CAPITULO | ANTECEDENTES
1.1. El problema
1.1.1. Planteamiento

En los ultimos afios el municipio de Entre Rios ha registrado un considerable
crecimiento urbano, lo que a su vez incrementa los riesgos de situaciones de
emergencia tales como los incendios, por lo que se crea la necesidad de tener un

centro especializado en la atencion de dichos siniestros.

La carencia de un centro que cuente con la infraestructura adecuada dedicado a
salvaguardar a la ciudadania, ocasiona perdidas tanto humanas como de la
biodiversidad local por un mal control de los incendios, ya que en la actualidad la
entidad a cargo de atender el desastre es la policia y el carro bombero es enviado
desde la ciudad de Tarija, lo que no permite una respuesta rapida para atender dicha

situacion de emergencia.
1.1.2. Formulacion

Con el disefio estructural y la construccion de una infraestructura adecuada, se podra
capacitar apropiadamente al personal encargado de cuidar y proteger a las personas

de las situaciones de emergencia que podrian ocurrir.
1.1.3. Sistematizacion

En el proyecto se verificard la alternativa de solucion més apropiada, tanto en el

aspecto técnico como en el econdémico. Las alternativas del proyecto van ligadas a:

o Losas alivianada.
o Vigas y columnas de hormigon armado.

o Fundacion zapatas.

1.2. Objetivos



1.2.1. General

e Realizar el disefio estructural para la construccion de una estacion de
bomberos para el Municipio de Entre Rios, provincia O’Connor,

Departamento de Tarija, aplicando el cddigo boliviano del hormigén CBH 87.
1.2.2. Especificos
¢ Realizar el estudio de suelos de la zona de emplazamiento.
e Efectuar el andlisis de cargas de la estructura.

e Analizar las estructuras metélicas de las cubiertas bajo la normativa
AISC/ANSI 360-10 utilizando como herramienta el paquete informatico
CYPE3D.

e Desarrollar el calculo estructural utilizando como herramienta el paquete
informéatico CYPECAD 2017 de acuerdo a la Norma Boliviana CBH — 87.

e Verificar el disefio estructural de los elementos estructurales mas solicitados,

como son losas de entre piso, vigas, columnas.

e Determinar el tipo de fundacion que se disefiara en funcién a los resultados

obtenidos en el estudio de suelos.

e Analizar los elementos criticos de la estructura y compararlos con los

resultados obtenidos con el programa CYPECAD.

e Elaborar planos, especificaciones técnicas, cronograma de ejecucion de obra y

presupuesto.
1.3. Justificacion
1.3.1. Académica

Con este proyecto, se busca emplear los conocimientos adquiridos en las asignaturas
anteriores e integrarlos para realizar un adecuado disefio estructural de la estacion de
bomberos, a su vez favorecerd academicamente a la generacion de nuevos

conocimientos y conceptos de aplicacion de las normas.



1.3.2. Técnica

En este proyecto se disefiara una estructura con las secciones mas efectivas y
resistentes, tomando en cuenta los niveles de seguridad para el disefio de la

infraestructura de una estacién de bomberos considerando la norma CBH-87.
1.3.3. Social

El proyecto de disefio estructural de la estacion de bomberos ayudard a la
materializacion de un espacio en donde se realizara actividades para salvaguardar la

seguridad de las personas de la ciudad de Entre Rios.
1.4. Alcance del proyecto

Es importante definir el alcance y limitaciones del presente proyecto, y de esta

manera poder cumplir favorablemente las actividades propuestas.

Se puede mencionar como alcance principal de este proyecto el disefio estructural de

los elementos principales de sustentacion de la estructura.
1.4.1. Restricciones del proyecto

En el presente proyecto no se efectuara el célculo de instalaciones hidrosanitarias,

gas, eléctricas ni obra fina.
1.4.2. Aporte académico

Como aporte académico se realizara la comparacién técnica- econémica en columnas
de seccion rectangular y seccion circular, asi como el funcionamiento desde el punto

de vista mecanico.
1.5. Localizacion del proyecto

El presente proyecto corresponde al disefio estructural de la infraestructura de una

estacion de bomberos para el municipio de Entre Rios.



El &rea de construccion del proyecto se encuentra en la zona urbana de la ciudad de
Entre Rios, dicha &rea cuenta con accesos adecuados para una oportuna respuesta en

las situaciones de emergencia, sus coordenadas son:
o 21°31736.76"" de latitud Sud.
e 64°10°51.56"" de latitud Oeste.
e Altitud: 1273 m.s.n.m.

Figura 1.1. Ubicacion del proyecto

Fuente: Elaboracion propia

Figura 1.2. Zona de emplazamiento

Fuente: Google Earth



CAPITULO II: MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topografico

Es el estudio técnico y descriptivo de un terreno, a través, de la recoleccion de puntos
geo referenciados, los cuales se plasman en un plano que posteriormente servird como

instrumento para la planificacion de edificaciones y construcciones.
2.2. Estudio de suelos.

El estudio de suelos comprende un conjunto de actividades que nos permiten adquirir
la informacion de un terreno, ademas nos sirve para conocer las propiedades
mecénicas y su clasificacion, para asi poder determinar la buena seleccién del tipo de

fundacion que se empleara en el disefio estructural.
2.3. Materiales
2.3.1. Hormigon armado.

“El hormigon en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre
a las piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a traccion, por lo que
resulta inadecuado para piezas que hayan de trabajar a flexion o traccién. Pero si se
refuerza el hormigon en masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el
material resultante, llamado hormigén armado, esta en condiciones de resistir los
distintos esfuerzos que se presentan en las construcciones” (Jiménez Montoya, 2011,
p. 115).

2.3.1.1. Adherencia entre el hormigon y el acero.

Los dos objetivos fundamentales de la adherencia son los siguientes: asegurar el
anclaje de las barras, y transmitir las tensiones tangentes periféricas que aparecen en
la armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tension
longitudinal. Por lo tanto, se puede decir que la adherencia se debe a la adhesion, el

rozamiento y acuflamiento.



2.3.1.2. Disposicion de las armaduras.

En hormigén armado se puede clasificar las armaduras en principales y secundarias,
debiendo distinguirse entre las primeras las armaduras longitudinales y las

transversales.

Las armaduras longitudinales principalmente absorben los esfuerzos a traccion
originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, asi como también

reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales absorben las tensiones de traccién originadas por
esfuerzos de cortantes y torsores, para asegurar la ligadura necesaria entre armaduras

principales y de esta forma impedir el pandeo y formacion de fisuras localizadas.

Las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas. Su trazado puede ser longitudinal o transversal, y se
incluyen entre ellas: las armaduras de montaje, las armaduras de piel, las armaduras

para retraccion y efectos térmicos, las armaduras de reparto, etc.
2.3.1.3. Distancia entre barras.

“Las distintas barras deben permitir que la colocacion y compactacion del hormigon

pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras.

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual o mayor que:

e Dos centimetros, salvo en viguetas y losas alveolares pretensadas donde se

tomaran 1,5 cm, el diametro de la barra méas gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se disponen dos 0 mas capas horizontales de barras, las de cada capa deben
situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de

barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.



c¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras
de la armadura principal de @ <32 mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @

<25 mm.

d) En soportes y otros elementos comprimidos hormigonados en posicion vertical,
donde no sea necesario disponer empalmes de armaduras, pueden colocarse en

contacto hasta cuatro barras de la armadura principal de @ <32 mm.

e) En los casos c) y d), para calcular los recubrimientos y las distancias libres
minimas respecto a las armaduras vecinas, se considerara como didmetro de cada
grupo de barras (didmetro equivalente) el de una sola barra ficticia de igual centro de
gravedad, cuya seccion es la suma de las secciones de las diversas barras agrupadas.

f) El didametro equivalente de un grupo de barras no debe superar los 50 mm, salvo

en piezas comprimidas” (Jiménez Montoya, 2011, p. 119).
2.3.1.4. Doblado de las armaduras.

Segln la instruccion espafiola el doblado de las barras deberd realizarse sobre

mandriles de diametro no inferior a los indicados en la siguiente tabla:

Tabla 2.1. Didmetro minimo de mandril para el doblado de barras

Clase de Ganchos y patillas Barracsul:::(;];:das °
corl',:;r:;as Diametro de la barra O Diametro de la barra ©
g < 20 mm =20 mm <25 mm > 25 mm
B400SyB ‘ N
400 SD 4@ 70 10 @ 12 @
B3005yB300| 44 70 120 140
5D -

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. 15° edicion.
2.3.1.5. Anclaje de las armaduras.

Un anclaje adecuado es fundamental para el buen comportamiento frente a rotura de
los elementos de hormigdn armado, ya que de él depende que las barras puedan
trabajar a la tension necesaria. El anclaje se considera por ello un Estado Limite
Ultimo.



El anclaje de las barras de hormigon armado habitualmente suele conseguirse
mediante el mecanismo de la adherencia y por lo general se efectia mediante alguna

de las siguientes disposiciones:
e Por prolongacién recta.
e Por gancho o patilla.
e Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo).
e Por dispositivos especiales.
2.3.1.6. Empalme de las armaduras.

Los empalmes de las barras pueden ser por: solapo, soldadura, manguito u otros

dispositivos.

Como norma general, los empalmes de las distintas barras en traccion, se
distanciaran, unos de otros, de tal modo que sus centros queden separados, en la

direccion de las armaduras, una longitud igual o mayor a £b.

Figura 2.1. Distancia tb

N
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87
2.3.1.6.1. Empalme por traslapo.

Este tipo de empalmes, se realizard colocando las barras una al lado de la otra,

dejando una separacion entre ellas de 4 @, como maximo.

Cuando se trate de barras corrugadas, no se dispondran ni ganchos, ni patillas y la

longitud de traslapo no sera inferior a “o. £b”, donde a tiene los siguientes valores:



Tabla 2.2: Valores de a

Barras traslapadas
trabajando
normalmente a

Distancia
transversal "'a"’
entre los dos (2)

Porcentaje de barras traslapadas
trabajando a traccion, con relacion a
la seleccion total de acero

empalmes mas compresion en
proximos 20 % (25 % (33 % |50 % | > 50 % | cualquier porcentaje
<100 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0 1,0
>100 1,0 1,1 1,2 1,3 14 1,0

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87

2.3.1.6.1.1. Empalme por solapo de grupo de barras.

“Para el empalme por traslapo de un grupo de barras, se afiadird una barra
suplementaria en toda la zona afectada por los empalmes, de diametro igual al mayor
de las que forman el grupo. Cada barra, se colocara enfrentada a tope, a aquella que
va a empalmar. La separacion entre los distintos empalmes y la prolongacion de la
barra suplementaria, sera de 1,2 b 6 1,3 £b segiin sean grupos de dos (2) o tres (3)
barras. Se prohibe el empalme por traslapo en los grupos de cuatro (4) barras”
(Norma Boliviana CBH-87, 1987, p. 229)

Figura 2.2: Empalmes por traslapo de grupo de barras
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87

2.4 Disefio estructural.
2.4.1 Calculo de estructuras en general.

El disefio estructural estara de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en
cuenta los materiales ya establecidos. Dicho calculo consiste esencialmente en

comprobar que se satisfagan las condiciones de equilibrio de esfuerzos y de
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compatibilidad de deformaciones. Pero en un sentido méas amplio, el célculo de una
estructura incluye también la fase previa de establecimiento del tipo estructural lo que

son las bases de calculo.

Figura 2.3: Proceso de célculo de una estructura.

‘ ESQUEMA ESTUCTURAL }‘7

ACCIONES 1

‘ HIPOTESIS DE CARGA

}

‘ CALCULO DE ESFUERZOS

CALCULO DE SECCIONES

- comprobacién

- dimensionamiento

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. 15° edicion.

2.4.2 Célculo de estructuras de hormigon armado.

Los métodos de célculo de estructuras de hormigon armado pueden clasificarse segln
dos criterios diferentes, resultando dos grupos segun cada criterio. En efecto, desde

un cierto punto de vista cabe distinguir:

Figura 2.4: Métodos de célculo del hormigon armado.

4{ EN TENSIONES ADMISIBLES }~— --1

EN ROTURA

CALCULO DETERMINISTA
—’ PROBABILISTA

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya. 15° edicion.

CALCULO

TRADICIONAL

METODO DE LOS
ESTADOS LIMITES
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a).- “Los métodos clasicos o de tensiones admisibles, en los cuales se determinan las
solicitaciones correspondientes a las cargas méximas de servicio; se calculan luego
las tensiones correspondientes a estas solicitaciones (tensiones de trabajo); y se
comparan sus valores con una fraccion de la resistencia de los materiales (tension

admisible).

b).- Los métodos de célculo en rotura, en los cuales se determinan las solicitaciones
correspondientes a las cargas mayoradas y se comparan sus valores con las
solicitaciones ultimas, que son las que agotarian la pieza si los materiales tuviesen, en

vez de las resistencias reales las resistencias del punto de vista minoradas.

Desde otro punto de vista, también, pueden distinguirse: Los métodos deterministas y

los métodos probabilisticos.

El método mas utilizado es el método de los estados limites, que deriva de una
combinacién de los métodos de ruptura y probabilistas” (Jiménez Montoya, 2011, p.
182).

2.4.3 Bases de calculo:
2.4.3.1 Coeficientes de seguridad.

“En los métodos de calculo desarrollados en esta norma, la seguridad se realiza a
través de: Dos coeficiente de minoracion (de la resistencia del hormigén y de la
resistencia de acero) y otros coeficientes de ponderacién de las cargas y acciones en
general” (Norma Boliviana CBH — 87, 1987, p.50).

2.4.3.2 Estados limites ultimos.

Son aquellos estados que no pueden ser rebasados, debido a que pondrian en peligro
la estructura haciendola insegura, para evitar ello se utiliza coeficientes de seguridad.
Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados

limites dltimos, son los siguientes:
e (oeficiente de minoracion del acero...............ooeviviiiiiiinann... vys=1,15

e (Coeficiente de minoracidon del hormigén.....................c.oeeeant. ve=1,50
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e Coeficiente de ponderacion de las acciones: f

- De efecto desfavorable...................ooooiiiiinl. yfe= yfq= 1,60
- De efecto favorable permanente.............................. vfg= 0,90
- De efecto favorable variable.....................oooiii vfq=0

2.4.3.3 Estados limites de servicio.

También llamados estados limites de utilizacion, son todas aquellas situaciones de la
estructura para las que, la misma queda fuera de servicio, por razones de durabilidad,

funcionales o estéticas.

Los estados limites ultimos de servicio mas importantes en hormigdn armado son:

Deformacion, fisuracion y Vibraciones.
2.4.3.4 Hipotesis de carga més desfavorable.

“Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa, se

aplicaran las hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis |: Vig" G +viq - Q
Hipdtesis I1: 0.9 (Y G+ 7y1q Q) +0.9 " yrq - W
Hipotesis 111: 0.8 - (vfg * G + vrq - Qeq) + Feq + Weq

Donde:

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

caracter permanente.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del

terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W = Valor caracteristico de la carga del viento.
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Weq = Valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica.
Weq = En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq = 0.25 - W

Feq = Valor caracteristico de la accion sismica” (Norma Boliviana CBH — 87, 1987,
p.54).

2.4.3.5 Comprobaciones que deben realizarse.

Los célculos realizados con arreglo a los métodos y prescripciones establecidos en la
Norma CBH - 87, deberan garantizar que, tanto la estructura en su conjunto como

cada uno de sus elementos, cumplan las condiciones siguientes:

Bajo cada hipdtesis de carga, no se sobrepasan los estados limites ultimos. Las
hipotesis de carga se estableceran a partir de las acciones de calculo.

Bajo cada hipdtesis de carga no se sobrepasan los estados limites de utilizacion. Las

hipdtesis de carga se estableceran a partir de las acciones de calculo.
2.4.3.6 Célculo en estados limites.
2.4.3.6.1 Dominios de deformacién.

Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone gue el diagrama
de deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos en la

siguiente figura:

Figura 2.5: Dominios de deformacion de las secciones, en el estado limite altimo

de agotamiento.

& A

10%e

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya 152 edicion.
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Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion,

conducen a admitir los siguientes dominios:

“Dominio 1.- Traccion simple o compuesta: Toda la seccion esta en traccion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento

del acero més traccionado, del 10 por mil.

Dominio 2.- Flexion simple o compuesta: El acero llega a una deformacion del 10 por
mil y el hormigon no alcanza la deformacién de rotura por flexion. Las rectas de

deformacion, giran alrededor del punto A.

Dominio 3.- Flexion simple o compuesta: La resistencia de la zona de compresion
todavia es aprovechada al méximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del
punto B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigén: ecu =

3.5 por mil.

El alargamiento de la armadura més traccionada esta comprendido entre el 10 por mil

y gy, siendo gy el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4.- Flexion simple o compuesta: Las rectas de deformacion giran alrededor
del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre

ey y 0 y el hormigon alcanza la deformacion méxima del 3.5 por mil.

Dominio 4.a.- Flexion compuesta: Todas las armaduras estdn comprimidas y existe
una pequefia zona de hormigén en traccion. Las rectas de deformacion, giran

alrededor del punto B.

Dominio 5.- Compresion simple o compuesta: Ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la
recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigdn por compresion: ecu =

2 por mil” (Norma Boliviana CBH — 87, 1987, p. 58).
2.4.4 Acciones.
“Una accion es un conjunto de:

e Fuerzas concentradas y repartidas.
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e Deformaciones impuestas, o impedidas parcial o totalmente.

Debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento estructural

son capaces de producir en ella estados tensionales.
Las acciones se clasifican en dos (2) grupos:

e Acciones directas

e Acciones indirectas

Las primeras estan producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a la
estructura e independientes de las propias caracteristicas resistentes y de deformacion

de la misma.

Las acciones indirectas estan originadas por fendémenos capaces de engendrar fuerzas
de un modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente, deformaciones, o
imprimir aceleraciones a la estructura, siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas

de deformacion de la propia estructura.
Por otra parte, segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos (2) tipos:

- Acciones estaticas: que son las que no engendran aceleracion significativa

sobre la estructura ni sobre ninguno de sus elementos.

- Acciones dinamicas: gque engendran una aceleracién significativa sobre la
estructura” (Norma Boliviana CBH-87, 1987, p. 43).

2.4.4.1 Valores caracteristicos de las acciones.

Se consideran como valores caracteristicos de las acciones: “L0S que presentan una
probabilidad de un 95 % de no ser sobrepasados (por el lado de los valores mas
desfavorables) durante el periodo de vida til de la construccion” (Norma Boliviana
CBH-87,1987, p. 45).

2.4.4.2 Datos generales para el calculo de las solicitaciones.

“Salvo justificacion especial, se considera como luz de célculo de las piezas no

continuas, la menor de las dos (2) longitudes siguientes:
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e Ladistancia entre ejes de apoyo.
e Laluz libre, més el canto.

Para un elemento continuo, se toma normalmente como luz efectiva la distancia entre
ejes de apoyo” (Norma Boliviana CBH-87,1987, p. 48).

2.4.5 Estructura de sustentacion de cubierta.

Las cubiertas son estructuras que sirven para cerrar la parte superior de una
edificacion, y proteger a las personas u objetos de agentes externos, generalmente son

productos ligeros y muy durables.
2.4.5.1 Disefo de correas.

Se disefara las correas mediante el método de flexion asimétrica verificando que los
esfuerzos generados por las cargas se encuentren en la zona eldstica, de tal modo que
no se superen el limite de fluencia del material y a su vez la verificacion de la flecha

maxima de la seccion generada por las cargas actuantes.
Verificacion de los esfuerzos maximos:

Figura 2.6: Correas actuantes en flexién asimétrica.

Fuente: Elaboracion propia.

Los momentos en cada direccion estan dados por:

M,=M,_,. "cosa : M, =M., "sena

Los esfuerzos maximos generados en cada direccion son:

; - . M, - !
En ladireccion Y™ o =x_"=__x

max |
=

Wy
H .z , _ My-e M.,
En la direccion X o, = _? My
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Limite de fluencia del material es igual a:

F, = 250,000 KN/m?
Y's = 1.15 factor de seguridad para el Acero

=% = KN/m?

J
adm 1.15

Se debe garantizar que el material trabaje en la zona elastica, por lo que el esfuerzo

maximo generado por las cargas no debe sobrepasar el limite de fluencia del material.

Verificacion de la flecha maxima generada:

fo.o0= =

adm 300

Deflexion admisible para vigas que soportan cargas permanentes y variables en las

cuales no tienen construidos muros o tabiques encima.

Se procede a verificar la deflexion méxima en el eje Y~ por fines de estabilidad.

4+ 3
£ _ 3-Qy-L — 4 P, -L
adm " 394 g o, 46 -E -1
Qy,=4q - cosa : P,=q - sena
fadm:} fma.x

2.4.5.2 Disefio de miembros sometidos a traccion.
Se debe realizar el andlisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:

P, = Fuerza interna del elemento en traccion.
F,, = Esfuerzo minimo de fluencia.
F, = Esfuerzo de tension minima a la ruptura.

Se debe definir la seleccién del perfil con sus respectivas caracteristicas de

fabricacion.
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Para disefiar secciones sometidas a traccion, el perfil seleccionado debe cumplir las
siguientes condiciones bésicas para asegurar la resistencia, ductilidad y estabilidad de

dichas secciones:
Capacidad resistente.- Debe cumplir lo siguiente:

e Cedencia de la seccion en el area real: N,=F,-A=P

e Fractura de la seccion del area efectiva: N,=F,- A_,=P

Esbeltez limitada.- La esbeltez maxima de los miembros solicitados por traccion

axial, deben cumplir la relacién: A= % = 300

Donde:

A = Esbeltez limite.

L = Longitud del elemento.
r = Radio de giro minimo.

Deformacion compatible.- Como se trabaja con un mismo material en toda la

estructura las deformaciones serdn compatibles, por lo tanto las deformaciones

7 - - ]] . L
guedaran de la siguiente manera: A= —
E-A

Donde:

P = Carga ultima de disefio.

A = Seccidn bruta del perfil.

E = Mddulo de elasticidad del acero.
L = Longitud del elemento.

2.4.5.3 Disefio de miembros sometidos a compresion.

Para el disefio de cualquier miembro sometido a compresion, se debe realizar el

analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:



F, = Esfuerzo minimo de fluencia.

P, = Fuerza axial de compresion que esta actuando sobre la pieza.

Se debe definir el perfil que se usaré.
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Determinacion de la esbeltez maxima: El célculo de la esheltez maxima debe cumplir

la siguiente relacion:

Doénde:

Anax = Esbeltez maxima.

| = Longitud efectiva.

K = Coeficiente de longitud.

I'min = Radio de giro minimo.

Tabla 2.3: Factores k de longitudes efectivas en columnas.

Las lineas interrumpidas
muestran la forma pandeada de

bl <} ) ]

s |
{

e
et
0

la columna.
| i t f ¥
Valor K teorico. 0.5 0.7 1.0 | 10| 2.0 2.0
Valores recomendados de disefio
cuando las condiciones reales 065 | 0.80 | 1.20 | 1.0 | 210 | 2.0
son parecidas a las ideales.
«  Rotacidn y traslacibn impedidos
Simbolos para las condiciones de “4  Rotacion libre y traslacion impedida
extremo L] Rotacién impedida y traslacion libre
T  Rotacidn y traslacion libres

Fuente: Disefio de estructuras metalicas — Estados limites LRFD. Pag. 223

Definicion de la frontera entre columna elastica e inelastica.
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Figura 2.7: Diagrama de Euler.

o Columnas
ummnas intermedias Columnas largas
Sorias 4 —E‘

1 -
{ Ineervala ineldstical {intervalo eldstico o de Euler)

Faemula snelasiica

8 F —

Edrmula de Euler
o pandeo elisiico

Fuente: Disefio de estructuras metalicas — estados limites.

_ k1[5

}LE - Fmig - T "y E
min N

si A, =15 = F, =06580% -F,
\ 0.8770
si 4,215 > Fop = - )-Fy
Resistencia normal a la compresion:

Pu =A- Fcrlt

Verificaciones correspondientes:

|3

u = Pu (zolicitada)

K1

r

= 200

2.4.5.4 Uniones mediante soldadura.

Para la seleccion del tipo de soldadura se debe analizar las caracteristicas de los
materiales a unir y la compatibilidad de los electrodos que se empleara, para ello se
comparara la capacidad resistente de las soladuras, utilizando la tabla que se muestra

a continuacion:
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Tabla 2.4: Capacidad resistente de las soldaduras.

Tipos de
soldaduray
esfuerzo (a)

Material

Factor ¢
de
resistencia

Resistencia
nominal

Nivel de resistencia
requerido (b,c)

Soldadura de ranura con penetracion completa

Tensiéon normal

Debe usarse

al &rea efectiva Base 0.90 F, soldadura
compatible
Compresion
normal al area Puede usarse un
efectiva metal de aportacion
Tension o Base 0.90 F, (electrodo) con un
compresion nivel de resistencia
paralela al eje igual o menor que el
de la soldadura compatible
Cortante en el Base: 0.90 0,60Fy
area efectiva | electrodo de 0.80 060Fexx
soldadura.

Fuente: Disefio de estructuras metalicas — Estados limites. Pag164

Tabla 2.5: Compatibilidad de electrodos.

Metal base Electrodos | Méximo fy del metal
base (kg/cm?)
Sidetur AE25, DIN ST37, ST42, ASTM
A36, A53 Grado B, A375, A500, A501, E60XX Fy = 2.900
A529 y A570 Grados Dy E E70XX
Sidetur AE35, ASTM A242, A441, A572
Grados 42 a 60, A588, DIN ST52 E70XX Fy = 3.800
ASTM A572 Grado 65 E70XX Fy = 4.150
ASTM A514, espesores mayores a 63 mm | E100XX Fy = 7.030
ASTM Ab514, espesores iguales o E100XX Fy £7.030
menores a 63 mm

Fuente: Disefio de estructuras metélicas — Estados limites. Pag.176

2.4.6 Estructura de sustentacion de la edificacion.

2.4.6.1 Estructuras complementarias (losas alivianadas).
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Para el disefio o la verificacion de los cerramientos horizontales se debe obtener los

efectos maximos, como ser el momento y el cortante maximo.

Altura de la losa:

L .
h = - para viguetas entre apoyos.

Donde:

h = Altura de la losa.

L = Longitud de calculo de la vigueta pretensada.

Seleccidn del tipo de vigueta prefabricada con sus caracteristicas de fabricacion.
Determinacion de la altura del firme o capa de compresion

Espesor de firme (mm): e = 30 paraclaro L < 6 m

Espesor de firme (mm): e > 60 para claro L =6 m

. . . . _ L
Deflexiones permisibles: Doam = 35

Donde:

A_ s = Deflexion admisible para el caso de viguetas pretensadas.

L = Longitud entre centros de apoyo.
Se debe verificar la flecha cuando no se cumpla la siguiente relacién:

Tabla 2.6. Valores de la relacion canto/luz para los cuales no es necesario

comprobar la flecha

Caso1 | Caso2 | Caso3 | Caso4
Tramos simplemente apoyados 1/24 1/20 1/18 1/14
Vanos extremos de tramos continuos 1/28 1/24 1/20 1/18
Vanos internos de tramos continuos 1/32 1/28 1/24 1/20
Voladizos /16 1/14 /12 1/10

Caso 1: forjados que no han de soportar tabiques ni muros

Caso 2: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de yeso
Caso 3: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de cal.
Caso 4: forjados que han de soportar tabigues o muros construidos con mortero de cemento.

Fuente: Norma Bolivia del Hormigén CBH-87. Tabla N°9.9.10.4.3. b
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Esfuerzos admisibles:

frtaam = 0.5 - fc en compresion

f}iadm =0.8- ‘u'I'E en traccion.

f _ Mpee -

Donde:

M,.... = Momento méaximo positivo.

¢ = Fibra mas alejada ya sea en compresién o en traccion.

fc = Resistencia de calculo del hormigon.

Verificacion de la seccion.
Verificacion de deflexiones:

5 W-L*
Aadm > — -
384 E -1

Verificacion de esfuerzos a flexion:
f)-iadm = f)-imax

Verificacion de esfuerzos cortante:

Vv

max

A‘tn:\tal

—
f‘?d =05 BRTR P = f‘ima_x =

Célculo de armadura de refuerzo:

My =1.6-M
My

b = o L

bw - d® - f'r_'u:]

b, = Ancho de la pieza, andlisis para un metro de ancho.

Laim = 0.319 > para losas de hormigdn con un acero de AE-500
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Con el valor encontrado de 3, entramos en la tabla 2.7 y encontramos el valor de la

cuantia mecanica w..

oy

— . . . Ted
‘q‘s = g bw d F_
yd

Se debe calcular el area de acero minima que necesita la pieza, para esto de la tabla

2.7 encontramos la cuantia geométrica minima (i, )-

Una vez obtenida la cuantia geométrica minima se encuentra la armadura minima
A ‘b, -d

= Wemin w

emin

necesaria en la pieza.
El area de la armadura final seré& la mayor de los dos valores encontrados.
2.4.6.2. Vigas.

Para el disefio de las vigas, se debe obtener los esfuerzos maximos generados en las

mismas. Los efectos maximos son los siguientes:
Mpax¢+) = Momento maximo (positivo).

M pmaxi—) = Momento maximo (negativo).

Vonax = Cortante maximo en la pieza.

f.i. = Resistencia caracteristica del Hormigon.

£, = Limite de fluencia del acero.

b, = Ancho de la pieza.
d, = Altura de recubrimiento mecénico.

h = Altura total de la pieza.

Determinacion de la resistencia de calculo del hormigon y del acero.
F:'L: . — _ F"li . —
fa=-% 1y, =15 f,=2 : y, =115
Yc

Dimensionamiento de la pieza.
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K=22<K<33

Armadura longitudinal: Calculamos el momento reducido de célculo.

My
g =73 ¢
bw - de - fcd
Sit g < My

La seccion no necesita armadura en compresion, por lo que, el calculo de la armadura
en compresion se la realizara con la cuantia mecanica minima que determina el area

de acero minimo.

Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la

armadura:
Ly ------- w, (Tabla 2.7)
AB:ws-hw-d-Eﬁ
Donde:

w, = Cuantia mecéanica (funcion del momento reducido de calculo pd interpolado en

la tabla universal de célculo para flexion simple o compuesta).

b, = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de la armadura

longitudinal.

f.q = Resistencia de calculo del hormigén.

f,a = Resistencia de calculo del acero.

Si: ug = Wy, - La pieza necesita armadura a compresion.,

La armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los momentos

flectores de célculo se determina con las siguientes expresiones:
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_ Mg — Hyim

Wez = 1_J‘

We1 = Wiim + Wz

—_—
I
o=

Do6nde: Wi = Cuantia geométrica limite.

iy = Momento reducido de célculo.

w,, = Cuantia mecénica para la armadura a traccion.

w,, = Cuantia geométrica para la armadura a compresion.

| = Relacion entre el recubrimiento y el canto {til.

r =Recubrimiento geométrico.

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la

pieza: w_;, En funcion del tipo de acero estructural

b, -d

smin W

Asmin =w

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.

La seleccion de los didmetros se lo realizard con didmetros comerciales y
espaciamientos con el criterio del nimero de barras que se usard a una distancia

constructiva.



Tabla 2.7: Tabla universal para flexion simple.

~_10%
g n w fyd’

0.0890 0.0300 0.0310

0.1042 0.0400 0.0415

0.1181 0.0500 0.0522

0.1312 0.0600 0.0630 D
0.1438 0.0700 0.0739 o
0.1561 0.0800 0.0849 M
0.1667 0.0886 0.0945 1
0.1685 0.0900 0.0961 N
0.1810 0.1000 0.1074 1
0.1937 0.1100 0.1189 o
0.2066 0.1200 0.1306

0.2197 0.1300 0.1425 2
0.2330 0.1400 0.1546

0.2466 0.1500 0.1669

0.2593 0.1592 0.1785

0.2608 0.1600 0.1795

0.2796 0.1700 0.1924

0.2987 0.1800 0.2055

0.3183 0.1900 0.2190

0.3382 0.2000 0.2327 D
0.3587 0.2100 0.2468 o
0.3797 0.2200 0.2613 M
0.4012 0.2300 0.2761 1
0.4233 0.2400 0.2913 N
0.4461 0.2500 0.3069 1
0.4696 0.2600 0.3232 o
0.4938 0.2700 0.3398

0.5189 0.2800 0.3570

0.5450 0.2900 0.3750

0.5722 0.3000 0.3937

0.6005 0.3100 0.4133

0.6168 0.3155 0.4244 0.0929
0.6303 0.3200 0.4337 0.1006

0.6617 0.3300 0.4553 0.1212 D
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258 o
0.6951 0.3400 0.4783 0.1483 M
0.7308 0.3500 0.5029 0.1857 1
0.7695 0.3600 0.5295 0.2404 N
0.7892 0.3648 0.5430 0.2765 1
0.8119 0.3700 0.5587 0.3282 o
0.8596 0.3800 0.5915 0.4929

0.9152 0.3900 0.6297 0.9242 4
0.9844 0.4000 0.6774 58.238

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.15% edicion.

Tabla 2.8. Cuantias geométricas minimas.
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ELEMENTO POSICION AH 215 | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares 0.008 0.006 0.005 0.004
Losa 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Vigas 0.005 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Muros Armadura horizontal | 0.0025 0.002 0.0016 | 0.0014
Armadura vertical 0.005 0.004 0.0032 | 0.0028

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87
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Tabla 2.9: Valores limites.

fy (kp/cm?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd 1910 2090 3480 3650 4000 4350

¢ lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628

p lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319

w lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87

Armadura transversal: Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura

transversal en vigas son las siguientes:

Cortante mayorado: Vy=16-V
Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.
f,q =05 -/f.; = (Kglcm?)
Contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vew=1Fq b, -d
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon.
V,,=030-f 3-b, -d
Si: Vau<Vyg=Vau

Vg4 debe ser menor o igual que Vo, Y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccién transversal.

Por lo tanto la armadura transversal serd:  V_, = V3 -V,

Eu cu

V., - t

Eu

A, =———F—
= 090 -d-f,

Y la armadura minima:

]
=9

A

=0.02-b,, -t

Emin

-
=9
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El &rea de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por tal
motivo, si se quiere encontrar el area para una sola pierna se sebe dividir el area

encontrada entre el nimero de piernas.
2.4.6.3. Columnas.

Las columnas de hormigén armado suelen tener como solicitacion principal las
normales, aunque sus secciones transversales pueden estar sometidas a compresion

simple, compresion compuesta o flexién compuesta.

La principal funcion de las columnas es canalizar las acciones que actian sobre la

estructura hacia la cimentacion de la obra y esta al terreno de cimentacion.

Para el caso del analisis de columnas en estructuras porticadas se debe tener en cuenta

los siguientes datos de entrada:
Datos necesarios.
b : h = Son las dimensiones de la seccion del pilar.

M,4 = Momentos flectores de calculo en la direccion Y.
M., = Momentos flectores de célculo en la direccion X.
N4 = Fuerza normal de célculo.

f.q = Resistencia de célculo del hormigon.

f,a = Resistencia de calculo del acero.

Calculo de la longitud de pandeo. l, =a-1

Donde:

o = Coeficiente de pandeo que puede obtenerse con el monograma para porticos

traslacionales.

| = Longitud real del elemento considerado.
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Para el célculo de la longitud de pandeo se empleard el nomograma para pérticos

intraslacionales.
Comprobacidn de estructuras intraslacionales

Pueden considerarse claramente intraslacionales, las estructuras porticadas provistas
de muros o ndcleos de contraviento, dispuestos en forma tal que absorban las fuerzas
que provocan los desplazamientos horizontales de la estructura y que aseguren

ademas la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la condicion:

|EN . |EN .
h |— <06;5iN=4 h |— <0.2;5iN<4
N|EE.'I 1‘|E£’I

Donde:
n = Numero de plantas de la estructura
h = Altura total de la estructura, desde la cara superior de cimientos

YN = Suma de reacciones en cimientos, con la estructura totalmente cargada, en

estado de servicio.

YEI = Suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccidon total no fisurada.

Figura 2.8.: Nomograma para coeficiente de pandeo.

=
>
2
<
@
<

coco008 p

Ll
Q
<
@

a1l
1
T
T
b
w05 3883

&) Pérticos intraslacionales b) Pérticos traslacionales

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.15? edicion.
E-1 ,
X 5 de todos los pilares que concurren en A

Ya=TE 1
X 5 de todas las vigas que concurenen A
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De la misma manera se calcula Wy

Esbeltez geométrica:

Esbeltez mecénica:

3 = lox —
i

x

o
%P-J

Il
=9

Il

<

[x ’ Ty
NA Ny

Determinacion del f.; y f,; resistencia de calculo del hormigon y del acero:

Foic i
fg=085-% ; f,=XI
cd Ye yd Ys
Excentricidad de primer orden:
Md}‘ _ de
Cox — Nd oy Nd
Excentricidad accidental: e, >e, =—>2cm

Excentricidad de segundo orden.

h+20e, 1,°
. —(1+ 012 .+ 0.0035) = *
th: [ + E] [E} + ) h + 1|:|ED ENES

= EIJI:X..}"]I + EEI. + 6fic

Excentricidad final: € (xy) max
Calculo de la capacidad mecanica del hormigon: U, =f_ % A_
Determinacion de los valores reducidos:
‘I..F_N—d' _ Ng#ery . _ MNarery
u,’ M Ug+h '’ Uc+b

El mayor de los momentos sera ul, y el menor P2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w.
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Figura 2.9: Abaco en roseta para flexion esviada.

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.152 edicion.
Determinacion de la armadura minima (ASmin):

A =0.005=b=h

E min

A=A

Emin
Célculo de la armadura transversal de la columna.

El didmetro del estribo sera:

1
—* q}de la armadura longitudinal mas gruesa
q}EstrlbD =1 4 £ £

—  6Gmm

La separacion de los estribos puede ser segln estas dos opciones:

0.85=d
30cm

—12= q}de laarmadura longitudinal mas delgada

2.4.7. Fundaciones.
2.4.7.1. Zapatas aisladas

Para el disefio de las zapatas se obtendra lo efectos maximos, las armaduras se
distribuirdn uniformemente en las dos direcciones paralelas a los lados de la base. Se

seguira los siguientes pasos para su calculo y disefio:
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e Dimensionamiento
e Clasificacion de la zapata
e Célculo del peso propio de la zapata:

e Célculo de los esfuerzos en aristas de la zapata como se muestra a

continuacion:
e Verificacion al vuelco
e Verificacion al deslizamiento.
e Determinacion de la armadura a flexion
e Verificacion a la Adherencia
Dimensionamiento.
Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (M,), Momento en el eje y (M,), Cortante en el eje x (V)

Cortante en el eje y (V,), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de

la carga N.

P.P.apaa = 0.05 N

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el drea minima que
deberé tener la misma.

Apee = —

nec

Tadm

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas

de a 'y b, estos deben ser valores en multiplos de 5 por fines constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico.

N &-M 6-M
Opnie = —i.—ai—,h
A a“-h a-b*



Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el o,,;, = 0

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente formula.

—_—
a2, b a- b a,t+h
dlz I| o |:|_|_'_| _ EpTPp
N 4 2-k-1 )
d = d. = 2-(a—agy)
2 44k
2- (b—bg)
a+k
, £-f,
Doénde: k= —"vd
Yf Creal
— — T
"r'rlr— 1.6 f’n’d - 0.5 '1“|' cd

El o,.. puede serel oz, 0 €l o 3,,.

Asumimos recubrimiento de la zapata de 0.05 m.

Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a d + 0.05 m.
La altura minima que debera tener una zapata es de 0.20 m.
y = 27%)

Clasificacion de la zapata

Donde:

a = Lado de la base mayor de la zapata

ao = Lado de la columna.

h = Canto total de la zapata

Para saber si es una zapata rigida o flexible se determina si:
V <2*h se trata de una zapata rigida

V >2%*h se trata de una zapata flexible

Célculo del peso propio de la zapata: Vol=a#*b+*h

Calculando el peso propio con su peso especifico

34
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Yoo = 25KN/m? PP =y, * Vol
Entonces el nuevo peso total sera:
N""=N+PP
Verificacion en tensiones admisibles:
Mx=Mx—Vx=h

My=My—Vy=h

Calculo de los esfuerzos en aristas de la zapata como se muestra a continuacion:

N”  6xM, 6*M,

o, = = -
1 ag=bh a = bh* at=h
. = N™ _ERM’x 6xM,
“ a=b a=hb? a=h
b = N™ _I_ERM’I_ERM’}_
¥ as=h  a=h? a? = h
o o N EEM, 6:M,
* asxh a = bl aZ=h
Verificacién al vuelco
. _ (N%#P.F)sa
En el eje x Y, = 2an, > 1.5
Enelejey Y, = —"”:’jj}*b =15

Verificacion al deslizamiento.

Para suelos cohesivos:
c=Coeficiente de cohesion=0.60 kg/cm?*=0.06MPa
Cd= Valor de célculo de la cohesién =0.5*c

¥, =Coeficiente de seguridad
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Lado x: 2% ¥, = 1.5
V. =
Ladoy: 25 > y, = 1.5

Determinacién de la armadura a flexion

b_

Direccion X [, = %0 4 0.15 = b,

-
=

Direccion Y l,=="+4+015*aq,

Esfuerzos de Disefio: Se determinan los esfuerzos de disefio; cortante y momento en
cada direccion de la zapata, a una distancia del 15% de la dimensién de la columna,

tomando en cuenta el diagrama con mayores solicitaciones.

e [Esfuerzos en X

da— ao

= + 0,15 = ao
omax — omin
ox = gmin + ———— = (a — X)
a
2 x2
Momento: Mx= ogx=* > + (omax — ox) * 5

_ (omax +ox)

Cortante:
2

Vdx = 1.6 = Vi =bw

e EsfuerzosenY

b—bo

Y = + 0,15 =bo

gmax — omin
oy = ::rmin—I-#* (b—Y)

¥? y2
Momento: My = oy * > + (omax — ay) * 5
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Mdy = 1.6 = My = bw

_|_
”:M*

Cortante: Y

Vdy = 1.6 = Vy =bw
Disefio a Flexion en X

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Md

g = R
hwxd Kf:d

Si: pd < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de la tabla universal para flexion simple
0 compuesta.
Determinacion de la armadura: (As)

fl'.'d

A =wsbwsd*—
wd

Determinacion de la armadura minima: (As)wmin=0,0015
As min  "min * hw *d
As < As min

Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — (N2 de barras®, ;) = 0,
N2 de barras — 1

r.:-ng_zgrg

S:

e Disefo a Flexion en X

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

Md

Ha = ETE
wad chd
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SI: pd < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de la tabla universal para flexion simple

0 compuesta.

Determinacion de la armadura: (As)

f
As=w*hw*d*iﬂ

wd
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0015
AL min = Winin * by, *d
As < As min
Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b, — (N2 debarras®,;) = 0,,,, —2=*r,

N2 de barras — 1

S:

e Verificacion a la Adherencia

vd . _
== ————— < thd = k * /fcd*®
En Direccion X 09+d*n=*m=0
Donde: +thd > tx
vd i
Ty=——————— < thd = k = |/ fcd?
En direccion Y 09+*d*n*m=*=0

Donde: thd > 1v

2.5. Estrategia para la ejecucion del proyecto.
2.5.1. Especificaciones técnicas.

Estas definen la calidad de obra, en el pliego de especificaciones debera detallarse las
caracteristicas de los materiales a emplearse, los ensayos a los que deben someterse,
el proceso de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes

de obra, asi como las precauciones que deban adoptarse durante la construccién.
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Las especificaciones técnicas deben contener los siguientes puntos:

Definicion

Materiales, herramientas y equipo
Forma de ejecucion

Medicién

Forma de pago

2.5.2. Precios unitarios.

Los precios unitarios son necesarios para poder estimar el presupuesto de una obra,

estan conformados por la adicion de los siguientes rubros:

a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicién de equipos.

d) Gastos generales.

e) Utilidad.

Donde la suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el

costo indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio

neto al que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 60% de la mano de obra; como

herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA,;

como gastos generales el 10% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomé un
valor de IVA del 13 % y un valor de IT del 3,09 %.

A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:



Figura 2.10: Planilla de precios unitarios.

DATOS GENERALES

Proyecto:
Actividad:
Cantidad:
Unidad:
Moneda:
1-MATERIALES
DESCRIP CION UNIDAD | CANTIDAD | PRECIO PRODUCTIVO COSTO TOTAL
TOTAL MATERIALES
2-MANO DE OBRA
DESCRIP CION UNIDAD | CANTIDAD | PRECIO PRODUCTIVO COSTO TOTAL

SUBTOTAL MANO DE OBRA

CARGAS SOCIALES =(60,00% DEL SUBTOTLA DE LA MANO DE OBRA)

IMP UESTOS IVA MANO DE OBRA =( 13,00 %DE SUMA DE MANO DE OBRA

+ CARGAS SOCIALES)

3-EQUIP O, MAQUINARIA YHERRAMIENTAS

TOTAL MANO DE OBRA

DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | PRECIOPRODUCTIVO

COSTO TOTAL

HERRAMIENTAS=(5%DELTOTALDE MANO DE OBRA)

TOTALEQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS

4.-GASTOS GENERALES YADMINISTRATIVOS

COSTO TOTAL

GASTOS GENERALES =10 % DE (1+243)

5.- UTILIDAD

TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

COSTO TOTAL

UTILIDAD=10,0 % DE 12+3+4

TOTALUTILIDAD

6.-IMPUESTOS

COSTO TOTAL

IMPUESTOS IT = 3,09 % DE (1+2+3+4+5)

TOTALIMP UESTOS

TOTALPRECIO UNITARIO (1+2+3+4+546)

TOTALPRECIO UNITARIO ADOP TADO (Con dos(2) decimales)

Fuente: Elaboracién propia

2.5.3. COmputos métricos.
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En los coémputos métricos se anota la medicion de longitudes, superficies y

voliumenes de las diferentes partes de la obra, especificando las caracteristicas

correspondientes como sr: unidades, nimero de veces, largo, ancho y alto para poder

efectuar una correcta valoracion.
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La planilla de computo métrico podré tener la siguiente forma:

Figura 2.11: Planilla de computos métricos.

PLANILLA DECOMPUTOS METRICOS
o N°e  LARGOANCHC ALTO AREA VOLUMEN  TOTAL TOTAL
Cowees  [m [ ]  PARCIAL ACUMULADO

1|OBRAS PRELIMINARES

2|REPLANTEO

3|DEMOLICION

4|MOVIMIENTO DE TIERRAS

1

Fuente: Elaboracién propia
2.5.4. Presupuesto.

Es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser terminada, la
exactitud de este dependera del desglose de los elementos que constituyen la
construccién, de los cuales algunos son de facil estimacion mientras que otros estan

sujetos al criterio del calculista.
Figura 2.12: Planilla de presupuesto

RENDIMI - REND.  GRUPOS DE TURNOSDE ~ REND. DIAS DE
0
N DESCRIPCION LNID|CANT: ENTO ~ REAL  TRABAJO TRABAJO  FINAL PROG.

Fuente: Elaboracién propia
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2.5.5. Planeamiento y cronograma.

En la planeacion de un proyecto se determina el curso de accidén que debe seguirse
para garantizar que se cumplan las etapas de dicho proyecto, de tal manera que se

satisfaga los objetivos de calidad, costo, tiempo y rendimiento técnico.

La planificacion al igual que la programacion de una obra se realiza antes de
comenzar el proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el avance

correcto del mismo.

El cronograma de una obra civil es un gréafico en el que se establecen las actividades a
realizar estableciendo sus fechas de inicio y final, asi como también holguras de las
actividades.

2.5.5.1. Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.

Es una representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion el
cual muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar

las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.

Figura 2.11: Diagrama de Gantt

Lz Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana Semana
ACTIVIDADES Duracién a 2 3 A 5 5 b 3 9 10 i B 13

PROYECTO DE INGENIERIA CIVIL (0]

Fuente: Elaboracion propia
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CAPITULO I11: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Levantamiento Topografico

La informacion del levantamiento topogréafico fue brindada por la alcaldia municipal
de Entre Rios, el area total del lote donde se emplazara la nueva edificacion es de
822.78 m2, actualmente consta de una construccion provisional de 200 m?y la nueva
construccion tendrd una superficie total construida de 489.47 m2, el terreno no
presenta desniveles debido que ya se niveld para la construccién anteriormente

motivo por el que, se generaria un gasto de extra por demolicion y nivelacion del

terreno para la nueva construccion. Ver anexo A — 1 del presente proyecto.

Figura: 3.1: Topografia del terreno

\’-é' —
)
/ / >
///
A

Fuente: Elaboracion propia

3.2. Analisis del Ensayo de Suelo

Se realizd el andlisis del estudio de suelos llevado a cabo en la zona de

emplazamiento de la obra, donde se inspeccioné el lugar y asi poder efectuar los
pozos para la realizacion de la toma de muestras, sabiendo que en la actualidad existe
una construccion provisional para el almacenamiento de vehiculos de la alcaldia, se

vio por conveniente la ejecucion de dos pozos, dicha excavacién se realizé de forma
manual. Se realiz6 el estudio de S.P.T. a diferentes alturas de cada pozo.
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En el pozo N° 1 se ejecutd 2 estudios de SPT a las alturas de 2,00; 3,00 y metros de
profundidad donde los nimeros de golpes fueron 10 y 8 respectivamente, una vez
realizado el trabajo de campo se procedié al trabajo de laboratorio y se efectud la
granulometria, donde se puede observar que el suelo es arcilloso, también se observd
el contenido de humedad in situ es de 13,33%. Asi también se determind que las

cargas admisibles del suelo son: a Prof. 2,0m= 0.0955 MPa y a Prof. 3,0m=0.0765
MPa.

En el "pozo N° 2 se ejecutd 2 estudios de SPT a las alturas de 2,00 y 3,10 metros de
profundidad donde los nimeros de golpes fueron 12 y 9 respectivamente, una vez
realizado el trabajo de campo se procedi6 al trabajo de laboratorio y se efectud la
granulometria, donde se puede observar que el suelo es arcilloso, también se observo
el contenido de humedad in situ es de 12,11%. Asi también se determind que las
cargas admisibles del suelo son: a Prof. 2,05 m= 0.1120 MPa y a Prof. 3,10m=0.0805
MPa. Ver anexo A — 2 del presente proyecto.

Figura 3.2: Ubicacién de los pozos

’%

U
&
P
)
c
hLe)
P
T
g |
@

POZO 1

FUENTE: Elaboracion propia
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3.3. Analisis, calculo y disefio estructural.
3.3.1. Andlisis de cargas y pre dimensionamiento

El andlisis de cargas y pre dimensionamiento se muestra a detalle en el anexo A — 3

del presente proyecto.
3.3.2. Analisis de la estructura aporticada.
3.3.2.1. Resistencias usadas para el analisis.

La estructura sera analizada usando un hormigoén H-21 de control normal, acero de

AH-500, control normal segin la Norma Boliviana CBH- 87.
fck = 21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.
fyk = 500 MPa Resistencia caracteristica del acero.
Coeficientes de mayoracion y minoracion:
vs = 1.15 ve = 1.50 Ym = 1.60
3.3.2.2. Verificacion de los elementos de la estructura porticada
Se realizo6 la comprobacion de los siguientes elementos estructurales:
e Verificacion de la losa alivianada.
e Verificacion de una viga.
e Verificacion de una columna
e Verificacion de una zapata.
3.3.3. Calculo y disefio estructural
3.3.3.1 Disefio de la losa alivianada.

La verificacion se lo realizara en aquella losa correspondiente a las columnas: P78,

P79, P185 y B83, (la marcada con rojo en la figura).



Figura 3.3. Vista en planta de la disposicion de viguetas.

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.4. Vista en planta de la losa de viguetas mas solicitada.

_HJV | £URGY | 1 |rN-
= L
7l 125] C181
N
o o mw © p< B o
o & o o & o o - |U
4 ™ ™ ® W ™ ® o | &
Bl W ow i pefhl al u u W (B
L ) ) =1L L [ LY L) I |
E = = = = = = =
L
= -
2T T Y T3Bh. an 0 2 AT

Fuente: Elaboracion propia
La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de plastoformo.
e Losa superior de hormigén.

Figura 3.5. Losa alivianada.

Fuente: Elaboracién propia
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3.3.3.1.1. Dimensionamiento y disefio de losas alivianadas.
Altura de la losa:

El peralte "H" de losas alivianadas armadas en una direccion, en casos de tener
sobrecargas normales, del orden de 0.003 — 0.0035 MPa, pueden dimensionarse
tomando en cuenta la luz méxima de las losas. En el caso de luces entre 4 y 5.50 m,
se puede usar losas con un H = 20cm, altura que toma en cuenta 5cm de la losa
superior y la altura del plastoformo. La altura, en estas condiciones, permite que la
losa sea rigida y estable.
e Disposicion de viguetas:
De acuerdo con la ficha técnica de viguetas Concretec, una distancia entre viguetas

que permite buena capacidad resistente de las losas es D = 50cm.

e Complemento plastoformo:
Para el presente disefio se utilizara los complementos de plastoformo Concretec.

Figura 3.6. Dimensionamiento de losa alivianada

Plastoformo .
\ — Viguetas
15x50x100 \ g 9

VIGUETA PRETENSADA | 111 | 56 | 1344 |  Variable 172 18.000 350 Kg/em’

103318 15°53100 L) 100 5 “ 810

Fuente: Catalogo CONCRETEC
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e Analisis de la losa. La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de

viguetas pretensadas con bovedilla de plastoformo (U16).
Datos:
a =25 cm mitad del ancho del complemento
h =15 cm canto de la bovedilla
La losa de andlisis corresponde a la losa 9 del primer piso con 5 viguetas.
Solucién:

3.3.3.1.2. Altura de la carpeta de compresion:

1 1
hy = 3em=—-a .h; =-25=4.166
6

(s

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:

Sem = 4.166cm = 3om OK CUMPLE

Comprobacion de la flecha:

Tabla 3.1. Valores de la relacion canto/luz para los cuales no es necesario

comprobar la flecha

Caso1 | Caso2 | Caso3 | Caso 4
Tramos simplemente apoyados 1/24 1/20 1/18 1/14
Vanos extremos de tramos continuos 1/28 1/24 1/20 1718
Vanos internos de tramos cont/inuos 1/32 1/28 1/24 1/20
Voladizos 1/16 1/14 1/12 1/10

Caso 1: forjados que no han de soportar tabiques hi muros.

Caso 2: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de yeso.
Caso 3: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de cal.

Caso 4: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de cemento.

Fuente: Norma Bolivia del Hormigon CBH-87. Tabla N°9.9.10.4.3. b

H 1
L~ 24
.1 H_0X 1 =0.03571
L 24 L 3.74 24
0.0535 = 0.03571 OK CUMPLE

Armadura de reparto:
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Tabla 3.2. Area de la seccion de armadura de reparto

Area de la seccion de armadura de reparto A, en cm’/m, con acero del
Espesor de la losa de hormigén h,, en cm tipo
AH 215L AH 400 AH 500 AH 600
<4 1,00 0,52 0,44 0,37
6 1,50 0,79 0,66 0,55
8 2,00 1,05 0,88 0,73
10 2,50 1,31 1,10 0,90

Fuente: Norma Bolivia del Hormigén CBH-87. Tabla N°9.9.10.4.3. b

Para: h, =5cm As = 0.55 cm*/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla:
T 2 2
A = 1 (0.6cm)“-5=1.41cm

1.41cm? > 0.55cm?

¢6¢/25cm
Armadura transversal de reparto:
A > 50-h, S 200
fyd fyd
50-N, _ 50-5em _ _ eoeim?/m
fq  434783MPa
200 200 _ 0.459%cm?/m

f.,  434783MPa

¥

A, =0.575 cm?/m

Refuerzo:
A, = % -(0.6cm)? -4 =1.13cm”’

1.13cm? > 0.575cm?

@6c/25cm
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3.3.3.2. Verificacion del disefio estructural de la viga.

Para la comprobacion se eligié la Viga N° 222, ubicada entre la columna C2 y la

columna C5, por ser uno de los elementos mas solicitados.

Estos elementos estructurales se encuentran en el primer piso, del Pértico N°16, como

se lo puede observar en la siguiente figura.

Figura 3.7. Ubicacion de la viga N°222

iy =il T

|

B \ I

|

Fuente: Elaboracién propia, Cypecad

Figura 3.8. Momentos actuantes en la viga N°222

v

-141.71

-100

-80

-60

-40.01

-40

-20

2 B40 C5

M flector

20

40

60

80

100

163.17

120

Fuente: Cypecad, diagrama de momentos
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Comprobacion de la armadura longitudinal positiva, con los siguientes datos:

vs=1.15 ve = 1.50 vm = 1.60

fck =21 MPa f f
fcd =—= fyd =L

fyk = 500 MPa Ve Vs

Md = 163.17 kN * m

bw=0.25m

ry=0.025m == T
d=0.4490 cm segun el pre dimensionamiento

h=0.50 m

Donde:

Fek = Resistencia del hormigon a compresion.
Fyk = Limite elastico caracteristico del acero.

Mgy = Momento mayorado de célculo.

@ rinci
=Tmin+ @tranw + _Pz__l_ﬂ"
n,=25+06+2+1

T, =5.1cm

h = Canto total de la seccion rectangular (d + rp).

bw = Ancho
ry = Recubrimiento geomeétrico.
rm = Recubrimiento mecanico.

d = Altura util.

v. = Coeficiente de minoracion para el hormigon.

vs = Coeficiente de minoracion para el acero.

v¢ = Coeficiente de mayoracion de las acciones.
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fe=  Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fys=  Resistencia de calculo de un acero.
Determinacion del momento reducido de calculo: (ug).

B My _ 163.17 = 10007
T, s d2 o1, "4~ 250 % 4497 = 14

ug = 0.2312 DOMINIO “3”

Entonces:
wim = 0.2961 valor obtenido en funcion al tipo de acero 500 MPA
Como: g < Lim NO S Necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (W;) de la tabla universal para flexion simple

0 compuesta.
Con: ug = 0,2312 se obtiene una cuantia mecanica de W, = 0.2682

Determinacion de la armadura: (As)

f
A, =web, +ds=2 A, =0.2682%25%449 =

o 434.782

A_ = 9695 cm?

-]

Determinacién de la armadura minima: (As) Wmin = 0,0028

Agmin = Wiin *by, #d A, = 0.0028 = 25 = 44.9

A = 3.143 cm?

E min

Como: As > As min

Se escogera el area As = 9.695 cm?
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Para determinar el numero de barras se considerard el siguiente diametro:

@ = 16 mm con un area de A_,,, = 2.011 em®, con una armadura de refuerzo de

@ = 20 mm con un area de A, ,,, = 3.141 cm”entonces el nimero de barras a usar

seran:
N° de barras= = . N° de barras= ==
N° de barras= 4.73 barras entonces 2 Barras
Asy = N° barras * Asy,. + N° barras = Asg,,
Asgr =2+ 2011+ 2+3.141 Asgr = 10.304cm’
Dénde: 10.304 cm?® = 9.695 cm®  Cumple!!l!!,

Determinacién separacion de las barras dentro de la pieza.
Adoptando un didmetro de 16 mm.

b, —2+%8,, — N°barras= 8,,,. —2*1,)

s = 2
N°barras— 1
25— 206 —2%16—2%x2—2%25
S =
4—1
s = 3.87 cm
C Se usara: 2920 + 2 ® 16mm, con separaciones entre barras de 3.87 cm

)

Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en columna P5
Md = 141.71 kN*cm
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

B M _ 14171+ 1000°
M Ty wdZef, "4 250+4497 14

ug = 0.2008

plim = 0.2961 valor obtenido en funcion al tipo de acero 500 MPA



Como:
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ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.

Con:

ud = 0.2008 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.2273

Determinacion de la armadura: (As)

£
A =w*bwsd==2 A =02273%25%449% ——
o 434.783

A_ =8.218 cm?

Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0028

As min " min JEEhw *d A

= 0.00286 = 25« 44.9

Emin

A = 3.143 cm?

Emin
Como: AS > ASnin

Se escogera el 4rea As = 8.218 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro:

= , A ... =1.131cm?
0=12mm con un area de ~=%12 , con una armadura de refuerzo de
= , A ... = 3141 cm? ,
0= 20 mm con un area de ~ =%2° entonces el nUmero de barras a usar
seran:
o A= o _ 8218
N° de barras= ~ N° de barras= 101
N° de barras= 7.26 barras entonces 7 Barras
Asy = N° barras = Asy,, + N° barras = Asg,,
Asgr =2+ 1131+ 2%3.141 Asgr = 10.304cm?
Dénde: 10.304 cm® > 8218 cm®*  Cumple!!lll,

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.



Adoptando un didmetro de 16 mm.
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P —1)xB— 21, — 2% 0,

b, — (NE deharras:mgt:bzu} * B — (NE de barras,,
5= N2 debarras — 1
25— 2#20—-2+12—-2%25—-2+0.6

g = =413 cm
4 -1

[ Usar: 2012 mm + 220 mm, con separaciones entre barras de 4.13 cm

Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna C2.
Md=40.01 KN*m
Determinacién del momento reducido de calculo: (ud)

M4 41.01 = 10007

4T h, = d? 1, "4 T 250 %4492 < 14

ug = 0.058

Entonces:  plim = 0.2961 valor obtenido en funcidn al tipo de acero 500 MPA

Como: pd < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: ud = 0.058 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0.0581
e Determinacion de la armadura: (As)

f
Aszwahwadaf"—d A =0.0581%25%449 =

- 434.783

A_=21cm?

e Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0028

A =W, by, =d A, e = 0.0028 % 25 = 44.9

A = 3.143 cm?

E min
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Como: As > As min
Se escogera el 4rea As = 3.143 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro:

@ =12 mm con un area de A, 4;, = 1.131 cm?, con una armadura de refuerzo de
@ = 10 mm con un 4rea de A, ,,, = 0.783 em”entonces el nimero de barras a usar
seran:

N2 debarras= 2 ¢ 124+ 24 10
A,gzp =2+ 1131+ 2%0.785
A, 416 = 3.833 cm’

Con un area total de calculo de:

Ar= 3.833 cm?

Donde:

3.833 cm® > 3.143 cm®  Cumple!!!l!

Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.
Adoptando un diametro de 6 mm.

5
b,, — (N¢ debarras,,,,®,,) =@ — (N2 de barras,

N2 de barras— 1

ong @10—1)*@—2*1"5—239.!3,:

25 —2=12—-2=10—-2=«=25—-2=0.6
g = a_1 =430 cm

[ Usar: 2012+2d10 mm, con separaciones entre barras de 4.80 cm ]

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la Viga 222



Figura 3.9. Esfuerzo cortante en la viga N° 222

TITT

87.72
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Fuente: Cypecad Diagrama Esfuerzo cortante en vigas

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la Viga N°222

lado de la columna C5.

V,; = 150.51 kKN fea = 14 MPa

h=0.50 m fyq = 420 MPa

by=0.25m Ye=15; ys=115;v;=1,6
rg = 0.025cm d=0.449m

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
fvd = 0,5 =,/f., fvd=0,5=+14  fvd=0.592 MPa
Vop=fg#bw=d
V_,-0592%025%0449 V__ _66.45kN
Vd £V, Nocumple

150.51 KN < 66.45 kN (jno cumple!!) Necesita armadura transversal
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Como: Vd = V,, = 179.75 kN > 66.45kN
Entonces: V,,=030#fcd*b_ =d
V,, = 0,30 = 14 = 0.25 = 0.449
V,, = 47145 kN
Se tiene: Vo, < Vi<V,

66.45 kN << 150.51kN < 471.45 kN

Por lo tanto: V,,=Vy—V,,=150.51 kN — 66.45 kN = 84.06 kN
t =100 cm
A = Vart A 8406 kN = 100cm
= 0,90=d = fyd = 0,90%449 cm = 420MPa

A = 493 cm?

=1

e Célculo de la armadura minima

A 0,02=h t f':d A 0,02 =25 100 14 MPa
o=, ® ppwE e — =1, & CITL * crms——
=t mn d = min 420.00 MPa
A i, = 1667 cm?®
Se asume el mayor: Aq = 4.93 cm?/m

El didmetro del estribo sera:

1

— %

¢’Estrlbu:u = 4 q}delaarmadura longitudinal

6 mm
1
ﬁmmzbgklﬁmm=4mm ok

Se asumira un ®6 mm

Se tiene un area A=0.283 cm?
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N°barras = ;ﬂ;ﬁ N°barras = %
N°barras = 8.71 # 9 barras
A_ = Nbarras * Az,
A = 9%0.283%2 A, = 5.094 cm®

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
e =100/8.71 =11.48 cm
Entonces se usara cada 10 cm
Por lo tanto, se utilizara: 5.66 cm® > 4.93 cm? ok
Se utilizara: Para 240 cm 24 ®6mm ¢/10 cm

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la Viga 222 al lado

de la columna C2.

fea = 14 MPa fyg = 420 MPa

V, =87.72 kN h=0.50m

bw=0.25m rg = 0.025m

d=0.449 m Ye=15; vs=1.15;v=16

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
frd=0,5%./f., fvd=05=14
frd = 0.592 MPa
Voy=fg#bw=d
V_,=0.592 = 0.25 = 0.449 V., -66.45 kN

Vd £V,, Nocumple
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87.72 KN < 66.45 kN (jno cumple!!) Necesita armadura transversal

Como: Vd >V, = 87.72 KN > 66.45 KN
Entonces:  V,,=030=fed*b, =d V,, = 0,30 =14 = 0.25 = 0.449
V,, = 471.45 kN

Se tiene: Ve <V <V,

66.45 kN < 87.72 kN =< 471.45 kN

Por lo tanto: V,=Vy3—V__ =8772kN — 66.45 KN = 21.27 kN
t =100 cm
A = Vmxt A = 21.27 kN = 100cm
== 0,90 =d * fyd £ 0,90 = 44.9 cm * 420MPa

A_ = 125cm’
e Célculo de la armadura minima

f
= n,ﬂzﬁcbw*txc—d

Ast min
vd
A 0,02 = 25 100 14 MPa
- =0, * CITl = crmns
St et 420,00 MPa
A . =1667 cm?

Se asume el mayor:

A = 1.667 cm?/m

El diametro del estribo sera:

1

— %

¢’Estrlbu:u = 4 q}delaarmadura longitudinal

6 mm

1
Emm}gﬁclﬁmm=4mm ok



Se asumira un ®6 mm
Se tiene un area A=0.283 cm?

Ast, . 1.667
N°barras = —_lpierna N°barras =

A d.mm 2+%0.283
N°barras = 2.95 # 3 barras
A, = Nbarras* A ...,
A =3+%0.283 A_ =1.698 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

e = 100/ =33.899 cm, entonces se usara cada 15 cm

Por lo tanto, se utilizara:
283 cm? > 1.667 cm? ok

Se utilizara: Para 2.61m 17 ® 6mm c¢/15 cm

Figura 3.10. Disposicion de armadura en la viga N°222

(c2) (cs)
- 544 e
i 20120 L=
2910 L=135 —170——
&l :
L 2@12 L=105(
&Il :
(Viga-222)
-'—[ {25x50)
o | 2016 L=105(
Tp) h
. : 23120 L=320 ~—105—
'JA‘. Y :
! 17x1e@6¢c/15 25x1e@6¢/10
25 260 241 1818

Fuente: Elaboracion propia
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Figura. 3.11. Areas solicitadas en la viga N°222

=4 Areas < ‘

Amadura longitudinal (cm2)

Superior

Izquierda Centro Derecha
A_nec 3.50 772
A_real 383 8.55
Posicion 023 526
Inferior

Izquierda Centro Derecha
A_nec. 350 959 1.05
A_real 402 10.30 402
Posicion 1.08 3.15 451

Amadura transversal vertical (cm2/m)
(Area Total de Estribos y Ramas / p.m.)

Intervalo Area Calculo Area Real
[fi0.252.85] i 335 377
| [2.85-5.26] 503 565

Aceptar

Fuente: Cypecad

Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la viga, son muy similares a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Tabla 3.3. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2017 respecto a la viga

N°222
Armadura Armadura | Armadura Armadura
_ Armadura )
Negativa o Negativa cortante cortante
) Positiva )
Izquierda ) Derecha Izquierdo Derecho
cm
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
CYPECAD 3.833 10.304 10.304 2.83 5.66
MANUAL 3.833 10.304 10.304 2.83 5.66
VARIACION 0% 0% 0% 0% 0%

Fuente. Elaboracion propia
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3.3.3.3. Verificacion del disefio estructural de la columna. -

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la combinacién que produce las mayores tensiones
y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura. A continuacion, se muestra la

verificacion del disefio de la columna P5, teniéndose los siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de célculo Nd =415.9 kN
Momento de célculo en direccion x Mdx = 37.45 kN*m
Momento de célculo en direccion y Mdy = 21.58 kN*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck =21 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk =500 MPa
Recubrimiento geométrico rg = 0.025 cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:

f, 21MPa
=== =, =12. a
fq -+ 090 f,=12.6 MP
Ye ,
fi 500 MPa
fa=t="——" f,q = 434.783 MPa
Ye 1,15

Figura.3.12. Ubicacion de la columna més solicitada en la estructura.

Fuente: Elaboracién propia, Cypecad



Figura 3.13. Esquema de la columna

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 3.4 Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la

columna.
Longitud b h 4 4

Elemento (cm) (cm) (cm) IX (cm”) ly (cm™)
Columna P5-1 (C1) 330 30 35 107187.5 107187.5
Columna P5-2 (C2) 410 30 35 107187.5 107187.5
Columna P5-3 (C3) 140 30 35 107187.5 107187.5
Viga 16(C1) 529 20 40 106666.67 26666.67
Viga 11(C1) 470 25 45 189843.75 58593.75
Viga 78(C1) 541 25 45 189843.75 58593.75
Viga 24 (C3) 529 20 40 106666.67 26666.67
Viga 15(C3) 470 20 35 71458.333 23333.33
Viga 14(C3) 541 20 35 71458.333 23333.33

3.3.3.3.1. Determinacion del coeficiente de pandeo: ¥,

Fuente. Elaboracién propia

Figura 3.14: Vista frontal de los elementos concurrentes en la columna.

cz

VISTA FIRONTAL

EJE X

W1

e

c1

o3

EJE Y

o=

c1

]

o3

e

Fuente. Elaboracién propia
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Wax =

[ IVYa+I"F4

o T, T T,

107187.5 , 107187.5

o = 330 ' 410
A% 106666.67 L 58593.75 _ 58593.75
529 T 470 T 541

Wy = 1.349

Ll-'Bx_I

I
_|__'zxi_|_ i)
e T

7 ]vB

107187.5 . 107187.5

_ 0 T 140
Vex = T06666.67 2333333 . 2333333
529 T 470 < 541

Wpy = 3.488

1:1 c2

LI-[Ay = -
- 1 + _'nexﬂ._|_ a3
L1 Lz Ls Ly

107187.5 + 107187.5

Wao = 330 410
Ay 26666.6?+ 189843.?5+ 189843.75
529 470 541
Wy, = 0.7280
Ir_'}’l + I:yﬂ
_ 1r_'l 1:3
LIIBy

T A b vy
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107187.5 . 1071875

o = 0 T 140
BY ~ 2666667 _ 7145833 7145833
529 T 470 | 541

Wg, = 3.070

Comprobacién de estructuras intraslacionales

Pueden considerarse claramente intraslacionales, las estructuras porticadas provistas
de muros o nucleos de contraviento, dispuestos en forma tal que absorban las fuerzas
que provocan los desplazamientos horizontales de la estructura y que aseguren

ademas la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la condicion:

|EN . |EN .
h |— =06;5iN=4 h |— <£0.2;5iN<4
N|EE.'I 1‘Izm

Donde:
n = numero de plantas de la estructura
h = altura total de la estructura, desde la cara superior de cimientos

2N = suma de reacciones en cimientos, con la estructura totalmente cargada, en

estado de servicio.

YEI = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccion total no fisurada

Ingresando al Nomograma de porticos intraslacionales debido a que la estructura no
cuenta con muros de carga mas si cuenta solo con muros de tabiqueria y se realizé la

verificacion correspondiente donde: 0.0109 = 0.2 Cumple!!!



Figura 3.15. Nomograma para calculo de porticos intraslacionales

Ya = YV Ya A Vs
© = T 10 500-F © ® = T'® 500-F ©
100 5500 L-10.0 100 7500 10.0

06— dor - os 06— Ao - oe
0.5 I os 0.5 I os
0.4 - 04 0.4 — 04
0.3 - 03 0.3+ ~ 03
02 oe - o2 0.2 T - o2
0.1 - o 0.1 g - o
o dos Lo o dos Lo

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.15% edicion.

064+ 14(Wyg+ Weyg) +3 = Wy = ey

ay = = 0.859
1284+ 2(Wyay + Yoy ) + 3 = W = Yy
0.64+ 14(Wyp + W) +3 =¥, = ¥y
oy = : : = 0.813
1.28 + 2(W,y + Wpy) + 3 #* Vo * ¥y
ax =0.803 Lax = Lcl * Kx Lax =4.10 * 0.859
Lax =3.522 m
ay = 0.746 Lay = Lcl * Ky Lay = 4.10 * 0.813
Lay =3.05 m

3.3.3.3.2. Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

}5( =< )Ly kel

E Iy

WA WA

B = _3s2m 333 m
* [o.op2071878 )LY [o.op2071878

4 D.oso 4 o0.i0s0

A, = 34.859 A, = 32,988
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Como: Ax = 34.859 y Ay = 32.988 estan en el siguiente intervalo (A<35). Se trata de
una columna corta ya que la esbeltez es menor a 35; por lo tanto; no se necesita
realizar una verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

M 5
— d — 21.58=100 —
Box _L.vd €y “e1ias €oy 5.188cm
M
— d — 37.45=100 —
Box _L.vd Cox = Tazaz e, — 9.004 cm
Excentricidad accidental:
C h 35
g, =€, =——=2Cm &=, = 55 = 175em

20 2 2

Por lo tanto: e, = 2 cm

Excentricidad final:

€xy)max ~ Colxy) te,
€(x) max — €0ox T €a €(x) max — 2-188 + 2
€(x)max — (-188 CM
€(y)max — oy T €a ) max — 9.004 +2.00

3.3.3.3.3. Calculo de la capacidad mecanica del hormigon:
Uczfcdg‘q‘c Uczfcdgbgh
U, = 12.6*0.35 = 0.30

U, = 1323 kN
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Determinacién de los valores reducidos:

Ny 41592
v=—="""=10314
u, 1323
_Naver 41592:7488
M=~y «n = 1323%35
Ny*er, 41592=11.004
=4 - =0.1153

U.#b 1323 = 30

El mayor de los momentos sera pl, y el menor P2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecénica w:0.02

Figura. 3.16. Abaco en roseta para flexion esviada.

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA

ACERO
T e ":’ ™ B400S0B500S

Aeat, Aober,, Tat
. NL H 400 < fn < 500 Nonew?
N, At
va M Aty ! =
At o v W Ac=a-b

Lai K Au=4-A

d,=010a:d,=0,10b

Fuente: Hormigdn armado, Jimenez Montoya 152 edicién
Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0.2 w=0.05

Parav=0.4 w=0.01



Interpolando entre estos valores resulta:
Parav =0.314 w=0.342

3.3.3.3.4. Calcular la capacidad mecéanica de la armadura total.

U

total

=0.02%1323 = 36.46 KN

Determinacion de la armadura total (As):

w_xhxh=*f
A = cd

l =
E tota fyd
0342 =30=35 *12.6
ﬁstl:ltﬂ.l. = 434 ?83
A = 10.407 cm2

= total

Determinacion de la armadura minima (ASmin):

A i, =0005+=b=h
A_ .. = 0.005%35% 30 =5.25cm?
As = As min

Se usara el diAmetro minimo recomendado por norma:

Se adopta un didmetro de ® = 16 mm que tiene un area A= 2.01 cm? por barra.

Las barras de @ = 16 mm ocupan un area de:
A »l6 — 6 *2.011

A ¢16- 12.066 cm?

Se utilizara 6@ 16mm 12.066 cm?> > 10.407 cm?.
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Calculo de la armadura transversal de la columna.

El diametro del estribo sera:

1
— ¥ q)de la armadura longitudinal mas gruesa
¢)Estrlhn = 4 g £

- 6mm
Segun la primera opcion: ¢ = 1/4+ 16 mm = 4 mm
Seglin la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

085 =d
30cm

—12= q}de laarmadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <24 cm
Segun la segunda opcion: 8§ = 30 cm Se asume S= 19.2cm

Seguln la terceraopcién: S = 12=* 1.6 cm=19.2 cm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

® 6mm c/15 cm

Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la columna, son similares a los del
programa CYPECAD, lo cual se debe al criterio del calculista de acuerdo a las
separaciones maximas obtenidas en el célculo, el mismo que dio como resultado lo

siguiente:
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Figura 3.17 Representacion grafica de los resultados obtenidos para la columna

C5
[®imensionado de pilares X
Referencia [MO][cs | ] 8P Cuadro de plares Datos del pilar )
- Esquina Cara X Cara Y Estribos Ps/Ac(i)
3003 «[035 4o vk | {2 ]o viHles v[15]0 115
29 03 x[035 4|ot6 v+ | {2 o6 v | o v[15]0) 115
1 003 x[035 2016 v+ ] {2 )@ v e v[E]Q 115
Amanques: 4 @16 v [0 ] f2 Jow v ||| 115
(O Planta (®) Planta Superior

. Esfuerzos del Tramo 1 | [Plares.
,74 ';9-135 NKN) | Mghim) | M)
077
248 12
: B2|  BS[ 105
 [ELElm
S : 3743 215 58

1 2936 %0 28
357ﬁ ek 2879 192 238

~156.1 286.1 171 41 v

41592 3745 2158

Aceptar Redimensionar Cancelar

Fuente: Cypecad

Tabla 3.5. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2017 de la columna C5

Armadura | Armadura | Separacion
Longitudinal | Transversal | de estribos
(cm?) (cm?) cm
CYPECAD 12.066 0,282 15
MANUAL 12.066 0,282 15
% DE 0, 0, 0,
VARIACION 0,00% 0,00% 0,00%

Fuente: Elaboracion propia
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3.3.3.4. Verificacion de la zapata aislada.

Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones

opuestas a estas reacciones.

Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado por la cimentacion y el
suelo es mucho maés rigido que la estructura, de modo que sus pequefios
desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la

misma que en general son de apoyo empotrado.

Se realiza la comprobaciéon de la zapata correspondiente a la columna P5, la misma es

una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.

Figura 3.18. Representacion grafica de la zapata aislada.

Fuente: Elaboracién propia

Se tienen los siguientes datos:

e N=406.75 KN Carga Axial

e Mx =14.6 KN*m Momento en direccion X
e My = 3.8 KN*m Momento en direccion Y
e Vx=27.8 KN Cortante en direccion X

e Vy=9.94 KN Cortante en direccion Y

Fck =21 MPa Resistencia caracteristica del Hormigon



Fyk =500 MPa Resistencia caracteristica del acero

e a0 =30 cm Dimension de la base de la columna en X

e bo =35 cm Dimension de la base de la columnaen'Y

e y=25KN/m® Peso especifico del HA*

Recubrimiento geométrico=5cm

® Wim = 0,2961 Momento reducido minimo para acero AH 500

®  Wsmin = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500
e omax = 0.0765 MPa Capacidad portante del suelo de fundacion

Figura 3.19. Datos para la zapata en Cypecad 2017.

Elementos de cimentacién con vinculacién exterior X

Temreno de cimentacion L2
[[] Vesificar deslizamiento de zapatas

Stuaciones persistentes 0077 MPa | 4=

Stuaciones sismicas y accidentales [ oEEE| mra

[~ Considerar combinaciones con viento

Considerar combinaciones con sismo

Aceptar Cancelar
Fuente: Elaboracion propia

Resistencias de calculo del hormigon:
fck 21
fcd=—=— =14 MPa
1.5 1.5

Resistencias de calculo del acero

fyk 500
fyd= —— = —— = 434.783MPa.
115 1.1

Resistencia a cortante del hormigon

1
fz:d = D'E(fcdjlm Jﬂ,‘ﬂ' = D5[14]E

fos = 0.592 MPa



3.3.3.4.1. Dimensionamiento
Dimensionamiento en planta
Se asumiré que la zapata tiene una seccion cuadrada, por tanto

a=b—=4=a*=5?

_ 1.05%N _ ,1.05(406.75)_, .
Faam = T U = 76.5
a=+/5609m? =237 m
Redondeando: a=b=240m

Presion admisible del terreno

406.75 + 6 =146 + 6= 3.8
Ty = 0, = z 2
* e 240=2.40 2.40=240- 2.40°=240

g, = 0.0786MPa ; No cumple!!!!

Entonces hay que cambiar de seccion:

Adoptando: a=b=2.60m

406.75 4 6 *14.6 4 6 * 3.8
o, = 0, =
1 maxo 2.60%=260 260=260° 2.60%=260

gy, = 0.0665MPa

Tpaze = Tggm — 0.0665 MPa < 0.765MPa  Cumple!!

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que g,,;,, = 0

N 6+*M, 6=M,
O, =0a,. = — = —
* a = b

o b a =h

_ 406.75 6% 14.6 6 3.8
min 360 %260 2602602 2.602* 2,60

Ty = G,
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gy, = 0.0460MPa

Opin = 0= 0.0539MPa>=> 0 Cumplell

Calculo del canto de la zapata:

o 2 foa Lo 470592
¥ * 0, 1.6 * 0.0765
k = 19.346

El canto de la zapata no debe ser menor que el mayor de los calculados a

continuacion:

4 P _

g = b a = b a, + b

d | %o o o o
1 | 4 2k— 1 4

2(a —ag

d. =
- 4+ k

2(a —ag

d
3 44+ k

0.30+0.35

[
|0.30+0.35 260 +2.60
2:19.346—1 4

Y 4

\_
/
l:il
< 4 _ 2(2.60—0350)
d> *  4+19.346

N

/

-

_ 2(2.60 — 0.30)
7 4419346

d, = 29.09 cm
d, =19.28 cm

d, =19.70 em

Por lo tanto, h sera calculado de la siguiente manera:



d=29.09 cm, pero segun la norma CBH-87 el canto minimo es 25cm

r=5cm g = 16mm
g 1.6
h=fi+?‘+£ h=34.59+5+?

hh = 3489 m entonces H= 40cm.

(a—ay)

Clasificacion de la zapata V=

-
.

260 —0.35
AL RLED

= 1.125m

2*h =2*0.40 =0.80 m

Donde:
a = Lado de la base mayor de la zapata
ao = Lado de la columna.
h = Canto total de la zapata
Para saber si es una zapata rigida o flexible se determina si:

V <2*h se trata de una zapata rigida

V >2%*h se trata de una zapata flexible
112.5 cm > 80 cm, se trata de una zapata Flexible
Calculo del peso propio de la zapata:

Val=a=b=h

Vol = 2.60 = 2.60 = 0.40 = 2.704 m®

Calculando el peso propio con su peso especifico
Vi-4o = 25KN/m? PP =y,.,. # Vol

PP =25=% 2704 =676 kN
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Entonces el nuevo peso total seré:
N "=N+PP=406.75 +67.6=474.35 KN
3.3.3.4.2. Verificacion en tensiones admisibles:
M'x=Mx—Vx=h= 146 — (27.8) * 0.35=4.87 KN*m

M'y=My—Vy=sh=3.8—(—9.94) *0.35=7.279 KN*m

Célculo de los esfuerzos en aristas de la zapata como se muestra a continuacion:

N" 6xM, 6xM,

Ji:a*b f = b2 a? = h
N  6=M", ERM’}.
T = - - =
© a=x=h a=hb- alxh
N™ 6= M 6=M
0-3: - + - ,.‘x_ Ea &
a*h a ® b? a’*h
-, = N +6*M:x ETM’}.
a*b a=xh’ a‘*b
47435 6=487 6=7279

g, = — = — -
1 260=260 2.60=2.602 2.602=2.60

474.35 4+ 6= 487 6=7.279
Ty = = p
© 260=260 2Z60=260° 2.60°=x260

474.35 6= 4.87 N 6=*7.279
ﬂ- = - < <
260260 2.60=2.602 2.60%=2.60

474.35 6= 4,87 6. 7.279
Oy = . + . 2 + 3
260260 2.60=260 2.60°= 260

Tpin — 04 = 0.066 MPa

TILLH
g, = 0.0693 MPa
gy = 0.07099 MPa

a, =g, = 007432 MPa

max
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Nota: Se puede observar que en la zapata no existe traccion y trabaja toda la seccion a
compresion.
Verificacion al vuelco

__ (N+PP)sa

En el eje x Yoo = S =15
- }1

(416.34) = 2.40

= 1.5
2= 6.07
Por norma debe cumplir: 82472 > 1.5 Cumple
. __ (N+P.P)sb
Enelejey Yv, = 2o, =15
(416.34) = 2.40
= 1.5

2= 6.07

Por norma debe cumplir: 12662 > 1.5 Cumple

Verificacién al deslizamiento.

Para suelos cohesivos:

c=Coeficiente de cohesién=0.60kg/cm?= 0.06 Mpa
Cd= Valor de célculo de la cohesion =0.5*c

¥, = Coeficiente de seguridad

Lado x:
AxC,
=y, =15
Ve
6.21 = 1.5 Cumple!!!
Ladoy:
A=C,
=y, =15
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724 =15 Cumple!!!

3.3.3.4.3. Determinacion de la armadura a flexién

Figura 3.20. Esquema de momentos en planos Xy Y.

Fuente: Elaboracién propia

Direccion X =204 015%p, = 1.078

-
s

Direccion Y l,=""240.15#a, =1.078

Esfuerzos de Disefio: Se determinan los esfuerzos de disefio; cortante y momento en

cada direccion de la zapata, a una distancia del 15% de la dimension de la columna,

tomando en cuenta el diagrama con mayores solicitaciones.

Esfuerzos en X

a— ao
X= > + 0,15 *ap =1.195m

agmin = gl = 0.066 MPa
gmax = g4 = 0.07432 MPa

gmax — gmin -
ox=omin+ ——=(a— X) = 70.49 KN/m"
a

- -
s &

Momento: Mx = ﬂ}cx? + (omax — ox) * 3" 52.25 KN*m/m

Mdx=1.6*Mx*bw =21737 KN*m
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_ (omax + ox)
=

Cortante: +X = 86.52KN/m

Vdx = 1.6 * Vx=bw = 359.94 KN

Esfuerzos en Y

a— ao
Y =

+ 0,15 a0 =1.178m

amin = gl = 0.0693 MPa

agmax = g4 = 0.07432 MPa

oma¥ — omin .
oY =omin + ———— * (a—Y) = 71.98 KN/m"
a

- -
& &

Y
Momento: MY = oY = 5 + (omaY — a¥) * 3= 52.65 KN * m/m

MdY = 1.6 * MY = bw = 219.02 KN* m

(omaY¥ + oY)
We——

Cortante: =Y = B6.17 KN/m

VdY = 1.6 = VY = bw = 358.47KN

Disefio a Flexion en X

Mdx=217.37 KN*m

3.3.3.4.4. Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Md
by ==
bw £d® = fcd
_ 217.37+# 10002
2600292214

Ky
ug = 0.07

Entonces:
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ulim = 0.2961 valor obtenido en funcion al tipo de acero 500 MPA
Como: ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: ud = 0.07 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0.0735
Determinacion de la armadura: (As)

f
ﬁs=wahw#dﬁ=iﬂ A =00735#260% 292 % ———
oo 434.783

A, =17.978 cm?

Determinacién de la armadura minima: (As)wmin=0,0015

A = 0.0015= 260= 292

2 min

A = 11.388 cm?

Emin
Como: As < As min

Se escogera el 4rea As = 17.229 cm?
Para determinar el numero de barras se considerardn los siguientes diametros: @16
conareas de:y A, 516 = 2.011 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N2 de barras = 9¢ 16

A, 416 =9 *2.011cm® = 18.099 cm?

Con un area total de célculo de:

Ar = 18.099 cm?

Dénde: 16.088cm® = 13.156 cm®  Cumple!!!!!



Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — (N2 de barras®, ;) = 0,
N2 de barras — 1

ong_zﬁr,g

S:

260—9 =16 —-2=5
S:
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9-1
s= 2925 cm
[ Usar: 9916 mm, con separaciones entre barras de 25 cm

Disefio a Flexion en Y
Mdx=219.02 KN*m
Determinacién del momento reducido de célculo: (ud)

Md _ 219.02= 10002
b,, *d?=f_, "4~ 2600 2922 = 14

Uy =

ug = 0.0706

plim = 0.2961 valor obtenido en funcion al tipo de acero 500 MPA

Como: pd < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: ud = 0.706 se obtiene una cuantia mecanica de Ws =0.07415
Determinacion de la armadura: (As)

f
A3=w*bw*d#fc—d A_=0.07415#% 260 = 29.2 =

vd 434.783
A, =18.13 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0015

A = Whin gbwgd A

E min

= 0.0015 = 260 = 29.2

Emin



A = 11.388cm?

s min
Como: As < As min

Se escogera el 4rea As = 18.13 cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros:

conareas de:y A, 55 = 2.011 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N2 de barras = 104 16
A, 416 =10 = 2.011cm® = 20.11 cm?
Con un area total de calculo de: Ar= 2011 cm?

) 2 2 1
Dénde: 2011 cm” = 18.13 em Cumple!!l.

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — (N2 de barras®, ;) = 0,
N2 de barras — 1

Mg—zﬁrg

S:

260—10=16—2%5
S:
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@16

10 -1
s = 26 cm
[ Usar: 1016 mm, con separaciones entre barras de 25 cm

Verificaciéon a la Adherencia
En Direccién X

B vd
- 09%d*n=mw=H

TX

< thd = k= 3/ fcd?

B 359.94
© 0,9%0.292%9 = =+0.016

0% = 3027.557 KN/m?

= |21III2 Kg KN
thd =2 = | =53.92 — = 5,392,399 —
1.5 CcIm” =

N



entonces: thd = tx

KN KN
5392.399— = 3027.557— Ok cumple!!
m* m*

En direccion Y

vd . —
v = < thd =k = y/fcd?
Y 09=d=n=m=08 A
353.47 .
X = = 2713.67 KN/m"
09=0292=10=mw= 0.016
: (2102 Kg KN
Thd =2 = = 5392 — = 5392.399—
"'dl 1.5 cm* m*
entonces: thd > Ty
KN KN
5392.399 = 2713.67 — 0Ok cumple!!!!

m? m?
Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son iguales a los
del programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

Figura 3.21. Representacion grafica de la armadura de la zapata aislada

@ @

—130 130 ———f

—— 1275 e 1325 ———

[ H J FW ] ¢

+
=] soateczs Lesor | toorees Lons JI=

%)
o

XS
X
L1
Ll

4X1218 L=108
n
[ :
P oh L
g
&

N
i

§

260

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 3.6. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2017 de la zapata

Diametro Separacion
Dimensiones NuUmero de de P
entre barras
(cm) barras armaduras
(mm) (cm)

Lado | Lado | Cant | Lad | Lad | Lad | Lad | Lado | Lad

X Y 0 oX [oY |]oX |oY X oY
CYPECAD | 260 | 260 40 10 10 16 16 25 25
MANUAL | 260 | 260 40 10 10 16 16 25 25

0,
VA{OREI),EQ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00
ON % | % | % | % | % | % | % | % | %

Fuente: Elaboracién propia
3.3.3.5. Verificacion de la escalera
Se muestra a detalle el calculo de la escalera en el anexo A — 4 del presente proyecto.
3.3.3.6. Comparaciones y verificaciones adicionales

Se realizara una comparacion de: zapatas rectangulares usadas en la estructura con
unas zapatas tronco piramidales, verificacion de las viguetas pretensadas y el

redimensionamiento de las secciones de las cerchas ver el anexo A — 5.
3.4. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.4.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas se muestran a detalle en el anexo A - 6 del presente

proyecto.
3.4.2. Computos métricos.

Los resultados de los computos métricos de los items contemplados fueron calculados

de acuerdo su unidad correspondiente y a detalle. Puede verse en el anexo A — 7.
3.4.3. Precios unitarios.

El detalle de los precios unitarios se los puede ver en el anexo A - 8.
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3.4.4. Presupuesto.

El presupuesto general de la obra asciende a 2.592.706,75 Bs. esto implica
aproximadamente 370.386,68 $us , sin tomar en cuenta los que son las instalaciones.

El detalle por costo de item véase en anexo A — 9.
3.4.5. Plan y cronograma de obras.

El cronograma de ejecucién fue elaborado de acuerdo al capitulo anterior, con la
ayuda del software Microsoft Proyect, dando en total 298 dias calendario de

ejecucion, para ver mas detalles ver el anexo A — 10.
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CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

El Aporte académico del estudiante consiste en la comparacion técnico-econdmica
entre columnas largas de seccion rectangular y circular de hormigon armado, el
calculo estructural mediante un célculo manual, contemplado con un analisis de

resultados o discusién de los mismos.
4.1. Marco tedrico del aporte
4.1.1. Columna Larga

La esbeltez, el pandeo y los efectos de segundo orden, afectardn en mas de 5% la
capacidad de carga de la columna. En columnas muy esbeltas la resistencia disminuye

drasticamente tornandola inestable. “Las columnas largas fallan por pandeo”.

Una columna es un miembro que soporta una carga de compresion axial. Esta carga
puede ser: concéntrica (aplicada a lo largo del eje centroidal) o excéntrica (aplicada

paralelamente al eje del miembro centroidal, pero acierta distancia del mismo).
4.1.2. Valores limites para esbelteces

Para esbelteces mecédnicas A< Alim la pieza puede considerarse corta, desprecidndose
los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion
de pandeo. Segun la Instruccién espafiola Alim estd asociada a una pérdida de

capacidad resistente menor del 10 % respecto del soporte considerado corto, y vale:

Tradicionalmente, el valor de la esbeltez mecanica por debajo de la cual no ha sido
necesario comprobar los efectos de segundo orden ha sido A< 35.Esta esbeltez

mecénica, en secciones rectangulares, equivale a esbelteces geométricas Ag< 10.

4.1.3. Pasos para el disefio de las columnas largas:

— Mgy _ May

Excentricidad de primer orden: ®ox = N, oy T Ny
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Excentricidad accidental:

e >e :izzcm
20

o a

Excentricidad de segundo orden:

h+20e, 1,°
h+10e, 50=*i

erie = (14 0.12B) (e, + 0.0035) =

Célculo de la capacidad mecénica del hormigon:

U, =f.3%A, U.=f 4*m=*b=h

c

Determinacién de los valores reducidos:

Ng

v =_2

UI'_'
o =Naren _Nazery
* U,*h Hy U.*b

Determinacion de la armadura minima (ASmin):

A =0.005«b=h

2 min
Célculo de la armadura transversal de la columna.

El didmetro del estribo sera:

1

— X

de la armadura longitudinal mas grueza
q)Estrihan - 4 ¢) d g

-  6mm

0.85=d
30cm

—+ 12 = {I}de laarmadura longitudinal mas delgada



4.2. Calculo de secciones

4.2.1. Seccion rectangular.

90

Figura.4.1. Ubicacion de la columna esbelta mas solicitada.

:
i
i
g
i
!

e e

Fuente: Elaboracion propia, Cypecad

Esfuerzo normal de célculo
Momento de célculo en direccion x
Momento de calculo en direccion y
Resistencia caracteristica de H°A°
Resistencia caracteristica de acero

Recubrimiento geométrico

Nd = 67.18 kN
Mdx = 1.34 KN*m

Mdy = 0.23 kN*m

fck =21 MPa
fyk = 500 MPa
rg =0.025cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:

f, 21MPa

fa=—F= £0.90 = 12.6 MPa
Ye 1,5
f 500 MPa

f g =——=——"——=434.783 MPa

¥ Yo 1,15



Tabla 4.1 Caracteristicas geométricas de las secciones
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Longitud b h 4 4

Elemento (cm) (cm) (cm) IX (cm™) ly (cm”)

Columna P13-1 (C1) 0 - - 0 0

Columna P13-2 (C2) 620 25 25 32552.08 32552.08

Columna P13-3 (C3) 140 25 25 32552.08 32552.08
Viga 40(C1) 600 20 30 45000 20000
Viga 41(C1) 597 20 30 45000 20000
Viga 35(C1) 400 20 30 45000 20000
Viga 34 (C3) 480 20 30 45000 20000
Viga 44(C3) 600 20 30 45000 20000
Viga 67(C3) 597 20 30 45000 20000
Viga 41(C3) 400 20 30 45000 20000
Viga 40(C3) 480 20 30 45000 20000

Fuente. Elaboracidn propia

4.2.1.1. Determinacion del coeficiente de pandeo: ¥,

Figura 4.2. Vista frontal de los elementos concurrentes

VIST. A FRONTAL

EJE X EJE Y

o= oz

VA V= e Va

(=2 =21

WS WE T Ve

o3 o3

Fuente. Elaboracién propia

lln:xl_|_L:32.

1.

I cl cl
AR I Ivyﬂ Ivy4
_Yxl._l__'ixa_+_+_

]1’1 ]1.’2 3 2

32552.08

o= 620

AX = 215000 45000 20000 . 20000
600 ' 597 T 400 T 480

W,y = 0.217
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LIJBX= e
+—'fxi+ LA i
]1’5 ]v'? 2
32552.us+32552.05
W = 620 140
BX 45000 , 45000 . 20000 . 20000

600 + 597 + 400 + 480
Wey = 1.177
Icyl Icy:
_ 1:1 T 1:2
LIJAy 1 . I I
syl + i 4 o3 g wmd
]vl ]1’2 3 ]1’4
32552.08
Wa = 620
Ay ZDEIDEI+2IJDEID+45[IEID+45EIIJD
600 597 400 4380
Wy, = 0.331
I |
cyl cy3
_ 1|:1 + 1|:3
LIIBy - I I

T+ P

32552.08 3255208

o = 620 T 140
By ~ 20000 20000 45000 _ 45000
600 597 T 400 T 480

Wg, = 1.798

Comprobacion de estructuras intraslacionales

Pueden considerarse claramente intraslacionales, las estructuras porticadas provistas
de muros o nucleos de contraviento, dispuestos en forma tal que absorban las fuerzas
qgue provocan los desplazamientos horizontales de la estructura y que aseguren

ademas la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la condicion:
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|EN . |EN .
h (— <06;SiN=4 h |— <0.2:5iN <4
W|EE.’I _“IEEI

Donde:
n = namero de plantas de la estructura
h = altura total de la estructura, desde la cara superior de cimientos

YN = suma de reacciones en cimientos, con la estructura totalmente cargada, en
estado de servicio.

2EIl = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccion total no fisurada

Ingresando al Nomograma de porticos intraslacionales debido a que la estructura no
cuenta con muros de carga mas si cuenta solo con muros de tabiqueria y se realiz6 la

verificacion correspondiente donde: 0.0106 = 0.2 Cumple!!!

Figura 4.3. Nomograma para célculo de porticos intraslacionales

1
Ya o Vs Ya e Ve
= T 1.0 s00-F © © = rl.o s500-f @
105 3500 [ C oo l00 o500 T E-100
50 F so 50 F so
3.0 I |- 30 3.0 Te° 20
2.0 1 2o 2.0 i - 20

—-08

-t — 10 - 10
197 = 03 483 09
i + — 08 0.8 + 08
0.7 - o7 07 o7
0.6 — A4 - o6 06— L7 - o8
0.5 - o5 0.5 I os
0.4 1 C 04 0.4 1 F 0s
03 - o3 03 - o3
022 i - o2 0.2 i - 02

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.152 edicion.

064+ 1.4(Wyy + Yoy ) +3 = Way * Yoy
i =
1284 2(Way+ Way) +3 * Way * Yoy

= 0.695

064+ 1.4(¥y + Way) +3 =¥, = ¥py
Oy =
T 1284 2(Way + Way) +3 = Wy * Yoy

= 0.738
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ax = 0.695 Lax = Lcl * Kx Lax =6.20 * 0.695
Lax=4.309 m

ay =0.738 Lay = Lcl * Ky Lay = 6.20 * 0.738
Lay =4.576 m

4.2.1.2. Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

}5( _ howesl _ ksl
[Tx Iy
A A A A
4,309 m 4.576 m
A= _— =
x [o.oooEzEEZOE PLY [o.oopEzEETOE
4/ m.oezs 4 D.0E2ZS
A, = 59.468 ly = 63.153

Como: Ax = 59,468 y Ay = 63,153 estan en el siguiente intervalo (A>35). Se trata de
una columna larga ya que la esbeltez es mayor a 35; por lo tanto; se necesita realizar

una verificacion de pandeo.
4.2.1.3. Excentricidades

Excentricidad de primer orden:

_ Mgy __ 23s100 _
By = Ng ®oy = 2oz Coy = 0.342 cm
M 3. 1.34+100
= 0¥ = =
Box Na 8oy 18 e,, — 1.995 cm
Excentricidad accidental:
c
g, =€, =—=2Ccm
20
h 25
& = T 1.25 cm

Por lo tanto: e, = 2 cm

Excentricidad de segundo orden.



h+20e, 1,°
h+10e, 50=i

erie = (14 0.12B) (e, + 0.0035) =

434.783 25+20+1.334 45782
E

erie = (1+0.12 % 1.5) ( +0.0035)

25300 25+10%1.334 50=0.0722

er;c = 1.69cm

Excentricidad final:

(xy)max — Co(xy) T €a T €fic

@) max — Cox T ®a T €fic

=0.342+ 2 +1.69

El:x} max

=4.032 cm

E{x} max

E(y} max Eny + Ea

€ () max = 1.995 + 2.00 +1.69

€ry) max — 2-685 cm
4.2.1.4. Calculo de la capacidad mecanica del hormigén:
U, =f %A, U, =f g*=m=b=h
U, =12.6+=0.25=0.25

U, =787.5KN

4.2.1.5. Determinacién de los valores reducidos:

Ny *er, 67.18*4.032
U, *h  618.05%25

Ky =

95
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Ng*er, 67.18*5.685

= = 0.0247
"7 TU,+b  618.05 %25

El mayor de los momentos serd ul, y el menor p2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w:

4.2.1.6. Determinacion de la armadura minima (ASmin):

A i, =0005=b=h
A__._ = 0.005#25=25=3.125 cm?
‘q‘s = ‘q‘s min

Se usaré el didmetro minimo recomendado por norma:
Se adopta un didmetro de ® = 12 mm que tiene un area A= 1.131 cm? por barra.
Las barras de @ = 12 mm ocupan un area de:

Agps=4%*1131

A 16— 4.524cm?

Se utilizara 4® 12mm 4.524 > 3.125 cm?.

4.2.1.7. Célculo de la armadura transversal de la columna.

El didmetro del estribo sera:

1
— ¥ q)de la armadura longitudinal mas gruesa
"JpEStl"i.hD = 4 g £

—  Gmm
Segun la primera opcion: ¢ = 1/4 =16 mm = 4 mm
Segun la segunda opcién: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segln estas dos opciones:
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085 =d
30cm

— 12 = q}de laarmadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opciéon: 5 < 18.615 cm

Segun la segunda opcion: S = 30 cm Se asume S=10 cm

Segun laterceraopcion: S = 12+#1.2 cm = 144 cm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

® 6mm c¢/10 cm

Figura 4.4. Representacion gréafica de los resultados obtenidos para la columna

[Bloimensionado de pilares x
Referencia: (M4 ] [C13__| 1] Cuadro de piare: Datos del plar @
3 Esquna  Cara X Cara Y Estrbos AssAcz)

3 [0 025 x[025 s[e12 [0 ] 0] |Hiles  ~[o1g] 072
2 O [025 x[025 2/e12 v .0 ] -] e ~[1w0] 072
1 [0 [025 x[025 412 .0 ] <0 ] Hiles ~[olol 072
Aranques: s/@12 ~ -0 ] o] 072
Esfuerzos del Tramo 3
o ———v.02

N&N) | MxBNm) [ My&Nm) ~

Fuente: Cypecad

Tabla 4.2. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2017 de la columna

C13
Armadura Armadura Separacion de
Longitudinal Transversal estribos
(cm?) (cm?) cm
CYPECAD 4.524 0,131 10
MANUAL 4.524 0,131 10
% DE VARIACION 0,00% 0,00% 0,00%

Fuente: Elaboracién propia
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Figura 4.5. Representacion gréfica de la armadura

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2. Seccion circular.

Figura 4.6. Ubicacién columna maés solicitada

Fuente: Elaboracion propia

Esfuerzo normal de calculo Nd =69.09 KN
Momento de célculo en direccion x Mdx = 1.37 KN*m
Momento de calculo en direccion y Mdy = 0.15 KN*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 21 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk = 500 MPa
Recubrimiento geométrico rg =0.025 cm

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

f, 21MPa
f,=—"f= £0.90

Y 1,5
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f 4 =12.6 MPa

f _ 500 MPa
fq = —
Y. 1,15

f.a = 434.783 MPa

Tabla 4.3. Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la

columna.
Longitud b h 4 4
Elemento cm) cm) cm) Ix (cm”) ly (cm”)
Columna P13-1 (C1) 0 - - 0 0
Columna P13-2 (C2) 620 25 - 19174.76 19174.76
Columna P13-3 (C3) 140 25 - 19174.76 19174.76
Viga 40(C1) 600 20 30 45000 20000
Viga 41(C1) 597 20 30 45000 20000
Viga 35(C1) 400 20 30 45000 20000
Viga 34 (C3) 480 20 30 45000 20000
Viga 44(C3) 600 20 30 45000 20000
Viga 67(C3) 597 20 30 45000 20000
Viga 41(C3) 400 20 30 45000 20000
Viga 40(C3) 480 20 30 45000 20000

Fuente. Elaboracién propia

4.2.2.1. Determinacion del coeficiente de pandeo: yr,

Figura 4.7: Vista frontal de los elementos concurrentes en la columna.

LS T FRCAR T A
EE EdE ¥

f=5d f=

e = =] ]
=1 E=1

= -l T E
== o=

Fuente. Elaboracion propia

L:xl + L:x?..
I, 1
Wax = IWl4
bt Lo +
T L,a
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1917476
Wax = 620
ax 45EIIZIIII+45EIIJIJ_|_ EIIIIIIIZIIZI_I_ 20000
600 597 400 430
Wy = 0.12
L o Lo
_|_
'LII — 1|:1 1|:3
BX

szE_+I_'zxﬁ_+I'”'Y_?_|_IVY_S
]v5 & T =1

1917476 + 1917476
620 140

IIJBK:45000_{_45nun+zunun_l_znunn
600 597 400 480
Wpy = 0.694
Icyl_I_IcyZ
'LII _ 1r_'l 1:2
Ay Ivyl vyl I I
4y
]vl ]vz 3 ]v%l
19174.76
Wa = 620
Ay zunnn_+znunn_+45unn_+45unu
600 597 400 480
W,, =0.113
Ic}’1+I:y3
'LII — 1|:1 1|:3
5 Lys | Lye Ly 4 Las
DL DRRIS
9 & 7 =

1917476 1917476
o = 620 T 140
By ~ 20000 20000 45000 _ 45000
600 597 T 400 T 480

Wg, = 0.615

Comprobacion de estructuras intraslacionales
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Pueden considerarse claramente intraslacionales, las estructuras porticadas provistas
de muros o ndcleos de contraviento, dispuestos en forma tal que absorban las fuerzas
que provocan los desplazamientos horizontales de la estructura y que aseguren

ademas la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la condicion:

|EN . |EN .
h (— <06;5iN=4 h |— < 0.2:5iN<4
W|EE.’I _“IEEI

Doénde:
n = namero de plantas de la estructura
h = altura total de la estructura, desde la cara superior de cimientos

>N = suma de reacciones en cimientos, con la estructura totalmente cargada, en

estado de servicio.

2EIl = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccion total no fisurada

Ingresando al Nomograma de porticos intraslacionales debido a que la estructura no
cuenta con muros de carga mas si cuenta solo con muros de tabiqueria y se realizé la

verificacion correspondiente donde: 0.0106 = 0.2 Cumple!!!

Figura 4.8. Nomograma para calculo de porticos intraslacionales

Ya ot Ve Ya X Ve
10 500-F @ ® - 1.0 500-F @
100 o"%00 ] oo 1003300 E-100

301 —+09 [ 10 30 109 C a0

07 2 —-07 F
0.5+ — 05 0.5+ — 05
0.4 1 - 04 0.4 1 — 04
03— - o3 03— — 03
02_/_06 - o2 02%/—06 L o2
0.1 + - o1 Ul-i T - o

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.152 edicion.




102

064+ 14(Wyy+ Pay) +3 =Wy = Py
CC =
B 128+ 2(Wayt+ Way) +3 = Wy * Way

= 0.643

064+ 14(Wyy+ Wpy) +3 =Wy = Wy
1284+ 2(Wyy + Wy ) + 3 =W, = ¥y,

tty = 0.634

ax = 0.643 Lax = Lcl * Kx

Lax =6.20 * 0.643 =3.987 m
ay = 0.634 Lay = Lcl * Ky

Lay =6.20 * 0.634 =3.931 m

4.2.2.2. Determinacioén de la esbeltez mecénica de la columna:

}5( =< byl
I'[__X I'_
WA

3.987 m 3.931 m
A= l}’_ [D.DO0L51T4TE

———
x [o.DODLSLT4TE

4| D.04SDET 4| D.045DET

A, =63.729 ly = 62.896

Como: Ax = 63.729 y Ay = 62.896 estan en el siguiente intervalo (A>35). Se trata de

una columna larga ya que la esbeltez es mayor a 35; por lo tanto; se necesita realizar
una verificacion de pandeo.

4.2.2.3. Excentricidades

4.2.2.3.1. Excentricidad de primer orden:

_ Mgy _ 0.15+100 _
ox = N, €y pr 0.217 cm
_ Mgy _ 13T=100

= Ng 8o P e,. = 1983 cm



4.2.2.3.2. Excentricidad accidental:

8|

25
= —=125cm
0 a 0

c
e >e =—2=2cm =
20

Por lo tanto: e, = 2 cm

4.2.2.3.3. Excentricidad de segundo orden.

h+20e, I°

erie = (1+ 0.12B) (=, + 0.0035) =

234.7T83 25 +20=1.277 .

h+10e, 50=1i

Eﬁc=(14—&12323{;;£;~+uﬂ035}3

er;. — 2.458cm

4.2.2.3.4. Excentricidad final:

e

=0.217 + 2 + 2.458

El:x} max

=4.675 cm

E(x} max

®(y) max = Soy T €a

€(y) max — 1.983 + 2.00+ 2.458
= 6.441 cm

() max

4.2.2.4. Célculo de la capacidad mecanica del hormigon:

U, =f3%A, U, =f *sm=b=b/4

U,=126+%025#%025# m/4= 618.5 KN

254101277  S0=0.0625

{%¥%) max = En(x,.j.r} + €a + Efic E{x} max  S0x + Ca + e_fic

103
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4.2.2.5. Determinacién de los valores reducidos:

N; 69.09
V=t = = 0112

c

_ Ngeery _ 69.09+4.675
U.+h E18.05+25

" = 0.0209

B Ng * eqy, _ 69.09 = 6.441
"7 U.*b  618.05=25

= 0.0288

El mayor de los momentos serd pl, y el menor p2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w: 0.02
4.2.2.6. Calcular la capacidad mecéanica de la armadura total.

U =w*U
c

total

u

total

= 0.02 = 1543.5 = 30.87 KN

Determinacion de la armadura total (As):

_wo*b*h=f,
stotal —
fyd

A

0.02+*35%=35*12.6

A = =071 cm2
= total 434.783
Determinacion de la armadura minima (ASmin):
T d?
A__._ =0005=
A__.. =0005%—— = 2454 cm’
As = As min

Se usara el didametro minimo recomendado por norma:
Se adopta un diametro de ® = 12 mm que tiene un area A= 1.131 cm? por barra.

Las barras de @ = 12 mm ocupan un area de:
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A opp=6*1.131-6.786 cm?

Se utilizara 6@ 12mm 6.786 > 2.454 cm?.

4.2.2.7. Calculo de la armadura transversal de la columna.

El didmetro del estribo sera:

1

— ¥ q)de la armadura longitudinal mas gruesa
"JpEStl"i.hD = g £

4
— B mm

Segun la primeraopcién: & = 1/4 =16 mm = 4 mm
Seglin la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

085 =d
30cm

—12= q}de laarmadura longitudinal mas delgada
Segun la primera opcion: S <18.615 cm
Segun la segunda opcion: 8 = 30 cm Se asume S= 10 cm

Segln la terceraopcién: S = 12* 1.2 cmm = 14.4 cm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

® 6mm c¢/10 cm




[®]pimensionado de pllares
Referencia [ka] [ci3 Cuadro de pilare: o8
Esquina Cara X Cara ¥ Estribos
3 [ piam. :[0.25 § Jez | [t [es ~]i0 k=
2 [© piem. :[025 ] 6 Jez ~| 6 ~[10]
1 [ owm. : [@EE] [£]e12 -] ‘ﬁ o6 ~[10]e|
Aranques: 6 Jez -~
O Plan @ Planta Sus
— Esfuerzos del Tramo 1
— h.ose
dor———"°%2 NKN) | MxGNm | MyGeNm) ~
i 04 04
t 380 03 51
.91 379 05 55
Sc
— | —r
oL
1287 358 o4 e~
180 426 479
[Aceptar | Redimensionar

Fuente: Cype Cad

Cancelar

C13
Armadura | Armadura |Separacion
Longitudinal | Transversal | de estribos
(cm?) (cm?) cm
CYPECAD 6.786 0,131 10
MANUAL 6.786 0,131 10
VARIACION 0,00% 0,00% 0,00%

Figura. 4.10. Esquema armadura columna maés solicitada

Fuente:

Fuente: Elaboracién propia

Elaboracion propia
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Figura 4.9. Representacion gréafica de los resultados obtenidos para la columna

Tabla 4.4. Comparacion de armado manual y Cypecad v.2017 de la columna



Tabla 4.5. De comparacion de esfuerzos en la columna C13 respecto a la seccion

circular
SECCION N(kN) Mx(KN*m) My(kN*m)
Circular 63.47 1.11 0.62
Rectangular 67.18 1.34 0.23
Variacion 5% 20.72% -37.09%

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 4.6. Comparacion de cuantias en la columna C13 respecto a la seccion

circular
Area de | Peso de
SECCION H\O/fr:quir;éer?(g%) dl\éutg rerr;s armadura | barra
(cm2) (kg)
Circular 0.373 6 6.786 71.208
Rectangular 0.475 4 4.524 47.472
27.35% -50% -50% -50%

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 4.7. Comparacion de desplazamientos en el tltimo nivel en la columna

C13 respecto a la seccion circular

SECCION Deifﬁrﬁie X D\??E].nlf;'e Des([r)r.]rlige Z
Circular 4.20 3.46 0.06
Rectangular 4 3.32 0.05
-5% -4.22% -20%

Fuente: Elaboracion propia



Tabla 4.8. Precios de la columna para seccion rectangular

Seccion rectangular | Unidad | Rendimiento FB;J) Precio
Cemento kg 166,250 1,11 184,538
Hormigon|  Arena m* 0,214 120,75 | 25,810
Grava m? 0,437 120,75 52,768
Acero Acero kg 47,472 6,30 | 299,074

corrugado
Encofrado p? 38,000 8,00 304
Clavosy | 4 1,90 1250 | 23.75
alambre

Costo total de materiales| 889,939

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 4.9. Precios de la columna para seccion circular

Seccion circular Unidad | Rendimiento (PBE%J) Precio
Cemento kg 130,550 1,11 144,911
Hormigon|  Arena m?® 0,168 120,75 | 20,268
Grava m?3 0,343 120,75 | 41,437
Acero Acero kg 71,208 6,30 | 448,61
corrugado
Encofrado m? 29,840 8,00 73.05
Clavosy | 4 0746 | 12,50 | 9,325
alambre
Costo total de materiales| 737,601

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 4.10. Comparacion de precios solo para materiales

SECCION PRECIO EN Bs

Rectangular 889,939
Circular 737,601
Variacion 17,12 %

Fuente: Elaboracién propia
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4.3. Conclusién del aporte:

Una vez comparadas ambas secciones, se pudo determinar que la diferencia es
minima tanto en el aspecto técnico en el cual se observd mayores desplazamientos en
las vigas de seccion circular, como en el aspecto econdémico, donde hubo una
variacion del 17,12 %. De esta manera se pudo determinar que la seccion mas viable

para la construccion de la estructura en este proyecto es la seccion rectangular.

Desde el punto de vista mecanico nos interesan las caracteristicas de rigidez,

resistencia.

Las columnas circulares poseen menos rigidez que las cuadradas y/o rectangulares, ya
que la inercia de la columna circular es menor que la de la columna cuadrada, aunque

tengan la misma seccion transversal.

Las columnas circulares tienen caracteristicas de simetria en sus ejes, los cuales se
pueden suponer perpendiculares entre si, hecho que las hace similares en

comportamiento a las cuadradas.

El andlisis de las fuerzas internas en las columnas se presentara en anexos, ver el

anexo A —11.
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CONCLUSIONES

Culminado el presente proyecto se llegd a las siguientes conclusiones:

En el presente proyecto estdn garantizados los aspectos importantes de

ingenieria los cuales son: resistencia, estética y economia.

El proyecto estd completo en la parte de la ingenieria, y listo para incorporar
los capitulos del estudio socioecondmico y la evaluacion de factibilidad, para

luego ser ejecutado.

Se ha podido comprobar que no existe diferencia en el armado determinado de
forma manual por el obtenido por el programa CYPECAD. Se han

comprobado de forma manual los elementos mas solicitados de la estructura.

Se ha podido determinar a través del aporte académico que las columnas
rectangulares o cuadradas son las mas adecuadas para el presente proyecto en

relacion con las de seccion circular, tanto técnica como econdmicamente.

También se determind que las fundaciones méas adecuadas para el tipo de
terreno el proyecto son las zapatas aisladas, que estas son mas econdémicas y

las que maés trabajan.

Se realiz6 el estudio de suelos con limitaciones debido a la poca
disponibilidad de espacio en la zona de emplazamiento, por la construccion
que existe en la actualidad, a la profundidad de fundacién la resistencia mas
desfavorable es 0.0765 MPa.

Se efectuo el analisis de cargas actuantes en la estructura tomandose en cuenta
el peso propio de los elementos estructurales calculados de manera automatica
en el Cypecad y las cargas de servicio de acuerdo a los usos de los ambientes

para los ambientes.

Se desarroll6 el disefio de la estructura de sustentacidon de la cubierta
verificando los elementos maés solicitados de la cerca, se utiliz6 acero A36 en

tubos rectangulares y perfiles costanera.
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Las vigas se disefiaron de acuerdo a la situacion mas critica, siendo la seccion
mas solicitada 0.25 * 0.45 m. La viga se disefio en el dominio 3 donde el

acero y el hormigon trabajan cerca de su limite.

La columna mas solicitada tiene una seccién de 0.30 * 0.35 m, como

armadura principal se obtuvo 6@16mm. y estribos de @6mm.

Se verificd la losa mas solicitada, en la cual se utiliz6 como materiales

principales viguetas pretensadas y bovedillas de plastoform.

Se determind realizar como fundacion de la estructura zapatas aisladas, la
zapata mas solicitada es de 2,60 * 2,60 m de lado y 0.40 m de alto, teniendo
aceros de 10@16mm c/25 cm. en ambos lados, también se verifico la

adherencia, deslizamiento y vuelco.

Se elabord los planos y especificaciones técnicas, los cuales estan detallados

en los anexos.

El presupuesto general de la obra asciende a 2.592.706,75 Bs. esto implica
aproximadamente 370.386,68 $us Americanos, sin tomar en cuenta lo que son

las instalaciones.

El cronograma de ejecucion fue elaborado con la ayuda del software
Microsoft Proyect, dando un total 298 dias calendario de ejecucion.
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RECOMENDACIONES

e Realizar un estudio de suelos méas detallado al contenido en este proyecto, ya

que debido a diversas limitaciones no se lo pudo realizar de manera adecuada.

e Para el armado de vigas se recomienda disponer los estribos de acuerdo a la
distribucion de las viguetas pretensadas de la losa alivianada, para no tener

percances con los estribos de la viga una vez vaciada la misma.



