1 ANTECEDENTES.
1.1 El problema.

En los ultimos afios, en la provincia O"connor del departamento de Tarija, se han
incrementado las sub-centrales campesinas asociadas a la Central Campesina de la provincia,
generando hacinamiento en las oficinas de la institucion y dejando obsoleta la actual

estructura.

1.1.1 Planteamiento.
La Central Campesina de la Provincia O connor (ubicada en el barrio San Lorenzo),
actualmente cuenta con una infraestructura pequefia, por lo que con el crecimiento de las
sub-centrales asociadas, se tiene que limitar la atencién a los campesinos de la zona, dejando

de lado muchas necesidades de dicho sector.

Las principales causas que generan el hacinamiento en las oficinas de la Central

Campesina son las siguientes:

- El aumento de las sub-centrales afiliadas.

- Una infraestructura deficiente.

De mantenerse la situacion actual se produciria una baja calidad de la produccion agricola
y ganadera, causando pérdida de oportunidades para el sector campesino y empeorando la
calidad de vida de dicho sector. Esto causaria un déficit en la economia del departamento y
teniendo una repercusion directa con los recursos que se le brinda a la institucion para su

funcionamiento debido a los problemas mencionados anteriormente.
Por esto se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

- Alquiler de una edificacion.
- Ampliacién de la edificacion.

- Construccion de un nuevo edificio de la Central Campesina



1.1.2 Formulacion.

La edificacion es pequefia y obsoleta, si se realizara una ampliacién o un alquiler de una
nueva edificacion, esto no daria una solucion definitiva. Entonces con la construccion de una
nueva edificacion para la Central Campesina acorde a todo el asociado que comprende, se
puede solucionar el problema. Por lo tanto la alternativa planteada viable para solucionar el
déficit de crecimiento institucional y productivo es: Disefio estructural de una nueva

edificacion de tres plantas para la Central Campesina de la Provincia O"connor.

1.1.3 Sistematizacion.

En la etapa del perfil se ha definido con exactitud el esquema de planteo estructural:

Alternativa N°2

Cubierta.- Cubierta con cerchas metélicas y calamina como material de cubricion.
Entrepisos.- Losa alivianada con viguetas prefabricadas.

Estructura de sustentacion.- Pérticos de H°A° conformado por vigas y columnas.

Cimentaciones.- Zapata aislada
1.2 Objetivos.

1.2.1 General.

Realizar el disefio Estructural de la nueva infraestructura de la Central Campesina con el

objetivo de subsanar el hacinamiento en las oficinas de la institucion.

1.2.2 Especificos.

- Realizar el levamiento topogréfico del lugar de emplazamiento.

- Definir las cargas actuantes y las hipotesis de carga y realizar el analisis
estructural.

- Disefiar la estructura de sustentacion para la cubierta.

- Disefiar el cerramiento horizontal o entrepisos de losa alivianada con viguetas
prefabricadas de la estructura propuesta.

- Disefar el sistema porticado compuesto por vigas y columnas de hormigon

armado.



- Disenar las cimentaciones de la estructura.

- Realizar otro disefio estructural aplicando un sistema de entrepisos de losas
reticulares. (Aporte Académico.)

- Realizar los planos a nivel constructivo.

- Realizar la planificacion de la secuencia de actividades de construccion.

- Realizar las especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y
presupuesto general.

- Hacer un analisis comparativo técnico y econdémico de los dos disefios

estructurales. (Aporte Académico.)
1.3 Justificacion.

1.3.1 Académica.

Se profundizara los conocimientos adquiridos por mi persona durante toda la carrera, en el
disefio de edificaciones convencionales y se realizara un analisis comparativo de losas
reticulares con losas alivianadas con viguetas prefabricadas.

1.3.2 Técnica.

El lugar de construccion de la Central Campesina, cumple con las caracteristicas técnicas
requeridas para el tipo de obra sefialada, cumpliendo con los requisitos de la institucion y

aplicando la Normativa Boliviana para el calculo estructural.

1.3.3 Social — Institucional.

Contribuir con una alternativa viable de disefio estructural para el nuevo edificio de la Central

Campesina de la Provincia O"connor.

El desarrollo de una determinada region depende en gran medida de la inversion en
infraestructura que vaya destinado al capital humano, puesto que ésta estimula y promueve

el desarrollo econédmico social en la zona.
1.4 Alcance del proyecto.

1.4.1 Alternativa de planteo estructural definida.

De acuerdo a lo realizado en la propuesta se plantea dos alternativas de planteo estructural:



Alternativa 1, con sustentacion de cubierta con cerchas de madera, entrepiso de losa
maciza, muros portantes como estructura de sustentacion del edificio y como

cimentaciones zapatas corridas.

Alternativa 2, con sustentacion de cubierta con cerchas metélicas, entrepiso de losa
alivianada con viguetas prefabricadas, sistema de porticos como estructura de sustentacion

del edificio y como cimentaciones zapatas aisladas.

Como consecuencia al analisis técnico - economico hecho en el perfil se definio la

alternativa 2, la cual consta de los siguientes elementos estructurales:

e Estructura de sustentacion de la cubierta.- Se tiene definido el detalle y colocacion de
cerchas como se ve en el plano arquitectonico que se realizara con cerchas metélicas
tipo Howe.

e Entrepisos.- Los entrepisos se realizaran con losas alivianadas y viguetas
prefabricadas tomando en cuenta la siguiente consideracion: se colocaran viguetas en
la luz més corta de cada ambiente.

e Estructura de sustentacion.-Porticos de H°A° conformado por vigas y columnas, son
estructuras de mayor rigidez.

e Fundaciones.- Zapatas aisladas.

1.4.2 Resultados a lograr.

Se agregaran en la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil los siguientes resultados que
deberén desarrollarse a lo largo de la asignatura:

- Realizar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento.

- Realizar la validacion del estudio de suelos.

- Planteamiento de hipoétesis de carga, analisis y determinacion de comportamiento de
la estructura ante las cargas actuantes.

- Disefio y célculo de los elementos estructural en base a la Normativa Americana
Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural ACI 318 para los elementos de
hormigon y para la cubierta se disefiara en base a la normativa AISC 360.

- Planos a nivel constructivo.

- Planificacion de la secuencia de actividades de construccion.



- Especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y presupuesto

general.

1.4.3 Restricciones o limitaciones.

En el disefio estructural de la Central Campesina se tendran las siguientes limitaciones:

- No se realizara el disefio de las instalaciones béasicas (agua potable, alcantarillado
sanitario, pluvial, eléctrico, etc.)

- No se haré especificaciones técnicas de obra fina.

- Los cdmputos métricos, precios unitarios y presupuesto general seran solo de la obra

gruesa y no de la obra fina.

1.4.4 Aporte Academico del Estudiante.

Se realizara el disefio de losas reticulares aplicado al disefio estructural de la Central
Campesina y se hara un analisis comparativo con las losas alivianadas con viguetas

prefabricadas.

1.45 Conceptualizacion del aporte.

Este tipo de losas se elabora a base de un sistema de entramado de trabes cruzadas que
forman una reticula, dejando huecos intermedios que pueden ser ocupados
permanentemente por blogues huecos o materiales cuyo peso volumétrico no exceda de

900kg/m?® y sean capaces de resistir una carga concentrada de una tonelada.
Las ventajas de las losas reticulares son:

- Los esfuerzos de flexion y corte son relativamente bajos y repartidos en grandes areas.

- Permite colocar muros divisorios libremente.

- Se puede apoyar directamente sobre las columnas sin necesidad de trabes de carga entre
columnay columna.

- Resiste fuertes cargas concentradas, ya que se distribuyen a areas muy grandes a través
de las nervaduras cercanas de ambas direcciones.

- Las losas reticulares son mas livianas y mas rigidas que las losas macizas.

- El'volumen de los colados en la obra es reducido.

- Permite la modulacién con claros cada vez mayores, lo que significa una reduccion

considerable en el nUmero de columnas.



1.4.6 Alcance del aporte.
Se realizara un disefio aplicando el sistema de entrepisos con losas reticulares y se realizara

un anélisis comparativo entre el disefio de losas alivianadas con viguetas prefabricadas.

1.5 Localizacion.

El lugar de emplazamiento del proyecto se encuentra ubicado en el municipio de Entre Rios,
provincia O connor del Departamento de Tarija, referida con las siguientes coordenadas
geogréficas 21°31'29.81" latitud Sur, 64°10'14.63" longitud Oeste.
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llustracion 1 Lugar de emplazamiento. Fuente “Google Earth”

1.6 Informacion socio-econdmica de interés para la ejecucién del proyecto.

1.6.1 Aspectos econdémicos.

La economia del Municipio se basa en la produccion agropecuaria, principalmente, y la
explotacion forestal, la artesania, la pesca y el comercio, en menor proporcion. En el sector
agricola, la produccion de maiz, citricos y mani son las mas representativas, mientras que en
el sector pecuario se destaca la produccion de ganado bovino y porcino, para lo cual dispone
de pastizales para el pastoreo del ganado. La produccion pecuaria esta destinada en su mayor
parte a la comercializacion, siendo ésta la fuente principal de los ingresos monetarios.



En la agricultura, el cultivo de maiz es principalmente para el consumo humano y
alimentacion pecuaria, con pocos excedentes para la venta. Los citricos y mani son

comercializados en las ferias locales y regionales.

En lo referente a sus recursos forestales, se explota el cedro, nogal, roble y quina. Por otro
lado, las artesanias del pueblo guarani tienen gran aceptacion por su originalidad y calidad

obtenida con materia prima del bosque.

1.6.2 Servicios existentes.

En la zona céntrica de la ciudad de Entre Rios existen los servicios de agua y luz lo que en
los ultimos afios ha mejorado ampliando el servicio a los barrios periféricos y nuevas

urbanizaciones de la ciudad.

1.6.3 Energia Eléctrica.

La energia eléctrica es proporcionada por la empresa de Servicios Eléctricos Tarija para toda

la ciudad, ademas de pertenecer al sistema interconectado nacional de energia eléctrica.



2 MARCO TEORICO.
2.1 Levantamiento topograéfico.

De acuerdo a la finalidad de los trabajos topogréficos existen varios tipos de
levantamientos, que aunque se aplican los mismos principios, cada uno de ellos tiene
procedimientos especificos para facilitar el cumplimiento de las exigencias y requerimientos
propios. Entre los diferentes tipos de levantamientos que existen, el que corresponde para

este trabajo es el siguiente:
Levantamientos catastrales y urbanos

Son los levantamientos que se hacen en ciudades, zonas urbanas y municipios para
fijar linderos o estudiar las zonas urbanas con el objeto de tener el plano que servira de base
para la planeacion, estudios y disefios de ensanches, ampliaciones, reformas y proyecto de
vias urbanas y de los servicios publicos, (redes de acueducto, alcantarillado,
teléfonos, electricidad, etc.).

Un plano de poblacion es un levantamiento donde se hacen las mediciones de las
manzanas, redes viales, identificando claramente las areas publicas (vias, parques, zonas de
reserva, etc.) de las areas privadas (edificaciones y solares), tomando la mayor cantidad de
talles tanto de la configuracion horizontal como vertical del terreno. Estos planos son de gran

utilidad especialmente para proyectos y mejoras y reformas en las grandes ciudades.

Este trabajo debe ser hecho con extrema precisién y se basa en puntos de posicion
conocida, fijados previamente con procedimientos geodésicos y que se toman como sefiales
permanentes de referencia. Igualmente se debe complementar la red de puntos
de referencia, materializando nuevos puntos de posicidn conocida, tanto en planta en funcién

de sus coordenadas, como en elevacion, altitud o cota.

Los levantamientos catastrales comprenden los trabajos necesarios para levantar planos de
propiedades y definir los linderos y areas de las fincas campestres, cultivos, edificaciones,
asi como toda clase de predios con espacios cubiertos y libres, con fines principalmente
fiscales, especialmente para la determinacion de avallos y para el cobro de impuesto

predial.

Las operaciones que integran este trabajo son las siguientes:



- Establecimiento de una red de puntos de apoyo, tanto en planimetria como
en altimetria.

- Relleno de esta red con tantos puntos como sea necesario para poder
confeccionar un plano bien detallado.

- Referenciacion de cierto nimero de puntos especiales, tales como esquinas
de calles, con marcas adecuadas referido a wun sistema Unico de
coordenadas rectangulares.

- Confeccion de un plano de la poblaciéon bien detallado con la localizacion

y dimensiones de cada casa.
2.2 Estudio de suelos.

2.2.1 Elestudio de suelos se realizé por el método del S.P.T.

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

exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, una a cielo abierto (mediante excavacién con

equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante barrenado).
El equipo necesario es el siguiente:

e Muestreador (de 2” de didmetro exterior)

e Cono diamantado (2” de diametro)

e Martinete (63.5Kg de peso)

e Tripode de acero con dispositivo para ejecucion

e Roldana con soga (1%2” de didmetro y 10m de largo)

e 3tubosy acoples para incrementar la altura del tripode

e Escalara (en caso de realizar exploracion a cielo abierto)



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

2.3 Meétodo de disefio, normas de disefio, combinaciones y factores de carga (LRFD).

El disefio y calculo de los elementos estructurales se realizd en base a la normativa americana
Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural ACI 318 para los elementos de

hormigon y para la cubierta se disefiard en base a la normativa AISC 360.

2.3.1 Métodos de disefio.

Se empleara el disefio por resistencia usando disefio en Base a Factores de Carga y
Resistencia (LRFD), se satisface esta metodologia cuando la resistencia de disefio de cada
componente estructural es mayor o igual a la resistencia requerida determinada de acuerdo a

las combinaciones de carga LRFD, esto se resume con la siguiente formula:
R,<®-R,
Donde:
Ru = Resistencia Requerida (LRFD).
Rn = Resistencia nominal.
¢ = Factor de reduccion de resistencia.
¢ Rn = Resistencia de disefio.

2.3.2 Combinaciones de carga.

La resistencia requerida U se calcula mayorando las cargas actuando simultaneamente

segun las siguientes combinaciones de carga:
Segun la SEI/ASCE 7 -10:
U=14-D

U=12-D+1.6-L+05(Lr6s6R)



U=12-D+16-(Lr6S6R) + (Lr60.5-5)
U=12-D+10-W+10-L+05-(Lr6S6R)
U=12-D+1.0-E+10-L+02-S
U=09-D+1.0-W

U=09-D+10-E

Segun la normativa americana Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural ACI
318-05U=14-(D+F

U=12-D+F+T)+1.6-(L+H)+05(Lr6s6R)
U=12-D+1.6-(Lr6S6R)+ (Lr 60.5-W)
U=12-D+1.6-W+10-L+05-(Lr6S6R)
U=12-D+10-E+10-L+02-S
U=09-D+16-W+16-H
U=09-D+10-E+16-H

Donde:

U: carga o efecto de la misma debido a una accion extraordinaria
D: Carga muerta.

Di: Peso del hielo.

E: Carga debido al sismo.

F: Carga debida a fluidos con presiones y alturas bien definidas.
Fa: Carga de inundacion.

H: Carga lateral debida a la presion de tierras, agua subterrdnea o materiales

almacenados.
L: Carga viva.

Lr: Carga viva para techos.



R: Carga debido a la lluvia.

S: Carga provocada por la nieve.

T: Efectos acumulativos de la contraccion o expansion resultante de las variaciones de

temperatura, la fluencia, etc.
W= Carga de viento.

2.3.3 Factores de reduccion de resistencia.

La resistencia de disefio de un elemento es igual a su resistencia nominal multiplicada por un

factor de resistencia ¢ que siempre es menor que uno.

Los propositos del factor de reduccion de resistencia ¢ son:

(1) Tomar en consideracion la probabilidad de la existencia de elementos con una menor

resistencia, debida a variacion en la resistencia de los materiales y las dimensiones.
(2) Tomar en consideracion las inexactitudes de las ecuaciones de disefio.

(3) Reflejar el grado de ductilidad y la confiabilidad requerida para el elemento bajo los

efectos de la carga bajo consideracion vy, reflejar la importancia del elemento en la

estructura.

Tabla 1 Factores de reduccidn de resistencia Fuente: “Reglamento para el concreto

estructural ACI 318, Cap. 9, Resistencia de diserio.”.

Caso estudiado Factor ¢
Secciones controladas por traccion 0.90
Secciones controladas por con 0.70
compresion Espirales
con Estribos 0.65
Cortante y torsion 0.75
Aplastamiento en el Hormigon 0.65




2.4 Disefio Estructural.

2.4.1 Estructura de sustentacion de cubiertas.

Cerchas metélicas tipo Howe: Estd compuesta por montantes que trabajan a traccion y

diagonales que lo hacen a compresion. Son los tipos mas comunes de armaduras de peralto

medio y tienen luces maximas de 27 o 30 m.

2.4.1.1 Disefio de miembros en traccién.

Resistencia en traccion: La resistencia de disefio en traccion, @:Pn, de miembros solicitados

a traccion debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con los estados limites de fluencia en

traccion calculada en la seccion bruta y ruptura en traccién calculada en la seccién neta.
(@) Para Fluencia en traccion en la seccion bruta:

P, =FE A, Donde: Aq = area bruta del miembro.

¢ =0.90 Fy = Esfuerzo de fluencia minima especificada.

(b) Para ruptura en traccion en la seccion neta:
B, =E,-A, Donde: A. = area neta efectiva.
¢, = 0.75 Fu = Esfuerzo ultimo minimo especificado.

2.4.1.2 Disefio de miembros en compresion.

Para el disefio de elementos sometidos a compresion la norma nos indica las limitaciones de

longitud efectiva y esbeltez (kL/r <200).

Resistencia en compresion: La resistencia de disefio a compresion, @cPn, de miembros

solicitados a compresion debe ser el menor valor obtenido de acuerdo.
P, =F, Ay Donde: Aq = Area bruta de seccion.

¢. = 0.85 Fcr =Tensidn critica.



2.4.1.3 Disefio de miembros en flexion.

Resistencia a flexion: La resistencia a flexién en términos generales se define en funcion al
menor valor obtenido de la resistencia nominal de las secciones lateralmente arriostradas en
forma continua, resistencia al pandeo lateral-torsional, vigas con el ala traccionada unida en
forma fija y continua a un tablero o revestimiento, vigas de seccion C o Z con el ala

comprimida unida a la cubierta, segin corresponda.

2.4.2 Disefo del cerramiento horizontal o entrepiso.

Se utilizaran entrepisos de viguetas prefabricadas con complementos de poliestireno.

2.4.2.1 Vigueta pretensada.

Esta vigueta es una aplicacion del concreto presforzado, el cual implica la existencia de una
carga permanente que produce esfuerzos iniciales de compresion en el concreto, opuesto a
los que habran de desarrollarse con las cargas de servicio, reduciendo o eliminando los

refuerzos de tension que de otra forma ocurriran.

Los materiales utilizados en este tipo de viguetas son los propios del concreto presforzado,
observando grandes diferencias con las propiedades de los componentes del concreto

reforzado.

2.4.2.2 Complemento.

Complemento de poliestireno, entre las ventajas como elemento aligerante se puede citar las

siguientes:

e Existe un incremento de aislamiento térmico y acustico, no obstante, la
vigueta existente entre bovedillas contiguas produce lo que cominmente se
denomina “puente térmico”, disminuyendo la efectividad del aislamiento.

e Por ser el poliestireno méas ligero ofrece gran manejabilidad tanto en su
traslado como en su montaje, lo que se traduce en un ahorro de mano de obra
y en una disminucion del tiempo necesario para su habilitado.

e Para el trabajador es mas seguro trabajar con poliestireno que con bovedilla
de ceramica, esta Ultima es mas aspera y pesada, existiendo el riesgo de que

se desprenda una pieza ya colocada lesionando a alguna persona.



e Es maés fécil adquirir sobre pedido dimensiones no comunes de bovedilla si el

material es de poliestireno.

llustracion 2 Complemento de poliestireno Fuente: "Elaboracion propia”

2.4.2.3 Capa de compresion.

La capa de compresion se coloca en la obra y su espesor varia de acuerdo a las cargas y tipo
de bovedilla empleada entre 3 a 5 cm, aunque cuando se utilizan viguetas muy grandes se
han llegado a aplicar capas hasta de 6cm. Reducir el espesor de la losa a menos de 3 cm,
aunque el disefio lo permita se presentan riesgos la posibilidad de fallas debido al cortante

por penetracion al aplicarse cargas vivas puntuales.

2.4.3 Estructura de sustentacion de la edificacion.

Este es un sistema que basa su estructura en pérticos que forman un esqueleto de vigas y
columnas conectadas rigidamente por medio de nudos, los cuales caracterizan este sistema y
en donde los vanos entre las columnas y las vigas son complementados por mamposteria o

algun tipo de cerramiento equivalente.
2.4.3.1 Andlisis Estructural.
El analisis estructural se realizard mediante el uso del software de calculo CYPECAD.

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas comunes
(centros de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales cuya verificacion

sea importante.



2.4.3.2 Disefio de Vigas.

La viga es un elemento estructural sometido esencialmente a esfuerzos de flexion, que
resisten cargas transversales en angulo recto con respecto al eje longitudinal de la viga.

Recibe las cargas de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros.

2.4.3.2.1 Disefio armadura por flexion.

Se tiene las siguientes consideraciones:

- Se debe cumplir con las condiciones de equilibrio (estatica) y compatibilidad
(deformaciones).

- Las deformaciones se consideran proporcionales a la distancia al eje neutro.

- Ladeformacion maxima del hormigdn es de emax= 0.003.

- Parael acero adoptar fs = E &5, cuando fs < fy, y si es >ey, adoptar fs = fy.

- Seignora la resistencia a traccion del hormigén.

- La relacion esfuerzo - deformacién del hormigén en compresién se puede adoptar
como rectangular, trapezoidal, parabdlica o de otra forma que dé resultados
satisfactorios.

- Bl= Es un valor experimental igual a 0.85 para hormigones con resistencia a
compresion menores a 30 MPa, y menor en 0.008 por cada 1 MPa mayor de 30 MPa:
B1=10.85—-0.008 (f'c —30) cuyos limites son: 0.65 <1 <0.85.

- Se definen cuando las secciones estan controladas por compresion o por traccion de
la siguiente manera: (i) controla compresion si siendo ecmax= 0.003 la deformacion

de traccion en el acero es &< 0.002.

f $=0.75 + (&- 0.002)(50)
0.90 |

-
, - ¢ = 0.65+ (£,- 0.002)(250/3
0.65 & (& ) )

Controlado por;

Otros
compresion —L___ Transicion por tension
““ -- > -

Controlado

.

| £=0002 £ = 0.005

[lustracion 3 Variacion de g en funcion de la deformacion de la armadura traccionada et.

“Fuente: McCromac Concreto Reforzado Pag. 70 .



La Figura esquematiza la situacion, y se ve que el limite lo da la falla balanceada; (ii) controla

traccion si siendo ecmax= 0.003 y la deformacion de traccién en el acero es e > 0.005. Entre

ambos limites existe una transicion.

Entonces el modelo de comportamiento a flexion para el estado de rotura es el siguiente:

1! 0.857"

a- l_)‘il

llustracion 4 Distribucion de esfuerzos en una viga. “Fuente: McCromac Concreto

Reforzado Pag. 66

Planteando ecuaciones de equilibrio.

>M1=0
Mu _ PN P T
"= 085 fcab, (d-%) - a=d- \/d T
YF=0
As.fy_0'85.flc'a'bw=0 — AS=O.85.f;C.a—.bw
y

2.4.3.2.2 Disefo armadura de corte.

Segun el disefio por resistencia se debe cumplir la condicion: 1, < ¢V,
Donde:
Vu = es la fuerza cortante mayorada en la seccion considerada

Vn = es la resistencia nominal al cortante calculada mediante V,, = V. + Vg



Donde Vc es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto y Vs es la

resistencia nominal al cortante proporcionado por el refuerzo de cortante.

Se estima que la resistencia al corte proporcionado por el hormigon es igual a:

i

%: 6

b, - d

Entonces se tiene las siguientes condiciones:

Si 1, <

N |-

¢V, — No se necesita armadura de corte. (Colocar armadura constructiva cada

60 cm)

.1 ;.
Si ECch <V, < V. — Se debe colocar armadura de corte minima:

1 b, -s b, -s
Apmin = —f' > 0.33
vmin 16 f c fyt fyt

Separacion requerida:

_ 16'Av'fyt < Av'fyt
f'. b, s 033-by,

S
Separacion méaxima:

Smax = = < 60cm

Si V, = ¢V, — Se calcula la armadura de corte:

Separacion requerida:

Separacion maxima:

f'e
Smax == < 60cm Para (, — ¢V,) < Jg_'bw d

d
2



Smax =

N |

fe
< 30cm Para (V, — ¢V,) >g-bw-d

2.4.3.3 Disefio de Columnas.

Las columnas son elementos que sostienen principalmente cargas a compresion. En general
las columnas también soportan momentos flectores con respecto a uno o a los dos ejes de las
secciones trasversales y esta accion puede producir fuerzas de tension sobre una parte de la

seccidn transversal.
Las columnas de concreto pueden clasificarse en las tres siguientes categorias:

Pedestales o bloques cortos a compresion. Si la altura de un miembro vertical a compresion
es menor que tres veces su dimension lateral mas pequefia, puede considerarse como un

pedestal.

Columnas cortas de concreto reforzado. Si una columna de concreto reforzado falla debido a
la falla inicial del material, se clasifica como columna corta. La carga que puede soportar esta
regida por las dimensiones de su seccion transversal y por la resistencia de los materiales de
que esta construida. Consideramos gque una columna corta es un miembro mas bien robusto

con poca flexibilidad.

Columnas largas o esbeltas de concreto reforzado. A medida que las columnas se hacen mas
esbeltas, las deformaciones por flexion también aumentaran, asi como los momentos
secundarios resultantes. Si estos momentos son de tal magnitud que reducen
significativamente la capacidad de carga axial de la columna, ésta se denomina larga o

esbelta.

Cuando una columna esta sometida a momentos primarios (aquellos momentos causados por
las cargas aplicadas, rotaciones de los nudos, etc.), el eje del miembro se deforma
lateralmente, dando por resultado momentos adicionales iguales a la carga de la columna

multiplicada por la deflexion lateral.

Una columna que tiene momentos secundarios grandes se llama columna esbelta y es
necesario dimensionar su seccion transversal para la suma de los momentos primarios y

secundarios.



Disefio de columnas esbeltas con flexo-compresion oblicua. EI método aproximado utilizado
para el disefio de secciones de columnas de hormigon armado sometidas a solicitaciones de
flexo-compresion oblicua estad basado en la ecuacion de Bresler, y se conoce como el

“M¢étodo de la Carga Inversa o Reciproca”.

El método de la carga inversa consiste en determinar un valor de resistencia nominal a la
flexocompresion oblicua (carga con excentricidades en “x” e “y”) para una seccion dada,
mediante la determinacion de resistencias nominales de flexo-compresién recta en torno a
cada eje de flexion por separado, combinadas con compresion pura, para dicha seccion. Esto
permite hacer el estudio de la resistencia cuando se tiene flexion oblicua mediante los

procedimientos para flexion recta, que son mas simples.

La expresion de Bresler es:

Donde:
Pn=valor aproximado de la resistencia nominal con excentricidades ex y ey.

Pnxo= resistencia nominal cuando solo se tiene excentricidad ey, o sea con ex=0. Es
decir, que se supone una flexo-compresion recta en torno al eje “x”. Este valor se obtiene

con ayuda de diagramas de interaccion para flexion recta.

:¢)an0 _nAg

= =
Ag nxo b

n

Pnyo= resistencia hominal cuando sélo se tiene excentricidad ex, o sea con ey=0. Es

[}

decir, que se supone una flexo-compresion recta en torno al eje “y”. Este valor se obtiene

con ayuda de diagramas de interaccion para flexion recta.

=¢Pny0 _nAg

Ag = nyo — d)

n

Po= resistencia nominal para carga centrada, o sea compresion pura. Se obtiene con la

expresion basica para resistencia a compresion:

P, = 0.85f (A, — Ast) + f, Ast



Donde
Ag= area de la seccién bruta de hormigon.
Ast= area de acero de las armaduras.

El procedimiento consiste en determinar los valores de resistencia para luego comparar
el valor de resistencia Pn con el valor de la carga exterior solicitante. El disefio sera

confiable cuando se cumpla la condicion bésica de disefio por resistencia:
¢$Pn=>Pu
Donde:

Pn = valor aproximado de resistencia nominal para carga con excentricidades ex y ey,

obtenido de la expresion de Bresler.
Pu = carga Ultima.

¢ = factor de minoracién de resistencia (0.65 para columnas con estribos, y 0.70 para

columnas zunchadas).

El método de la carga inversa no es un método usado para hacer el proporcionamiento de la
seccidn, sino es mas bien un método aproximado de verificacion de capacidades de columnas
sometidas a flexo-compresion oblicua. Esto significa que las dimensiones de la seccion y las
cantidades de armadura deben determinarse previamente mediante algin método, para luego

verificar la resistencia nominal mediante la formula de Bresler.

Para determinar los valores de “P” de la ecuacion de Bresler con los diagramas de interaccion,
deben tenerse la cuantia y distribucion de las armaduras en la seccion. Existen varios métodos

aproximados que simplifican la determinacion de las armaduras en estos casos.

En sintesis, el problema radica en qué cuantia de armadura tomamos como inicial para hacer
la verificacion de la capacidad de la columna, teniendo en cuenta que el proceso de seleccion

puede requerir de varias iteraciones.

A continuacién se presenta un procedimiento aproximado, tomado del libro “Concreto
Reforzado” de McCormac, mediante ¢l cual pueden determinarse las cuantias de armaduras

para una seccion sometida a flexo-compresién oblicua, para luego verificar su capacidad



mediante la formula de Bresler. Se hacen diferencias entre columnas de seccién cuadrada

columnas de seccion rectangular.
Mx = My = Mnx +Mny

La cantidad total de armadura se determina haciendo el disefio respecto a uno de los ejes
(mediante un diagrama de interaccion para flexo-compresion recta) y se distribuye
alrededor de la seccion de la columna, y la ecuacion de Bresler se usa para verificar la

capacidad ultima de carga de la columna cargada excéntricamente.

2.4.3.4 Estructuras complementarias.

2.4.3.4.1 Escaleras.

Los sistemas de escaleras son estructuras muy importantes dentro de la configuracion de una
edificacion, ya que a la vista de cualquier usuario se puede definir como la estructura que le
permite a un individuo trasladarse de un punto a otro de la edificacién, dicho puntos con la
caracteristica de encontrase en diferentes cotas de nivel medidas, a partir de un punto comun.

Las escaleras de hormigén armado, hoy en dia siguen siendo las mas utilizadas, porque
resultan sencillas y econémicas en su ejecucion. Al mismo tiempo admiten gran cantidad de

variantes, forma y, sobre todo, en sus elementos de apoyo.

Una escalera plantea, en general, un calculo diferente al de otros elementos estructurales
comunes, tales como una viga 0 un soporte. Y esto se debe principalmente a que es un

elemento tridimensional.

Armadura de la losa de la escalera.

M,

= —~ 2|M,,|
91, (4-3) ¢

085 £.b,

4 —d— |a2

Donde:

As = Area de armadura requerida.

¢ = Factor de minoracion de resistencia (0.9 para flexion).
fy = Resistencia afluencia de la armadura.

d = Canto util de la seccién.



a = Altura del bloque de compresiones.

My = Momento ultimo de la seccion.

bw = Ancho de seccion.

f'c = Resistencia especifica a compresion del hormigon.
Armadura minima.

En toda seccion donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser

menor a:
\/F Ni o 1,4b, d
As,min = ﬁ b, d As,mm Fy

2.4.3.4.2 Cimentaciones.

Las cimentaciones son miembros estructurales que se usan para soportar columnas, muros y
transmitir sus cargas al suelo subyacente. El concreto reforzado es un material muy adecuado
para las zapatas y se usa asi en edificios de concreto reforzado, de acero estructural, en

puentes, torres y otras estructuras.

La presion permisible en un suelo debajo de una zapata es normalmente de unos cuantos
kilogramos por centimetro cuadrado. Los esfuerzos de compresion en los muros y las
columnas de una estructura ordinaria pueden llegar a ser de cientos de kilogramos por metro
cuadrado. Por consiguiente, es necesario repartir estas cargas sobre la suficiente area de suelo

como para que éste soporte las cargas en forma segura.

No sélo es deseable transferir las cargas de la superestructura al suelo subyacente en forma
tal que no se generen asentamientos excesivos o disparejos y rotaciones, sino que también es

necesario proporcionar la suficiente resistencia al deslizamiento y volteo.

Para lograr estos objetivos, es necesario transmitir las cargas soportadas a un suelo de
suficiente resistencia y luego repartirlas sobre un area tal que la presion unitaria quede dentro

de un intervalo razonable.

Cuanto mas cerca esté una cimentacion a la superficie del terreno, mas economico sera

construirla.



Sin embargo, hay dos razones por las que no deben usarse cimentaciones muy poco
profundas. Primero, es necesario desplantar la base de las zapatas por debajo del nivel de
congelamiento para que el suelo congelado no ocasione movimientos verticales o

expansiones de la cimentacion al aumentar su volumen.

Una zapata aislada o zapata para una sola columna se usa para soportar la carga de una sola
columna. Estas son las zapatas mas comtnmente usadas, en particular cuando las cargas son

relativamente ligeras y las columnas no estan muy cercanas entre si.

2.4.4 Sistema de entrepiso con Losas Reticulares.

2.4.4.1 Concepto losas reticulares.

El analisis de estructuras formadas por soportes y forjados (losas planas o forjados
reticulares) puede llevarse a efecto mediante:

- Modelo de barras en tres dimensiones.

- Emparrillados planos para modelizar el forjado, simulando las coacciones de
apoyos producidos por los soportes.

- Pdrticos virtuales planos en las dos direcciones (Método del portico equivalente).

En los dos primeros casos, la modelizacion completa del forjado permite la obtencion de las

solicitaciones en cada nervio para su posterior dimensionado.

En el caso del andlisis por pdrticos virtuales planos, aplicable cuando se cumplen ciertas
condiciones geométricas de luces y alineaciones de soportes, se obtienen las solicitaciones
de los forjados (vigas virtuales del portico) en cada direccién y, a continuacién, se realiza

una distribucidn de dichas solicitaciones entre los nervios.

2.4.4.2 Disefio de losa reticulares.
Disefio por flexion: a partir de los momentos flectores obtenidos se procedera al armado

de los nervios del forjado, en ambas direcciones de forjado, considerando:

- Las secciones en T para los momentos positivos Mu en el vano.

- Las secciones rectangulares para los momentos negativos Mu en los macizados.



En cualquier caso se recurrira al uso del diagrama rectangular para el dimensionamiento

del refuerzo a traccion:

Z 7% 072220

2

~OW_|intereje de nervios

_

llustracion 5 Refuerzo de losa reticular. Fuente “elaboracion propia’.
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llustracion 6 Distribucion de esfuerzos en los nervios. Fuente “elaboracion propia”.

Donde:

f'c = Resistencia a compresion que el hormigon alcanza a los 28 dias.
a = Profundidad del bloque de compresiones.

¢ = Profundidad del eje Neutro.

Bi= Es un valor experimental igual a 0.85 para hormigones con resistencia a

compresion menores a 30 MPa, y menor en 0.008 por cada 1 MPa mayor de 30 MPa:

B1=0.85—-0.008 (f'c—30) cuyos limites son: 0.65 < 1 <0.85.



Mu = Momento solicitante debidamente mayorado.

¢ = Coeficiente reduccién de resistencia igual a 0.90 para elementos sometidos a

flexion.

d = Canto Util

bw = Ancho del nervio.

b = Ancho de efectivo

he= Altura de la capa de compresion.

Para el disefio, el reglamento permite el uso de una distribucion rectangular de esfuerzos de
comprension (bloque de esfuerzos) como reemplazo de distribuciones de esfuerzos mas
exactas. En el blogue rectangular equivalente de esfuerzos, se utiliza un esfuerzo promedio

de 0.85 fc' con un rectangulo de altura a = B1C.

Si la altura del bloque de compresiones es menor que la altura de las alas o de la losa o capa

de compresion del forjado, se calcula como una viga rectangular, entonces:

My = ¢ My, (Caso ideal)

wede gz Ml
¢ 0.85 f.b,,

M,

S en @D

Armadura Balanceada: Se define la armadura balanceada, cuando el hormigon falla por
agotamiento de la seccidn por compresion y el acero alcanza la deformacion de fluencia al

mismo tiempo.
Deformacion méaxima del hormigon: eqy = 0.003

Deformacion en fluencia del acero: es =fy / E

fcu
Ecutés

Compatibilidad de deformaciones: ¢ =



Entonces la armadura balanceada es igual a:

_085-f'c-b Ecu

Agp 1° -d
f;
& feu T

Armadura méxima: El limite de armadura maxima se toma como un 75% de la armadura

balanceada, de tal forma que se garantice una falla ductil.

Entonces:

0.85f', - b
fy !

gcu
L

i
Ecu +E—3;

Agmax = 0.75

Armadura minima: En toda seccion de un elemento sometido a flexién cuando por analisis

se requiera refuerzo de traccion, el As proporcionado no debe ser menor que el obtenido por

medio de:
0.80,/f’
s,min :_f—c_ by - d
y
Ni menor que:
A _ 1 b, -d
s,min fy w

Comprobacién a esfuerzo cortante: Es necesario comprobar el esfuerzo cortante en los
nervios, principalmente a la salida de los macizados. Habra que comprobar que el esfuerzo

cortante que solicita al nervio es inferior al cortante que el hormigon puede resistir:
Vu< @V /2
Siendo:

Vu el esfuerzo cortante que solicita al nervio debidamente mayorado.



dVc es la resistencia al corte proporcionado por el hormigon, que se calcula con la

f'e
¢g by, d donde ¢=0.75.

ecuacion: ¢V, =
Si no se cumpliera la comprobacion, se podria:

- Armar los nervios a esfuerzo cortante
- Aumentar la longitud de los macizados

- Modificar el forjado elegido (nervios de ancho mayor, canto mayor)

2.4.5 Verificacion de deformaciones.

Los elementos de concreto reforzado sometidos a flexion deben disefiarse para que tengan
una rigidez adecuada con el fin de limitar cualquier deflexién que pudiese afectar

adversamente la resistencia o el funcionamiento de la estructura.
La deformacién calculada no debe exceder los siguientes limites.

Tabla 2 Deformacion maxima admisible Fuente: “Reglamento para el concreto estructural
ACI 318, Cap. 9.5 Control de deflexiones..

Tipo de elemento Tipo de flechas a considerar | Flecha
limite
Azotas planas que no sostienen ni estan Deflexion inmediata debida | L/180

unidas a elementos no estructurales, que a la carga viva, L

puedan dafarse por grandes flechas.

Pisos que no sostienen ni estan unidos a Deflexion inmediata debida | L/360
elementos no estructurales, que puedan alacargaviva, L

dafarse por grandes flechas.

Azoteas 0 pisos gque sostienen o estan Deflexion total L/480
unidos a elementos no estructurales que

puedan dafarse por grandes flechas.




Azoteas 0 pisos que sostienen o estan Deflexion total L/240
unidos a elementos no estructurales, que

no puedan dafiarse por grandes flechas.

2.5 Estrategia para la ejecucién del proyecto.

2.5.1 Cobmputos métricos.

El objeto que cumplen los computos métricos dentro una obra son:

e Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.

e Determinar la cantidad de material necesario para ejecutar una obra.

e Establecer volimenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de

obra.

Definicion.-
Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y voliumenes que
requieren el manejo de férmulas geométricas; los términos computo, cubicacion y metrado
son palabras equivalentes. No obstante de su simplicidad, el computo métrico requiere del
conocimiento de procedimientos constructivos y de un trabajo ordenado y sistematico. La

responsabilidad de la persona encargada de los computos, es de mucha importancia, debido

a que este trabajo puede representar pérdidas o ganancias a los propietarios o contratistas.

ElI trabajo de  medicidn puede  ser  efectuado de 2 maneras:
Sobre la obra o sobre los planos, puesto que la obra debe ser teéricamente igual a los planos,
podria pensarse que los criterios que se aplican a la primera forma, son valederos para la otra,
pero sin embargo no es asi y ocurre que el riesgo de la exactitud que se exige para la medicion
conforme a la obra desaparece en el estudio de proyectos, donde prima el criterio del
calculista que debe suplir con su conocimiento y experiencia la falta de informacion, que es
caracteristica en todos los proyectos.
Aunque cada obra presenta particularidades que la diferencian de los demés y obliga a un
estudio especial en cada caso, puede darse algunos principios generales que deben ser

respetados y que serviran como guia para la realizacion del trabajo.



Principios generales para realizar el computo.
1. Estudiar la documentacion.

Mediante esta operacion, se tiene primera idea sobre la marcha del computo, la interpretacion
de un plano no puede lograrse si no se tiene la vision del conjunto de la obra. La revision de
los planos debera ser hecha en forma conjunta con el pliego de especificaciones.

2. Respetar los Planos.

La medicién debe corresponder con la obra, el computo se hara siguiendo la instruccién de
los planos y pliegos. Durante el codmputo se pone en evidencia los errores y omisiones
obtenidos del dibujo, de donde resulta que el calculista es un eficaz colaborador del
proyectista.

3. Medir con Exactitud.

Dentro los limites razonables de tolerancia se debe lograr un grado de exactitud, cuanto
mayor sea el rubro que se estudia. Por ejemplo no es lo mismo despreciar 1 m? de revoque,
que 1 m? de revestimiento de marmol. Por pequefio que sea su costo no deben ser

despreciados los items que forman parte de una construccion.
Técnicas del computo.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del presupuesto,
esta clasificacion por item debera ser hecha con criterio de separar todas las partes de costo
diferente, no sélo para facilitar la formacion del presupuesto sino que es también porque es
un documento de contrato, que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.
El trabajo debe ser detallado en todas sus partes para facilitar su revisién, correccion y/o

modificacion.
Recomendaciones para realizar los computos métricos.

- Se debe efectuar un estudio integral de los planos y especificaciones técnicas del proyecto,
relacionando entre si los planos de Arquitectura, Estructuras, Instalaciones Sanitarias y
Eléctricas.

- Precisar la zona de estudios o de codmputos métricos y trabajos que se van a ejecutar.
- El orden para elaborar los computos métricos es primordial, porque nos dara la secuencia

en que se toman las medidas o lecturas de los planos, enumerandose las paginas en las cuales



se escriben las cantidades incluyéndose las observaciones pertinentes. Todo esto nos dara la

pauta para realizar un chequeo mas rapido y poder encontrar los errores de ser el caso.

2.5.2 Especificaciones técnicas.

En el caso de la realizacion de estudios o construccion de obras, éstas forman parte integral
del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son muy

importantes para definir la calidad de los trabajos en general y de los acabados en particular.
Las Especificaciones Técnicas pueden dividirse en Generales y Especificas.
Especificaciones Técnicas Generales

Las Especificaciones Técnicas Generales definen los grandes rubros de la obra, detallando la

forma como se ha previsto su ejecucion.
Los grandes temas tratados en las Especificaciones Técnicas Generales son:
Trabajos preliminares, como por ejemplo:

Implementacion del campamento de obras, sefializacion de la obra; limpieza y desbroce del
area de trabajo; replanteo de las estructuras; etc.

Movimientos de tierra, como: Excavaciones, mecanicas o manuales; rellenos con o sin

compactacién, con materiales seleccionados o no; perfilado de taludes, etc.

Hormigones, ya sea armado o no, aqui se define, para cada caso, la calidad de los agregados
finos, medianos y gruesos; el tipo de cemento que se requiere usar, algunas veces se
especifica también su origen; la calidad del agua a ser usada, y los tratamientos que se le
deberén dar a los diversos tipos de hormigén. Se definen los tipos de encofrado a ser
utilizados, las tolerancias aceptables en cuanto a la localizacién de la estructura y a sus

medidas. Se define el tipo y calidad del acero para las armaduras.
Normativas de seguridad industrial.

Normas de proteccion ambiental.

Tuberias y dispositivos hidraulicos.

Y muchos otros items en funcion de la obra de que se trate.

Especificaciones Técnicas Particulares.



Generalmente las Especificaciones Técnicas particulares completan y detallan las

Especificaciones Técnicas Generales y cubren, como minimo, los siguientes items:

Definicion. Donde se describe en forma concisa a qué item de la obra o estructura se refiere.
Por ejemplo: Provision de grava para la colocacion de una base de filtracion o percolacion
en la cdmara de secado de lodos.

Materiales y herramientas, utilizados para ejecutar la tarea especifica. Por ejemplo: La grava
debera ser absolutamente limpia y de grano duro y sélido, sin impurezas, sin disgregaciones,

ni rajaduras.

Procedimiento de ejecucidon, donde se describe la forma en que debe ejecutarse este rubro de

la obra.

Medicion, donde se describe con precision como se efectuara la medicion de este rubro, una
vez ejecutado para proceder al pago correspondiente. Por ejemplo: Este item sera medido por
metro cubico de grava colocada efectivamente.

Forma de pago, donde se detalla como sera pagado y que se comprende exactamente en dicho
pago. Por ejemplo: Seré cancelado terminado y a satisfaccion del Supervisor de obra. Los
precios serdn los establecidos en el contrato que representan una compensacion total por

concepto de mano de obra, materiales, herramientas, equipo e imprevistos.

2.5.3 Anadlisis de precios unitarios.

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse al contratista
por unidad de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccién y normas de calidad, la integracion de éste requiere del conocimiento técnico

de la obra y del marco normativo vigente por parte del analista.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de trabajo,
los costos indirectos, el costo por financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los
cargos adicionales. La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el analisis,
calculo e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma mas amplia posible los

recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

El anélisis, calculo e integracion de los precios unitarios para un trabajo determinado debera

guardar congruencia con los procedimientos constructivos o la metodologia de ejecucion de



los trabajos, con el programa de ejecucion convenido, asi como con los programas de
utilizacion de personal y de maquinaria y equipo de construccién, debiendo tomar en cuenta
los costos vigentes de los materiales, recursos humanos y demas insumos necesarios en el
momento y en la zona donde se llevaran a cabo los trabajos, sin considerar el impuesto al
valor agregado. Lo anterior, de conformidad con las especificaciones generales y particulares

de construccion y normas de calidad que determine la dependencia o entidad.

Los precios unitarios de los conceptos de trabajo deberan expresarse por regla general en
moneda nacional, salvo aquéllos que necesariamente requieran recursos de procedencia
extranjera. Las dependencias y entidades, previa justificacion, podran cotizar y contratar en
moneda extranjera. Las unidades de medida de los conceptos de trabajo corresponderan al
Sistema General de Unidades de Medida. En atencion a las caracteristicas de los trabajos y a
juicio de la dependencia o entidad, se podran utilizar otras unidades técnicas de uso

internacional.

2.5.4 Presupuesto general.

Presupuesto general de un proyecto es definido por la suma total de los precios unitarios por
las cantidades de los materiales, ademas nos brinda una vision general del costo del proyecto
con los precios actuales, la cantidad de mano de obra y de la maquinaria necesaria para su

construccioén.

2.5.5 Planeamiento y cronograma de ejecucion.

El diagrama de Gantt es una herramienta para planificar y programar tareas a lo largo de un
periodo determinado. Gracias a una facil y comoda visualizacion de las acciones previstas,
permite realizar el seguimiento y control del progreso de cada una de las etapas de un
proyecto y, ademas, reproduce graficamente las tareas, su duracion y secuencia, ademas del

calendario general del proyecto.

Las acciones entre si quedan vinculadas por su posicion en el cronograma. El inicio de una
tarea que depende de la conclusion de una accion previa se vera representado con un enlace
del tipo fin-inicio. También se reflejan aquellas cuyo desarrollo transcurre de forma paralela
y se puede asignar a cada actividad los recursos que ésta necesita con el fin de controlar los

costes y personal requeridos.



3 INGENIERIA DEL PROYECTO.
3.1 Levantamiento topografico (resultados).

El plano del levantamiento topogréafico fue otorgado por la alcaldia del municipio de Entre
Rios, el terreno cuenta con una superficie Gtil de 912.56 m? que en su mayoria
topograficamente se puede considerar como terreno plano por encontrarse en la zona urbana

central. En el anexo 11 se indica a detalle el levantamiento topogréfico.



3.2 Estudio de suelos (resultados).

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de “S.P.T” en
el &rea del proyecto. Dicho ensayo se realiz6 en un pozo, ubicado en un lugar estratégico del

lugar de emplazamiento, con una profundidad de 3,00 m.

También se extrajo el material necesario para realizar los ensayos correspondientes, para la
clasificacion del suelo obtenido.
El tipo de suelo es A4, segun la clasificacion AASHTO.

Resistencia admisible: 2.5 Kg/cm?.

Tabla 3 Resistencia admisible del suelo. “Fuente: Elaboracion propia”.

Profundidad | N° Resistencia
M Golpes cadm(kg/cm?)
3.0 20 2,5

En el anexo 2 se indica a detalle el desarrollo del estudio de suelos.

3.3 Idealizacion de la estructura (planteo estructural).

3.3.1 Estructura de sustentacion de la cubierta.

Esta constituido por una cercha estructura metalica tipo Howe con perfile tubulares de
seccion rectangular y correas de perfil C, con cubierta de calamina galvanizada.

3.3.2 Estructura de sustentacion de la edificacién.

3.3.2.1 Vigas.

Estan compuestas de vigas de seccidn rectangular, la luz mayor se tiene de 4,6 m.

3.3.2.2 Columnas.
Esta compuesta de columnas de seccidn rectangular.
3.3.2.3 Entrepisos.

Estan constituidos por losas alivianadas con viguetas prefabricadas con complementos de

poliestireno.



3.3.2.4 Escalera.

Escalera en forma de U son peldafios hormigonados in-situ.

3.3.2.5 Cimentaciones.

Las fundaciones del edificio estdn compuestas por zapatas aisladas céntricas una profundidad
de 2.5 metros para asegurarnos de tener un suelo de buenas caracteristicas debajo de la

fundacion, con una resistencia admisible en el suelo de 2,5 kg/cm?.
3.4 Hipotesis de carga y analisis estructural.

3.4.1 Acciones consideradas.

3.4.1.1 Acciones gravitatorias en la estructura de hormigén.

Cargas de servicio:

Oficinas: 5 kN/m?

Auditorios: 5 kN/m?

Pasillos: 4 KN/m?

Bafios: 3 kN/m?

Dormitorios: 2 kN/m?

Cargas muertas:

Muro de ladrillo de 6h e = 12cm: 3 kKN/m
Muro de ladrillo de 6h e = 18cm: 3.885 kN/m
Carpeta de nivelacion: 0.5 kN/m?

Sobrepisos y acabados: 0.18 kN/m?

Se desarrolla el analisis de cargas en el anexo 3.

3.4.1.2 Acciones gravitatorias en la estructura metélica.

Carga viva: 0.58 KN/m

Carga muerta: 0.025 kN/m

Carga de viento barlovento: -0.474 kN/m2
Carga de viento sotavento: -0.202 kN/m2
Cielo razo: 0.20 KN/m?

Se desarrolla el andlisis de cargas en el anexo 3.



3.4.2 Para la estructura de sustentacion de la cubierta.

La resistencia requerida U se calcula mayorando las cargas actuando simultaneamente segin

las siguientes combinaciones de carga:
Segun la SEI/ASCE 7 -10:

U=1.4-D

U=1.2"D+1.6-L+0.5 (Lr)
U=1.2-D+1.6:(Lr)+(Lr 0 0.5 W)
U=1.2-D+1.6 W + 1.0-L+0.5-(Lr)
U=1.2-D+1.0-L

Donde:

U: Carga o efecto de la misma debido a una accion extraordinaria
D: Carga muerta.

L: Carga viva.

Lr: Carga viva para techos.

W= Carga de viento.

3.4.3 Para la estructura de sustentacion de la edificacion y estructuras

complementarias.

Segun Reglamento para el concreto estructural ACI 318.
U=1.4-(D)

U=1.2:(D)+1.6-(L)+0.5(Lr)

U=1.2-D+1.6:(Lr 6 S 6 R)+(Lr 6 0.5-W)
U=1.2"D+1.6-W+1.0-L+0.5-(Lr)

U=1.2-D +1.0-L

Donde:



U: Carga o efecto de la misma debido a una accion extraordinaria

D: Carga muerta.

L: Carga viva.

Lr: Carga viva para techos.

W= Carga de viento.

3.4.4 Valores de los parametros de calculo asignados al programa.

Se utilizé el software CYPECAD vy los valores que se consideraron para el calculo son:
3.4.4.1 Cubierta Metalica

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

Acero conformado ASTM A-36

» Limite de fluencia = Fy= 250 Mpa
» Limite de ruptura = Fu= 400 Mpa

3.4.4.2 Estructura de hormigén armado

Toda la estructura de hormigon armado fue calculada siguiendo la normativa americana

Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural ACI 318.

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

» Hormigdn con una resistencia f'c = 25 Mpa
» Acero con una resistencia fy = 420 Mpa



3.4.4.3 Esquema estructural de la edificacion.

llustracion 7 Esquema estructural “Fuente: Elaboracion propia’.

3.5 Disefio Estructural.

3.5.1 Estructura de sustentacién de cubiertas.

2.50 2.50 2.50
Fuente: "Elaboracion propia"
cielorazo  0.20 kN/m’
-- 0.474 kN/m?
0.58 kN/m’
Caracteristicas de los materiales:
Acero conformado ASTM A-36

Fy= 250.00 Mpa Fu
E= 200,000.00 Mpa

2.50

0.025 kKN/m?

400.00 Mpa



Datos generales:

S= 2.50m Separacion entre correas
L= 4.00m Separacion entre cerchas
a= 9.00°
3.5.1.1 Disefio de la correa:
Perfil Tipo C
Ag= 7.52 cm? /y
Ix = 20493 cmt
ly = 37.03 cm’ - \\ﬁ\\
Wx = 36.87 cm’ / T —
Wy = 8.95 cm’ ’
t= 0.25 cm Fuente: "Elaboracion Propia™
H= 16.00 cm
B= 6.00 cm

a) Acciones ultimas en las correas:

Para calcular los esfuerzos ultimos se utilizo el programa estructural CYPECAD

Mux= 1.410kN m
Muy = 0.520 KN m
Vux = 0.710 kKN
Vuy = 4.860 kN

b) Verificacion de flexion disimétrica:
Mux Muy

+ <
(l)anx (l)anv

Célculo del momento nominal:

My = dpFy Wy bp= 0.90

Factor de minoracién de resistencia a flexion

an = (l)vaWv
Mnx= 8.296 KN m

Mny= 2.014KkN m

M M
e e |
cl)anx cl)anv

0.48

IN

1.00

Verifica



c) Verificacion al corte:

Resistencia nominal al corte:

Vo= AyF,
Area del alma Ay=nht
Primer caso h  |Ek, Kv=15.34
P F, Para almas no rigidizadas

60.00 < 65.36
Fv=0,60 Fy

Fv= 150.00 Mpa

Segundo caso No corresponde
Ek, h Ek,
<-<151
E, "t E,
0.6,/Ek,E,
E, — 7
t
Tercer caso h Ek No corresponde
—> 151 [
Fy
_ 0.904Ek,

Ty

Se calcula la resistencia nominal para los siguientes casos

i - b =B-2(t+R
Primer caso en el eje X-X Py ( )

T

h= 15.00 cm = i

Vnx= 93.750 kN S t
T
I
Segundo caso en el eje Y-Y o



h= 5.00 cm

o

x “t
Vny=  31.250 kKN RTI

T

1

< b =B-2(t+R)

Resistencia de disefio

Vg =,V ¢, = 0.95
Vdx=  89.063 kN > Vux=0.710 kN  Verifica
Vdy = 29.688 kN > Vuy = 4.860 kN  Verifica

d) Verificaciona flexiony corte combinados.-

Se verificara al rededor de eje X-X
Siendo la correa una viga simplemente apoyada con carga uniformente distribuida las
solicitaciones méximas a flexion y corte no ocurren en la misma seccion. Se verifica la seccion a
un cuarto de luz

Mux= 0.5 Mux= 0.705 KN m

Vux= 0.75Vux= 05325 kN
Como se trata de alma no rigidizada se debe verificar:

2 2
M V
(I)anyo cl)vvnyo

0.15

1.00 Verifica

IN

e) Verificacion al pandeo localizado en el alma:

La resistencia nominal al pandeo Pn se determina con la siguiente formula:

. R N h
B, = Ct2F,sin 0 (1 - CR\/;> <1 + CNﬁ) (1 — Ch\£> (1071)

Pn = Resistencia nominal del alma, en kN.

C = Coeficiente que se obtiene de tablas. 4.00
Ch = Coeficiente de esbeltez del alma. 0.02
Cy = Coeficiente de longitud de apoyo. 0.35
Cr = Coeficiente de radio de curvatura interno. 0.14

Fy = Tensién de fluencia especifica del acero, en Mpa.



h = Altura de la parte recta del alma medida a lo largo del plano, en cm.

N = Longitud real del apoyo, en cm.
R = Radio interno plegado, en cm.

t = Espesor del alma, encm.

Pn= 6.850 kN

Pd = 5.823 kN >

f) Verificacion del estado de servicio.-

Solo citaciones en estado de servicio:

gs = 0.450 KN/m

5.00 cm
0.03cm
0.03cm

o~ 0.85

Pd=(1)Pn

Vuy = 4.860 kN  Verifica

Oys= Qssen9°= 0.185 KN/m
Oxs= (sC0S9°= 0.410 kN/m
Célculo de flechas:
5 qys L*
Y 384EI,
fy= 0.105 cm
5y L*
fe = 384 E 1,
x= 1.845 cm
flecha resultante
f= 5
f= 1.848 cm Verifica

3.5.1.2 Disefio de elementos sometidos a traccién:

Caracteristicas del material :

Fy= 250.00 Mpa
Fu= 400.00 Mpa
E= 200,000.00 Mpa



Propiedades de la seccion:

Ag = 8.40 cn’
t= 0.30 cm T 7\
t
Ix = 106.20 cm’ i} —
ly = 35.93 cm’
H= 10.00 cm LN )
B= 5.00 cm B
r= 0.30 cm R= 5.10 cm
L= 176.00 cm
Solicitaciones :
Pu=  32.500 kN
a) Fluencia en la seccion bruta:
P, =F A, ¢, =0.90
Pn= 188.000 kN
P‘LL S cl)t' Pn
Pu=  32.500 kN < 169.200 kN Verifica
b) Rotura en la seccion neta:
A, =AU
Para uniones continuas soldadas en todo el perimetro del tubo.
A=Ag u=1
Ae= 8400 cnf
P, =F A, ¢ =0.75
Pn= 336.000 kN
Pu = cl)t Pn
Pu=  32.500 kN < 252.000 kN Verifica

3.5.1.3 Disefio de elementos sometidos a compresion:
Caracteristicas del material :
Fy= 250.00 Mpa

Fu= 400.00 Mpa
E= 200,000.00 Mpa



Propiedades de la seccion:

Ag = 8.40 cm’ 7
t= 0.30 cm "
lyy = 35.93 cm’
Ixx = 106.20 cm’
H= 10.00 cm
B= 5.00 cm
= 0.30 cm R=
L= 283.00 cm
Solicitaciones :
Pu= -44.300 kN
a) Longitud efectiva y limitaciones de esbeltez
Factor de longitud efectiva y limitaciones de esbeltez.
k= 0.90
kL
— < 200
r
49.94 < 200.00 Verifica

b) Resistencia de disefio a la compresion:
Pu S (l)C Pn
Calculo de la resistencia de nominal.

P

n

=F,

cr

A

a

Relacion de esbeltez caso 2a

| &

A= h=H- 3t

~

A=30.33

E App = 26.56
App = 0939 |— bp
\/Fy

5.10 cm




, E _
Ap = 31.68
Ap =112 |— p
E
A =149 |—
Fy Ar=42.14

_ kL |Fy

=57 | E Ac=0.56

C

n :FcrAlq

Calculo del coeficiente Q por pandeo local.

Para Ac < Ar
Q= 1.00

Calculo de la tension critica Fcr.
a)Para  Ac/Q <15
0.56 < 1.50
F., = 0(0.658%°¢) Fy

Fcr= 219.04 Mpa

b) Para AcyQ > 1.5 No aplica
0.877
FC?" = AE Fy
Resistencia Nominal.
Pn - FCT‘ AC]
Pn= 183.992 kN > Pu= 44.300 kN Verifica

3.5.1.4 Disefio de uniones soldadas:

Soldadura de filete para carga longitudinal:



Para L/t < 25
P

Donde:
L = Longitud de soldado
Pn = Resistencia nominal
t = Espesor de la garganta
Fu = Tension de rotura

Asumiendo:
L=5.00cm
Pn= 30.00 Mpa
Pu S Cl) Pn
Pu= 0.710 kN <

Soldadura para carga transversal:

P,=tLO.1E,
Asumiendo:
L=5.00cm
Pn = 400.00 kN
Pu S q) P‘I’l
Pu=  32.500 kN <

3.5.1.5 Disefio de apoyos.

Apoyo fijo:

$=0.55

0.01L
=(1-——)tLO01F,

t=0.20cm

& Pn= 16.500 kN

¢ = 0.55

t=2.00cm

& Pn = 220.00 kN

Fuente: "Elaboracion propia™



Caracteristicas de los materiales:

Tornillos A325

Fu= 830.00 Mpa Lp= 30.00 cm
Dp = 2.00 cm Fnv = 372.00 Mpa
Placa de acero A36
t= 0.60 cm Fu= 400.00 Mpa

Solicitaciones:
Ru=  44.400 kN

Resistencia al corte simple en el tornillo:
N° de pernos 4.00
R, = E,;, A, Numero de pernos

Rn=467.469 kN $=0.75
Ru S (l) Rn
44.400 kN < 350.602 kN Verifica

Resistencia al aplastamiento:
R,=24dptFu

Rn=239.040 kN
R, <=$ Ry
44.400 kN < 179.280 kN Verifica

Resistencia al aplastamiento de la placa:

Para placas que se apoyan sobre hormigén

A ‘n—
P, =085FcA, |- Fc =250 Mpa
Ay ¢, = 0.65
A, = Area de apoyo de la placa A; = 400.00 cnt
A, = Area de apoyo sobre el hormigon A, = 600.00 e’

Pp= 10,410.33 kN

Ru S (bC P‘D
44.400 kN < 6,766.72 kN Verifica



3.5.2 Estructura de sustentacién de la edificacion.

3.5.2.1 Disefio de vigas rectangulares C2-C3.

Caracteristicas de los materiales.

Hormigon:
fc= 25.00 MPa
yHe= 24.00 kN /m®
Ec= 25,278.7 MPa
Acero .
fy= 420.00 MPa
yHe= 78.50 kN /m®
Es= 200,000 MPa
Geometria
Lo= 5.00 m
Aizg = 0.20 m
Aer = 0.20 m
L= 4.60 m
Seccion:  Rectangular Constante
bw = 20.00 cm
h= 50.00 cm

Resistencia a compresion del hormigon a 28 dias

Peso especifico
Madulo de elasticidad longitudinal

Acero corrugado ASTM A615 Grado 60

Peso especifico
Madulo de elasticidad longitudinal

Longitud real
Apoyo izquierdo
Apoyo Derecho
Luz de célculo

Base
Altura

Solicitacion en estado limite ultimo

Distancia | Momento
(m) (kN m)
0.00 -88.47
1.45 29.20
2.45 60.85
3.45 36.67
4.60 -74.17

R

DIAGRAMADE MOMENTOS

Fuente: "Elaboracion Propia”



DIAGRAMA DE CORTANTES

Miz(-)= -88.47 kN'm
Mder (-)=  -74.17 KN m
Mmax (+) = 60.85 kN m
Distancia | Cortante
(m) (kN)
0.00 108.70
0.70 86.79 0.00
1.45 44 .81
3.20 -36.17
3.90 -77.75
4.60 -102.58

Vizg= 108.70 kN
Vder= -102.58 kN
Armadura tedrica necesaria

(Momento maximo negativo izquierda)

(Momento maximo negativo derecha)

(Momento maximo positivo en el tramo)

0.70

Fuente: "Elaboracion propia”

(Cortante maxima izquierda)

1.45

3::20

(Cortante maxima derecha)

a) Armadura tedrica necesaria a flexion

1&c=0.003§
U U

db
) I"‘F'Q,‘
cc

A's

3

90

As

bw

I 7
C=0.85fcab
a=Ric -
C 1 |
Eje neutro d-a/2 /)
| db e

L L 1
& T=Asfy

Fuente: "Elaboracion Propia”

460



Recubrimiento de la armadura:

cc= 25 mm (Recubrimiento armadura inferior)
ccl = 25 mm (Recubrimiento armadura superior)
cc2 = 25 mm (Recubrimiento armadura lateral)

Altura ttil: d = h - cc - dbe -db

Si= h= 50 cm
dbe = 8 mm (Didmetro armadura trasversal)
db = 16 mm (Diametro armadura longitudinal)
d, = 49 mm
d= 45.10 cm

Disefio por resistencia. Se debe cumplir la siguiente relacion:

M, < ¢- M,

Armadura tedrica necesaria es igual a:

M, 2| M|
As=——7"—"a a=d— [d?———
o f (d-3) $ 085 /b,
donde: a= es el bloque de compresiones y se calcula con la siguiente formula
Para flexion simple
Donde: o= 0.90 (factor de reduccion de resistencia)
Los resultados se resumen en la siguiente tabla
Abscisa | Mu (+) Mu (-) a inf a sup Asinf | Assup
m KN m KN m cm cm cm? cm?
0.00 0.00 -88.47 0.00 5.46 0.00 5.52
1.45 29.20 0.00 1.73 0.00 1.75 0.00
2.45 60.85 0.00 3.68 0.00 3.72 0.00
3.45 36.67 0.00 2.18 0.00 2.20 0.00
4.60 0.00 -74.17 0.00 4.53 0.00 4.58




b) Limites de armaduras

Armadura minima.
En toda seccion donde el anélisis requiera refuerzo a traccién, la armadura no debe ser menor a:

fl
Asmin = 21'/_; by -d
y As, min = 2.68 cm’
ni 4 _14byd
smin = T As, min = 3.01 sz

Armadura méxima.
La armadura maxima es igual a un 75% de la armadura balanceada:

As,max = 0,75 M b1 .g_cu. d
fy Ecu +%
S
Donde :
fc= 25.00 MPa
fy= 420.00 MPa Entonces la armadura maximas es igual a:
bw = 20.00 cm
d=  45.10 cm Asmax=  17.11 cnf
Eoy = 0.003
Es= 200,000 MPa
B1= 0.85
Armadura de disefio.
Armadura tedrica Armadura de disefio
Abscisa | Asinf | Assup | Asinf As sup
m cm? cm? cm? cm?
0.00 0.00 5.52 0.00 5.52
1.45 1.75 0.00 3.01 0.00
2.45 3.72 0.00 3.72 0.00
3.45 2.20 0.00 3.01 0.00
4.60 0.00 4,58 0.00 4.58




Armadura apoyo izquierdo

Inf= 000 cn?
Sup = 552 cm’
Armadura apoyo derecho
Inf= 000 cn?
Sup = 458 cmf
Armadura en el vano
Inf= 3.72 conf
Sup = 0.00 cnt

¢) Armadura teorica necesaria de corte.

Disefio por resistencia. Se debe cumplir la siguiente relacion:

V< ¢l

V. =V.+1,
donde : roen

reemplazando Vn queda iguala: Vi < o (V. +V5)

Siendo
Vs = Resistencia de corte que aporta el acero

2
Vs < 3V /chwd Vs<  300.67 kN

AN

V¢ = Resistencia de corte proporcionado por el hormigon

Sin Fuerza Axial con compresion axial con traccion axial
JE V:Jﬁbd<1 Nu> _VF Ny
Ve= "¢ bwd c= 76 w11, Ve="g bwd\ 135
Donde: Nu = positivo para compresion y negativo para traccion.

Entonces la armadura de corte se calcula considerando los siguientes casos

SiVu<0.5¢ Ve No se requiere armadura de corte (colocar armadura
constructiva cada 60 cm)
Si0.5¢ VcsVu< ¢ Ve Se debe colocar armadura de corte minima



S

A, i 1 b b
<M> = max {E\/ﬁ—w ;0,33 —W}

fyt fyt

Avminl /s=  0.0157 cm? /em

Avmin/s =0.016 cm® /om

Av,min2 /s=  0.0149 cn? fom

Separacion requerida: Separacion maximas:
d
5216"‘117'fytS Ay - fyr smax=§S60cm
Jf by-s  033:by
S max = 22.55 cm < 60cm
SiVu> ¢ Ve Se calcula la armadura de corte
Ay _ W — o2
S ® fyed

Separacion maximas: Separacion requerida:

d fe
Smax =7 < 60cm para: STz hwed (9 A fyed

Vi— oV

d fe
Smax =5 < 30cm Para: V>3 by d
Entonces:

Vs = 69.77 KN < 150.33 kN
S max = 22.55 cm <60 cm
Donde: o= 0.75 (factor de reduccion de resistencia de corte)
Ag= 1,000.0 e (Area bruta de la seccion)
d= 45.10 cm

fyt=  420.00 MPa



LOS resuitados se resumen en la siguiente tabla

Abscisa |Vu Nu Ve 0,5 Ve . Av /s
Caso de disefio >
m kN kN kN kN cm” /cm
0.000 108.70 0.00 56.38 28.19 Vu> ¢ Ve 0.0368
0.700 86.79 0.00 56.38 28.19 Vu> ¢ Ve 0.0214
3.900 -77.75 0.00 56.38 28.19 Vu> ¢ Ve 0.0157
4.600 -102.58 0.00 56.38 28.19 Vu> ¢ Ve 0.0325
Verificacion
Vs ¢ (Ve
< +
KN +Vs) Vu <o (Ve +Vs)
69.767 108.70 Verifica
40.6 86.79 Verifica
29.8 78.70 Verifica
61.6 102.58 Verifica
Adopcion de armaduras.
a) Armadura transversal.
] ~ , ] Separacion[Separacion] NUMETo
Abscisa (Av+2 At )/s| Didmetro |Area de 2 piernas tedrica real  |de estribos
m e /em mm cm? cm cm
0.000 0.700 0.037 db 6 0.565 15.35 15.0 5
0.700 3.900 0.021 db 6 0.565 26.41 22.0 15
3.900 4.600 0.033 db 6 0.565 17.39 15.0 5
Colocar 25 ¢ 6 mm
b) Armadura longitudinal
Dimensiones de la viga h= 50.00 cm
d= 45.10 cm
bw = 20.00 cm
Armadura de montaje Cara sup: 2 db 10 mm As = 1.571 cn?
Cara inf: 2 db 10 mm As = 1.571 cm’
N~ de barras
Abscisa As inf As sup Cara inf Cara sup Cara inf | Carasup
m sz sz sz sz dbl2mm | db16mm
0.000 0.00 5.52 0.000 3.953 0 2
1.450 3.01 0.00 1.436 0.000 2 0
2.450 3.72 0.00 2.150 0.000 2 0
3.450 3.01 0.00 1.436 0.000 2 0
4.600 0.00 4.58 0.000 3.010 0 2




Armadura apoyo izquierdo de hasta

ArmSup. Capal 2 ¢ 16 mm 0.00 m 1.45m
Armmontaje:  Capa 1 2 ¢ 10 mm 0.00 m 4.60m
As = 5.59 cm’
Armadura apoyo derecho
ArmSup. Capal 2 ¢ 16 mm 345m 4.60m
Armmontaje: Capal 2 ¢ 10 mm 0.00 m 4.60 m
As = 5.59 cn?
Armadura en el vano
Arminf. Capal 2 ¢ 12mm 1.45m 345m
Armmontaje:  Capa 1 2 ¢ 10 mm 0.00 m 4.60m
As = 3.83 cm’

3.5.2.2 Disefio de columnas rectangulares C-6.

Propiedades de los materiales:

Hormigon:
fc= 25.00 MPa Resistencia a compresion del hormigon a 28 dias
yH®= 24.00 kN /m®>  Peso especifico
Ec = 25,278.7 MPa Modulo de elasticidad longitudinal

Acero .
fy= 420.00 MPa Acero corrugado ASTM A615 Grado 60

yH®= 78.50 kKN /m®  Peso especifico
Es= 200,000 MPa Madulo de elasticidad longitudinal

Fuerzas actuantes en la Columna C-6
Cabeza de la columna

P=  321.300 kN
Mx=  25.800 kN m

My = 5.700 KN m L
Vx= 15800 kN :
Vy=  -3.800 kN L= 3.40 m o

Base de la columana

Mx =
My =

28.700 kN m
9.200 kNm

Lu= 3.00 m Longitud sin apoyos



SECCION

N o rlibre = 4cm
h= 40 cm Estribos:
b= 20cm db= 6 mm
h Armadura longitudinal
2 Varillas:
N dbo= 16 mm
b A varilla: 2.01 cm’
Definicion de nudos desplazables o indesplazables:
_ XPu Ao Dx= 00042 m
Vulc Ay= 0.0006 m
= indice de estabilidad < 0.05
Pu= Carga vertical total mayorada
Ao= Desplazamiento relativo de primer orden entre la
parte superior e inferior del entrepiso debido a Vu
Vu= Esfuerzo de corte horizontal total a nivel del piso considerado
lc= Longitud de la columna
Qx= 0.025 Pdrtico indesplazable
Qy= 0.016 Pértico indesplazable
Célculo de la esbeltez: Seccion de vigas:
X(Ug o) b= 20cm h=50cm
P = ﬁ = 5.00m
2
ba= 0376 % Factores de analisis de primer orden:
Y= 0.376 vigas= 0-350 Ig
columnas= 0.700 Ig

Valor de K:

K =07+ 0.054 +yp) < 1.0
K= 0.738
Elegimos el menor valor: K=

Célculo del radio de giro:
_ IG col
r= |———
Acol
5774 cm
K1, M1
<32-12|—
r M2

38.329 > 21.213

r=

0.738

K =0.85 + 0.05(Yin) < 1.0

K= 0.869

M2min = Pu (0.015 + 0.03h)
M2min= 2.120 KN 'm

Es necesario considerar los efectos de
segundo orden



M1 = El menor momento mayorado en uno de los extremos de un elemento comprimido.
M2 = El mayor momento mayorado en uno de los extremos de un elemento comprimido.

Célculo del momento mayorado para el eje x.

M1

Esta expresion se puede usar cuando se tiene porcentajes
bajos de armadura o cuando no seconoce la misma

0.4 * Ecly _ . _Pu
=115, Ba=07%,
El= 1,586.1 KkN/m? Bs= 0.700

Célculo de momento secundario debido a la flexion lateral:

Pc = Carga de pandeo de Euler

pe = w2 * El
© T k)2
Pc= 3197 kN
Cm
Son =Py
1=075+Po
5,= 111

Célculo del momento mayorado para el eje y.

C —06+04E
m = 0. A

Cm= 0.848

Esta expresion se puede usar cuando se tiene porcentajes
bajos de armadura 0 cuando no se conoce la misma

0.4 *E;ljc . Pu
El = Tﬁd Ba =07 oo
El= 1,586.1 KN/’ B4= 0.700

Célculo de momento secundario debido a la flexion lateral:



Pc = Carga de pandeo de Euler

_ w2+ El
T ke
Pc= 3197 kN
Cm
8on =——pu —
=075 pP0)
;=  1.05

Cargas de disefio:
P=321.300 kN
Mx= 31.802 kN m
My = 9.660 KN m

Célculo de la armadura mediante métodos aproximados (Diagramas de interaccion)

Parametros Y

EjeY ;
- d
y:—b 2.d d =cc+ dbe+7b5.4cm
h .
Y =0.46
Eje X .
_h-2.4d
V="
Y =10.730

La determinacion de las cuantias de acero, se las hace respecto al eje débil en nuestro caso el Y.
Determinacion de la cuantia total deteminada por el momento Ultimo.
b
Myy = (M, + M, >=  2073LkNm

Parametros "m"y "n" de los diagramas de interaccion.

Pu
n=p s 4.016
m= m =2.44

Cuantia obtenida del diagrama de interaccion.

p = 0.025



Cuantias maximas y minimas

Prax=  0.080 A = 64.000 CF
o= 0.010 A= 8000 ¢

Calculo del area de acero
As=pbh
As=  19.920 cm’

Numero de barras
N°= 9.907 Se dispondré de: 10 db 16 mm

Estribado:
El diametro de las armaduras transversales debe ser mayor o iguala 6 mmo la
cuarta parte del diametro maximo de las barras longitudinales comprimidas.

dpe=0.25d, dbe = 4 mm
dpe = 6mm
Se dispondra de:
1dob 6mm

Caélculo del espaciamiento:
Smin < 12d, 19.2 cm

Smin < 36dp, 21.6cm
Smin < b dimensiondel lado menor de la columna 20.0 cm

Se dispondra de un espaciamiento:
S=19cm

3.5.2.3 Disefio de escalera.

Determinacion de numero de pasos y contrapasos para una escalera en U:
Luz libre : 3.15 m de los cuales usaremos para descanso 1.15m
Entonces la "Luz efectiva de la escalera™ se2.00 m

Desnivel entre pisos: 342m
Espesor de descanso: 0.20 m

Altura a cubrir por la escalera en un tramo:
como la escalera es de 2 tramos entonces:
H = (Desnivel entre pisos - t descanso)/2 1.61 m



Considerando:

Huella: 0.25 m Se recomienda pasos entre 25y 30 cm.
Contrahuella 0.19 m Se recomienda contrapasos entre 15y 19 cm.
Como el numero huellas debe ser igual al numero de contrahuellas

Condiciéon: N° de huellas = 9.00 "= N° de contrahuellas =  9.00

Calculo de la armadura.
Longitudes tomadas

Paso (p) = 0.25m
Contrapaso (cp) = 0.19m
t= 0.20m

Entonces, pre dimensionado la escalera de la siguiente manera:

200 115

a
(

Q m

Caracteristicas de los materiales.

fc= 25.00 MPa Resistencia a compresion del hormigon
fy = 420.00 MPa Esfuerzo de fluencia del Acero ASTM-A615
Yien = 24.00 kN/m’ Peso especifico del H°A°
Cargas:
Baranda: 3.00 KN/m
Acabados: 1.00 kN/n?

Carga viva: 5.00 kKN/m?
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Esfuerzos calculados con el programa CYPECAD para la combinacién mas desfavorable

Esfuerzos en la seccion A-A

-2.00

Distancia | Momento
(m) (kN m)
0.00 0.44
0.61 5.41
1.22 6.69
1.83 4.22
2.44 -1.80
3.05 -2.46
3.66 0.01

Esfuerzos en la seccion C-C

Distancia | Momento
(m) (kN m)
0.00 0.06
0.61 -1.92
1.22 -8.67
1.83 2.60
2.44 7.90
3.05 7.21
3.66 0.65

DIAGRAMA DE
MOMENTOS SECCION A-A

4.00
2.00

0.00 -
0. 00806 i 128377 2.20 3.05 3.66

-4.00

-6.00

-8.00

m

Fuente: "Elaboracién propia”™

DIAGRAMA DE
MOMENTOS SECCION C-C

10.00
5.00
0.00 -
0.00 0.61 1.22 1.83 244 305 3.66

-5.00

-10.00
m

Fuente: "Elaboracion Propia"



Disefio de la seccion A-A

Definimos los materiales

fc = 25.00 Mpa bw= 1.15m
fy = 420.00 Mpa
Calculo de la armadura para momento positivo
dbl
d =t—cc— T
d= 16.40 cm
Donde :
t= 20.00 cm
cc = 3.00 cm Recubrimiento libre
db = 12.00 mm Diametro del refuerzo
Mu = 6.69 kN m
b= 0.90
2IM
o a:d_jdz__¢0;5;!b
s — a . c”w
¢f (d-3)
Resolviendo Tenemos: a= 1.87 mm
Escogemos: a=0.19 cm
Por lo tanto: As = 1.08 cm?

Limites de armaduras

Armadura minima.
En toda seccién donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser menor a:

JE

As,min = E bw d
Y As, min = 5.61 cm’
ni _14b,d
smin = 5 As, min = 6.29 cn?

Armadura maxima.
La armadura maxima es igual a un 75% de la armadura balanceada:

085f'b
Agmax = 0,75 Je W(,Bl Cau d>

f;
fy Ecut _EXS



Donde :

fc= 25.00 MPa
fy= 420.00 MPa Entonces la armadura maximas es igual a:
bw = 115.00 cm
d= 16.40 cm Asmax = 35.78 cm’
Eoy = 0.003
Es= 200,000.00 MPa
B1= 0.85
Usar: 6.00 dbh12
S= 20.36 cm
Usar: dbl2 ¢/20.0cm

Armadura por temperatura

Asmin = 0.0018 bw ¢t bw = 100.00 cm
Asmin= 3.60 cm’ db = 8.00 mm
Usar: 8.00 db8
S= 11.70cm
Usar: db8 ¢/12.00 cm

Caélculo de la armadura para momento negativo

fc= 25.00 Mpa bw =
fy= 420.00 Mpa
dpy

d=t—cc— >

d= 16.50 cm

Donde :
t= 20.00 cm
cc= 3.00 cm Recubrimiento libre

dbl= 10.00 mm Diametro del refuerzo

1.15m



Mu = -2.46 kN m

b= 0.90
2IM
PR “C“sz—ﬁ
s a ' cPYw
¢s (d-3)
Resolviendo Tenemos: a= 0.68 mm
Escogemos: a=0.07 cm
Por lo tanto: As = 0.39 cm?

Limites de armaduras

Armadura minima.
En toda seccidn donde el andlisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser menor a:

VI

As,min - 4f bw d
y

As, min = 5.65 cm’
ni _14b,d
smin = 3 As, min = 6.33 cn?

Armadura maxima.
La armadura méaxima es igual a un 75% de la armadura balanceada:

085f'b
As,max =0,75 Je W(:Bl gcufy d>

fy gcu + ES
Donde :

F'c= 25.00 MPa

fy = 420.00 MPa Entonces la armadura maxima es igual a:
bw = 115.00 cm

d= 16.50 cm Asmax=  36.00 cm’
€y = 0.003

Es= 200,000.00 MPa
B1= 0.85

Usar: 9.00 db10
S= 12.50 cm

Usar: db10 c¢/125cm



Armadura por temperatura

Asmin = 0.0018 bw t bw = 100.00 cm
Asmin= 3.60 cm’ db = 8.00 mm
Usar: 8.00 db8
S= 11.70cm
Usar: db8 ¢/12.00 cm

Disefio de la seccion C-C

Definimos los materiales

fc= 25.00 Mpa bw =
fy= 420.00 Mpa
Calculo de la armadura para momento positivo
dpq
d=t—cc— T
d= 16.40 cm
Donde :
t= 20.00 cm
cc= 3.00 cm Recubrimiento libre
dbl= 12.00 mm Diametro del refuerzo
Mu = 7.895 KN m
b= 0.90
4 M, a=d —J 2 ~ 5085 Kb, Ozéfllgl,b
s a . cPw
P Ly (d - E)
Resolviendo Tenemos: a= 2.20 mm
Escogemos: a=0.22 cm
Por lo tanto: As=1.27 cm?

Limites de armaduras

1.15m



Armadura minima.
En toda seccidn donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser menor a:

JE

Asmin = E by d
y As, min = 5.61 cm’
ni _14b,d
smin = 5 As, min = 6.29 cm’

Armadura maxima.
La armadura maxima es igual a un 75% de la armadura balanceada:

0,85f'b
As,max =0,75- ]{C W(.Bl gcufy d)
y + =

Scu ES
Donde :
fc= 25.00 MPa
fy = 420.00 MPa Entonces la armadura maximas es igual a:
bw = 115.00 cm
d= 16.40 cm As,max = 35.78 cm’
Eoy = 0.003
Es= 200,000.00 MPa
1= 0.85
Usar: 6.00 dh12
S= 20.36 cm
Usar: db12 c/ 20 cm
Armadura por temperatura
Asmin =0.0018 bwt bw = 100.00 cm
Asmin= 3.60 cm’ db = 8.00 mm
Usar: 8.00 dbh8
S= 11.70cm

Usar: db8 ¢/12.00 cm



Calculo de la armadura para momento negativo

fc= 25.00 Mpa bw= 1.15m
fy= 420.00 Mpa
dp1
d=t—cc— 7
d= 16.40 cm
Donde :
= 20.00 cm
cC = 3.00 cm Recubrimiento libre
dbl= 12.00 mm Diametro del refuerzo
Mu = -8.67 KN m
¢= 0.90
" j T
s a . cPw
¢f (a-3)
Resolviendo Tenemos: a= 2.42 mm
Escogemos: a=024 cm
Por lo tanto: As=1.40 cm?

Limites de armaduras

Armadura minima.
En toda seccidn donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser menor a:

VE

Asmin = 45, by, d As, min = 5.61 cm’
ni
1,4 b,, d
smin =" As, min = 6.29 cmf

Armadura maxima.
La armadura méxima es igual a un 75% de la armadura balanceada:

085 f!b
Asmax = 0,75 Je W(,Bl Eeu d>

5
b foutp



= 25.00 MPa
fy = 420.00 MPa
bw = 115.00 cm
= 16.40 cm
Ecy = 0.003
Es= 200,000.00 MPa
B1= 0.85
Usar: 6.00
S= 20.36 cm
Usar: db12
Armadura por temperatura
Agmin = 0.0018 bw t
Asmin= 3.60 cm’
Usar: 8.00
S= 11.70cm
Usar: db8
3.5.2.4 Disefio de zapata C-6.
//' \Z,ZM y
7 P
.
| .

Entonces la armadura maxima es igual a:

As,max = 35.78 cm’
db12
¢/ 20 cm
bw = 100.00 cm
db = 8.00 mm
db8
¢/12.00 cm
AY
: {: il | W
e =
| ]




Datos:
ga= 0.25 MPa  Esfuerzo admisible del suelo

f'e= 25.00 MPa  Resistencia a compresion del hormigon

fy= 420.00 MPa  Esfuerzo de fluencia del Acero
Di= 250 m Altura de desplante

yuea = 2400 KN/M®  Peso especfico del HOA®

16.00 kN/m®  Peso especifico del suelo

4

Dimensiones de la Columna.
a= 20.00 cm
b= 40.00 cm

Solicitaciones de la zapata C-6
Cargas de Servicio:

P= 2742 kN
M, = 2.1 kN m Vx= 450 kN
My = 530 kN m Vy= -1.00 kN

Cargas en Estado limite Ultimo:

P,= 347.50 kN
My = 10.10 kKN'm Vux=18.60 kN
My = 36.80 KN m Vuy= -3.40 kN

Dimensionamiento en planta de la zapata.

El esfuerzo admisible g, del suelo se usa para soportar la zapata misma y el relleno de suelo
encima de ella. El esfuerzo del suelo restante disponible para soportar las cargas de la columna

se llama q ., es decir el esfuerzo efectivo del suelo.

Calculo del esfuerzo efectivo del suelo.
Ge =qa— h¥Vpea — (Df_ h) 14
tentativamente se asume h= 0.30 m
g.= 0.208 MPa



El area requerida de la zapata es:

a-F _ 13208 cnf

qR
Para una zapata cuadrada:
A=LB B=1L
Entonces:
Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura seria:
L= 11493 cm = L= 115.0 cm
B= 11493 cm = B= 115.0 cm

El efecto del momento produce una presion de suelo que varia linealmente y que se determina
en cualquier punto con la siguiente expresion

P 6M, 6M,
9 =75% x
LB LB?2 " I2B

= Qe

. . P 6lM]| 6]|Mm,)
Donde el esfuerzo maximo seria igual a:  qpgx = TRt TRz 2 = de

con:
P= 2742 kN B= 115.00 cm Mx = 2.10 MPa
A= 13225 cm’ L= 115.00 cm My = 5.3 MPa
Omax = 0.237 MPa > g,= 0.208 MPa No cumple

No cumple por lo que se podra a incrementar la seccion transversal de la cimentacién en

aproximadamente el 14%

Entonces el area requerida seria:
A= 15,068 cm’

Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura seria:
L= 12275 cm = L= 125.00 cm
B= 12275 cm = B= 125.00 cm

Una ves teniendo las dimensiones, la carga permanece ubicada en el tercio
medio de la cimentacion, por lo que el esfuerzo maximo de reaccion del suelo
es:

P 1 6e, 6e,
L B

qmax=z +_+_lSQe



con:

P= 2742 kN L= 125.00 cm Mx = 2.10 MPa
Area= 15,625 cnf B= 125.00 cm My = 5.3 MPa
Omax = 0.198 MPa < g.= 0.208 MPa ok

* Esfuerzo maximo para el estado limite tltimo de la zapata:

/"'I\/Iy

Df

N ‘AV ! . ) e, ‘

[ L [ l

Las solicitaciones ultimas son:

P,= 347.50 kN
My = 10.10 kN m
My = 36.80 kNm

Esfuerzo dltimo del suelo

1,2D+16L
Quitima = 9e T

Quitima = 0.263 MPa

La carga esta ubicada en el tercio medio de la cimentacion, por lo que los cuatro
esfuerzos ultimos que definen el volumen de reacciones del suelo se pueden
calcular mediante las siguientes expresiones:

1 6|Mux| +6|Muy|

max =7 |Fut =7 B

Omax= 0.366 MPa < Qutima= 0.263 MPa  No cumple




No cumple por lo que se podra a incrementar la seccion transversal de la cimentacion en
aproximadamente el 39%
Entonces el &rea requerida seria:

Area= 21,765 cm’

Las nuevas dimensiones para cumplir con los estados limites Gltimos son:

L= 14753 cm =~ L= 150.00 cm
B= 14753 cm = B= 150.00 cm
1 6-|M 6-|M
qmax:Z B, + LuX|+ Buyl
Omax=0.209 Mpa < Utima= 0.263 MPa ok

La dimensiones de la zapata son:
Recubrimiento recomendado por la norma:

L= 150.0 cm r= 4.00 cm
B= 150.0 cm (Se debe verifica el canto por cortante)
h= 30.00 cm d=h—-r

d= 26.00 cm

Cortante en un solo sentido o cortante como viga.

a|d
L
1L a
g2 2" ¢
Vi = 9V, V.=017{/fcBd
[ (B b V,; = 114.45 kN
Vi1 = qu |L <E - E - d)l ul
[ (L a _
Viy1 = u | (5 -2 d)] V1= 153.91 kN




Canto (til necesario: o= 0.75
Vul

dnec = ©0LNToB nec = 11.97 cm

d > dree  OK

Cortante en dos direcciones o por perforacion.

B (b+d)
b 2 |
(b+d)
B (b+d
] N
d/2 a |d/2
L L (a+d L (a+d
27 2 |(a+d) |37 37
L

b, = 2 (a+ d) + 2(b + dlerimetro del &rea penetrada
bo= 224.00 cm

Viz = qu [(BL) = ((a+d) (b +d))] V= 512.09 kN

Canto (til necesario.

4 = 3V,
nec cl)mbo dhee = 18.29cm
i = 6V,2 Oec =  7.32Cm
nec — 2
i) (1 + E) f'cho
. 12V, dhee= 11.01cm
nec — a d
¢ (—bso— + 2) f'cho
a.= 40 Para columnas con carga en el centro

d > dnec
26 cm > 18.29 cm




Calculo de la armadura requerida:

L, -9
_ o, (E_%,\2 2/ Mu= 83.4kNm
M”_q“(z 2)L 2
wede gz - My a= 11.43mm
$0.85 f,L
4 = M, As= 8.67 cn’
s a
¢ fy (d_i)
b= 090

Armadura minima:
En toda seccion donde el anlisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no debe ser menor a:

! — 2
AS,min = 4_];.6 -L-d As,min = 1161 cCm
y
ni
Agpn =222 Agmin= 13.00 cn’
s,min fy

Se dispondréa de la siguiente armadura:

dy,= 10.00 mm
As = 13.00 cm’ 17 db10mm
Con un espaciamiento de:
_ L —2r—(N°debarras dy) s= 8cm
§= N°de harras — 1
Resumen:
Lado [N°barragy d, S
L 17 10 8cm
B 17 10 8cm

Calculo de la longitud de anclaje de la zapata.

I, = 9fy qjtq"e ll"s
“7 10 \/Tc(sbzlr_km) b
h




Donde :

ly = Longitud de anclaje.

Ut = Factor de posicion del refuerzo. 1.30
e = Factor de recubrimiento. 1.00
g = Factor del tamafio del refuerzo. 0.80
Cp = Separacion de barras o recubrimiento del concreto. 40.00 mm
ki, = Indice de refuerzo transversal. 0.00

d, = Diametro de la barra.

I, = 196.56 mm
3.5.2.5 Disefio de losa alivianada con viguetas.

3.5.2.5.1 Verificacion de la vigueta de hormigén pretensado.

Propiedades de la vigueta en el tiempo cero (t=0)
Datos generales:

A= 75.28 cm? Area

Ci0= 4.585 cm Distancia a la fibora mas comprimida
Co.0 = 6.854 cm Distancia a la fibora mas traccionada.
Ixc = 911.37 cm’ Inercia x
Fc= 35.00 Mpa Resistencia caracteristica del H°
Fc= 28.00 Mpa Resistencia caracteristica del H en fase intermedia 80 %
L= 500.00 cm Luz de la vigueta
Yy = 20.8 kN/m’ Peso especifico del Hormigon
Momento debido al peso propio Mo = 49 kN cm

Calculo de la fuerza de pretensado.
fou= 1800 Mpa fos= 1440 Mpa

Considerando un 10% de pérdidas:



Fp =fps Aps (®4) 0.9 = 16.29 kN 3 barras Fp= 48.86 kN

Célculo del Mo verificando esfuerzo de traccion

peoe [ C542) (£ 5) (52

fl.o= -0.68 kN/cn?
f= 042  kNfen? fioi=08fc
fio < fii Verifica

Calculo del Mo verificando esfuerzo de compresion

b [_ <3 Fy($4) Z 2 Fp(cpS)) . (Z F,; e c) ~ (Mo C)l

IXO
f2_0: -0.33 kN/cm2
f= -1.68 kN/cm2 fee1=-06f"c
foo < foi Verifica

Propiedades de la vigueta compuesta en t = oo

A, = 595.24 e’ Area
Cloo = 9.2 cm Distancia a la fibra mas comprimida
Croo = 22.790 cm Distancia a la fibra mas traccionada.
Ixc = 37358.47 cm’ Inercia x

fc = 35 Mpa Resistencia caracteristica del H°

fc= 35 Mpa Resistencia caracteristica del H® en fase final 100%



L= 500.00 cm Luz de la vigueta

hf= 5cm Altura capa compresion
e= 50 cm Distancia inter ejes
Ancho efectivo de la losa
L
1.b (cm) = 125.00 cm b=7
e
2.b(cm) = 67.50 cm b=8hf+ >

Se escoge el menor de los 2 valores pero en ningin momento el ancho efectivo sera mayor a la
distancia entre ejes de las viguetas, como en este caso se colocara viguetas a cada 50 cm el ancho
efectivo sera:

b= 50.00 cm

Homogenizando la seccion

fcl
btr (cm) = 42.26 cm btr =b |—
fc
Caélculo de la fuerza de pretensado.
Tomando el 20% por pérdidas
Fp = fps Aps (®4) 0.8= 14.48 kN 3 barras Fp = 43.43 kN

Célculo del momento resistente verificando resistencia a compresion

e (529)-(2)

= 0.022581222 - 0.000 Mt
fo= 21 kN/en? fes =—06F'c
Sabiendo que: B < fes

Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mt<  8619.172 kN cm

Célculo del momento resistente verificando resistencia a traccion.

o))




fo= -0.297007563 + 0.000 Mt

fis = L6VF'C
fis= 095  kN/en?
Sabiendo que: £ < fis
Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mt< 5049.811 KNcm Que sera nuestro limite por ser el menor.

Momento actuante en la vigueta.
Mteq = 5021.3 kN cm
El Mt calculado se encuentra dentro de los rangos fijados ya que:

5021.3 < 5049.811
Mtea Mt

Verificacion de la flecha.

L
Qservicio = 4417 KN/m Aservs 480
5QL*
Asery = 0.346 cm A

PPT384E,_ I,

L/480 = 1.042 cm
0.346 cm < 1.042 cm Verifica
Asery L/480

3.5.2.5.2 Verificacion de la vigueta de hormigén armado.

Propiedades de la vigueta en el tiempo cero (t=0)
Datos generales:

Verifica

E, = 4700 \/Z

Ec = 27805.57 Mpa



A= 79.50 cn? Area

d= 9.3 cm Canto (til.
Ixc = 684.69 cm’ Inercia x
Fc= 35.00 Mpa Resistencia caracteristica del H°
L= 300.00 cm Luz de la vigueta
Yy = 24 kKN/m’ Peso especffico del Hormigdn
Momento debido al peso propio Mo = 21 kN cm

Célculo del momento resistente.

fy= 420 Mpa
T=Asf,
C=085f. 4,

Donde:

T = Fuerza de tension.

As = Area de acero.

C = Fuerza de compresion. ©
Ac = Area de concreto comprimida.

Por equilibrio T=C

Avrea de acero As

T
Ag = Zdbz

3
=

-Yc

Obteniendo el Area de concreto comprimida.

A, = Asly
0.85 £,

AcC = 7.98 cm?

Centro de gravedad del area comprimida.

Momento resistente.

Yc = 0.62 cm

d-Yc= 8.68 cm

MTL = As fy(d - YC)

é Mn=

186 kN cm
Mo < ¢Mn  Verifica

Propiedades de la vigueta compuesta ent= oo




A, = 557.4 cm’ Area
d= 24.200 cm Canto il
Ixc = 39421.82 cm’ Inercia x
fc = 35 Mpa Resistencia caracteristica del H°
L= 300.00 cm Luz de la vigueta
hf = 5cm Altura capa compresion
e= 50 cm Distancia inter ejes
Ancho efectivo de la losa
L
1.b (cm) = 75.00 cm b=17
2.b@m=  67.50cm b =8 hf + %

Se escoge el menor de los 2 valores pero en ningin momento el ancho efectivo sera mayor a la
distancia entre ejes de las viguetas, como en este caso se colocara viguetas a cada 50 cm el ancho
efectivo sera:

b= 50.00 cm

Célculo del momento resistente.

Obteniendo el Area de concreto comprimida.

_ Ak

= — 2
©~ 0851, Ac = 11.98 cm
Centro de gravedad del &rea comprimida.
Yc= 0.23cm
Momento resistente.
d-Yc= 23.97 cm

M, = A f,(d —Yc)
éMn= 769 kN cm
Momento (ltimo.

Mu = 720.3 kN cm
Mu < ¢$Mn Verifica

Verificacion de la flecha.

L E, = 4700 \/Z
Qservicio = 6.250 KN/m Agory< 280
Ec = 27805.57 Mpa

5QL*

= A=
Aery 0.060 cm T 384, I,



L/480 = 0.625 cm

0.060 cm < 0.625 cm  Verifica
Asery L/480

3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.

3.6.1 Computos métricos.

Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:

longitudes, areas y volumenes. En el anexo 6 se indica a detalle el desarrollo de la medicion.

3.6.2 Andlisis de precios unitarios.

El anélisis de precios unitarios se realizo para cada item, y comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55% de la mano de obra, herramientas menores el 5% de la mano de
obra, IVA 14,94%; gastos generales 10%, impuestos a las transnacionales 3,09% y utilidades

el 10%. En el anexo 7 se indica el analisis de todos los precios unitarios.

3.6.3 Presupuesto general.

El presupuesto total de la obra dio un monto de 1100120.80 Bs, que equivale a 158063.33
$us, con un cambio de moneda de 6.96 Bs. para 423.58 m? el precio por m? es 373.16 $us/m?.

En el anexo 8, se indica los volumenes de obra asi como el precio unitario de cada actividad.

3.6.4 Planeamiento y cronograma de ejecucion.

Para la construccion de la Central Campesina se tiene un plazo de ejecucion de 220 dias

calendario. En el anexo 9 se presenta el cronograma general de actividades para el proyecto.

3.6.5 Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes puntos:
definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucién, forma de
medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos en el

momento de la ejecucion del proyecto, ver anexo 10.



4 APORTE ACADEMICO
4.1 Disefio del sistema de entrepiso con Losas Reticulares.

Debido a las condiciones de disefio arquitectonico se realizd un disefio alternativo al de la
alternativa seleccionada, la de realizar una losa reticular sin vigas y posteriormente realizar
un analisis técnico-econdmico de ambos porque la estructura presenta caracteristicas para

realizar cualquiera de las dos alternativas.
4.2 Planteo estructural.

Se plantea un sistema de losa reticular con &bacos y vigas de borde.

W\

LN

Ny

[

N1

PN

A%

llustracion 8 Esquema de planteo estructural de losa reticular. Fuente: “ElaboraCion

propia”
4.3 Calculo estructural.
Datos de los materiales:
Hormigon:
fc= 25.00 MPa Resistencia a compresion del hormigén a 28 dias
yHe= 24.00 kN /m*  Peso especffico

Ec = 25,278.7 MPa Modulo de elasticidad longitudinal



Acero .
fy= 420.00 MPa

yHe= 78.50 kN /m’
Es= 200,000 MPa

Caracteristicas geométricas.

e= 5.00 cm
f= 25.00 cm
b= 12.00 cm
c= 53.00 cm

Esfuerzo dltimos.
Mx= 3.00 KN m
My = -13.00 KN m
Mxy= 0.85 kN m
Calculo del momento positivo.
a) Primer caso.

My () = My + | M,y |

M,(+) =M, + [M,,|

Acero corrugado ASTM A615 Grado 60

Peso especifico
Modulo de elasticidad longitudinal

Fuente: "Elaboracion propia”

b) Segundo caso si Mx(+) 0 My(+) son negativos.

2
xy

M, (+) =M, + W

v

M,(+)=0 ; SiM,<0

Momentos de disefio.
Mx (+) = 3.85 kN m
My (+) = 0.00 KN m

2
xy

My(+) =M, + W

X

M(HD=0; SiM, <0

Calculo de la armadura inferior requerida en la direccion x.

d=t—cc——
2

d= 32.50 cm



Donde :

t= 35.00 cm
cC = 2.00 cm Recubrimiento libre
dbl= 10.00 mm Diametro del refuerzo
Mux = 3.85 kN'm
d= 0.90
M 2|M
Ag = —ua a=d— |d?2— A
¢f (d-3) $ 085 £, by,
Resolviendo Tenemos: a= 5.20 mm
Escogemos: a=0.52 cm
Por lo tanto: As = 0.31 cm?

Limites de armaduras.

a) Armadura minima.
En toda seccién donde el anélisis requiera refuerzo a traccion, la
armadura no debe ser menor a:

Ao = b, -d
ST 4 f, Y As, min = 1.16 cnt’
ni o 1,4-b,-d )
smin — fy AS, min = 1.30 cm
Usar: 200 db10mm

Calculo de la armadura inferior requerida en la direccion y.

dpq
d=t—cc— 5
d= 32.50 cm
Donde :
t= 35.00 cm
cc = 2.00 cm Recubrimiento libre

dbl= 10.00 mm Diametro del refuerzo



Mux = 0.00 KN m

= 0.90
M 2|M
Ag = —ua a=d— |d? _|—u|,
¢f (4-3) 085 f by,
Resolviendo Tenemos: a= 0.00 mm
Escogemos: a=20.00 cm
Por lo tanto: As = 0.00 cm?

Limites de armaduras.

a) Armadura minima.
En toda seccidn donde el anélisis requiera refuerzo a traccion, la
armadura no debe ser menor a:

’f’
As,min=4; by - d
y

As, min = 1.16 cnt’
ni _14-b,-d
Asmin = 3 As, min = 1.30 cn?
Usar: 2.00 dbl0 mm
Caélculo del momento negativo.
a) Primer caso.
Mx (_) = Mx - |Mxy|
Mv(_) = MV - |Mxv|
b) Segundo caso si Mx(-) 0 My(-) son negativos.
2 2
M (=) =M, —|=% M. (=) =M, — |2
X X MV y y Mx
MV(—)=0 ; SiM, >0 M, (-)=0 ; SiM,>0
Momentos de disefio.
Mx (-) = 0.00 KN m
My(-)=  -13.85kNm

Calculo de la armadura superior requerida en la direccion x.



dbl

d=t—cc———
2
d= 32.50 cm
Donde :
t= 35.00 cm
cC = 2.00 cm Recubrimiento libre
dbl= 10.00 mm Diametro del refuerzo
Mux = 0.00 kN m
= 0.90
M 2|M.
Ag = —ua a=d— |d? _|—u|/
¢f (4-5) 085 f.b,,
Resolviendo Tenemos: a= 0.00 mm
Escogemos: a= 0.00 cm
Por lo tanto: As = 0.00 cm?

Limites de armaduras.

a) Armadura minima.
En toda seccién donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la
armadura no debe ser menor a:

JE

Ao o = -b,, -d
ST 4 f, W As, min = 1.16 cn
”iA _14-by-d )
smin = f, As, min = 1.30 cm
Usar: 2.00 dbl0mm

Calculo de la armadura superior requerida en la direccién y.

dp1
d=t—cc——
cC 5

d

32.50 cm



Donde :

t= 35.00 cm
cC = 2.00 cm Recubrimiento libre
dbl= 10.00 mm Diametro del refuerzo
Muy = -13.85 kKN 'm
¢= 0.90
M 2|M
Ag = —ua a=d— |d?2— #
o (d-3) $ 085 f.b,
Resolviendo Tenemos: a= 1913 mm
Escogemos: a=1.091 cm
Por lo tanto: As=1.13 cm?

Limites de armaduras.

a) Armadura minima.
En toda seccién donde el anélisis requiera refuerzo a traccion, la
armadura no debe ser menor a:

\/E

Asmin = 4 fy “by - d As, min =
i 4 _LA-byd
smin T f As, min =

Usar: 2.00 dbl10mm

1.16 cn?

1.30 cn?



4.4  Anadlisis técnico.

Losa reticular

Losa aliviana con viguetas

Transmisién de esfuerzos.

Espesor de la losa.

Condiciones de apoyo.

Luces.

Aislamiento
térmico.

acustico vy

Peso propio.

Transmite los esfuerzos en
los dos sentidos a través de
sus nervaduras.

Transmite los esfuerzos en
un solo sentido generando
mayor carga para las vigas
de apoyo.

Dependiendo de la luz de
calculo tiene espesores entre
30 a 40 centimetros.

Se incrementa demasiado el
espesor de la losa en luces
mayores a 6 metros.

Se puede apoyar
directamente en las
columnas.

Necesita vigas de apoyo
para transmitir los
esfuerzos.

Es conveniente usar esta
losa cuando se tiene luces
mayores a los 6 metros y no
existe limite de luces
maximas.

La luz maxima que puede
tener una losa es de 6 a 8
metros teniendo en cuenta
que pueden existir
problemas de defeccion.

La construccidon de este tipo
de losa proporciona un
aislamiento  acustico vy
térmico.

Tiene bajo  Aislamiento
acustico y térmico.

Tiene un peso propio de 4.60
KN/m?.

Tiene un peso propio de 3.19
KN/m?.




45 Analisis econdmico.

Losa reticular

Losa aliviana con viguetas

Materiales.

Mano de obra.

Maquinaria y equipo.

Costo por metro cuadrado.

Acero: Acero:

Requiere una cantidad de | Requiere de una cantidad de
acero de 5.28 kg/m? acero de 2.64 kg/m?
Encofrado: Encofrado:

Requiere de 24 pie?/m?

Requiere de 2 pie?/m?

Cemento:
Requiere de 50 kg/m?

Cemento:
Requiere de 29 kg/m?

Albafiil:

Requiere de 4 hrs/m?
Ayudante:

Requiere de 4 hrs/m?
Encofrador:

Requiere de 1.15 hrs/m?
Armador:

Requiere de 1 hr/m?

Albafiil:

Requiere de 1 hr/m?
Ayudante:

Requiere de 1.5 hrs/m?
Encofrador:

Requiere de 0.8 hrs/m?
Armador:

Requiere de 0.8 hrs/m?

Hormigonera:

Requiere de 0.3 hrs/m?
Vibradora:

Requiere de 0.15 hrs/m?

Hormigonera:

Requiere de 0.04hrs/m?
Vibradora:

Requiere de 0.04 hrs/m?

Cada metro cuadrado de losa
tiene un costo de 642.68 Bs.

Cada metro cuadrado de losa
tiene un costo de 357.08 Bs.




5

Conclusiones.

El plano topogréafico se elabord con una precision de generar curvas de nivel cada
metro y muestra que el lugar de emplazamiento es plano.

El estudio de suelos que se realizo en el lugar emplazamiento a una profundidad de 3
metros da una resistencia del suelo muy favorable de 2.5 kg/cm?.

Un pre-dimensionamiento adecuado de cada uno de los elementos estructurales,
reduce las iteraciones en el proceso de disefio, llevando a grandes ahorros en material
y por ende beneficios econémicos.

Se realizd el analisis de carga de la estructura de acuerdo al plano arquitecténico y
contemplando las cargas de servicio de cada ambiente.

Se realizaron todas las verificaciones exigidas por el cddigo de hormigén estructural
ACI 318 y la norma AISC 360-10 cumpliendo con todo lo estipulado en ella para
brindar la estabilidad y confort estructural.

Técnicamente la aplicacién de la losa reticular como alternativa de construccion en
el disefio de la Central Campesina no es aconsejable puesto que la luz es de 5 metros
y esta losa funciona mejor en luces mayores a los 6 metros.

Econdémicamente la aplicacion de la losa reticular como alternativa de construccion
en el disefio de la Central Campesina no es aconsejable puesto que es mucho mas cara
costando por metro cuadrado 642.68 Bs. a comparacion de la losa alivianada con
viguetas prefabricadas que llega a costar por metro cuadrado 357.08 Bs. y
técnicamente no se justifica su uso.

El computo métrico se realizd sin contemplar muros, los precios unitarios se

elaboraron segun la NB SABS para obtener el presupuesto general de la obra.



