacion de luces es solo a modo de sugerencia del autor, ya que hay muchos modos
de establecer este parametro. Pero hay coincidencias, que, silas luces son muy diferentes,
no puede existir continuidad ya que una losa pequefia nunca podria absorber los momen-
tos que le traslada la losa grande.

Es cierto que los calculistas pueden apartarse de esta relacién. Incluso pueden tomar
todas las losas sin continuidad, desaprovechando los beneficios que la continuidad entre
losas mantiene.

La continuidad estructural es solo una forma de estudiar numéricamente las losas. Por
es0, es solo una responsabilidad del calculista. Luego en obra se debe materializar esa
continuidad con la armadura que se indique para tal fin.

Consideracion de continuidad para voladizos

En el caso de los voladizos los mismos siempre necesitaran de alguna continuidad para
generar un empotramiento en su borde apoyado. De no existir una losa continua, ese em-
potramiento seria muy dificil de materializar, solo corresponderia a casos muy especiales,
quedando fuera de nuestro analisis. Por lo tanto, nosotros nos obligaremos a tener una
losa contigua y al mismo nivel al voladizo para materializar la continuidad.

Si la losa continua al voladizo, no tiene una direccién de armado en coincidencia con
la direccion de armado del voladizo, no es problema para el voladizo, ya que el empotra-
miento se materializard con armadura adicional.

La tosa 2 se considera empotrada en Losa 1.

Losa 2 se considera empotrado en losa 1,
sin émbargo la losa 1 nunca se encontrara
empofrada en losa 2. {Criteria del Autor).

No es posible realizar 1z losa 2, al menos
para nuestro caso

N
N

CONSIDERACIONES DE CONTINUIDAD PARA VOLADIZOS
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Entrepisos sin vigas

En general las losas comunes apoyan sobre apoyos lineales (vigas o tabiques), siendo es-
tructuralmente lo mas adecuado porque esos apoyos son los que otorgan rigidez a la losa.
Se puede crear losas apoyando sobre apoyos puntuales (columnas) y llamamos a este
sistema entrepisos sin viga. Si bien, estructuralmente no es lo mejor, tiene ciertas venta-
]as que lo hacen muy utilizable en nuestros dias. Mencionaremos ventajas y desventajas.

o

- Ventajas:
“s. Mayor economia de encofrados por no poseer vigas.

o Mayor economia de mano de obra, ya que es mucho mas facil armar losas sin tener
: Que armar los encofrados y las armaduras de las vigas.

o Mayor facilidad para el paso de conductos o cafierias de cualquiera de las instalaciones.
Mayor rapidez de armado.

Mayor flexibilidad para mamposterias.

Mejor estética, no estando obligado a esconder vigas con cielorrasos suspendidos.

(] @

Desventajas:
e Mayor costo total de estructura (solo comparando estructura)

e Mayor espesor de losas. L
- o Dificultad en el disefio estructural ya que no son aptas para apeos.‘
& Deben tener cierta regularidad en la ubicacién de columnas.. = . SO
e Aumento de pesos proplos, par 10 cual en general van combmadas con otras tecno- kp
"""loglas o tlpos de losas.” - SRR S -
Grandes esfuerzos de punzonado.

‘sor de la losa, lo que se log_ a con el agregado de Caplteles P
v1gas con o sm't:'apltele -

ENTREPISO SIN VIGAS
CON CAPITEL

- ENTREPISO SIN VIGAS
Y SIN CAPITEL

EDIFICIO CON ENTREPISOS
SIN VIGA

Losas alivianadas

Son aquellas losas en las que se quitd hormigoén en la zona donde no trabaja estructu-
ralmente y se lo reemplaz6 por materiales mas livianos o directamente por aire. El fin
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de esta losa es disminuir peso propio. Lo que representa una gran ventaja, por lo cual se
pueden lograr losas mas grandes respectos a las macizas.

Este sistema, por si solo, puede cubrir luces de hasta 12mx12m, pero combinado con
otros sistemas, las luces pueden seguir aumentando considerablemente,

El hormigén que se reemplaza, es el que estd ubicado en la zona comprimida de la losa;
es decir, en losas entre apoyos la parte de hormigén que se quita es la inferior, Siempre
se debe verificar que el eje neutro de la losa no pase por la zona alivianada. En la zona de
apoyos de las losas se las debe hacer macizas ya que son zonas con posibles compresiones
en la parte inferior, sobre todo si la losa fue estudiada como continua. Lo mismo sucede
en voladizos, donde la compresion esta en la parte inferior. Una opcidén para mantener
una misma forma de alivianar es colocando la zona alivianada en zona central del espesor
de la losa. Esto requiere un estudio exhaustive de las zonas comprimidas y traccionadas.

El material liviano a colocar puede ser poliestireno expandido (en distintos formatos),
ladrillos huecos (losas mas antiguas), aire. En el caso de dejar espacios libres (aire) se
consigue un aspecto estético muy interesante, son los casos de losas nervuradas o case-
tonadas que explicaremos mas adelante. '

-+~ Muchas veces el material liviano se colaca en el centro de la losa, siempre por deba}o
':"del e}e neutro [zona traccionada) y se arman como se muestra en la figura préxima.
“Entodos los casoslas armaduras corren por nervios de hormigon, ya que es el material
jes'_ uctural que puede unir la armadura traccionada con el hormigén comprimido.
Son_losas que mejoran la aislacién termlca y actistica por poseer materiales aislantes
S er:or (Ios materxales hwanes)

' LOSA ALIVIANADA CON SISTEMA DE
‘ ESFERAS HUECAS PLASTICAS

LOSA ALIVIANADA CON BLOQUES DE
ARCILLA - NERVURADA EN UNA DIRECCION

LOSA ALIVIANADA COMN BLOQUES DE
POLIESTIRENG EXPANDIDO - NERVURADA
EN UNA DIRECCION
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Losas nervuradas

Es una losa alivianada. Debe su nombre a que es una losa formada por nervios de hor-
migdn, en donde se encuentra la armadura. Los nervios se colocan cada 60 cm 6 70 cm, y
es una losa unidireccional. Para luces mayores de 5mts. se debe agregar un nervio trans-
versal para lograr rigidizar todos los nervios en su conjunto.

Para ser estudiada como losa nervurada tiene que respetar algunas consideraciones

“(CIRSOC 201, art. 8.11).

@

La luz libre entre los nervios debe ser < 800 mm
Ancho minimo de nervio z 100 mm
Altura de nervio < 3,5 veces su ancho minimo (se refiere al ancho menor)

=]

[

®

En el grafico #2.1 al final del libro se muestran las dimensiones minimas para el di-
mensionado.

El espesor de la losa debe ser:
s =50 mm
o 2 1/12 de la distancia libre entre nervios

Con este sistema, se lagran luces de hasta 7-8 mts. en una direccién sin apoyo inter-
medio.

El calculo es similar al de losas unidireccionales, solo que la armadura se coloca pro-
porcionalmente en cada nervio. Lo mds importante en este tipo de losas es verificar la
posicidn del eje neutro que como ya dijimos debe caer en la parte maciza de la losa.

Las losas nervuradas que no cumplan con las limitaciones dadas se deben disefiar como
losas y vigas. '

SISTEMA DE LOSA NERVURADA EN AMBOS SENTIDOS

r.‘E)? S At Lo *‘mqpf
; & LB ’

26 @ s aa

rervuradas

SISTEMA DE LOSA NERVURADA PARA CUBRIR LUGES MODERADRAS
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Siempre se coloca una malla de acero en la zona comprimida de la losa, para cubrir
posibles fisuraciones producidas por tensiones por contraccidn y temperatura. La cuantia
minima es de ¢ = 0,0018. Para capas de compresidén de 5cm se cubre perfectamente con
hierros ¢ 4,2 ¢/ 15cm en ambas direcciones. Si bien este didmetro no es estructural, en
este caso cumplen la funcion de evitar fisuraciones. '

Losas casetonadas

Similares a las losas nervuradas, pero los nervios son en ambas direcciones, por lo
cual pertenecen a las losas cruzadas alivianadas. Se logran lucen de 10mts. x 10mts sin
inconvenientes, .

El CIRSOC 201, las denomina losas nervuradas en dos direcciones, asi que valen las
mismas limitaciones que las mencionadas para losas nervuradas.

e,
i
i

PUESTA EN SITIO DE CASETONES DE POLIESTIRENO
EXPANDIDO EN LOSAS CASETONADAS

SISTEMA DE LOSA CASETONADA CUBRIENDO GRANDES LUCES
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Losas premoideadas

Son losas que se arman en taller y luego montadas en obra. Es de vital importancia para
obras de ejecucidn rdpida. Cuentan con la desventaja de necesitar un transporte adecuado

"y medios de elevacién.

El ejemplo de losas premoldeadas mds utilizado son las losetas que consisten en losas

' (Iosetas propiamente dichas) de 30cm, 60cm o 120 cm de ancho por el largo necesario,

funcionan como unidireccionales y son pretesadas. Muchas de ellas no necesitan cielo-
. @&

" rrasos, tampoco contrapisos, por lo cual generan ventajas mas alla de lo estructural. Los
- largos mdximos dependen de cada fabricante, pero en general tienen un largo maximo de
~"8mts. Como dijimos, se pueden encontrar de mayor longitud.

LOSETAS PREMOLDEADAS

Losas Steel Deck o losa colaborante

Son losas compuestas, en las que se utilizan chapas o ldminas de acero como encofrado
colaborante, capaces de soportar el hormigén vertido, la armadura metélica y las cargas

de ejecucién. Posteriormente las laminas de acero se combinan estructuralmente con el

hormigén endurecido y actian como armadura de traccién de la losa, comportandose como
un elemento estructural mixto hormigén-acero.

SISTEMA DE LOSA CON CHAPA COLABORANTE
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Losas de viguetas

ertenecen a la combinacion de losas alivianadas y pretesadas. Consisten en viguetas
de hormigén pretesado con forma adecuada para colocar, sobre y entre ellas, ladrillos
ceramicos o ladrillos de poliestireno expandido, hoy en dia estos Gltimos ganan mucho
mercado por poseer ventajas tales como: mejor aislante y bajo peso, a muy poca diferencia
econdmica.

En su parte superior, parte comprimida, necesitan de una capa de compresién, realizada
con 5 cm de espesor (en algunos casos se permite 4cm) y llevan una malla de hierros del
4,2 para evitar grandes fisuras en la losa que se pueden producir por posibles tracciones
entre vigueta y vigueta, ya sean por contraccién o por otras deformaciones a las que esta
sujeto el hormigon (responde a los mismos criterios que losas nervuradas).

Losas Pretensadas

Este tipo de losas serdn tratadas en un capitulo especial, dada la importancia de las

mismas, y porque esta tecnologia no es propia de las losas, sino que puede ser utilizada
por otros elementos estructurales,

DIMENSIONADO DE LOSAS

Cdlculo para losas macizas con apoyo en vigas:
1. Determinacién de losa cruzada o unidireccional

Es cruzada cuando: luz menor

¥

 Luz mayor
— tiene apoyo en los 4 bordes
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s unidireccional cuando: no se cumple alguna de las dos condiciones anteriores, pero debe
eﬁe'r dos bordes enfrentados con apoyo, estas losas conviene armarlas en la luz mas corta.
Dentro de losas unidireccionales se encuentran losas en voladizos, que son cuando: poseen
11 solo borde apoyado.

'éterminaci()n de continuidad con otra losa

eran losas continuas cuando:
« Exista continuidad materialy dé armado.

af Luz menor / luz mayor 2 0,5. (las luces corresponden a las dos losas continuas en la
‘direccién de la continuidad.

" En caso que no sean continuas, para los cilculos se adoptara que la losa de menor luz
estd empotrada en la otra losa, mientras que la losa de mayor luz estard articulada con
f’é'specto a la otra losa.

- Para este libro adherimos al criterio que las losas en voladizos siempre estan empotradas
“en lalosa aledafia (no hay otra opcién) y la losa contigua al voladizo nunca estara empotrada
“al voladizo (esto difiere entre distintos autores, nosotros nos ponemos del lado de la segu-
“ridad sin incidir en gran medida en un sobredimensicnado). Todo esto ya fue comentado
“en puntos anteriores en la descripcion de losas macizas.

3. Predimensionade

El espesor se determina teniendo en cuenta las luces de la losa y las condiciones de
| -'apoyo, con el fin de limitar su deformacion. El predimensionado propuesto, ampliamente
difundido, no es el adoptado por el CIRSOC 201 versién 05, pero este reglamento deja a
. criterio del calculista la forma de predimensionar, siempre y cuando, se haga un calculo
‘de deformaciones. Podemos aseverar que cumpliendo este predimensionado propuesto
“ se esta totalmente de lado de la seguridad, en cuanto a flechas para edificios con cargas
~ de.vivienda u oficinas. En otros casos, con sobrecargas mayores, se deberd aumentar los
" "espesores y luego hacer las comprobaciones debidas.

d[min} = luz / M;
h=d+r
Siendo:
... h=espesor delosa
d = altura util

Luz = en losas cruzadas es la luz menor, en losas unidireccionales es la luz de calculo.

r = recubrimiento = 1,5 cm para losas normales en Buenos Aires (ver comentario posterior)
M = coeficiente que surge del grafico #2.2

Por cuestiones constructivas se sugiere que h sea un niimero entero.
EI CIRSOC 201 art. 9.5.3.3 establece un h min = 9 cm para losas con vigas.

E1 CIRSOC 201 art. 7.7.1 expresa los diferentes recubrimientos para distintos elementos
estructurales y para distintas clases de exposicion; pero en Buenos Aires, los recubrimientos
reales en obra son levemente diferentes ya que se mantienen los criterios establecidos en ver-
siones anteriores de los Reglamentos, por lo cual en este libro mantendremos valores de recu-
brimiento que se utilizan en obra y que cumpien con las condiciones de durabilidad necesarios.
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4. Analisis de cargas

Se deberé sumar todas las cargas que llegan a la losa, incluido su propio peso. Por ser
un elemento estructural superficial las cargas que afectan a la losa se miden en unidad
de fuerza {KN} / unidad de superficie (m?).

En general, las cargas que afectan a las losas son las cargas muertas (hormigén, con-
trapisos, carpeta, piso, aislaciones, etc.) y las cargas vivas {sobrecargas).

Para su determinacién nos basamos en normas CIRSOC 101 que trata de sobrecargas y

cargas permanentes. (Dichas tablas resumidas #2.7 y #2.8 respectivamente se encuentran
al final del libro).

5. Calcule de carga altima

U=1,4+D
U=1,2*D+1,6=*1L
De las dos cuentas, me quedo con la U {carga titima) de mayor valor.

6. Solicitaciones

6.1 Cdlculos de momentos en tramos y apoyos:

Para el cdleulo de los momentos de tramos y de apoyos en losas cruzadas, existen dife-
rentes meétodos. Si bien, existen softwares complejos que determinan las solicitaciones, en
oportunidades es necesario hallar estos resultados en forma mas accesible, por lo cual pro-
ponemos las tablas de Kalmanok (afiadidas al final del libro tablas #2.4). Existen diferentes
tablas, de distintos autores, pero consideramos éstas por considerarlas de més facil uso.

Para losas unidireccionales, lo mas exacto es el cilculo de las solicitaciones mediante la
resolucién del isostético o del hiperestdtico, en este tltimo caso se debera utilizar software
apropiados. Para losas unidireccionales existen muchos programas de facil resolucién, a
diferencia de los programas para losas cruzadas.

Para una resolucién rapida, a mano, de estas solicitaciones, brindamos las formulas del

grafico #2.3 (ver al final del libro), que en el caso de isostaticos son exactas, mientras que
para hiperestaticos son aproximadas.

6.2 Compatibilizacién

Dado que los momentos de losas cruzadas surgen de tablas, los momentos en apuyos se
" apayo tenga dos momentos diferentes, uno que prowene de cada losa aledafia. Si las dife-
rencias de momentos son muy importantes, esas losas no van a trabajar como continuas.

Nosotros haremos las siguientes consideraciones para tomar los momentos de apoyos y
venficacmnes para ver si consideramos la continuidad o no.

Ma = Momento en el apoyo.
Ma, = Momento de mayor magnitud en el apoyo.
Ma, = Momento de menor magnitud en el apoyo.
A Ma = Diferencia numérica entre Ma, y Ma, R
Mti = Momento en el tramo inicial. '
Mtf = Momento en el tramo final.
Maf = Momento en el apoyo final.
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ANTES DE LA COMPATIBILIZACION LUEGO DE LA COMPATIBILIZACION

lamaremos entonces Losa 1 a la que tiene mayor momento de apoyo y losa 2 a la que
tlerié:'menor momento de apoyo.

: I:'. Sl Ma, / Ma; = 0,80 entonces Maf = ( Ma, +Ma, ) / 2 (promedio)
- Mtf, = Mti,

ILSi0,8> Ma, / Ma, 2 0,6 entonces Maf = (Ma, +Ma,) / 2 {promedio)
- Mtf, = Mti; + 1/2 A Ma (tramo 1 se refiere al tramo que tenia el mayor momento de apayo)
- Mtf, = Mti, - 1/2 A Ma {tramo 2 se refiere al tramo que tenia el menor momente de apoyo)

~ Esta ltima cuenta no es necesario realizarla, ya que, si por alguna razon se pierde
: .este grado de empotramiento, la losa serfa estudiada con un momento de tramo menor a
~'la instancia inicial, por lo cual, este autor sugi€re no realizar este descuento del valor de
~'momento en el tramo. Estarfamos siempre trabajando del lado de la seguridad.

FiL Si Ma, / Ma, < 0,60 entonces no se verifica el empotramiento; por lo tanto:

Maf = Ma, (la losa 2 se mantiene con el empotramiento en el apoyo)

Mtf, = Mti, . La losa 1 (la de mayor momento de empotramiento) se recalcula con el borde
_en cuestion articulado.
" 7. Calculo de momentos nominales
Las secciones deben verificar la condicién resistente dada por:

MusMn=*¢
Mu = Resistencia requerida (depende de las cargas mayoradas)
Mn = Resistencia nominal de la seccién (depende del material y de la seccidn)
¢ = Coeficiente de reduccion de resistencia en funcién del tipo de rotura, siendo la so-
licitacidn flexién v el material hormigén, este valor es 0,9.
Mn=Mu/$ - Mn=Mu/0,9

8. Calculo momento nominal reducido (mn}

Mn
0,85 = f'cx bwx d?

mn =
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9, Calculo de cuantias

9.1 Cdlculo de la cuantia mecdnica (ka)
ka=1-/{1-2*mn}

Este mismo valor puede ser calculado por la tabla #2.9, la cual estd anexada al final del libro.

9.2 Cdlculo de cuantias minimas y mdximas
Surgen de la misma tabla anterior (tabla #2.9). Las cuantfas minimas dependen del
tipo de hormigdn, para determinarlas se recurre a la tabla auxiliar #2.9 y en el sector su-
perior buscamos en primera columna la calidad de hormigdn utilizada, nos desplazamos
horizontalmente y encontramos el valor de K, min. En cambio las cuantias miximas se
encuentran en la parte inferior de la misma tabla, entrando con la calidad del hormigény
desplazandonos en forma horizontal hasta encontrar K, mdx.
‘La cuantfa' minima debe ser cumplimentada a excepcién del caso que la seccién de acero
“adoptada exceda por lo menos un tercio a la armadura que surge por calculo (CIRSOC, art.
10.5.3). Pero se debe respetar la cuantia minima que surge por contraccion y temperatura.
E1 CIRSOC 201 art. 7.12.2.1 establece que la cuantia geométrica minima (p), por contracc‘:mn
-y temperatura es 0,0018. ‘
En este punto conviene aclarar o definir a la cuantia geométrica como la relacién entre
la seccién de acero sobre la seccién de hormigén, es decir:

- As
P = pwed
Y cuantia mecanica es la relacién entre tension de acero sobre tensién de hormigén:
Asx fy
ka =
0,85 f'cxbw=d
Relacionando nos queda
fy
ka = e
P 5,85 * f'c

En caso de que la cuantia sea superior a la maxima, se debera disponer armadura de
compresién o aumentar espesor de losa. Sugerimos para nuestro nivel ésta dltima opcién.

10, Calculo de armaduras

Si k,1 2 K, min -
A;=085 K, min+d+bw+f /f y A=0

« Sik,l <K, min— :
A;=0,85 K, 1+bw=d «f /f, vy A=0

Se debe controlar en este caso que la cuantia geométrica sea mayor o igual a 0,0018

W

= 00018
P bwed ™=
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o SiK,min<K,<K,max —
Ag=0,85 K, sbw+d+f /ff, y A =0

o SiK,>K,max serequiere el uso de armadura comprimida, es decir 4';> 0.

. Enlosas correctamente predimensionadas y con cargas normales de edificios de vivien-
~“das o similares no se deberfa recurrir al uso de armadura de compresién,

.. El estudio de losas con armadura comprimida se vera en capitulo de vigas, ya que en
Ias mismas es mas prohable el uso de esta armadura.
- Porlo pronto, para este libro, en easo que K, > K, max, se deberd aumentar el espesor
‘- delosay asi evitar el uso de armadura de compresién.

11. Verificacién de separaciones maximas y minimas
- Enlosasy tabiques, exceptuando las losas nervuradas, la separacién maxima entre
~ hierros de la armadura principal por flexion debe ser (CIRSOC 201, art. 10.5.4):

e 2,5 veces el espesor de la losa
o 25 veces el diametro adoptado

s 30cm

La 'sep_araciéri- minim_a depende de un tema constructivd. Sugeri'mﬁs' Sep;' min: 8 cm

f-"Armadura' de repartlcmn mlmma [para losas umd}reccmnales] es. _
'(CIRSOC 201 art 712 2. 1) :

AsROGOIB*bw*d S
e As>20%Asprmc1pal

: Separacnones mammas en armaduras de repartlcmn [C!RSOC 201 art 7 12-2

o SepSB*h
. Seps30cm

ARMADO DE LOSAS

; Lx; . ; (& Lxy
C1 ¢z c3
_1_ ; ! Asr23
Lanc__ { 1
{ } Asxi
1 AsriZ
e
SEE tx/3 | bxl2
ot
0% (iay > L
5 %
2 [T B 4
m’-‘mww
Asxg S
] (]
Cd cs CG
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EJEMPLO DIMENSIONADO DE LOSAS

Dimensionar ia armadura de acero de las losas indicadas en el siguiente esquema.

4.00 .00 100
d

& |y

©

DATOS
_ '._fC—ZSMpa
 f,=420Mpa
P Dl -6 KN/m?
0LUL1= 4 KN/me
. D2= 7KN/m2

' 2‘_"0m5 /.:_Sm‘ 0, 44 entonces no’son continuas.

En _e':s_lte caso la Losa 1 queda articulada en Losa 2 y la Losa 2 queda empotrada en L1

3.Predimensionado

L1

~ dmin = 5m / 50= 0,10m entonces h min = 10 ¢cm + 1,5 cm = 11,5 cm

L2

dmin=2,20m / 35= 0,063m entonceshmin=6,3cm+ 1,5cm=78cm

Adopto para todas las losas el mismo h = 12 cm
Entoncesd =12 cm - 1,5 cm
d=10,5cm

Cumple con hmin = 9 cm por reglamento (CIRSOC 201. Art. 9.5.3.3)
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4. Analisis de cargas

Para este ejemplo las cargas vienen dadas como datos.

*. 5, Calculo de Carga Ultima

Ul=1,4*D1=14-6KN/m? =84 KN/m?
UL=1,2*D1+16+L1=14%6KN/m*+ 1,6 * 4 KN/m,= 13,6 KN/m,

Adoptamos Ul = 13,6 KN/m?

Ul=14%*D2=1,4+7 KN/m*=9.8 KN/m?
Ul=12*D2+1,6*L2= 14*7KN/m2+16*12KN/m2—276KN/mZ

Adoptamos U = 27,6 KN/m?

6. Solicitaciones

6.1 Cdlculo de momentos

Para los cdiculos de momentos en losas cruzadas nos conviene multiplicar a las cargas
de losa por 1m. ya que estaremos estudiando solo una faja de 1m de ancho. Con este
criterio el resultado de unidades sera coherente con cada valor calculado.

Multiplicamos por 1m (faja de 1m)

Ul =13,6 KN/m** 1m = 13,6 KN/m

Ul = 27,6 KN/m?** 1m = 27,6 KN/m
LOSA 1;

Ingreso a tabla de Kalmanok, segiin tipo de apoyo, Tabla # 2.4.1 de coeficientes de losas
cruzadas, con

Lx /Ly=5m/5m=1

‘CMx = 0,0368
CMy = 0,0368

Mx1=CMx*UL#*1? . =0,0368 13,6 KN/m * {5m)?= 12,51 KNm
Myl=CMy=UL*1? . =0,0368%*13,6 KN/m+* (5m)?=12,51 KNm

En las dos direcciones tenemos el mismo momento as{ que calculamos en una direccién
ya que la otra es igual.

LOSA 2:

M2 U2 % Ix2®  27,6KN/m* (22m)* _ 929K N
=T 1422 - m
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U2slx2®  27,6KN/mx {2,2m)*
- 8

Mex2 =

= 16,7KNm  Este es el momento del apoyo 1-2

7. Momentos nominales

Mn =Mu /@

8=090

Mnx1 = Mnyl= Mx1 / @ = 12,51 KNm / 0,90 = 13,90 KNm
Mnx2=Mx2 /@ =9,39 KNm /0,90 = 10,43 KNm

Mnex2 = Mex2/ @ = 16,7 KNm / 0,90 = 18,51 KNm

8. Momentos Nominales reducidos

En el eje de menor momento nominal se reduce el valor de altura en 1lcm porgue la
armadura en esa direccién va por encima de la otra direccién, por lo cual su altura util
es aproximadamente 1 ¢cm mas chica.

Mn
0,85 % frc« bwx (2

mn =

My, 13,90 KNm
Ml = I o —_— KN = 0,059
0.85x flex bwx d 0,85 * 25000« 1m = (0,105m)?

Al tener las dos direcciones el mismo momento, cualquiera de las dos armaduras podria
colocarse abajo. En este caso elegi la x:

My 13,90 KNm 0072
Mt = = =0
[% 0,85+ ffC'-k bws d? 0,85 = 25000% # L1 * (0’095771)2

My n 10,43 KNm 0.045
mnye = = =0
T 085k flcrbwrd? 0852500005 » 1m « (0,105m)?

Mngyo 18,51t KNm 0079
MNEr = = ==
0,85+ flcxbw +d®  0,85x 2500005 » 1+ (0,105m)?

9. Calculo de Cuantia Mecanica (Coeficiente Ka) - Calculo de Cuantia Maxima y Minima

Para f'. = 25Mpa, de tabla auxiliar
a,, = 0,066
Ka,, = 0,319

ka=1—-+v1—-2smn
koaxl =1— 41— 20,059 = 0,060

kayl =1 - 1~ 20,072 = 0,075

kax2 = 11— 2=0,045 = 0,046
koaexl=1-—J1-2=0079 = 0,082
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| Asapoyu12 = Asexz, por ser. ‘apoyo, resto Ias armaduraa que Ilegan de Ias losas contlguas
e AR-M:A'D_URA5A’D_i:C'i'ONA1';:'"-: | LA

" En apoyos comunes de losas contmu

Ka,; = 0,055 < Kamin —» Kal = 1,33 » Ka_, = 0,080 —

— Adoptamos para proseguir cdlculo Kamin = 0,066
Kay, = 0,075 > Kamin — Adoptamos para proseguir calculo Ka = 0,075
Kax2m0046<Kamm—->Kal 1,33 *Ka,; = 0,061 -

- Adoptamos para proseguir calculo Kal = 0,061

Kae,, = 0,082 armadura de apoyo, no es necesario verificar cuantias

L4

10 Calculo de Armaduras

- As=Ka+bw+*d+*0,85 * (f./f,)

As,, =Ka, *bw+d=0,85+(f, /f )=0,066+100cm+10,5 cm« 0,85 « (25Mpa / 420Mpa) = 3,50 cn?
As,; =Kay *bw=d 0,85+ (f‘c/fy) =0,075 » 100cm «9,5¢cm = 0,85 « (25Mpa / 420Mpa) = 3,60 cm?
- As,=Ka,xbw=d+0,85+(f /f,) = 0,061 +100cm+ 10,5 cm+0,85 « (25Mpa / 420Mpa) = 3,24 cm?

As 3,24 cm?
bwxd WlOGcm = 10,5em

p = : (0,003 > 0,0018 verifica

Asp =Ka®2bw=d» 0,85+ (F/f,) = 0,082+ 100cm « 10,5 cm+ 0,85 « (25Mpa/420Mpa) 435 cm?

" De tabla de seccxones de armadura en cm* / metro de- ancho -

e As,ﬂ; adopto o8 c/14 Asm1 3,59 cm?/m.
. Asyy=adopto @ 8 c/13 Asrea, = 3,87 cmz/m

AS ai = 3 35 cmz/m

. 5 se levantan, en general, la mitad de
- que ilega desde los tramos N e Pt et e

- As adic. Apoyo As necesaria Ast1 / 2 Ast2 / 2

‘t:n nuestro caso: - _

.AsadicmnallZ - Asapoyolz Asxlreal / 2 ASx2re.-al / 2 '

AS, gicionaliz = 435 cm? - 3,59 cm? / 2~ 3,35 cm? / 2 = 0,88 cm2

Colocamos como armadura adicional en el apoyo 1-2: @ 6 c/30 AS,e = 0,94 cm? / m.

Armadura de reparticion losa 2:

As>0,0018 xbw = d = 0,0018 = 100cm * 10,5cm = 1,89 cm?/m
As > 20% Aspincipa = 20% * 3,35 cm?/m = 0,67 cm?/m

Adopto @ 6 ¢/14 As,.,, = 2,02 cm?/m.
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11. Verificacidn de separacion

Separacién maxima reglamentaria para armadura principal =’

£2,5+xh=25%12¢m=30cm
$25*dy, ., =25*0,8cm =20cm
< 30cm

Separacion maxima armadura de reparticién —

<3*h=3*12cm=36cm
.= 30cm

Todas las armaduras cumplen con la separacién maxima.

@8 CHAem

DEFINICION DE VIGAS

Son elementos estructurales lineales, generalmente horizontales. Una de las dimensio-
nes prevalece sobre las otras dos, es la luz de ia""Viga. En general se las realiza de seccién
rectangular. :

Las cargas predominantes son perpendiculares a su eje longitudinal por lo tanto tra-
bajan a flexion y corte. Eventualmente puede existir flexo-compresién o flexo-traccion.

G G4 om

L2 Ly = 5.00 m

78 015 o,
A

C@RCH3om

 TIPOLOGIAS DE VIGAS DE HORMIGON

Existen diferentes tipos de vigas o nombres que les daremos para poder interpretarlas:

L= 5,00 m . Lx=2.20m

¢ Invertida, semi-invertida, colgada.
‘o Placal oT, orectangular.

s (Cinta.

s Pretensadas: postesadas o pretesadas.

= Premoldeadas.

o Como parte de un pdrtico.

e Como parte de un sistema continuo de vigas.
s Ménsulas.

Viga invertida, semi-invertida, colgada

Llamamos vigas invertidas a aquellas que tienen la losa ubicada en su parte inferior. Lo
habitual es tener vigas por debajo del nivel de la losa {colgadas), por lo cual estas vigas se
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Viga
Ag Superior Invertida
T . ai’ N @a
d‘d_d Qﬁ‘_-”’\\ﬁ.

\AS inferior

las considera comunes, no necesitan de alguna designacién extra. Cuando las vigas estin
ubicadas por encima de la losa se las debe designar como “Invertidas”. Existen vigas que
sobresalen de la losa tanto hacia arriba como hacia abajo y las llamamos “semi-invertidas”,

Viga placa

Son aquellas en las que la losa de hormigén (placa) colabora para tomar las compresiones
a las que estd solicitadala viga. Para poder estudiar la viga como placa, la losa debe estar
ubicada en la zona de compresién de la viga; es decir que una viga colgada, el tramo que tiene
momento positivo puede ser considerado como viga placa, en cambio los apoyos y ménsulas
~de'vigas colgadas no puedenser-estudiados como vigas placa. En vigas invertidas, sucede
lo contrario; es decir, se considera viga placa en apoyos y ménsulas, pero no en el tramo.

Se distingue viga placa “L" 0 “T”, siendo la primera el caso que la losa se ubica a un solo
lado de la viga. Y es “T” cuando existe losa ubicada a ambos lados de la viga.
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: Son vigas que tienen su altura igual que el espesor de la losa. Es decir, quedan escon-
didas en la losa. Para que puedan funcionar, tienen un gran ancho, por lo cual, son vigas
n ancho mayor que altura. En la practica, suelen sobresalir de las losas, hacia arriba,
: unos centimetros para ganar un poco de altura.

Su gran ventaja es que no se ven, quedan dentro de losa y a lo sumo dentro del con-
-apiso, pero tiene algunas desventajas, como ser: antieconémicas; muy deformables; no
ueden recibir apeos; al ser de un ancho considerable, los apoyos de estas vigas tienen
iie cubrir ese mismo ancho.

Obviamente las desventajas surgen por no tener altura, recordemos que cualquier ele-
ento que trabaja a flexion, para que sea estructuralmente conveniente, tiene que.t’en.er
u mayor altura segin el eje de la flexién. Obviamente en una viga el eje de flexion es
el vertical, por eso necesita tener mayor altura que ancho. No estd de mas decir, que el
momento de inercia de un elemento tiene la altura elevada al cubo, y que el momento de
inercia esta directamente relacionado con la rigidez del elemento.

:" Pretensadas: postesadas - pretesadas

. El tema postesado y pretesado es parte de otra unidad, como ya adelantaramos. A
modo de comentario, son aquellas vigas donde se le agrega al hormigén un esfuerzo de
pre-compresion lo que le confiere grandes ventajas, ya que ese hormigén trabaja siempre a

E
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compresion. La diferencia entre postesado y pretesado radica en el momento que se realiza
el tesado de los cables de acero.

En el primer caso, la tension se ejerce luego del hormigonado‘de la viga, por lo cual en
general el proceso se realiza en la misma obra. En cambio, el pretesado es cuando se da
tensién a los cables previo al hormigonado y en general se utiliza en vigas prefabricadas.

Viga ménsula

Las vigas ménsulas son las que tienen un solo apoyo, es decir son vigas en voladizo. En
general necesitan de otra viga continua que absorba el momento generado. En el caso que
no haya viga contigua, la ménsula serd tomada a una columna de gran rigidez, provocando
grandes momentos a la misma.

Al igual que las losas en voladizos, se invierte la ubicacion de zonas comprimidas y
traccionadas, pero no generan inconveniente alguno a la estructura.

Yiga envoladizo

Viga apoyada i@ﬁ
I
T
i
{
é
)
i
:

Vigas continuas

Nos referiremos a la forma de estudio de las vigas. Las vigas continyas son aquellas vi-
gas que ademas de ser contiguas cumplen algunas condiciones: continuidad constructiva,
dimensiones similares, cargas similares, longitudes similares. Se puede estudiar dos vigas
como continuas cuando cumplen la siguiente relacién de luces:
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Luz menor
e 2> } 5
luz mayor

Al estudiar dos vigas como continuas, se aporta mayor rigidez en los nudos y se logra
isminuir la deformacion y por ende el momento maximo de tramo. En vigas continuas
aparece un momento negativo. En general, conviene trabajar con vigas continuas.

Viga aporticada con columnas

Son aquellas vigas que se consideran empotradas en las columnas, es decir que le

transmiten momentos a las mismas, por lo que el beneficio logrado en vigas es perjudicial”
para las columnas. En muchos casos es necesario y a veces es la umca opc;on constrmr '
Ea v1ga aportxcada, co : e

-'_mmmsaomm

.1 Predsménsmnade

La altura se determma temendo en cuenta la qu de Ia VIga ¥ las condlmo‘nes de apoyo
con el fin’ de llmltar la esbeltez y por ende su deformacmn Este predimensmnado ‘ )
en dar rlgldez ala V:ga : =
~E CIRSOC 201.art. 9.5. 2 1 estabiece alturas minimas:

hm‘in. = I_uz/’m :

Slendo m un coef1c1ente que surge dei grafico # 3.0 dlspuesto al fmal del hbro.

Estas limitaciones impuestas por reglamento se ven altamente superadas cuando esta-
blecemos otra condicion que tiene que ver con disefiar la viga lo mas econdmica posible.
Para lograrlo se fija la siguiente relacién:

= en casos de vigas entre apoyos: h=luz/10

s en casos de voladizos: h =luz/4

El ancho de la viga debe ser como minimo: bw = h / 4, se sugiere bw=h / 3.

Sila viga tuviese menos ancho que el propuesto en estas férmulas, la viga deja de tra-
bajar en las condiciones previstas y se debe calcular con otros criterios, ya que aparecen
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otros esfuerzos como ser flexion lateral, deformacién lateral, etc. En caso de aumentar el

ancho mas de lo sugerido, se pasa a tener vigas antieconémicas, pero pueden existir.
Asimismo, se debe cumplir con bw min = 12cm, que surge por cuestiones constructivas.
Normalmente el ancho se lo establece en funcion de cuestiones arquitecténicas {anchos

de paredes) y también constructivas (debido a las medidas de maderas para encofrados),

2. Analisis de cargas

Una vez establecidas las dimensiones de la secci6n transversal de la viga, se procede a
determinar la totalidad de las cargas que actuaran sobre la misma.
Las cargas que actian sobre las vigas son:

a} Descargas de Losas (distribuidas): Son las reacciones de las losas sobre las vigas. Se
dividen en reacciones D y reacciones L.

b) Apeos de vigas (PVIga) 0 columnas (Pcolumna). (puntuales): Se dividen en cargas
puntuales DyL

“¢) Paredes (distribuidas) {qparedes). Pertenecen a cargas D
d) Pesos Propios (distribuidas).(qpp). Pertenecen a cargas D

. P Columna q P Viga
S 7 I L o
i
q BLosa
q Parec!es___ BB ¢ | Liosa

‘Se determinan cargas Gltimas: =

U =1,2* D+1,6+*L

3.,53;'bl_iégcita'c'ianes

Unavez que se tienen definidas las cargas y los diferentes estados que van a plantearse,
se procede al calculo de las solicitaciones dltimas en las vigas (Mu y Vu).

El analisis estructural puede realizarse mediante el uso de algtin software de calculg o
manualmente mediante los diferentes métodos aproximados conocidos. En casos de poca
complejidad se puede utilizar las férmulas ya mencionadas para losas umdlrecc;ona}es
ubicadas al final del libro (TABLA #2.3). g

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones tiltimas én las secciones criticas
comunes (centros de tramos y apoyos) para dimensionarlas, y en secciones especiales cuya
verificacion sea importante (zona de apeos, por ejemplo).
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':.Dﬁmensianamientn por Resistencia a Flexion

Las secciones deben verificar la condicién resistente dada por:

| Mu < ¢ +Mn

u = Resistencia requerida (depende de las cargas mayoradas)

‘Mn = Resistencia nominal de la seccmn (depende del material y de la seccidnj

¢ = Coeficiente de reduccion de resistencia en funcién del tipo de rotura, siendo la
“solicitacion flexion y el material hormigdn, este valor es 0,9,

Viga rectangular
4.1 Calculo momento nominal

Mn = Mu/d — Mn = Mu/0.9

4.2 Calculo momento nominal reducido (mn)

mn = Mn / (0,85 * ' * bw * d?)

4.3 Calculo de la cuantia mecanica (K,)

K,=1-.(1~2+mn)

Este mismo valor puede ser calculado por TABLA #2.9 que anexamos al final del libro,

“siendo la misma que la utilizada para losas.

4.4 Calculo de cuantias minimas y maximas

Las mismas pueden ser calculadas por formula o también pueden surgir de la tabla
smencionada anteriormente al igual que lo hicimos en losas.

“Sifc<30MPa K, min=14/(0,85%fc)
" Sif'c>30 MPa K,min=1/(3,4%fc)

K, max=K, max - f1 - 0.375 * 51
Siendo f1:

Sifc <30 mpa B1—085
Si f'c > 30 mpa = 0.85 - 005*&&.:3_0_1‘,4.3’33), 20.65
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4.5 Calculo de armaduras

° SiK,<K,min—kal =1,33*Ka -
« St kal =z Ka min —

A;=0,85*f *b,+K min+d/ff, y A =0

- Si kal < Ka min —»
A=0,85=f b *K 1 *d/fy yA.=0

° SiK, min< K, <K, max -
A;= 0,85 f *b, »K, *d/ff, y A';=0

° SiK, > K, max se requiere el uso de armadura comprimida, es decir 4%, > 0

El maximo momento que podra tomar la seccién comprimida de hormigén es:

K,max

M, =0,85%*f *h, *d =K maxx (1~ 5 )

Por lo que el momento remanente debera ser tomado por la armadura comprimida:
AM, = M's=M, - M= A’ * f's* (d-d")

L

Donde la tensién * s surge de la TABLA #3.1 dispuesta al final del libro.
Por lo que se puede despEJar la armadura comprimida como:

=AM, [[fs*(d-d')]

Finalmente de la sumatoria de fuerzas se obtiene

d
As=0,85% flLx bw*kamax*-f———-l—ﬂg* fs/fy
¥

4.6 Determinacidn de capas de armadura

--Se-debeverificarla cantidad-de capas-que se necesitan-al colocar la armadura de fle-

xi6n. E1 CIRSOC 201 art. 7.6.1) establece separacién minima entre hierros de 2,5cm, en la
préctica alin se utiliza una separaciéon minima de 2cm.

Lia cantidad de capas se pueden establecer segtin TABLA # 3.3.
Viga placa

En el caso que la viga sea placa, previo al cdlculo de momentos nommales se debe pro-
ceder a calcular ancho colaborante:

Las Figuras siguientes muestran los tres tipos de secciones con alas que contempla el
CIRSOC 201-05: Viga “T” bajo losa, Viga “L” bajo losa y Viga “T” aislada.
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Las condiciones que da el CIRSOC 201.art. 8.10.2 y art 8.10.3 art. 8.10.4 para el calculo
ol 'ancho efectivo “b” a emplear en los célculos resistentes son:

Para vigas “T” bajo losa
| b= by “I"beizq + b der
b < luzdelaviga /4

- 1= . :
be (izq o dery = minimo (B hy; Edtstancr,a libre a viga adyacente)
" Para vigas “L”" bajo losa

b= by, +b,

b, = minimo (6 = by ; %distancia libre a viga adyacente; luz de la viga /12)
Para vigas “T" aisladas
S Ry 2 by /2

 Viga "L" bajo losa .

* Viga*T balolosa Viga T aislada

b

. Distibre .
entre vigas o

¢ Mn= Mu/cp

: __4 2 Caiculo de Momento Nommai Redumdo
mn = Mn/[0,85 *f’c * b x d3]

4.3 Calculo de Cuantia Melcénica
K,=1~J1-2+mn)
Este mismo valor puede ser calculado por la TABLA #2.9

4.4 Calculo de cuantia minima y maxima

Se calcufan igual que para viga rectangular.
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4.5 Calculo de Armadura

A) Si kg < hp/d secalcula Ay = 0,85+ ﬁ:’*b*f(a*% y A,=0
¥

y se verifica que A, 2 A,;min; si no verifica: se adopta el 4 min.
B) SiK, > hy/d
La fuerza que toman las alas vale: ;= 0.85% f'c* (b - b, ) * i,

h .
El momento (respecto a “As”) tomado por las alas vale: Myp = Cp* (d — —ZL)
La armadura necesaria para equilibrar Cyvale : A, = C./f,
El momento a equilibrar con el hormigon del alma vale: M, =M, - M,
- De aq_'ui en adelante el calculo del alma se efectiia como una seccién rectangular aisla.da,
paralo cual serd necesario recalcular “K,” para el momento solicitante “M_ ", Al finalizar el
. célculo se debera adicionar ala armadura "A,,” la armadura "A " necesaria para equilibrar

las compres:ones en las alas: -
' En prlmera mstancza supondremos que no es necesario disponer armadura comprimi-

IlW

Y-'s'é’veri__fic_a'_que_ A-Sr.' 2_44;'5- mm:,_ si no_ verifica: se adopta el Ag i
B2) K; > K, max S€ requerird el uso de armagdura comprimida, es decir 45 > 0

'Fl_i'ja:rfnos' la posicion del eje neutroen C,,,, = ko ppar *d = 0,375+ d

'El maximo momento que podr4 tomar la seccién comprimida de hormigén es:
M__OBS fC*bW*d *kanmx*(l ctmax/z)

Por lo que el momento remanente debera ser tomado por la armadura comprimida:

AMn = M; = an _Mc ZA; *fsf *(d_dr)
L4 wpgr o f__ Cﬂl(l,‘c_dr _ d,
Donde la tension “f'.” surge de €;= 0,003 = e = 0,003 = (KC max — F) /Ky max
Sie< €,= Lo MPa entonces f; = E, x € ‘
YT Eg  200. 000 s
Si€; = €, entonces f{ = f, porlo que se puede despejar la armadura comprimida coma
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B’l)Sx K'”'< Km,mx secaIculaAsw—GSS fexby, * k, *w yﬁ = 0,4, = Ag, + Ay

Ay =0Mn/[f;+(d—d)]

Finalmente, de la sumatoria de fuerzas se obtiene

d
* Ky max * =+ A’ *fiﬁ-fl

A, =0,85«f'c+b,
fy 7 Jy

4.6 Determinacion de capas de armadura
" Se calcula igual que para vigas rectangulares.

: S DIMENSIONAMIENTO POR RESISTENCIA A CORTE

: i ‘l""’]‘
J,Vu T t
i ! + L\'u Vul y
l_‘iv.‘{ i )
M L d a |
L E
{c) g
{h
{ '
L1
|
F ¥ v ¥ ¥
e , L b4
(e} ]

CONDICIONES TIPICAS DE APOYO DONDE SE
MUESTRA LA UBICACION DEL ESFUERZO DE CORTE
MAYORADO YU,

La condicién basica de disefio que debe cumplirse es: (CIRSOC 201, art. 11.1.1)
¢ *VnzVu
Donde:

Vu = Corte dltimo en la secciton de disefio {obtenido del analisis estructural).
Vn = Corte nominal que se requiere para la seccidn que se disefia.
¢ = Factor de reduccidn de resistencia. Para solicitacidn por corte vale 0,75.

La resistencia nominal al corte esta dada por la suma de la resistencia nominal pro-
porcionada por el hormigdn llamada contribucién de hormigdn al corte y la resistencia
nominal que aportan las armaduras de corte.

Vo=Vc+ Vs
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Donde:

Ve = resistencia nominal proporcionada por el hormigén sin armaduras de corte.
Vs = resistencia o contribucion de las armaduras de corte.

5.1 Consideraciones en el valor de Vu (CIRSOC 201. Art. 11.1.3)
En los casos de apoyo directo de la viga (sobre columnas o tabiques), en la zona ubi-

cada entre la cara del apoyo y una seccién de viga situada a una distancia “d”, la carga se

transmite directamente al apoyo por compresion en el alma, Por esta razdn, en estos casos
se permite disefiar las armaduras de corte para un valor mdximo de corte ultimo correspon-
diente al que se produce a una distancia “d” de la cara del apoyo.

Vu(calc} = Vu (x=0) ~ Uu (C/Z + d}
Donde

d = altura 1til de la seccidén y
¢ = ancho de columna.

Para aplicar esta reduccién del valor de corte se debe cumplir otras dos condiciones:
* Que las cargas se apliquen superiormente (no “colgadas”).
¢ Que no existan fuerzas concentradas significativas a una distancia del filo del apoyo

menor que “d”.

kn los casos de apoyos indirectos (apeo sobre otra viga) las armaduras deben dise-
fiarse para el mdximo corte Gltimo correspondiente al filo del apoyo,

Vu[(:al(:] = Va0~ Ya ® C/Z

* \dhmgm

.

] Vu

5.2 Calculo Corte nominal
Vn=Vu/¢

5.3 Se debera verificar la capacidad resistente de la seccion:
v < 5/6 « Jfc* by, +d
fcen [MPa] y el resultado de .\/_'c en [MPa]
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5.4 Contribucion del hormigon
- Se estima una contribucién del hormigon sin armaduras de corte. (CIRSOC 201. Art.

11.3.1.0)
. 1 ’
Ve :g*ﬁc*bw*d

Toda diferencia de corte nominalﬁpor encima de esta contribucion se debe cubrir con
armadura de corte.
 Selimita 4/f ¢ < 83 MPa, si lo supera se adopta este valor (CIRSOC 201 art. 11.1.1).

‘& 5 Determinacién de Vs
Vs=Vn-Vc

Vs es el valor de corte absorbido por estribos y barras dobladas. En caso que Vs <0
. significa que por calculo no es necesario armadura de corte, pero de todas maneras se
debe disponer un estribado minimo como ya comentaremos.

Limitacion de Vs:

El CIRSOC 201 art. 11.5.7.9 no especifica una verificaciéon directa de la fisuracién del
alma por efecto del corte ni de la resistencia de las bielas comprimidas, pero sf existe una
verificacion indirecta a través de la limitaci6n al aporte de la armadura total al “Vn” de la
fisura. Debe cumplirse:

2
ng-éw*\/?’c* bw x d

Pero esta verificacién resulta innecesaria en el caso que se haya cumplimentado con la
verificacion del paso 5.3. '

5.6 Determinacion de seccion de acero para estribos
El Reglamento establece un minimo de estribos, pero no exige el doblado de barras. En
particular en nuestro medio, el hecho de utilizar barras dobladas estd perdiendo vigencia,
por lo cual en este apartado nos dedicaremos a explicar el calculo de estribos. En caso de
requerir tomar esfuerzos de corte con barras dobladas se podra recurrir a los lineamientos
que establece el CIRSOC 201-05.

_Av=d=fy

Vs (CIRSOC 201 art. 11.5.7.2)

Donde:

d = Altura util de la seccién.

s = Separacitn entre planos de estribado, medida sobre el eje de la pieza.

fv = Tensidn de fluencia especificada de los estribos.

Av = Area de acero contenida en un plano de estribado =n- 4,,

n = Nimero de ramas {normalmente 2).

A,, = Area de una de las ramas de estribo contenida en el plano de estribado
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5.7 Estribado minimo
El CIRSOC 201 art 11.5.6.3, establece una seccién minima de estribos dada por:

A 1 b
% bw y

T fy

Lo que es lo mismo:

Av
e 20,33 «bw/fy

Av _cm2 - bw{cm]/10

s "m--  k

Donde k surge de la tabla #3.2 dispuesta al final del libro

5.8 Separacién maxima de estribos (CIRSOC 201, art 11.5.5.1 y art. 11.5.5.3})

Si
VSS%*\/?C* bw xd SS{é%%ﬁn
Si
Vs>%*\/f’c* bw * d SS{Z%j;fn

5.9 Determinacién de estribos a adoptar

Ay nx Alv
s sep
Siendo:

n = cantidad de ramas

Ay, = seccidn que corresponde al didmetro del estribo adoptado {d).
Sep = separacién entre estribos.

Se desprende de la formula, que de las tres variables: el didmetro y la cantidad de ra-
mas son las mds féciles de proponer y despejar la separacién. Si la separacidn es menor a
7cm deberfamos aumentar la cantidad de ramas o diametro de estmbo segun sea el caso.
“Nuestrasugerenciaes utilizar separacion mfnima = 7cm.

Por otro lado, si la separacién es superior a las maximas se deberan disminuir las otras

variables, que en caso de no poder por ya ser las minimas se deber4 adoptar estribos con
separacion maxima, ya calculada.
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_:..-§IMEN§IONADG DE VIiGA RECTANGULAR
) Datos:
Hurmigén H-25 {f'cm 25 MPa)

gh= 40 KN/m

gL =15KN/m

Lpn=6m

- Apoyos columnas 20cmx20cm

qn,ql

% \i/\l/\ \]/\L g \]

K

0,60

$¢\LT

0,20

1. Predimensionado

h=Ln/10=600cm /10

h=60cm
bw=h/3=60cm/3
bw = 20cm
d=h-rec=60cm-3cm
d=57cm

2. Cargas tltimas

q,=L4*qy=14*40KN/m =56 KN / m
'? qu=12*qp+1,6*gL=12+40KN/m+ 1,6 # 15 KN/m =72 KN / m, valor adoptado
3.‘-7‘Calculo de solicitaciones

En este caso particular por ser simétrica con solo una carga distribuida, las reacciones
y los momentos se calculan con las siguientes formulas:

* [,
Ra = Rb =elon
2
25N/ v 6m
Ra:Rb=7 /72”* =216 KN
qu *Ln
M, =
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72kN ¥ (6m)2
M, = /";( ) = 324 KNm .

4. Dimensionado a Flexion (viga rectangular)

4.1 Ccilculo de Momento Nominal

" = Mu _324KNm 360 KN
N T m

4.2 Calculo de Momento Nominal Reducido:

_ Mn
(0,85 f'ox by = d?)

My

360KNm
my, = W = (,26
(0,85 = ZS.OOOm * 0,20m = 0,572m?)

4.3 Cdlculo de Cyantia Mecdnica (segin tabla) :
k,= 0,31

4.4 Cdlculo de Cuantia Minima y Mdxima (segun tabla):
Ka min = 0,066

Kamax =0,319

Elvalor de k, obtenido se encuentra, segiin los limites indicados en la tabla, por encima
de Ja cuantia minima y por debajo de los valores que requieren de doble armadura por

lo que resulta: '

4.5 Calculo de Armaduras:

£
As = ko 0,85« d = bw*if
fy

As = 0,31 % 0,85% 20cm = 57 cm + 25MPa / 420 MPa =17 88 cm?
Adpto 6920 = 18,84 cm2

Perchas de armado 2¢6
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‘pimensionado a Corte

dlculos intermedios:

[F7e =75 MPa = 5 MPa (< 83MPa )

Jffe s by x d= S'GOO_TE* 0,2m= 057 m =570 KN

Flculo de Estribos:

Consideraciones en el Valor de Vu: se considera el corte solicitante a una distancia “d”
del filo del apoyo:

0,20m

Vu-—-Ra~—qu*(—;—+d)=216KN—72KN/m*( +0,s7m)=
Vu= 167,76 KN
5.2 Cdlculo del Corte Nominal:

Vn=Vu/¢=16776 kN / 0,75 = 223,68 KN

5.3 Verificacién de las Dimensiones de la seccién
.. Como se utilizara la expresién simplificada para el calculo de “V¢” se tiene que verificar:

V, = 22368kN < 5/¢ x Jfc « b, xd="3fc«570KN = 475 kN
(verifica)

Cdlculo de estribado Necesario:
La expresion general de la resistencia nominal es:

Vn:Vc+Vs

. 5.4 Contribucién del Hormigdn
- Utilizando la expresion simplificada para la colaboracion del hormigoén resulta:

Vo=1/px JFc * by x d=1/gx570KN = 95 KN

5.5 Determinacién de Vs ,
Queda por resistir con armadura:

V,=V,-V,= 223,68 KN-95 KN = 128,68 KN
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5.6 Determinacidn de seccidn de acero .Q-I_MENSIONAD@ DE VIGA PLACA

Dado que no se utilizaran barras dobladas el estribado se obtiene como:

A, Y 128,68 KN em? - H_armigém H-25 ( f'.= 25 MPa)
s d *fy T 0.57m 42 KN /cm? = 5.4 m _ - Acero: ADN420 (f, = f,, = 420 MPa)
D= 40,5 KN/m
5.7 La armadura a disponer debe ser superior a la minima, qL=12,6 KN/m

. 'Lﬁ = 6m {luz de viga)
H-25 (f', = 25MPa) |

Resulta: Resolucién:

b 20cm/10 cm? cm? sredi ionado
(‘i"ﬂ) _bw _ 20em/10 159 - <54 . Predimensi ‘
s min k 1,26 i m :
Ln 600cm
= e = 60cm
. 10. 10 ‘
5.8 Separacién mdxima h  60cm
W= — = = 20cm
3 3
Dado que: = h—rec = 60cm — 3cm
v, 128,68 KN 1 = 570'?“ '
= =022 <~ .
fic = by, = d 570 KN 3

la separacién maxima es S, = min (—

- {57cm
3 ; 40cm) = mm(

5 ;40cm) =28,5cm

5.9 Determinacidn de los Estribos a adoptar

Tal como se describi6 anteriormente, se adoptaran una cantidad de ramas yun didme-
tro de estribo. En caso de que la separacién calculada esté dentro de pardmetros razo-
nables (entre 10 cm y 30 cm) serian correctos los valores seleccionados. Caso contrario
se recomienda utilizar otro didmetro y/o cantidad de ramas.

Elijo: . . SO RS
4 Bnmensmnado a flexmn de vnga 'I‘ _ o _
n =2 (cantidad de ramas) - @ = § (Alv = 0,5cm, lo extraemos de tabla de secciones) - Dado que esta viga se ‘encuentra en contacto con losas a ambos lados en la parte com—_
primida; sela con51dera una VIga T: Esto qulere dear que el ancho real de 1) v1ga serd el
" Determing separacion Sep, sabiendo que: ‘ancho pr‘OplO de ella més el ancho colaborante que aportanlasfosas. =
iq”?" w b:bw+be;zq+beder :
s sep e : _
. s —-m = 1,5m
Despejando separacién: b < luzde mga/c} ,
bedermin =beizgmin =8+ iif = 8+1lcm =84 cm
2=, 2 s ) ) __ Sepentrelosas 400cm
Sep = —5—2%2;7{% = (,185m = 18,5cm be der min = be izg min = 2 =— = 200 cm
, be = minimo de ambos valores anteriores = 88cm
Adopto B8 ¢ /15 b = 88cm + 88cm + 20cm = 196¢m
Adoptamos b= 150 cm
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4.1 Calculo de momento reducido

Mu 30942 KNm

Mn = — = .
n 7 .90 343,8 KNm
4.2 Cdlculo de momento nominal
= Mn _ 343, 8KNm 0 0-'33
= — o= =0,
085+ fcxbxd® g5, 25000% 51,50 m * (0,57 m)?
4.3 Cdlculo de cuantia necesaria
Ka=1—-+v1-2+mn=0034
4.4 Cdlculo de cuantia minima y mdxima
" Ka'min =0,066 de tabla
.. Kamdx=0,319 de tabla
4.5 Cdlculo de armadura
L e R ¥ YIN-v
855 f'c ¥ bx kax— =085 25MPa = 150 —_— = m?
f Ty T e A 0 MPa 1471 em
T T S 0,066  57cm
0,85 % flc s bw * Kty % = = 0,85 % 25MPa % 20 cm # ——— i = 2
ey _ 120 Mpa o8 em
AS > AS‘[!”}X »

* . Adoptamos 5 $20 = 15,71 cm?

- Eldimensionado de estribos es similar a viga rectangular.
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DEFINICION DE COLUMNAS

" La columna es un elemento estructural vertical. Soporta cargas verticales predomi-
nantemente. Es la encargada de transmitir las cargas a las fundaciones. Puede soportar
efectos de momentos, o también cargas horizontales. Por lo tanto, es un elemento solici-
tado a Compresion o Flexo-compresion. Al tener compresion sufre los efectos del pandeo.
. Normalmente es un elemento esbelto, es decir que su altura predomina frente a la me-
‘dida de sus lados.

PORTICO SIRIPLE
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Acero
Longitudinal

/

' * /! q_ B 4
. . 45 <
b ? A | K X 2
VIGA i
‘ _Aqero
" Acero ; - Longitudinal
* Transversal :
< T <€
z Z =
= =
- p o) T
3 Bk Acero
ol O Transversal
4
B
ol : 2
|
PORTICO SIMPLE
CLASIFICACION

Por su esbeltez

e Columnas cortas: la resistencia depende sélo de la resistencia de los materiales y
de la geometria de la secci6n transversal. No se verifica efecto de pandeo. Solo se di-
mensiona con momentos de primer orden.

e Columnas esbeltas: |a resistencia puede reducirse en forma significativa por las
deflexiones laterales, es decir influyen los efectos de segundo orden y los problemas

- de inestabilidad del equilibrio, Se debe verificar efectos de pandeo.

Por su posicién en la planta estructural

e Columna central: est4 ubicada en parte central de una estructura, tiene vigas su-

88

periores en cada direccion, hacia ambos lados.

> Columnas de borde: en una de sus direcciones (llamese x) tiene viga hacia un lado,
pero no hacia el contrario. En la otra direccién (llamese ) hay vigas hacia ambos lados
o no las hay. Estas columnas son las que estan ubicadas en general en los bordes de la
edificacién, En la primera direccién mencionada, se generan momentos de borde, mds
alla que se hayan estudiado todas las vigas articuladas ya que al ser el hormigdn un ma-
terial contintio entre viga y columna, al querer deformarse la viga, siempre va a generag
momentos a las columnas. Un momento por més pequefio que sea, a la columna lo afecta
en gran medida, porlo cual no se lo puede despreciar. En la otra direceién al haber vigas
hacia ambos lados, los pares pequefios se compensan y pueden despreaarse

Columna de esquina: En ambas direcciones de la columna aparecen vigas hacia un
lado y hacia el otro no, por lo cual en ambas direcciones deben considerarse momentos.
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Por la relacién de sus dimensiones

COLUMNA CEMTRAL COLUMNA DE BORDE COLUMMNA DE ESQUINA

Por la forma de los estribos

« Columnas simples: Utilizan estribos cerrados individuales. .
. Ceiumnas zunchadas: Cuando las barras se encuentren distribuidas sobr_e una cir-

" cunferencia se puede utilizar un estribo circular cerrado continuo, es decir en forma

. de espiral.

« Columna: relacién de lados a/b <5

e Tabique: relaciér_i de 1ados a /b 25

Por ser parte de un edxfacao desplazable 0 No

o Unacolumna de una estructura se puede suponer como mdespiazahle si el incre-
mento en los momentos extremos de la columna, debido a los efectos de segundo orden,
es igual o menor que el 5% de los momentos extremos de primer orden.

Se podra suponer como indesplazable, si se verifica que: (CIRSOC 201, art. 10.11.4. 2)

Vus' lc

EL HORMIGON PARA ARQUITECTOS 69




Siendo:

@ Indice de estabilidad

YPu La carga vertical mayorada total

V.s El esfuerzo de corte horizontal en el piso considerado

A, El desplazamiento relativo de primer orden entre la parte superior e inferior del
entrepiso debido a Vy,

I, Longitud del elemento comprimido en un pértico, medida entre los ejes de los nudos

del pértico, en mm

o Una columna de una estructura se puede suponer como desplazable: en caso que
no se cumplan las condiciones anteriores.

ARM?AWRAS

Funcnon de la armadura longitudinal
La armadura daun margen de seguridad con tespecto alarotura del elemento, dado

que la hace mas ductll esto es que la estructura nos “avisa” con fisuras, la proximidad
- del Colapso _ S
T 051bles momentos flectores.

P: de opox‘tar Ios efectos del pandeo. NN
' ta ia resnstenma a compresmn logrando secciones de hormigdn mas econdmicas.

LA
N
. "-f._-Armadura _ C
By ! __Lonltudanai el
! A
- N
S

Funcion de los estribos

Evitar el pandeo local de las barras longitudinales.

Arriostrar las barras longitudinales.

Confinar el hormigén.

Absorber esfuerzos de corte y torsién.

Evitar un tipo de rotura fragil, caracteristica del hormigén a compresmn Lamisma
consiste en la generacién de tracciones en forma diagonal respecto de los esfuerzos de

compresion.

-]

L]

-]

k-]
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TABIQUES DE HORMIGON ARMADO

" pefinicion de tabique

Elemento superficial vertical solicitado predominantemente a Compresidn o Flexo com-

presibn.
La funcién del tabique puede ser:

o como cerramiento, divisorio de ambientes.
o elemento estructural para soportar cargas verticales.
o elemento estructural para soportar cargas horizontales: subsuelos, tanques.

Muchas veces se utiliza un tabique de hormigdn como cerramiento, pero al ser de hor-
migdn se lo trata de aprovechar para soportar cargas. En muchas casos es necesario para
soportar cargas horizontales, como ser la de empujes de suelos, de agua o de viento,

Cuando tenemos que hacer documentacion de obra, por ejemplo, un plano de encofrados,

" un tabique que sélo cumple la misma funcién que una columna, tal vez no es necesario
* distinguirlo en su nomenclatura, por lo cual sigue la misma numeracion que las columnas,

mas alla que haya variado su proceso de calculo.
En cambio, los tabiques que ademds cumplan funcién de cerramiento, se los designara

“enel plano de encofrados con la letra T y sélo se indicard el espesor del mismo, ya que la
““otra dimensién surgira de planos de replanteo.

PANDEO

 El pandeo es un efecto de inestabilidad elastica que hace que piezas sometidas a com-
presién pura terminen afectadas simultdneamente por flexiones, producto justamente de
‘esa inestabilidad. El pandeo comienza con alguna excentricidad en la carga provocando

“ una pequefia flexién y luego se retroalimenta en s{ mismo aumentando la excentricidad

'y su efecto, y asi sucesivamente hasta provocar la rotura por flexién con cargas mucho
menores que la que hubieran provocado la rotura si el pandeo no existiese,
Factores que afectan el pandeo:

» Altura: cudnto més alta la columna, mayor efecto de pandeo.
o Momento deinercia: a menor momento de inercia, mayor efecto de pandeo.
» Condicién de apoyo: a mayor empotrarmiento en los extremos, menor efecto de pandeo.

DISPOSICIONES REGLAMENTARIAS

Columnas:

Lado minimo: 20cm {CIRSOC 201, art 10.8)

Seccién minima: 400cm?

Didmetro minimo armadura longitudinal: g 12 (CIRSOC 201, art 10.8)

Separacién maxima entre barras: 30cm
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barras longltudinales

48 dy, de Ia barez o alambre del estribo

{ 12 dyy de la barra longitudinal
S
b {fado menor de fa columna)

SEPARACION VERTICAL DE LOS ESTRIBOS CERRADOS

Estribo minimo:

° Para barras longitudinales g <16 [mm] entonces didmetro de estribo @ 6 (CIRSOC
201, art 7.10.5.1)

° Para barras longitudinales ¢ >16 [mm] entonces didmetro de estribo ¢ 8 (CIRSOC
201, art 7.10.5.1)

Separacién maxima estribos: max {lade menor de columna, 12 didmetros de barra
longitudinal, 48 didmetros de estribo). (CIRSOC 201, art 7.10.5.2)

Cada barra longitudinal, tanto de esquina como las alternadas, debe tener un soporte

lateral proporcionado por la esquina de un estribo (barra soportada). Podra haber ba-
rras no soportadas siempre que su distancia a una barra soportada no supere los 15 dbe
(didmetro de estribo) (CIRSOC 201, art 7.10.5.3)
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DISTINTOS ESQUEMAS DE DISTRIBUCION TRANSVERSAL DE
LAS BARRAS LONGITUDINALES EN COLUMMAS

Cuantia geométrica minima: 1 % (CIRSOC 201, art 10.9.1)

Cuantfa geométrica maxima: 8% (CIRSOC 201, art 10.9.2), tener en cuenta que por
yuxtaposicion no se supere este valor '

Separacion minima entre barras: 4cm (CIRSOC 201, art 7.6.1)

Separacion maxima de barras longitudinales sugerida: 30cm.
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Tabique:

Lado minimo: 12cm

Seccion minima: 720cm?

Diametro minimo armadura longitudinal: ¢ 8

. Separacién maxima armadura longitudinal o transversal: min (30cm, 25 diametros
- barra longitudinal, 2,5 veces el espesor del tabique) (CIRSOC 201, art 7.6.5)}

Diametro minimo armadura transversal: ¢ 6

' Cuantfa geométrica minima: 1,2 %
- Cuantia geométrica maxima: 8 %

- Columnas redondas zunchadas:
- Didmetro minimo: 30cm
" Didmetro minimo armadura longitudinal: ¢ 10

pPidmetro minimo armadura zunchos: g 10

‘Columnas cortas sin momentos extremos

Para determinar la capacidad portante se debe considerar que el hormigén no se com-

porta igual con cargas rapidas que con cargas lentas. Con cargas permanentes, los ensa-
‘yos han demostrado que la resistencia a compresién maxima confiable del hormigon es
“aproximadamente 0,85 * f'c.

La carga axial nominal y 1a carga axial tltima se determinan con las siguientes expre-

“siones que no consideran la excentricidad minima:

Pn = Resistencia nominal (“real”) de la seccidn
Pn = 0,85 *frC*AC +fy*ASt: 0’85 *f'c* (Ag wAst] +fy*ASt

Donde:
f'c = Resistencia especificada a la compresién del hormigdn

+fy = Tension de fluencia especificada de la armadura

Ac = Area neta de hormigén
Ag = Area total o bruta de la seccién de hormigoén
Ast = Area total de la armadura longitudinal

Luego la resistencia nominal debe afectarse por el coeficiente de minoracién de resis-

tencia para cumplir:

& * Pn {max) 2 Pu
Siendo
¢ = 0,65 para columnas con estribos.

¢ = 0,70 para columnas zunchadas.

El CIRSOC 201 art. 10.3.6.2 establece una limitacion adicional en la resistencia de co-

lumnas, para tener en cuenta excentricidades accidentales de las cargas. Se especifica:

¢ Pn (max) = 0,80 ¢ (0,85 * f'c * (Ag-Ast) + fy = Ast} para columnas con estribos.
¢ Pa (max) = 0,85 & (0,85 = fo = [Ag-Ast) + fy = Ast) para columnas zunchadas.
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MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LOS NUDOS

Las columnas de borde, es decir las que en alguna direccién tienen de un lado viga y del
otro no, como se muestra en grafico siguiente, se encuentran sometidas a la solicitacion de
flexién compuesta debido al momento que le genera la viga a la columna. La viga siempre
transfiere a la columna un momento al ser el hormigén un material monolitico. Si bien

ese valor de momento puede ser pequefio y para la viga lo despreciamos, en la columna

no se lo puede despreciar, Este momento se genera siempre, por mas que la'viga se haya
estudiado articulada a la columna.

Columna Superior

il
i
¥

|

1
-

v

PR

Viga

Lv

Columna Inferior

La distribucién de momentos puede realizarse con el siguiente método o por medio de
programas de calculo.

Referencias

Iv: Momentos de Inercia de la viga.

Is: Momento de Inercia de la columna superior.
~1i-Momento-de Inercia de la columna.inferior.. . ..

Ms: Momento en el pie de la columna superior.

Mi: Momento en la cabeza de la columna inferior.

Mv: Momento de la viga.

M®: Momento de Empotramiento Perfecto en la viga.

L?.
M° = g+« e (viga Empotrado — empotrada) *

LZ L e
M® = g+ r (viga Empotrado — Articulado) ™

Estos momentos de empotramiento perfecto, estan indicados en la tabla # 2.3
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Coeficientes

c v Is
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Momentos flectores -

»
iR

(Cs+€D) -

My = M°x

i P 'la- oa :
Momento en el apoyo exfce_nqr de aviga vy
: - . *M© . s
Momento en la cabeza de la columna inferior Ms = <M — ppy o &5
S 1+Cs+C0 - L5+
Momento en el pie de la columna superior Mi = Lci-a) o L .
1+Cs+Ci Cs+Ci
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DIMENSIONADO DE COLURMNAS

Proceso de calculo
Determinacion de Sistemas desplazables o indesplazables

El CIRSOC 201-2005, art 10.11.4.1, indica que se puede suponer que los nudos extremos
de una columna son indesplazables cuando los momentos de primer orden en los extremos
de la misma experimentan un incremento menor o igual al 5% al considerar {os efectos de
segundo orden. Dado que esta verificacidon es bastante laboriosa de efectuar, propone la
siguiente expresion aproximada (articulo 10.11.4.2, Exp (10-6)) cuya verificacion permite
suponer gue un entrepiso de una estructura es indesplazable

Se podra suponer como indesplazable, si se verifica que:

ZPu AO

<0,05
Vs lc

| .Sie'n._d'o:

S Q Indlce de estabilidad

S 'EPu La carga vertical mayorada total

Vs El esfuerzo de corte horizontal en el piso considerado

A ifdesplazamlento re!atlvo de prlmer orden entre la parte superior e inferior del
entrepiso debidoa Vs - -

1 L’ongxtud- del elemento Comprzmldo enun pOI‘thO medida entre los ejes de los nudos
“del’ po'rtlco en mm o :

1 rm(:lpio' el swtema puede considerarse indesplazable si existen elementos de
arrlostramlento laterai como ser tablques de hormlgon, celosias, etc. En general, se tiende
a-'freahzar structuras mdesplazahles i :

LS. Slstemas desplazables quedan fuera del alcance de este texto. En caso de querer
ampliar mformacmn se debe recurrzr aI CIRSOC 201-05 articulos 10.11.4.

o1 Pré&itﬁe‘nsionado ' .

o Para el predimensionado conviene utilizar las férmulas citadas en “Columnas Cortas
Sln Mamento Extremos, sin descontar de Ag el valor de Ast.
*Para columnas con estribos despe]amos Ag, previendo una cuantfa minima (suger;do)

Pu=080+p*[085=fcxAg+fy+Ast|=080+*d*(0.85*fcxAg+fy*Ag)

Despejo Ag y reemplazamos p = 0,01 {cuantia minima es la mas conveniente) y ¢ = 0,65

%

Ag=Pu/(065+080*(0,85*fc+0,01*fy})
Para un H25

Ag =Pu /{0,52* (0,85 2,5 KN/cm? + 0,01 * 42 KN/cm?) )
Ag = Pu / 1,32 KN/cm?
MASTROPIETRGOC
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Pn= Resistencia nominal (“real”) de la seccion.

- f'c = Resistencia especificada a la compresion del hormigon.
fy = Tensién de fluencia especificada de la armadura.

Ag = Area total o bruta de la seccién de hormigén.

Ast = Area total de la armadura longitudinal.

p = Cuantia geométrica = Ast / Ag.

Pararealizar un predlmensmnado rapido, para un edificio de viviendas, se puede utili-
_zaruna Gnica férmula, cuyos resultados daran en todos los casos dimensiones de columnas

atlsfactorlas

Pu es aproximadamente 1,32 (P, + P, ).
Manteniendo una cuantta baja
Ag=1,32 (P, +P.)/ (0,52 * f'c).

Ag=(Pp+P.)/(04*f0).

Para columnas con momentos se sugiere aumentar las dimensiones en el sentido que
actiia el momento flector.

2. Longitud efectiva: le = klu.

Se denomina longitud efectiva a la longitud de la onda de pandeo que se utiliza para ia
- determinacién de la carga critica de Euler. En estructuras con nodos indesplazables esta
':_: longitud estd comprendida entre 0,5 y 1,0 veces la longitud “libre” o longitud sin apoyo
: l_ateral (lu) de la pieza y en la mayoria de los casos se encuentra entre 0,75 y 0,90 veces
“dicha longitud, dependiendo de la restriccién al giro que impongan las condiciones de
_ vinculo en los extremos superior e inferior.

2.1 Longitud sin apayo lateral (lu)

" Las longitudes sin apoyo lateral de una columna pueden ser diferentes segtn la direc-
“«ci6n que se esté analizando. La siguiente figura resume los criterios propuestos por el
" CIRSOC 201, art. 10.11.3.2,

E -3
5 [
¢ {
1]
4, u
 ——— | I——— et
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2.2 Factor de longitud efectiva para elementos comprimidos (k)

EI CIRSOC 201-2005, articulo C10.12.1, propone en sus Comentarios dos métodos para
la determinacion de este coeficiente. El primero de ellos consiste en el uso de nomogramas
(ver grafica #4.0 al final del libro) y el segundo consiste en el uso de expresiones analiticas.
El primer método es facil de utilizar, pero poco practico para el calculo de un gran niimero
de elementos. Asimismo, es imposible incorporar los nomogramas a una planilla de cal-
culo (si bien no se encuentran transcriptas en el CIRSOC 201-2005 podri{an utilizarse las
férmulas con las que fueron desarrollados, aunque en su uso pueden presentarse algunos
problemas de convergencia).

El segundo método consiste en la aplicacién de expresiones originalmente expuestas en
la normativa britdnica. Estas expresiones son sencillas de utilizar y pueden ser utilizadas
en planillas de cédlculo y programas, pero pueden arrojar resultados excesivamente del .
lado seguro.

Se propone aqui la utilizacién de una expresion extraida de un articulo del ACI Struc-
tura Journal / Mayo-Junio 1993. Esta expresidn, valida para estructuras con nodos indes-

plazables, da resultados muy préximos a los que se obtienen al aplicar los nomogramas:
La expresion propuesta es:

designara como “h” al lado paralelo a la direccién de estudio. Este proceso de calculo se
aliza para las dos direcciones de una columna, por lo cual en un caso “h” serala direccién

*y luego “h” serd la direccion “y”. )
En los ejemplos que realicemos los lados de la columna se llamaran “bx” y “by”.

Calculo de Esbeltez
. A = esbeltez
_'Cuando A es mayor que 100 las [lamamos columnas de gran esbeltez y su calculo difiere

| ac4 presentado, y queda fuera de nuestro alcance. Para evitarlo se puede agrandar la
eccién, hasta alcanzar un A menor a 100 (CIRSOC 201, art 10.11.5).

k=L
A= <100

Siendo

r= radio de giro respecto al eje de estudio
kz1-1/[S+9‘I’A)—1/[5+9LPB]—1/[10+‘PALPB)

r - ‘[9 para secciones rectangulares se acepta r = _.J,._., O 3 # h (C[RSOC 201 art 10 11.2)
Donde los coeficientes “¥” para los extremos “A” (superior} y “B” (inferior) de la colum- : NA o _ : :

na se definen como:

a

: 4" Calculo de esbeltez hmlte |
¥ = [Z EI / Ic] columnas / [ EI / lv] vigas B o
: Aum = 34 12 (

< 40 Alim = esbeltez limtte

En la expresion anterior “Iv” es la longitud de cada una de las vigas que concurren al
nudo tomadas entre ejes de apoyos.

En estructuras construidas con una tinica calidad de hormigén los médulos de elasti-
cidad “E” se simplifican y desaparecen.

Para tener en cuenta la fisuracion, el CIRSOC 201, art. 10.11.1 indica que, en forma sim-
plificada, los momentos de inercia a utilizar en las expresiones anteriores pueden tomarse

como la siguiente fraccién de los momentos de inercia correspondientes a las secciones
brutas (Ig):

Sz Al:m > 40 aa‘optamas 40

: -‘..SIendo M:tu . ei momento ultlmo, de menor vaior abso uto_,—: _MZu el* de mayor valor'-_; R
absoluto Cuafldo se reemplazan enla formula, io hacen con su signo. . . ' :
' :"En caso que Mlu MZu 0 entonces Mxm _ 22 ;

5. Comparacmn [CERSOC 201 art 10.-'12.2]'_ o
SiA> Ahm se debe verlflcar efecto de pandeo se necesﬂca calcular momentos de segundo o

: 'orden sepasaal paso 6. : : - _
~StA<Alim se denomma Columna CORTA no se vertﬁca efecto de pandeo se dlmensmna

con momentos de primer orden Se pasa al paso 7.

e Columnas: 0,70 Igc
° Vigas: 0,351gv

Introduciendo la simplificacién anterior y suponiendo un dnico hormigén queda:

6. Calculo de momentos de segundo orden
¥ =2 [Z Igc / Ic] columnas / [Z Igv/ 1] vigas :

6.1 Se cdlcula Mmin: momento minimo (CIRSOC 201, art 10.12.3.2)
En el caso que la columna apoye en fundaciones muy rigidas, “¥” se aproxima a cerq.

En casos de dimensionade rapido puede suponerse k = 0,9, valor que en general esta
del lado de la seguridad, por lo ya expresado.

En el caso que se pretenda calcular k con nomograma, se recurre al gréafico #4.0 al final
del capitulo.

Llamaremos los lados de las columnas “b” y “h” para coincidir con otras bibliografias y
con los diagramas de interaccién que utilizaremos propuestos por el reglamento CIRSOC.

Mmin = Pu.(0,015m +0,03=h)  hen metros.
6.2 Se calcula Ec = Mddulo de elasticidad del hormigén

Ec= 47(}0.«/7}’% [MPa]
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6.3 Se calcula Ig = Momento de inercia
_ bx h®
T2

6.4 Se calcula E.I = rigidez flexional de la seccién del elemento (CIRSOC 201, art 10.12.3)

04+FEcxig

E = Ty

Donde B, es la relacion entre la maxima carga axial mayorada que actGa en forma per-
manente (carga de Jarga duracion) y la maxima carga axial mayorada asociada a la misma
combinacion de cargas (CIRSOC 201, art 10.11.1). Este valor suele ser cercano a 0,7 por lo
tanto es aceptable tomar ;= 0,7.

1,2 = Pd
1.2+«Pd+ 1,6+« Pi

Ba=
6.5 Se calcula Pc = carga critica de Euler (CIRSOC 201, art 1 0.12.3)

2 w2 E I

,5+g4 ﬂﬂ-ﬂ>04  3“%1<OAsemmmaﬁ Cm = 0,4

o'Miu el momento ultlmo de menor Va}or absoluto, y MZu el de mayor valor ab-
\squto. Cuando se reemplazan en la formula lo hacen con su signo.

Enc caso'que Miu = M2u'= 0 se toma Cm= 1"

Los jalores de cm para columnas esbeltas en pdrticos desplazables e indesplazables se
Lot encuentran enla TABLA #4.1 dispuesto al final del libro.

a ,_"62_755‘é"balcu1_ci 8, = factor de amplificacién

el N P
55 - _Pu
' 0,75.P¢

: Si”65 z 1 .se'adb.?m?:ém 6331 -

6.8 Se calcula Mc = momento amplificado (CIRSOC 201, art 10.12.3)
= ¢, * Mmdx

Donde Mmdx sera el maximo entre: Msup; Minf; Mmin
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7, Determinacién de la cuantia

Con el valor de Pu y Mu se debe calcular la cuantia geométrica p para ello entramos a
los 4bacos de interaccién. Se elige el diagrama con los valores de f'cy y.

h—recubrimientos

Y= )

h—6cm
“h

Podemos considerar y =

"En caso que y esté comprendido entre los valores de referencia de los diagramas, se
debe elegir el diagrama con menory por ser el mas desfavorable.
Luego se calculan los valores:

_ Pu
MR
Mt
M=y

El valor de Mu es el maximo valor de todos los momentos considerados. En el caso que
- sea columna corta, Mu es el maximo entre Msup y Minf {puede llegar a valer 0). En el caso
que sea columna de moderada esbeltez el valor de Mu es Mc (nunca vale 0)

ny mson los valores de los ejes de ordenadas y abscisas respectivamente del diagrama
de interaccién. En el lugar que se crucen los valores de “m” y “n”, quedard determinada la
cuantia geométrica (p ).

Los diagramas de interaccién se encuentran al final de libro Graficos # 4.2 a 4.10.

8. Determinacién de la armadura por direccién

Ast=p.Ag
pmin = 1%

~ Se debe tener en cuenta que la armadura calculada es para la direccién considerada, al
ser armaduras simétricas, se coloca Ja mitad en cada cara de la direccién analizada. Luego
- se debe estudiar la otra direccién.

.+ Enel caso que sea columna Corta cuadrada y sin momentos extremos se puede estudiar
~un solo eje, y la armadura se coloca indistintamente, respetando un hierro como minimo
en cada esquina para poder armar los estribos.

9. Determinacion de estribos
Estribo minimo:

e Para barras longitudinales ¢ s= 16{mm] entonces didmetro de estribo g 6
o Para barras longitudinales g > 16 [mm] entonces diametro de estribo ¢ 8

Separacién maxima estribos: min {lado menor de columna, 12 diametros de barra
longitudinal, 48 didmetros de estribo}.
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EJEMPLO DIMENSIONADO DE COLUMNA 2. Calculo dele=klu

* En esta oportunidad lo haremos por medio de las férmulas siguientes, ya mencionadas.
Datos:
WA =2 [T [ge / Ic] columnas / [X Igv/ 1] vigas
Hormigon: H-25({, = 25MPa }

Acero: ADN 420 (£, =f,, =420 MPa )

Altura libre de columna:  lu = 3m 20cm * (20cm)® | 20cm = (30cm)®

Cargas: Pd =400 KN; Pl = 200 KN o wa = 2« —12%300cm 12+ 300cm - 1,94
Momentos ultimos: Msupx =~30 KNm  Minfx = +20 KNm  Msupy = Minfy = 0 ﬂsi?:&?ﬁ?

Dimensiones de vigas que apoyan en la columna direccion “x” 15 x 40.

En la direccion “x” llega solo viga de un solo lado. En cambio en la direccién “y” llegan

vigas de los dos lados. 20cm = (30em)®  30cm x (30cm)®

+

WB =2~ 15c¢m * (40em)3
12 » 400cm
7 k=1-1/(5+9*¥YA)-1/(5+9*¥B)-1/(10+¥YA*YB)
o & 8
S 8 s 8 k=1-1/(5+9%194)-1/(5+9%3,42) -1/ (10 + 1,94 * 3,42} = 0,87
Piso? —t- S : V- 15x40 4o V- 15x40 |
[} Pis0 2 e e e e ey _ Como ya comentamos, en caso de desconocer todos los elementos que afectan a los
2 28 = ‘nudos de la columna, se podria haber considerado k = 0,9, que siempre esta del lado de
« ® o “la seguridad.
Planta 1 miw 5 8 Plants 1~
3. Esbeltez
2 o 2
: D 0 fex L 0,87+3m
o 5 o = - L T =79
12 A =—— g 0,09m
1 | 8 1
-al ser columna rectangular
Vistaen X Vistaen ¥

= 03+h=03+03m=0,09m

4, Calculo de esbeltez limite

ot ‘_.’f_‘.f’f‘.’?’?‘.*‘l‘?s%“‘%a._?“_’ S Z20KNm

) > Alimx = 34— 12 *(mNm

. Mimx = 3412+ (320 ) =42 Adopto Alimx = 40

Ag = (Pd +PI) /(04 *f'c) = (400 KN + 200 KN} / (0,4 * 2,50 KN/cm?)

5. Comparacion
Ag = 600 cm?.

Como A, < Alim no se verifica efecto de pandeo segin direccidn x, entonces voy alpaso 7.

Altener momentos en la direccién x, estructuralmente conviene que el lado “x” seamas

largo que el lado “y” 6. Determinacion de cuantia

Adopto bx = 30cm; by = 20cm Valores a considerar segiin x:

Pu=1,4= Pd=14+«400KN = 560KN
Pu=12+% Pd-+ 16+ Pl =12« 400KN + 1,6 » 200 KN = 800 KN
Pu adoptado = BOOKN = 0,8 MN

DIRECCION X
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My = Mmax = 30 KNm = 0,03 MNm

_ Pu _ 0,8 MN — 133
P by bx T 020me030m
_ Mu 003 MNm
P by bx?  020m = (03m)
_bx~6em 30cem-6cm —08
YU T T T 30em
Ingreso a abaco de interaccién con f'c = 25 Mpa y=070 fv=420 Mpa
n=13,3 Mpa m = 1,67 Mpa

Del diagrama de interaccion extraigo p = 0,014
7. Armado
Se adoptap = 0,014
Ast = p*Ag=0,014 = 30cm * 20cm = 8,4 cm?
Ast necesario = 8,4 cm?

Se adopta armadura simétrica

Ast 8,4 cm?
As nec por cara = TS

= 4,2cm? Adopto 4412 = 4,52 ¢m? por cara

DIRECCION Y

2. Calculodele =k Iu
WA =2[ZIgc/Ic] columnz{s/ [Z Igv/ 1] vigas

20cm * (20cm)®

L. 30cm « (20cm)?
12+300cm '

12« 300cm

VA =2+« 15cm = (40cm)3 + 15cm « (40cm)® 0,56
12 » 400cm 12 = 400cm
30cm * (20cm)® | 30cm = (30cm)3
_ 12 + 300cm 12« 350cm
VB =2+ 15cm + (40cm)?® | 15cm * (40cm)3 — 1,29 )
12 = 400cm 12 = 400cm

k=1-1/(5+9*WA) -1/(5+9+WB)-1/(10+PAiVUR)
k=1-1/(5+9%0,56)-1/(5+9%129) -1/ (10 + 0,56 = 1,29) = 0,75
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3. Célculo de esbeitez

0,75%*3m ~ 375
H O T ogem

kL
Ay = 2

ry= 0,3 *by=0,3*0,2m = 0,06m

4. Calculo de esbeltez limite

Miu
Alimy =34~ 12 = (

= ii = 22
MZu) Alimy

5, Comparacién

Como A, > Alimy es necesario considerar efectos de la esbeltez
Como A, < 100 utilizaremos momentos amplificados Mc

6. Calculo de momentos de segundo orden

61 Muy,,, = Pu. (0,015m + 0,03 * by) = 800 KN. { 0,015 m + 0,03 *0,2m ) = 16,8 KNm

6.2 Ec =4700../f'c [MPa]
Ec = 4700.v25 MPa = 23.500MPa

* 3 % 3
6.3 Ig = bx = by _0.30m {0,20m) — 0,0002
12 12
y 3 . 2% 0,0002m*
6.4 El = 04 +EcxIg _ 0,4 * 23.500MN /m* * m* 117 MNm?
1+ 8, 1+0,6
1,2+Pd 1,2+400KN
i s ‘ = : — 0,6
Siendo 1,2:Pd+1,6%Pl  1,2¢400KN+1,6x200KN
6.5 e E.I wéx 1,17MNm?
: = = = 2,27TMN
Pc (k + [u)2 (0,75 « 3 m)? 2,
Verificamos: Pu=<075*Pc
0,80 MN<0Q,75 2,27 MN =1,70 MN  verifica

e 0,6 + 0,4 Ml‘—i
Cm‘— ] JMZ_
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6.7
¢ 1
Ons = YT oEMN - 190
i-575.5c Y075 227N
6.8

Mc =38, * Mmdx =1,90+* 16,8 KNm = 32 KNm = 0,032 MNm

En este caso el Mmdx es el Muy,,,;, ya que no hay otros momentos gue afecten a la columna
en el eje “y.”

7. Determinacién de la cuantia en y

Pu adoptado = BOOKN = 0,8 MN

Recordar que para ingresar a los dbacos de interaccidn hay que trabajar conny m en .

la unidad de MPa.

Mu = Mc = 0,032 MNm

_Puo o esmn
nmt’ox*byw0,301‘;‘H=D,20m”" ¢
Mu 0,032 MNm
= 2,70 MPa

M= B« byt 0,30 m ~ (0,20m)2

_by~6em 20cm-—-6cm
© by 20em

0,7

Ingreso a &baco de interacciéncon fc=25Mpa  y=0,70 fy=420 Mpa
n=133 m=2,70

Del diagrama de interaccién extraigo p = 0,03

8. Armado
Se adopta p=0,03
Ast=p.Ag=0,03*30cm*20cm =18 cm?

Ast necesario = 18 em?

Se adopta armadura simétrica °
Ast 18 em? -
As nec por cara = <5 == 9cm? '
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aeje’x

Descuento 2 ¢ 12 = 2,26 cm? por cara
As por caray a adoptar = 9 cm? ~ 2,26 cm?= 6,74 cm?
Adopto 4 ¢ 16 = 8,04 cm?.

Evidentemente la eleccion del eje “x” de 412 por cara, no fue la mas conveniente. Se-

- guramente cualquier calculista corregiria esa armadura eligiendo para cada cararespecto

o

316, entonces los hierros de las esquinas que descuentan para la cara respecto a

fe_ 0

son 2¢16= 4,02, la armadura adicional a agregar en eje “y” seria 9 em? - 4,02 cm? =

on__n

eje’y

4,98 cr® con lo cual adopto ahora 3¢16. Logramos menos seccién de acero y mas pareja
“1a eleccidn. Si bien se puede elegir distintos diametros en columnas, lo 16gico es que el
“didmetro mayor vaya en las esquinas, ya que es aprovechado por ambos ejes.

Conclusién: adoptamos

s Respecto a eje x 3¢16 (incluye las esquinas)
« Respecto a eje y 3¢16 {no incluye esquinas)

Seccién
g 3916 Respecto eje Y
- ©,
10O T A G R SR
o ob-—> 3016
by= 20cm Respecto eje X
» O 60 0 o {incluye esquina).

4,7¢cm  py=30cm

9. Estribos
Para barras longitudinales ¢ 16, adopto estribos ¢ 6

Separacidn estribos:

» 12 ¢ de barralongitudinal =12 * 1,6 cm = 19,2em
» 48 ¢ de estribo =48+ 0,6 cm = 28,8 cm
e Lado menor = 20 cm

Se adoptad 6 ¢/ 19 cm

La separacion de los hierros longitudinales son 5,6 cm en un sentido y 4,5 cm en el
otro (surgen por geometria), ambos menores que 15 * 0,6 cm = 9 ¢m, por lo cual no re-
quiere ganchos.
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: “En ingenieria, la mecdanica de suelos es la ciencia que estud;a los esfuerzos que se pro-
: ducen en elterrenoy sus efectos. Por lo tanto, es la ciencia que estudla el suelo, su estruc-

tura y sus propledades Esta ciencia fue fundada por Karl Von Terzaghl, a partlr de 1925,
: Todas Ias obras de arqultectura se apoyan sobre el suelo de una v otra forma, y muchas
: -de ellas, ademis; utilizan la tierra como elemento de construccion para terraplenes relle-
'nos en general por lo que, en consecuencia, su estabilidad y comportamlento funcional
7'y estético. estaran dete minados, entre otros factores, por el deses

aswnto sxtuado '
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CONCEPTO DE SUELOS

El suelo es la capa de transformacion de la corteza sélida terrestre, sometida a un
constante cambio estacional y a un desarrollo peculiar. Aparece como resultado de un
conjunto de procesos fisicos, quimicos y bioldgicos sobre el medio rocoso original (roca
madre) denominados genéricamente meteorizacion.

También puede definirse como la descomposicion de la roca, seria un proceso estatico
por el cual la roca se rompe en pequefios fragmentos, se disuelve, se descompone, se for-
man nuevos minerales.

El terreno a considerar desde el punto de vista constructive comprende solamente la
capa mas exterior de la corteza terrestre.

ORIGEN Y FORMACION DE SUELOS

. Los suelos son el resultado del proceso de meteorizacidn, tal cual surge de su definicion,

B La meteorizacion es la descomposicién de minerales y rocas que ocurre sobre o cerca de
la superficie terrestre..

-7 "Los factores que condicionan las caracteristicas de la meteorizaci6n y, por lo tanto, la
_evolucién de un suelo, son el clima, la topografia, los organismos vivos, la roca madre y el
o transcurrido. El résultado es la formaci6n de un perfil de suelo, sucesion tipica de

ontaiesque fiéﬁdtégfél:édn}‘l_ln'tbZde factores que han intervenido en su formacién.

ORIGEN Y FORMACION DE SUELOS

g0 IKG. MARCELO MASTROPIETRZO

Roca Metamérfica

CLASIFICACION DE SUELOS

Los materiales que componen el terreno se dividen en Rocas y Suelos.

" Rocas:

Se denominan asi aquellas rocas duras y compactas. Es un terreno de cimentacion ex-

-celente. Se clasifica segn su origen en:

= Eruptivas
e Sedimentarias
.o Metamorficas

Suelos:
Hay tres procesos en su origen:

» meteorizacion de lasrocas
° transporte
= sedimentacion

Clasificacion de suelos USCS
El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS {Unified Soil Classification Sys-
tem (USCS}) es un sistema de clasificacion de suelos basado en la textura y el tamafio

de las particulas de un suelo.
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i
Divisionas mayorast Simbolo del grupo  |Nombre def grupo
‘\ k
grava limpia mencs del grava E;ien Eradu:;a,
Grava 5% pasa ettamiz ne200 Gw gravaina agru
> 50% da la fraccion gruesa retenida
. I ; iz o4 14,75 GP grava pebremente graduada
suelos granylares en el temiz n {4.75 mm} wrava con mas de 12% AP
gruesas de finos pasantes det tamiz ng|G M 87
mas ?:‘ Syfilt ) 200 GC grava arciltoss
‘item o en el tami Arena bien graduada,
#2200 (0.075 mm} Arera Arena ngla SwW arena fina a gruess.
S
> 50% de fraccion gruesa qué pasa sp Arena pobremente graduada
el tamiz n24 i
Ham Arena con mas de 12% de finossM Arens limosa
5C Arena arcillosa
li
Limnos y arcillas inorgdnico il mo
. |limite liquido < 30 CL arcilla -
- jSuelos de grano fino o - - - <
) organico OL Limo orgdnice, arcilla orgénica
més del 50% pasa = - -
42 No.200 limo de alta plasticidad,

tamiz fo. Limos yarcillas incrgénico MM fimo elstico

limite liquido 2 50 CH Arcilla de alta plasticidad

orgdnico OH Arcilla orgdnica, Lima orgdnico
k¥ t
Sue!?s: altamente - rurba
organicos
ESTRATOS DE SUELOS
. BEFiNiCE@NES

Suelos Granuiares. Buen terrem') para c1mentac1on si su compamdad es medla 0 aIta

y el espesor cIel estrato es suf1c1ente No resxsten traccmnes ni esfuerzos de corte
Se representa cada tipo de suelo mediante un simbolo con dos letras. Cada letra es RRRDITI _ _ ,

descrita debajo. Para clasificar el suelo hay que realizar previamente una granulometria
del suelo mediante tamizado u otros. También se le denomina clasificacién modificada de
Casagrande.

___leo- Suelo de' c1m r tacxon malo ya que una pequena varlacmn cie humed d es sufl-: o
'c1ente para variar. s c0n31sten<:1a. S o Vi L

Loess. Es un sedlmento clasico terrestre compuesto predommantemente de pa tlcul‘as'-j _. 5 S
'tamano hmo y formado esenm‘:'lmente por la acumulacmn de polv Y portado po'_,_ eI viento..

Primera yf o segunda letra Segunda letra + Marga: Suelo rico.a base de una mezcla de arena, Ilmo 0. arcﬂla (0 cualquler mezcla_
simboio Definicion Letra Definicién de los mtsmos) con humus, a menudo denommada manto vegetal en contraste con Ios
-G grava p pobremente graduado [tamafio de particula uniforme} ' _.______subsuelos que contlenen una menor pI‘OpOI‘ClOI’l de materla orgamca. e
s arena W bien gradado {tamafios de particula diversos) : i S . _ . R
M limo H afta plasticidad Tosca: Son limos de origen eélico con fuerte impregnécién calcirea. Presenta buena
C arci%}%al L baja plasticidad : resistencia para f_und_aciones. -
o OYganico :

Turba: Material organico descompuesto, son suelos muy compresibles y resultan in-
adecuados para fundar.

Segiin este sistema, los suelos se dividen en tres grupos principales: de grano grueso,
de grano fino y altamente orgdnicos (turbas).

Para separar los suelos de granos gruesos de los de grano finos se adopta el tamiz 200
(0,074mm).

Terreno vegetak Es un tipo de terreno absolutamente prohibido para cimentar una
estructura, por pequefia que sea. Se exige siempre su remocién o excavacion total hasta
alcanzar el terreno natural. Se entiende por terreno vegetal a la capa o porcion donde
alcanza la vida de los vegetales de superficie, o en la que se encuentren las raices de
los mismos.

W
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Rellenos: Esta clase de terrenos, realizados siempre por intervencién humana, se com-
porta de forma parecida al terreno vegetal.

Arcillas expansivas: Aquellas que presentan cambio de volumen con los cambios de
humedad, cuando la arcilla se humedece sufre fuerte expansion que produce dafios con-
siderables en paredes y pisos sobre todo en climas de largos o intermitentes periodos
de humedad, debido a los cambios de volumen con los cambios de humedad

Agua Freatica: Es el agua que se mueve libremente en el terreno sometida nicamente
a la fuerza de la gravedad y llenando todos los poros, La parte inferior de estas capas

esta constituida por un suelo impermeable y el nivel superior de estas capas se deno-
mina nivel freatico.

ESTUDIO DE SUELOS

'El"Esfu'd:io de Suelo tiene una funcién muy practica y permitira conocer:

Caracterlstlcas fisicas, quimicas y mecénicas del suelo.
Comp051c1on estratxgrafica es dec1r las capas o estratos de diferentes caracteristicas

gul@-de frlC‘?.IO'_if_l'ji‘fnt'ei*n'a:_-_‘ B
i EStLI(_i_i_p'_'dq'SuéIo 5@"Cafa¢teri?a por tener 3 etapas claramente definidas:
R 1 Trabalo de Tel‘reng G

2. Trabajo de Laboratorio
3 -Re_(__iaccmn del Informe Final

Traba;o de Terreno _
La tarea de campafia consiste en la ejecucién de sondeos a determinada profundtdad
Los sondeos se realizan en un didmetro aproximado de 3", mediante perforacién manual
“arotacién con barrenos y trépanos especiales, con inyeccidn de agua o lodo bentonitico,
segun el caso, para lo cual se utiliza-una bomba aspirante-impelente, accionada con motor
a explosion.

Una vez alcanzada la profundidad de -1,00 m y luego cada metro de avance de la perfora-
cion hasta alcanzar la profundidad prevista, se ejecuta el “Ensayo Normal de Penetracién”

0 “SPT” (Norma ASTM D 1586) con la cuchara Modificada de Terzaghi, la que se hinca en
el terreno natural mediante un martinete de 63,5 Kg de peso que se deja.caer desde una
altura de 0,76 m para transmitir una energfa aproximada por golpe de 48,3 Kg.m.

En todos los casos, se debe asegurar el resguardo de las muestras mediante la utiliza-
cién de portamuestras interiores de PV.C. con su correspondiente cierre hermético, las
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| que en esa forma serdn remitidas al laboratorio. Se debe realizar, ademas, la descripcion
‘tacto-visual de los sedimentos encontrados, como as{ también sus espesores y secuencias.
" Todas estas determinaciones son comprobadas posteriormente en el laboratorio.

2. Trabajo de Laboratorio

Se determinan las propiedades fisicas y mecanicas de las muestras representativas
extrafdas, a través de la ejecucion de los siguientes ensayos:

a. contenido natural de agua

b. limite liquido y limite plastico. Por diferencia se obtiene el indice de plasticidad.

c. clasificacién por el Sistema Unificado de Casagrande.

d. ensayos triaxiales, parala obtencién de los pardmetros de corte {u y cu) en ellas se
~ determinara ademas la densidad hiimeda y reducida a seco.

Angulo de rozamiento interno

-El angulo de rozamiento interno o angulo de friccién es una propiedad de los ma-
teriales granulares, el cual tiene una interpretacién fisica sencilla, al estar relacionado
con'el dngulo de reposo o maximo dngulo posible para la pendiente de un conjunto de

“dicho material granular, En un material granuloso cualquiera, el Angulo de reposo esta

determinado por la friccion, la cohesién y la forma de las particulas; pero en un material
sin cohesién y donde las particulas son muy pequeiias en relacién al tamaifio del conjunto,
el &ngulo de reposo coincide con el 4ngulo de rozamiento interno.

MODULO DE BALASTO

El médulo de balasto es una magnitud asociada a la rigidez del terreno. Permite
conocer el asentamiento de una edificacion en el terreno, asi como la distribuciéon de es-
fuerzos en ciertos elementos de cimentacién. Se mide aplicando una carga vertical sobre
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una superficie y midiendo el hundimiento o desplazamiento a partir de la carga aplicada.
Es la presién que se debe ejerecer [kg/cm?] para ejerecer un asentamiento de lcm. Por
lo tanto la unidad del médulo de balasto es kg/cm?, "

Expresa una constante de proporcionalidad entre presiones y asentamientos. Es como
la constante de un resorte.
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DEFINICION DE FUNDACIONES

Es aquella parte de la estructura que tiene como funcién transmitir en forma adecuada
las cargas de la estructura al suelo y brindar a la misma un sistema de apoyo estable.
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f
CLASIFICACION r ~Zapata corrida .
o Fundaciones Superficiales - : Es una base continua que servira como c1mentac1f)r_1, generaimente, de un muro.(’ie
- Bases aisladas - hormigdén armado. El elemento estructural que transmitira los esfuerzos a la cimentacion

- Zapatas corridas :
- Bases combinadas -
- Bases excéntricas | i .
- Losas de fundacién - : .
- Vigas de fundacién

‘gerd por tanto un muro. El muro trasmitird una carga lineal a la zapata.

o Fundaciones Profundas
- Pilotes
- Micropilotes
- Muros pantalla
- Pozos romanos

al

Columina

« Fundaciones Mixtas ' e ot '

Tronco de Columna

Bases aisladas

Es un tipo de Cimentacién superficial que sirve de base a elementaos estructurales pun- .
tuales como ser cobumnas; de modo que esta zapata amplia la superficie de apoyo, hasta
lograr que el suelo soporte sin problemas la carga que transmite.

Sk Bseeser
L de homiigdn pobre:
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Bases combi Sntrl
nadas Bases excéntricas

_ Son las bases ubicadas junto a un eje medianero o linea oficial y ante la imposibilidad
e cimentar en el terreno colindante se tiene que descentrar la columna colocandola en
n lateral de la zapata.

'_Debido a la excentricidad producida en este tipo de zapatas, se genera un momento
olcador que deberd ser equilibrado con otro par.

.Es un elemento que sirve de cimentacién para dos o mas columln'as. Sien la construccidn
existen dos Columnas muy proximas una de la otra, ¥ quisiéramos efectuar una zapat
aislada para cada uno, posiblemente éstas se solaparian; de no selapar.se, seguiria?noz
teniendo un problema con los bulbos de presién de cada base, dando lugar a asientos di- |
ferenciales sobre el terreno, por este motivo se unifican las dos 0 mas bases en una sola
de mayor superficie de apoyo sobre el terreno. | o

Existen diferentes maneras de tomar e} momento generado:

En el caso que el momento sea pequefio, podemos decir que, para cargas menores a las
20 toneladas, el momento es absorbido por el tronco de la columna (definido més adelante).
- Al'tener que absorber un momento ese tronco suele hacerse mas ancho en su parte inferior
- o directamente en toda su altura se los hace mas ancho.

En el caso que la carga este comprendida entre 20 y 70 TN, el momento volcador debe
Lo ser tomado por un tensor como se muestra en la siguiente imagen, el tensor debe estar
R As Superior ‘ubicado lo mas alto posible (en general se coloca 20cm por debajo del nivel “07,
: e e e IR
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La fuerza horizontal que ejerce el tensor es compensada con la fuerza generada por la
friccién de la base con el suelo. ‘

En caso que la carga supere las 70-80 toneladas, la solucién es colocar una viga de
fundacion o viga centradora, también llamada viga cantilever (hay diferencia entre cada
término, pero no ameritan importancia en esta instancia). Esta viga funciona vinculando
la base de la columna de medianera y una base de columna centrada, preferentemente

opuesta. Esta viga debe resistir el Momento Flector producido por la excentricidad gene-

rada por la reaccién del suelo. El funcionamiento es el de una viga apoyada en dos bases y
un voladizo de esa viga hacia la medianera donde apoya la columna medianera.

Las vigas de fundacién van al nivel de fundacién de la base.

De todos modos, el uso de vigas de fundacién o tensor puede variar segtin cada profe-
sional o autor.
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- Losas de fundacion

Una losa de cimentacién es una gran base combinada que cubre toda el &rea que queda

! debajo de una estructuray que soporta todos los muros y columnas. También llamada platea.

Si el drea de las fundaciones supera al 50% del érea'tota'l en pla'n'ta'de la estructura
se aconse}a una losa de fundacmn En general van a muy poca profundldad por lo cual
presenta una gran Venta]a De todos modos es tin elemento estructural que Heva mucho.

- volumen de hormigén.

En este punto convnene mencionar 1a diferenma entre fundacxones rlgldas y flex1bles

~ En una estructura flex1ble las fundacwnes se deforman analogamente al terreno La N
estructura se acomoda a las deformacrones del terreno En este caso el coef1c1ente de ba— o
lasto es necesarlo para dlmensmnar la fundacmn i - -

En una estructura r1g1da los asientos de toda la fundacwn son 1gua1es.

Las plateas rlgldas nece51tan mucho mayor altura que las flexxbles
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Vigas de fundacion

El término se lo utiliza para muchas acepciones, de hecho, hemas llamado asi a las vigas
centradoras utilizadas en bases medianeras, pero en este caso nos referiremos a las vigas
utilizadas para apoyo de columnas o muros.

Estas v1gas funcmnan como Ias Zapatas corridas, pero son dimensionadas como vigas,

'tendran'mayor altura que las zapatas, por lo cual podran soportar cargas puntuales de
mayor valor que las zapatas corridas.

: Ststema de fundacrones profundas serd desarrollado en otra bibliografia, solo daremos
una breve deﬁmcmn :

_ Son. elementos constructwos de c1mentacron profunda de tipo puntual, que permiten
-.transmltlr las cargas de la estructura a través de estratos flojos e inconsistentes, hasta
estratos mas profundos con la capacidad de carga suficiente para soportarlas.

- Los pllotes toman res1stenc13 por su superficie en la base y por la friccién lateral con
el terreno.
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‘Micropilotes

Un micropilote se puede definir como una perforacion cilindrica de pequefio didmetro

(< 200 mm) que se refuerza mediante la introduccion de una armadura metdlica formada

por barras de acero corrugado o tuberfas cilindricas, quedando dicho conjunto solidario
al terreno mediante una inyeccion a presién de una lechada de cemento o mortero.

RS e
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RMuro colado

El muro colado o muro pantalla es un muro de contencién que se construye antes de

realizar el vaciado de tierras.

Pozo romano

. Hormigh
4 ‘Ezmx;%
- Horrsgon
ﬁ Paobre
w:%ﬁ‘
N
2 e
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w@ff \ N
§ n
—1ah | |
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DIMENSIONADO DE BASES

El pozo romano es un pozo en general cilindrico que tiene una profundidad tal que llega
~ al nivel de terreno apto para fundar. Se utiliza para Hegar a la profundidad necesaria con
un hormigdn pobre, en general la inica armadura que necesitan son perimetrales, dado el
gran didmetro de estos pozos que suelen ser de 1,20m o mas. Cuando las capas resistentes
estan a mayor profundidad de los 3m., realizar un sistema de fundacién por bases resulta
antiecondmico, se recurre a subir el nivel resistente mediante a estos pozos.

Este tipo de fundacién no es muy utilizado en la actualidad, pero en muchas ocasiones

resulta lo mas econdmico.

06 ING. MARCELO
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En principio de debe determinar la superficie de contacto de las bases, que se determi-
nada en funcién de las recomendaciones dadas por el Estudio de Suelos.

P
Areap = —
oS
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Areab = Area de ia base
P =D + [ Carga total, sin mayorar
gs = tension de suelo que indica el estudio de suelos

Algunas consideraciones:

Resistencia requerida (Gltima) < @ * Resistencia nominal (CIRSOC 201, art 9.1.1)
Con & = coeficiente de minoracién de resistencia CIRSOC 201, art 9.3.2)

Para Flexién: @ = 0,90 o

Para Punzonamiento ® = 0,75

Para Corte @ = 0,75

Secciones criticas

Son las secciones que se van a estudiar para el dimensionado y verificacion. En todas
las figuras las secciones criticas se indican en linea de puntos y las dreas rayadas repre-

sentan la superficie de accién de reacciones del suelo a considerar en cada seccién critica.
(Ejemplos de Aplicacién CIRSOC 201 -05 -BASES DE HORMIGON ARMADO Construidas

con hormigones H-30 y menores)

Para flexién:

Base
I 2 Esquina
2
2

Para corte:
Base Base Base
d Centrada PN Madianors d Egquina
2 S 2 2
2 2 2
2 H
7 ]
“ ¥ )
Z U 1 7 [T
% a 7 7 d
+ 4"\“\\“"“\?“\ SR 1 1 FENSRNRt Y R 1 EINIOINER 10,3 1
2 2 B

108 FNG. MARCELO MASTROPIETRO

Para punzonado:

Base HBass
4/2 df2 Fedianera d/2 Ezquina
| 4,
o ctedl2

:.-..- ..... .E " 6’2 - di2 23

i H i1,
weali ]} (T et

freerens 3 . 472 H .

. uiz2 [ d/2

El valor de corte nominal Vn se realizard con la siguiente expresion aproximada:

Vn = (5 «bmin+ 3« bmax) =d ./ fc/48

El valor de punzonado Ve se calcula utilizando las siguientes expresiones (CIRSOC 201,
art. 11.12.2.1}): '

2

(1 —{”5“) ko ffcxby+df6

d

Ves (asb* + 2) o JF7C % by x d /12
)

JFcxby«d/3

La primera de estas expresiones es de aplicacién cuando # > 2 mientras que la Gltima
es valida cuando g < 2.

Donde:

B Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la columna

40 para bases centradas
t, {30 para bases medianeras
20 para bases de esquina

bo: Perimetro de la seccién critica, en [mm]
d: Altura 1til en la seccién critica, en [mm]

JF¢ en [MPa], el resultado de la raiz en [MPa]
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Para voladizos con alas traccionadas y f'c < 30 MPa: As min 2 2 * 1,4 [Mpa] * bw * a/fy -
(CIRSOC 201, art 10.5.1)

Llamando “a” a la profundidad del eje neutro de tensiones y ka = a/d
amin = As min * fy / (0,85 * f'c * bw) => ka min = 2,8 MPa / (0,85 * f'c)

Tal como se vio en flexion que: mn = Mn/(0,85 = f'c x bw * d2) = ka = (1 - ka/2)
Por lo tanto, corresponderd adoptar cuantia minima siempre que se verifique:

mn £ mn min = ka min (1 - ka min/2)

Disposiciones constructivas:

° Pmin = 10mm (Sugerimos adoptar este didmetro minimo para armaduras
principales de elementos en contacto con suelos.

 Laaltura de las zapatas sobre la armadura inferior serd = 150 mm (CIRSOC 201,: :
art. 15.7) ’

e Lado minimo 60 cm para poder realizar la excavacion.

Secuencia de calculo

1) Determinar las dimensiones en planta de la base de acuerdo con los datos del
estudio de suelos:

P (Pd+ P =110
Areay = po

as

Se multiplica por 1,10 para aumentar a las cargas provenientes de la superestructura
los valores de peso propio de la base y peso de la tierra sobre la misma.

2} Calculo de Pu:

Fe

Pu = carga de la columna calculada para cargas mayoradas

Pu=mdx | 1,4%p,

112*Pd+1,6*P\[

3) Célculos de cuantia minima:
Ry mins (ver grafico #6.1 al final del libro)
4} Calculo de carga tGitima superficial en la base:

4. = tension ficticia de contacto para P, q, =P, / (L, * Ly}
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- 5) Calcular los momentos flectores en el borde de ia columna:

M, v M,, (grafico #6.1)

6) Caiculo de los momentos nominales:

M, = M,/ 090; M,, =M,/ 0,90

B - » & I
77) Predimensionar la altura total de la base para ohtener cuantias razonables de

_ /&S*Mnx _ Z&S*Mny :
dx = by = frc dy-_ bx = frc
Los valores de by, bx se calculan de tabla # 6.0.

NOTA: La altura de la base puede ser predimensionada teniendo en cuenta la rigidez
de la misma, la que se asegura con

Lx—cx_Ly—cy)

d = max( o

De utilizar esta expresion, los pasos 8 y 9 son innecesarios porque con la altura adop-

tada nos estamos asegurando que se cumplan las verificaciones sefialadas en esos pasos.

Se puede presumir que se estaria utilizando una base de mucha altura innecesaria, pero
esta formula de rigidez se ha utilizado por muchos calculistas por mucho tiempo. No esta
de mas decir que una base con mucha altura no es preocupante para el disefiador, ya que
la altura de una base no perjudica a un proyecto. Tampoco representa un costo mayor. Se
logra simplificar muchisimo los calculos.

- 8) Verificar punzonamiento:

Pu - q,u.'.Ao = 0,75_".Yn'.‘F,.',.b.o .'.d,m/f’t‘/'fz

siendo
A, = 4rea de la base encerrada por perimetro critico (Tabla 1)
b, = perimetro critico (Tabla 1)
- F = minimo entre F, y F, donde, para todos los casos:
Fy=(a,*d/b,+2)yF,=4sif<20F =(2+4/B)sif>2
f =lado mayor columna / lado menor columna

Si no se cumple la verificacién se debe aumentar la altura.

9) Verificar si la altura adoptada proporciona una seguridad adecuada al corte en
ambas direcciones:

_V,ux = Qu Fly “(kw d) < 0,75A.*‘bwy*<dxuffrc /6
Vuy= qu.-Lx-(ky- d) < 0,75 * bwx*dy-\/f'c) / 6

Los valores de k,; k,; b,,.; b,,, se obtienen segtin férmulas de tabla #6.0.
Si no se cumple alguna verificacién se debe aumentar la altura.
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10} Dimensionamiento de las armaduras de flexién (ver grafico #6.1)

Mnx= Mnx /.{0,85%by+ d2 ’ fc)
Mny= Mny /{0,857 bx ‘*‘dz f <)

v

f
Age =Ky # 0,85 xd x by, 4 —

-

f
Asy:kay*(),85*d*bx*Fy-C-

11} Calculo de altura total

h=d+rec
recmin =5 cm
hmin = 0,30 m

12} Adopto talon de 1a base

talén mayora | 25cm
h - kmin

siendo kmin, el minimo entre kx y ky

13} Verificacion separacién maxima

-
Ly-10em __ Lx—10cm

SePy = ———  Sepy = —— nb = nimero de barras

La separacién maxima entre hierros de la armadura debe ser:

e 25 veces el diametro adoptado
¢ 30cm

Bases Excéntricas con Tensores

Se debe dimensionar tronco de columna a la flexo-compresién y el tensor, los pasos que
deberfan seguir en el preceso de célculo son los siguientes:

15} Calculo de tensor

e=C_L
>3 Pul
Siendo ¢y L en la direccidén Columna j
que presenta la excentricidad Lensol
e
Ty = Mu Tronco
H
H
T
Th= —
Z
n
Ase = =
¥
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' :.': '16) Control del @esilzamlento

El 0,7 de férmula anterior tiene que ver con reducir 1a tension del acero por ser un ten-

~ sor enterrado. Luego, se debe verificar la cuantfa minima en funcién a la resistencia del

hormigdn (ver tabla #6.2 al final de! libro)

p:‘“‘f‘;pzpmin

Siendo
A, = seccidén de acero
A, = seccién de hormigon = lado * lado

15) Diseiio del Tronco
Por relacion de Triangulos podemos obtener el Momento en el tronco:

Muv.h
M=

Siendo

M, = momento de tronco

Muv = Momento en la base,momento voicador
h = altura del tronco

H= profundidad de fundacién

Con eI Mty la Pu, se calcula el tronco ala flexo compres;on No se debe cons:derar efecto
de pandeo por ser una colimna enterrada, se enctientra confinada con el suelo circundante.
La armadura minima es la armadura que posee la columna que apoya en dlChO tronco,

. pero altenerun momento este tronco se lo suele calcular en la dlreccmn mas desfavorable
- quees la de la excentncxdad ' - e i =

Para esta verlfzcacmn se deben fuar los sxgu:entes datos e

= Angulo de Frzccmn Interna (Segun el T1p0 de Sueio) _
v = Coeficiente de Segurldad 2 o

Ahora se calcula fa frlccmn y la fuerza de rozamlento entre la base y el terreno de la

sxgulente manera

w=tan (9}
F.=P,. pn

u = coeficiente de fricciéon
F_=Fuerza de rozamiento

Esta fuerza (F,} se debe comparar con la Fuerza (Tu) que genera el empuje en la base:

F zv+*Tu
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EJEMPLO DE CALCULO DE BASES

Datos

1.

o 2

e ka mm

Hormigén: H - 25 (f'c = 25 MPa }
Acero: ADN 420 ( fy = 420 MPa )
P, =900 kN

P, =300 kN

o adm. suelo: 250 kN/m?
Cx=0,30m;Cy=0,50m

Bimensionado de lados de 1a base

prea, = b PatPO*110_1200kN <110
Te T e D = =
® " s gs 250 kN /m2 e

Al ser una base centrada la hacemos cuadrada

Lx = Ly {5,28m2 = 2,29m Adopto Lx = Ly = 2,30m

Calculo de Pu .

A Pd __.14*900KN_12601cN
12w Pd+16* Pl-—-IZ*QOOKN+16+300KN)~1560kN
1560kN -

o de cuantla mmlma. e

28MPa' ZSMPa i
0132

ey 085 fc._ OSS*ZSMPa

Gél;iiﬁi_q-‘déﬁcarga ﬁﬂtima superﬁ(':ial en la base
: P, 1.560 KN P
o u S Ly * Ly, 230m=+230m 494,90 /mz
5. calenlo de momentos dltimos
Ly — 2,30 m— 0,30
ko= xz o m2 mﬂl,{)m
_Ly—e¢, 230m- 050m
ky, = 5 = 7 =0,9m
Gu Ly vk,?  29490%N/ 52,30 m = (1m)?
M, = - =339,1KNm
Gu* Ly v k2 29490KN/ 4230 m+ (0,9m)?2
My, = , = = 274,7 KNm
2 2
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&, Calculo de momenicos nominales

My 3391 KNm
0,90 0,90

My = = 376,7 KNm

My, 2747 KNm
090 0,90

= 3052 KNm

@

Myy =

. 7. Predimensionamiento de la altura por flexion

= 0,43 m

6,5 % My 6,5 * 376,7 kNm
*7 by« ffe 055 m+ 25,000 KN/m?

6,5 % Mpy 653052 klm o
dy = b, * f'.  .|035m# 25000 KN/m? ~

Seadopta:d =048 m
9, Verificacién de la altura por punzonamiento:

B0 =2 % (€,+ ¢, )+ 4*d=2*(0,3m+ 0,5m) + 4 % 0,48m = 3,52m
A0 = (c,+d) * (¢, + d) = (0,3m + 0,48m) * (0,5m + 0,48m) = 0,76m’

(% ar 0,50m
B — mayor - — 1,67
m

Crenor 6,30

Como s Z entonces F1 =4

d 0,48m
— = e 7,4’5
F2 (o:s b0+2) 40*3’52m+~2

Resulta F = minimo (F1, F2) = 4

Se debe verificar que

Pu—qu=A0<075+Y « F+«b0xdx*fc/12

Pu — qu + A0 = 1.560KN — 2949 KN/, +0,76m2 = 1.336KN

1000KN
075 %Y # F % b0 + d + "{26 = 0,75 *1*4*3,52m*0,48m*\f2—§MPa*——p14g~m= 2.112KN

Verifica punzonado
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9. Verificacidn de altura por corte

Se debe verificar que:

Vux < 0,75 = bwy « d * 'gc

Jfc
Vuy < 0,75 = bwx + d j;

5-b,+3-L, 5%035m +3=230m

Di = 3 5 = 1,081m
5:b,+3 1L, 5x055m +3+ 230m
by = 8 — = 3 =1,206m

Vux = qu+* Ly * (Kx — d) = 2949 kN /12 * 23mx (Im — 0,48m) = 352,7KN

= 1000KN
- 1000KN
0,75 « bwy x d g = 0,75 « 1,206 m % 0,48m + \/ZSMPamMé-Vm

= 361,8KN

Verifica

Vuy = qu * Lx * (Ky — d) = 294,9 kN/mz *2,3m = (0,9 m — 0,5m) = 271,3KN

/e 1000KN
= 0,75+ 1,081m + 0,48m « \/é"s“Mpa—-”%'Lm = 3243KN

0,75 « bwx * d =
Verifica

10. Calculo de armaduras de flexién

B Mnx
T (0,85« f' . x b, x d?)

376, 7kNm

m =
% (0,85 % 25000227+ 0,55m * (0,48m)%)

= (3,139 entonces k,, = 0,15 > ka min

“Aligual que en losas en la direccién de menor momento se deberfa disminuir la altura

d 1 cm al igual que hicimos en losas, la realidad es que en bases es insignificante esta di-
ferencia, por lo que en nuestra practica lo dejaremos sin efecto.

B Mny
MMy = (0,85 « flox by x d*)

305,2 kNm
(0,85*25000;’% +0,35m * (0,48m)?)

My = = 0178 entonces ky, = 0,20 » kg min
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Agy = Kgp* 0,855 dx by » —

—Asx = 0,15+ 0,85+ 48cm =55 cm » 25MPa /420 MPa = 20,03¢m?
Adopto 18912 = 20,34 cm?
Asy = Kgy* 085« fcx by »d /fy
Agy = 0,20* 0,85+ 48 cm = 35cm * 25MPa /420 MPa = 17¢m?
Adopto 16912 = 18,08 cm?

11. Calculo de altura total
h=d+rec=48+7 cm=55cm

12.Talén de 1a base

talén mayor a | 25 cm ;
' h kmm 0,57 m-09 m=da negatlvo ‘

Adopto talon 25 cm -

13, Verifi_tjo[se;‘:péx*&éién méé;iihé _

; 23C>cm——10cm
e

Ly—lOcm 230cm—-10cm
-1 "' 18

sepy =

o a Lx 10CTR
1-2,9_4_::_771-.- sepy nb T

La separacmn max1ma entre hlerros de la armadum debe se_".
e 25vecesel dlametro adoptado 25 *1,2=30"
e 30cm:

. Cumple en las dos direcciones

EJEMPLO DE CALCULO DE BASE MEDIANERA

Datos

f'c=25 Mpa

fy =420 Mpa

P, =800 KNm

P, =250 KNm

Cudmisible ™ T3 = 250 KN/mZ
c,=0,25m

@
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¢, =040 m
H = 72,40 m (nivel desde tensor a la cota de fundacién)

1. Dimensionado de placa de apoyo

(PD +PLy+1,1 (800 KN + 250 KN) + 1,1

Area Base = Ab = -
Os 250@

Establecemos una relacion de

C2=Lx=Ly

: A’Az”Lx*LyzLx*Z*szZ*sz

_ |a62m?
2.

= 1,52m - Adopto Lx = 1,60 m

L Ly=2+L,=320m

2 CaEculo de carga uEtlma

Pu 14*Pd 14*800KN 112UKN

Cmayor . 040m
o _Cmenor 0 25 m

3.'ﬁﬁ:antlae'ﬁfiinimag_.;_._' SR

- . 28MPa _ 28MPa 013
a’”““ T U085 fc  085+25Mpa 3

4. Cargatiltima superficial dé 1abase

G Pu_ 1360KN KN
“ = aely Temezzmi’ 2200,z

5. Momentos altimos

= Ux—Cx)=16m~—025m=135m
Ly~ C'y) (32m—-0,40m)

k
yo 2 ] 2

=140m
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= 4,62 m?

Pu 1 2 * Pd + 1 6 Pl [1 A 800 KN} + (1,2 % 250 KN) = 1360 KN Adoptada

ke KN (1,35m)*
Mu, = q, Ly * 5 w2566 32m*-——2—~—-—:748,251{Nm
2 .
Mty = gy » Lx#25 = 256,654+ 1,6 m » L2970 = 402,35 Kvm
6. Momentos nominales
Mu, 74825KNm
Mn, = 2 = 05 = 831,39 KNm
Mu, 402,35 KNm
Mn,, = 2 = 09 = 447,05 KNm

7. Predimensionado de altura de la base

Utilizaremos la siguiente férmula para que satisfaga la condicién de rigidez para ga-

rantizar el cumplimiento de la condicién de corte y punzonado.

~
lx—Cx 160m—025m
] dx= 5= 3 =0,67m
Ly~Cy 320m-040m
dy = = - =097 m
3 3
Adoptamosd = 1m

-

- 8, Armadura a flexién

8.1 Cdlculo apayo tronco

by=C,+ 0,025 m = 0,25 m + 0,025 = 0,275 m
b,=C,+0,05m = 0,40 m + 0,05 = 0,45 m

8.2 Momentos nominales reducidos

o Mn, ~ 831,39 KNm 0087
T 0,85 florby s d?) (085 x 25000 L x 045 m = (1m)?)
y 447,05 KNm
mn,, = = =0,077

(0,85 f'cx bxxd?) (0,85 % 25000 £+ 0,275 m « (1m)?)

8.3 Cdlculo de cuantia
ka, =1—J1—-2xmn, =1-—,1=2=0,087 = 0,091

ka, = 1— /1—2*mny**—*"1-— 1-2%0,077 = 0,080

Como ka, y ka, < ka,,, — Adopto ka,,,

EL HORMIGON PARA AROQUITECTOS

119




8.4 cdlculo de armadura

fe 25 MPa
ASX = Kty % 0,85 + d * by, # —— = 0,087 % 0,85 100 cm # 45 cm % ———— = 19,81 cm?
- Tty 220 MPa cm
Adoptamos $12 _
Cant de barras: Asx _ 1981 cem* 17 53 ”
‘Seccion de barrag,; 1,19 cm? - utifizamos 18 bar?ﬂas
Adoptamos 18012
fe 25 MPa
Asy = kanu’n # 0,85 % d * bx * E = 0,077 = 0,85 « 100 crm + 27,5 ¢cm * 4———~m20 Y = 10,71 cm?
Adoptamos @12
Cant de b Asx 10,71 cm? 9 - il o
arras: = - ;
Seccion de barragy, 1,19 cm? = utilizamos 9 barras
Adoptamos 90012

9. Altura total
rmz’nr‘mo = 5 cm
hmfnima = 25 cin -
h=d+r=100cm+ 5 cm =105 cm
10. Talom de la base
25 cm
h-ky,=105m~1,35m=-0,03m
Se adopta 25 cm

11.'Separacién de armadura base

Sop o Ly—10cm  320cm—100m ’
P = o e barras —1 18— 1 = 1824 cm
g Lx—10cm  160em—10cm T
Py = Nedebarras— 1 9_1 = 1875 cm

Sep < 250,50 = 25 * 1,6 e = 40 cm
Sep £30cm

Verifica
12. Calculo del tensor

Lx Cx 160cm 25cm
T — = - = 67,5cm

2 2 2 2
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Mu = Puse= 1360 KN x0,675m =918 KNm
Mu _918 KNm

T = —= = 382 KN
“STH T Zaom
Tu _382KN
n = iy =424 KN
4 Tn 424 KN 14.42 2
_— = = f cm
Stensar 0,7 = fy 0,7 *_4.2 g;% e
Adoptamos 5 @ 20 (15,71 cm?)
13. Dimensionado de tronco
he =240m—1,05m=135m
Mt Mu = ke 918KNm*1,35m_ 516 KN
ST H 2,40 m = m
Pu 1360 MN
1= s = 13,6 MPu
Ce*Cy  0,25m=0,40m
o Me 0,516 MNm 2064 MP
b * b, T (025m)?x0,40m “
c,—6bcm 25cm-—60cm
yome = - =076

Cy B 25 cm

Al ubicarse fuera del diagrama se redimensiona el tronco.

¢,=50cm  Adoptamos 2 * ¢, en troncos de base excéntrica es atinado agrandar el
tronco al doble del ancho de columna en la direccién de la excentricidad

¢, = 40 cm
__L360MN
050 me0d40m
0,516 MNm
m 5,16

T (0,50m) % 0,40 m

_50c:m——6cm_088
v= 50cm

0 =003

As, = p* by, * by, = 0,03 x 50cm * 40cm = 60 cm?
Ase 60 cm?

= 30 cm?
Z2 2

Adoptamos 8 @ 25 (39,27 cm?). Estribos @ 8.

Separacion estribos:
12+9,,,=12*2,5cm =30 cm
48+ @, =48+ 0,8 cm =38 cm
lado menor = 45 ¢cm

Se adopta 38 cm
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14. Verificacidon de deslizamiento

122

® = Angulo de friccién interna
y = Coeficiente de seguridad

@ = Limo uniforme compacto = 30°

u = Tang{®) = Tang 30° = 0,57

Fr=Pux*u=1360 KN = 0,57=785 KN
Frzy+Tu=2+382 KN=764 KN
Fr=785KN>y+*Tu="764KN Verifica
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' ciente para resistir fuerzas de traccidn, por lo cual, enel caso de los tensores de hormlgon- :

. utilizar tensores usualmente proviene de requerimientos arquztectomcos como en el caso

. zmportantes que se sustentan en nudos del plSO superlor. -f

s

Se denomina tensor a un elemento estructural cuyo comportamlento esta dommado por
las solicitaciones de traccién que acttian sobre si. Como ya dijimos, el horm;gon es inefi- -

armado, el acero es el responsable exclusivo de resistir las sohmtacmnes El hormlgon
cumple la funcmn de recubrir el acero y protegerio contra la corrosion. La neceSIdad de

de nlveles mtermedlos de escaieras que cuelgan delas vigas del ruvel superlor 0 voladlzosf‘ e

tensor

o

E
#
E
B

e
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Otros tipos de tensores son los utilizados para arriostrar bases medianeras, ya comenta-
do en capitulo de bases. En este caso, los tensores se ubican bajo tierra, entonces la funcién
principal del hormigdn es la de proteger al hierro de los agentes agresivos que se encuen-
tran en el terreno. Se debe evitar la fisuracién con mayor margen de seguridad seguridad.

Criterios de analisis, disefio y construccion de tensores

Hay cuidados especiales que deben tomarse en consideracién durante el analisis, el
disefio y la construccién de estructuras que incluyan tensores.

Durante el andlisis estructural, solamente debe considerarse el area del acero As y el
moédulo de elasticidad del acero Es, como propiedades del tensor. Debe ignorarse la cola-
boracién del hormigdn, ya que bajo pequefias cargas de traccidn se fisura.

Durante el disefio solamente debe considerarse la capacidad resistente del acero en
los tensores, lo que significa que la capacidad a tension esta definida por la siguiente
expresion: -

Tu=@*As*Fy

- Donde:

El hormigén pretensado ya no es una novedad, su utilizacion en la construccién de
‘puentes, en vigas de grandes luces, en recipientes sujetos a presion interna y en multitud
de elementos prefabricados es algo usual, tanto por la economia que se logra, como por
un mejor comportamiento respecto al hormigoén tradicional

' Tu 'carga axial dltima de traccion del tensor

As: seccién de acero dei tensor

Fy esfiierzo de fluencia del acero -

0 actbr de reduccwn de capa(:]dad (0 90 para elementos sometidos a traccién).

Las ‘artllas de acero del tensor deben ser ancladas adecuadamente en los elementos de
sustento yen los elementos susten‘tados de modo que el acero pueda alcanzar la fluencia
sin __esgarrarse por falla de adherenaa con el hormigon

ASPECTOS BASICOS

En términos convencionales pretensar una estructura o un elemento estructural es
introducirle esfuerzos previos a su puesta en servicio, con el propdsito de contrarrestar
aquellos que seran ocasionados por la aplicaciér de las cargas que actuaran cuando ella
entre en servicio.
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En otras palabras, es la aplicacion de esfuerzos previos de compresiéon que compensaran
a los de traccién que actuaran en la vida atil del elemento.

El hormigén se caracteriza por tener esfuerzos resistentes muy disimiles en traccién
(reducidos y asumidos como nulos en la mayor parte de las estructuras) y compresion
(elevados) y, es, por lo tanto, un material ideal, para ser pretensado. La idea basica es
aplicar pre esfuerzos de compresioén donde aparecerdn los de traccion. Se logra proveer

al hormig6n, artificialmente, la capacidad para resistir aquellos esfuerzos que no son -

propios de su naturaleza resistente. De all{ el origen y la justificacién tedrica de la idea
del hormigén pretensado.

Se puede pensar en varias maneras de pretensar elementos de hormigon. Una manera
elemental de aplicacién practica muy infrecuente es colocar el elemento entre dos con-
trafuertes y apretarlo con gatos que reaccionan contra los contrafuertes. En la practica
actual el procedimiento casi universal es estirar los alambres, barras o torones de acero,
llamados genéricamente tendones y anclarlos al hormigén: cuando estos tendones tratan
de regresar a su longitud inicial el hormigdn resiste, impidiéndolo, y es consecuentemente
pretensado.

Existen dos modos de proceder para anclar los tendones. El primer llamado pretesadu :

y empleado generalmente en la pre fabricacién de elementos de hormigon pretesado con-
siste en estirar primero los tendones y anclarios en contrafuertes, el hormigon se liena
luego envolviendo estos tendones y cuando adquiere la resistencia debida, el anclaje se
transfiere de los contractuales del hormigon.

El anclaje es en este caso por adherencia entre los tendones y el hormigén y, por ello,
para asegurar el anclaje, los tendones deben ser alambres o torones individuales. El se-
gundo modo empleado generalmente en la construccién in-situ y llamado postesado
consiste en construir primero el elemento de hormigén dejandole ductos donde estan
colocados o se colocan (posteriormente el llenado del hormigén) los tendones, cuando el
hormigdn ha adquirido la resistencia debida los tendones son estirados y anclados con
sistemas mecanicos.

Cufias o tuercas, por ejemplo, contra los extremos del elemento de hormigén. Los ten-
dones en este caso pueden ser grupos de alambres o de torones o barras, y el ducto se
rellena con hormigdn liquido-grout o lechada de cemento, con propiedades expansivas
para proteger al tend6n y asegurar la adherencia acero-hormigon a lo largo de todo el
recorrido del tenddén en el elemento. .

L.a aplicacién practica de la idea de pretensar el hormigén requiere, para ser entendida,
de una breve historia. Desde fines del siglo pasado muchos ingenieros que tenfan que ser

_entonces no solo simultaneamente proyectistas y constructores, sino también investiga-

dores e inventores trataron de pretensar elementos de hormigoén, generalmente vigas.

El procedimiento usual consistia en proveer a una barra de acero dulce con roscas en
los extremos y luego estirar la barra ajustandola contra el hormigén mediante tuercas. El
procedimiento funcionaba inicialmente, pero con el tiempo, sin que los ingenieros supieran
la razon, se perdian el pretesado y los efectos deseados se desvanecian.

En resumen, para poner en practica la idea del hormigén pretensado es indispensable
la utilizacién tanto de hormigén como de acero de altas resistencias. Existen ademas otros
aspectos que se suman a esta demanda. De un lado, en hormigon postesado los tendones
pretensores deben ser anclados contra el hormigén mediante dispositivos.mecanicos. Para
reducir el tamafio de estos dispositivos a dimensiones practicas y econdmicas es necesario
que transmitan esfuerzos locales elevados al hormigon y, por lo tanto, este debera ser de
la mayor resistencia posible.
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Todos estos hechos conducen a afirmar que la eficiencia del hormigdn pretesado esta
ligada a la calidad o la resistencia de los materiales empleados. Usando los materiales
debidos la pérdida de pretesado la diferencia entre la fuerza que se aplica inicialmente y
la que es permanente es del orden del 15% para tendones postesados y de 20% para el
caso de los alambres o cables postesados. Mas atn, como los aumentos del precio de los
materiales varian en proporcién inferior al aumento de su calidad no solamente se mejora
la eficiencia del hormigén pretensado con mejores materiales, sino que también se reduce

su costo relativo. .

VENTAJAS DEL HORMIGON PRETENSADO:

¢ Brinda un mejor comportamiento bajo cargas de servicio.

s Los elemeritos pretensados logran ser eficientes y esbeltos utilizando menos material
que otros procesos constructivos.

e Su produccidn en serie, al ser industrializados, brinda mayor ajuste en tiempo.

e Cuando se usa adecuadamente y en los elementos que corresponde se conszgue dis-
minuir los costos de la obra. :

o Menor peso propid: lo cual se traduce en una dismincién de cargas-muy ifﬁporténte
en toda la estructura. Se llega a las fundaciones con una notable disminucion de carga.

o Permite mayores luces sin apoyos: permite grandes espacws sin columnas moiestas
= Ante cualquier deformacién excesiva, la estructura vuelve asu forma orlgmal _
s Menor f15urac10n Se.debe por trabajar toda la pleza a compresxon. En el hOI‘I’ngOH
armado tradtcmnal fa flsuracwn aparece siempre ya que la parte traccmnada no resiste -
y se fisura. - - R y L
° Mayor durabllldad Es consecuenaa de la menor flsuracmn co' lo que se logra menor' =
corrosaonyomdacxon bl R T S T

P Apta para tensores: AI tener ya una compresmn, cuando agrego tracc:on Io que estoy- B

‘,hac1end0 es reducu‘ la compresmn entonces el hormlgon podrlé--actuar com0=protector_’. S

del acéro por no tener fisuras.

e Mayor ahorro de hormlgon ya que toda su seccmn transve alesta C(}laborando En':f e

el hormlgon armado tradlclonal el hormigén en la zona traccmnada no calabora.

» Economia en acero: como deben utilizarse aceros de alta resistencia, los mismos tie-
nen un costo del doble que el acero comiin, pero con un limite eldstico 5 a 7 veces mayor.
‘e Buena resistencia a Ia fatlga' ia fatlga se produce porlos esfuerzos alternados entre
compresién’y traccién. : o

» Es un hormigén probado, ya qué la méaxima tensién la aicanza al tesar los cables.

s Mejores condiciones estéticas en cielorrasos, debido a que las losas postesadas per-
miten la ausencia de vigas entre columnas, a diferencia de las losas cldsicas de hormigén -
armado.

= Ahorro de mano de obra en colocacion de armaduras: gracias a que las losas poste-
sadas no cuentan con demasiada armadura convencional.

o Ahorro de mano de obra en armado de encofrados: por tener menor cantidad de vigas.
e Mayor velocidad de construccion: debido a las propiedades del postesado, una vez
tesados los cables y anclados en el hormigon, la Josa ya estd lista para resistir el peso
del encofrado y armado de la siguiente losa reduciendo asi notablemente los tiempos
de armado y vaciado de losas en el cronograma general de la obra.
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 Integridad estructural superior proporcionada por la continuidad de la losa y cables,

lo que resulta en un muy buen desempefio sismico.
o Mayor firmeza, durabilidad y resistencia al fuego.

Mejor distribucion de conductos de aire acondicionado y otros ductos por existir menor
cantidad de vigas.

DESVENTAJAS DEL HORMIGON PRETENSADO _

e - Requiere una inversion inicial.

o~ El disefio de los elementos estructurales es mas complejo y especializado.

s Es necesario contar con operarios especializados, tanto para la construccién de los
elementos postesados como el montaje de los elementos pretesados.

~ Sino S_é emplea adecuadamente y en los elementos que correspaonde, se pueden incre- -

' ‘mentar los costos de la obra

ESTADO DE TENSIONES

7 1) Si'se apli¢ca una fuerza de compresion en el baricentro de la seccién

&

Seccion Oy  Oy=-V/F  0:=(-040v)
o y + ™= @
B °

Ny

2} Si bien se logra quitar la traccidén en las fibras inferiores, se genera un aumento de
compresién importante en la fibra superior, asi que para mejorar el sistema se penso en
colocar el cable por debajo del eje neutro, con lo cual la tensién de compresién en la fibra
superior puede ser de traccion si el cable fue colocado fuera del ntcleo central, o puede
ser de compresion cuando el cable se colocé dentro de ntcleo central
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Seccion O ov o=(-ag+av)
. V
e é | 1
Cable Oy og=(-04*0y)
\K\M % _.//’)/Mg Seccién Central
9 o3
T | \ \
Mv=V xe c5;5 08—0\1

Seccion Extrema

Mtotal= Mg+Mv

3) El inconveniente que surge en el criterio del punto 2) es que, en los extremos del elemen-
to estructural, donde los momentos debido a cargas gravitatorias son aproximadamente
“0” (considerando isostaticos), se les estd agregando un momento debido al pretesado.
Buscando la solucién a este problema se llega a la conclusién que lo mejor es colocar el cable
de modo tal que produzca un diagrama de momentos contario al generado por las cargas.
Entonces para vigas o losas isostéticas esa forma es un funicular (casi pardbola de segun-
do grado). Para lograrlo la posicin del cable se ubica con la forma de momentos buscada.

=(-04+0Y)

Cable G; o
v F. 1 y

i
Oy Oy crg+crv)

Seccidon Central

&
g
e

1
S

T
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4} Hasta aqui hemos considerado la sobrecarga como si actuara conjuntamente con el
peso propio. Pero veamos cémo se producen los diagramas en realidad al ir apareciendo
las cargas.

Seccion
| . + = §® + .
@ = | O,
Cable o8 Oy Ogt0vy O, Os=0gtp+V

Con esto observamos, que luego de la puesta en servicio del elemento pretesado las
tensiones son todas de compresién (en casec de pretesado total). Obteniendo todas las
ventajas ya comentadas.
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En este capitulo, se tratara de plasmar todos los conocimientos adquiridos en capitu-
los anteriores en busca de poner en prictica todos los principios de disefio de elementos
estructurales, tales como: Sistema de losas, vigas, columnas y bases.

EJEMPLO

A partir de una estructura aporticada de hormigén armado, se debe dimensionar una

_losa de entrepiso, de Ja misma manera una columna, una viga y una base para el conjun-

to estructural. A continuacién, se presenta el esquema de la situacién mencionada en la
figura siguiente:

e c2 c3
Wi V2
AR o s
V5 (L) Ve (\u/ ve | 9 Ly = 5.00m
c4 v3 s va c6 ;
| L% =4.00m ‘ ixp= 500 m Lig=100m

=

ESQUEMA ESTRUCTURAL DEL EJEMPLO INTEGRADOR

EL HORMIGON PARA ARQUITECTOS 131




DIMENSIONADO DE LOSAS

4. Analisis de cargas

Datos Para este ejemplo las cargas vienen dadas como datos.
f'c=25 Mpa 5. Calculo de carga tltima
fv =420 Mpa o N
D=7 KN/m? Gu=14*D=14+75=98—
L =3 KN/m?

: qu=12*D+16xL=12x7 4+16+35 < 13,2 X5 Adoptada
Altura de columnas, de nivel terreno a nivel superior de losa = 3,50m

Para realizar el analisis tomamos una faja de 1 metro.

1. Direccion del armado ¢y = 13,2 % # 1m = 13,2 %

L Lx 4m
Losal =200 = o = 0,80 = 0,5 Eslosacruzada
Lmayor Ly 5m

L L 5m
Losa 2 = —22000 — i =—=(,83 > 0,5 Eslosacruzada
mayor Lx 6m

6. Calculo de las solicitaciones

6.1 Cdlculo de momentos

Losa 3 unidireccional en voladizo Losal ‘
2. Direccion del armado x

Entre L1y L2 Lx 4m 08

Lxy (luz menor) » 4m Ly 5m ’

= = >
Lx, (luzmayor) 6m 0,67 =05

Coeficientes obtenidos segtin tabla #2.4.2
Por lo tanto, ambas losas se las consideras continuas.

CM,, =0,1008

Entre L2y L3 CM, =0,0428
L3 estd empotrada en L2, L2 est3 articulada en borde aledafio a L3. CM, =0,0187
«CR,, =0,591
3. Predimensionado CR, =0,165
CR, =0329
Losa L1 .
4, = Lmenor _ 400em © Mex = CMey % QU Linenor” = 0,1008 % 13,2 s (4 m)2 = 21,29 km
55 55 ’
h=ditr=72om+15cm=87cm : .
500 cm Se sabe que el momento en el apoyo es negativo, pero solo es una convencién, por lo
dy = BT 91cm cual no es necesario colocar el signo en esta instancia.
hy=d, +r=91cm+15em= 10,6 cm
100 cm KN ;
3= =83 My = CMy  qu s Lypgnor” = 0,0428 x 13,2 =« (4m)? = 9,09 KNm

hy=dy+r=83cm+15cm=98cm My = CMy, * qu * Lipenoy” = 0,0187 % 13,2 %’-* (4 m)* = 3,95 KNm

Adoptamos una altura Gnica para todas las losas h = 11 cm. Cumple_“cg)_ﬂ;.sf}mfn =9cm Las reacciones se calculan siempre por separado, las provenientes de cargas D y las

s A lat % - .
de cargas L. Solo se utilizan cargas Gltimas para los dimensionados de los elementos

’ d=h-r=1lcm-15cm=95cm estructurales, no para transmitir cargas de un elemento a otro (reacciones)
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: KN | CR,+D =L 2 0,253%7 KN (5m)?
Ryp (izquierda) = CRy * D= Lenor _ 032947 iz« ()" 7.37 KN /m Ryp(derecha) = ——F—— = 5":; = 8,86 KN /m
D - - - A
L 5m ¥
y , .
KN - CR,+D =1L 2 0,263+ 7 K« (5m)?
Ry (arriba) _ CRy = D x I-'meno?”2 _ 0,165 =7 m (4 m)z = 4,62 KN /m Rxﬂ(arribay abajo) = x T menar_ _ 677;’; ) = 7,67 KN/m
Is - - - '
L. 4m x
: - CR,«D#L.. % 04717 K« (5m)?
CRy %D * Lipenor® 0,591 % 7 K2x (4 m)? Zaqui =Y menor % =
Reyp (derecha) = ———"% = = = 13,24 KN/m Reyp(izquierda) I E 1649 KN/m
y .
- CR, * D * Lypenoy” 0,165 7 £+ (4m)? e _
RxD(abajo) _ x menor m = 4,62 KN/m CRy w ] w Lmenarz 0,253 * 3 %* (5 m)z
Ly 4m Ry, (derecha) = 7 = T = 3,80 KN/m
2 KN 2 v
Ry, (izquierd _ ERyx L bmenor _ 032973 jr (410) = 3,16 KN/m 2 0,263%3 K4 (5m)?
yilizquierae) L 5m ’ Rx; (arriba y abajo) CRy# L * Lenor” _ 0263 %3 2+ G1m) 3,29 KN/m
Y L = s - e ,
L 6m
CR.#L =L 20,1653 5N x (41m)? x ’
Ry, (arriba) = ——p === im = 198 KN/m Rey, (izquierda) = 2. L*Lmenor” 04713 jaeGm)?® KN /m
x I, = = =,
) . L 5m
CRey, * L L 20,5913 K« (4m)? v
Rey;(derecha) = 4 7 = 5"; =567 KN/m
y
CRy # L # Lignoy” 0,165 % 3 Zx (4 m)? .
Rx;(abajo) = I = e =198 KN/m Losa 3 :
X

qu 12 13280« (1m)?

M. o o= = 6,6 KN
Losa 2 “p3 2 2 ™
Este momento es tanto el momento del apoyo 2-3, como el que determina la armadura
principal del voladizo.
Lx 6m 1 Reacciones:
- 5m "

Reyp =D x1=7—7+1m=7KN/m
Coeficientes obtenidos segtn tabla #2.4.2
Si no obtengo el valor exacto de Lx/Ly, ingreso al valor inmediato superiory al inferior

’ KN
‘tomando de los dos renglones el coeficiente mayor. Rey, =Lxl=3—5+1m= 3KN/m

cM,, =0,1011 6.2, Compatibilizacién de los momentos de empotramiento {negativos) en los apoyos L1y L2
CM, =0,0328

CM}, =0,0423 coc = Menar » Mex, _ 21,29 % - 0.64

CR,, =0471

CR, =0,253 Corresponde al caso Z

May = CMey * QU * Linengr® = 0,1011 ¥ 13,2 S5 (5m)? = 33,36 KNm Mps +Mpo _ Mexs + Mey, _ 23,29 KNm + 33,36 KNm

Map1z = 7 3 5 = 27,32 KNm
My = CMy % it # Limonor® = 0,0328% 13,2 X« (5m)* = 10,83 KNm

- 2 =0,0423 13,2 “Lx (5m)? = 1396 KN
My = CMy * qu * Linenor 0423 13,2 ~5+ (5m) m Momento apoyo 1-2 = 27,32 KNm

%

o H

En el caso 2 se modifican los momentos en los tramos, el tramo en “x
tenemos, y el tramo “x” de la losa 2 aumenta.

delosa 1lo man-
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1
%AMA = (33,36 KNm — 21,29 KNm) = 6,03 KNm

Mrpy = Mppy = 9,04 KNm {Losa 1)
Mgy = My, + %AMA = 10,84 KNm + 6,03 KNm
Mzp, = 16,87 KNm (Losa 2)

7. Momentos nominales

9. Calculo de cuantias mecanica

ka
ka

= 0,066 (surgen de la tabla auxiliar #2.9)
= 0,319 (surgen de la tabla auxiliar #2.9)

mm

max

My s = 0,052 kayy = 1 = JT = 2 » muyy = 0,053 kal = 0,053 * 1,33 = 0,070 > kapys, ADOPTO kan;=0,066
Muyy = 0,020 kay, =1~ 1= 2+ mpy; = 0,029 kal = 0,029 1,33 = 0,039 < ki ADOPTO ka1 =0,039
Mgz = 0,008 kayy = 1— 1 — 2 Mg, = 3,103

Mpyr = 0,101 kay, = 1~ /1~ 2+ myy, = 0,107

M aprz = 0,158 kgpry = 1 — /1 = 2 * Mggprz = 0,173

My apzz = 0,038 kapprs = 1~ /1 — 2 » Mpapgs = 0,039 kal=0,039 * 1,33 = 0,052< kami ADOPTO kal =0,053

Mn = Mu/0,9

My, = ﬂgg‘ = Q’Otf;Nm’ = 10,04 KNm
My, = ﬂg‘; - 3’9‘2’?}7” = 4,39 KNm
My, = nggz . 16’8;;{]\{"1‘ = 1874 KNm
My = ﬁi‘; = 13’9351\”’1 = 15,51 KNm
Myipy = 1;[:‘;’ - 27’3§J§Nm = 30,36 KNm
My ppzs = M{‘)‘f = 6’6%§Nm =733 KNm

En el apoyo 23 se controla cuant{as minimas por el hecho de ser la armadura principal
del voladizo. En los casos de apoyos entre dos losas continuas, no es necesario cumplir

con cuantfa minima.

10. Calculo de armaduras

As = Kaxbw «d+0,85+ (fc/fy)

As,y = Ka «bw*d=0,85+ [f ¢/fy) = 0,066+ 100cm +9,5cm + 0,85 = (25Mpa/420Mpa) -3,17cm?

8. Momentos nominales reducidos

qu

Mn
0,85 % f'c+bw* d>

my =

Paralosa 1y paralalosa 2, la direccién principal es en “x” por poseer mayor momento

LI 1}

e enla direccién “y”, por lo tanto dx = 0,095 y dy = 0,085 m. Este descuento solo se hace

en losas cruzadas para la direccién de menor momento. En apoyos no se hace ningtin des-
cuento de altura, ya que la armadura a colocar es en una sola direccién.
s = {vfnm _ 10,04 KNm — 0052
0,85« fc+bw«dx? 0,85+ 25000 &« 1m « (0,095m)z ~
My = My 4,39 KNm - 0.029
: 0,85+ ficwbwrdy’ 0,85+ 25000 K K tm (0,085m)z
My s = {ldnxz 18 74 KNm — 0,098
0,85+ fc«bw+dx?  0,8525000 &8 KD« 1m = (0,095m)%
M,y = . {Vlnyz 15, 51 KNm —"01017
0,85 * f'c* bw * dy? 0 85 « 25000 K« 1m =+ (0,085m)2
My ap12 = MleP1z = 30’36 Kvm = (0,158
085= f'c+«bw=d? 0,85 25000 K+ 1m« (0,095m)2 ~
Mrigpas 7,33 KNm :
- 0,038 -
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As}, —Kal*bW*d*OBS (fc/jjz} 00"9 100cm*8 5cm*085 [25Mpa/420Mpa) 170(:m2

A | _l‘mcm
‘0 ‘ bw*d loccm*85cm

00020 > 0{)018 Venf“ca

Se reahza la ver1f1cac1on de Q) por habe‘r utmzado eI Kal para eI d1mensmnado

Asxz Kaxz * bW* d* 0 85 (fc/fy) 0 103 » 100cm * 9 5cm # 0 85 * (25Mpa/420Mpa] 5 {]0 cm?
Asy, = Ka 7 % bw #d*0, 85 (fc/fy] 0,107 * 100<:m *8,5cm = 0; 85 % [25Mpa/420Mpa} 4, 70 cm2 .
ASypoyord = Kaap,,mg % bw * d * 0 85 % (fc/fy) 0 173 *100cm + 9 5cm +0,85.x (25Mpa/420Mp

a,

_As . 254cm?
P = pwed T 100cm#9,5cm

=0,0026 > 0,001'8 V_eriﬁ_qa_- .
De tabla de secciones de armadura en cm?/metro de ancho, tabla #2.5

As,, = adopto @ 8 ¢/15 Asreal = 3,35 cm?/m.
As,; = adopto @ 8 ¢/20 Asreal = 2,51 cm?*/m.
As,, = adopto @ 8 ¢/9 Asreal = 5,59 cm?/m,

As,, = adopto @ 8 ¢/10 Asreal = 5,03 cm*/m.

As = Por ser apoyo, resto las armaduras que llegan de las losas contiguas

apoyol2
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Armadura adicional:

que llega desde los tramos.
As adic. Apoyo = As necesaria ~ Astl [ 2 - Ast2 | 2

En nuestro caso:

Asadicionallz = ASapoonZ - Asxireaf / 2- ASereal / 2
Asadicfonm‘lz = 8,13 sz - 3,35 sz / 2 - 5,59 sz/ 2= 3,66 sz

AS4poyozz = adopto @ 8 ¢/19 As, ;= 2,65 cm? /m.

-, 11 Verificacién de separacién

- Separacién maxima reglamentaria -

C3

En apoyos comunes de losas continuas se levanta, en general, la mitad de la armadura

Colocamos como armadura adicional en el apoyo 1-2 : 4 8 ¢/13 4s,,,, = 3,87 cm?/m.

Este apoyo es voladizo, por lo cual no descontamos armaduras levantadas de losa continua, *

i 15
b 26 G113 em 28 ©13 om

s

R @8 C/8 om

&8 G120 cin
a8 CHGcm

b i | — k . @8 CI19 &

Ly =500m

C4 C5
Lxy=4.00m 1x; = 6.00m
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DIMENSIONADO DE VIGA 6

V6

{x=500m

Datos

Lw’ga =5m

fe =25 Mpa

fy =420 Mpa

Muro apoyado en viga:

Altura: 3m -

Espesor: 15 ¢cm

Ladrillo macizo y mortero de cemento

Peso especifico =17 KN/m® (surge de tabla #2.8)

1. Predimensionado

Lviga 500 cm

h o= T T 50cm Adeoptamos h =50 cm
d=h—r=50cm—3cm=47cm

R 50cm
bw = — == = 16,7 cm adopto bw = 18cm =2 12 cm Verifica

3 3

2. Calcule de carga Gltima

KN
) . KN
Peso propio de viga: g5 = 0,18 m * 0,50 m = 24— = 2,16??-1-
: pa KN KN
Mamposteria Planta alta: qp~ = 0,15 m+ 3 m * 17 5= B,OOTn—

, KN K KN
*  Descarga losa (D): g5 = Reyp, + Revp, = 13,24——77—1— + 16,49;;; = 29,73-?~;;~
KN

. KN KN KN
Viga _ _pp mamp losas
= + 4 =216 —+ 8,00 — + 29,73 —u = 39,9 —
ap 9p Tdp qp - . + 3 — 39,9 —

KN KN KN
Descarga losa (L): gi%® = Rey;; + Reyy, = 5,67—?;1—- + 7,07? = 12,74-?-?-1"-

, KN
qz.‘.ga — qiosa — 12‘74__;?;“

Combinaciones segtin CIRSOC:
Vi : KN KN
4, 0" = 1,4 % gp 9% = 1,4 % 39.9—=559—
KN

- : : KN KN
G =124 g9 4 1,6 % 79 = 1,2 % 39,9+ 1,6 + 12,74 — = 683 —
m m m

i KN
qgl‘qa = 68,3? Adoptada
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3. Calculo de solicitaciones

; ; KN
_ @2 6837 (5m)”

=214 KNm
8 8

My,

4. Dimensionado a flexién

4.1 Cdlculo del momento nominal

M, 214 KNm
= et = e — = 238 KN
M, o 0. Nm

4.2 Cdlculo de momento nominal reducido

M, _ 238 KNm
T 0,85 fcrbwrd? 0,85 « 25000 £5+ 0,18 m « (0,47 m)?

My = (1,282

4.3 Cdlculo de cuantia mecdnica

ka=1—-J1—-2+m, =1-,/1~2+0,282=10,339

4.4 Cdlculo de cuantia minima y mdxima (segtin Tabla)

ka min = 0,066
ka max =0 ,319
ka > ka max Necesita armadura de compresion

Calculo de armadura

ka max

Mc = 0,85« {'c+bw = d° » kamax = (1— 5 )

Mc = 0,85 # 25000 KN/m® = 0,18m » (0,47m)}* « 0,319 (1 - @): 226,5 KNm

" AMn = Mn — Mc = 238KNm — 226,5KNm = 11,45 KNm

Als = AMn
ST s d-a)
1145 KNem

A's = (,62cm*

- 42KNfem? * (47cm —~ 3em)

f’s surge de tabla #3.1 ingresando con el valor de d/d= 3cm/47cm = 0,06, y.siendo
fy=420MPa, entonces f’s= 420MPa.
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54 Contftbucwndefhor migén

fc f's
As =085+ kamax«bwsrd*—+ A'g #
fy fy

As = 0,85 « 0,319 * 18 cm + 47 25 MPa
s =1 ® 4, * # e m— s
e 0 MPa

Adopto As = 3025 = 14,73 cm? (en 1 capas, ver tabla #3.3)
As' = 2010 = 1,57 cm?

+ 0,62 cm? « 420MPa/420MPa = 14,27 cm?

. Dimensionado a corte @

Jfc=25Mpa=35MPa(< 8,3 MPa)

Jcexbwsd = 5000%* 0,18m=+0,47m =423 KN

5.1 Consideraciones en el valor de Vu
Se considera el corte solicitante a una distancia “d” del filo del apoyo

Gy * L
2

Vu:Rawqu*(%+d)=.

68,3%¥ x 5m
Vu = ————mi———m-

2

: KN 0,20 m -
—68,3—%—;* 5 +0,47m ) =132 KN

5.2 Ccill_'(.:'ulo'.corfe_ nominal . -

Vi - 132KN

5.3 Verificacion de seccign

Vn=176KN <z« [f'cbw«d =2 423 KN = 352KN Vertfica -

Ve=zxJfcebwsd ==*423KN=705KN

" 55 Detefminacién-de.Vs: |

Vs=Vn~Ve=176 KN = 70,5 KN = 105.5 KN

5.6 Determinacién de seccién de acero

Av Vs 1055KN — 34 om?
S A fY garmearEN 7T m
! cm?

5.7 Armadura minima
Valor k se obtiene de latabla 3.2 - k= 1,26

Av b 18cm /10 ; ;
(-—) =~k3ﬂ———~/—m= 1427 < 5,34 %
Trin

1,26

EL HORMIGON PARA ARQUITECTOS

c
=y * (— + d) c: Ancho de la columna,_ estimamos c = 20cm

141




5.8 Separacién mdxima

Vs _1055KN 1

Como; = m= 3,25 < -
[Fcebwed 423KN =

dy _47cmy _
Smax{ /5 = /5 = 23,5 cm
40 cm
Slnax =23cm

5.9 Determinacion de estribos a adoptar
n =2 (cantidad de ramas) - @ = 6 — Av, = 0,28 cm?

Av  nx Ay,

s - sep
Despejando sep
SR 20,28 cm?
sep = 7= 0,10m =10 cm
. oggalint
 Esquema:
_AS 2010
T
. @6 CM0 em
B N (R
@ e}
g‘qimh-_-é 3225
= 18em =
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DIMENSIONADO DE VIGA 3 Y VIGA 4

V3 V4

|
| ~
Lg=4.00m Lx, =6.00 m

&

Datos

Lviga.’:’ =4m
Rx,; = 4,62 KNm
Rx,; =198 KNm
Lviga4 =6m
Rx,, =7,67 KNm
Rx;, = 3,29 KNm

fc=25 Mpa

fy =420 Mpa

Muro: (ubicado solo V3, no asi sobre V4)

Altura: 3,15 m

Espesor: 15 cm

Ladrillo macizo y mortero de cemento (solo sobre V3)
Peso especifico = 17 KN/m? |

1. Predimensionado

_Lviga 600 cm

+~ 1o 0~ e0em
_Lviga  400ecm 40
ST T 10 T

< Adoptamos h; = ki, = 65 cm
alturas y anchos iguales de vigas 3 y 4 para garantizar la continuidad y facilitar el ar-
mado y encofrado de las mismas.

d=h—r=65cm—3cm=62c¢cm

h 65cm L
bw=§= 3 =2Zcmz12cm Verifica

2. Calculo de carga ultima

%

r . Dp kg kg K’N

Peso propio viga: qp,” = 0,22 m + 0,65 m % 24—00F = 343,2—}1-1— = 3,4—3?
k KN
Mamposter{a Planta alta: qg“ = L,15m % 3,15 m = 175{-%1 = 810——g = 8,10~
m m m
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Viga s 2 KN 2
KN q x (dm)¢ 2297w (4m)
Descarga losa 1(D): iP5 ' = Rxp, = 4,62-;&— Mys = == 1322 = 1":} =5 = 25,88 KNm
« KN Viga3 2 KN 2
DGSCCL?"ga [.OSQ'. Z(D) qéOSGZ = RxDz = 7,67"""7?? MA}S —_ qu ;(4 m) — 22'97 m8* (4 m) — 45)94 KNm
fe KN KN KN KN ' - . . .
4p 7" = qp" +ap" + P =343 — +B10—+ 462 —=1615— y @O (6m)? 18585« (6m)? 4710 Kilm
viged _ op . losaz KN KN KN E 14,2 N 14,2 TR
ap =4qp +qp =343 —+767—=111— st L (6m)* 18,585N « (6m)?
m m m Yy m) JeLe Ry m)
My, = = , = 83,61 KNm
8 g "
KN MIEOYO 4594 KN
Descarga losa 1(L): g{®%* = Rx;; = 1,98 — MENOR .. g 0,55 < 0,60 Caso 11
. 1?11\1 MEPoYo 83,61 KNm
Descarga losa 2(L): qi°°*? = Rx;, = 3'29";}“ ;
vigas losa 1 KN La Viga 3 mantiene su momento en el tramo y el momento en el apoyo es el momento
q." " =qt =198 — de la viga 3. La Viga 4 se recalcula como articulada.
KN ‘

qzigad, — q[i‘osaz — 3’29__;;?‘___

Mqpq = 25,88 KNm

Mynoyo = Mazq = 45,94 KNm

3,9« (6m)? 18585« (6 m)?
8 - 8

Combinaciones segin CIRSOC - Viga 3

My, = = 83,61 KNm

KN

m

S . KN
9%t = 145 g7 = 1,4+ 16,15— = 22,61
Las reacciones calculadas con Vu son las que usaremos para verificacion al corte

, . o KN KN KN
qu9" % =12+ q79%% + 1,64 q)9 0 = 1,2+ 16,15—+ 1,6« 198— = 22,97 —

3 3
RAPOYOA _ Z wga3*4m=§*22,97%*4m”= 34,46 KN

; KN
qKLQaB = 22,97*;{* Adoptada Viga 3 g Gy

g .
RAPOYOB _ 2 Vigas 4. 5743 KN

Combinaciones segin CIRSOC ~ Viga 4 vigas §f_“
iga 4
Qy £6m
RyPOYOB - L —5574KN
Viga 4 viga 4 KN KN vigat 2
G =14+*qp =14+11.1—=15054— qmgm .
. ] KN Ryt € = o = 55,74 KN

; , - KN KN
49t = 1,2 g0 + 1,64 g) 9 = 1,2 111—+16+3,29— = 18,58—

; KN
quétt = 18,58-:{;-— Adoptada

. o . 34,96 K @ | @
3. Calculo de solicitaciones
22,97 KNfm
18,58 KN/m ot
! L L L L]
ALN v3 AN va AN
! N 5 '

i \
4.00m 6.00 m :

25 88 KhN.m

8361 KM.m
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4. Bimensionado a flexién

4.1. Cdiculo del momento nominal

Mps 2588 KNm

Myps = = = S = 28,76 KN
My, 83,61 KNm
My py = == = === 92,90KNm
M 45,94 KNm
My spoyo = ’qg’y" = = = 5104 KNm

4.2. Cdlculo de momento nominal reducido

My 7 28,76 KNm
TS T 085 foxbwd? 0,85+ 250008 % 0,22 mx (0,62m)% 00160
My rq 92 90 KNm
T 085 foxbwrd? 0,85 * 25000 &Y+ 0,22 m * (0,62 m)? = 00517
My apoya . 51,04— KNm

M apoyo = GBS e bw « d2 0,85 # 25000 877+ 0,22 m = (0,62 m)? = 0.0284

4.3, Cdlculo de cuantia mecdnica

kapy =1- JT=2#xmypg =1—./1—2#0,0160 = 0,0161
kaps=1—=JT =2 %My pg = 1= /1~2#0,0517 = 0,0531

kaAﬂOYO =1 _\/1 —2x My apoye = 1—-./1-2%0,0284 = (,0288

4.4 Cdlculo de cuantia minima y mdxima (segtin Tabla)

kamin = 0,066
ka max = 0,319
En los casos que ka < ka min

ka'ps = 1,33 % kary = 1,33 % 0,0161 = 0,0214 < ka min Adopto ka'p; = 0,0214
ka'p, = 1,33 % kay, = 1,33 » 0,0531 = 0,0706 > ka min Adopto ka min = 0,066

Ca],gu]o dearmadum

Aspy = 0,85 # ka'qq = bw + d =+ -j:wC— = 0,85+ 0,0214 = 22 cm = 62 cm = —35—@ = 1,48 cm?
) : fy 420 MPa
Adopto 3010 = 2,36cm?
Asrm=085*kamin*bw*d*ﬁ=085*0066*22cm*620m*w=4556m2
' fy ' 420 MPa
Adopto 3016 = 6,03 cm?
ASppoye = 0,85 * kapgye = bw = d = % = 0,85%0,0288 « 22 cm + 62 cm » ;—;%Wb?— = 2,08 cm?

Adopto 3012 = 3,39 cm?
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5. Dimensionado a corte
Con fines didacticos, elegimos adoptar el mismo estribado para las dos vigas continuas,

elegimos el mayor valor de corte. Se toma el valor Rﬁg"ay;’ = 57,43KN

Jfc=.25Mpa=5MPa(< 83 MPa)

Jfcxbwxd= SOOO%* 0,22m=0,02m =682 KN

5.1 Consideraciones en el valor de Vu
Se considera el corte solicitante a una distancia “d” del filo del apoyo

L '
Vu = Rﬁ%?gB — g, 9% (-2~+ d) = c:Ancho de la columna

0,20m

Vi = 57,43 KN — 22,97%* ( + 0,62 m) = 41 KN

5.2 Cdlculo corte nominal

o Vu_MLEN
"= T o T

5.3 V_efi]”icqciijn de seccién :
Vn=55KN < —x 1/f C* bw # (] = —-* 682 KN = 568,33 KN Venftca
5.4 Contriblicion dél_:hc_i'rfmigén* o

VemZsfFeebwed=-#682KN =11367KN.

5.5 Determinacionde Vs -~ S i
Ll La seccron de hormr én' so arta Ia total a’ad

Vn = 55KN < Ve = 113,67KN - gon sop e
o o del esfuerzo de corte

56 Determmaczon de secc:on de acero o N
No es necesario utilizar armadura de corte adzcxonai ala minima.

5.7 Armadura minima
Valor k se obtiene de la tabla 3.2 = k= 1,26

Z

4 b 22 10
(_v_) _2_ _____.___Cm/ = 1,755
S /min k 1,26 m. 4

5.8 Separacién mdxima

d;/ .. 62cmy
Smax{ /2— /2—-31 cm
40 cm
Smux =31 cm
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5.9 Determinacion de estribos a adoptar
n = 2 (Cantidad de ramas); ® = 6 - Av, = 0,28 cm?

DIMENSIONADO DE COLUMNA B

La altura de la columna surge del siguiente analisis. En este caso es una columna de
planta baja, por lo cual , la misma nace en el tronco y tiene una altura hasta nivel de losa
terminado de 3,50m. Entonces para la direccién x, fux = 3,50m - 0,65m = 2,85m, y para la
direccidén y, luy = 3,50m - 0,50m = 3m

Av  nx Avy

s sep

Despejando sep

2+0,28 cm? 2 ;
sep = et = 0,32 m = 32 cm, debo adoptar separacién mixima.

)

Reacciones de la Viga 6

KN

Vigaé __ oo
Adopto 86 €/34 . W =399 ™m

: KN
gl = 12,74—

Viga 2 KN
vigas _ 4Up xL :39’9W*5m

R} ¥ - 100
- O L e T T
V3 V4 Perchas - 2006 L o2 2 B
o A Apoyo - 3Q12
Ll e Lf3 ] /
i ' ' I Reacciones de la Viga 3y Viga 4
R F § p( qreed = 198N
_ :3.’391_0 R - Estribos - @6 C/31 cm n;.{N
Tyl -zt s 16155
. C5
, C6 0as KN
g, %" 23,29“??“{"
; KN
v 4
qp " = 11,1“;;“
SRR . Vigad cem  3298N.6m
ERIORY: SPR U V4 pVigat - 1L > = = = 9,87 KN
{72 6 (PERCHAS) —— 2 6 (PERCHAS ;
m—] Mj { ! Viga 4 qglga‘}*ém 11,1%&*6m
& & 3 & RD = 7 = 5 = 33,3 KN
- 5 5
JRY943 - gq,‘ftg“ dm= 1,98%* 4m = 4,95 KN
@8CEIem 4 || @6t gaz 5 vig 5
Rp9%% = —qp9®% v dm = =+ 1615 0« 4m = 40,37 KN
85¢cm -1 65cm | 8 8
. Cargas totales de columna
e ) PP 3016
= 2dem — - 220m Pp = RJ9%C 4 RyI9 3L RYIAH . pfolumna — 100K N + 40,37KN + 33,3 = 174 KN + pgotumna

Py = R; %% 4 R]M9%? + R[M* = 32KN + 4,95KN + 9,87 KN = 47 KN
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1. Predimensionado

No incluiremos el peso propio por desconocerlo, si bien deberia ir incluido, estamos
haciendo solo un predimensionado por lo cual no nos afectaré a las verificaciones que
luego debemos realizar.

_ ppmPpaccolumn) L p {74 KN + 47 KN

- 2
Ag = 0,4+ fc 0k =25 R jem2 — 2ol em

Deberiamos adoptar una columna de seccién cuadrada de 20x20 cm = 400 cm?, pero
teniendo en cuenta que las vigas 3 y 4 tienen un ancho de 22c¢m, conviene adoptar una
columna con cx = 20cm y ¢y = 22cm

Col KN KN
PpOtmiG = 24w Ag « altura = 24—+ 0,20 m+ 0,22 m«3m = 3,2 KN
m- m

Pp = Rp1946 4 RYIG4T L RFI04 | plolumma — 174 KN + 3,2 KN = 178 KN

Calculo de solicitaciones: completamos los valores datos que atin nos estaban faltando.
P,=14+Pd=14%178 KN = 249,2 KN
P,=1,2*Pd+1,6%Pl=12+178 KN + 1.6 * 47 KN = 289 KN (valor adoptado)

Debemos calcular los momentos generados en la columna, por ser columna de borde en
la direccion “y”. EL método utilizado en esta oportunidad es por medio de formulas surgida
del método de las deformaciones para la resolucién de hiperestaticos. De todas maneras,
por el tiempo que demanda este procedimiento sugerimos que estos momentos se calculen

por medios informaticos, con cualquier programa de analisis de barras hiperestéticas.

Momento de empotramiento perfecto de Viga 6

: KN
qugaé — 68,3*77—{
- VI6aS 12 68,3KN/m # (5m)?
ysas _Qu _xL7 OBIKN/m=Gm) o4 kvm
8 g
Iy — bwx h®  18cm * (50cm)® 187500 cm?
v = 12 = 12 = Cir
o M9« (Cs + Ci)
Y 14 Cs + Ci
Cx*Cy®  20cm * (22cm)?
= = = 17747 cm*
Icy 75 12 cm
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Lv=lc  500cm=17747 em* B
YT e Tv 300 cm « 187500 cm®

0,16

Cs = 0 {no hay columna superior)
My9%C s (Cs+ CI) 214 KNm = (0,16)

= =30 KN
My 13 Cs+Ci 1+016 m
o
2. Calculode k

Eje X

Leotumnas.
WA Lcolumnas

LVt'gas
22cm = (20cm)®

WA =% 12 = 285cm = 0,03

22cm * {(62¢cm)3 + 22cm « (62cm)?
12+ 6d0cm 12+ 400cm

¥B = 50 (suponemos unién con la base: articulada)

Segn normograma

EjeY - . -

YA = Z*MMIJEQM
= hygas

O 20ems @2em)®
- 12 # 300cm -
VA =2+ 18cm = (50cm)3 0’16_"
- 12% 500¢m.

YR =50
Segun nomaograma, grafico #4.0
K, =075

3. Calculo de Esheltez

_Cy«Cx®  22cmx (20em)®

= 14. 4
17 5 14.666 cm

Ic,
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6.4 0,4*EcxIgx 04+ 23.500MN/m?* = 0,00014m* ,
_ew 14666 cm? —c77 0.058 (E.Dx = 175 = 17073 = 0,76 MNm
== Ag  20ceme2zem M EMTREREM ¢ ,
Bl Z
. {EX 3 17747 em? 635 om = 0.064 (E.Dy = 0,4;‘ EC[: gy _ 0,4 = 23.50(1]‘/~ka€{?3 = (3,00018 — 098 MNm?
Y |A4g  \j20em*22em = R ¢ ’
Ax = Kx:Lux — O,ZS;:.E,:BOm - 31,38
* e ‘ 1,2%Pd . 1,2%178KN
siendo By = o el — ToevarnsLeriTRN — 073
by Kyxluy 075x3m axpd+1,6x e +io
YRR T T 006Am
L 6.5 w2 x(E.Dx 7%+ 0,76MNm?
A . Pcx = = = 2,18MN
4. Calculo de Esbeltez limite (k = lux)? (0,65 % 2,85 m)?
Alim = 34— 12 (Mm) < 40 n?+(E.Dy n*+ 0,98MNm?
S M2u/ — Pcy:k*l T YT = 1,90MN
Alim, = 22 (Por ser ambos momentos igual a 0) ( uy) 0,75+ 3m)
Alim,, = 34 — (-m-—-—) = Verificamos:
im, = 34 .12* O RN 34
L e ' Pu <075 % Pc
5. Comparacién 0,289 MN < 0,75 % 2,18 MN = 1,63MN verifica
T _ 0,289 MN < 0,75 1,90 MN = 1,43MN  verifica
S Awslimg
S Ay > Mimy, T "
Ch R - . .. 6.6 Cmx =06+04 = .[';5 =1, por ser M1=M2 = 0
" Enambas direcciones, es necesaria una verificacién por pandeo.
& 1t Y | tmy =06+04x v =06+ 04+ ormm = 06
*" 6:Calculo de momentos de segundo orden
e Mux P (0,015 + 0,05 s bx) = 289 KN. (0,015m + 0,03  0,2m) = 4,34 KN 6.7 Bk = e ! = 1,22
s M = P DAISI + 05 ) = +(0.015m + 0,03 + 0,2m) = 4,34 KNm. XS T Py T T 0280MN
MUYy, = Pi (0,015m + 0,03 = by) = 289 KN. (0,015m + 0,03 » 0,22m) = 6,24 KNim 0.75. Pc 0,75+ 2,18MN
| _ 0,6
et Ec = 4700./Fc [MPa] Onsy = — = e — = 0,75 <1 adopto 1
________ . _:‘_6__‘25_5:._ " Ec=4700.v25MPa =23.500MPa : 0,75.Pc 0,75+ 1,90MN
6.8 Mcx = §,,x * Mmdx = 1,22 * 4,34KNm = 5,29 KNm = 0,0053MNm
Mcy = 8,,y * Mmax = 1+ 30KNm = 30 KNm = 0,03MNm
6.3 ] .
by« bx®  0,22m * (0,20m)>
Igx = = = 0,00014 m* . . .
12 12 En este caso el Mmdx en direccién x es el Mux,,;,, ya que no hay otros momentos que
bx byg 0,20?’“*([},227’.‘1)? . s, : T 211 .
gy = o= B = 0,00018 m* afecten a la columna en el eje “x”; en cambio en el eje “y” se utiliza el momentoe maximo

entre todos los momentos que intervienen en ese gje.

152 ING. MARCELO MASTROPIETRAOQ EL HORMIGON PARA ARQUITECTOS 153




7. Determinacién de cuantia

h — recubrimientos 20cm —6¢cm

= 0,7

VX = o
h 20cm

Pu =289 KN = (0,289 MN
M, = 0,0053 MNm
- Pu 0,289 MN

bx+bhy 020m=*022m 66 Mba
o = Mu ~ 0,0053 MNm

by *ba® 022 m e (020myz . 60 MPa
Del grafico#4.2.3
py = 0,010
Asty =p = Ag = 0,010« 20 cm * 22 cm = 4,4cm?
Por cara: %q-t- = 2,2em?
Adopto 2¢12 = 2,26 cm? por cara x {incluyen las esquinas)

_ h —recubrimientos 22 cm ~ 6¢cm
Yy = = = (72

h 22 cm
adopto yy = (,7, siempre conviene ir al diagrama de menor valory

Pu =289 KN = 0,289 MN

My = 0,03 MNm

o Pu__ 0289MN
Y= bywbx 022me020m oo0MPa
Mu 0,03 MNm

my = = =
Y = paa byl 020ma (02zmye ot Mpa

Del grafico #4.2.3

py = 0,014
Asty =pxAg = 0,014« 20 cm = 22 cm = 6,16 cm?

ast
Por cara: — = 3,08cm?

Resto la armadura que tengo en las esquinas ya elegidas, 212 = 2,26cm?, «
debo agregar 3,08cm?-2,26cm? = 0,82 cm?

Adopto 1412 = 1,13 cm? por cara y (excluyen las esquinas)
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8. Estribos

Se adopta ¢=6

12 ¢ de barra longitudinal = 12 * 1,2cm=14,4cm
48 ¢ de estribo = 48 0,6 cm = 28,8 cm

Lado menor = 20 cm

Se adopta #6 c/14 cm .
LGam Y g2
P

' 5

A

| Y

j [ N Eaiibas 96 /14 e

LA

by =22 cm l

P

| s
o o

!_.._...N.‘., bx= 20 om ]

DIMENSIONADO BASE MEDIANERA 5

Datos:

Las cargas D y L surgen de la columna 5
P, =47 KN

P, =178 KN

os =250 (KN/m?)

Hormigén: H- 25 (f'c = 25 MPa)

Acero: ADN 420 (fy = 420 MPa)

Tronco
Cx=20cm+5cm=25cm
Cy=22cm=15=33cmadopto Cy =35 cm se agranda en la direccion

0o

'y” para absorber

el momento generado por la excentricidad. La multiplicacion por 1,5 surge de la experien-
cia, nuestra sugerencia es siempre multiplicar el ancho de la columna por 1,5 0 2 veces.

1. Dimensiones de lados de la base

(Pd + Pl)+ 1,10 (178KN + 47KNY + 1,10
= e =1m
as ZSOW

Areap =

Sedecide: Lx =Ly 2

Ab  {1m? ' N
Ly = - = 5 = 0,71 m — Adopto Ly = 0,75

Lx =Ly 2=075mx2=150m
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B = Cmayor _ 0,35m
Coenor 0,25m
bx = Cx + 0,05m = 0,25m + 0,05m = 0,30 m

by = Cy + 0,025m = 0,35m + 0,025m = 0,375 m Adopto by = 0,38

Lx—Cx 1,5m—0,25m
= 5 = 5 ={,63m

Ky=Ly—Cy=075m-035m=1040m

= 1,40

Kx

2. Calculo de Pu

Pu=1,4%P,=714+178 KN = 249 KN
Pu=12#Pp+1,6+«P =12+178KN + 1,6 +47 KN = 289 KN
Adopto Pu = 289 KN

3. Caiculos de cuantia minima

«  _28Mpa  28MPa
amn T 0,85+ fc 0,85 # 25 MPa

= 0,132

4. Calculo de carga dltima superficial en la base

_ Pu 289 KN
Lx«Ly  1,50m=0,75m

T = 257 KN / m?

5. Calculo de ios momentos flectores en el borde de la columna

Gy * Ly * K2 257 KN/1n2 * 0,75 m (0,63 m)?‘

M, = > = > = 38,3 KNm
Qu L« Ky? 257 KNfp + 1,50 m « (0,40 m)?
My, = . = > =30,9KNm

6. Calculo de momentos nominales

_ My, 383KNm
0,90 0,90

My =42,6 KNm

My, 30,9 KNm
= = 34,4 KNm

M, = =
0,90 0,90
7. Predimensionamiento de la aliura por flexién

Lx-C -

1L,50m —-0,25m 0,75m—0,35m

d = ma ( e _
x - 0,42 m, - = 0,14 m)

Se adopta: d = 0,50 m
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8. Armadura a flexién

Mn, 42,6 KNm
= - <= o - = 0,0211
(0,85 fcxby+d?) (0852500055« 0,38m=(05m) )

ka,=1— 1= 2%mpg=1-T=2%0,0211 = 0,021 Adopto K,y = 0,132

My

Mn.,, B 34,4 KNm
T (085« foxbxxd?) (0,85%25000 55+ 0,3 m«(0,5m)?)
Entonceskay, =1— f1—2+my, =1— VI —=2%0,0276 = 0,021 Adopto Kgmin = 0,132

mny ={,0216

fe 25 MPa ,
Asx = kay * 0,85« d = by, *?;= 0,132+ 0,85+ 50 ¢m = 38 cm*mz 12,7 em
Adoptamos 12 entonces: 12,7 cm? /1,13 cm?= 11,3 adopto 12 012 = 13,56cm?

fe 25 MPa ,
Asy = ka,, +* (1,85 = d * b, *Ew 0,132+ 0,85 x50 cm = 30cm*m= 10,1 cm

Adoptamos $12 entonces: 10,1 ¢cm? /1,13 ¢cm?= 8,9 adopto 10 §12 = 11,3cm?

9. Altura total

Tminimo = 2 €1
Pminime = 25 ¢m
h=d+r=50cm+5cm=>55cm

10. Talén de base

El mayor valor de 25 cm
B~ kpin, = 50cm — 40cm = 10cm

Se adopta 25 cm.

11. Separacion de armadura base

Ly—10cm  75cm—10cm

Sep, =

= =59c¢
N° de barras — 1 12-1 m
S Lx —10cm __lSOCmWIOcm_lsscm
Py = Node barras — 1 101 I
Sep < 250ppq = 25* L2em = 3G cm
Sep 230 om _ N

Cumple en las dos direcciones.
Algunos profesionales preferirdn utilizar hierros mds grandes en la direccion x asi que-
darfan mas separados, ya que 5,9 ¢m es una separacién constructiva muy baja.
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12, Calculo del tensor

e__Ly Cy 75cm  35cm

2 2 y4 2

= 20 em

Se asume que el tensor se encuentra una altura de 2,40 m desde el nivel de fundacién

{H=2,40 m).

Mu = Puxe =289 KN +0,20m =58 KNm

Tu“”Mu-—SSKNm—Ztl-ZKN
T H 240m 7
_ Tu_ 242KN _
Tn= == =27KN
™ 27 KN
AStensor = = (3,92 cm?

0,7*fy”“0,7*42%

Adoptamos 4810 (3,14 cm?) minimo para tensores bajo tierra.
Dimensiones del tensor 20x25cm. La altura del tensor surge de tener en cuenta recu-

brimientos de 5¢m.

13. Dimensionado de tronco

hy =240m~—050M = 1,90 m
_ Muxhy _SBKNm=*190m

" H 240m = 46 KNm
_ Pu 0,289MN
n"cx*cy _O,SSm*O,zsng,SMPa
Mt 0,046MNm
e Cyz * Cy N (0,35 m)2 +0,25 m = 1,50 MPa
¢y, —bem  35cm—60m
r= - = 0,82
Cy 35 cm
..Se entra.al diagrama #4.2.4; ..
y = 0,80
n=233
m o= 1,50
Resulta entonces
p = 0,010
Asy = p# by % by, = 0,010 % 25¢m + 35¢m = 8,75 cm?
As,  875cm? ,
B R 4,4 cm
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Adoptamos 3016 {6,03cm?} por cara y.
Estribos (6.

12¢, ., =12+1,6 cm=19,2 cm

48¢,,, = 48 * 0,6 cm = 28,8 cm

LADO MENOR = 25 cm

Se adopta @6 ¢/19 cm

No se calcula la armadura en el sentido “x” de la
a compresién en ese sentido. Con lo cual, la armadura ya calculada cubre los esfuerzos

en ambas direcciones.

14. Verificacion de deslizamiento

@ = Angulo de friccién interna

y = Coeficiente de seguridad

¢ = Limo uniforme compacto = 30°
y = Tan(@) = Tang 30° = 0,57
Fr=Pu+*n=289 KN=*0,57 =165 KN
Frzy*Tu=2%24,2 KN = 48,4 KN
Fr>y+Tu

columna (tronco), ya que solo trabaja

Verifica
0,22
2010 apajn
i st B O +
1.5 11 i I I I
2 g A0 abajo
> ~ ) o sstribos £680/25 tipico para lensoras
4 } e et
l X 12012 & R
o _ - & §4E b
pt - & | astribos @619 tronco
o) o “’T e o gslribos @60/19 o
ST ) _
@ ;
= 3 L= 0,38 o
LQ:_%T:‘/ j ' =
25 A 0,75 |
B2 et {
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(BASADO EN EXPERIENCIA DEL AUTOR, ESCRITO EN PRIMERA
PERSONA, PARA APLICAR PRINCIPALMENTE EN EDIFICIOS DE
VIVIENDAS U OFICINAS)

ammwccaém

Es muy 1mportante destacar que el proyecto de estructura debe ser reahzado en conlunto
con el proyecto de arqultectura Entlendo que es 1in mismo proyecto No hay proyecto de.
arquitectura sin proyecto de estructuras el - '

Cuando se quiere agregar una estructura, a un dlseno arqultectomco ya forimahzado, el
proyecto cambla muchio. Se plerden criterios que tal vez eran muy- 1mportantes :

Se debe concmntlzar la 1mp0rtanCIa del dlseno de estructuras

intencién: de este capxtulo es dar- herramrentas basmas y expe : enaas'segun elfautor paraf SRR
ser aprovechadas en el momento oportuno Pero lo mas Importante es mostrarlaneces dad‘f_.. PR

que el Dlsenador cumpla su roi desde 10 arqultectomco' hasta io estructural' .

@QL& ES EL DiSENG ESTRUG?URAL?

El dlseno esun proceso creatlvo medlante el cual se defmen las caracterlstlcas de un
sistema de manera tal que cumpla, en forma dptima, con sus objetivos. Precisamente, el
objetivo de un sistema estructural es equilibrar las fuerzas a'las que va a estar sometido,
y resistir las solicitaciones sin colapso o mal comportamiento (excesivas deformaciones). -

El disefio estructural abarca las diversas actividades que desarrolla el proyectista
para determinar la forma, dimensiones y caracteristicas detalladas de una estructura, o
sea se ocupa de aquella parte de una copstruccién que tiene como funcion absorber las
solicitaciones que se presentan durante las distintas etapas de su existencia.

En pocas palabras, Disefiar es disponer la ubicacion de cada elemento estructural, y
predimensionarlo (darle las dimensiones).

Para ello se debe poder predimensionar cada elemento, poder elegir la tipologia estructural,
la tecnologia a utilizar, tener nocién del costo de esa estructura y poder compararta con otras..
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VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL HORMIGON ARMADO

Ventajas

Es moldeable, se le puede dar la forma que uno quiera, adecuando los encofrados.
* Es un material econdmico en nuestro medio.

o El'hormigén de baja calidad es facil de preparar en la misma obra.
° En nuestro medio no requiere mano de obra especializada.

® Es un material monolitico, para algunas estructuras es una ventaja importante péra
resistir sismos, o vientos.

¢ Requiere minimo mantenimiento.
» Responde bien frente a incendios.

° No requiere de grandes transportes, a excepci6n del hormigén premoldeado.

Desventajas

e Su .t_iempo de endurecimiento, hay que esperar varios dias para su desencofrado y
puesta en servicio, pero con algunos aditivos se puede mejorar.
o Las dimensiones de cada elemento estructural son en general mas importantes que
~ por ejemplo en una estructura metdlica.
o Necesidad de encofrados y apuntalamientos.

. 7.}'{_:'.ie'ne*§rzlgghp‘pesq p_ropiq para lo_gr'ar la misma resistencia que otros materiales. Su
proj peso 'é's'.u‘gag_de_}aé'_'l’i'm'itaciones que tiene para cubrir grandes superficies. Se
:5.‘_?‘1‘.19;011_3 con los distintos tipos de losas que hoy en dfa existen,

: Encaso de '_deﬁmolic_ién,'la"misma es compleja y luego los residuos son costosos de
ratar” o -

e lodg de ;op_strgtc__iéq e_l__evado_, no sqlo por el endurecimiento, sino porla etapa de
.. _-_elgbqpac_;qn de encofrados y armaduras. Se mejora con hormigén premoldeado.
e _.En_cas_o de modificaciones, el hormigén no es recuperable y es complicado su re-adap-
coctaciOh s e e : '

_ -Ng'gg‘lfr_.)qit-e_'aco_l‘tgr_ tiemp_os: de ejecucién, por mas que se agregue mano de obra. A
excepcion del hormigén premoldeado.
s - No esun material homogéneo, por lo cual se requieren varios ensayos paraasegurar
.det_e;‘mlnada resistencia o caracteristica del hormigén.

| gﬁmcca‘@n DE TIPO DE LOSA

B{Iencionemos algunos tipos de estas losas y veamos sus ventajas y desventajas. En este
capitulo partimos que el lector ya tiene un conocimiento teérico de distintos tipos de'lo-

sas y sus formas de célculo y predimensionado. Este itemizado se realiza con el objeto de
mejorar la toma de decisiones entre un sistema y otro: '

Losa de viguetas y ladrillos de telgopor

Hoy (:}n dia, su precio justifica su utilizacién y casi estd reemplazando la utilizacién de
los ladrillos sapos. Este nueva tipo de ladrillos es méas liviano y genera mayor aislamiento
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que los ladrillos sapo por lo cual al competir en precio son altamente preferibles. Se debe
consultar a los fabricantes las luces méaximas. Recordemos que todo este tipo de losa traba-
ja en una sola direccion. Sugiero que el largo maximo para este tipo de viguetas, no supere
los 5m, més que nada por una cuestion de deformaciones. Los fabricantes dan soluciones
para luces mayores, pero no son recomendables por este autor. Siempre hablando para
edificio de viviendas o cargas similares. En todos los casos se necesita capa de compresion.
La estructura resulta mas econdmica que un hormigdn tradicional, pero requiere de un
cielorraso suspendido. Por lo cual se debe tener en cuenta en el presupuesto. Ademas, se
debe prever la altura libre para poder hacer el cielorraso suspendido. He visto casos donde
se colocd cielorraso de Durlock con perfiles omega (3,5 cm de espesor) contra la losa, pero
no se puede garantizar una superficie plana; por lo cual, si bien funciona no lo recomiendo.

Losas de viguetones

Existen muchas marcas, siempre se debe consultar al fabricante antes de comprar. En
general se debe priorizar los que son livianos, ya sea porque se construyeron con arcilla
expandida o llevan un nicleo de telgopor. Siempre que las losas sean mds livianas, es més
econdmico para todos los materiales portantes, incluido las fundaciones, ademas son mas
faciles de colocar. Si son luces importantes, mas de 6m. se debe considerar el izado, ya
que seguramente se necesite alquilar alguna griia. Segtn fabricante, algunas nho requie-
ren cielorraso. Dependera del gusto arquitectdnico, pero es una posibilidad dejarlas a la
vista. Estos viguetones no necesitan contrapiso, pero también dependera del proyecto si
esta opcién es aprovechada o no. Al no requerir capa de compresion, encofrados ni apun-
talamientos, se reducen los costos de mano de obra, tiempo de ejecucién y volimenes de
materiales. La construccién de una losa tipo convencional requiere de 20 a 25 dfas (enco-
frado, apuntalamiento, armadura, hormigonado, fragiie y desencofrado). Con la Losa Hueca
Pretesada el tiempo de ejecucién se reduce al o 2 dias.

Entrepisos sin vigas

En capitulo de losas se han presentado ventajas y desventajas para este tipo de losas. Es
importante destacar que hoy en dfa son muy valoradas por los estudios de arquitectura,
y son muy utilizadas en edificios de gran porte. Desde mi perspectiva puedo decir que
siempre que se pueda dar un espesor importante a las losas (20cm aproximadamente) y
se logre colocar columnas sin producir apeos, es altamente recomendable su utilizacién,
pero valorado més que nada por el aspecto visual que se logra. El tema econ6émico, como
ya comentara, es importante y este tipo de estructura resulta mas onerosa que una tra-
dicional, pero su gran ventaja estética logra una ecuacién comercial muy ventajosa. Ante
esta situacion, creo que siempre debe tratar de aprovecharse su uso.

Es muy recomendable combinarlo con losas postesadas y losas aligeradas, asi lograr me-
nores espesores de losas y mayor separacion de columnas. Algo normalmente utilizado es
tener separacién entre columnas de 10mts. con poco espesor de losa. En caso de no utilizar
el postesado o el alivianado, hablarfamas de separacién méaxima entre columnas de 5mts.

Losas Alivianadas

Son muy utilizadas en la actualidad en todas sus distintas formas. Podemos utilizarlas
en losas de baja luz, de baja carga, y también para edificios con grandes luces o grandes
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cargas. Son tantas las variantes y tantas las ventajas que siempre deben ser tenidas en
cuenta. En general va combinado con otras formas de losas, por ejemplo, con losas prete-
sadas, De todas maneras, debemos decir que dan gran solucién al tema del peso propio del
hormigdn, pero no evitan el tema del espesor de la losa. En general todo el paquete de losa
alivianada tiene espesores altos, por lo cual debe ser estudiado en la etapa de 'proyecto de
la obra, ya que puede suceder que por tener espesores superiores a una losa tradicional
se pierda la oportunidad de realizar un piso mds en el edificio. Incluso se debe tener en
Cuenta en casas, ya que muchas veces se quiere lograr ver un paquete de losa iy pequefio.

Losas apoyadas en vigas, hormigén tradicional, macizas
Son las mas usadas actualmente, de ahi la designacién “hormigén tradicional”, Entiendo

que son muy utilizadas por el poco conocimiento de los disefiadores en otro tipo de solu-
ciones, o por economia. Alin de las grandes ventajas que presentan otro tipo de losas, las

tradicionales siguen siendo lo mas econémico para losas de edificios. En caso de casas, hay-

profesionales que se inclinan por losas de viguetas y otros por losas macizas.

Losas cruzadas o losas unidireccionales

Dependiendo de la relacién Ly/Lx, las losas se pueden armar con armadura principal
en una o dos direcciones. Cuando la relacién de luces es mayor a 2, en general se puede
considerar a la losa armada en la direccién de la menor luz. Sin embargo, siempre es co-
locada una armadura de reparticién en direccién perpendicular a la armadura principal,
para repartir las cargas y que trabaje de la misma forma toda la losa. El comportamiento
de una losa unidireccional es como una viga ancha (se las estudia por 1 m. de ancho).

Estas losas tienen alturas minimas que surgen de los Reglamentos (CIRSOC), depen-
diendo de las luces de cdlculo y otros factores. Las limitaciones surgen teniendo en cuenta
las deformaciones maximas permitidas. Puedo afirmar, que este tipo de losas resultan
economicas hasta luces de 6 m x 6 m en losas cruzadas, o hasta 4m de luz libre en losas
unidireccionales; para luces mayores se deberia buscar otro tipo de solucidn.

En losas pequefias, cuando uno de los lados es de 2 m, en un edificio de viviendas, la
armadura que va a utilizarse es la minima, por lo cual en este caso, es lo mismo hacerla
en una o dos direcciones, incluso puedo decir que convendria en una sola direccién , vea-
mos un ejemplo: en una losa de 2Zm x 2m, si la hacemos cruzada, en ambas direcciones
la armadura serd la minima, en cambio s{ es en una direccidn, en esa orientacién va a
verificar con la armadura minima, y en la otra solo lleva una armadura de reparticiom

que es menor a la anterior. Con ésto quiero decir que, en losas pequefias no es necesario
armarlas en las dos direcciones y agregar vigas donde a veces no son requeridas. Recor-
demos que las losas en dos direcciones necesitan vigas en los 4 bordes, mientras que las
unidireccionales solo llevan vigas en 2 bordes opuestos.

Para losas de 3 m. ya conviene hacerlas cruzadas, no sélo porque va a llevar menos
armadura, sino que también va a tener menos espesor. Los espesores m{nimos reglamen-
tarios son ligeramente mayores para losas unidireccionales que en {osas bidireccionales.

Para resumir, la eleccién si es armada en una o dos direcciones depende de la relacién
de luces, pero muchas veces dependera de la posibilidad de existencja de*vigas en los
bordes. Cabe mencionar por ejemplo en las losas de escaleras que suelen armarse en el

‘sentido méas largo por la imposibilidad de colocar las vigas acompafiando la inclinacién
de la escalera.
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ELECCION FORMA DE LOSAS

Hablemos de las formas de las losas: Obviamente las mas econdmicas son las ;osas
cuadradas, ya que reparten las cargas de la misma manera en ambos sentidos. Las losas
rectangulares, no tienen mayor objecién, son siempre utilizadas.

Las losas triangulares funcionan bien, no son muy usadas por desconocimiento o por

ser poco practicas en el disefio total del edificio. La desventaja que tienen las losas trian- -

gulares es su dimensionado correcto por ser ms dificultoso. Depende de los programas de

calculo cori 108 que se cuiente. En géneral, si se las dimensiona con planillas de calculo, llevan 3

mucho desperdicio, por calcularse como unidireccionales utilizand  laluz mas ._Ia'rgﬂ'_m?%_
toda la losa. Como comiintente, para un edificio existen una o dog losas con 'ke.s_‘tl:‘e:_-formgt?,_

se permite este desperdicio.

Con las osas circulares o de semicirculo, pasa algo similar

en la parte superior, por los 'gr.'an"dés 'alabeb's.qué se producg'n: ?n'.lg_s zonas cercanas a lgs-
bordes. En este tipo de losa el sistema de fajas se puede tomar en ;g_fe_re.ncfla a__cuz__i_lqglerg _e
los lados. La deformada posee caracteristicas totalmente apé}f)gag__g_la_s_ delas losas rectan-
guiares apoyadas en todo el perimetro: 'qonc_avida__d_ hacj_a arrlbaen lel_:_(’:e?t.m, es dec’xr_ cara
inferior de la losa traccionada, y concavidad hacia abajo en la zona préxima a los vértices,
inversién de tracciones generada por el alabeo. No se admite en este caso eliminar .la ar‘ma-
dura superior en los angulos ya que dada la forma dfa lrf: planta _el alabeo de las fa]a':i1 tienei
especial relevancia en la capacidad resistente de la ldmina. En los bordes debe consi erér

se la existencia de tracciones en la cara superior de las losas .que, al Igual. que en los casos
anteriores, son producidas por el condicior:amiento al li.bre giro de l(?s lmlsmos, ya sea p(ln‘
la continuidad material con el apoyo (losa apoyada en vigas _de bormigon a.rmado] oporla
existencia de cargas sobre los mismos, aunque no haya continuidad material con el gpoyo.
La deformacion de una losa circular apoyada en todo su perimetro y con carga umfm."me
presenta todos los cortes diametrales idénticos, tomandg dos ortogonales c_ualesquiira
como representativos se ponen de manifiesto la deformacxon.y las_zonas traccwn‘adas. as
armaduras se organizan como una malla ortogonal, en dos direcciones cualesquiera.
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que con las triangulares.
Tanto en losas triangulares como enlosas circulares se debe colocar una maila de hierros -




ard una  losa rectangular, apoyada en tres de sus lados y con un borde libre, se estu-
an las deformacmnes a partir de una faja sobre el borde libre y otra perpendicular en el
'_entro dei mismo, de lo cual surgen las siguientes observaciones:

La faja que coincide con el borde libre es, por presentar la mayor flecha, la de mayor
itura entre las que le son paralelas,

o La?fa;a perpendicular al borde libre presenta curvatura hacia arriba.

-o - Todas las fajas en ambos sentidos salvo la perpendicular al borde libre en su punto
: medlo resultan alabeadas, en consecuencia, el alabeo afecta a los cuatro vértices.

_ La losa rectangular apoyada en dos lados concurrentes impedidos de girar, tiene un
_ Comportamlento que sigue las reglas generales que se han visto para las placas y difiere del
o ,_comportamienm de las losas en ménsula desde una tinica linea de apoyo. Para comprender
la deformacién de este caso se parte de que el vértice al que concurren los dos lados libres
desc1ende y en consecuencia los dos bordes libres se curvan con concavidad hacia abajo.
Sin e_m__bargo, no toda la placa queda traccionada solamente en su cara superior. Si se toman

dos dilfe_cciones de analisis ortogonales, siendo una de ellas una diagonal se observa:

» Lafaja que llega al borde libre se comporta como una ménsula y ademds se alabea.
» En la faja que va de apoyo a apoyo se tiene que los puntos intermedios descienden,
ya que acompaiflan la deformacion de las ménsulas, por lo que en su centro presentan
concavidad hacia arriba y en los apoyos hacia abajo dado que éste se encuentra impe-
dido de girar. e

. ® Presentan también alabeo. Si se estudian fajas paralelas a los bordes libres se aprecia
que su curvatura y por lo tanto sus momentos disminuyen a medida que la faja se acerca
al borde apoyado.
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Este conjunto de observaciones permite establecer criterios para organizar las armaduras:

« Este tipo de losa exige la utilizacién de una doble malla, cada una en la proximidad
de cada cara.

o La malla inferior serd uniforme en toda la superficie.

» La malla superior, si las dimensiones de la losa lo justifican, se puede construir va-
riando la separacién de las barras o su didmetro de forma que tenga mayor capacidad
a medida que esté mdas préxima al@zborde libre.,

En el caso de losas de planta compleja (que se apartan de las losas rectangulares) apo-
yada en todo su perimetro podemos decir que, en el estado actual del conocimiento y del
desarrollo del soporte tecnolégico de medios auxiliares de calculo, tienen la posibilidad
de ser analizadas por la aplicacién de programas informéticos basados en los elementos
finitos, obteniéndose asi la mejor aproximacion posible a su comportamiento. No obstan-
te, siguen siendo vélidas, para casos no demasiado exigentes en cuanto al espesor de la
lamina, las aproximaciones manuales. Una losa de planta trapezoidal puede ser estudiada
como una losa rectangular con las luces promedio. Una losa con un hueco central puede
descomponerse en cuatro losas apoyadas en tres lados, eligiéndose luego para las zonas de
superposicién las mayores armaduras. Una losa en forma de L puede requerir el estudio
de mds de una aproximacion:

s Como una losa rectangular con las maximas dimensiones.

» Dos descomposiciones en una losa rectangular apoyada en todo el perimetro mas
una losa apoyada en tres lados que recibe en el borde libre la descarga que produciria
la otra losa. Se elegirian luego las mayores armaduras en cada direccion.

Las losas en voladizos en hormigén tradicional, pueden llegar hasta los 2 metros de
luz libre. Mas de esa dimensién deben tener bastante espesor para evitar la deformacion
excesiva, por lo cual pasan a ser antiecondmicas. Para luces mayores de 2 metros conviene
hacer vigas en voladizo y que la losa apoye en esas vigas. No siempre es practicable.
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ELECCION DE TIPG DE VIGAS Y DISTRIBUCION

Entrelazado con el disefio de columnas y de losas, surge el disefio de las vigas. No se
las puede considerar como un elemento aparte, incluso las vigas son parte de las losas,
el hormigén lo comparten y muchas veces las vigas estdn dentro del espesor de las losas.

La distribucidn de las vigas responde a muchos conceptos, por lo cual lo dicho en este
ftem debe ser complementado con lo comentado en los ftems de losas y de columnas.

Para disefiar adecuadamente tenemos que conocer el conjunto estructural; de nada

sirve estudiaria como elemento independiente cuando la realidad es que la viga es mo-

nolitica con la losa y columna, a excepcién del hormigén prefabricado. Si bien, es habitual
estudiar una viga como simplemente apoyada por simplicidad de calculo, la realidad es
(ue ese caso no existe en la practica.

Veamos las distintas posibilidades que tenemos a la hora de disefiar una estructura:

Viga aporticada con columnas

Este tipo de vigas solo tiene que ver con la forma de calcularla, ya que materialmente es
similar a cualquier otra viga no aporticada, solo diferird en el armado que surge obviamen-
te de los calculos. Para que en obra se respete lo analizado numéricamente, se debe crear
esa union entre columna y viga por medio de la armadura. Es una muy buena opcidén para
vigas largas y con cargas importantes. Son las vigas que se las considera semiempotradas
en las columnas, es decir les transmiten momentos a las columnas. Quiere decir que, el
beneficio logrado en vigas al empotrar sus apoyos, es perjudicial para las columnas. En
muchos casos es necesario, y aveces es la tnica opcién construir la viga aporticada, por
lo cual se debe tener en cuenta para los casos antes mencionados y también para cuando
quiero vigas de poca altura.

Otro tema a tener en cuenta, para que funcione correctamente, es que la columna tenga
larigidez suficiente en la direccién de la viga. Sila viga tiene dimensiones de 20cmx60cm
y apoya en columnas de 20cmx20cm, la poca rigidez de la columna, comparada con la de
la viga, hace que el momento que pueda tomar la columna sea muy bajo. Por lo tanto, ese
aporticamiento es muy poco 1til. Convendria realizar la columna de 20cmx60cm, con los
60cm en la direccién del eje de la viga, asi los dos elementos tienen la misma rigidez. Mi
sugerencia de todos modos, es no tomar como un pértico perfecto, ya que la columna sufre
mucho. Por lo cual, considerando el ejemplo anterior, serfa muy aceptable contar con una
columna de dimensiones 20cmx40cm, '

Esta solucién es muy utilizada en los edificios cuando las columnas que vienen de las

“plantas superiores al llegar a 1a'PB ¢'a Substielo, zona de cocheras, deben desviarse 0
desaparecer, por lo cual una posibilidad es que apeen sobre vigas. Estas vigas deben ser
aporticadas para poder soportar las cargas de esas columnas.

Viga invertida

Es una opcién cuando no queremos que se vea desde abajo. Estructuralmente no presen-
ta mayor desventaja. Se pierde la oportunidad de calcular la viga como placa en el tramo,
pero realmente no es una desventaja apreciable. El mayor inconveniente es que-aparece
la viga por encima de las losas y en general entorpece la ubicacién de puertas, ventanales,
como asf también la instalacion de cafierias eléctricas. Todo lo mencionado es solucionable,
pero hay que tenerlo en cuenta. Otro inconveniente a considerar es la parte constructiva,
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ya que armar el encofrado para la viga invertida es un poco més compiejo que para una
viga colgada, dependera de cada constructor. En resumen, es muy recomendable en situa-
ciones donde no debe verse la viga colgada hacia abajo.

Viga cinta

En muchos casos es una solucién muy necesaria. En principio, su pequena zlxtliturla tle;ze
imitaci i ir con la altura minima que pide el regla-
limitaciones reglamentarias. En el caso@de cumplir ¢ que p
mento hay que tener en cuenta una serie de factores:

o No es posible utilizarla para luces grandes (mayores de 6m)},
= no puede recibir apeos, :
= tiene mucha deformacidn.

Si todo esto es'tenido en cuenta y sus deformaciones son aceptables, debemos _saber
que es una viga mas costosa que las vigas con mayor altura, pero utilizada con cuidado
es una alternativa. 5

Seguramente estas vigas lleven armadura de compresion. 1

Se debe tener en cuenta que algunos disefladores no las admiten porque en genera
deben sobresalir de la losa hacia arriba y ocupan parte del contrapiso, por lo cual a veces
son un obstéculo para el paso de cafierias.

Postesadas

El tema postesado ya fue tratado en otro capitulo, debe quedar claro que es una buena
alternativa en los casos que sean vigas muy solicitadas, ya sea por gran_de.s cargas o por
grandes luces. Tal vez el costo es alto por depender de una empresa especialista en el tema,
pero siempre debe ser considerado su utilizacion.

Vigas continuas

Es importante poder estudiar las vigas como continuas para que el ‘momento flector
en el tramo disminuya, como contrapartida, aparece un momento neg:fntwo en los ap_oyos,
dende también hay que agregar mayor armadura de acero. Cuando las vigas son estudia('i?s
como continuas se logran menores dimensiones en las mismas. No es una buena opcién
cuando las vigas contiguas son de luces o cargas muy diferentes. Podemos tomar como
beneficioso hacer vigas continuas cuando la relacion de luces es mayor a 0,5 como ya se
dijo en el capitulo de Losas.

Vigas ménsula

Las vigas ménsulas, al igual que las losas en yolad-izos, deben tener continuidad con una
viga interna, es muy comin colocar vigas en voladizos para los balcones, muchlas veces
estas vigas conviene hacerlas invertidas para que sirvan fie parapeto_ del balc'on, 0 gue
sirvan para el armado de la babeta; pero si se tiene una viga en voladi.m‘) y es invertida,
también se debe mantener la viga invertida en la parte interna del edificio, para dar la
continuidad. Recordemos que el momento flector maximo en la viga ménsula se’pinroduce
en el apoyo, por lo tanto, en la viga interna también se produce un momento maximo en
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ese apoyo, se concluye que no se puede, de ninguna manera, disminuir las dimensiones
de la viga en la parte interna. En el caso que la ménsula no tenga continuidad con alguna
viga interna, el momento flector de la ménsula lo debe tomar la columna, lo cual es muy
contra productivo, pero puede ser una solucién.

Existen ménsulas dé poca longitud, que son llamadas ménsulas cortas, su armadura se
calcula por medio de sistema de bielas, No es tema que trataremos en este texto.

Premoldeadas y pretesadas

En construcciones corrientes de edificios para viviendas, no suele utilizarse hormigén
premoldeado, es mas comiin en.estructuras fabriles. Tienen un costo elevado si no son
muy repetitivas, hay que incluir su transporte y su montaje, en edificios de altura el mon-

taje también es una gran complicacion. Su gran beneficio es la velocidad constructiva, por
lo cual es un tema a analizar.

ELECCION DE TIPO DE FUNDACION

La eleccion del sistema de fundacion depende de varios factores:

¢ Tipo de suelos.

» Resistencia de Suelo.

» Profundidad de mantos de suelo resistentes.

» Tipo de estructura a apoyar.

= Cargas que llegan a fundacion.

Tecnologia con la que cuenta la empresa que ejecute la fundacion.

Veamos distintos sistemas:

Bases

Es el sistema mas conocido, de ejecucidn y calculo sencillo. Para casas pequefas, cuan-

do la profundidad que nos sugiere el estudio de suelos es hasta 2m. aproximadamente,
es una buena solucion.

Las bases pueden ser:

° _Zapatas aisladas: ya fueron descriptas y se puede agregar que son las méas econo-
micas.

* Zapatas corridas: para soportar un muro.

 Zapatas combinadas: para soportar dos o mas columnas.

o Bases excéntricas: Se utilizan cuando estamos al borde de linea oficial o linea me-
dianera, Estas son bases mds costosas que las centradas, pero cuando estas tltimas no
pueden utilizarse es la solucion adecuada. Muchos profesionales desplazan columnas
hacia el interior del terreno, alejandose de los ejes medianeros, para evitareste tipo de
bases. Ademds, hay que tener en cuenta que las bases excéntricas que deben soportar
cargas superiores a las 20 ton. hay que agregar un elemento resistente para tomar los
momentos flectores que se le originan producto de la excentricidad. Estos elementos
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son tensores o vigas de fundacién que encarecen la construccién. En muchos casos,
donde ya hay un edificio existente, es imposible construir estas vigas que deben cruzar
la edificacién existente, por lo tanto, es recomendable buscar otras soluciones.

Las vigas de fundacién deben apoyar en la base excénirica y en otra base. A veces, la
otra base estd muy lejos, o no existe esa otra base, entonces se realizan bases cercanas,
que solo generan peso propio, y sirven para tomar a las vigas de fundacion.

@

Plateas

Cuando las dimensiones de las bases son tal que ocupan mas del 50% de la superficie del
terreno, conviene utilizar otro tipo de sistema de fundacion, como por ejemplo la platea.
La misma tiene un elevado consumo de hormigdn y acero, por lo cual son bastante mas
costosas que las bases.

Podemos decir que cuando el terreno es malo, de baja capacidad de carga, o conformado
por arcillas expansibles, material de relleno o bien cuando existen napas freaticas, se debe
recurrir a sistemas como ser pilotes o plateas.

Las plateas tienen clertas ventajas:

» Poca excavacion.
o No se requiere mano de obra especializada.
» Pueden reemplazaral contrapiso. -

Podem'ds'" 'rnéncionar'él gunas de'sv_éntaja's: '
a Deben ser blen calculadas ya que pueden llegar a tener descensos daferenmales sobre

todo en zonas de rellenos. : S -
° Consumen mucho hormlgon y mucha armadura PEEs

La construccmn de la mksma consmte en prlmer Iugar hacer un_ desmonte, 1uego-un
relleno de: tosca, sobre la misma se coloca un film de pohetlieno yarribavalap L

Las plateas muchas’ veces son copladas de’ otras, lo cuales. u'_i:gran error, quel
mismas dependen de las cargas que reciben y obvio del terreno. No hay dos edlﬁcms que
puedan tener las mismas condlcxones. = :

.Las plateas son aptas tanto para edlfxcms de gran porte como para ed1f1c1os muy llVla~ '
nos. En el prlmer caso las plateas necesitan rlgxdlzarse y son de conmderable espesor Io
que conlleva a utilizar volimenes de hormigén muy 1mportantes.

Cuando sobre las plateas descargan columnas de mucha carga se provoca un efecto
llamado Punzonado (tema ya comentado en bases y en entrepisos sin vigas) en la zona
que rodea las columnas sobre la platea. Este efecto se contrarresta aumentando el espesor.
de la platea en la zona de las columnas o bien reforzando la armadura. Las opciones son:
cruzar vigas bajo las cargas concentradas, utilizar capiteles en la losa, aumentar el espesor
de toda la losa, agregar armadura de punzonado calculada para tal fin, Los aumentos de
espesor pueden ser hacia arriba o hacia abajo, dependiendo del proyecto.

En general conviene que la platea se realice cuando las cargas son lineales (por ejem-
plo, muros portantes) y no tanto para cargas puntuales (columnas), para evitar el efecto
de punzonado. De todos modos, aunque las cargas sean lineales se requiere el estudio del
efecto de punzonado, por lo cual mi preferencia es colocar siempre vigas bajo los muros
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portantes. Asimismo, en los casos de que apoyen columnas sobre la platea, me inclino por
colocar vigas que se crucen bajo esa carga puntual.

Entre las variantes de las plateas, a los fines practicos, podemos encontrar: planas,
planas con dados para el apoyo de las columnas, con vigas perimetrales, con vigas in-
termedias, nervuradas. En el caso de utilizar vigas, las mismas pueden ser hacia abajo o
invertidas, en ambos casos la platea se estudia como losa con armadura cruzada.

Pilotines

San pequeiios pilotes, de 30 cm de didmetro aproximadamente y de 1,50m de profun-
didad ( o la que surja segtin estudio de suelos, pero en general son de esta profundidad).
Poseen una armadura minima de 5 @ 10 con estribos @ 6 ¢/ 20cm. En caso que sirvan de
apoyo para muros portantes, se utiliza como elemento de transicidn, vigas de fundacién,
en este caso, los pilotines se los suele colocar cada 1,50 mts. En los casos de tener que so-

portar cargas puntuales, se los puede colocar en conjunto 2 - 3 o los necesarios y utilizar.

como elemento de transicién un cabezal, al igual que con los pilotes. La resistencia de los
pilotines se obtiene por su resistencia lateral y por su resistencia de punta. Las tensiones
del suelo las aporta el estudio de suelos. Para casas de 1 0 2 plantas funcionan correcta-
. mente, pero debo decir que, si bien se utilizan muchisimo, son antirreglamentarios ya que
para su llenado se deberia utilizar algiin sistema que no sea volcando el hormigdn desde
arriba, ya que el CIRSOC establece que el hormigén no puede ser volcado a mas de 0,50m

ode a’ltq:ra._'.V:ueIVO'-a decir que es frecuentemente utilizado, pero no es correcto.

7 a'i';éﬁ-it'e}sx o

: Se opta por pilotes cuando el estrato resistente estd muy profundo o el suelo es de muy
: _.ba]a capacrdad portante: La capacidad por friccién del pilote depende del perimetro del

: pxlote yde sulongitud y la capaadad por punta depende netamente del area.

Hay muchos tipos de pilotes, si nos orientamos a un edificio de pequefia envergadura se

L Suelen reallzar en hormigon, pnmero realizando la excavacién, luego colocando armadura
Ly luego se efectua el llenado. Hay que tener en cuenta los posibles desprendimientos del

2 _.':*terreno por lo cual muchas veces, se hacen con agregado de lodos bentoniticos.
Son mds costosos que otros sistemas de fundacién, por el sistema constructivo, en ge-
neral se requiere de contratacién de una empresa especializada. Pero puede ser utilizado

'_ p_ara cuaiquler tipo de edificacién y para cualquier tipo de terreno ya que existen variantes
d pllotes para cada situacién.

elemento de transicién que es el cabezal (gran dado de hormigén). La cantidad de pilotes
que se necesitan para una columna dependerd de la profundidad y didmetro de los pilotes
elegidos. Muchas veces la empresa-constructora, duefia de la maquina perforadora, es la
que determina didmetros para conseguir la mayor economfa con sus equipos propios.
Los cabezales deben cumplir algunas dimensiones minimas para que no se produzcan
esfuerzos cortantes excesivos.

Micropilotes

Los micropilotes son pilotes de pequefio didmetro (20cm) y se componen de una barra,
tubo de acero o de armadura de acero que constituye el niicleo portante, el cual se recubre
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Como ya he comentado en pllotmes, para tomar la carga de una columna se requiere del

normalmente de lechada inyectada a gran presién de cemento que forma el bulbo. Las
caracteristicas técnicas de los materiales y modo de ejecucion de estos micropilotes per-
miten lograr altas capacidades de carga {30 a 150 toneladas), tanto a la traccion como ala
compresion, con deformaciones minimas. Transmiten las cargas al terreno mayormente
por rozamiento por el fuste.

Los micropilotes inyectados constituyen una solucidn alternativa de fundacion pro-
funda en casos especiales, debido a que la maquinaria necesaria para su ejecucion es de
reducidas dimensiones, permitiendp su uso en zonas con accesos dificiles, espacio de
trabajo reducido y gilibo limitado (trabajos a realizar bajo una estructura existente, etc).

Hoy estdn en pleno auge, ya que tiene algunas ventajas frente a pilotes:

» mayor velocidad de ejecucion.

e poco volumen de excavacidn, por lo cual mas facil el retiro de suelos.

= baja posibilidad de desprendimientos

o maquinarias de menor tamafio lo hacen accesible hasta en lugares cubiertos.

» necesitan menor separacion del eje medianero por lo cual las ménsulas que se for-
man en las vigas centradoras son mucho menores que en el caso de pilotes de mayor
diametro.

PAUTAS PARA DISENO DE UN EDIFICIO DE VIVIENDAS TRADICIONAL
Disefo de vigas tradicionales

Si tenemos que hablar de luces maximas a cubrir con una viga, la mayor limitacion
que tenemos es la altura que se le debe dar a la viga, teniendo en cuenta que una altura
aconsejada y econdémica es el 10% de la luz.

Hagamos un ejemplo: si tenemos una luz de 10m, la altura sugerida para la viga seria
de 1m, lo cual en muchas oportunidades es inviable. Se puede reducir esa altura a costa
de un mayor agregado de hierro, provocando un costo mayor, pero ademas existir{a una
deformacion mayor. Ademas, para reducir la altura se suele dar mayor ancho a la viga,
lo cual sigue siendo antiecondmico, aunque muchas veces resuelve la situacién proble-
‘matica. _

. Otra limitacioén con respecto a los largos maximos, es que para luces mayores de 12m
hay que empalmar hierros, lo cual no solo provoca un calculo adicional, sino que hay un
desperdicio mayor de acero y se traduce en un mayor costo. Las luces aconsejadas son
vigas de 3 a 6m. no presentan mayor inconveniente. En un edificio de entrepisos para
viviendas, luces hasta 6m permiten alturas de vigas de 50cm que, en general, no moles-
tan a los ambientes, ya que pueden quedar dentro de los espesores de las mamposterias.
Para luces mayores, si quisiéramos darl€'la altura correspondiente a la viga, tal vez las
vigas comiencen a aparecer por debajo de la altura de dinteles y deberiamos buscar otra
solucién, Para luces mayores de 7 u 8m. conviene calcular las vigas aporticadas con las
columnas. Para vigas mayores de 12m conviene utilizar vigas pretesadas o postesadas
a las cuales ya hicimos referencia. Las vigas menores de 3m. son muy cortas, por lo cual
cualquier solucidn es aceptable, incluso pueden resolverse como vigas cintas, a pesar que
muchos colegas no las prefieren, yo insisto que a veces son una buena solucién, teniendo
en cuenta los comentarios ya realizados. :
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Los anchos de vigas sugeridos para realizar vigas econdmicas son de un tercio de la
altura de la viga. Otras dimensiones las hacen antieconémicas, pero cuando la altura no
puede ser la sugerida, se debe aumentar el ancho. Hay casos, por ejemplo, donde la altura
de la viga es de 15cm y el ancho 100cm, este elemento estructural puede ser estudiado
como viga o como losa unidireccional.

Quiero tomar como ejemplo un case muy com(n en edificio entre medianeras cuando
se quiere colocar vigas de medianera a medianera, para no colocar columnas intermedias.
Sitomamos una separacion entre ejes medianeros de 8,60m, hay muchas soluciones y de-
pendera de muchos factores. Quiero hacer algunos comentarios al respecto: En cualquier
solucion hacer vigas de 8m. de largo es mds costoso que hacer dos vigas de 4m.; para luces
de 8m se sugiere que la viga tenga 80cm de altura, pero para un edificio de viviendas u
oficinas, por lo general no es factible esa altura, ya sea, para dejar alturas de pasos libres
0 por una cuestion arquitecténica, por lo cual sugiero que la altura de esta viga sea de
60cm, y el ancho de la misma de 20cm. Esta viga va a estar muy solicitada, quedara armada
con bastante hierro, tal vez necesitard armadura de compresidn. EL hecho de reducir la

altura unos 20cm a lo sugerido mejora notablemente el tema de alturas de paso y estético, .

a mayor precio. En algunos casos, se puede reducir atin un poco mds esa altura de viga,
necesitando aumentar el ancho, con lo cual ser4 el proyectista quien tendra que tomar la
decision, a sabiendas de las ventajas y desventajas de cada dimensién.

Disefio de columnas

La primera fase para el proyecto de una estructura es colocar columnas donde sean
posibles, luego borrar las que no son necesarias. Para ubicar y elegir las definitivas existen
algunas premisas bdsicas, seguramente conocidas, pero viene bien recordarlas:

1. Distancia favorable entre ellas 3m a 5m.

2. Tratar de lograr continuidad vertical.

3. Priorizar columnas cuadradas, a pesar que arquitecténicamente es mas favorable
las columnas rectangulares

4. Utilizar tabiques para tomar principalmente la carga del viento

5. La ubicacién y dimension no deben afectar la propuesta arquitecténica

1. La separacién entre columnas siempre surge de lo que permite el proyecto, de todos
modos hay que considerar varias cuestiones:

Columnas ubicadas a menos de 3 metros provoca que las vigas que las unen sean muy cor-
~ tasy deban tener una armadura casi minima. Puede ser que la viga no tenga altura (viga cinta)
y entonces esa luz de viga sea conveniente; pero en principio, debo decir que, si el proyecto
lo permite, es preferible separar mas las columnas y hacer una viga con la altura adecuada.

Se debe tener en cuenta que las columnas en los dos o tres Gltimos pisos superiores se
construyen con dimensiones y armadura minima, por lo que si tiene poca carga (por la
pequefia separacion) no serian aprovechadas.

Surge también otro inconveniente que es llegar a las fundaciones con dos columnas
muy cercanas provocando una resolucion con bases combinadas (en el caso de sistemas
de fundaciones con bases), si bien estructuralmente no presentan mngun irgonveniente,

resultan un poco mas onerosas.
" Silasituacién es colocar solo dos columnas proximas en todo el edificio, no hay ningun
problema, ahora si todo el edificio tiene columnas muy cercanas, entiendo que existe un
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problema arquitectonico principal, antieconémico desde cualquier punto de vista y com-
plicando el sistema de fundaciones.

Cuando la separacién entre columnas es superior a los 5m., analicemos que sucede con
el dimensionado de las vigas. Para que el mismo sea 0ptimo, deber{amos cumplir con la
relacion h=1luz/10 o algo aproximado segun el criterio de cada calculista, la altura que nos
estaria dando es de 50cm o mayor, lo cual obliga a tomarlas con precaucién controlando
las alturas de paso, o altura de aberturas. Si esa altura la debemos limitar y alejarnos
entonces de la relacién propuesta anterxormente yano tendriamos dimensiones éptimas
con el consiguiente aumento de costo.

Si queremos respetar dimensiones mas econdmicas, entonces tendriamos que tomar
un ancho de viga respetando la siguiente relacién ancho de viga = 1/3 de la altura de la
viga. Seguramente estas dimensiones estar{an dejando mochetas en cielorrases ya que no
caben en el espesor de la pared. Recordemos que las vigas que se alejan de sus dimensiones
dptimas pueden funcionar correctamente, pero encarecen el producto.

Con buen criterio, se podria tomar como parametro una columna cada 12 m? inclu-
yendo las columnas de borde.

2. Creo que todos entendemos la ventaja de lograr la continuidad vertical. En las plantas
superiores de un edificio, o en las plantas de una casa no es tan grave que existan apeos,
obviamente hay que disefiar la viga para tomar dicha carga y eso encarece un poco la
estructura, pero es despreciable en el costo total de la obra, - : o
Lo que hay que tener en cuenta es que toda la columna que apea, debe apoyar en viga,
quiero decrr que sila columna es'de 20x20cm, la viga tiene que tener un ancho mlmmo
de 20cm Hay profeszonales que opinan que por 2 cm que sobresalga no pasa nada, pero
disiento de esa afirmacién ya que, si aceptamos esa conszderacmn el ancho de apoyo de -
columna es 2 cm menor al ancho de columna, por lo tanto, es Como sila columna tuviese 2’

cm menos, Esa columna fue dimensionada para ser de 20x20y la realidad es que trabaja =~ -
como de 18x20. No: comc1d0 para nada con ese crlteno, por mas que en muchas obras*se?_ AR

ve mat:erlahzado o o : _ S i
Cuando estamos en plantas mfermres de un edlflcm, eI apeo toma con51derac1ones muys_ e
lmportantes En general ias PB son seguramente lugares para cochera'; 0 de espaem g

libres grandes por. lo. cual el apeo (18 esencml No hay que: asustarse solo tenemos_ que'_f-." S

entender que las vigas van a ser importantes y con muicha armadura. Aveces los calculis--
tas tratamos de estudiar el conjunto de vigas y columnas como portlcos significa hacer
traba}ar a-ambos elementos en conjunto, con esto logramos v:gas con:menor-armadura,
pero lo pagamos.con columnas mucho més solicitadas. Esas’ columnas deberian tener
un ancho importante en la direccion de la viga para tomar él momento produc:ldo por el
aporticamiento. -

Obviamente la sugerencia es evitar apeos en la PB, si se puede. Caso contario conmde»
rarlos con bastante esmero. *

3. Estructuralmente las columnas cuadradas o redondas son las que mejor trabajan. Las re-
dondas tienen un gran inconveniente que es su encofrado. Si se construyen muchas columnas
iguales su costo tiene menor incidencia, dependiendo de cada empresa constructora. Las
rectangulares, son las més utilizadas en nuestro medio, pero si se puede elegir la cuadrada
funciona mejor ya que posee la misma inercia en todos los sentidos para afrontar al pandeo.
En el caso que existan momentos a considerar en la cabeza o pie de columnas, ahi si, las colum-
nas funcionan mucho mejor con el lado mas largo en la direccion que toma dicho momento.
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Las columnas (tabiques) de 12x60 son muy requeridas porque en general no dejan
mochetas. Caben muy bien en las medianeras o tabiques de 15cm, el inconveniente es su
mayor costo. El mismo se debe a las dimensiones minimas que debe tener, pero, sobre todo,
al hecho de que queda muy desaprovechado un sentido. El sentido de menor dimensién
aporta muy poca rigidez, necesaria para los efectos del viento o del pandeo.

4. Yo sugiero utilizar siempre tabiques contra viento dispuestos en la caja de ascensor y/o
caja de escalera. Ahi no molestan, tal vez necesite realizarles pases para conductos, pero
nada mas. Pueden soportar ambas direcciones del viento. Solo agregaré sobre el tema vien-
to que los tabiques convienen que estén en la parte central del edificio. Un caso particular a
mencionar es el de las estructuras de edificios de mas de 10 plantas, donde el denominado
Efecto de Rototraslacién causado por la Acci6n del Viento y/o la Accion Sismica, imponen
la resolucion simétrica de la planta de estructura; resolucién que se puede observar en
muchos de las més altas torres que actualmente se exhiben en distintos lugares del mundo.

5. No afectar la arquitectura: fundamental, por eso ya fue mencionado en todos los puntosr

: exp}le'stos__, Entiendo que el duefio del proyecto debe ser quien defina las prioridades en el
~ trabajoa realizar. Como estructuralista me encanta que la estructura sea la prioridad en
- cada proyecto. Pero la realidad es que la mayoria de los arquitectos quieren esconder la

-estru’ctura lo cual se logra en base a un mayor costo.

“Si se analizan los costos de una estructura perfectamente proyectada estructuralmente
y otra proyectada con un criterio de esconderla segtin la arquitectura y que responde satis-
factorzamente alos requerlmlentos de estabilidad y rigidez, la diferencia en precio puede
ser de un 10% entre una y otra, Io cual traducido al costo total del edificio puede llegar a
- un 2% En valor absoluto seguramente es mucho, pero una obra hay que estudiarla en va-
~“lores relativos y considerar ademés el valor agregado que se da al proyecto de toda la obra.
Volv:endo alas columnas de 12x60, su costo es el 1,5 veces el costo que las columnas
cuadradas cIe 20cm de lado, pero Lcuanto representa esto en el total de una obra?, si la
estructura esel 20% del costo de todo el edificio y las columnas son un 15% del costo de
4t_0da Iz estructura, quzere decir que las columnas representan un 3% del costo total del
' 'd1f1c10__ gastar un poco mas enesa proporcmn no es considerable, teniendo en cuenta que

. como ser la desapar:cmn de aristas.
Para terminar, quiero dejar aclarado mi punto de VISta sobre estas consideraciones en
_cuanto al disefio estructural. Estoy convencido que el proyecto arquitecténico tiene que
prevalecer so‘ore el disefio estructural. Este tltimo, en todo caso, es una cuestién econémi-

volando; pero si las queremos ocultar, solo debemos evaluar su costo. E tema es siempre
evaluar y tomar la mejor decisién conociendo los pro y los contras de cada tipologia.

Con todo esto, espero haber dade una idea preliminar de pautas a tener en cuenta para
proyectar la ubicacidn y dimensiones de columnas.

Utifizacion de tabigues

Llamamos tabiques a aquellos elementos verticales que toman carga.y.tiepen una re-
lacién de 1:5 como minimo. Pero este tipo de tabiques, ya fue mencionado en el apartado
“de columnas, ya que funcionan como tales. En esta ocasién nos referiremos a aquellos
que también sirven como pared divisoria. Los tabiques son muy necesarios para tomar la
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"logramos me]ores visuales enfos amb;entes y luego tenemos los ahorros constructivos

“ta: Como siemipre digo, por ahora las columnas son necesarias, no podemos hacer el edificio

accion del viento, por lo cual en edificios de 4 0 mas pisos son muy necesarios. Si bien no
es la Gnica forma de tomar viento, yo los considero como una buena opcion ya que ade-
mas cumplen la funcién de cerramiento. En general se ubican en paredes que rodean al
ascensor y /o paredes que rodean caja de escalera. En estos lugares es muy conveniente
utilizarlos ya que por cuestiones reglamentarias de incendio esas paredes pueden ser eje-
cutadas o en hormigon o en ladrillos comunes, por lo cual la diferencia de costo no es tan
pronunciada. En caja de ascensor ain contamos con una ventaja mayor que es que no se
necesita revocar la parte interior, cuando es de hormigén y si, es necesario cuando es de
mamposteria de ladrillo comtn. Se debe tener en cuenta que para tomar accidn del viento
se debe disponer de dos tabiques paralelos como minimo en cada direccion.

Es para tener en cuenta que los tabiques no son recomendables rodeando algiin bafio o en
alguna pared por la cual deban circular caiierias. Ya que las mismas no se pueden amurar
dentro del tabique, las cafierfas deben tener el espacio suficiente para hacer su recorrido.

Otra funcién de los tabiques, puede ser para tomar los empujes de tierras, o como sub-
muracion. Los laterales de subsuelos se suelen hacer de hormigdn armado, hoy con una
técnica llamada Gunitado, lo que favorece velocidad constructiva y evita todo el terna de
encofrados de tabiques.

Disefio de fundaciones

Este tema es el que menos le puede interesar al proyectista arquitectonico, ya que las
fundaciones no variaran la arquitectura, pero su definicién tiene mucha influencia en el
costo de obra. Su ejecucién es un alto porcentaje de obra, ademas lleva un tiempo impor-
tante su realizacién. En muchos casos es peligroso por trabajar en altura. O en bajo nivel
de terrenc donde pueden producirse desmoronamientos.

En estos parrafos queria comentarles algunas cuestiones que tienen que ver con la
eleccién del sistema de fundacién. Tal vez es la parte de la obra en que menos se fijan los
arquitectos, por lo cual muchas veces queda a criterio del calculista o de la sugerencia
de! estudio de suelos. Entiendo que a igualdad de seguridad estructural se debe utilizar
el sistema mds econémico, pero hay un factor muy importante que es la seguridad cons-
tructiva. Si la misma se pudiera ponderar, creo gue muchas obras tenderfan a cambiar su
sistema de fundacién y por eso decidi poner en consideracidn este tema. Por lo menos para
que podamos pensarlo y evaluarlo, luego cada profesional tendra sus razones para elegir
uno u otro sistema. En estos parrafos solo volcaré lo que atafie a mi propia experiencia.

Ultimamente me encontré con clientes que solicitaban trabajar con la menor excavacion
posible, algunos citando las complicaciones de realizarlas, o por sus propias limitaciones,
o por sus miedos a derrumbes linderos. Para disminuir la excavacién, hay que disminuir el
tamatfio de las bases, pero eso no depende del calculista, sino de las cargas y de la tension
admisible del suelo. Lo que puede hacer el estructuralista es distribuirlas con el mejor
criterio, por ejemplo, para excavar lo menos posible en las cercanfas de las medianeras,
pera el volumen a excavar siempre termina siendo el mismo. Si a esto, le agregamos que
al haber bases excéntricas (medianeras) debemos realizar vigas cantiléver (vigas de fun-
dacién) ubicadas al nivel de fundacién, las excavaciones son importantes.

Por lo tanto, me puse a evaluar distintas opciones, a pesar que la sugerencia del estudio
de suelos sea el uso de bases aisladas.

Tomemos como ejemplo un edificio de 10 pisos en la Ciudad de Buenos Aires, por lo
general los estudios de suelos sugieren la utilizacién de bases aisladas. Este sistema es el
mas conocido y por lo general el mas econdmico. Por lo tanto ;para qué cambiarlo?
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Para dar respuesta a este interrogante comencé pidiendo presupuestos para la realiza-
cidn de pilotes, obviamente era mas caro que realizar las bases aisladas, pero la sorpresa
fue que la diferencia no era excesiva. En el caso del ejemplo, el presupitesto de pilotes dio
un 10% mas alto respecto a la realizacién con bases aisladas. Claro que es complicado ge-
neralizarlo, ya que los precios varian dependiendo del terreno y de cémo llegan las cargas.

Continuando con el anélisis, tomé nota de ventajas y desventajas de un sistema y otro. Si
la obra no posee subsuelo, con los pilotes tengo una gran ventaja que es lograr disminuir el
riego de desmoronamientos al minimo, y algo muy importante también es lo que gano en
velocidad constructiva. Realizar bases, dependiendo de su envergadura y la climatologia,
puede llevar minimo dos meses de trabajo; un sistema de pilotes puede llevar quince dias
como mucho. Posteriormente ya estamos en el nivel cero para construir las vigas centra-
doras (si fuesen necesarias) y los cabezales.

Recuerdo que, en oportunidades anteriores, cuando me planteaban realizar pilotes, la
respuesta que otorgaba era la diferencia de precios, mucho mas caro, sélo eran aconsejados

los pilotes en suelos donde las bases abarcaban mas del 50% del terreno o sino cuando el
tipo de suelo o construccién no hacian posible otro tipo de fundacién. Tal vez, en algunos o
casos, los pilotes competian con las plateas. Pero los tiempos cambian, las tecnologias -

también y por lo tanto los precios varian.

Creo que es el momento de empezar a evaluar distintas opciones y no solo quedarse
con lo que venimos haciendo desde hace afios.

Ahora, muy a titulo personal, entre los diferentes tipos de pilotes, me gustan los mi-
cropilotes, funcionan muy bien, son de pequefio didmetro, por lo tanto, menos riesgo,
cabezales mas pequefios. En medianeras las columnas poseen menos excentricidad que
los pilotes normales‘, entonces las vigas centradoras poseen una menor solicitacién, su
¢jecucion es mas rapida, y el volumen de suelo a remover es mucho menor.

FACTORES A TENER EN CUENTA PARA DISENOG ESTRUCTURAL
Funcionalidad estructural

La estructura debe responder a su funcién, que es la de sostener al edificio, soportar sus
cargas y transmitirlas al suelo. Hay situaciones inevitables en una estructura, como ser la
existencia de columna y sus fundaciones por lo cual deben ser estudiadas en el conjunto
arquitectdnico respetando la funcidn que cumplen. La foto siguiente muestra la aspiracion

‘de muchos arquitectos: una casa que no apoye en suelo, pero de todas maneras hay una
estructura que debe cumplir la funcién de sostener esa vivienda.
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Para cumplir con su funcion, una columna no puede ser atravesada en toda su dimen-
sién transversal.

Este factor de funcionalidad es obvio, pero a veces es dejado de lado en la etapa de
anteproyecto del edificio.

Coherencia con Arquitectura

La ubicacién de columnas y vigas es fundamental para el disefio del edificio, es uno de
los factores mas importante a tener en cuenta por el diseflador. Este factor no puede ser
delegado a un calculista.

Por ejemplo, hay obviedades de no colocar una columna delante de una puerta.
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Economia

Siempre se debe buscar la economia por mds que la premisa sea Hacer una estructura
voluminosa.

El proyectista determinard en que caso prevalece una cuestién arquitecténica sobre
la economia, pero respetando dicha arquitectura siempre se debe buscar la opcién més
econdmica.

o~

Materializacion v disponibilidad

No se puede pensar en la obra si no sabemos si se puede materializar o conseguir los
materiales. En algunas obras se cuenta con la posibilidad de traer materiales o partes de la
estructura de otros paises, pero se lo debe considerar desde la etapa de anteproyecto dicha
posibilidad. Por ejemplo, el Puente de la Mujer que fue traido de Espafia casi todo armado.
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Estética

Es una obviedad que la estructura debe guardar los requerimientos estéticos del pro-

yecto.

Velocidad constructiva

Es muy importante definir los tiempos de construccion necesarios o convenientes. Mu-
chas veces el premoldeado tiene la ventaja insuperable de su rapido montaje.
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Caracteristicas del suelo y climatologia

» Volver al resto de las plantas para reubicar columnas que hayan sido desplazadas
y completar el entramado de losasy vigas. Siempre €S conveniente repetir el esquema
estructural en todas las plantas, al menos Jo que se pueda.

. Predimensionado formal de la primera propuesta estructural.

« Analisis y critica de esta primera propuesta.

» Btisquedadela propuesta definitiva o mejoradora.

Es de suma i
importancia co
lugar, ya qu nocer las posibilidad
’ e no solo depe . idades que nos da el '
pende del mismo la fundacién sino tambié Slue}(; en determinado
nlaaltura ala que
po-

dra llegar | ifi

a edificacién. N i

determiman v 6n. No es lo mismo estar m i

narén tipologias de estructuras difereni::sla ontaia que en la playa, los suelos

Lo mismo
sucede conla cli
clim i 1
cargas de nieve, de viento, de ;itOI()gla, asf se debera disefiar la estruct
, de sismo. Para cada zona se dispondran cri ura para tomar las
criterios difere
entfes.

Estas fases no son tan lineales y por eso no s€ han puesto numeradas, son fases que
van y vuelven hasta llegar ala mejor opcion. Es de hacer notar que €n todas las etapas va
incluido el predimensionado mental, ya que ubicar und columna en determinado punto
del proyecto debe ser justificada desde sus dimensiones, lo mismo pasa con las vigas 'y
los espesores de losas. Es de hacer notar que cada profesional resuelve estas etapas € el
orden que priorice, en aste caso es una sugerencia del autor. .

INTERROGANTES PARA EL DISENO DE LA ESTRUCTURA

Expondré algunas preguntas que no tienen una tnica respuesta, pero que, 3 la hora .
de disefiar una estructura, el arquitecto 0 ingeniero s€ las debe realizary responder '

coherentemente.
;Conviene utilizar calidades de hormigdn aita o baja?

ETAPAS EN EL P "
ROCESGC DE DISENO Actualmente la calidad del hormigdn para edificios mas comunmente utilizada es H25,
para edificios de hasta 10 pisos cumple la ecuacion mas econémica-resistente, pero para
mayor cantidad de pisos conviene utilizar calidades superiores ya qué ge va a lograr und
mayor economia, pero 10 mas importante es qu€ las columnas de pisos inferiores van a
tener dimensiones inferiores cuanto mayor sea la calidad del hormigon. Recordemos que F E
Segln Reglamentos CIRSOC 05, las calidades van de 5enbyuna calidad H25 es similar : ;
2 un H21 del reglamento CIRSOC 82, por lo tanto, lo mas generalizado es el H25, y para

edificios de mas del0 pisos, s€ suele utilizar ya un H35 o H40.

Las fases ara : i
dor. Es mi Sugereni?acgjim') estructural son muy variadas y depender3
decir mientras se va pens:lf;np]re ° h?gan en conjunto con el plrjoene ?tran de cada disefia-
las columnas y vigas. Esta Sitia?; iE:zf)t;?uﬂ:ectr.[m*a Se vaya pensando gofldoeaerimt?cté;’icﬂj es
quienes piensan A no es la cominmen 1 aran ubicadas
carga de ubicar CIOE; ljl:;]f;l;lzes}:u;a y luego.envian su prﬂyéitﬁtzlﬁcﬁi‘ fCOI;_los disgﬁadores,
no estd capacitado para > ¥18as, etc. slsto como ingeniero calculist ulista quien se en-
la estructura seguramente noiretar fielmente la idea arquitecténic a, que un Ingeniero
ya comentara, las prioridades gng}a en cuenta las prioridades realesac;l all querer agregar
s e los factores deben ser establecido el proyecto. Como
Por eso creo que el pro GCiSion S3brd GUE tpo dé estructurs e podid praoemss
el arquitecto. proyecto estructural y su pfedimensionadcc) (;Igs °¢ podré plasmar.
e ser realizado por

;Conviene vigas que se vean o gqueden ocultas? SN

En principio es und decision que surge segin las prioridades del disefiador. Cuando no
queremos ver vigas ni que dejen mochetas, tener eit cuenta que en paredes de ladrillos
huecos de 12 cm la viga puede ser de 12¢m de ancho y 1o dejar{a mocheta para ningun
lado de la pared. Por eso cuando existe esa posibilidad hay que aprovecharia. También
hay que aprovechar los cielorrasos suspendidos, pero €n este caso tener en cuenta que
las vigas no deberfan ser muy altas; para un edificib de viviendas, esa yiga no deberia
superar los 40cm de altura para gue quede un espacio entre cielorraso y vigay asi poder
pasar alguna instalacién. En general esos cielorrasos estan en bafios, por eso tener en
cuenta que, si en la planta superior hay un local sanitario, s€ debe pensar en el proyecto
de cafierias y sus diametros para ver si se cruzan con las vigas. En general se debe tratar
de ubicar las vigas coincidentes con mamposterias laterales al baflo y no atravesandolo

Enelca
S0 que esté a
vanzado la i
pasos a realiza ; arquitectura ;
Fpr . y se quie ,
propuestos por mi experiencia son iogsigfi? C(;locéir una estructura los
entes:

i ] i l I * s

e Ubicacién de
probables colu
> Copiar esas col mnas en la planta ti
_ umn po o planta mé4s i
sible apeos o si se deb azen otras plantas, yendo para al?riba oS Ipertante.
‘e Dibujar losas y vi ¢ desplazar la columna propuesta y para abajo. Vexsi es po-
as fe . '
lumnas. gas en planta mas importante. Ver si hay que
agregar o quitar c i

0- directamente.
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¢Conviene grandes losas con espesores importantes o losas pequenas?

Primero debemos definir qué significa grandes o pequefias losas. Ejemplificaremos el
caso de losas macizas, ya que son las mas utilizadas por ahora. Podemos decir que losas
normales son de 3m. 6 4m., a partir de los 5m. hablaremos de losas grandes, y en el caso
de menos de 3m. las consideraremos como losas pequeiias.

Los espesores de losas dependen de las luces de calculo y sin entrar en procesos de
pre-dimensionado, para losas cruzadas de 4m. x 4m. el espesor que verifica bien parano
presentar grandes deformaciones es de 10c¢m, més alld que las deformaciones dependen de
la continuidad y de las dimensiones de las vigas en la que apoya. En losas unidireccionales
el espesor de 10cm, surge para losas de 3m. de luz. Losas de 10cm de espesor macizas
resultan de lo mas econémicas. 7

Entonces podemos decir que para luces por debajo de los 3m. dan espéﬁébres menores
alos 10cm. Teniendo en cuenta que 8 cm es el minimo permitido por reglamento, resulta

que losas mas pequefias no tienen ninguna ventaja, solo darfan como resultado el uso de

muchas vigas innecesarias y tal vez de muchas columnas.

Si en cambio queremos utilizar losas mas grandes, para evitar grandes deformaciones |

se debe aumentar el espesor y por lo tanto aumentaria el peso propio y si la losa resultara
de espesor mayor de 15 cm, ya serfa una losa antieconémica. Y en algunos casos serian
impracticables.

Obviamente, ante el interés de tantos disefiadores en utilizar losas de mayores luces,
se han creado alternativas, pero en todos los casos para evitar grandes deformaciones se
debe dar altura importante al elemento estructural, es decir espesor a la losa. Asf surgen
losas aligeradas, losas nervuradas, losas casetonadas, en todos los casos se necesita una
altura de nervios o de espesor de losa total de 30cm aproximadamente.

Con la aparicion de losas pretesadas se logré disminuir esos espesores, por lo cual son
una buena alternativa y muy valorada en los casos de entrepisos sin vigas.

Recordemos que para entrepisos sin vigas el espesor minimo es de 15cm. Para separa-
cion de columnas mayor a los 5m. ya los espesores comienzan a aumentar, con lo contra-
producente de acrecentar el peso propio, por lo cual es muy ventajoso, para este tipo de
entrepisos, utilizar losas alivianadas (colocar material liviano, reemplazando hormigén,
donde no es necesario su resistencia, por ejemplo, en zonas traccionadas) o utilizar poste-
sados. En general, termina siendo lo mas econémico, la combinacion de losas postesadas
y aligeradas, llegando a cubrir luces de 20m x 20m con un espesor de 30cm.

Volviendo al caso de losas comunes entre vigas, sugiero que las luces maximas de

losas sean de ém. x 6m en lcsas cruzadas, y de 4m en losas umdareccmnaies

¢Conviene agregar cielorrasos suspendidos?
Decision que dependerd de muchos factores, debe ser elegido por el disefiador.
¢Conviene colocar columnas o tabigues?

Las dimensiones minimas para tabique son 12x60 cm mientras que para enlumnas son

de 20x20. Como ya comenté, los tabiques son mas costosos, pero en el total de la obra es
" insignificante, ademds si tenemos en cuenta la economfa que logramos al no tener moche-
tas, el precio total de la obra no se ve afectado por una u otra opcién. Hacemos notar en
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este apartado que en donde existen revestimientos ceramicos, incluso revestimientos de
yeso y exista una mocheta, realizar la arista es sumamente costoso tanto por el material
desperdiciado y por la mano de obra. También hay que tener en cuenta que las mochetas
en bafios, pueden afectar la colocacidon de la bafiera u otros artefactos, cuando los espacios
son muy ajustados.

cConviene realizar bajos losas?

Utilizar bajo losas fue una précticg utilizada en décadas pasadas. Hoy pierde practicidad
para la reparacion de caiierias, ya que es mas facil romper un cielorraso que romper un
contrapiso y piso. Por otro lado, es mucho mas facil hacer una losa toda al mismo nivel,
mas facil de pensar en el proyecto. Algunos, hoy en dfa, opinan que conviene el bajo lo_sa,
perc es una decision de cada proyectista y su propia experiencia.

cConviene realizar vigas cintas?

Las vigas cintas son reglamentarias mientras cubran la altura minima dada por el regla-
mento CIRSOC. Para entender de qué estamos hablando vamos a definir viga cinta aquella
viga que se encuentra dentro del espesor de la losa; a veces la definen como una viga que
tiene mas ancho que altura, lo cual es cierto, ya que con la prlmera definicién estamos
diciendo que tiene poca altura, entonces esa viga necesita xmperlosamente aumentar su
ancho para recuperar la inercia que se pierde al ser de pequefa altura. El reglamento flja__
dicha altura de forma similar a las losas, por actuar ambos eIementos a flexmn, por Eo cual- S
la altura de las VIgas cintas o es un 1mped1mento para su reahzacmn S :

Tomemos un L) emplo de una viga de 3m de longitud y de 10 cm de altura, la queremos
verificar | para cargas normales de un edificio de viviendas, vamos adarnos cuenta que por

diferente proced1m1ento de calculo que hagamos que esaviga no va a verlfica' N1 SIquIera:-- e
: aumentando el ancho. En cambm, si ia harzamos de 14cm de altura ya ca m_ ia astante la R
: aconunanchode 60

31tuacr0n y para la luz '_ enc1onada unaviga cinta de 14cm d___- ;
u 80cm ver;fxca rnuy _blr'n Ciaro que’ esos:14 ¢ ho: entran en lo:'___sr de 10 cm de "espesor
por lo general selas hace sobresahr hacz _ : _

Podemos decnr que. Ia altura dependera de la qu dela v1ga, de las "argas de _
nunca menos de 12 cm. Dé ahf para arriba dependera del proyecto En losas grandes de
-luces grandes, una viga cinta puede tener 18-20 cm de altura.” : :

~Elancho dela viga debe ser el suficiente para que verlfique Pero no- debe superar el
metro de ancho, ya que sino la forma de calculo responde mds a ina losa que a‘una viga.
Asi que las vigas cintas pueden variar su ancho entre 60 cm y 160cm. Aprox1madamente
Menos de 60 cm dificilmente verifiquen. : :

Veamos la gran ventaja que presentan estas vigas:

%

o Son vigas ocultas, ventaja tan buscada por muchos proyectistas.

Las desventajas son muchas mas:

o Al tener muy poca altura, son muy deformables. Agregar mas hierro no ayuda mucho
alimitar la flecha, por lo cual se sugiere verificar siempre la flecha en este tipo de vigas.
» Son antiecondmicas, ya que llevan mucho mayor armadura que una viga comun. Por
su poca altura, seguro llevan armadura de compresién. Pero son antieconémicas en
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comparacion de viga contra viga. En el presupuesto final de una obra, su incidencia es
despreciable. En general uno opta por este tipo de vigas en algunas pocas situaciones,
Realizarlo en todas las vigas, tiene algunas complicaciones, pero si esa fuese la idea, se
deberia estudiar el entrepiso como losas sin vigas.

° No resisten cargas concentradas. Gran limitacioén que presentan.

= Al ser bastante anchas, es dificil encontrar apoyos puntuales, lo ideal es que todo
el ancho de una viga tenga apoyo. A veces se logra su apoyo teniendo una columna y
vigas. No es buena opcién apear viga cinta sobre viga cinta, por lo ya comentado en
punto anterior.

° Enlos casos que ocupen parte del contrapiso, muchas veces dificulta el paso de ins-
talaciones por esos contrapisos. Mas alld de la complicacién constructiva de armar un
pequefio encofrado hacia arriba.

Hay estructuralistas que no las sugieren para nada este tipo de vigas, yo digo que exis-
ten y no por ello se producen fallas en la estructura. Las vigas se estudian para resistir

las cargas y se debe verificar su deformacion. Mas all4 de todas las desventajas son muy . .

preciadas en los casos que el disefiador quiere ocultar dicha viga. Por lo tanto, sugiero que
su uso sea tenido en cuenta, a sabiendas de sus ventajas y desventajas.

| g,c;ohviene proyectar vigas invertidas?

S Las vigas 1nvert1das no generan mayor inconveniente desde el punto de vista estructu-
B ':.;rai En zona de tramos, es dec1r entre apoyos, pierden la posibilidad de ser estudiadas como
_ '.:v1ga placa Estudiar una viga coma placa genera un ahorro de material, pero sila viga fue
S predlmensmnada con las dlmenswnes sugeridas (altura =10% de la luz) este ahorro no
oes t.an.lmportante. En cambio, en vigas con poca altura, la ventaja de ser viga placa toma
- _..gran entido. Puedo decir, que el costo de perder la posibilidad de realizar una viga placa
noe ;mottvo para descartar su uso. Seguramente la decisién de ser invertida pasara por
1 -:-cuestmnes estéticas o constructivas y no econdmicas.
Contmuando con el tema de aprovechar el estudio como vigas placas, se debe tener en
' jcuenta que las vigas: mvertldas pueden ser estudiadas como placa en casos de apoyos y
i <vo}adlzos ya queel momento en esos casos tienen signo negativo lo que significa que las
compresrones coinciden con la zona de losas. .

Con lo expuesto desde el punto de vista estructural y econdémico no hay mayor ventaja
en su utxhzacmn C

-’Vénta;a‘é‘: e
¢ No se ven desde abajo
e No molestan al paso de cafierfas que van por debajo de 1a losa.

Desventajas:
» En general, para la mayoria de los constructores son mas dlfiCUltOS&S para su enco-
frado y posterior llenado de hormigén.

o Pueden molestar al paso de caflerias que van por tabiques y recorren contrapisos.
» No pueden utilizarse donde hay vanos que llegan al piso. -

= Segun altura de viga, a veces complica la colocacién de tomas que van a nivel inferior
de paredes.

w.—...,.-
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(Conviene apartarse de las dimensiones sugeridas?

En algunas situaciones conviene aparatarse de las dimensiones sugeridas por cues-
tiones estéticas o por respetar otras cuestiones, lo que hay que saber es que las medidas
sugeridas son siempre a favor de condiciones mds econdmicas. Lo que sugerimos siempre
es respetar dimensiones reglamentarias. A veces, parece no importante esta cuestidn,
pero cuando hay algtin problema, siempre es preferible estar bajo normativa.

¢Conviene valerse de apeos?

Los apeos deberian tratar de evitarse, ejercen alglin esfuerzo mayor sobre su apo-
yo debido a que son cargas concentradas. Se requieren refuerzos de estribos. También
los apeos suelen generar mayores momentos por lo cual siempre es preferible evitarios.
Otra forma de ver este tema es que los apeos hacen que las cargas que deberian ir lo mds
rapido a las fundaciones son desviadas en alguna viga, por lo cual siempre existe una
anti-economia. En caso de apeos de vigas, no son tan problematicos, si bien es preferible
que las vigas descarguen sobre columnas, el esfuerzo mayor que se genera en la viga de
apoyo no es tan significativo. Apeos de columnas que traen carga de una o dos plantas,
pueden existir sin mayor inconveniente, es comin en los pisos superiores de un edificio
que, al tener las plantas superiores mas chicas por cuestiones municipales, las columnas
del frente y contrafrente tienen desplazamientos respecto a las columnas que estdn so-
bre la Linea Oficial, y si el retiro es de 2m en general conviene que apeen sobre vigas y no
colocar otra columna separada a 2 metros de la de la linea oficial. En caso que los apeos
sean de 8 0 9 pisos, ya las vigas que soportan dichas columnas, deben tener una altura y
ancho considerable, dependera del largo de la viga y de la separacién que tiene el apeo de
alguna de las columnas. Recordemos que, conviene que esa viga no tenga mas de 4mts., en
este caso, se soluciona con una viga de 30cm. x 50cm. aproximadamente. Se puede mejo-
rar esta situacion, si el apeo cae cerca de uno de los apoyos, as{ el momento resultante no
es tan grande, si bien el esfuerzo de corte no se logra disminuir, ese esfuerzo también es
solo en una zona muy importante y se lo puede absorber con estribos y barras dobladas
logrando asi un buen funcionamiento. Cuando los apeos traen cargas de 8 0 9 pisos como
propusimos anteriormente y las vigas que reciben esos apeos son de 8 0 9 mts. de largo, se
deberfa aporticar viga con columna, colocar dimensiones importantes en vigas y columna,

.altura de viga no menor a 80cm y ancho no menor de 50cm, y se debe tomar todos los re-

caudos en cuanto a deformacion. Con todo esto, quiero decir que se debe tratar de evitar
los apeos, pero tampoco hay que ser tan rigidos y tomarlos como un espanto. En toda obra
hay apeos, muchas veces logran mejorar la estética. Lo que no estoy de acuerdo escuando
hay un apeo sobre una viga, y la misma apea en otra viga y luego esta apea sobre otra y
as{ son tantos que las cargas terminan perdiendo el camino, si bien lo que digo es metaf6-
rico, tiene mucho de real basado en la experiencia, siempre es conveniente simplificar el.
camino de las cargas, cuando la carga tiene un recorrido mas corto para llegar al suelo la
estructura es mas econdmica.

{Conviene realizar losas o vigas en voladizo?
En el caso de balcones se suelen colocar las losas en voladizo, Cuando el balcén tiene
hasta 2m. de ancho es eficiente esa losa, en el caso de tener mayor ancho es preferible

tratar de salir con vigas en voladizo y que la losa del balcon apoye en las vigas en voladizo
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0 en vigas perimetrales. Si bien depende de cada proyecto en particular, lo comentado es
lo mas tipico. Teniendo en cuenta que para que exista una losa en voladizo debe existir
otralosa simplemente apoyada, en el caso de no existir esa continuidad entonces la tinica
manera es de apoyar el balcén en vigas perimetrales. Las vigas en balcones a veces ayudan
a los temas constructivos, ya que ayudan a armar babetas o son usadas como barandas. En
algunos casos las vigas en voladizo no molestan porque llevan un cielorraso suspendido
entonces esas vigas no se ven, En otros casos el disefiador quiere evitar ver v1gas, por lo
cual la dnica solucidn es la losa en voladizo. :

En el caso de vigas en voladizo, se debe tener en cuenta también su continuidad con
vigas simplemente apoyadas. Si las vigas son vigas colgadas, en general no hay problema
con dicha continuidad; pero si las vigas en voladizo son invertidas, se debe tener en cuenta
su continuidad a veces imposible de materializar, ya que se meten dentro de la vivienda
y pueden molestar.

¢Conviene utilizar un puntal o un tensor?

Stempre es conveniente colocar un tensor antes que un puntal desde el punto de vista
estructural ya que el tensor no sufre el efecto de pandeo, por lo cual se puede materializar
con solo unos hierros, los que luego son recubiertos con concreto. Muchas veces, construc-
tivamente, se los termina armando al igual que un puntal. Una desventaja para el tensor
es que el mismo deberfa ser tensado antes de su puesta en servicio, porque hasta que el
tensor no esté tensado no toma carga.

sConviene disponef losas cruzadas o unidireccionales?
Tema ya conversado en pregunta sobre espesores de losas.
¢Conviene unificar espesores de losas y dimensiones de vigas?

Decision totalmente a criterio del disefiador. En general hay una conveniencia cons-
tructiva bastante importante por la unificacién de dimensiones. Pero el disefiador tiene
que evaluar costos por unificar, volimenes, y luego tener en cuenta la estética y lo cons-
tructivo. Muchas veces también por condiciones estéticas se debe unificar dimensiones
de columnas, mas que nada cuando estdn a la vista. Otras por cuestiones constructivas,

se trata de aprovechar el encofrado de columna en distintos pisos, mas aan si son enco-
frados metalicos.

ALGUNOS TEMAS QUE SUELEN SURGIR EN PROYECTOS DE EDIFICIOS

» = Tener en cuenta los ventanales que llegan de losa a losa, ya que no permiten vi-
gas sobre el dintel, por lo cual puede realizarse una viga cinta sobre el mismo con las
condiciones que ya hemos mencionado o puede estudiarse la losa apoyandg en el otro
sentido y no necesitar una viga. La gran contra que tenemos cuando no hay viga es la
colocacion de un voladizo, ya que, si la losa es la que trabaja como voladizo, necesita
una viga sobre el ventanal. La viga cinta no serfa lo ideal para esta condicidn, pero
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estudidndola correctamente se puede subsanar este inconveniente, o tal vez se utilicen
vigas que salen como voladizos, tema ya comentado.

» Tener en cuenta que donde en el proyecto se colocaron plenos, no pueden ser inva-
didos por columnas o vigas libremente. En este caso hay que estudiarlos muy bien y
proyectar el recorrido de las cafierias para saber bien cual es la dimensidn del pleno
minimo necesario.

= Muchas veces cuando se utiliza aire acondicionado por conductos, los mismos tienen
que atravesar los distintos locales por encima del cielorraso, suelen hacerse huecos en
las vigas que se encuentran en el camino. Esta totalmente prohibido hacer un hueco
para pases de aire acondicionado sin previo estudio del mismo. Sugiero siempre pasar
los conductos entre viga y cielorraso, en caso de ser zmpomble entonces prever el hueco
haciendo los refuerzos necesarios en las vigas.

Con todo lo comentado creo haber puesto en valor las decisiones que debe tomar el
disefiador del edificio. He comentado mis sugerencias que no dejan de ser sugerencias
basadas en mis mas de 20 afios de experiencia tanto desde lo laboral como Constructor,
y Calculista de Estructuras, como asi también desde mi labor docente.

Todo lo dicho es opinable, pero entiendo que mi experiencia puede ser tomada como
base de partida, cuando se quiera disefiar una estructura, que como ya dije queda inclui-
da en el proyecto del edificio. NO SE PUEDE PROYECTAR- UNA CONSTRUCC&ON SIN SU
ESTRUCTURA :
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GRAFICO #2.1 . )
DIMENSIONES MINIMAS Y MAXIMAS PARA LOSAS NERVURADAS

.. luz entre ejes de nervios

|
h | / Peereio € 3,5 Burin | “
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e 8 < 800 mm o}t % < 800 mm .

EL HMORMIGON PARA ARQUITECTOS 191




GRAFICO #2.2

TAB

LA DE COEFICIENTE M PARA PREDIMENSIONADO DE LOSAS

lLosas unidireccionales

Losas Bidireccionales

Pasicion M Posicién M
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GRAFICO #2.3 .

TABLA DE SOLICITACIONES PARA BARRAS MAS UTILIZADAS
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GRAFICOC #2.4 )
TABLAS DE COEFICIENTES PARA EL CALCULO DE SOLICITACIONES
EN LOSAS CRUZADAS

L3

W= CMx* g * (Lmenor}

Wiyv= CMy * g " {Lmenor¥

Ru= CRx ™ g * {lmenar® / Lx

Ry=CRy ™ g * {Lmenor¥ /Ly

TABLA#2.4.1

Lxily Cix Cily CRx CRy
050 0.0965 0.0174 0768 6731
053 0.0852]  0.0210 0265 0,541
060 0.0620 0.0243 0267 0.566
0.65 0.0750 0.0273 0266 0.502
.70 0.0683 0.0298 0765 "0.450
075 0.0619 0.0318 0263 6.404
040 0.0560 0.0334 0261 0.364
585 0.0506 0.0348 0250 G330
050 0.04586 0.0359 0255 0300
095 0.0410 0.0364 0253 0.274
150 00358 5.0368 0250 G250
105 0.0365 0.6410 0274 0.253
747 0.0359 0.0456 0300 0,956
718 0.0348 0.0506 5330 095G
105 0.0334 0.0560 0964 0951
733 0.0318 0.0619 0404 0.263
743 0.0288 0.0683 0450 " 0.265
124 00973 0.0750 0507 0.766
167 0.0243 0.0820 0586 0.267
182 0.0210 0.0897 7 0641 0.268
200 0.0174 00965 0721 0.259

TABLA DE COEFICIENTES DE LOSAS CRUZADAS N°4
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Mex= Chex * g * (Lmenor)?

Mx=Clx " g * {Lmenor}?

My= Chy * g * {Lmenaor}®

Ri=CHx " g * (LmenocrP/Lx

Rey=CRey* g * (Lmenor}?/ Ly

Ry=CRy " g * (Lmenor®/ Ly

TABLA #2.4.2

Mey=CMey * g * (Lmencry?

Mx=CMx ™ g * (Lmenary

TABLA #2.4.3

Loy Chiex Civix Chly CRx CRey CRy
050 0.1214 0.0684 0.0060 0.16% 1,048 0.613
055 0.1188 0.06562 0.0083 0.168 0.947 0.545
0.60 0.1159 0.0538 0.0105 4.167 0.845 0.487
085 0.1126 0.0512 0.0127 L1567 (0.769 0.437
0.70 0.1089 0.0485 0.0145 0.166 0.702 0.394
0.75 0,105 0.0457 1.0168 0.166 0.543 0.360
0.80 0.1008 0.0428 0.0187 0.165 0.591 0329
(.85 0.0965 0.0400 0.0205 0.165 0.545 0.302
.50 0.8922 0.0372 0.0221 0.165 0.504 0.278
0.95 0.088 0.0345 0.0234 §.165 0.467 0.255
1.00 0.0839 0.0318 0.0243 0.166 0.433 0.235
1.05 0.0881 0.0327 0.0282 0.188 0.440 0.240
1.11 0.05924 G.0330 0.0323 0.208. 0.44% 0.245
118 0.6967 0.0328 (.036% 0.234 0.450 0249
125 01011 0.0324 0.0423 0.263 0.471 0.253
1.33 0.1055 0.0319 0.0485 0.298 0.482 0.257
143 01096 0.0309 0.0553 0.33% 0.4%2 0.280
1.54 01133 0.0292 0.0827 §.388 3.5 0262
1.67 0.1165 0.0264 0.0707 0.447 0.508 .264
182 0.1182 1.0240 0.0792 0.51% (1L514 0.266
200 01215 0.0204 0.0880 0.806 0.520 0.264
TABLA DE COEFICIENTES DE LOSAS CRUZADAS N°2
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W= Chy ™ g * (Lmenor¥ “
Fom CRx* g ¥ (Lmenor®/ Lx
Rex=CRex" ¢ * (Lmenar®/ Lx
Ry=CRy* g " (Lmenor® Ly
Ly Chey Civhy Chix CRy CRex CRx
0,50 84,1215 0,0204 (.0830 0,606
0,55 0,1192 §.0240 00792 0,519
0,60 0,1165 0,0263 Q0707 04471 -
0,65 01133 0,0252 00627 0,388
070 01095 0,0309 -0,0853 3338
750 - 01055 0.031% 0,0485 0.298]
U800 0 0101 0324 (.0423 0,263
CpA&L . 0,0987) . 00328 0,0369 23 e b
080 00824 00330 00323 02081 o (4
0950 - - 0.0881] 0.0327 0,0282| p,185| ;
4001 0. 0.0839) (.0318 0.0243 0186] ..+ 043 .
40500 .0,088] - 0.0345 V02340 0I8AL 7L
S 0,0822) o 00372) . 60221 o 0486|0504
A8 o 0,096580 00400 o 0.0206] o B1BEY A4als B2
B R o GsTE e 016 e LA
133f T 05| - 00de7| o 00768]  0.166 0.360
A3 .. 0.1089] 0485}~ - ~0.0148] oo (086]- ¢ J, /02 RIS
1540 o 0A126] 0 0.0512) 0 00127} . 06T 69 o 043
T 457l 0B8] . 00538 - 00105 Con o BAREL s 8451 A87
182 011880 008620 . 00083] - o G1BSE 247 .54
5 0,0584 . 00060 G183 1.049¢ 0.613

2,00

01274
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Mex=CMex * ¢ * (Lmenor)*

WMx=CMx ™ g * {Lmenory

Wy Chly * g * (Lmenory

Ri= CRx"* g * (Lmenorf/Lx

Rey= CRBy" q“{Lmenor® /Ly

TABLA #2.4.4

Mey=CMey " g~ (Lmenory®

Mx=CWx * g~ (Lmenor¥

fhy= Clhly * g “{Lmeanor®®

Hy=CRy " g " iLmencr® /Ly

Rex=CRex g " {Lmenorf/ix

TABLA #2.4.5

Loy Cilex O Mx Chily CRx CRay :
- §.0845 00474 00617 5095 4.502| -
0.0843 0.0408 00029 0,097 0877
0.0837 B 0400 00043 0.096 6737
0.0828] 00391 0.0058 0.067 0.673]
0.0816] 0.0380 00073 0.057 0.517] -
. 0.,0801] T 0.0366 0.0088 0,698 0.559|
~0.0784 0.0350 00103 0,098 0.527
0.0765] T0.0335 0.0119 0.059 0.450] .
0,0744 0.0313 0.0134 0,099 0,457
00722 0.0302 0.0147 0.100 0.477)
00698 10,0085 00158 0,102 0.368]
T0074E| - 0.0297]. 00139 0.115 0,412}
— 007%[ 00307 00275 0,130 0426
- p0848] 00314 06267 0.148 0,441
00802 0,0313] 06316 0.170 0455
00957 60320 0.0374 0,198 0.489]
i R 0.0442 0.232 0452 -
01083 1.0310] 0.0519 0,074 0.485
REEE 0.0297 1 0604 0.37% 0507
0.1154 0.0266 0.0657 0,397 0.518
REEEIR 0.0234 00798 0472 G678
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TABLA DE COEFICIENTES DE LOSAS CRUZADAS N°B

EL

HORMIGON

Lsclly Chley Chily Civix CRy CReX
050 06,1191 00234 0,079 0,472 0,528
0,55 06,1154 00266 0,0697 0.391 0,518
0560 0,1111 00292 - 0,0604 0.326 0,507
0565 0,1063 0,0310 0,051% 0,274 0,495
0,70 04,1011 05,0315 0,0442 0.232 0,482
075 0,0957 0,0320 0,0374 0,198 0,459
0,80 0.0802 0,0318 0,0316 0170 0,455
085 0,0649 0,0314 00267 0,148 0,441
0,90 0.0796 00307 0,0225 0,130 0,426
0,95 G.0745 0.0297 0.018% 0,115 0,412
1,60 0,05%8 00285 40,0158 0,102 0,393
1,05 00722 0,0362 00147 1,100 0,427
1.11 0,0744 0,0319 06,0134 0,099 0457
118 0,0765 0,0335 0.0119 0,089 0,450
125 0,0784 00350 0,0103 0,098 0,527
133 0.,0801 0,0366 0,0088 0.098 {1,568
143 0,0816 0,0380 0.0073 0,097 0,517
- 154 (3,0828 0,0391 0.0058 0,097 0,673
167 0,0837 03,0400 0,0043 3,086 0737
182 (.0843 0,0408 0.0029 0,097 0,812
200 0.0845 00414 0,0017 0,098 0,902
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TABLA #2.4.6 TABLA #2.4.7
Mex=CMex * q " (Lmenar)? Max= ChMex * g * (Lmenar)
Mey=CMay * g * (Lmenor)? Mey= Chey " g * (Lmenor¥
Mx=CMx * g * (Lmenor¥ W= Chix " g * {Lmenorf
Wy= Chly * g * (Lmenor? Nhy=CMy g * (Lmenorp
Raxs CRex ™ g * (Lmanor¥ / Lx
Rx= CRy * g * (Lmenor)? / Lx
= *{Lmenory®/ Ly
Rex=CRex" q* {(Lmenorf / Lx Rey=CRey q”( Fe
RN = Ry=CRx " g *{Lmenary® / Lx
Ry=CRy * g " {Lmenor /Ly \ \‘“ oy \}\ ‘ .
, - A Ly Cilex Chiiey Clix Chiy CRex __
Rey= CRey" g * (Lmenarf / Ly B = - 0.0 0.0836 0.0563 0,040 0.0028 0.254
0.55 {0826 00464 G.0398 00041 - 0.254
Ly Chiex Chiley _ Chx Oty CHex CRx CRey CRy 060 00813 0 0566 0.0385 00059 . 0.255
050  01977]  0,0782] 00560] 0.0079 0,350 0,157 0,567 0.526 T T55e YTE T B
0,55  0,1138] 00779 00629 00105 0,350 0,158 0,849 0,458 - ; 252 YTy 5955
060] 07083 0.0776]  0.0496] 00130 0.350]  01%8]  07%E 0,403 0.70; 00774 0572 00352  © SRR .
065 01047] 0,0773| 00462] 00183 0350 0189 0.670 0.355 0.75) 00748}  0057M| - - 0.0833 000074 .. D200 O
0.70]  0.0996]  0.0758]  0.0428]  B.0171 63500 0159 0.604 0,315 080 .~ 0072] . 00568] 00313 00123 - 0264 . 0,
0,75 0.094]  «0.0759] 00390 00188 0,349 0,160 0545 0.279 085/ - T 00691| - - 00584 - o.o292] 7 ooousel . eaerl o
080] 00882] 00748 00355 00203 0,348 0161 0.493 0,248 0900 . 0DOBB| . 0.058 p.0270| © o015yl . 0.263)
0,85 10825 4.0731 00322 3.0218 0,346 0162 0447 0,222 Q_gg:: T p0s28| - 00556].  e.0249]. o.0161) . T gaeal o
0.80] 00773 0074 0.0291 0.0276 0,344 0,163 0,406 0,200 100] - 00536] . 00851 00228 . 0.0157] . 0265
0,85 00724 00696 00262 00232 0,347 0.163 0,370] 0,180 T S W T T Y ey e
1,00  00677] 00677 00234 00234 0.338 0,162 0,338 0,187 U oues| o o0sl ool somal . omel T o
1,05 00896  0.0724]  00232] 0.0262 0,370 0,180 0,341 6,163 LAl [ 006851, 00852} . O T R 5| s e e s
111 00714] 0.0773] 00G226] 0.0091 0406 0200 0344 0.163 108 o 00882) . - 0071} 00229 @ 0.0254) ” :
1.18] 00731 0,0625] 00216 00322 0,447 0222 0,346 0,152 125 0 . Q0706 007730 0 00224 - 0.0289] - 0405|000
1.25]  00746|  0,0882] 00203 00355 0493 0248 0,348 0,151 133 . 0.0727)- - 00838} - 00214 00827 . 0 0406 . 02040
1,33 00759 0,094  00188] 0,0350 0,545 0275 0,349 0,161 143] 0 oooma| 0 00907] . cotos|. - oo3se| s iiesisl oo
143] 00768] 00898 00171 D.0426 0,604 0,315 0,350 0,155 154 . 00755 0.09781 oei77|  o0.0411] 0584
1641 00773]  0,1047]  00153] 00452 6,670 0,355 0,350 0.159 167] 00765 - 6.1046]  0.0153 0.0452] . 0.662]
1.67)  00778]  01083]  0.0130] 00498 0,756 0403 0,350 0.158] Y R R T O T B B
182 00779 01136 001058 0.0509 0,849 G A58 0.350 0,158 T Y R T Ry T | R T T0.468
2000 60782 01177 00073 0.0560 0,967 0526 0,350 0,157] b e N R
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TABLA #2.4.9

Bex=CMex ™ q* (Lmenory
Mey=CMey * g * (Lmenory
MWx= Cix * g * (Lmenor ¥
My=ClMy " g ” (Lmenorf
Fex=CRex" g* (Lmenorf/ Lx

Rey=CRey* g * (Lmenar)*/ Ly

TABLA #2.4.8
Mex=Chex * g * (Lmenor)? e \\f}“x\ e
Mey=CMey " g * (Lmenor) \Q\\\S\}‘}\\Q\‘{\M&:{h}:ﬁg%
= s
Mx=CMx " q * {(Lmsnor# < /;5}’ |
bby= CMly = g * (Lmenor)? Q//://: '
| > [ e
Rex=CRex” g * {Lmenor}* / Lx - =
Rey= CRey" g * (Lmenor P/ Ly f{//};
Ry=CRy * g * (Lmenori /Ly 4 |Rey 72
. : S, —r RN o
e
Ledy . |CNey Chlex Clhiy Chix CRay Ry CHeax
058 00782 0114 0,6098 0,0535 0,368 0,442 0,345
05850 00774 0,1101 0,0127 0,0492 0,752 0,375 0,344
0.60] - 0.0785 0.1048( 00153 0,0452 0,662 6,320 0,343
065 0,0755 0,0978 0,0177 0,0411 0584 0,274 0,342
9700 00743 . 00907 - 00198 6,0368 0,515 0,235 0,340
0751 00727{ - 00833 o214 0,0327 0,456 0,202 0,337
080l " 00708  0.0773] o0224] 0,0289 0,405 0,175 0,334
0,85 00682 0071 00229  0,0254 0,362 0,154 0,330
80F-  0.0855 00652 00231 0,0222 9,325 6,136 0,325
095/ . 00626 . 005938 . - 00230,  0,0193 0,293 0,120 0,320
1000 . 005960 - 00851 00228 00167 0,265 0,105 0,315
1850 (,0628] - 0.0686] 00248 - 0,0161 0,264 0,103 0,343
141 o088 - 0056 . - o020 0,0151 0,263 0,102 0,374
1810 00691} . U 0.0564] - . 0,0292] 06,0138 0,262 0,101 0,408
Q0720 G.0568. 00,0313 0,023 0,261 0,101 0,445
13 C0,0748 0.0571 0,0333 0,0107 0,260 0,100 6,487
143] 0,0774 00672 0,0352 0,0091 0,259 0,106 0,535
1,54 01,0796 {0,0569 0,0370 0,0075 0,257 2,099 0,591
187 0.0813] 00566 0,0385 0,5059 0,255 0,099 0,657
1&2 ; 0.0826 &,;35,54 i L T ) o106/ 0,736}
200 0,0836 0,0563 0,0409 0,0028 0,254 0,100 2,823
TABLA DE COEFICIENTES DE LOSAS CRUZADAS N°8
200 ING. MARCELO MASTROPIETRDO

oLy Chlex Cldey Chix Gy
.50 00826 0.05%5 0.0401 00038 0.241 {.739
0.55 0.0805 0.0561 0.0385 0.0055 8,242 0.667
0.60 0.0784 0 5552 0.0367 0.0076 0.244 0.589
0.65 0.0759 0 0565 £.0346 0.0096 0.247 0.522
0.70 00731 0.0568 0.0322 0.0114 0.249 0.4665
0.76 00698 0.0564 0.0297 G.0129 0.25C 0417
0.80 05561 (.0558 0.0271 00143 0.251 0.374
0.85 0.062 0.055 0.0246 0.0156 0.251 0.337
0.98 0.058 0.054 46,0222 4.0167 0.251 0.363
0.95 00543 00527 0.0198 0.0173 0.251 0.276
1.00 6.0511 0.0511 0.0176 0.0176 0.250 0.250
1.05 0.0527 00543 0.0173 0.0198 0.276 0.251
1.1 0.054 0.058 0.0167 0.0222 £.305 0,251
1.18 0.0&5 0.062 £.0156 0.0748 0.337 0.251
1.26 0.0558 0 DER1 0.0143 0.0271 0.374 0.251
1.33 0.0564 00658 0.0129 0.0297 0.417 0.250
1.43 0 0568 6.07H 0.0114 0.0322 0.466| 0.249
1.54 00565 0.0759 0.0095 0.0346 0.522 5.247
1.67 00562 0.0784 0.0076 0.0367 0,589 0,244
1.82 00561 0.0806 0.0055 0.0385 0.667 0.242
2.00 0.056 0.0826 0.0038 0.0401 0.759 0.241
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TABLA #2.5
TABLA DE SECCIONES DE BARRAS DE ACERO DE SECCION CIRCULAR

Secciones de barra de seccidn circular (em?/m).

Sep. & g 0 12 i6 20 25
5 5.65 10.05 1571 22.62 40,21 62.83 - 8817
6 4.71 8.38 13.09 18.85 33.51 52.36 81.81
7 4,04 7.18 11.22 16.16 28.72 44.88 70,12
2] 3.53 6.28 9.82 14,14 25.13 39.27 61.36
2 3.14 .59 8,73 12.57 22.34 34.91 54.54
16 2.83 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 45.09
11 2.57 4,57 7.14 16.28 18.28 28.56 44.62
12 2.36 4.19 5.54 9.42 16.76 26.18 40.91
i3 2.17 3.87 5.G4 8.70 15.47 24.17 37.76
i3 2.02 3.59 5.61 8.08 14.3¢6 22.44 35.06
15 1.88 3.35 5.24 7.54 13.40 20.94 32.72
16 1.77 3.14 4.91 7.07 12.57 19.63 30.68
17 1.66 2.96 4.62 5.565 11.83 18.48 28.87
i8 1,57 2.79 4.36 £.28 11.17 17.45 27.27
i3 1.49 2.65 4.13 585 10.58 16,58 25.84
20 1.41 2.51 3.93 5.65 1C.05 15.71 24.54
21 1.35 2.39 3.74 5.39 3.57 14.95 23.37
22 1.29 2.28 3.57 5.14 9,14 14.28 22.31
23 1.23 2.19 3.41 4,92 8.74 13.86 21.34
24 1.18 2.09 3.27 4.71 8.38 13.09 20.45
23 1.13 2.01 3.14 4£.52 B.04 12.57 19.63
26 1.09 1.93 3.02 4.35 773 12.08 18.88
27 1.05 1.8¢6 2.91 4.19 7.45 11.64 18.18
28 1.01 1.80 2.80 4.04 718 11.22 17.53
28 0.97 1.73 2.71 3.80 £8.93 10.83 16.93
30 0.94 1.68 2.62 3.77 6.70 10.47 16.36

JABLA#26 . . ..

1,38 2,66 . G, 1,41 .
g 2,51 4,40 4,74 0.50 1,01 131 2 2,51 3,02 352 4,02 4,
19 3,14 062 7,40 0,79 1,57 2,36 3,14 3,93 4,71 5,50 .38 707 785
12 3,77 0,89 10,66 1,13 2,36 3.3¢ 4,52 5,65 6,79 7,92 2,05 10,18 11,31
16 5,03 1,58 18,946 2,91 4,02 6,03 £04 16,05 12,06 14,07 16,08 1210 240,11
20 5.28 247 29.64 3,14 6,28 2,42 12,57 13,71 15.85 21,99 25,13 28,27 31,42
23 7,85 3,85 43,20 4,81 9,82 14,73 19,83 23,548 20,45 34,36 39,27 44,18 49,09
3z 0,1 5.31 75,72 2.04 16,08 34,13 32,17 40,21 48,25 36,30 £4,34 |, ™02,38 30,42
40 12,6 9,86 118,32 12,57 25,13 37,70 50,27 62,83 75,40 17,96 00,53 113,19 125,66
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TABLA #2.7

VALORES MINIMOS DE SOBRECARGAS PARA EDIFICIOS DE VIVIENDA Y OTROS

Nestino Uniforme Concentrada
(kM) [k}
Archivos ki T
Azoless ¥ lerrazas 5
Balcones 5
Bafios viviendas b4
Biblictecas k) 4.5
Bowding, billar y areas recreacionales similares 4
Ciglorrasos con pasibilidad de aimacenamisnto dreas de almacenamiento liviano n i
Cocinas viviendas &)
Comedores, restawrantes y confiterias g
Corredores (Ciraulacion) §
Cuartos de maguinas y calderas 7.5 15
Cubjertas inaccesibles articulo 4.9
Comercic {(Negocios) 5 4.5
Defensas para vehiculos artic. 4.3.2. C
Depdsitos {serdn disefados para cargas mas pesadas st el almacenamiento previsto lo reguiers) &
Enteepiso liviano, sobre un érea de 850 mnz 1
Escuelas aulas 3 4.5
Estrados y tribunas 5 {artic. 52,3
Escaleras vy caminos de salida 2 i)
Escotillas ¥ claraboyas | 1
Fabricas articule 4,13, 9
Garajes {para automoviles solamente) 25 articulo articulo 4.16.
Gimnasios, dreas principales y baloones 513
Hospitales 3 4.5
Hoteles
Instituciones carcelarias celdas 2 _
Lavaderos viviendas 5
pfarguesinas y estructuras de entrada aedificios .35
Oficinas, ' 5 g
Pasareias y plataformas elevadas fque no corresponden a vias de escaps) 3
Patios ¥ lugares de paseo 5
Pise enrelado en sala de maquinas de ascensores 1.5
Salones de reunion, teslros ¥ cines asientos fjos, sujetos al piso salones 3
Salones de baile y fiesta 5
Sglidas de Incendio 5
Sistemas de piso flotante uso para oficina 2.5 9
Templos 8 ,
lJsos Residenciales (casa habitasién, departamentos) 2 (4 1)
Veredas, entracas vehiculares y pafios sujstos 3 entradas de camiones ; 25 35

Vastuarios

IMPORTANTE: Las cargas corresponden a una de varias especficiaciones de uso de acuer-
do al destino por lo que se aconseja revisar de manera detallada en la norma. Los articulos

especificados corresponden al CIRSOC 101-105.
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TABLA #2.8
TABLA AUXILIAR PARA EL ANALISIS DE CARGAS PERMANENTES

TABLA #2.9 )
FLEXION SIMPLE: CUANTIAS MECANICAS KA

Besorfpcicn KBl/m? YSmt Cuantia m" %
{ielorraso minima f,
Cilorrase suspendide de veso o durfork ‘ 2,20 & BMPall  Para valores
Chelorrase aplicado veso 015 ‘—‘2 E @ menores m,”~ Ka
. o 8
g 60 | 0037 | 0038
Cubiertas - 55 | 0039 | 0,040
; : : RER|
Chapa scanalada de perfll onduledo o trapezoidal de acere Incedo o 007 = 50 | o041 | 0,042
= |
alumnizade 0. 7mm de espesor}. 5 ‘?‘i 45 | 0,043 | 0,084
Teja ceraminatipo espafic] ncuye entatlonado oo 3 = £ 40 § 0045 | 0047
¥ [} -
g 5| 35 | ooas | 0050
o
Hormigones s E 30 | 0083 | 0085
- N (=]
Hormigon de cemento portiand, Arena v canto rodado o pidra é = 0,088 | 0,080
partiig @ o 28 | 0084 { 0,086
; G
Sin armar 2350 &£ § 0,068 | 0,070 ] s
Armedo 750 &8 0,077 | 0.080
" z SJ_
Hormigen de cemento portiand, arena y cascote <8 20 | 0079 | 0,082
Harmigon de cemento portland, arena y arciile expandida R a0 0086 | 0,090
Hormigon con agregado de poliestienc de aita densidad S a10 0.095 | 0.100
0,104 | 0110
tadrillos y Blogues 0,413 { 0,120 “
Blogque huece de horfnizon I 0,122 | 0130
Ladrilio ceramico macizo comun 14 9130 | 6140
0133 | 0150
Mamposteria - Con Revoque o Completa 6.147 | 0,160
Ladrille hueco ceramice portante, % huecos mayora 80 10,50 0,156 | 0,170
Ladriflo ceramico macize comun 7 0,164 | 0,180
Blogue huecs de hormigon 15 0172 | 0,199
0,180 | 0,200
Morteros v Enlucidos 0183 | 0,210
Mortero cemento portland v arena 71 0196 | 0.220
Doble o § 0204 | 0230
" T armadura | [MPa
Pisns y Contrapisos . MPal] 0,211 | 0.240
e o
Baidosa ceramica, 12 mm de espesor 628 =3 60 | 0214 4 0243 : ?
Parquet comun, hasta 14 mm de espesor (madera dural 015 8 : 55 § 0.220 | 0.252
Porcelonato 020 2% 0,226 | 0,260
e . . s . ‘ - 3% 50 | 0230 | 0,265
Comtrapiorde el grena poky de ladrilioy tascote A S I <1 Do : - !
Contrepioe de cementi arena vy cascote 18 - @ 0,234 | 0.270
. . waS et 45 | 0240 | 0279
Conirapse de piedia o cante rodade con morters de cal 17 =5 3 ' :
T < g 0,241 0,280
% g & 0,248 | 0,290
g g 40 | 0249 | 0,202
£g 0,255 | 0300
0 o
© g 35 | 0259 | 0,305
o
£ 3 0262 | 0310
® 8 [I'€30| o268 | 0.319
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TABLA #3.0 TABLA #3.3
ALTURA O ESPESOR MINIMO DE VIGAS NO PRETENSADAS O LOSAS CANTIDAD MAXIMA DE BARRAS EN ANCHO DE VIGA
ARMADAS EN UNA DIRECCION, PARA EL CASO EN QUE NO SE REALICE UN
CALCULO DE FLECHAS
ALTURA O ESPESCOR MINIMO, h 3 2 2 2
Al 3 3 3 2 2
. mbaos 3 2
S'am ;;le;;ir;te Conc::t?::::mo extremos En voladizo 4 3 3 3
ELEMENTOS poy continuos 4 4 3 3
Elementos que no saporten o estén vinculados a tabiques divisorios u 5 4 4 4 3
e 0, PO de elementos suscoptibles de sufrir daiios por gr 5 5 5 4 4 3
lLosas macizas 6 6 5 5 4 !
armadas en una /20 £/24 £/28 410 = 3 3 5 :
direccién :
Vigas o losas 7 7 <) 5 E)
nenvuradas en 216 2/18,5 421 Lz 8 7 7 6 3
una direcgion | &
3 taluzd se expresa en mm. 8 8 7
{4 Los valores dados en esta tabia son para elementos de hormigon de peso normal (we = 2500 kg/m) y g 8 8 7 5
armadira con f = 420 MPa. 8 7 7
Para ofras condiclores, los valores se deben madificar como se Indica a continuacian: 32 10 9 :
ajPara hormigén liviano estructural con w. comprendlde enre 1500 y 2000 kg/m®, los valores de la 34 10 10 g 8 7
Tabla 9.5.8) s2 deben mulliplicar por (1,65 - 0,0003 w}, valor que debe ser igual o mayer gue 1,09, 3 7
b} Para £, 2420 MPa, los valores de este Tabla se deben multiplicar por la expresion (0.4 + £,/ 700). 35 11 10 g
36 i1 19 10 9 8
38 12 11 10 9 8
40 13 12 11 i0 g
] 45 14 13 13 11 10
50 16 15 14 12 11
TABLA #3.1 55 18 17 16 14 12 10
VALORES DE f's EN FUNCION DE fy 50 0 18 17 15 14 11
85 21 20 15 17 15 12
Kt 23 22 20 18 16 13
75 25 23 22 19 17 14
T Vs 80 27 25 23 21 19 15
f, f's: Tensionde A’ en [MPa] para d /d = 85 29 27 25 22 20 16
4 21 17
tMPall 0,05 [ 0,10 [ 015 ] 020 | 025 | 030 | 035 50 30 28 g ;S 2 -
. a5 32 30
220 220 220 22¢ 220 200 120 A0 o0 Y, 37 30 75 24 r 18
420 420 424 360 28G 200 120 40
o500 500 440 380 280 200 120 40

TABLA #3.2
YALORES DE K PARA EL DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBOS

fo [MPal] 20 [ 25 [ 30 [ 35 | 40 | 501
k 126 | 1,26 | 123 | 1.14 | 1,06 | D.95
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TABLA #3.0

ALTURA O ESPESOR MINIMO DE VIGAS NO PRETENSADAS O LOSAS

ARMADAS EN UNA DIRECCION, PARA EL CASO EN QUE NO SE REALICE UN
CALCULO DE FLECHAS

TABLA #3.3
CANTIDAD MAXIMA DE BARRAS EN ANCHO DE ViGA

ALTURA O ESPESOR MINIMO, h
3 3 3 2 2 2
R Ambos F] 2
Simplemente Con un extremo . 4 3 3 3
- extremos En veladizo
ELEMENTOS apoyados continuo continuos 4 4 3 3 3 2
Elementos gue no soporten o estén vinculados a tabiques divisorios u 5 4 4 4 3 3
5 5 5 4 4 3 -
| Losas macizas z 6 5 5 4 3
afmad)as en una £/20 8724 £/28 #10 = 3 3 T 3 4
direccitén
Vigas o losas 7 7 5 5 G 4
nervuradas en 216 &/18,8 2121 £/8 " Z 7 6 5 7
una direccién 3 3
 Laluz#se expresaen mm. 8 8 / :
& Los valores dados en ests tabla son para elementas de harmigon de peso nermal {we = 2500 kg™ v g g 8 7 & 5
armadura con f, = 420 MPa. 5 F 7 7 5
Para otras condiclones, los valores se deben modificar como se indica a continuaclan; 10
ayPara hormigon liviane estruciural con w, comprendido entre 1500 v 2000 kg/m®, los valores de la 34 10 10 4 8 7 6
Tahia 9.5.a) se deben mutfiplicar por (1,68 - £,0003 wz), valor que debe ser igual o mayor que 1,09, p 7 G
by Para f, «420 MPa, los valores de esta Tabla se deben muldplicar por la expresion (0,4 + £/ 706). 35 i1 10 g
36 11 10 16 9 8 6
38 12 1 10 9 3 7
40 13 12 11 10 9 7
‘ 45 14 13 13 11 10 8
50 16 15 14 12 11 9
TABLA #3.1 3 18 17 16 14 12 10
VALORES DE f's EN FUNCION DE fy 80 20 18 17 15 14 11
85 21 20 19 17 15 12
70 23 22 20 18 16 12
75 25 23 22 19 17 i4
T = 80 27 25 23 21 19 15
f, T's: Tensidnde A’y en [MPa] para d'/d= 35 25 27 25 22 20 16
24 21 17
IMPalf 005 | 010 [ 015 | 020 | 025 | 030 | 035 90 30 28 27
- 95 32 30 28 25 22 18 .
220 § 220 | 220 | 220 | 220 | 200 | 120 | 40 — = =5 e 5 73 19
420 420 420 360 281 206 120 40
500 500 440 360 280 200 120 40

TABLA #3.2
VALORES DE K PARA EL DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBOS

e [MPa]| 20 25 30 35 40 50
k 126 | 126 | 123 | 114 | 106 | 0,95
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GRAFICO #4.0
NOMOGRAMA PARA VALORES DE K

GRAFICO #4.2 )
DIAGRAMAS DE INTERACCION DE RESISTENCIA
DE SECCIONES RECTANGULARES

50,0 1,0 — 50,0

10,0 " 100 GRAFICO #4.2.1 DIAGRAMA DE INTERACCION — F'C: 25 MPa — Fy: 420 MPa - y: 0.50

50 — 5,0 ¢
3,0 — 08 —3,0

10,0 — e 2,0

e b
¥ fo=25MPa T
%“’% ) 7 o & & i
Dl fy=420MPa 1| :
|

32 dep ‘%.M ' . o g :
P § é?/ 4= 0,50

h d +h
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|
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4 No se recomienda
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GRAFICO #4.1

VALORES DEL COEFICIENTE CM PARA COL&JMNAS ESBELTAS EN PORTICOS
DESPLAZABLES E INDESPLAZABLES

B

Cp = 0.6 + 0,8 (M4 ] Mg)
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GRAFICO #4.2.2 DIAGRAMA DE INTERACCION - F'C: 25 MPa - Fy: 420 MPa - y: 0.60

fo=25MPa T
4 fy =420 MPa SR &
y = (1,60

GRAFICO #4.2.3 DIAGRAMA DE INTERACCION —~ F'C: 25 MPa — Fy: 420 MPa - y: 0.70
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GRAFICO #4.2.4 DIAGRAMA DE INTERACCION — F'C: 25 MPa — Fy: 420 MPa - y: 0.80 GRAFICO #4.2.5 DIAGRAMA DE INTERACCION — F'C: 25 MPa ~ Fy: 420 MPa - y: 0.90
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GRAFICO #4.2.7 DIAGRAMA DE INTERACCION ~ F'C: 30 MPa — Fy: 420 MPa - y: 0.60

GRAFICO #4.2.6 DIAGRAMA DE INTERACCION ~ F'C: 30 MPa ~ Fy: 420 MPa - y: 0.50
o= . B g
fy = 420 MPa Rl e fy= 420 MPa T
7=050 1 =080
: i i ;’@ *
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S e
I SR
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GRAFICO #4.2.8 DIAGRAMA DE INTERACCION ~ F'C: 30 MPa — Fy: 420 MPa - y: 0.7O

GRAFICO #4.2.9 DIAGRAMA DE INTERACCION — F'C: 30 MiPa — Fy: 420 MPa - y: 0.80
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GRAFICO #4.2.10 DIAGRAMA DE INTERACCION ~ F'C: 30 MPa ~ Fy: 420 MPa - y: 0.90

LTV . -

-
é/

fo=d0MPa oo o
fy=420WPa

&
#
J

v =080

e
it

O

218

N

G .

MARCELEO

MASTROPIETRDZO

GRAFICO #6.0

FORMULAS PARA PREDIMENSIONADO DE BASES AISLADAS

Centrada Medianera (a) Medianera (b) Esquina
iy 40 30 30 20
Y 1 9,75 0,75 0,50
be IM] 1 +006m (") e +0025m ()| e+005m (] c+0025m (9
by Im] 1 ¢y +005m () {c,+005m (]e¢+0025m (*)]| ¢, +0025m (%)
wa [m] (5 b, +3-Ly/8
\,,y [m] (5-b,+3-L)/8
K, [mi (Li—cy) /2 Lx — Cy (g =€) 1 2 Ly~ oy
ky [mi Ay—cy)/2 (Ly~c)/2 Ly - Ly—cy
by Im] 12 (coroy+4-df 2-co+c,+2-d cy+2-¢c,+2-d ¢+ c, +d
Ao TPl f (cx+ d)(ey+d) | (G + di2)-(cy+d) | (cx +d) (cy + 4/2) | (cy + d/2) - {cy + d/2)

GRAFICO #6.1

* Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada proyectista

DETERM!NAC!ON DE CUANTIA Y MGMENTQS DE mszmo | K

- .Cuantia mim‘ma voladizos SRR I

kamm 28MPa/{O 35 f c}

A g mn mm = kamm (1 -.

ado‘ptar Asmm 2, 8MPa - b-d- /fy

Momento sohc:]tante

_Mu_x-— Qu - R

kx!_'Z,_'

-ny.T"MuyIOQO S

Momento ﬂommai necesario '-;'f

: Mnx “Mux/ 0,90

Momento redtzc1d0 M'nx Fa

(0,85 by ».d% .- fc)

iy Moy 70,85+ b <d7

Ss en cuaiqmer caso, mBn B > 0 268 correspondera adoptar doble armadura, situacién que no: &
contempia en esta secuencia. de calculo recomendandose aumentar la aitura por resultar una soiucmn mas

racaonai
GRAFICO #6.2 .
CUANTIA MINIMA EN BASES
“"E‘*.C_fs(’Mlﬁia*)ljf 20 25 30 35 40 45 50 60
pmm(%} 0.53 0.60 0.65 0.70 0.75 Q.80 0.74 0.92
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Ateneo.
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+ Hormigon Armado. Autor: P. Jimenez Montoya, Ed: Gustavo Gili.
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