CAPITULO I: ANTECEDENTES
1.1 EL PROBLEMA

El agua potable es esencial para la vida y por lo tanto se debe procurar que no falte en

ningun hogar para que puedan tener una vida sana y evitando todo tipo de enfermedades.

El barrio San Geronimo del municipio de Yacuiba, no cuenta con una buena distribucion de

agua potable.
1.1.1.- Planteamiento del problema

La ciudad de Yacuiba actualmente cuenta con una poblacion muy amplia, y las redes de
distribucion de agua potable no abastecen a todos los barrios de dicha ciudad. Muchas
familias carecen de agua y eso les dificulta para poder alimentarse, asearse y realizar las

distintas labores de la casa.

El barrio San Geronimo cuenta con una poblacion de 2490 habitantes conformando a su vez
un promedio de 498 familias, generando una tasa promedio de 5 habitantes por familia.
Dicho barrio carece del suministro de agua potable por lo que se vio la necesidad de

plantear algunas alternativas de solucion a esta problematica:

Una de ellas es la implementacion de cisternas ya sean subterraneas o colocadas sobre el
suelo, también puede ser un camion cisterna que recorra el barrio entregando el agua a cada
familia, entre otras alternativas de solucion se encuentra la construccion de un tanque

elevado.

Se mand6 una carta dirigida hacia el duefio de la Empresa de Servicios Melvik, pidiendo de
favor que me otorgue el estudio de suelos y los planos arquitectonicos del tanque, para que

con esos datos yo pueda realizar el disefio estructural de dicho tanque (Anexo 1).
1.1.2.- Formulacion del problema

Se recibid una respuesta de la empresa a través de una carta, en la cual aceptan que realice

el disefio estructural del tanque (Anexo 2).

Se realizara el “DISENO ESTRUCTURAL DEL TANQUE ELEVADO EN YACUIBA”

con los planos arquitectonicos y estudios del suelo facilitados por la Empresa.



Para el disefio estructural se trabajara con la norma CBH-87 ya que la Empresa realizo el
célculo con la Norma Boliviana Hormigon Estructural 1225001, con el fin de comparar los
resultados logrando que el disefio obtenido sea eficiente y lo més econémico posible.

1.1.3.- Sistematizacion del problema

Para comprender mejor esta idea planteada se puede observar la matriz PCES que se

encuentra en el Anexo 3.
1.2 OBJETIVOS
1.2.1.- Objetivo General

Realizar el disefio estructural de un tanque elevado de hormigén armado con la Norma
CBH-87 y comparar con el disefio estructural con la Norma NB 1225001 ya realizada, en la

ciudad de Yacuiba.
1.2.2.- Objetivos Especificos

e Realizar la verificacion y validez del estudio de suelos para conocer su capacidad
portante para asi seleccionar la profundidad méas adecuada y ver el tipo de fundacion
que se va utilizar.

e Hacer uso del programa informéatico CYPECAD para realizar el calculo estructural.

e Realizar las verificaciones manuales de los distintos elementos estructurales que
conforman el tanque elevado de acuerdo con las recomendaciones de la norma
adoptada.

e Generar los planos estructurales para los elementos disefiados.

e Realizar las especificaciones técnicas.

e Elaborar los computos métricos y el presupuesto aproximado.

e Plantear un cronograma de actividades para obtener el tiempo de la ejecucion del
tanque elevado.



1.3 JUSTIFICACION
1.3.1.- Académica

Aplicar todos los conocimientos adquiridos en el transcurso de la carrera de Ingenieria
Civil para realizar el célculo estructural de un tanque elevado como tema de mi Proyecto,

también servird como aporte académico para la sociedad.

Este disefio pertenece a la mencion de estructuras, el cual me servird mucho para saber en

realidad como se plantea un problema y las posibles soluciones que se deben formular.
1.3.2.- Técnica

Hoy en dia se usa varias herramientas computacionales que nos facilitan el calculo de las

estructuras y nos permite lograr un disefio mucho mas preciso y adecuado.

Se debe conocer sobre todos los materiales que se usan en la construccion y sus

determinadas caracteristicas para asi poder darle un buen uso.
1.3.3.- Social

El tanque elevado beneficiard a muchas personas ya que tendran agua constantemente.
Dicho tanque se abastece por medio de una bomba, y cuenta con una red de distribucion. La
capacidad del tanque es de 153 m®, apto para cubrir el abastecimiento de todas las familias

gue se encuentran en el barrio San Gerénimo.
1.4 ALCANCE DEL PROYECTO

Este trabajo tiene como alcance mejorar el sistema de abastecimiento de agua potable en el
barrio San Gerdnimo, por lo tanto, se plante6 realizar el disefio estructural de un tanque
elevado, ademas de servir como tema de mi Proyecto de Ing. Civil para poner en practica

todos los conocimientos adquiridos. Observar el plano arquitectonico (Anexo 4).

Se realizara la COMPARACION ESTRUCTURAL Y ECONOMICA de dicho tanque,

haciendo uso de 2 normas, se aclara que no se realizara ningun calculo hidraulico.
1.4.1.- Consideraciones Generales

Es un tanque elevado de hormigdn armado de 18 metros de altura con una capacidad de 153

m?3, que se esta ejecutando sobre un terreno plano.



Se realizara el disefio estructural con la Norma Boliviana CBH-87, logrando que sea

eficiente con el fin de poder comparar los célculos ya realizados con la NB 1225001.

La Empresa me otorgd toda la informacion sobre el tanque, entre ello se encuentra el
informe geotécnico (Ensayo Normalizado de Carga SPT) que se realizo en el lugar del
emplazamiento, para saber qué tipo de suelo tenemos y en qué condiciones se encuentra.

Obtenidos estos datos se procede con la elaboracién del planteamiento estructural.
1.4.2.- Andlisis de alternativas

Para este caso no hay alternativas estructurales, ya que se trata de una comparacién entre
normas de algo que ya esta construido, lo cual no implica afadir ni quitar ningun elemento
que tiene la estructura. Lo Unico que puede variar son las dimensiones de los distintos

elementos estructurales. Por lo tanto, esa seria la Unica alternativa.
1.4.3.- Resultados a lograr

Los resultados que se pretende obtener con el desarrollo de esta propuesta son los

siguientes:

e Se busca disefiar un tanque de almacenamiento que cumpla con todos los aspectos
que exige la norma CBH-87, la cual sera basada segun los planos arquitecténicos.

e Obtener la comparacion del calculo estructural entre ambas normas.

e Andlisis de las cargas solicitadas, con el cual se llegara a la obtencién de la carga
maxima probable, la cual sera la de disefio.

e Obtener secciones 6ptimas y constructivas que conforman el tanque.

e Ver con que norma resulta mas econémico el disefio.

e Laelaboracion de planos estructurales.
1.4.4.- Aporte Académico

El aporte académico sera el uso de ambas normas, comparando la CBH-87 y la NB
1225001. Se realizara la comparacion economica de distintos calculos.

Otro aporte que se realizara es tomar en cuenta la carga sismica con la nueva Guia

Boliviana de Disefio Sismico.



1.5 LOCALIZACION

El proyecto “Tanque Elevado de Almacenamiento de Agua Potable” esta emplazado en el
barrio San Gerénimo que se ubica en la zona “SUR-OESTE”, corresponde al “DISTRITO
IV” del municipio de YACUIBA, dicho municipio es parte de la “PRIMERA SECCION”
de la provincia “GRAN CHACO?”, perteneciente al departamento de Tarija.

Se encuentra delimitado al norte con “La quebrada La Ceiba”, al sur con “La Avenida
Fortin Boquerén”, al este con “La carretera Héroes del Chaco”, y al oeste con “La Avenida

Capitan José Castrillo”.

Figura 1. Mapa de Bolivia y la ubicacién de Yacuiba Provincia Gran Chaco.
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Figura 2. Mapa de la Provincia Gran Chaco con sus Municipios.
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Figura 3. Emplazamiento del tanque elevado.
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CAPITULO II: MARCO TEORICO
2.1 LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

La teoria de la topografia se basa esencialmente en la Geometria Plana y del Espacio,
Trigonometria y Matematicas en general. Es el conjunto de operaciones necesarias para

obtener la representacion grafica de un determinado terreno natural.

La topografia es un aspecto muy relevante en el momento de realizar la delimitacion del

terreno y el emplazamiento de la construccion.

“Estos producen mapas y planos de las caracteristicas naturales y hechas por el hombre. No
existe una diferencia clara entre mapa y plano, pero se acepta generalmente que, en los
planos, los detalles se grafican y dibujan a escala exacta, mientras que en los mapas muchos
de los rasgos son representados por puntos o por contornos, los cuales dan menos detalles,

pero mas vision del area representada”. (Sergio Navarro, 2008, pg.10)

Estos levantamientos tienen por objeto marcar o localizar linderos, medianias o limites de
propiedades, medir y dividir superficies, ubicar terrenos en planos generales ligando con

levantamientos anteriores o proyectar obras y construcciones.
2.2 ESTUDIO DE SUELOS

Un estudio de suelos nos da a conocer las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo, es
decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, y nos orienta para ver
qué tipo de cimentacién es recomendable para la obra a construir y el asentamiento que va a

sufrir el suelo con las cargas que va soportar.
2.2.1.- Clasificacion del suelo

De acuerdo con el sistema AASHTO el suelo se clasifica en siete grupos principales: A-1 a
A-7. Los suelos que clasifican en los grupos A-1, A-2 y A-3 son materiales granulares,
donde el 35% o0 menos de las particulas pasan a traves del tamiz nam. 200. Los suelos
donde mas de 35% pasa a través del tamiz nim. 200 se clasifican en los grupos A-4, A-5,

A-6'y A-7. Estos son principalmente limo y materiales del tipo de arcilla.



2.2.2.- Mejoramiento del suelo

El mejoramiento del suelo es también denominado estabilizacion del suelo por muchos
ingenieros geotécnicos. Este es un proceso de alteracion de las propiedades de ingenieria de

suelo in situ.

Las técnicas de mejoramiento de suelos consisten en modificar las caracteristicas de un
suelo por una accién fisica o por la inclusién en el suelo de una mezcla de un material méas

resistente, con el fin de:

e Reducir el asentamiento de estructuras.

e Mejorar la resistencia cortante del suelo y por consiguiente incrementar la
capacidad de carga de cimentaciones superficiales.

e Aumentar el factor de seguridad contra la falla posible de un talud de riberas y
presas de tierra.

e Reducir la contraccion y expansion de los suelos.

La forma més directa de mejorar un terreno de mala calidad es sustituirlo. Seria el caso de
suelos blandos, con baja capacidad portante, que presentan deformaciones diferidas
importantes. Aparentemente se trata de una solucién sencilla en terrenos blandos, pero
puede ser problematica desde el punto de vista medioambiental debido a la cantidad de

trabajos de excavacion y movimiento de tierras necesarios.

El proceso pasa por excavar y retirar el terreno original que presenta una capacidad portante
baja, el material retirado se sustituye por la aportacion de otro de mayor calidad que debera

ser compactado.

Se trata de un método sencillo cuando la profundidad de excavacién no supera el entorno
de los 3-4 m y se encuentra por encima del nivel fredtico. En caso contrario, se debe
eliminar con maquinaria adecuada, como puede ser una dragalina; después se rellena con
escollera para alcanzar cierto grado de compacidad. Otra complicacion puede aparecer
cuando los suelos son excesivamente blandos, como las turbas, donde a la maquinaria se le

dificulta su trabajo.

Las ventajas de este procedimiento es que es aplicable a cualquier tipo de terreno que sea
excavable. Ademas, la mejora se alcanza en un corto periodo de tiempo en comparacion
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con otras técnicas que supongan la consolidacion. Asi mismo, la capacidad de carga y los

asientos del terreno se pueden controlar facilmente.
2.3 DISENO ARQUITECTONICO
2.3.1.- Forma del tanque

Los tanques de almacenamiento ya sean enterrados, semienterrados o apoyados deben
presentar una cota adecuada para el funcionamiento del sistema de distribucion, para que el
agua fluya por gravedad. En este caso, esto no es posible, por lo que se vio en la obligacion
de construir un tanque elevado en una zona con topografia plana para incrementar la
presion de servicio en el sistema de distribucion de agua, aunque esto aumenta su costo y

por lo general resultan mas pequefios.

Los tanques rectangulares al ser sus paredes rectas producen momentos que obligan a
espesores y refuerzos estructurales mayores, es por eso que se limitan a espesores
econdmicos de sus elementos ya que las paredes, losa de fondo y/o tapa trabajan a flexion y
fuerza cortante; sin embargo, su construccion es mas facil y tiene la ventaja de reducir

grandemente el costo del encofrado.

Las formas que reducen los momentos por empuje de agua son aquellas que tienden a la

forma cilindrica, como los hexagonos, octagonos, etc.
2.3.2.- Sistema de tanques elevados

“El agua es elevada al tanque ya sea por la misma presion de la red publica o con ayuda de
una bomba desde una cisterna, a la parte en donde se encuentre el tanque elevado, por lo
general en la parte superior de la edificacion. Estos sistemas estdn equipados para un
correcto funcionamiento con: tanque elevado, los equipos de bombeo, los controles de los
equipos de bombeo, asi como alarmas y dispositivos de seguridad y también cisterna de
almacenamiento, con el fin de reducir el peso del tanque”. (Bach. Edberth Anconeira,
2017)



2.3.3.- Tanque elevado

Se encuentran por encima del nivel del terreno natural y soportado por una estructura. La
altura a la cual se encuentra el tanque elevado debe ser tal que garantice la presiéon minima

en el punto mas desfavorable de la red de distribucion.

Los tanques elevados pueden construirse de acero, hormigon armado, pretensado,

postensado, ferrocemento, fibra de vidrio y otros.
2.3.3.1.- Capacidad del tanque elevado

La capacidad del tanque de almacenamiento debe ser igual al volumen que resulte mayor de

las siguientes consideraciones:

a) Volumen de regulacion.- El volumen de regulacion debe ser suficiente para compensar
las variaciones de caudal que se presentan entre el caudal de alimentacién y el caudal de

consumo en cada instante.

El volumen necesario de regulacion debe ser determinado por métodos analiticos o graficos
en base a las curvas de demandas propias de cada poblacion o zona abastecida y a las

curvas de suministro de agua.

b) Volumen contra incendios.- Este volumen esta destinado a garantizar un
abastecimiento de emergencia para combatir incendios, debe ser establecido de acuerdo con
la entidad que tiene a su cargo la mitigacion de incendios, atendiendo las condiciones de
capacidad econOmica, las condiciones disponibles de proteccion contra incendios y las

necesidades de esa proteccion.

El volumen contra incendios debe ser determinado en funcién de la importancia, densidad

de la zona a servir y tiempo de duracion del incendio.

Para atender la demanda contra incendio debe calcularse para un tiempo de duracion entre 2

y 4 horas, a través de la siguiente expresion:
Vi=3,6%Q;*t 1)
Donde:

Vi= Volumen para lucha contra incendios en m3.
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Qi= Caudal contra incendio en I/s.
t= Tiempo de duracion del incendio en horas.

c) Volumen de reserva.- Este volumen prevé el abastecimiento de agua durante las
interrupciones accidentales de funcionamiento de los componentes del sistema situados
antes del tanque de almacenamiento, o durante periodos de reparaciones y mantenimiento
de obras de captacién, conduccion, tratamiento y/o en casos de falla en el sistema de

bombeo.

Como aguas arriba del tanque hay una serie de obras mas o menos expuestas a interrupcion,
es evidente que durante ese lapso debe disponerse de una reserva de agua en los tanques de
almacenamiento; para ello se recomienda considerar un volumen equivalente a 4 horas de

consumo correspondiente al caudal maximo diario.
Vre= 3,6%Qmax™t )
Donde:
Vre= Volumen de reserva en me,
Qmax= Caudal maximo diario en I/s.
t= Tiempo en horas.
2.3.4.- Aspectos Complementarios
2.3.4.1.- Borde libre

El tanque debe estar provisto de una altura libre por encima del nivel maximo de agua, con
el objeto de contar con un espacio de aire ventilado. La altura libre no debe ser menor a
0,20 m.

2.3.4.2.- Revestimiento interior

El fondo y las paredes del tanque, deben ser impermeables, independientemente de

cualquier tratamiento especial, como pintura o revestimiento.
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2.3.4.3.- Boca de visita

Cada tanque debe contar por lo menos con una abertura para inspeccion de 0,60 m x 0,60 m

como minimo. La abertura estard ubicada en su cubierta, junto a una de las paredes

verticales, de preferencia en la misma vertical de la tuberia de ingreso al tanque.

La abertura para inspeccion debe ser cerrada con una tapa que tendra un sistema de

seguridad con llave o candado.

2.3.4.4.- Escaleras

Las escaleras de acceso seran tipo marinera y deben estar provistas de jaula de proteccion,

de manera que permitan el acceso hasta la losa de cubierta del tanque.

2.4 DISENO ESTRUCTURAL

2.4.1.- Definicién de las cargas y fuerzas

Para el disefio del tanque se debe de considerar una serie de caracteristicas geotécnicas para

la determinacion de las cargas gravitacionales y fuerzas horizontales que se describen a

continuacion:

Carga muerta.- La carga muerta en el disefio consistird en la suma de los pesos del
hormigon armado para las columnas, vigas, muros, losas, la cimentacion y los
accesorios.

Carga viva.- La carga viva es la sumatoria del peso de las personas que intervienen
en el montaje del tanque, o el mantenimiento y reparaciones del mismo, tomandose
el valor mayor de ambas, en este caso tomaremos como carga viva el peso del agua.
Fuerzas sismicas.- Es necesario tener en cuenta la amenaza sismica propia de la
region donde estd localizada la edificacion, los efectos locales asociados con las
caracteristicas del perfil del suelo sobre el cual esti cimentada, la importancia de la
edificacion segun su uso, el espectro elastico de disefio que da la méxima
aceleracién horizontal, expresada como un porcentaje de la gravedad a que se ve
sometido un sistema de un grado de libertad con un periodo de vibracion
determinado, y la naturaleza del sistema o sistemas empleados para resistir tanto las

cargas gravitacionales como las horizontales.
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e Fuerzas causadas por el viento.- Estas fuerzas dependen de la velocidad del que

actua sobre ella, que a su vez varia con la altura de la edificacion y del grado de

proteccion que le ofrece su topografia.

2.4.1.1.- AnAlisis Hidrostatico

esfuerzos actuantes.

el disefio.

Figura 4. Cargas actuantes en el tanque.

Asi para un tanque rectangular, dada la complejidad de los momentos en las zonas de las
esquinas se tienen tablas que en funcion a la relacion del lado y la altura del liquido dan

como resultados unos coeficientes que permiten suponer de manera conservadora los

Se debe analizar el tanque para que este pueda soportar satisfactoriamente las fuerzas
hidrostaticas ejercidas por los liquidos que en este caso serd agua Yy fuerza ejercida por los
sismos, estas serian las dos fuerzas mas criticas que tendria que soportar el tanque elevado;

para el analisis se tomara una serie de consideraciones y criterios que nos seran Utiles para

Peso del tapon

[ T T T T]

Empuje f'

/ del liquido™a  /

Peso de la losa y liquido

Fuente: Adaptado de guias para el disefio de reservorios elevados de agua potable.

Figura 5. Cargas transmitidas a las paredes del tanque.
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Fuente: Adaptado de guias para el disefio de reservorios elevados de agua potable.
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Para el disefio de la losa de cubierta se consideran como cargas actuantes el peso propio y
la carga viva estimada; mientras que, para el disefio de la losa de fondo, se considera el
empuje del agua con el tanque completamente lleno y los momentos en los extremos

producidos por el empotramiento, el peso de la losa y la pared.
2.4.2.- Sismicidad
Es la actividad sismica de una region determinada y es caracterizada por:

» Magnitud
> Intensidad

> Frecuencia

No pueden predecirse los sismos en cuanto a magnitud, intensidad, ubicacion ni frecuencia.

Lo cual implica que solo se puede estudiar la sismicidad desde un enfoque probabilista.
2.4.2.1.- Respuesta de las estructuras ante los sismos

El movimiento sismico provoca que se mueva la base de cualquier estructura y esta misma,
se resista a ser movida, debido a su inercia lo que genera fuerzas sobre la estructura ya que

acelera a lamisma y el origen de estas fuerzas esta en la masa y rigidez lateral.

Las fuerzas de inercia inducen deformacion lateral en la estructura, la que al actuar sobre la
rigidez lateral de la misma produce fuerzas sismicas internas. Dado que una excitacion

sismica es un fenémeno dindmico y vibratorio.
2.4.2.2.- Criterios de disefio sismico

En sismos moderados y frecuencias pequefias se busca que las estructuras se mantengan
elasticas, mientras que en sismos de gran importancia las estructuras deben presentar un
comportamiento inelastico, deformandose mucho antes del colapso, aunque esto implique

dafios de importancia.

Debe tomarse en consideracion que, para el sismo maximo mas probable las estructuras no
deben presentar fallas estructurales mayores que pongan en riesgo la integridad del
elemento, la continuidad del servicio y mas importante aun, que su falla ocasione la pérdida

de vidas humanas.
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2.4.2.3.- Espectro de disefio

Frecuentemente, los espectros son determinados en términos de aceleracion, para poder
multiplicarlos por la masa del vibrador de 1 GL y asi poder determinar la fuerza necesaria
para obtener la deformacion maxima esperada. En la siguiente figura se muestran los

espectros de pseudoaceleracion normalizados.

Figura 6. Espectros de amplificacion dinamica de pseudoaceleraciones.
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Fuente: Guia Boliviana de Disefio Sismico.

A partir de éstos es posible determinar las frecuencias de corte del espectro, el periodo de
inicio de la meseta To, el periodo en el que finaliza la meseta de pseudoaceleracion Ts y

periodo en el que finaliza la rama de pseudovelocidad T..

El espectro de disefio es el espectro eléstico afectado por los factores de reducciéon R, de

importancia le y de topografia t.

2.4.2.4.- Masas para el analisis sismico
Para el célculo de la masa sismica se debe considerar la totalidad de las cargas permanentes
mas un porcentaje de la sobrecarga de uso, que no podra ser inferior al 25% en
construcciones destinadas a uso privado o al uso publico donde no es usual la aglomeracion
de personas o mobiliarios, ni menor a un 50% en construcciones donde es usual esa
aglomeracion. En almacenes se recomienda usar el 80% de la sobrecarga de uso y en

tanques o silos se debe considerar el 100%.
2.4.2.5.- Acciones sismicas sobre la estructura

Las estructuras regulares deben ser analizadas como minimo, para acciones sismicas

independientes seglin cada una de dos direcciones horizontales perpendiculares (en ambos
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sentidos) o aproximadamente perpendiculares o en las direcciones mas desfavorables para

el disefio.

En estructuras irregulares la accion sismica debe ser orientada en la direccion mas

desfavorable para el disefio.

Adicionalmente se deben considerar las solicitaciones sismicas verticales en toda la

estructura. Se recomienda utilizar como minimo el 20% de la aceleracion horizontal.
2.4.2.6.- Métodos de analisis sismico
e Analisis estatico
El método de analisis estatico sélo puede usarse en los siguientes casos:
- En zonas sismicas con So< 0,10.
- Estructuras sin irregularidades y que no exceden los 30 m de altura.

En el método de andlisis, la accion sismica se asimila a un sistema de fuerzas cuyos efectos

se calculan siguiendo los procedimientos de la estatica.
e Analisis modal espectral

Se realizara un analisis para determinar los modos naturales de vibracién de la estructura.
El analisis incluira el numero suficiente de modos de vibracion de manera que se alcance
por lo menos la participaciébn modal del 90% de la masa sismica en cada direccion
horizontal ortogonal.

e Analisis lineal tiempo-historia

El andlisis lineal tiempo-historia consiste en el andlisis de un modelo matematico lineal de
la estructura, que determina su respuesta ante varios registros de aceleracion, a traves de
métodos de integracion numeérica. Los registros de aceleracion deben ser compatibles con el

espectro de respuesta de disefio del lugar de emplazamiento de la obra.
2.4.3.- Estructura de sustentacion de la edificacion
e Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y que,
por lo general, estan solicitados principalmente a flexion.
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Las vigas sometidas a flexion se calcularan a partir de los valores de calculo de las

resistencias de los materiales y de los valores mayorados de las cargas y demas acciones.

Se consideran como vigas de gran canto las vigas rectas generalmente de seccidn constante
y cuya relacion entre la luz y el canto total, I/h, es inferior a 2, si son simplemente apoyadas

0 a 2,5 si son vigas continuas.

e Columnas

Las columnas se calcularan a partir de los valores de calculo de las resistencias de los

materiales y de los valores mayorados de las cargas y demas acciones.

Cuando la esbeltez de la columna sea apreciable, se comprobaran las condiciones de

pandeo.
Si existe esfuerzo cortante y/o torsion, se calculara la pieza frente a dichos esfuerzos.

Mientras no se indique lo contrario, las especificaciones dadas para los elementos
sometidos a compresion, armados con estribos, tienen validez para los elementos a

compresion zunchados.

Cuando algunas de las armaduras principales sean susceptibles de trabajar en traccion, se

comprobaran las condiciones de adherencia, asi como las de figuracion de la pieza.
e Muros

Se trata aqui de las piezas prisméticas verticales de seccidn horizontal rectangular, cuyo
ancho es igual o inferior a 1/5 de su longitud y que estan sometidas a cargas verticales y/o a

fuerzas horizontales que actuan en el plano medio del muro.

Los esfuerzos que actuan en la superficie media de un muro pueden determinarse mediante
calculo lineal, plastico, o no lineal. El célculo lineal puede, en general, efectuarse partiendo
de las secciones brutas y adoptando como coeficiente de Poisson, un valor comprendido
entre 0 y 0,2. Dicho célculo es valido para los estados limites tanto de utilizacion como

ultimos. El célculo pléastico s6lo puede hacerse aplicando métodos especiales.
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e Losas

Una losa es una estructura limitada por dos planos paralelos de separacion h, siendo el
espesor h pequefio frente a las otras dimensiones. Las losas se encuentran sometidas

fundamentalmente a esfuerzos de flexion, en dos direcciones o en una sola direccion.

En las losas de espesor constante, sustentadas en sus cuatro bordes, cualquiera que sea la
forma de sustentacion de cada uno de ellos: simple apoyo, semi empotramiento o
empotramiento perfecto; el canto total no sera inferior a 1/40, ni a 8 cm, siendo “1” la luz

correspondiente al vano méas pequefio.

Para el calculo de los esfuerzos en las placas existen dos grandes grupos de métodos. Los
métodos clasicos, fundados en la teoria de la elasticidad y los métodos en rotura, fundados

en la teoria de la plasticidad.
2.4.4.- Fundaciones

Toda fundacion ha de garantizar, de forma permanente, la estabilidad de la obra que
soporta. Por ello, debera calcularse teniendo en cuenta, por una parte, el adecuado
coeficiente de seguridad frente al hundimiento; por otra, los asientos que pueden
producirse, los cuales deben ser compatibles, con la capacidad de formacién de la
estructura cimentada, con el fin a que la misma va destinada y con la calidad del terreno

que sirve de sustentacion.

Los elementos de fundacion se dimensionaran para resistir, no solo las cargas actuantes

sino también las reacciones inducidas.
En el célculo de fundaciones se realizan 2 tipos diferentes de célculo:

-Calculos geotécnicos o referentes al terreno, como las presiones que actian sobre el mismo
y sus asientos. Estos calculos se suelen hacer para las solicitaciones de servicio (acciones
caracteristicas) y las comprobaciones se refieren a valores admisibles. La razon es que sélo
para presiones relativamente pequefias, en comparacion con la presion de hundimiento,
puede suponerse que el suelo se comporta linealmente, siendo entonces posible calcular la
distribucion de presiones en el mismo. Si el calculo de esfuerzos se ha hecho partiendo de

acciones mayoradas, serd necesario desmayorar los esfuerzos que actlan sobre la
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fundacion. Esto no siempre es facil o posible y exige a veces repetir el calculo de esfuerzos

partiendo de acciones sin mayorar.

Por otra parte, para la comprobacion de presiones sobre la base de la fundacion se prescinde
a veces del peso del suelo excavado (situado sobre dicha base hasta el nivel del terreno
natural), ya que el suelo de la base estaba, antes de efectuar la excavacion, en equilibrio con

dicho peso.

-Célculos estructurales o referentes a los elementos de fundacion de hormigdn armado
(zapatas, losas y pilotes). Estos calculos se efecttan en el estado limite dltimo y en ellos se

utilizan las acciones (y esfuerzos transmitidos por la estructura) mayoradas.

En estos célculos se prescinde del peso de los elementos de hormigdn - pues al fraguar éste
(estado inicial) el peso se transmite al suelo sin causar tensiones ni deformaciones - y del
peso del suelo o rellenos repartidos uniformemente sobre la base de la cimentacion - pues
estos pesos se equilibran con reacciones iguales y opuestas del suelo y tampoco causan

esfuerzos en la cimentacion.

Como coeficiente de seguridad se considera y=3 para la combinacién mas desfavorable de
las acciones de peso propio, sobrecarga normal de uso y viento; y y=2 para la combinacion

mas desfavorable de las acciones de peso propio, sobrecargas maximas, viento y sismo.

Si la fundacion va a estar en terrenos potencialmente agresivos para el hormigén, habra que
tener en cuenta esta circunstancia, en la fase de proyecto, ya que ello puede influir en la
eleccion del tipo de cemento méas adecuado, en el dimensionamiento del elemento de

fundacion, etc.
2.4.4.1.- Losas de fundacién

Cuando el terreno sea heterogéneo, para repartir mejor la carga y reducir los asientos
diferenciales, es recomendable sustituir la fundacion a base de zapatas por losas de

fundacion.

Igualmente, cuando la resistencia del terreno sea insuficiente para soportar las tensiones a
que daria lugar una fundacién sobre zapatas aisladas, y no resulta posible o aconsejable
profundizar la fundacién hasta la cota de un terreno de mayor resistencia, se pueden utilizar

losas de fundacidn, nervadas o macizas.
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La estructura que se vaya a fundar, no debera estar sometida a sobre carga que presenten
asimetrias importantes, capaces de originar asientos diferenciales elevados en las distintas

zonas de la losa de fundacion.

Figura 7. Tipos comunes de losas de fundacion.
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Fuente: Libro Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones.
2.4.4.2.- Disefio estructural de losas de fundacion

El disefio estructural de una losa de fundacion se efectia mediante dos métodos
convencionales: el método rigido convencional y el método flexible aproximado. También

se puede utilizar los métodos de la diferencia finita y del método finito.
2.4.4.3.- Vigas de cimentacion

Se entiende por viga de cimentacion aquella sobre la que apoyan dos o mas pilares. En este

caso se supone que la distribucion transversal es uniforme.

Se admite, como procedimiento suficientemente correcto, el calculo de la fundacion como
viga sobre apoyo elastico formando parte integrante de la estructura. A estos efectos, se
supone que la tensidn del terreno, en cada punto, es proporcional al descenso de la viga,
siendo el factor de proporcionalidad el coeficiente de balasto del suelo, funcion del tipo de

géste.
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Figura 8. Distribucién de presiones.
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El céalculo de la viga de cimentacion supuesta aislada de la estructura, requiere la
consideracién de la deformabilidad del conjunto suelo, cimiento y estructura. En el caso de
una estructura rigida y cimiento rigido, se puede suponer que la distribucién de presiones
del suelo es linealmente variable y calcular los esfuerzos isostaticamente, a partir de las

cargas conocidas en los pilares y de la distribucion de presiones.

Cuando la estructura es flexible, ya sea para un cimiento rigido o flexible, puede adoptarse,

con razonable aproximacién, el calculo como viga sobre apoyo elastico.

Para el caso de una estructura rigida y cimiento flexible, el procedimiento de célculo es
complejo y requiere un estudio especial, ya que el calculo como viga sobre apoyo eléstico,
no se puede aplicar debido a que la gran rigidez de la superestructura o viga, obliga a que
la desnivelacion entre los distintos puntos de enlace de los soportes con la cimentacién sea

lineal.
2.4.5.- Esfuerzos a los que se someten las vigas
2.4.5.1.- Flexion

Los esfuerzos normales producidos por el momento flexionante se Illaman esfuerzos por
flexion y las relaciones entre estos esfuerzos y el momento flexionante se expresan

mediante la férmula de la flexion:

o=— 3

Esta expresion indica que el esfuerzo debido a la flexién en cualquier seccion es
directamente proporcional a la distancia del punto considerado a la linea neutra. Una forma

mas comun se obtiene sustituyendo y por la ¢ del elemento mas alejado de la linea neutra.
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El cociente I/c se llama mddulo de resistencia de la seccidn, y se designa con la letra S, por

lo que la férmula de la seccion queda:

S

Omax = 5 (4)
Donde:

omax= Esfuerzo maximo en las fibras mas externas de la viga.

M= Momento flexionante en la seccion de interés.

c= Distancia del eje centroidal de la viga a las fibras mas externas.

I= Momento de inercia de la seccion transversal con respecto a su eje centroidal.
2.4.5.2.- Cortante

Instrucciones para calcular esfuerzos cortantes en vigas

El objetivo general es calcular el esfuerzo cortante en cualquier posicion especificada en la
viga y cualquier eje especificado en la seccion transversal con la formula general de

cortante.

=2 (5)

It

Donde:

V= Fuerza cortante en la seccion.

Q= Momento estatico con respecto al eje neutro.

I= Momento de inercia de la seccién con respecto al eje neutro.
t= Espesor donde se calcula es esfuerzo.

1. Determine la fuerza cortante vertical V en la seccion de interes.

2. Localice el centroide de toda la seccidn transversal y trace el eje neutro a traves del

centroide.

3. Calcule el momento de inercia de la seccion con respecto al eje neutro.
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4. Identifique el eje con respecto al cual se va a calcular el esfuerzo cortante y determine el

espesor t en dicho eje.

5. Calcule Q (el primer momento), con respecto al eje neutro del area parcial alejada del eje

de interés.
6. Finalmente se calcula el esfuerzo cortante con la ecuacion.

La fuerza cortante de disefio, V, se debe determinar a partir de las fuerzas estaticas en la
parte del elemento comprendida entre las caras del nudo. La direccion de la fuerza cortante
depende de las magnitudes relativas de las cargas gravitacionales y el cortante generado por

los momentos en los extremos.
2.4.6.- Esfuerzos a los que se someten los pilares
2.4.6.1.- Pandeo

El fendmeno de pandeo no es una falla del material del cual esta hecho el pilar; es una falla
del pilar en su conjunto para conservar su forma. Este tipo de falla se llama inestabilidad

elastica.

Un pilar tiende a pandearse siempre en la direccion en la cual es mas flexible. Como la
resistencia a la flexion varia con el momento de inercia, el valor de | en la férmula de Euler

es siempre el menor momento de inercia de la seccion recta.

La férmula de Euler también demuestra que la carga critica que puede producir el pandeo
no depende de la resistencia del material, sino de sus dimensiones y del médulo eléstico.

Para que la formula de Euler sea aplicable, el esfuerzo que se produzca en el pandeo no
debe exceder al limite de proporcionalidad. Para determinar este esfuerzo, se sustituye en

la formula el momento de inercia I por Ar?,

P Exm?
A wmne (6)

Donde:
E= Modulo de elasticidad.
L= Longitud de la columna.

A= Area de la seccion.
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R= Radio de giro minimo.
2.4.7.- Esfuerzos a los que se somete la fundacion
2.4.7.1.- Punzonamiento

Son esfuerzos generados por traccion que se producen en elementos de dos direcciones las

cuales trabajan en flexion.

Para la comprobacion a punzonamiento, se tomard como seccion de referencia en la cual
debe hacerse la comprobacion, aquella seccion perpendicular a la base de la zapata,
formada por el conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del pilar que se

cimienta, a una distancia igual a la mitad de su canto util del elemento de fundacion.

En la seccién de referencia asi definida, se tomara como resistencia virtual de calculo del

hormigdn, a esfuerzo cortante, el valor 2fcy, siendo fcv:

fop = 0,131 % . /fckz 7

fcv= Resistencia de calculo del hormigon a esfuerzo cortante.

Donde:

fck= Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

Figura 9. Esfuerzos de punzonamiento.
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Fuente: Adaptado de Disefio completo de zapata de hormigdn armado.

Si, la tension que deba absorberse fuese superior a 2fcy, serd preciso disponer armadura de
punzonamiento. De cualquier forma, aunque se disponga esta armadura, no sera admisible

una tension que exceda de 3fy.
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Al realizar la comprobacion de punzonamiento, resulta mas conveniente, aumentar el canto

del elemento de cimentacion, en lugar de colocar armadura adicional de punzonamiento.
2.4.8.- Materiales utilizados
2.4.8.1.- Hormigon

El hormigon basicamente es una piedra artificial formada con la dosificacion adecuada de

cuatro elementos que son: cemento, arena, grava y agua.
e Cemento

El cemento es un material aglomerante que tiene las propiedades de adherencia y cohesion
requerida para unir fragmentos minerales entre si, formando una sélida continua, de

resistencia y durabilidad adecuada.

Para la elaboracion de los distintos tipos de hormigones se debe hacer uso solo de cementos
que cumplan las exigencias de las normas bolivianas referentes al Cemento Pértland (NB
2.1-001 hasta NB 2.1-014). En ningln caso se debe utilizar cementos desconocidos o que

no lleven el sello de calidad otorgado por el organismo competente.

El proceso de manufactura del cemento consiste, esencialmente, en la trituracion de
los materiales crudos (caliza y arcilla); su mezcla en proporciones apropiadas; y su
calcinacion a una temperatura aproximada de 1400 °C, dentro de un cilindro rotativo,
lo que provoca una fusion parcial del material, conformandose bolas de producto
Ilamadas clinker: El clinker es enfriado y luego es molido junto con el yeso hasta

convertirlo en un polvo fino llamado cemento Portland.

Se recomienda que, si la manipulacion del cemento se va a realizar por medios mecanicos,
su temperatura no exceda de setenta grados centigrados; y si se va a realizar a mano, no

exceda del mayor de los dos limites siguientes:
a) Cuarenta grados centigrados (40°C).
b) Temperatura ambiente més cinco grados centigrados (5°C).

Cuando la temperatura del cemento exceda 70°C, deberd comprobarse con anterioridad a su
empleo, que éste no presenta tendencia a experimentar falso fraguado: de otro modo su

empleo no esta permitido, hasta que se produzca el enfriamiento.
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e Aridos
En los hormigones estructurales, los agregados ocupan alrededor de las tres cuartas partes

del volumen total del hormigon; el volumen restante estd constituido por pasta endurecida

de cemento, agua sin combinar y burbujas de aire.

La naturaleza de los aridos y su preparacion seran tales que permitan garantizar la adecuada
resistencia y durabilidad del hormigdn, asi como las demas caracteristicas que se exijan en

el pliego de especificaciones técnicas.

Como é&ridos para la fabricacion de hormigones, pueden emplearse arenas y gravas
obtenidas de yacimientos naturales, rocas trituradas u otros productos cuyo empleo se
encuentre aceptado por la practica, o resulte aconsejable como consecuencia de estudios

realizados en laboratorio.

Se entiende por “arena” o “arido fino”, el arido o fraccion del mismo que pasa por el tamiz
de 5 mm de malla; por “grava” o “arido grueso”, el que resulte retenido por dicho tamiz; y
por “4rido total” aquel que de por si o por mezcla, posee las proporciones de arena y grava

adecuadas para fabricar el hormigdn necesario en el caso particular que se considere.

Los aridos deberdn almacenarse de tal forma que queden protegidos de una posible
contaminacion por el ambiente, y especialmente por el terreno, no debiendo mezclarse de
forma incontrolada los distintos tamafios. Deberan también adoptarse las necesarias
precauciones para eliminar en lo posible la segregacion, tanto durante el almacenamiento

como durante su transporte.
e Agua

Casi cualquier agua natural que se pueda beber (potable) y que no tiene un sabor u olor
marcado, puede utilizarse como agua de mezclado en la elaboracion de concreto. Cuando
las impurezas en el agua de mezclado son excesivas, pueden afectar no sélo el tiempo de
fraguado, la resistencia del hormigon y la estabilidad volumétrica (variacion dimensional),
sino que también pueden provocar eflorescencia o corrosion en el refuerzo. Siempre que

sea posible, debe evitarse el agua con altas concentraciones de solidos disueltos.

En general, podran ser utilizadas tanto para el amasado como para el curado del hormigén

en obra, todas las aguas consideradas como aceptables por la préactica.
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Toda agua de calidad dudosa, deberd ser sometida a analisis previos en un laboratorio

legalmente autorizado.
e Aditivos

Podra autorizarse el empleo de aditivos, siempre que se justifique, mediante los oportunos
ensayos realizados en laboratorio legalmente autorizado, que la sustancia o0 sustancias,
agregadas en las proporciones y en las condiciones previstas, produce el efecto deseado sin

riesgos para la resistencia y la durabilidad del hormigdn o la durabilidad de las armaduras.

Se llama la atencion, expresamente, sobre los riesgos que puede ocasionar la utilizacion del
cloruro calcico como aditivo en el hormigdn armado. En ningun caso podré utilizarse como

aditivo el cloruro sodico o cualquier producto que lo contenga.

Cuando estos productos estén constituidos por la mezcla de varios componentes que se
suministren por separado, serd preciso mezclarlos y homogeneizarlos antes de su
utilizacion.

Tanto la calidad como las condiciones de almacenamiento y utilizacion, deberan aparecer

claramente especificadas en los correspondientes envases, o en los documentos de

suministro, o en ambos.
2.4.8.2.- Acero

El acero es una aleacion basada en hierro, que contiene carbono y pequefias cantidades de
otros elementos quimicos metalicos. Generalmente el carbono representa entre el 0,5 %y el

1,5% de la aleacién para formar el acero.

El acero utilizado en estructuras (barras y cables) es un material apto para resistir
solicitaciones traccionantes, lo que lo convierte en el componente ideal para combinarse
técnicamente con el hormigén simple, con el conforma el hormigdén armado y el hormigon

preesforzado.

Ademas, el acero en barras estd en capacidad de resistir eficientemente solicitaciones de
cortante y de torsién, aunque por su costo mucho mas elevado que el del hormigon simple,

el porcentaje volumétrico del acero dentro del hormigén armado y del hormigon
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preesforzado es relativamente pequefio (generalmente entre 0,5% y 3%, dependiendo del

elemento estructural).

Varillas desde 10 hasta 25 mm de didmetro, se las consigue directamente en el mercado, en
longitudes de 6, 9, y 12 m, a partir de ese diametro se las fabrica bajo pedido. Varillas de

menos de 10 mm se las expende en rollos.
2.5 ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
2.5.1.- Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas son la parte de los documentos del contrato que definen las
exigencias de calidad de un proyecto que se va a construir. Estas definen exactamente lo
que el propietario quiere y dan esa informacién al supervisor para que supervise y controle

adecuadamente el proyecto.

Los planos definen la geometria de un proyecto incluyendo sus dimensiones, formas y
detalles. Las especificaciones complementan a los planos, ya que proveen la informacién
que no puede ser mostrada en forma gréfica, o aquella que es muy larga para ser ubicada
entre los planos. Ademas, las especificaciones técnicas definen los requerimientos
detallados para cada trabajo en cuanto a materiales, equipos, y calidad de la mano de obra
que seran incorporados dentro del proyecto. De igual forma, describen los procedimientos
que deben seguirse dentro de la construccion de dicho proyecto, es decir, detallan la
ejecucion del trabajo que se realizara en campo. (Vanessa Lora, 2011)

2.5.2.- Precios unitarios

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse al
contratista por unidad de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto,
especificaciones de construccion y normas de calidad, la integraciéon de este requiere del

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

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

recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo.
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Los precios unitarios de los conceptos de trabajo deberan expresarse por regla general en
moneda nacional, salvo aquéllos que necesariamente requieran recursos de procedencia
extranjera. Las dependencias y entidades, previa justificacion, podran cotizar y contratar en

moneda extranjera. (José Rayon, 2007)
2.5.3.- Computos metricos
El objeto que cumplen los computos métricos dentro de una obra es:
a) Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.
b) Determinar la cantidad de material necesario para ejecutar una obra.
c) Establecer volumenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de obra.

Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y volimenes que
requieran el manejo de férmulas geométricas; los términos computo, cubicacion y metrado
son palabras equivalentes. No obstante, de su simplicidad, el computo métrico requiere del
conocimiento de procedimientos constructivos y de un trabajo ordenado y sistematico. La
responsabilidad de la persona encargada de los computos, es de mucha importancia, debido
a que este trabajo puede representar pérdidas o ganancias a los propietarios o contratistas.
(Uriel Padilla, 2012)

2.5.4.- Presupuesto
Algunas definiciones de presupuestar:

e Es la prediccion monetaria que representa realizar una actividad o tarea
determinada.

e Calculo aproximado del costo de una obra.

e Es la expresion en cifras monetarias del programa de trabajo previsto en un
proyecto.

e Es el monto que se autoriza como apropiacion para invertir en la materializacion de

un proyecto especifico.

Presupuestar una obra, es establecer de qué estd compuesta (composicion cualitativa) y

cuantas unidades de cada componente se requieren (composicion cuantitativa) para,
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finalmente, aplicar precios a cada uno y obtener su valor en un momento dado. (Uriel
Padilla, 2012)

2.5.5.- Planeamiento y cronograma de obra

Mediante la planeacion del proyecto se determina el curso de accion para que un proyecto
cumpla sus etapas y satisfaga de manera acertada los objetivos de calidad, costos, tiempo y
rendimiento técnico. Para el desarrollo de la planeacion es de vital importancia tener en
cuenta la necesidad del cliente ademaés de la planeacidn por etapas de los procesos a realizar
como: la realizacién del cronograma de actividades, el plan de aseguramiento de calidad,
gestién de compras y contratos, el plan de manejo ambiental y el plan de administracion de

riesgos.

Un cronograma de obra civil es un grafico en el cual se establecen actividades a realizar
durante la ejecucion de la obra estableciendo fechas de inicio y finalizacion ademas de las
holguras de cada una de las mencionadas. El cronograma se realiza con el fin de lograr un
debido proceso de la obra (evitar retrasos durante su ejecucién) ademas de proporcionar el
tiempo establecido para lo presupuestado. Los programas mas utilizados para realizar los
cronogramas de actividades para obras civiles son: Project, primavera y Excel. (David
Porras, 2015, p.26)
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CAPITULO I11.- INGENIERIA DEL PROYECTO
Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de
suelos de la zona del proyecto, se procedio a realizar el calculo estructural del tanque.
Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento, asi mismo, se

consideran los diferentes factores que intervienen en el calculo de este tipo de estructuras.
3.1 ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

Se realiz6 un recorrido por toda la zona para tener un conocimiento general del lugar. Se
observa que el terreno es relativamente plano; superficialmente estd constituido por un

suelo limoso organico con una cobertura vegetal, presenta una textura fina, en estado seco.
3.2 ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo natural, se realizd el ensayo de

SPT (Standard Penetration Test) en tres pozos, con profundidades de 4 m.

Figura 10. Ubicacion de los 3 pozos en el lugar de emplazamiento.

o VA

Fuente: Google Maps.

Para el disefio de la cimentacion se considerd los resultados obtenidos en el Estudio de

Mecanica de Suelos, comprendiendo los siguientes ensayos:

e Ensayo normalizado de carga SPT.
e Clasificacién del suelo segtn la AASHTO.
e Ensayo de limites de consistencia.

e Andlisis granulométrico de suelos.
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Los resultados del pozo Nro. 1, tiene la resistencia mas desfavorable. Siendo las

condiciones generales las siguientes:

-Estrato de apoyo de cimentacion: Areno limoso de textura fina, con baja plasticidad.
-Clasificacion del suelo: A-4 (2).

-Profundidad de excavacion: 4 metros.

-Capacidad portante admisible: 0,40 kg/cm?.

- No se encontrd agua subterrdnea a profundidad de sondeo por lo tanto no hay nivel

freatico.

Al ver que la capacidad portante del suelo es demasiado pequefia, se opt6 por realizar el

mejoramiento del terreno de fundacion.
El estudio de este suelo se encuentra en el Anexo 5.
3.2.1.-Mejoramiento del suelo
Se debe calcular el espesor que serd necesario compactar el material con mayor resistencia.

El esfuerzo ultimo del suelo natural es de 1,2 kg/cm?, el libro Jiménez Montoya y el Braja
M. Das indican que, para trabajar con la combinacién mas desfavorable de las acciones del
peso propio, sobrecarga de uso y viento se trabaja habitualmente con un factor de seguridad
y=3; sin embargo, ante las condiciones mas extremas (considerando el sismo) se trabaja con

un factor de seguridad y=2.

Se usa un factor de 2,5 para darle mas seguridad a la estructura, se toma en cuenta para el
célculo de mejoramiento una resistencia admisible de sadm=0,48 kg/cm?. Con este valor

se halla el espesor que se va mejorar el suelo.

El incremento total del esfuerzo Ac causado por toda el area cargada en el punto A se

puede obtener con la siguiente ecuacion:
Ao =qo*1 8)
Donde:

go= Carga superficial.
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I= Factor de influencia.
B= Ancho de la zapata.
L= Largo de la zapata.

z= Profundidad analizada.

SiVsw I=3*(X*W*E+tan_1x*—ﬁ) )
T \viw v v-w
SiVaW [=2w (W 1 1XYW oy (10)
T V+w \%4 V-w
m=— n=— V=m?+n®+1 W = m? x n? X=2*mxn

Para realizar el célculo geotécnico se trabaja con las cargas sin mayorar y no se toma en

cuenta el peso del suelo gue va sobre la cimentacion.
La losa de fundacién tiene un area de 13 m x 15 m.

Tabla 1. Valores de las cargas de las columnas.

Cargas sin mayorar de las columnas en KN
1 2 3 4 5 6 7 8 9 b))

1121,61|876,53 | 1126,90 | 1084,39 | 760,63 | 1077,64 | 1128,66 | 891,46 | 1129,70 | 9197,52

Fuente: Elaboracion propia.

_ CargaP
fo = Area
9197,52 k
=77 a7 g
G0 =315 = 47166877/,

La profundidad puede variar entre 1,5 ma 3 m.

Con una profundidad de 3 m:

1 10,83 x+4/11,94 1194+ 1 10,83 *+/11,94
= — % * +tan~?! + 1) = 0,95
T 11,94 + 29,34 11,94 11,94 — 29,34

Ao = qo * I = 4716,68 * 0,95

k k
Ac = 4486,92"9/ ,=045"9/_ ,
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Con 3 metros de espesor se llega a una resistencia de 0,45 kg/cm?, aun se puede disminuir
el espesor y llegar a una resistencia mas proxima de los 0,48 kg/cm?, porque adin se tiene un
rango de seguridad.

Con una profundidad de 1,5 m:

1 4333 %3478 4478+ 1 4 a1 1333 V3478 .\
M 4278 -46944 "

* ( *
m 44,78 + 469,44 44,78

) =0,99
Ao = qo * I = 4716,68 % 0,99

Ao = 4682,73 kg/m2 = 0,47 kg/cmz

Con 1,5 m queda un rango de seguridad que se podria seguir disminuyendo el espesor, pero
no es recomendable mejorar el suelo menos de un metro y medio. Por lo tanto, se va
mejorar 1,5 m de espesor ya que se verifica que resiste el suelo las presiones que transmite

la fundacion.

El material sera seleccionado y compactado, se usara un suelo mal graduado, no plastico,

de compacidad medianamente densa.

El libro Braja M. Das nos indica que por cada 2 metros de profundidad se aumenta 1 metro

a cada lado de la base de la fundacién. Por lo tanto, la seccidn que se va mejorar €s:
A mejorada=16,5mx14,5m

Figura 11. Seccion de mejoramiento.

C qo
| _— |

1.5

Ao

16,5 m

Fuente: Elaboracién propia.
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En este caso se realizo el ensayo de SPT (Standard Penetration Test) en cinco pozos, con

profundidades de 3 m.

Figura 12. Ubicacion de los 5 pozos en el lugar de emplazamiento.

Fuente: Google Maps.

Al obtener las 5 resistencias, se trabajara con los resultados del pozo Nro. 2, como medida
de seguridad, debido a que tiene la resistencia mas desfavorable. Siendo las condiciones
generales las siguientes:

-Estrato de apoyo de cimentacién: Suelo mal graduado de grava, arena 'y limo.
-Clasificacion del suelo: A-1-b (0).

-Profundidad de excavacion: 3 metros.

-Capacidad portante admisible: 1,65 kg/cm?.

-No se encontr6 agua subterranea a profundidad de sondeo por lo tanto no hay nivel

fredtico

Dicho estudio se encuentra en el Anexo 6.
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3.3 ANALISIS ARQUITECTONICO

Figura 13. Vista en perfil del tanque.

Fuente: Material otorgado por la empresa.
3.4 PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
3.4.1.- Descripcion de la estructura de sustentacion

El tanque elevado tiene una altura de 18 metros y cuenta con una capacidad de 153 m® que

son suficientes para una poblacion de 498 viviendas aproximadamente.

Estard formado por: Losa alivianada con viguetas pretensadas, losa maciza, vigas,

columnas, muros y losa de fundacion.
Del estudio de suelos se tiene que la capacidad portante del suelo es de 1,65 kg/cm?.

Para el calculo estructural se minorara esta resistencia en un 10% para ir a favor de la

seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad de la estructura.
Por lo tanto, la capacidad portante admisible del suelo a usar en el proyecto es:

Oaam = 1,485 kg/cm?
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3.4.2.- Normas aplicables

Todos los disefios y detalles estructurales del presente proyecto se desarrollaran de acuerdo

con las siguientes normas:

e CBH-87. Norma Boliviana del Hormigén Armado. Espariol, 1987.
e EHE-08 Instruccién del Hormigon Estructural.

e Norma Boliviana 1225001.

e Guia Boliviana de Disefio Sismico.

e Norma Boliviana 1225003-1 (Accién del viento).

¢ Norma Boliviana 1225002-1 (Sobrecargas).

3.4.3.- Parametros de disefo

Para efectos de analisis realizado al tanque elevado se ha adoptado para los elementos

estructurales los valores indicados a continuacion:
Resistencia de los materiales

-Hormigon armado: f'c= 250 kg/cm?.

-Acero de refuerzo: Fy= 5000 kg/cm?.
Peso especifico

-Hormigén: yH°= 2500 kg/m?.

-Agua: yAgua= 1000 kg/m?3,

-Mortero de cemento y arena: yH°= 2100 kg/m?.

-Suelo: yS= 1600 kg/m®.

3.5 ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

3.5.1.- Anélisis de cargas

La evaluacion de los efectos de fuerzas que actlan sobre la estructura se conforma por tres

categorias: permanentes, variables y accidentales.

Cargas permanentes: son aquellas fuerzas permanentes como las cargas muertas, que

tienen un peso que no varia en el tiempo.
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Cargas variables: son aquellas cargas que varian respecto al tiempo y afectan

considerablemente a la estructura. Las acciones variables son: la carga viva, el empuje

estatico del liquido y los efectos de cambio de temperatura.

Cargas accidentales: son aquellas cargas o acciones que se debe a fuerzas externas que se

generan por lapsos amplios 0 minimos, las cuales generan, de acuerdo a su intensidad,
dafios considerables a la estructura. Estas acciones son: fuerzas sismicas, explosiones,

incendios y otros fendbmenos que se podria suscitar.
3.5.1.1.- Carga permanente (Peso propio o carga muerta)

Incluye el peso propio de todos los elementos que conforman el sistema estructural a

analizar, asi como las cargas que actian permanentemente.
Peso propio de las columnas

Tabla 2. Datos geométricos de las columnas de los porticos.

Peso propio de las columnas
Seccion Area Peso
(cm) (cm2) (kg/m)
40x40 1600 400
25x25 625 156,25

Peso propio de las vigas

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3. Datos geométricos de las vigas de los porticos.
Peso propio de las vigas
Seccion Area Peso
(cm) (cm2) (kg/m)
25x45 1125 281,25
25x35 875 218,75

Fuente. Elaboracién propia.

Peso propio de la losa de fondo G1 (maciza):
hy =30cm

o kg kg
Gl =yH°*xh; = ZSOOﬁ* 0,30m = 750W
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Peso propio de la losa tapa G2 (alivianada):
h, =20cm

Vol =0,05%1x1+0,10%0,15*1* 2

Vol = 0,08 m3
k k
G2 = yH® * Vol = 2500 =2 + 0,08 m® = 200 —
m m

Peso propio de los muros G3:
h; =20cm

kg kg kg
G3 = yH°® * hy = 2500 — * 0,20 m = 500 — x 1m = 500 —
m m m

Carga del revoque en las paredes G4:

hy, =2cm
k k
G4 =yH° xh, = 2100—‘93* 0,02m = 42—‘92* Im = 42—g
m m m
Carpeta de nivelacion de hormigon G5:
hs =4 cm
. kg kg
G5 =yH° x hg = 2100W>|< 0,04m = 84W
Hormigdn sobre los muros debido a la pendiente de la cubierta G6:
Se toma la pendiente minima de 2%
—
09
O
S
| 4m
hg =8 cm

kg kg kg
G6 = YH° * hs = 2500 — * 0,08 m = 200 — x 1m = 200 —
m m m
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Carga de la escalera metalica G7:

k
67 =50-2
m

Carga del suelo sobre la losa de fundacion G8:
hg =2,20m

kg kg
G8 = ¥S * hg = 1600 — % 2,20 m = 3520 —
m m

3.5.1.2.- Sobrecargas (Carga viva)

Sobrecarga de uso para mantenimiento en la cubierta Q1:

kg
Q1 =100 e

Sobrecarga sobre la losa de fondo debido al peso del agua Q2:
h=240m

kg kg
Q2 =yAgua xh = 1000ﬁ *2,40m = 2400W

Sobrecarga debido al granizo Q3:
h=15cm

. kg kg
Q3 = yGranizo * h = 1000—3 *0,15m = 150—2
m m

Carga viva de los puntales Q4:
Ajpsa =8m*10m = 80m?/ 12 = 6,67 m?

5 KN/m? * 6,67m?
B 5m

Q4 = 6,67 KN/m

Los puntales se distribuiran en el nivel 6 y en el nivel 5 para el vaciado de la losa. En el
nivel 6 se colocara el 60% por lo tanto se toma en cuenta una carga de 4 KN/m y en el
grupo 5 un 40% que es una carga lineal de 2,67 KN/m.
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3.5.1.3.- Presion hidrostatica de agua

Para el caso de la presion del agua, los muros estan sometidos a fuerzas hidrostaticas. Asi
mismo el diagrama de esfuerzos se aplicara en los distintos puntos de estudio que se

propuso segun lo modelado en el Cypecad.

La presion hidrostatica varia de forma lineal, la altura total del agua es de 2,40 m
asumiendo que el tanque estd completamente lleno, por seguridad se deja un bordo libre de

por lo menos 20 cm.

Se cargara la estructura con el caso mas critico, tomando en cuenta la posibilidad de que el

tanque se llenara por completo.

Donde la altura es 0 m la presion es 0

kg kg
P1 =yAgua xh = 1000W* 00m= OW

Donde la altura es 2,40 m la presion es maxima

kg kg
P2 =yAgua * h = 1000ﬁ *2,40m = 2400W

3.5.2.- Carga de granizo
La carga de granizo se determinara por la siguiente formulacion:
Q = yGranizo * h

Donde el peso especifico en defecto se toma 1000 kg/m3, aunque el peso especifico del

granizo sea un poco menor que del agua, y “h” es la altura de acumulacion en m.

Como la pendiente de la cubierta es menor del 5% no se debe considerar una carga de

granizo menor de 100 kg/m?.

Segun datos historicos, la altura de acumulacion maxima en la ciudad de Yacuiba fue

aproximadamente de 15 cm.
. kg kg
Q = yGranizo x h = 1000W x0,15m = 150W

Se toma en cuenta una carga de 150 kg/m? para el granizo.
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3.5.3.- Cargas del viento

Las cargas de viento de disefio para edificios y otras estructuras, incluyendo tanto su

sistema principal resistente a la fuerza del viento como sus elementos componentes y de

revestimiento, se debe determinar siguiendo alguno de los procedimientos siguientes:

Método 1- Procedimiento analitico.

Meétodo 2- Procedimiento simplificado.

En este caso utilizaré el método analitico de la NB 1225003-1.

En el mes de enero del afio 2020 se tuvo una velocidad méaxima de 128 km/h.

1) Velocidad del viento= 35,5 m/s = 128 km/h (obtenido de los datos del senamhi)

Tabla 4. Velocidades de viento de la ciudad de Yacuiba.

2000 S 334 el N 33.4 N 27.8 S27.8 S$259 N37.1 S37.1 S37.1 N37.1 S37.1 S37.1
2001 S 55.6 SE22.2 W 24.1 N 29.7 S 185 N 27.8 S37.1 N37.1 S37.1 S37.1 S 46.3 S37.1
2002 S 46.3 S40.8 N37.1 N 33.4 S 334 N 37.1 N37.1 N 37.1 S37.1 N37.1 S 46.3 S37.1
2003 N 27.8 N 37.1 N 27.8 N 33.4 N 33.4 S27.8 N 33.4 S 46.3 S 55.6 N 46.3 N 46.3 S37.1
2004 N 33.4 S 334 N37.1 S 334 S 334 S 334 S 334 S37.1 N 37.1 N 46.3 S 46.3 N 33.4
2005 S 55.6 S$33.4] NE46.3 S$37.1 N 27.8 S37.1 N 33.4 S37.1 N 37.1 S 46.3 E37.1 S37.1
2006 S 334 HHE S 46.3 S$37.1 N 27.8 S 27.8 N 33.4 N 37.1 S37.1 S$37.1 N 33.4 S 55.6
2007 N 33.4 S$37.1 S 334 N 27.8 N 37.1 N 37.1 N37.1 S 46.3 e S 40.8 S 46.3 N37.1
2008 S 334 S 46.3 N 33.4 S37.1 S 46.3 S37.1 N37.1 S37.1 S37.1 S37.1 S37.1 N 33.4
2009 S37.1 N 27.8 N 29.7 N 27.8 N 29.7 N 27.8 S37.1 N 37.1 S 46.3 S 46.3 S 334 S27.8
2010 S37.1 N 33.4 S27.8 S27.8 S27.8 S37.1 S37.1 S37.1 N37.1 N37.1 N37.1 S 46.3
2011 S 334 S 334 S37.1 N 29.7 S 25.9] NNE27.8 S27.8 S37.1 N37.1 S 315 S37.1 N 27.8
2012 N22.2 N 31.5 N 27.8 N 27.8 N 27.8 S24.1 N 27.8 N37.1 N37.1 S37.1 S37.1 N37.1
PAK] S27.8 S 334 N 33.4 S 334 S 334 N 27.8 S 334 S 334 S 334 S 334 N 31.5 N31.5
2014 S 37.1] NNE46.3 S27.8 N 27.8 N 18.5 N 27.8 S27.8 N 33.4 S 334 N 33.4 S27.8] NE334
2015 S 29.7 S27.8] NE27.8] SSE27.8] NE22.2 SE27.8] NE33.4 NE27.8] SSW 27.8 NE33.4 e ke
2016 leiee ke laiee HkrE el Hkrk leiee Hkkk leiee kel flaiee el
2017 fleiee Hkrx fleiee HkrE Hkrx Fkkk flaiee Hkrk leiee fleiee Hrrk Hkrx
2018 NE29.0 NE26.0] SSW 26.0 NE33.0 N 33.0 NE29.0|SSW 28.0] SSW 31.0] ENE33.0] SSW 29.0] SSW 33.0] NE33.0
2019 SSW 29.0] SSW 29.0{ SSW 33.0] SSW 22.0)SSW 27.0]JWNW 29.0] ENE27.0] NNE27.0] SSW 27.0] ENE27.0 NE33.0] ENE27.0
PLrIOmm\V SW 128.0] ENE27.0] ENE22.0 HHE FrrE FrEE e *xxxl ENE27.8 $120.5 e HHx

Fuente: SENAMHI.

Factor de direccionalidad Kq= 0,9 para un tanque rectangular.

2) Factor de importancia I= 1,15 (Categoria IV ya que se trata de una estructura esencial y

necesaria para la dotacion de agua potable).

3) Coeficiente de exposicion K= 1,17 (Categoria C). Terrenos abiertos planos.
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4) Factor topografico K= 1 ya que es un terreno plano.
5) Factor de efecto rafaga Gs= 0,85 para estructura rigida.

6) Es una edificacion abierta ya que, a excepcion del tanque, la estructura esta formada solo
por vigas y columnas.

7) Coeficiente de presion interna GCpi= 0 (Edificio abierto).
8) Presion dindmica.
g, =0,613 K, « K, «K;xV? 1] (11)
q, = 0,613 1,17 * 1% 0,9 = 35,52 x 1,15
g, = 935,50 - ~ 93,5 =2
9) Coeficientes de presion externa Cp (Segun Tabla 7.2.1-2)

Tabla 5. Coeficientes de presion en paredes Cp.

Superficie L/IB Cp Usar con
Pared a Barlovento Todas 08 Q:
0-1 -0,5
Pared a Sotavento 2 -0.3 Q:
=4 -0,2
Paredes Laterales Todas 0,7 Q:

Fuente: APNB 1225003-1.
Barlovento Cp=0,8
Sotavento Cp=0,5
Laterales C,=0,7
10) Carga de viento de disefio
P = qGrC, — q;(GCyy) 12)
pg = 93,5 * 0,85 * 0,80 = 63,58 kg/mz
ps = 93,5 * 0,85 * 0,50 = 39,74 kg/m2

p,=935+0,85+0,70 = 5563 I/ ,
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3.5.4.- Andlisis sismico

Figura 14. Mapa Probabilistico del Sismo.
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Fuente: Guia Boliviana de Disefo Sismico.

El proyecto se encuentra ubicado en el municipio de Yacuiba, el cual se encuentra

localizado sobre una Zona de Amenaza Sismica Baja a Moderada (Zona Oriental).
Zona 3 con una aceleracion de So= 10% g, como se observa en la figura anterior.

Factor de importancia

Segun el nivel de seguridad estructural que deben tener las edificaciones, son cuatro tipos:
I, I, 1y 1V, asignandose un factor de importancia.

La obra se encuentra en el Tipo Il con un factor de importancia de le = 1, ya que se

considera que al momento de fallar no provoca incendios o fugas de contaminantes.
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Tabla 6. Factores de Importancia.

Tipo I,
v 1.5
111 1.3
I 1.0
1 0.0

Fuente: Guia Boliviana de Disefio Sismico.
Tipo de suelo

Para suelos granulares se pueden considerar los resultados de ensayos de penetracion

estandar Neo Yy para suelos cohesivos la resistencia al corte en condicion no drenada Sy.

Tabla 7. Tipos de suelo.

Suelo Descripcion
SO Roca dura
S1 Roca
S2 Suelo muy rigido - roca blanda
S3 Suelo rigido
S4 Suelo blando
S5 Requiere un analisis de respuesta de sitio

Fuente: Guia Boliviana de Disefo Sismico.

S3-Suelo rigido, con resultados de ensayos de penetraciéon estdndar Neo entre 15 — 50
golpes.

Factor de amplificacion topogréafica T = 1.
Factor de modificacion de respuesta R =5y Cd = 4,5.
Tablas de Fa y Fv en funcion de la aceleraciéon méaxima del suelo

Los efectos del tipo de suelo en la accion sismica se pueden considerar a partir de la

aplicacion de los factores Fa y Fv en funcion de la aceleracion maxima del suelo PGA (So).
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Tabla 8. Coeficiente de sitio de periodo corto Fa.

Tipo de So
suelo  <0.067  0.133 0.2 0.267 0.333 > 0.4
S0 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
s1 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
S2 13 1.3 1.2 1.1 1.1 1.1
3 1.6 1.4 1.2 1.1 1.1 1.1
S84 2.4 1.7 1.3 1.2 1.2 1.2
Fuente: Guia Boliviana de Disefio Sismico.
Fa=1,5
Tabla 9. Coeficiente de sitio de periodo largo F..
Tipo de Sy
suelo  <(0.044  0.089 0.133 0.178 0222 >0.267
S0 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
S1 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
s2 1.5 1.5 1.5 15 1.5 1.4
s3 2.4 22 2.0 1.9 1.8 1.7
sS4 4.2 3.3 2.8 2.4 2.4 2.4
Fuente: Guia Boliviana de Disefio Sismico.
Fv=2,15

Espectro de respuesta para disefio

Tabla 10. Parametrizacion del espectro elastico.

Rama Pseudoaceleracion (Sae)
T
T<T Fa-SO-(1+1.5-—)
Ty
To<T< Ty 25-F, -5,
peren 155 5,
TL<T ISEJS()TL
T2

Fuente: Guia Boliviana de Disefo Sismico.
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Tabla 11. Periodos limite.

Ty Ts T
E E, E
0.15 - = 0.6 — 4.2
I 1 I

Fuente: Guia Boliviana de Disefo Sismico.

Ty = 0,15 1> 0,22 Ts = 0,6 215 0,86 T, =4 215 5,13
= k = = E3 = = E3 =
0o 15 ST 5 T L 1,5  ”
Donde:
To= Periodo de inicio de la meseta.
Ts= Periodo en que finaliza la meseta de pseudoaceleracion.
TL= Periodo en que finaliza la rama de pseudoaceleracion.
Fv = Coeficiente de sitio de periodo largo.
Fa = Coeficiente de sitio de periodo corto.
Figura 15. Espectro eléstico.
040 038 038 ESPECTRO ELASTICO
035
= 1
*5 030 Iy
o2 (11
% 0,20 : I
) 1
o olsl |
Q015 &y
[a)
2010 !
n | |
o
005 I 1
| |
0,00 1
(N 1l 2 3 4 51 6 7 8 9 10
To Ts Tl PERIODO (seg)
Fuente: Elaboracién propia.
Coeficiente de respuesta sismica
2,5xFaxSo
Cs =2
®/re)
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Donde:

Cs=Es el coeficiente de respuesta sismica.
Fa= Coeficiente de sitio de periodo corto.
So= Aceleracion maxima del suelo.

R= Factor de reduccion.

le= Factor de importancia.

2,5+%1,5%0,10
Cs = = 0,075

/D

Periodo fundamental aproximado

Para estructuras de hasta 12 pisos, en que cada piso tiene una altura de 3 metros se puede

calcular con la siguiente ecuacion:
T, =0,10*N (14)
Donde N es el nimero de pisos.
T,=010%7=0,7
3.5.5.- Célculo de la adherencia de la armadura con el hormigén

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigdn circundante, la

tension tangencial de adherencia, tiene que cumplir la limitacion:

Va
=—4 <
Tp 0 ordsme = Tha (15)

Donde:

Vd= Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud.
d= Canto util de la seccion.

n= Ndmero de barras por unidad de longitud.

u= Perimetro de cada barra.

Tod= Resistencia de célculo para adherencia.

Thu= Tension de rotura de adherencia.
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Esta condicion debe comprobarse en todos los elementos sometidos a punzonamiento
(placas y cimentaciones) y en los demés elementos que lleven barras de diametro superior a

25 mm. Se verifica en la viga mas critica que se encuentra en la losa maciza:

2
_Tbu3(fck> _10.63 25 2 _
4 =16 ’ 25) " 16 |Gz8) T MR

_ 263,06 KN
T 0,9%45cm 9 5,03 cm

KN
Tp = 0,143 — = 1,43 MPa < 7,11 MPa Cumple!!!
cm?

3.5.5.1.- Anclaje de barras corrugadas

En los anclajes, los extremos de las barras pueden terminar en prolongacién recta, en

gancho o en patilla; también pueden anclarse las barras mediante ganchos en U.

Cuando puedan existir efectos dindmicos (por ejemplo, en zonas sismicas), las longitudes

de anclaje deben aumentarse en 109.

La longitud de anclaje por prolongacion recta I, para barras corrugadas, tanto en traccion

como en compresion, viene dada por las formulas:
PARA LAS BARRAS DE @16 mm

e Para barras en posicion I:

Iy =m@? 2220 > 15cm (16)

500
l,; =15%1,6% > 20 *1,6 = 15cm

lp; =384cm>40cm = 15cm  Por lo tanto, l,; = 56 cm

e Para barras en posicion II:
lp i = 1,4m@? 2 220 > 15 cm (17)

500
I,y =14%15%1,6% > 7 x1,6 >15cm
Iy =5376cm =>58cm = 15cm Por lo tanto,ly;; = 74 cm

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en

traccion permite reducir la longitud neta de anclaje a:

lpeta = 0,7 %56 > 10 * 1,6 > 15 cm (18)
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lheta =39,2cm =16 cm = 15 cm Por lo tanto Lyeq = 39,2 cm

Si las barras trabajan a compresion, tales terminaciones no son eficaces, por lo que no
reduce la longitud Ip.

PARA LAS BARRAS DE @12 mm

e Para barras en posicion I:

k
lb,=m®22%¢2150m

500
l,; =15%1,2% > 20 *1,2>15cm

lp; =216 cm=>30cm = 15cm  Por lo tanto, l; = 42 cm

e Para barras en posicion II:

k
I, = 1,4m@p? > %(25 > 15cm

500
Iy =14%15%1,2% > 7 x1,2>15cm
Iy =3024cm >428cm = 15cm Por lo tanto,l, ; = 54,8 cm

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en
traccion permite reducir la longitud neta de anclaje a:

lheta =0,7%42>10%1,2 > 15cm
lheta =29,4cm =12 cm = 15 cm Por lo tanto Lyerq = 29,4 cm

Tabla 12. Valores del coeficiente m.

. . m
Hormigon A0 256 TAH 500 | AH 600
H15 18
H175 16 21
H 20 14 19 23
H 25 12 15 19
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
H 40 8 11 15
H 50 7 10 14

Fuente: Norma CBH-87.
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Figura 16. Posicion 1 y 1l en las vigas.

':E;
POSICION I [ATERTSNRRRRANERRNTNET] '6'
COMPRESION | Illlllllllilllllllllll c

{19 s

POSICION I | a1
TRACCION —

Lnwig 1

Fuente: Norma CBH-87.

3.5.6.- Comprobacion de esfuerzos maximos del portico mas solicitado

Para esta verificacion se cargara el portico N°3 transversal de la tapa del tanque, con la
hipo6tesis mas critica de manera que se pueda obtener las envolventes con las mayores

solicitaciones en el portico.

e Cargas aplicadas

v" Peso propio de la losa 200 * 1,6 x4m = 1280 kg
v’ Sobre carga de uso 100 ¥ 1,6 * 4m = 640 kg
v Carga de nieve 150 * 1,6 * 4m = 960 k‘g

Cada carga fue mayorada por el coeficiente segiin norma y fue multiplicada por la longitud
con la que se encontro el area de influencia de resistencia que tendran las vigas, obteniendo

la carga distribuida para encontrar los esfuerzos.

Para hacer la verificacion manual se trabajara con el Método de Distribucion de Momentos.
e Secciones de las vigas y columnas

Vigas de 25cm x 35cm

Columnas de 25cm x 25¢cm
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Figura 17. Cargas aplicadas en el portico N°3.

16,00KN/m
12,80KN/m
F F
A 24KN/m B 24KN/m C
7 . TN - NS FS Y AS
Fuente: Elaboracién propia.
e Momentos de inercia
3
[ = bxh
12
Donde:
I= Momento de inercia.
b= Base del elemento.
h= Altura del elemento.
3 3
I, = 2% = 89322,92 cm* I, = 2228
e Factor de rigidez
k=1
L
Donde:
K= Factor de rigidez.
I= Momento de inercia.
L= Longitud del elemento.
89322,92 cm* 3
Kyigas = = 178,64 cm

500 cm
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= 32552,08 cm*

(20)



32552,08 cm*

KcoLumnas = 60 em 125,20 cm?

e Factor de distribucion

-Paranudo Dy F

FD = 178,64 = 0,588
DEYFE ™ 178,64 + 125,20
FD = 125,20 = 0,412
DAYFC ™ 178 64 + 125,20
-Para nudo E
FD = 178,64 = 0,370
EDYEF ™ 178,64 + 178,64 + 125,20
FDpp = 125,20 = 0,260
EB ™ 178,64 + 178,64 + 125,20
e Momentos fijos
28,80KN/m
\\\
N Sm
q*1? 288x%5°2
Mpg = Mgp = 12 = 1 =60 KN *m
24, 00KN/m
\M\‘
N 2,60m
q*1? 24x2,6°
Myp = Mgp = 20 = 20 =811 KN*m
q*1? 24x2,6°
MDA:MED: == :5,4'1KN*m

30 30
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Figura 18. Aplicacion del método de distribucién de momentos.

24,45

—-48,90 48,90 —-54,45
-5,55 1,11 -11,1 5,55
0 0 0 0
60 -60 &0 -60
0,588 0,37000,370 0,588 ‘ |
o =] = =
52 ® e FIZ o Lla
][ A R
]
g | Qoo —
3las B JEl Jei
Ofln= 7 T D

Fuente: Elaboracion propia.

> Mp= 54
—54,41 = 16,36 — Ax x 2,6
Ax = 27,2KN Cx = 27,2KN
> Me= 48,90
Ay *5 — 16 — 27,2 % 2,60 — 28,85 2,5 = 48,90
Ay = 99 KN Cy = 99 KN
YFy=0

28,810 — 99 — 99 = By

By = 130 KN
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Figura 19. Fuerzas internas en el portico.

lan enl
EEI 4 4 4 lqg
D < F
4 4
— T99 Tﬁﬁ € Tsa 99T A
5
385 EITEN
272 _ |a 2 el 272
T 7 T

TISO

Fuente: Elaboracion propia.

ENVOLVENTES OBTENIDAS MANUALMENTE

Figura 20. Diagrama de cortantes obtenidas manualmente.

79KN 61KN
4KN \% 4KN
61KN 79KN
27,2KN e7.ekN
7 T T

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 21. Diagrama de momentos obtenidos manualmente.

S4,45KN 54,45KN

48,90KN

N

I,

7

A\

34,45K]

leﬁsw 0.13K
P

N
s

L

16.39KN

@m

Fuente: Elaboracién propia.
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ENVOLVENTES OBTENIDAS DEL CYPECAD

Figura 22. Diagrama de cortantes obtenidas del Cypecad.

75,65KN 63,76KN
24 ,95KN % 26,13KN
22 BekN 85,75KN
18,46KN 18,18KN
T I T

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 23. Diagrama de momentos obtenidas del Cypecad.

S1,B1IKN 61,64KN
48,44KN
9,21KN W W 9,47KN
0,18KN
18,B89KN 0,13KN 18.68KN
VI G 7z

Fuente: Elaboracion propia.
Conclusion:

Luego de encontrar las envolventes de los esfuerzos del portico de célculo y comparar con
la envolvente obtenida mediante el programa, se puede observar que, los esfuerzos son
mayores realizando la verificacion y la distribucion de cargas de manera manual, esto se
debe a que el programa realiza muchas mas iteraciones de distribucion de cargas y de

calculo, arrojando un resultado mucho mas optimizado que el realizado de manera manual.
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Tabla 13. Resumen de las cortantes obtenidas.

Cortantes obtenidas

Columna | Cypecad | Manual | % | Viga | Cypecad | Manual | %
A 18,46 272 [32% | D 75,65 79 4%
D 24,95 4 84% | E 72,81 61 19%
C 18,18 272 |33% | E 63,76 61 5%
F 26,13 4 85% | F 85,75 79 9%

Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 14. Resumen de los momentos obtenidos.
Momentos obtenidos

Columna | Cypecad | Manual | % | Viga | Cypecad |Manual| %
A 18,89 16,39 [15% | D 51,81 54,45 | 5%
D 9,21 5445 |83% | E 48,44 48,9 1%
C 18,68 16,39 |14% | E 48,44 48,9 1%
F 9,47 5445 [83% | F 61,64 54,45 | 13%

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.7.- Verificacion manual de los elementos de la estructura porticada

Se realiza la verificacion manual de los siguientes elementos estructurales:

El calculo manual se realizaré en aquella losa correspondiente a las columnas C6, C9, C5y

Disefio de la losa alivianada.

Disefio de la losa base.

Disefio de una viga.

Disefio de una columna.

Disefio de la losa de fundacion.

3.5.7.1.- Disefio estructural de la losa alivianada

C8, que se la identifica como losa 4.

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formado por:

Viguetas pretensadas

Complemento aligerante de Plastoform

Losa superior de hormigon
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Figura 24. Vista en planta de la disposicién de las viguetas.

LOSA N° 4

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
CON LA NORMA CBH-87
Se adopta las siguientes resistencias caracteristicas del hormigon:
f'cp= 40 MPa = 400 kg/cm? Hormigon Pretensado
fck= 25 MPa = 250 kg/cm? Hormigén Armado

La tensién de rotura dltima del acero pretensado (Segln la guia de productos
CONCRETEC) es:

fp max= 1800 MPa = 18000 kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero:
fyk= 500 Mpa = 5000 kg/cm?
La luz de célculo se medira entre los ejes de los elementos de apoyo.
L= 3,90 m Luz de calculo para las viguetas pretensadas
Propiedades geométricas de los materiales:

e Dimensiones del plastoform.- 15x43x100 (Segin la guia de productos
CONCRETEC)
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Figura 25. Dimensiones sacadas de CONCRETEC.

32cm

§ | / | |
L

wa gl

39 cm

43 cm
I |

Fuente: Elaboraciéon propia.

e Dimensiones de la vigueta pretensada.- (Segin la guia de productos:
CONCRETEC)

Altura: 12 cm Ancho: 12 cm

e Losa superior de hormigon armado.- El espesor minimo de la losa superior
hormigonada en obra (ho), con pieza aligerante, no deberd ser menor a 50 mm,

ademas cumplira la siguiente condicién:
ho>e/6>2cm (21)
ho > 16/6 = 2,667 cm
Finalmente se toma una altura minima de: ho= 50 mm

Figura 26. Espesor minimo de la carpeta de hormigon.

Geometria

Espesor capa compresion (a) cm Ancho del nervio (d) cm
Canto de bovedila (b) cm Ancho longitudinal cm
Intereje (c) cm Incremento del anchao del nervio cm

a L= T =) T T T T L=

ANED ARED 4NED

:= ¢

Fuente: Programa estructural CYPECAD 2018.

e Calculo del ancho efectivo (be)

El ancho efectivo del ala es igual al ancho del nervio méas un quinto de la distancia entre

puntos de momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene que:
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be=by+7*lo<bh (22)

Donde:

be= Ancho efectivo (cm).

bo= Ancho del nervio de la vigueta pretensada= 12 cm
lo= Luz entre puntos de momentos nulos= 3,90 m

b= Separacion real entre viguetas= 50 cm
1
b, = 12+§*39O =90 cm
Como en ningln caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas,
entonces se tiene que:
b, =50 cm
e Calculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia

Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando el concepto de la seccion
transformada, mediante el cual el concreto colocada in situ de menor calidad puede
transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto pre colado de mas alta

calidad. Si se desea transformar del hormigén armado al hormigon pretensado:

E
fe=gp*fep = fo=nxfop (23)
Donde:
fc; Ec= Esfuerzo, mddulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.

fcp; Ecp= Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigén pretensado respectivamente.

n= Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor calidad
puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto precolado de mas

calidad.

n=-< (24)

60



19000 * \/fck

n=
19000 * /fcp

e Calculo de las caracteristicas geométricas:

_|fck 25_079
~ fer  J40 7

Figura 27. Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

r

3cm

6cm

3cm

4 5cm

1,5em 2em

Ac= 79,50 cm?
C1=7,104 cm
C2=4,896 cm

Ixc = 1115,456 cm“

12cm

7,1cm
4.5cm

5.5cm

4.9cm

2,5cm 1,5cm

2cm

4em

et -

4cm 4cm

12cm

Fuente: Elaboracién propia.
Area de la seccion transversal de la vigueta.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecanico inferior.

Momento de inercia con respecto al eje Xx.

Figura 28. Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.

-

S50 cm

=g}

5cm
=
[

-
<

8cm

16 cm

Ac= 312,50 cm?

16 cm

Fuente: Elaboracion propia.

Area de la carpeta de hormigon.
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C.1=10,456 cm Brazo mecanico superior.
C>=9,542 cm Brazo mecanico inferior.
Ixc = 1862,591 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.

Figura 29. Caracteristicas geométricas de la seccion compuesta de la losa.

-

T 50 ¢cm

£ §
L& |
&
o
16 em - 3em 12 cm 3em 16 cm
L = i g - —~} ."4
Fuente: Elaboracion propia.
A = 392 cm? Area de la seccion compuesta.
C1=5,82cm Brazo mecanico superior.
C>=14,180cm Brazo mecénico inferior.
Ixc = 11573,677 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.

e Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas
Se hace que la seccion tome la forma de una seccioén en T:

bxh3 1%12
=— = b= e (25)

I

(26)

Lyigueta = Ixc * 1
a) Para la vigueta pretensada:
IxCep=ao mpa = 1115,456 cm*  Momento de inercia de la vigueta.
h=12cm Altura considerada para la vigueta.
n=1/0,79=1,266 Coeficiente modular.

le viguetageg=o5 ypq = Ixc *n = 1412,167 cm*
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Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

112

btr viguetafcg=25s MPa h3

_ 1412,167 * 12

ber viguetafcg=25 MPa 123

=9,807cm

by viguetascp=so MPa b viguetasck=zs Mpa 't
b, viguetasep=so Mpa — 9,807 x 0,79 = 7,747 cm

b) Para la carpeta de hormigoén colado in situ:
IxCfer=25 mpa = 1862,591 cm*  Momento de inercia con respecto al eje x.

h=8cm  Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm de espesor.
n=0,79 Coeficiente modular.

I, =1, n

ES
H°A®fck=40 MPa Cfck=25 MPa

I = 1862,591 % 0,79 = 1471,447 cm*

e H°A° fck =40 MPa
Para una seccion rectangular se tiene que:

_I*12

ber carpetdfcp=soMPa ~  p3

_1471,447 x 12

btr carpetdfcp=40 MPa g3 = 34,487 cm
[ %12
btr carpetafck=2s MPa = h_3
1862,591 * 12
by carpetasci=2s MPa g3 = 43,655 cm

¢) Finalmente, la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera:

-Toda la seccion con una resistencia de fck=25 MPa
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Figura 30. Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

| 43.66Cm |
£ £
3 Fck=25MPa 3
L. D.79¢m —l
Fuente: Elaboracion propia.

A. = 466,76 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C1=6,52cm Brazo mecanico superior.
C>=13,48cm Brazo mecénico inferior.
Ixc = 12 063,7074 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

-Toda la seccidn con una resistencia de fcp=40 MPa.

Figura 31. Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

r 34.5lcm 7
S —
3 | Fck = 40 MPa &
.
L.75em
Fuente: Elaboracién propia.

A: = 369,08 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C1=6,51cm Brazo mecanico superior.
C>=13,48cm Brazo mecéanico inferior.
Ixc = 9545,032 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.
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e Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada
PPpeso propio de 1atosa = 200 Kg/m? = 2 KN /m?
SCsobrecarga de nieve = 150 Kg/m? = 1,50 KN /m?
SCsobrecarga de uso = 100 Kg/m? = 1 KN/m?
Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L=3,90 m
Separacion entre viguetas: b=0,50 m
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga muerta: CM= 2 KN/m?* 0,5m =1 KN/m=100 kg/m
Sobrecarga viva: SC= 2,50 KN/m?* 0,5m =1,25 KN/m=125 kg/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
Qk=1+1,25 = 2,25 KN/m = 225 kg/m Cargas de servicio
Qd=1,6*2,25 = 3,6 KN/m =360 kg/m Cargas ponderadas

e Verificacion de la vigueta pretensada

La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigon

pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes:

Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de las

piezas.

Como resultado de ello, el pre dimensionamiento de la seccion debe tener en cuenta tanto

estas condiciones tensionales como las de cumplimiento de los estados limites.

Limitacion de la fuerza de pretensado inicial.- De acuerdo a la EHE, la fuerza de

pretensado inicial, Po, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no superior

al menor de los limites siguientes:

0,75 fomaxk ;  0,90fpg
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Donde:

fp max k= 1800 MPa: Carga unitaria méxima de rotura o tension de rotura ultima del acero de
pretensado, obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.

fp k= 500 MPa: Limite elastico caracteristico del acero.
0,75 * fPmaxk = 0,75 * 1800 = 1350 MPa = 13500 kg/cm?
0,90 * fp, = 0,90 * 500 = 450 MPa = 4500 kg/cm?

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de pre esfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fpx = 1350 MPa = 13500 kg/cm?

Resistencia a compresion del hormigdn a los 7 dias.- Resistencia a la compresion
especificada del hormigon en el momento de la carga inicial o en el momento de aplicar la
fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad el hormigdn tendré una resistencia del 80% de la

prevista a los 28 dias.
f'ei = 0,80 * 40 = 32 MPa = 320 kg/cm?

Calculo del momento maximo que deberda resistir la losa alivianada.- Las viguetas

serén calculadas como elementos simplemente apoyados:

Qk =2,25 KN/m Cargas de servicio.

L=390m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.

Resolviendo se tiene que:

Ra=4,387 KN =451,4 kg Re=4,387 KN=451,4 kg
M, = 4278 KN +m = 42780 kg * cm

e Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexion en vigas

no agrietadas

Siempre que la viga permanezca sin agrietarse y que tanto el concreto como el acero sean

esforzados dentro del limite elastico, los esfuerzos en el concreto pueden hallarse usando
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conocidas ecuaciones de la mecéanica, basados en el comportamiento elastico. En la practica

actual, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel de las cargas de servicio.

Todos los efectos producidos en la estructura se deben analizar mediante el siguiente

gréfico el cual muestra el comportamiento de la estructura a lo largo del tiempo.

Figura 32. Esfuerzos en vigas a flexion.

MG, PseC, P

I I A V&
9—}—&__ T v )
o
R-e
+Mo'Icz _ Po'i'cz _% 0.6 fC"f

Fuente: Libro de Jiménez Montoya.

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la aproximacion de
esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo los estados de carga

que controlan el disefio.

Las tensiones en las fibras superior e inferior de la viga seran calculadas mediante las

siguientes inecuaciones de condicién, donde los esfuerzos de compresion son de signo

negativo:
t=0
fro = — oo ST B < £, (28)
fao = Moz R T > (29)
=00
frop = ey TG P > (30)
foem = P - (BRI G _PR < f (31)
Donde:

Mo= Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kg*cm).
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Mt= Momento debido a la totalidad de las cargas (kg*cm).
C1= Brazo mecénico superior (cm).
C»= Brazo mecénico inferior (cm).

Ic= Momento de inercia en la seccidn con respecto al eje que pasa por el centro de gravedad

de la seccion cg (cm®).

A= Area de la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (cm?).

Po= Fuerza de pretensado inicial (kg).

E= Excentricidad maxima de los cables de pretensado con respecto al cg (cm).

oo= Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.

= Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.

fii= Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia (MPa).
fei= Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente despueés de la trasferencia.

fer= Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las

pérdidas.

fi= Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las pérdidas.
f'c= Resistencia a la compresion especificada del hormigon a utilizar en el disefio (MPa).
f'ci= Resistencia a la compresion especificada del hormigon a utilizar en el disefio (MPa).

Esfuerzos permisibles del hormigdn.- Las limitaciones sugeridas son:
fti = 0,8 % \/]Ta (32)
fii = 0,8 /320 = 14,31kg/cm? = 1,43 MPa
foo=—06x*f"_ (33)
fri = —0,6 320 = —192kg/cm? = —19,2 MPa
fer = =045+ f' (34)

fer = —0,45 400 = —180kg/cm? = — 18 MPa
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fer =16 /[, (35)
fir = 1,6 ¥ V400 = 32kg/cm? = 3,2MPa
Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

e Se define una seccion de la vigueta y con el hormigon colado in situ la seccién
compuesta, para luego determinar sus caracteristicas geométricas.
e Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a

realizar un proceso iterativo hasta la seccién optima y la fuerza de pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:

Figura 33. Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.

1

Jem 6cm 3em

Scm
1,5¢m 2em

7.7cm

4,5¢cm

12¢m
6.56cm

4.9cm

2 8gem® 2,02cm
2,5¢cm  1,5¢m

1,6cm

Fuente: Elaboracion propia.

_XA;xd 0,126%3+%15+0,126 * (1,5 +5,5)
Yep = YA, 0,126 * 4

=2,875cm

e El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta:
Y HeA= 25 KN/m3

Avigueta= 79,50 cm?

KN  (1m)? , KN
q = Vyeae * Avigueta =25 —=« W * 79,50cm~ = 0,0019875 %

L=390 cm
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12 KN (390cm)?
M, = q*g— 00019875—m*T 37,79 KN * cm = 3778,73 kg * cm

e El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:
Mg= 427,80 kg*m = 42780 kg*cm

1) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actlan las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada:

Ac= 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C1=7,104 cm Brazo mecanico superior.
C2=4,896 cm Brazo mecénico inferior.

Ixc = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto al eje X.
a=0,95 Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.
f'e= 40 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.

eo= 4,896-2,875= 2,021 cm Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al punto de

aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especificada del hormigdn en el momento de la carga inicial o

en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:
f'ei = 0,80 x40 = 32 MPa

Realizando operacion y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

t=0
1 Ig*Ag Mo*Clo
Po < ox Goo) * (fu + 700 1 (36)
P < 1 1115,456 * 79,5 1431 + 3778,73 x 7,104
* *
0= 0,95 (79,5 * 2,021 7,104 — 1115,456) (14, 1115,456
P, < 138098,28 kg = 1380,98 KN I
1 Ig*Ag Mo*Czo
Po S ox Gooe) * (fu + 752 I (37)
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1115,456 * 79,5 3778,73 * 4,896

Po <595 Gos w2021+ 2896+ 1115456 12T 1115456 0 !

Py <£10236,43 kg = 102,36 KN 11

Cumpliéndose que:

fio < fii 14.31 kg/cm? < 14.31 kg/cm?

f20 > fei -191.9 kg/cm? > -192 kg/cm?

2) Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta homogeneizada:

A: = 369,08 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C1=6,51cm Brazo mecanico superior.

C2=13,48 cm Brazo mecénico inferior.

Ixc = 9545,032 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

hf=8cm Altura de la carpeta de compresion.

=085 Factor de pérdidas a largo plazo.

f' = 40 MPa Resistencia caracteristica de compresion a los 278 dias.

eo = 13,48-2,875=10,605 cm Excentricidad desde el eje neutro de la seccion compuesta al

punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Realizando operacién y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

=w

Ip*Ap MT%*C1q

Fo = (ﬁ*(Aw*ew*cm—Im)) * lel Tlep) (38)
b > 9545,032 * 369,08 42780+651 oo
* —
0= (0,85 * (369,08 x 10,605 * 6,51 — 9545,032)) ( 9545,032 )

Py > —39226,02 kg = —392,26 KN Il

Ip*Ag MpCaq
Po 2 Giecarin) * ¢ o) Y (39)
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9545,032 * 369,08 42780 * 13,48

Po = ( ) * (
0,85 * (369,08 * 10,605 * 13,48 + 9545,032) 9545,032

Py > 1890,20 kg = 1890 KN IV
Cumpliéndose que:
froo> for -179.9 kg/cm? > -180 kg/cm?
fooo < fir 31.9 kg/cm? < 32 kg/cm?
3) Dando el siguiente conjunto solucién para la fuerza de pretensado:
Py; < 138098,28 kg = 1380,98 KN
Py < 10236,43 kg = 102,36 KN
Porr = —39226,02 kg = —392,26 KN
Porv = 1890,20 kg = 18,90 KN

Figura 34. Conjunto solucion de la fuerza de pretensado.

R

-39226,02kg  1890,20kg 10236,43kg 138098,28kg

Fuente: Elaboracion propia.
4) Verificacion de la fuerza de pretensado
Se verifica la fuerza de pretensado inicial:
Py = fps * Aps
fou = 1800 MPa
fps = 0,75*fpy = 0,75*1800 = 1350 MPa
Aps @4 mm) = 0,126 cm?

Ng4 mm = 4 NUmero de cables a usar de @4 mm
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Aps :Aps (@4 mm) * Ngamm = 0,504 cm?

kg
*
cm?

Py = 13500 0,504cm? = 6804 kg = 68,04 KN

Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucién:
Poiv <Po < Poui
1890,20 kg <6804 kg<10236,43 kg Satisfactorio
5) Verificacion de la armadura
Bajo el mismo analisis que se realiza para secciones en T sometidas a flexion simple
0=0,85*fci* be* y - Ag* fos (41)
Mg = 0,85 * fixbe * y * (d - 0,5*y) (42)

La segunda es una ecuacion de segundo grado en “y”, que permite obtener la profundidad

de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.
Mg = 42780 kg*cm

f'ei = 32 MPa = 320 kg/cm?

fou = 1800 MPa = 18000 kg/cm?

fos = 0,75 * fpu = 1350 MPa = 13500 kg/cm?
d=20-2,875=17,125cm

be = 34,51 cm

42780 = 0,85 * 320 * 34,51 * y * (17,125-0,5*y)
y=0,268cm  Profundidad del bloque de compresion
Operando en la primera ecuacion se tiene:
0=0,85*320 * 34,51 * 0,268 — As * 13500

As = 0,186 cm?

Por lo tanto, se tiene que:

Aps > As 0,504 cm? > 0,186 cm?  Satisfactorio
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6) Calculo del momento flector altimo.- Una expresion que da una buena aproximacion

en piezas pretensadas para la estimacion del momento flector dltimo es la siguiente:
My =0,90 * d * Ap * s (43)
Donde:
My= Momento flector ultimo de agotamiento de la pieza en flexion.
d = Distancia de la fibra superior al centro de gravedad de la armadura= 17,125 cm
A, = Area de la armadura de pretensado= 0,504 cm?
fps = Tension del acero de pretensado= 1350 MPa
My =0,90 * 17,125* 0,504 * 13500 = 104866,65 kg*cm=1048,67 KN*cm
CON LA NORMA 1225001

Se adopta las siguientes resistencias caracteristicas del hormigoén:

ficp= 40 MPa = 400 kg/cm? Hormigén Pretensado

fck= 21 MPa = 210 kg/cm? Hormigén Armado

fyk= 500 Mpa = 5000 kg/cm? Acero

e Célculo del espesor de la losa alivianada

e= (44)
e= 3.675 =0,15m~=20cm
25 '
e Metrado de cargas

a) Carga Muerta
PPpeso propio de 1a 10sa = 200 Kg/m? = 2 KN /m? Total WD = 200kg/m

b) Carga Viva
SCsobrecarga de uso = 100 Kg/m? = 1 KN /m? Total WL = 100kg/m

c) Carga ultima (De disefio)
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Wy =12+«WD+1,6 WL =1,2%200+ 1,6 «100 = 400 Kg/m?
d) Carga ultima por vigueta
WUyigueta = Wy * b = 400 % 0,50 = 200 Kg/m
e Calculo de los momentos ultimos resistentes
My, =@ *w = f'c* bw = d*(1 — 0,59w)
Donde:
@= Factor de reduccion.
w= Cuantia maxima.
f’c= Resistencia caracteristica del H°A.
bw= Ancho de la vigueta o ancho considerando el plastoform.
d= Canto util.

» Mur (apoyos)

My, = 0,9 % 0,31875 % 210 = 12 * (20 — 3,5)2(1 — 0,59 ,0,31875)

M, = 159 802,56 kg —cm =1598,02kg —m

» Mur (tramos)

My, = 0,9 % 0,31875 * 210 * 50 * (20 — 3,5)2(1 — 0,59 * ,0,31875)

M,, = 66584399 kg —cm = 6 658,44kg —m

e Calculo de los momentos maximos

Figura 35. Distribucion de la carga sobre la vigueta.

200kg/m

3,55 m E 3,55 m

>

]

Fuente: Elaboracion propia.
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Momentos negativos - En los apoyos

APOyOA  —xW x [2 = —x200 % 3,90? = 126,75 Kg —m

ApOyoB < W x 2 = 2% 200+ 3,902 = 338 Kg —m

ApoyoC  —x W x [* = —x 200 * 3,902 = 126,75 Kg —m

Momentos positivos - En los tramos

Tramo AB  —x W x L2 = =% 200 * 3,90% = 217,29 Kg —m

Tramo BC =W # [2 = —x 200 + 3,90? = 217,29 Kg —m

Figura 36. Diagrama de los momentos.

126,73 kg*m 338 kg¥m

126,75 kg*m

217,29 kg¥m 217,29 kg¥*m

Fuente: Elaboracion propia.

e Areadel acero

Mu

As = ——F—
R

__ Asxfy
- 0,85*frc*xb

Donde:

As= Area requerida de acero.
Mu= Momento maximo.

@= Factor de reduccion.

fy= Resistencia caracteristica del acero.
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f’c= Resistencia caracteristica del H°A.

b= Ancho de la vigueta.

d= Canto util.

ApoyoA => As=0,17cm® => 1@ 8 mm (As=0,503 cm?)

ApoyoB => As=0,47cm®> => 10 8 mm (As=0,503 cm?)

ApoyoC => As=0,17cm®> => 1@ 8 mm (As=0,503 cm?)

Tramo AB => As=0,30cm? => 1@ 8 mm (As=0,503 cm?)

Tramo BC => As=0,30cm® => 10 8 mm (As=0,503 cm?)
3.5.7.2.- Disefio estructural de la losa maciza (base)

Para el calculo manual se eligié la losa N°2 que se encuentra rodeada de las vigas 10, 6, 8 y
4,

Figura 37. Vista en planta de la losa maciza.

LOSA N° 2

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
CON LA NORMA CBH-87

Para hallar los momentos y reacciones se utilizan las tablas de CZERNY, que se encuentran
en el Anexo 7.
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Figura 38. Continuidad de la losa.

5m

/s

CASO 3

4m

Fuente: Elaboracién propia.
Lx=4m ; Ly=5m ; €=125 ; Lx/M40=125 ; A=20m?
Donde:
Lx= Longitud menor de la losa.
Ly= Longitud mayor de la losa.
€= Coeficiente para las tablas de czerny.
A= Area de la losa en estudio.
Se adopta como altura de la losa de mayor espesor h=30 cm.
Cargas:
PP = 750 kg/m?
Chivelacién = 84 kg/m?
PA= 2400 kg/m?
TOTAL (q) = 3234 kg/m?

ESFUERZOS GENERALIZADOS EN LA LOZA SEGUN CZERNY

i e
Si: €= = (48)
€= > = 1,25
=7=1

Se saca los valores de la tabla del CASO 3 para un € = 1,25:
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Tabla 15. Valores obtenidos de la tabla de Czerny.

mx 28
my 45,6
nx 11,1
ny 12,9
Vx1 0,381
Vyl 0,254
Vx2 0,218
Vy2 0,147

Fuente: Elaboraciéon propia.

_q*Lx® 323447
T omx 28

Mx = 1848 kg *m

_q*Lx* 323447

M - = 1134,74
Y my 45,6 34,74 kg »m
X a* La? 3234+ 4° 4661,62 k
- — i = — k
x nx 11,1 ’ grm
q * Lx? 3234 * 42
Xy =— = — =—4011,16 kg *m

ny 12,9
Rx1 = q*Lx * Vx1 = 3234 * 4 % 0,381 = 4928,62 kg
Rx2 = q * Lx * Vx2 = 3234 * 4 % 0,218 = 2820,05 kg
Ryl =q*Ly*Vyl =3234%5 0,254 = 4107,18 kg
Ry2=q*Ly*Vy2=3234%5%0,147 = 2376,99 kg
DIRECCION X

e Armadura positiva

Momento en la direccion que se requiere la armadura. M= 1848 kg*m

Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal). bw=1m

Altura total de la losa. h=30cm

Recubrimiento de la armadura en losas. r=2,5cm

Altura util. d=h-r=30-25=27,5cm
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Coeficiente de minoracion del hormigon. ye=15
Coeficiente de minoracion del acero. ye=1,15
Coeficiente de mayoracion de cargas. 6=16
Resistencia del hormigon y acero

fck = 25 MPa = 250 kg/cm?

fyk = 500 MPa = 5000 kg/cm?

Resistencia de calculo

Jow _22MPa o 166,667 kg/cm?
= —_-——= * =
fcd ,yc 1,50 ) g/cm
fyk 500 MPa 2
fyd = I = ]_,T * 10 = 4347,826 kg/cm
Mayoracion de cargas
3=16 Md= 1848*1,6 = 2956,8 kg*m

Calculo del momento reducido

_ Md
- by*d2+fcq

g (49)

Donde:

Md= Momento en la direccidn que se requiere la armadura.
bw= Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal).

d= Altura util.

fcd= Resistencia de disefio del hormigon.

_ 2956,8 kg *m
"~ 1m * (27,5 cm)? * 166,667 kg /cm?

e = 0,023

De tablas se determina el momento reducido de calculo limite
El wim = 0,319 para el acero de CA-50

Si se cumple: pd < plim CUMPLE

80



Se calcula la cuantia mecanica en funcion del momento reducido de célculo (Tabla

Universal para Flexion Simple o Compuesta)
(momento reducido) pg = wg(cuantia mecanica)
Iterando de tablas ws = 0,031

Calculo de la armadura de la losa

As=ws*bw*d*% (50)

Donde:
ws= Cuantia mecanica.

fyd= Resistencia de calculo del acero.

Ag = 0,031 % 100 * 27,5 * 166,667 = 3,27 cm?/m
4347,826
Verificacién del area minima
Wsmin = 0,0015
Asmin = Wsmin * by * d (51)

Ag min = 0,0015 * 100 * 27,5 = 4,125 cm?/m
Por norma se trabaja con el valor mayor de la armadura minima y de la calculada
Ag = 4,125 cm?/m

Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

Area total

Se determina el niUmero de barras: N = ———— =525
Area de la barra

Se asume 6 barras para L=1 metro, con un espaciamiento de:

L — QxN
e = de barras (52)
Nde barrast1

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):
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# de
barras
6 10 13

Numero de barras final, en toda la longitud de la losa:

$(mm) | Espaciamiento(cm)

o __ Longitud total

Espaciamiento

500 cm
= + 1 =395 =~ 40 barras
13 cm
# de -
barras | @@@m) | Espaciamiento(cm)
40 10 13

e Armadura negativa
Momento en la direccion que se requiere la armadura. X=-4661,62 kg*m
Mayoracion de cargas
60=16 Md=4661,62*1,6 = 7458,59 kg*m
Calculo del momento reducido

_ Md
Ha = g v d2 « fog

Donde:

Md= Momento en la direccidn que se requiere la armadura.
bw= Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal).

d= Altura util.

fcd= Resistencia de célculo del hormigon a compresion.

7458,59 kg *m

_ = 0,059
Ha = I« (27,5 cm)? = 166,667 kg /cm?

De tablas se determina el momento reducido de calculo limite
El wim = 0,319 para el acero de CA-50

Si se cumple: pd < plim CUMPLE
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Se calcula la cuantia mecanica en funcion del momento reducido de célculo (Tabla

Universal para Flexion Simple o Compuesta)
(momento reducido) pg = wg(cuantia mecanica)
Iterando de tablas ws = 0,063

Calculo de la armadura de la losa

fcd

As =ws* b, *x d * Y
Donde:
ws= Cuantia mecanica.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

A 0,063 « 100 x 27,5 bkl 6,64 cm?
= * * ¥ — =
s T © * 347,826 - OOEem/m

Verificacion del area minima
Ws min = 0,0015
As min = Wsmin * by * d
Ag min = 0,0015 % 100 * 27,5 = 4,125 cm?/m
Por norma se trabaja con el valor mayor de la armadura minima y de la calculada
A; = 6,64 cm?/m

Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

. , A total
Se determina el nimero de barras: Ne = 2% _g46
Area de la barra

Se asume 9 barras para L=1 metro, con un espaciamiento de:

L — Q= Nde barras
e= =9cm

Nde barras +1

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):
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# de
barras

9 10 9

Numero de barras final, en toda la longitud de la losa:

$(mm) | Espaciamiento(cm)

Longitud total 500 cm
° = — 1= +1=056,5~57barras
Espaciamiento 9cm
bzﬁzs $(mm) | Espaciamiento(cm)
57 10 9

DIRECCION Y

e Armadura positiva

Momento en la direccion que se requiere la armadura. M= 1134,74 kg*m
Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal). bw=1m

Altura total de la losa. h=30cm
Recubrimiento de la armadura en losas. r=2,5cm

Altura atil. d=h-r=30-25=275cm
Coeficiente de minoracion del hormigon. ye=1,5
Coeficiente de minoracion del acero. ye=1,15
Coeficiente de mayoracion de cargas. 6=16

Resistencia de calculo

Jow _Z5MPa o 166,667 kg cm?
= —_-——= £ =
de yc 1’50 ) g/cm
fyk 500 MPa
=="=———%10 = 4347,82 2
fya ” 115 * 10 347,826 kg/cm
Mayoracion de cargas
6=16 Md=1134,74*1,6 = 1815,58 kg*m
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Calculo del momento reducido

_ Md
A b 2+ fg

Donde:

Md= Momento en la direccidn que se requiere la armadura.
bw= Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal).

d= Altura util.

fcd= Resistencia de disefio del hormigon.

_ 1815,58 kg *m _
~ 1m * (27,5 cm)? % 166,667 kg/cm?

e 0,03

De tablas se determina el momento reducido de calculo limite
El wim = 0,319 para el acero de CA-50
Si se cumple: nd < plim CUMPLE

Se calcula la cuantia mecéanica en funcion del momento reducido de célculo (Tabla

Universal para Flexion Simple o Compuesta)
(momento reducido) pg = wg(cuantia mecanica)
Iterando de tablas ws = 0,031

Calculo de la armadura de la losa

fcd

Ag = wg * bw* d * fyd
Donde:
ws= Cuantia mecénica.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

A, = 0,031 % 100 * 27,5 166,667 3,27 cm?
= E3 E3 * —_—
ST S Bazeze . o emi/m
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Verificacion del area minima
Ws min = 0,0015
Asmin = Wsmin * by * d
Ag min = 0,0015 % 100 * 27,5 = 4,125 cm?/m
Por norma se trabaja con el valor mayor de la armadura minima y de la calculada
A, = 4,125 cm?/m

Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

. , Area total
Se determina el niUmero de barras: N =—— =572
Area de la barra

Se asume 6 barras para L=1 metro, con un espaciamiento de:

L —@xN
e = de barras _ 13,4 cm = 13 cm
Nde barras +1

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bzr(izs ¢$(mm) |Espaciamiento(cm)
6 10 13

NUmero de barras final, en toda la longitud de la losa:

Longitud total 400 cm
° = — 1= +1=31,8 = 32 barras
Espaciamiento 13 cm
bzrdr(;s ¢$(mm) |Espaciamiento(cm)
32 10 13

¢ Armadura negativa
Momento en la direccidn que se requiere la armadura. =-4011,16 kg*m
Mayoracion de cargas

6=16 Md=4011,16*1,6 = 6417,86 kg*m
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Calculo del momento reducido

_ Md
A b 2+ fg

Donde:

Md= Momento en la direccidn que se requiere la armadura.
bw= Ancho de la losa (se analiza en un metro lineal).

d= Altura util.

fcd= Resistencia de disefio del hormigon.

_ 6417,86 kg x m
~ 1m * (27,5 cm)? * 166,667 kg /cm?

e = 0,051

De tablas se determina el momento reducido de calculo limite
El wim = 0,319 para el acero de CA-50
Si se cumple: nd < plim CUMPLE

Se calcula la cuantia mecéanica en funcion del momento reducido de célculo (Tabla

Universal para Flexion Simple o Compuesta)
(momento reducido) pg = wg(cuantia mecanica)
Iterando de tablas ws = 0,052

Calculo de la armadura de la losa

fcd

A5=Ws* bw* d * fyd
Donde:
ws= Cuantia mecénica.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

A. = 0,052 % 100 * 27,5 166,667 5,48 cm?
= E3 E3 * —_—
s =5 D * 1347826 A8 Cemi/m
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Verificacion del area minima
Ws min = 0,0015
Asmin = Wsmin * by * d
Ag min = 0,0015 % 100 * 27,5 = 4,125 cm?/m
Por norma se trabaja con el valor mayor de la armadura minima y de la calculada
A, = 5,48 cm?/m

Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

. , Area total
Se determina el niUmero de barras: N = — =69
Area de la barra

Se asume 7 barras para L=1 metro, con un espaciamiento de:

L — @xN,
e = de barras — 11,6 cm
Nde barras +1

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bzr(izs ¢$(mm) |Espaciamiento(cm)
7 10 10

NUmero de barras final, en toda la longitud de la losa:

Longitud total 400 cm
= — = + 1 =41 barras
Espaciamiento 10 cm
bzrdr(;s ¢$(mm) |Espaciamiento(cm)
41 10 10

CON LA NORMA 1225001

c= Resistencia caracteristica del H°A = 210 kg/cm?.
fy= Resistencia caracteristica del acero = 5000 kg/cm?.
a= Lado menor.

b= Lado mayor.

Cargas:

PP= Peso propio = 750 kg/m?
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Chivelacien= Carpeta de nivelacion = 49 kg/m?
PA= Peso del agua = 2600 kg/m?

a 4
m = 5 = < =0,8> 0,50 Trabajaen 2 direcciones

Cargas sobre la losa
CV= 2600 kg/m?
CM= 799 kg/m?
Mayorando las cargas se tiene:
CU=1,2*799 + 1,6*2600 = 5118,8 kg/m?
Analisis mediante el método de los coeficientes

Tabla 16. Coeficientes para momentos negativos en losas.

Relacidn Casol | Casol |Caso3d f§Caso4 B Caso5 Casob | Caso7 Caso8 | Caso?
L

m=g (NN O O O -
100 C-.m 0.045 0050 @ 0075 0.071 0.033 0.061
’ Chres 0.045 0.076 0.050 0071 0.061 0.033
095 C_tw 0050 0055 @ 0079 0.075 0.038 0.065
e 0.041 0072 0.045 0067 0.056 0.029

090 C,, - 0035 0060 § 0080 0079 0.043 0.068
hores 0.037 0.070 0.040 0062 0.052 0.025

085 C‘m 0.060 0066 § 0082 0.083 0.042 0072
Cb'ﬂ’ 0031 0.065 0.034 0057 0.046 0021

080 Cone 0.065 0.071 ) 0083 0.086 0.055 0.075
i C, 0027 0.061 0.029 0051 0.041 0017
075 C,M 0.069 0076 | 0085 0.088 0.061 0078
) . . 0022 0.056 0.024 0044 0.036 0014
0.70 Cﬂm 0.074 0.031 §j 0086 0.091 0.068 0.081
: Chﬂ 0017 0.050 0019 0038 0.029 0011
0.65 C_,M 0.077 0085 § 0087 0.093 0.074 0.083
. ey 0014 0.043 0015 0.031 0.024 0.008
0.60 C,oee 0.081 0080 § 0088 0.095 0.080 0085
’ Cmq 0.010 0035 0.011 0024 0.018 0.006
055 Comee 0.084 0002 @ 0089 0.096 0.085 0.086
i neg 0.007 0028 0.008 0019 0.014 0005
050 Canes 0.086 0004 § 0090 0.097 0.082 0.088
CMqs 0.006 0022 0.006 0014 0.010 0.003

S—

Fuente: Arthur Nilson - Disefio de estructuras de concreto.
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Tabla 17. Coeficientes para momentos positivos debido a carga muerta en losas.

Relacion Casol | Casol | Casoy| Casod Casos | Caso6 | Caso7 | Case8 | Caso?

A [ o
C,., | 06| 0018 | oodl| 007 § 0027 | 0033 | 0027 | 0020 | 0023

100 - | o0% | o018 | oofl| 0027 § 0018 | 0027 | 0033 | 003 | 0020
005 Cam | 0090 | 002 | o0l ocso f o028 | 0036 | 0031 002 | 004
Crw | 0033| o016 | 0 om4 f 0015 | oo4| o0031| oo | o017

090 Cooe | 0085 | 002 0 0033 | oo | oose| o035 | oms | oos
cr | ooo| oom | ool o022 | oo3 | oo21| o0028| 0019 | 0015

085 C. | 0050 | 0024 o 0036 | 0031 | 0042 | 0040 | 0020 | 0028
| oms| oo | o ooie f§ ool | 0017 | o0025| 0017 | 0013
080 Cosr | 0056 | 0036 | 0 oo [ 0032 | ooss| oms | oon2 | oo
e | o3| ooonn | o 0016 f| 0000 | 0015 | 002| 0015 | 0010
075 Cun | 0061] 008 | o 0043 I 0033 | om4s| 0051 | 0036 | 0031
75 vl | oo | 0000 | ooif| o013 § 0007 | 0012| 0020 0013 | 0007
C,.. | 0068 | 00% | 0 o6 i 0035 | o0051| 0058 | ood0 | 0033

070 ¢, | oow6| 0007 | ooidl| ooi1 § 0005 | 0000 | 0017 | 00l | 0006
Co | 0074| 0032 o0 0050 f 0036 | 0054| 0065 | 0044 | 003

065 ¢ | o013| 0006 | 001fl| 0000 N 0004 | 0007 | 0014 | 0000 | 0.005
C,, | o0o0s1| 0034 | oosf| 0053 § 0037| 06| 0073 | 0048 | 0036

060 ¢ | o010 | 0004 | ool 0007 | 0003 | 0006 | 0012 | 0007 | 0004
055 Cow | 0088 | 0035 | oo7f| 0056 N 0038 | 0058 | 0081| 0082 | 0037
52 ¢yt | o8 | 0003 | 0. 0005 | 0002 | 0004| 0000 | 0005 | 0.003
050 Cowr | 0085 | 0037 | o 0050 f 0030 | o0061| 0080 | 0056 | 003
¢y | o006 | ooz | oooff| ooo4 § 0001 | 0003| 0007 | 0004 | 0002

Fuente: Arthur Nilson - Disefio de estructuras de concreto.

Tabla 18. Coeficientes para momentos positivos debido a carga viva en losas.

Relacion Casol | Casol | Casod § Casod4 PCasos | Casof |CaseT Caso8 | Caso?9
L
m=g (o s O o o O s s

C, 0036 | 0027 | 0027 0032 § 0032 | 0035 | 0032 | 0028 | 0030
L00 ¢ 0036 | 0027 | 00320 0032 B 0027 | 0032 | 0035 | 0030 | 0028

095 Cur 0040 | 0030 0031 § 0035 0034 | 0038 0.036 0.031 0032
2 Con 0.033 | 0025 00208 0020 § 0024 | 0020 0032 007 | 0025

090 0045 | 0034 | 0035 0030 J 0037 | 0042 | 0040 | 0035 | 0036
) 0020 | 002 | 0027 f 0026 § 0021 | 0025 | 0020 | 004 | 002
085 0050 | 0037 | o040l 0043 J 0041 | 0046 | 0045 | 0040 | 0039

0026 | 0019 | 0024 003 oo | oox | 0m6 | 0m2 | 00

0056 | 0041 0045 § 0048 B 0044 | 0051 0051 0044 | 0042
0023 0017 00224 0020 § 0016 | 0019 0.023 0019 | 0017

oo oo | o0

< Cu | 0061 | o005 | oosiff oos2 fooa7 | 0055 | 0056 | 0049 | 0046
075 &, | o009 | o004 | o019 oo6 0013 | 0016 | 0020 | 0016 | 0013
o 0063 | 0040 | 0057 0057 § o051 | 0060 | 0063 | 0054 | 0050
0.70 ¢ | oo | oo | oo oo oo | oo3 | 007 | 004 | o011
c, | 00m| 0053 | oos4fl 0os2 ff 0055 | 0064 | 0070 | 0059 | 0054

0.65 ¢; | oo | 0010 | 0o14ff o011 § 0009 | 0010 | 0014 | 0011 | 0009
o060 Ca | 0081| 0058 | 0071) 0057 0050 | 0068 | 0077 | 0065 | 0050
C,, | 0010| 0007 | 0011f 0009 § 0007 | 0008 | 0011 | 0009 | 0007

055 G | 0088| 0062 | oosofl oo2 § o063 | 0073 | 0085 | 0070 | 0063
> C,, | 0008| 0006 | 0000 0007 J 0005 | 0006 | 0000 | 0007 | 0006
050 G 0095 | 0066 | oossf| o077 0067 | 0078 | 0092 | 0076 | 0067
¢, | ooos| 0004 | o007 ooos Jooos | 0005 | 0007 | 0005 | 0004

Fuente: Arthur Nilson - Disefio de estructuras de concreto.
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Calculo de momentos

Tabla 19. Resumen de coeficientes para momentos.

Caso correspondiente Factor
MOMENTOS Ca 0,071
NEGATIVOS Cb 0,029
MOMENTOS Ca 0,039
POSITIVOS CM Ch 0,016
MOMENTOS Ca 0,048
POSITIVOS CV Cbh 0,020

Fuente: Elaboracion propia.
Ma (—) = Cu = la? = Ca
Donde:
Cu= Carga ultima.
la= Longitud menor.
Ca= Coeficiente para momentos.
Ma (—) = 5118,8 42 x 0,071 = 5814,96 kg — m
Ma (+) = 1,2CM = la? = Ca + 1,6CV * la? * Ca

Ma (+) = 1,2 % 799 * 4% x 0,039 + 1,6 * 2600 * 4% x 0,048 = 3793,17 kg — m

Mb (=) = Cu*lb* % Cb
Donde:
Cu= Carga Ultima.
Ib= Longitud mayor.
Cb= Coeficiente para momentos.
Mb (-) = 5118,8 x 52 x 0,029 = 3711,13 kg — m
Mb (+) = 1,2CM * Ib? * Cb + 1,6CV * Ib? = Ch

Mb (+) = 1,2+ 799 % 52 x 0,016 + 1,6 * 2600 * 5% x 0,020 = 2463,52 kg — m

Area minima del acero
ASpin = 0,0020 * 4,
ASpin = 0,0020 * (100 ¢cm * 30cm) = 6 cm?
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Momento para As min

M para Asmin = @ * Asmin x fy * (d —%)
Donde:
@= Coeficiente de minoracion.
fy= Resistencia caracteristica del acero.
f’c= Resistencia caracteristica del H°A.
b= Ancho de la losa (se trabaja para un ancho de 100 cm).
d= Canto util.

6 * 5000

M para As min = 0,9 * 6 * 5000 = (27,5 —

1,7 » 210 * 100)

M para As min = 71981092 kg — cm = 7198,11 kg — m/m
ARMADURA EN EL LADO “A”

e Armadura negativa

Mx*As min
Asqa = —
M para As min

o 58149656
54 = 9811 oM

Se trabaja con el area mayor, en este caso el area minima = 6 cm?

Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

N° barras = = 7,6 =~ 8 barras

0,785

100
Sa = T = 12,5 cm

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bzr??as ¢(mm) |Espaciamiento(cm)
8 10 12,5

e Armadura positiva

M * As min _ 3793,17 6

- = 3,16 cm?
M para As min 719811 am

Asa =

Se trabaja con el area mayor, en este caso el area minima = 6 cm?
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Asumiendo un diametro: @=10 mm Area= 0,785 cm?

N° barras = 0.785 = 7,6 = 8 barras
100
Sa = e =12,5cm

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bir(izs ¢(mm) | Espaciamiento(cm)
8 10 125

ARMADURA EN EL LADO “B”

¢ Armadura negativa
M * As min _ 3711,13 %6
M para Asmin  7198,11

Asa = = 3,09 cm?

Se trabaja con el area mayor, en este caso el area minima = 6 cm?

Asumiendo un didmetro: @=10 mm Area= 0,785 cm?
N° barras = 0.785 = 7,6 = 8 barras
100

Sa=——=12,5
a 3 cm

Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bzrdr(;s ¢$(mm) | Espaciamiento(cm)
8 10 12,5

e Armadura positiva

M x As min B 2463,52 x 6
M para Asmin  7198,11

Asa = = 2,05 cm?

Se trabaja con el area mayor, en este caso el area minima = 6 cm?

Asumiendo un didmetro: @=10 mm Area= 0,785 cm?
N° barras = m = 7,6 ~ 8 barras
100
Sa = e =12,5cm
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Como resultado se obtiene una armadura de (para 1 metro):

bﬁrﬁZs ¢d(mm) | Espaciamiento(cm)
8 10 12,5
Tabla 20. Comparacion de armadura en la losa.
L Armadura | Porcentaje | Armadura | Porcentaje
osa . -
maciza negativa de positiva de
(cm2/m) diferencia (cm2/m) diferencia
CBH-87 12,12 8,25
! 0, ! 0,
NB 1225001 12 1% 12 31%

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.7.3.- Disefio estructural de la viga
Para la comprobacion se eligié la viga N°8 del piso N°7 (base del tanque), ubicada entre la

columna C5y C8, por ser el elemento més solicitado.

Figura 39. Vista en 3D del tanque (viga en estudio).

VIGA N° 8

A/\/\/\

vd

J

Fuente: Programa estructural CYPECAD 2018.
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CON LA NORMA CBH-87
Dicha viga tiene los siguientes datos generales:

a).- Verificacion manual de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes

datos:

Donde:

fck = Resistencia del hormigdn a compresién = 25 MPa.
fyk = Limite eléstico caracteristico del acero = 500MPa.
Md = Momento mayorado de célculo = 78,68 KN*m = 7868 kg*m = 786800 kg*cm.
h = Canto total de la seccion rectangular (d+r) = 45 cm.
bw = Ancho = 25 cm.

r = Recubrimiento mecéanico = 2,5 cm.

d = Altura atil = 42,50 cm.

vs = Coeficiente de minoracion para el hormigén = 1,5.
vc = Coeficiente de minoracion para el acero = 1,15.

ym = Coeficiente de mayoracion de las acciones = 1,6.

fer _ 25 MPa 10 = 166,667 kg /cm?
—_ —— * =
de yc 1’50 ) g/c
fyk 500 MPa
=2 = %10 = 4347.82 2
fya " 15 0 = 4347,826 kg/cm

fcd = Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd = Resistencia de calculo del acero.
e Verificacion de las dimensiones de la viga

Un posible método es utilizar h=L/9 o h=L/12, siendo “h” el canto total de la seccion, y “L”
la luz o longitud libre entre apoyos de la viga. Se puede hacer un promedio entre ambos

valores. Para la base (B) de la viga se considerara aproximadamente entre 1/2h a 2/3h.
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h=s=2%_ 0488
T9 g _Ureem
h—L—4’4—0366
BEV IRV IR

Se promedia ambos valores para hallar el canto de la viga:

_ 0,488 + 0,366
N 2

=0,427m =~ 0,45 m

Teniendo el canto se halla la base:

B=2h=—045=023 B=2h=2045-03
Tt T TR T3t Tz T Eem

Se asume una base de 0,25 m. Por lo que las vigas tienen una seccion de 0,25 m x 0,45 m.

e Determinacién del momento reducido de calculo: (ud)

Mg

Ha = Doy d?+f o (59)
Donde:
Md= Momento mayorado de calculo.
bw= Ancho de la viga.
d= Altura util.
fcd= Resistencia de disefio del hormigon.
786800

Hd = 55 42,52 166,667

Uq = 0,1045 "DOMINIO 2"
plim = 0,319 valor obtenido en funcion al tipo de acero
Como: ud < plim, no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica (w): De la Tabla Universal para Flexion Simple o

Compuesta.

Con pd = 0,1045 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0,1126
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e Determinacion de la armadura: (As)

As=a)*bw*d*;4d (60)

yd
Donde:
w= Cuantia mecanica.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

166,667

As = 0,1126 * 25 % 42,5 * m
Ag = 4,59 cm?

e Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con @min = 0,0028
ASpin = Wmin * by, *d (61)
As,im = 0,0028 * 25 % 42,5
ASpin = 2,975 cm?

Como: As > Asmin  Se trabaja con el area mayor As = 4,59 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara los siguientes diametros: @ = 12 mm 'y
@ = 16 mm, cada barra tiene un area de Asgi2 = 1,13 cm? y Asgis = 2,01 cm?, el nimero de

barras a usar serén:

1° Propuesta:

6 @12 mm = 6,78 cm? As = 6,78 cm? > 4,59 cm?

2° Propuesta:

4 @16 mm = 8,04 cm? As = 8,04 cm? > 4,59 cm?

3° Propuesta:

2 @12 mm = 2,26 cm? 2 @16 mm = 4,02 cm? As = 6,28 cm? > 4,59 cm?
Adoptamos: 2 @12 +2 @16

Donde:

6,28 cm? > 4,59 cm? Incremento de 26%
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e Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza

__ by—(N°de barras—1)*@—2+r
- N°de barras—1

s (62)

25— (2-1)*12-(2-1)*1,6—2%2,5
S =
4-1

s=573cm

Se usara: 2 @12mm + 2 @16mm, con una separacion entre barras de 5 cm

Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 5 cm, se verificara

si ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

1) Los &ridos mas gruesos tendran valores inferiores a:

5
[ = 3 de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes

l—5 5=472
— 2.t —
c ,2cm

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2,54 cm).
4,2 cm > 2,54 cm Siendo esto satisfactorio.

2) La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe

ser igual o mayor que los valores siguientes:

e 2cCcm
e El didmetro de la barra mas gruesa S=16 mm = 1,6 cm

e 1.2 veces el tamafio del arido  S= 3,048 cm

3) La compactacion del elemento se lo realiza con vibrador de didmetro igual a 1,50
pulgadas o0 3,81 cm.

De las exigencias se tiene que la separacion libre minima es:

S=4.2cm
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Donde:

5cm>4,2cm Siendo esto satisfactorio.

b).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna C 5.
Md = 120,50 KN*m = 1205000 kg*cm

e Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

A b 2 fog

Donde:

Md= Momento mayorado de célculo.
bw= Ancho de la viga.

d= Altura util.

fcd= Resistencia de disefio del hormigon.

B 1205000
25 % 42,52 % 166,667

Ug

Uqg = 0,1601 "DOMINIO 3"
plim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero
Como: ud < ulim, no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica (w): De la Tabla Universal para Flexion Simple o

Compuesta.
Con pd = 0,1602 se obtiene una cuantia mecanica de = 0,1797

e Determinacién de la armadura: (As)

fcd

Asz(,)*bw*d_*—
yd

Donde:
w= Cuantia mecanica.

fyd= Resistencia de calculo del acero.
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166,667

As = 0,1797 * 25 * 42,5 * m
A = 7,32 cm?

e Determinacion de la armadura minima: (ASmin) con @min = 0,0028
ASmin = Wpin * by, *d
As,in = 0,0028 * 25 % 42,5
ASpin = 2,975 cm?

Como: As > Asmin  Se trabaja con el area mayor As = 7,32 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerard los siguientes diametros: @ = 12 mmy
@ = 16 mm, cada barra tiene un area de Asgi2 = 1,13 cm? y Asgis = 2,01 cm?, el nimero de

barras a usar seran:
1° Propuesta:
2 @12 mm = 3,39 cm? 3 @16 mm = 6,03 cm? As = 8,29 cm? > 7,32 cm?
2° Propuesta:
4 @16 mm = 2,26 cm? As = 8,04 cm?> 7,32 cm?
Adoptamos: 4 @16
Donde:
8,04 cm? > 7,32 cm? Incremento de 10%
e Determinacién de la separacion de las barras dentro de la pieza

_ b, —(N°debarras —1) @ — 2 *r
N°de barras — 1

25— (4—1)*16—-2%25
5= 4—1

s =5,07cm

Se usara: 4 @16mm, con una separacion entre barras de 5 cm
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Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales

Como la separacién minima entre armaduras principales calculada es de 5 cm, se verificara

si esta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

1) Los aridos més gruesos tendran valores inferiores a:

5
= Z de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes

l 5 2cm
=—x5=4
6 ’

El tamafio méximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2,54 cm).
4,2 cm> 2,54 cm Siendo esto satisfactorio.

2) La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe

ser igual o mayor que los valores siguientes:

e 2cCm
e El didmetro de la barramés gruesa S=16 mm=1,6 cm

e 1,2 veces el tamafio del arido  S= 3,048 cm

3) La compactaciéon del elemento se lo realiza con vibrador de didmetro igual a 1,50

pulgadas 0 3,81 cm.

De las exigencias se tiene que la separacion libre minima es:
S=4,2cm

Donde:

5cm > 4,2 cm Siendo esto satisfactorio.

c).- Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 8 al lado de la

columna C5.
Vd = 263,21 KN = 26321 kg

e El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

fev = 0,131 * 3/ fck? (63)
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Donde:

fcv= Resistencia virtual del calculo del hormigdn a esfuerzo cortante en MPa.

fov = 0,131 % /252 = 1,12 MPa = 11,2 kg/cm?
Veu= fcv by, xd (64)
Donde:
Vcu= Esfuerzo cortante resistido por el hormigon.
bw= Ancho del alma de la viga.
d= Canto util de la seccion.
Veu =11,2 * 25 42,5 = 11900 kg
Vd <Vcu
26321 kg < 11900 kg No cumple — Necesita armadura transversal
Entonces:
Vou = 0,30 * fcd * b, x d (65)
Donde:
Vou= Esfuerzo cortante de agotamiento por compresién oblicua.

Vou = 0,30 x 166,667 * 25 x 42,5 = 53125,106 kg

Como:
Vou=Vd =Vcu
53125,106 kg > 26321 kg > 11900 kg
Por lo tanto:
Vsu=Vd—Vcu (66)
Donde:

Vsu= Esfuerzo cortante resistido por la armadura transversal.

Vsu = 26321 — 11900 = 14421 kg
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S=100 cm

VsuxS

Ast = W (67)
et — 14421 * 100 867 em?
S T 0904254347826 M
e Calculo de la armadura minima
fed
ASpmin = 0,02 % by, * S * ﬁ (68)
A 0,02 % 25 % 100 166,667 1,92 cm?
.= * * * =
Smin = U 4347826 0 °M

Se asume el mayor: As= 8,67 cm?/m se divide entre 2 para trabajar con el area de 1 pierna.

8,67 cm? .
Ast = — = 4,33 TArmadura para 1 pierna

El didmetro del estribo sera:

1
(Z)Estribo = {Z * Qde la armadura longitudinal

1
emm > 1 * 16mm = 4 mm Cumple

e Con el didmetro de 6mm se tiene un area A=0,28 cm?

° __ Astypierna
N° barras = A0 emm. (69)
N° barras = 0.28 = 15,46 =~ 16 barras
Ast = N° barras * A  6mm (70)

Ast = 16 * 0,28 = 4,48 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

e= 3*S/16= (3*100)/16= 18,75 =~ 18 cm para la longitud total de la viga L=440cm
tendriamos N°= 440/18= 24,44 ~ 25 estribos.

4,48 cm? > 4,33 cm? Cumple
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Se usara: 25 estribos ¢/18 cm

Representacion grafica de los resultados obtenidos de la viga en el programa

Cypecad:
Figura 40. Disposicion de la armadura en la viga.
¢ ¢
25 25
@ 500 @ 500
2016 L=215 2016 =200 2016 L=215_|
8|l —100— K
z 2216 :=1045 :
& IEG
M I a
[T T OO Y e p R e T T T R R T T T
| 2012 ;=1035 LS
| 20116 L=350 ._55_{,_65_> 2016 L=350 i
8x1e@8 8x1e@8
1 26x1e@8c/15 10 i ¢/10 26x1e@8¢/15 :
25 383 80 1313 80 383 25,

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.

Las variaciones se deben al criterio de datos de la resistencia del hormigon y del acero

considerados por el programa.

CON LA NORMA 1225001

MATERIALES
v' HORMIGON Maddulo de elasticidad
f’c=21 MPa Ec = 4700 = /fc = 21538,10 MPa
v ACERO Médulo de elasticidad
f’y=500 MPa Ec = 210000 MPa
GEOMETRIA
Base: b=30 cm Altura: h=45 cm

Recubrimiento libre: r=2 cm

@est= 8 mm

Peralte: d=h-r=43 cm
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CALCULO DE CUANTIA NECESARIA
e Armadura longitudinal positiva
Mu= 66,60 KN*m

C=T
C=085xf'cxaxbh (72)
Mn=T*(d—§) (72)
@Mn=®*0,85*f'c*a*b*(d—g) (73)
Se asume: @=0,9 Rn=—%_—__ %9 _ _ 133405 =1,33 MPa
Pxb*d 0,9+0,30%0,43
. . _085+f'c _ __2*Ru
Cuantia necesaria p=—1* (1 1 0,85*f’c) (74)
0,85 * 21 " 21,33 0.0027
= —— — —_—_ ) =
P="500 *( 08520
Control de cuantia minima
As min = @*bw*d (75)
4fy

As min = * 30 * 43 = 2,96 cm?

4 x 500
As = pxbw=xd (76)
As = 0,0027 * 30 * 43 = 3,48 cm?
Areq = 3,48 cm?

Para determinar la cantidad de barras se considerara el siguiente didmetro @=12 mm, con
un area de As=1,131 cm?. Adoptamos:

NuUmero de barras, Nb=4 Didmetro de las barras, d=12 mm
xd2
ASprop = Nb * (”4 ) (77)
1,22 )
ASprop =4 * ( )=4,52cm
Donde: 4,52 cm?> 3,48 cm?

Se usara: 4 @12mm, con una separacion entre barras de 5 cm
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e Armadura longitudinal negativa

Mu= 112,69 KN*m

a
C=085«f'cxaxh MTl:T*(d—E)

a
®Mn:¢*0,85*f'c*a*b*(d_§)

Se asume: @=0,9 Rn=-2% —_ 11289 _ 995728 = 2,26 MPa
P*b*d? 0,9%0,30%0,432
p . _0,85+f'c _ __2*Ru
Cuantia necesaria p=—"F* (1 1 0’85*]:,6)
0,85 % 21 1 1 2% 2,26 0.0048
= — %k i -\ =
P="5050 *( 08520 %
Control de cuantia minima
e V21
As min = 4;}} * bw * d =4*500*30*43 = 2,96 cm?

As = p*bw xd = 0,0048 = 30 * 43 = 6,19 cm?
Areq = 6,19 cm?

Para determinar la cantidad de barras se considerara el siguiente didametro @=12 mm, con
un area de As=1,131 cm? Adoptamos:

NUmero de barras, Nb=6 Diametro de las barras, d=12 mm
m* d? m* 1,22 5
ASprop = Nb = ( ) =6x*( 2 ) =6,78cm
Donde: 6,78 cm?> 6,19 cm?

Se usara: 6 @12mm, con una separacion entre barras de 5 cm

e Armadura transversal
Vu= 296,30 KN
Vu < @Vn
@Vn =@Vc + @Vs (78)
Donde:
Vn= Resistencia nominal a cortante del hormigon armado.
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Vc= Resistencia por cortante de disefio del refuerzo del hormigon.

Vs= Resistencia por cortante de disefio del refuerzo del acero.

@=0,75.

Barras de 8 mm con érea de 0,5026 cm? asumiendo una separacion de 20 cm.

chg*b*d

Vs = g v

@Vn = @@*b*d_*_ g fy*.:‘l?*d

1 420 % 0,503 * 43
*30*43 4+ 0,75 =107,96 KN

@Vn = 0,75 o

Calculo de la armadura minima

Se debe colocar acero minimo en la viga igual al mayor de:

1 7 bxs
16*1/fc*f

y

1 30 %100
% - " _ 2
16* 21 % 220 2,04 cm

b*s

0,33 * T

0,33 30« 100 2,36 2

* —=

’ 420 o0 cm
As min= 2,36 cm?

ASty pierna 2,36

A@6mm  0,5026

N° barras = = 4,69 =~ 5 barras

Separacién maxima

Smax = min(3, 60 cm) = 22,5 cm

Se usara: 5 estribos ¢/20 cm en un metro lineal
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Figura 41. Representacion grafica de los resultados obtenidos de la viga en el programa.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.

Tabla 21. Comparacion de armadura en la viga.

Armadura | Porcentaje | Armadura | Porcentaje | Armadura | Porcentaje
Viga negativa de positiva de transversal de
(cm2/m) | diferencia | (cm2/m) | diferencia | (cm2/m) | diferencia
CBH-87 7,32 4,59 4,33
NB 15% 24% 45%
1225001 6,19 3,48 2,36

Fuente: Elaboracién propia.
3.5.7.4.- Disefio estructural de la columna

Figura 42. Ubicacion del pilar més solicitado en la estructura.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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CON LA NORMA CBH-87

La estructura se considera intraslacional debido a que sus nudos, bajo solicitaciones de

calculo presentan desplazamientos transversales.

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, trabajando con la columna que

presente mayores tensiones (mayoradas) en el piso N°7.

A continuacién, se muestra la verificacion del disefio de la columna C 8, teniendo los datos:

Esfuerzo normal de célculo Nd=504,87KN = 50487 kg
Momento de célculo en direccion x Mx= 86,52 KN*m = 8652 kg*m
Momento de célculo en direccion y My= 0,12 KN*m = 12 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck= 25 MPa

Resistencia caracteristica de acero fyk= 500 MPa

Recubrimiento r=2,5cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:

fek 25 MPa

= —_—= 10=1 2
fea ” 150 * 10 66,667 kg/cm
fyk 500 MPa
=—-—=—-=x%10=4347,82 2
fya ” 115 * 10 347,826 kg/cm

Figura 43. Representacion grafica de todos los elementos que concurren a C 8.

Fuente: Internet.
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Tabla 22. Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la columna.

Elemento Lo(r(‘:?risu" b(em) | hem) | Ix(cmd) | ly(cma)
gg'fr("gf) 300 40 40 | 213333,33 | 213333,33
gg';r{‘gg 260 25 25 | 32552,083 | 32552,083
gg'gr("é‘% 300 40 40 | 213333,33 | 213333,33
Vigal | 440 25 45 | 18984375 | 5859375
Viga2 | 340 20 30 45000 20000
Viga3 | 340 20 30 45000 20000
Vigad | 440 25 45 | 18984375 | 5859375
Viga5 | 340 25 45 | 18984375 | 5859375
Viga6 | 340 25 45 | 18984375 | 5859375

Fuente: Elaboracion propia.

Determinacion del coeficiente de pandeo: ya

Figura 44. Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar.
EJE X

Vi1

V4

c2

C1

C3

EJEY
C2
V2 V3
C1
V5 V6
C3

Fuente: Elaboracién propia.
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Iex1  Icx2

l/) — Lex  Le2
AX Iyx1 , lvy2 +Ivy3
Ly1  Lyz  Ly3

213333,33  32552,08
Wax = 300 260 =152
189843.75 20000 20000 _ -
440 T340 T 340

1cx1+1cx3

lp — Lex  Les
BX Ipxa , lvys  Ivye
Lys  Lys  Lye

213333,333 . 213333,333
Doy = 300 300
BX = 189843,75 58593,75 58593,75
240 T340 T 340

=1,83

Icy1 Icy2

11[} — Lei  Le2
AY T Iyy1 Iyxp  Iypxs
Ly1  Lyz  Ly3

213333,333 , 32552,08
by = 300 260

58593,75 _ 45000 , 45000

240 T 340 ' 340

= 2,10

Icy1 Icy3
lp _ Lea L3
BY ™ Iyya 1 1
vy +1vx5 | lvx6
Lys  Lys  Lye

213333,333  213333,333
_ 300 ' 300
Ysy = 5359375  189843,75  189843.75
240 v 340 T 340

=114

Ingresando al nomograma obtenemos el coeficiente de pandeo:
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Figura 45. Nomograma para calculo de columnas.
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Fuente: Norma CBH-87

Donde:
Y= Grado de empotramiento.
Lax - Lay= Longitud de pandeo en el eje “x” y en el eje “y”.
Lcl= Longitud real de la columna en estudio.
Kx — Ky= Factor de longitud efectiva.
Kx=0,84
Lax = Lc1*Kx (88)
Lax =300*%0,84 =252 cm =2,52 m
Ky =0,82
Lay = Lc1*Ky (89)

Lay = 300*0,82=246 cm = 2,46 m
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e Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna.

Ae==="2 (90)

Donde:
IX=Inercia en el eje x de la columna en estudio.
ly=Inercia en el eje y de la columna en estudio.

A= Area de la columna en estudio.

2,52m
Ay = = 21,82
\/0,00213333 m#

0,16 m?

A, ==t (91)

L Iy

A

2,46m

Ay frm =
\/0,00213333 m*
0,16 m?

21,30

Como: Ax=21,82 y Ay=21,30 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.

e Excentricidad de primer orden:
Donde:
eo= Excentricidad de primer orden.

Mdx — Mdy= Momentos de calculo en direccion “x” y “y”.

Nd= Esfuerzo normal de calculo.

M gx
€ox = N_‘fz (92)
8652 kg *m
=7 —0171m=171
ox = 750487 kg m o
M
oy = N—d; (93)



_12kgx*m

== 24m = 24
€oy 50487kg 0,00024 m = 0,024 cm

e Excentricidad accidental:

c h 40
eOZea=E22cm ea=%2 %=2cm

Siendo “c” la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo.
Por lo tanto: ea=2 cm
e Excentricidad final o de calculo:
exy) = €o(xy) T €a T Eric
e(xymax = €o(x) T €a T €Efic
ecymax = 17,1 +2+0=19,1cm
eymax = €o(y) T €a T Efic
epymax = 0,024+ 2+ 0 = 2,024 cm
e Determinacion del momento de disefio
M, = Ng * e(xymax
M, = 50487 x 19,1 = 964301,7 kg * cm
My = Ng * e(yymax
M, = 50487 x 2,024 = 102185,69 kg * cm
e Calculo de la capacidad mecénica del hormigoén:
Uc = fea * 4o
Donde:
Uc= Capacidad mecéanica del hormigon.
fcd= Resistencia de disefio del hormigon.

Ao= Area de la seccion de la columna.
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Uc = 166,667 * 40 x 40
Uc = 266667,2 kg

e Determinacioén de los valores reducidos:

v = % (98)
L, 50487 _
266667,2 '
e =g (99)
964301,7
e = 666672 %40 007
by =5 (100)
102185,69
My = 266667,2- 40 ~ 01
Del dbaco en roseta, para un nivel de compresion igual “v=0,20" se saca que w=0,20
e Calcular la capacidad mecanica de la armadura total
Usorat =W * U, = 0,20 * 266667,2 = 53333,44 kg
e Determinacién de la armadura total (As):
As torar = 22T (101)
y _ 0,20 x40 * 40 * 166,667 = 1297 cm?
s total 4347,826 ’
e Determinacién de la armadura minima (As min):
0,1*Ng < As min*fyd < Ac*fcd
ASpin = 22 (102)
ASpin = 0.1+ 50487 = 1,16 cm?
4347,826
As > Aspin
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Se adopta un diametro de @=16 mm que tiene un area A=2,011 cm? por barra.

Se coloca 4 barras esquineras de un @=16 mm y 2 barras al centro de @=16 mm, las barras

ocupan un area de:
6*2,011=12,066 cm?

Como el area no es suficiente se aumenta 2 barras de @=12 mm en los centros, con un area
de: 2*1,13= 2,26 cm>.

Se utilizard 6 @=16 mmy 2 @=12 mm
14,32 cm? > 12,27 cm?
-Calculo de la armadura transversal de la columna

El didmetro del estribo sera:

1

—xQ L
@estribo > 4 de la armadura longitudinal mayor

6 mm
1
@21*16mm=4mm

@ =6mm
Se asume un @ =6 mm
La separacion de los estribos puede ser segln estas dos opciones:

s { b o h (el de menor dimension)

15 * D4 1q armadura longitudinal menor
Segun la primera opcion S <40 cm
Segun la segunda opcion S < 15%1,2 cm=18 cm
Se asume S=18 cm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:
@6 mmc/ 18 cm

NuUmero de estribos= (300/18) +1= 18 estribos
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Figura 46. Disposicion de la armadura longitudinal en la columna.

@12mm
/
@] & /@
7 N
plemm @ @ oicmm
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Fuente: Elaboracion propia.

Figura 47. Disposicion de la armadura transversal en 1 metro.

0LI1S m OIS m

0,40 m

N ="

ESTRIBOS DE ®6mm c/13 cm
Fuente: Elaboracién propia.

Figura 48. Armadura obtenida para la columna N°8 segun el software de CYPECAD.
E Dimensicnado de pilares

Referencia: [ M4 I |CB | [ »II m‘ﬁ Cuadro de pilares Datos del pilar
Esquina Cara X Cara Y Estribos As/Ac()
9 [0 [0.25 x[05 4|@te |0 | +{0 | tlee ~[10]0] 128
8 [0 0.5 x[025 4/@16 10 | +0 ] 2 ~|[10] 129
7 002 X024 alee ~:2 |ee ~k2z |z ~|Hles ~[15]H| 0.90
6 [0 [04 «[04 @16 ~:2 |6 ~:2 |@z «|Hles ~[15]H 0.90
5 [0 [04 «[04 @16 ~:2 |6 ~:2 |@2 «|Hles ~[15]|H 0.90
4002 x4 alee vz |@6 ~:2 |o2 v Hies ~[i5]H 0.90
3 [0 02 x[04 4/@e v:2 @6 v}:2 |erz v|tles «[15]H| 0.90
2 [0 [04 x[04 @6 ~:2 |@6 ~L2 |2 ~|iles ~[15]H 0.90

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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CON LA NORMA 1225001

Se tiene los siguientes datos:

Esfuerzo normal de céalculo Nd= 466,17 KN = 46617 kg
Momento de célculo en direccion x Mx= 71,95 KN*m = 7195 kg*m
Momento de célculo en direccion y My= 0,04 KN*m =4 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck=21 MPa

Resistencia caracteristica de acero fyk= 500 MPa

Recubrimiento r=2,5cm

Minima pt=0,01 y maxima pt=0,08, sin embargo, si queremos una cuantia econoémica, la

cuantia esté entre 0,01 y 0,02.

Figura 49. Representacion grafica de todos los elementos que concurren a C8.

Fuente: Internet.

Tabla 23. Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la columna.

Elemento Lo(r;?rllt)Ud b(cm) | h(cm) | Ix(cm4) | ly (cm4)

Columna

C8-1 (C1) 300 40 40 213333,33 | 213333,33

Columna

C8-2 (C2) 260 30 30 67500 67500

Columna

C8-3 (C3) 300 40 40 213333,33 | 213333,33
Viga 1 440 30 45 2278125 101250
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Viga 2 340 20 30 45000 20000
Viga 3 340 20 30 45000 20000
Viga 4 440 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga 5 340 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga 6 340 25 45 189843,75 | 58593,75

Fuente: Elaboracion propia.

Determinacion del coeficiente de pandeo: ya

Figura 50. Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar.

EJE X EJEY
c2 Cc2
V1 V2 V3
C1 C1
V4 \'6 V6
c3 Cc3

Fuente: Elaboracion propia.

Ic_xl + chz

Lcl ch

Ivyz Ivy3
+
L3

Yax = I
vxl +

Lvl va

213333,33 n 67500
300 260

Yax = 337812.5 20000 20000 =153
440 340 340
Ic_xl + IC_X3
_ Lcl LcB
¢BX - I I I
vx4 + Uy5 + v.y6
Lv4 Lv5 Lv6

213333,333 . 213333,333

Doy = 300+ 300 _ 183

BX = 18984375 58593,75 5859375
240 T340 T 340
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Yay =

Icyl

Lcl

+

IcyZ

LCZ

Ivyl + vaZ + va3

Ly

213333,333

L‘UZ

Lv3

67500

300

260 =196

l)bAY

— 101250 45000 45000

+

213333,333

440

Ypy =

320

Icyl +

Lcl

340

Icy3
Lc3

Ivy4 + vas + va6

Lv4

LvS

Lye

213333,333

300

300 = 114

lpBY

~ 58593,75

189843,75

440

t =320

" 189843,75
340

Ingresando al nomograma obtenemos el coeficiente de pandeo:

Figura 51. Nomograma para calculo de columnas.
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Pérticos intraslacionales

Pérticos intraslacionales

Fuente: Norma CBH-87.
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Donde:
Y= Grado de empotramiento.
Lax - Lay= Longitud de pandeo en el eje “x” y en el eje “y”.
Lcl= Longitud real de la columna en estudio.
Kx — Ky= Factor de longitud efectiva.
Kx =0,84
Lax = Lc1*Kx
Lax = 300*0,84 =252cm =2,52 m
Ky = 0,81
Lay = Lc1*Ky
Lay = 300*0,81=243 cm = 2,43 m

e Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna.

Lo Lax
Ax=—=—
b fix

A

Donde:

Ix= Inercia en el eje x de la columna en estudio.
ly=Inercia en el eje y de la columna en estudio.
A= Area de la columna en estudio.

2,52 m

J0,00213333 mE
0.16 m?

21,82
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_ 2,43 m

Ay = =
0,00213333 m*
0,16 m?

21,04

e Excentricidad de primer orden:
Donde:
eo= Excentricidad de primer orden.

Mdx — Mdy= Momentos de célculo en direccion “x”y “y”.

Nd= Esfuerzo normal de célculo.

e — de
ox Nd
e :WZOJSTHZ 15 em
ox 46617 kg
Mg,
oy = N_d
4kg*m
=— = 0,000086 m = 0,0086
%oy = 46617 kg m o
. 01h
emin {25 mm}

Para elementos reforzados con estribos
Pu < @ Pnmax donde @ = 0,65
Pnmax = 0,8« Pn =0,8*[0,85% f'c * (Ac — Ast) + fy = Ast]

Nu_ 0,85f1cxAc

—_ 9
Ast = fy—-085frc

406’%— 0,85 % 210 * 40 * 40

5000 — 0,85 210

Asmin = 1% * Ac

Ast = = —44 cm?

As min = 0,01 * 40 * 40 = 16 cm?

(103)

(104)

(105)

Se adopta un diametro de @=16 mm que tiene un area A=2,011 cm? y un diametro de @=12

mm con un area de A=1,13 cm?.
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Se coloca 4 barras esquineras de un @=16 mm y 8 barras de @=12 mm en el eje X y en el

eje Y, las barras ocupan un area total de:
17,08 cm? > 16 cm?
Espaciamiento de armadura longitudinal

40-2%(2)—2%0,6—-2%(1,6)—2*(1,2)
e =

3 =9cm < 15cm

Disefio a cortante
El disefio por cortante esta basado en la siguiente expresion:
Vu<0Vn (106)

Donde:
Vu= Fuerza cortante externa del disefio.
Vn= Resistencia nominal a cortante.
@= Factor de reduccion de resistencia, igual a 0,75.

Vn=Vc+ Vs (107)

Elementos sometidos a compresion axial

Ve=017%(1+ )« W/fcxbwxd (108)

466,17
1,4 % 0,40 * 0,40

Ve=0,17*(1+ ) * 1v21 % 0,40 * 0.38 = 246,60 KN

Vu>@Vc => Necesita refuerzo a cortante
466,17 KN > 185 KN

Calculo de la armadura transversal de la columna

Vu = @(Vc + Vs) => =y L4 (109)
) sep
)
Q= L;nax => As =2x*0p max
sep = ST (110)
—=Vc

?
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38 2% 1,6 5000

46617

sep = =139cm = 15cm

Verificando cumple con las siguientes condiciones:

163, = 1612 =19
sep max = min {48 PJest = 48 x 0,8 = 38
dim min = 40

Se usa estribos de @ 8mm ¢/15 cm

Figura 52. Disposicion de la armadura longitudinal en la columna.

Blemm

/N

v ~

B16mm BlEmm

%

@ @
\ 7
Blemm

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 24. Comparacion de armadura en la columna.

Armadura Porcentaje Armadura Porcentaje
Columna o de de
longitudinal : .| transversal . .
diferencia diferencia
CBH-87 12,27 3,3
! 0 ! 0,
NB 1225001 16 23% 48 31%

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.7.5.- Disefio de la losa de fundacion

CON LA NORMA CBH-87

Se optd por hacer una losa, ya que las zapatas tenian un area muy grande.

-Las 4 zapatas de las esquinas eran de 2,9 m x 2,9 m = 8,41*4=33,64 m?.
-Las 2 zapatas de un lado eran de 2,4 m x 2,4 m = 5,76*2=11,52 m?.

-Las 2 zapatas del otro lado eran de 2,5 m x 2,5 m = 6,25*2=12,5 m?,
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-La zapata central era de 2,9 m x2,9 m = 8,41 m?.
El area total que ocupa las zapatas es de 66,07 m?2.

La superficie cubierta de todo el tanque es de 80 m?, por lo que se comprueba que el area de
las zapatas necesarias supera el 50% del area de la superficie cubierta. En este caso si 0 si

se debe disefiar una losa de fundacion.
Se realizara la verificacion de la losa de fundacion que se muestra en la figura:

Figura 53. Vista de la losa de fundacion.

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
De acuerdo con la CBH-87 (seccién 7.3), el coeficiente de mayoracion es de 1,6.
Las cargas seran obtenidas del programa Cypecad:

Tabla 25. Valores de las cargas mayoradas en cada columna.

Cargas mayoradas de las columnas en KN
1 2 3 4 5 6 7 8 9 b))

945,721 871,20 955,73 | 982,61 | 1224,50 | 974,38 | 958,91 | 890,57 | 954,42 | 8758,04

Fuente: Elaboracion propia.

El total es de 8758,04 KN.
e Se tiene los siguientes datos
Lado mayor de la losa B=15m

Lado menor de la losa H=13m
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Recubrimiento r=4cm

Profundidad de cimentacion Df=2,50m
Esfuerzo admisible del suelo cadm= 1,485 kg/cm?=148 KN/m?
Seccion de las columnas Columna= 0,40m x 0,40m
Area de la losa A= 175 m?
Inercia en el eje “x” 1x=2659,78 m*
Inercia en el eje “y” ly=3510,182 m*
ka 25 MPa
=== 10=1 7 2
fea ” 150 * 10 66,667 kg/cm
fyk 500 MPa
=L = %10 =4347,82 2
fya ” 115 * 10 347,826 kg/cm

Figura 54. Ejes para hallar el centro de masa.

aY

2.7

3.8

3.8

o 4,—‘rn irw
[

B 7.7
4

Fuente: Elaboracién propia.
e Determinacién del centro de gravedad de la losa
Xce =7,5m Yee =6,5m
e Determinacion del centro de masa

Resultante total R=8758,04 KN
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Ubicacién de la resultante

Xcp % (2,7 * (945,72 + 871,2 + 955,73) + 7,5 * (982,61 + 1224,5

~ 875806
+974,38) + 12,3 * (958,91 + 890,57 + 954,42)

XCP = 7,517 m

1
Yop = —— % (2,7 % (945,72 + 982,61 + 958,91) + 6,5 * (871,2 + 12245
cP = g758,06 ~ &7 *( + + ) +65+( +

+890,57) + 10,3 * (955,73 + 974,38 + 954,42)

YCP = 6,499 m
CENTRO DE RIGIDEZ | CENTRO DE GRAVEDAD EXCENTRICIDAD
7,517 7,50 x=0,017
6,499 6,50 y=-0,001

e Verificacion del espesor de la losa
Para la columna mas critica (columna N°5), mostrada a continuacion:

Figura 55. Columna mas critica.

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

| ol |
1 N
1 S0
| | E
I [
| ? s
| O |
I < |+
1 = .
1 <
I BN EreN
d/e, 040 m | d/2]

|

|
,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, —

Fuente: Elaboracion propia.
Bo = 4%(0,40+d) = 1,6 + 4d (m) U= 1224,50 KN
@Ve>Vy (111)
Donde:
V/c= resistencia cortante nominal del concreto.
Vu= resistencia cortante factorizada.

b= Lado del perimetro critico.
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d= Canto util de la placa.
fcv= Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante.

Ve =2xbxd=* f,

(112)

@Vc=085*«2+«b=+xd=* 0,131 = 3\/fck2 =085%2*(1,6+4d)+d 0,131 = 3\/252

Por lo tanto
0,85 * 2 % (1,6 + 4d) * d * 0,131 x 3/252 + 1000 > 1224,50

(1,6 +4d) xd = 0,64
d=025m = 25cm

Con un recubrimiento minimo de 4 cm, el espesor total de la losa es:

h=25cm+4cm =29 cm <30 cm
e Verificacion de la rigidez de la losa
Para este caso se tomara una franja de la losa, el caso mas desfavorable.

Figura 56. Ubicacion de la franja.
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\ \ )
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s 2,7 r 4,8 'l’ 4.8 'f 27

Fuente: Elaboracion propia.
Ancho de la franja: br=4,8m B=13m
Inercia de la franja:
I = w

12
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| _487030°

=0,01 4
17 0,0108 m

Maodulo de elasticidad del hormigén:  fck=25 Mpa
E. = 9500 * (fck + 8)'/3 (114)

E. = 9500 (25 + 8)!/3 = 30471,58 MPa

Modulo de reaccion del suelo

Tabla 26. Valores tipicos k1 del médulo de reaccion.

kg alkq)

Tipo de suelo MN/m?
Arena seca o himeda

Suelta 2-25

Media 25-125

Densa 125-375
Arena saturada:

Suelta 10-15

Media 35-40

Densa 130-150
Arcilla:

Rigida 10-25

Muy rigida 25-50

Dura =50

Fuente: Braja M. Das-Fundamentos de cimentacion.
Se asume un valor de k;=25 MN/m?®

B+0,3
2xB

ks = ky * (2222 (115)

13+ 0.3

ks =25+ (573~

)2 = 6,54 MN/m3
Donde:
ks= Maddulo de reaccion del suelo.

B= Largo de la franja.

Calculo de “\”

_ 4,ks*bf
A= 4+Ec+l (116)
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Lt 6,54 * 4.8 _ 0393
~ |4%30471,58%0,0108

Donde:

ks= Modulo de reaccion del suelo.
Bf= Ancho de la franja.

Ec= Maddulo de elasticidad.

I= Inercia de la franja.

Verificar que:

1,75
D 2= LuZpyayor

445m>440m Cumple! La losa es rigida

Por lo tanto, la altura de la losa debe ser de 30 cm. El cual nos lleva a obtener una losa

rigida y usar el método rigido convencional para el disefio de la losa de fundacion.
e Verificacion de las presiones en el suelo
Una de las condiciones para el disefio de la losa que debemos de verificar es que los

esfuerzos transmitidos al terreno no sobrepasen el esfuerzo admisible del suelo.

P
cadm del suelo > 1

Se determina la presion sobre el suelo, “q” debajo de la losa en los puntos A, B, C, D, E, F,
GHILJKLMNOPQRST,UYV,WyXempleando la ecuacion:

="/ ey (117)
y x

Las excentricidades de carga, ex y ey en las direcciones x y y se pueden determinar

utilizando las coordenadas (x’, y):

B 15
ex = Xcp -3 = 7,517 -5 =0,017m

H 13
ey =Yep =5 = 6,499 — — = — 0,001 m
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Mx= Qr*ey= 8758,04*0,001= 10,298 KN*m
My= Qr*ex= 8758,04*0,017= 150 KN*m

_ 875804 150+x  10298+y
9=—75 "/~ 3510182 2659.78

q = 50,046 +/—0,0427 x +/—0,0038 y
Con esta ecuacion se elabora la siguiente tabla:

Tabla 27. Presiones en los distintos puntos de la losa.

PUNTO | Q/A X 0042705 X| Y  [0,003829 Y [q (kn/m2)
A 50,046 75 -0,320 6,5 -0,025 | 49,701
B 50,046 4,8 -0,205 6,5 0,025 | 49,816
C 50,046 2,4 -0,102 6,5 -0,025 | 49,919
D 50,046 0 0,000 6,5 -0,025 | 50,021
E 50,046 24 0,102 6,5 -0,025 | 50,124
F 50,046 48 0,205 6,5 -0,025 | 50,226
G 50,046 75 0,320 6,5 -0,025 | 50,341
H 50,046 75 0,320 38 0,015 | 50,352
| 50,046 75 0,320 1,9 -0,007 | 50,359
J 50,046 75 0,320 0 0,000 50,366
K 50,046 75 0,320 1,9 0,007 50,374
L 50,046 75 0,320 -3,8 0,015 50,381
M 50,046 75 0,320 6,5 0,025 50,391
N 50,046 48 0,205 -6,5 0,025 50,276
0 50,046 24 0,102 -6,5 0,025 50,173
P 50,046 0 0,000 6,5 0,025 50,071
Q 50,046 2,4 -0,102 -6,5 0,025 49,968
R 50,046 4.8 -0,205 6,5 0,025 49,866
S 50,046 75 -0,320 -6,5 0,025 49,751
T 50,046 75 -0,320 -3,8 0,015 49,740
U 50,046 75 -0,320 1,9 0,007 49,733
V 50,046 75 -0,320 0 0,000 49,726
W 50,046 75 -0,320 1,9 -0,007 | 49,718
X 50,046 75 -0,320 38 0,015 | 49,711

Fuente: Elaboracion propia.

Las presiones del suelo en todos los puntos son menores que el valor dado de Qadm(neta)= 148
KN/m?2.
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e Disefio de la armadura de la losa de fundacion por franjas
El armado de la losa se calcula por franjas ya sean verticales y horizontales.

Figura 57. Division de franjas horizontales y verticales.

3.1 _i_ 4.8 4| 3,1
| I
| |
l I
FRANJA ' '
4 T | m | m
:FL JTL:
______ _______|____ —]—|— ____|_____________
| |
| |
FRAN"':\ I E JE ! |
5 1 i L i 1! |
______ e 4+ 0|1 J_ 11 |
| |
| |
| |
FRANJA — : m : r
6 ] | L | L4
| |
| |
| |
I I
FRANJA 1 FRANJA 2 FRANJA 3

Fuente: Elaboracién propia.
e FRANJA-1(EJEY)
Md= 57,3 KN*m (Momento méaximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

1,7 9,8 11.1 1,8

Compresién = Traccion

0,85 fcd*b+xy = As* fyd

__0,85%25xyx*1

A
S 500

= 0,0425y (m)
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De la ecuacién obtenemos el valor de “a”

Md
y=dx (1 N \/1 N 0,425*b*d2*fcd> (120)
0,26 %| 1 1 57,3 0,0105 1,05
= * —_ —_ = =
y=5o 0,425+ 1+ 0,262 * 25000 | - > M= Lowem
Entonces: As = 0,0425*0,0105 = 0,00047 m? = 4,46 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d (121)

As= 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Md= 11,1 KN*m (Momento méximo negativo)

11,1
y =026+ \/ 0425 = 170262 = 25000 | ~ »00202m = 0,202 cm
Entonces: As = 0,0425*0,00202 = 0,000085 m2= 0,85 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm
e FRANJA-2(EJEY)
Md= 55,4 KN*m (Momento méaximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

12,8 12.9 2,6

RN

o N
49,2 25,4 48,7

Compresiéon = Traccion

085+ fcd*b*xy = A;* fyd
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y _085%25xyx1
S 500

= 0,0425y (m)

De la ecuacion obtenemos el valor de “a”

d 1 1 Md
= * —_ -
Y 0,425 b *d? * fcd

55,4
y =0,26 1_\/1_0,425*1*0,262*25000> =0,0102m=1,02cm
Entonces: As = 0,0425*0,0102 = 0,000433 m? = 4,33 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Md= 12,9 KN*m (Momento méximo negativo)

12,9
=0,2 1— [1-— = 2 =0,2
y =026+ \/ 0425 1% 0262 = 25000 | ~ »0023m =023 cm
Entonces: As = 0,0425*0,0023 = 0,000098 m? = 0,98 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm

e FRANJA-3(EJEY)
Md= 55,6 KN*m (Momento méaximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,2

Compresiéon = Traccion
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085%* fcd*b*xy=A;* fyd

0,85 * 25 1
A _ * *y*

s =00 = 0,0425 y (m)

De la ecuacion obtenemos el valor de “a”

d 1 1 Md
= * —_ -
Y 0,425 * b *d? * fcd

55,6
y =0,26 * 1_\/1_0,425*1*0,262*25000 =0,0103m = 1,03cm
Entonces: As = 0,0425*0,0103 = 0,00044 m? = 4,38 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Md= 8,9 KN*m (Momento maximo negativo)

8,9
=0,2 1—- |1-— = 1 =0,1
y =026+ \/ 0,425+ 10,262 » 25000 | ~ »0016m=0.16cm
Entonces: As = 0,0425*0,0016 = 0,000068 m? = 0,68 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm
e FRANJA -4 (EJE X)
Md= 59,0 KN*m (Momento méaximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

1,9




Compresién = Tracciéon
085%* fcd*b*xy=A;* fyd

y _085%25xyx1
S 500

= 0,0425y (m)

De la ecuacion obtenemos el valor de “a”

d 1 1 Md
= * —_ -
Y 0,425 * b *d? * fcd

59,0
y = 0,26 * 1_\/1_0,425*1*0,262*25000 =0,0109m = 1,09 cm
Entonces: As = 0,0425*0,0109 = 0,00046 m? = 4,63 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/20 cm

Md= 18,6 KN*m (Momento maximo negativo)

18,6
=0,2 1—- |1-— = 4m = 4
y =026+ \/ 0,425+ 10,262 » 25000 | ~ V034m =0.34cm
Entonces: As = 0,0425*0,0034 = 0,00014 m?= 1,44 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm
e FRANJA-5 (EJE X)

Md= 65,9 KN*m (Momento maximo positivo)
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DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

2.1 24,8 24,2 2,1

Compresion = Traccion

085%* fcd*b*xy=A;* fyd

08525y =x1
A = 4

s 00 = 0,0425y (m)

De la ecuacion obtenemos el valor de “a”

d«[1- |1 Md
= * — —
Y 0,425 * b * d? * fcd

65,9
y=026%*|1-— \/1 — 0,425 * 1= 0,262 = 25000 =0,0122m=1,22cm
Entonces: As = 0,0425*0,0122 = 0,00052 m? = 5,18cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/20 cm

Md= 24,8 KN*m (Momento méaximo negativo)

24,8
=0,2 1—- |1-— = 4 =04
y =026+ \/ 0425+ 170262 » 25000 | ~ 0045 m =045 cm
Entonces: As = 0,0425*0,0045 = 0,00019 m?= 1,91 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm
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e FRANJA -6 (EJE X)
Md= 59,1 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,8 18,5 18,5 0,9
NV Y
59,1 39,5 53,7

Compresién = Traccion

0,85« fcd*b*xy=A;* fyd

y _O,85*25*y*1
s 500

= 0,0425y (m)

De la ecuacion obtenemos el valor de “a”

d«[1- |1 Md
= b3 —_— —_—
Y 0,425 + b * d? * fcd

59,1
y=026%|1-— \/1 — 0,425 * 1= 0,262 = 25000 =0,0109m =1,09 cm
Entonces: As = 0,0425*0,0109 = 0,00046 m? = 4,63 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/20 cm

Md= 18,5 KN*m (Momento méaximo negativo)

18,5
=026%(1— [1— = 4m =034
y =026+ \/ 0425+ 1= 0,262 » 25000 | ~ »0034m =034cm
Entonces: As = 0,0425*0,0034 = 0,00014 m?= 1,44 cm?
Area minima: As = 0,0015*b*d = 0,0015*1*0,26=0,000375 m?=3,75 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/30 cm
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CON LA NORMA 1225001

Predimensionamiento
» Espesor de la losa = N° Pisos/24 = 0,29 m = 30 cm

» Altura de la viga de cimentacion = 9*7 = 63 cm = 70 cm

Figura 58. Ejes para hallar el centro de masa.
AY

‘ 1,95

38

3.8

j i
=] [=a]

1,95 I

x‘ 7

4.8 195

]
-+ -

L L9S 4,8
- i

Fuente: Elaboracién propia.
Comprobacion de estabilidad

e Centro de masa
XCG :6,75m YCG :5,75m

e Centro de cargas

Tabla 28. Valores de las cargas mayoradas en cada columna.

Cargas mayoradas de las columnas en KN

1 2 3 4 S) 6 7 8 9 P}

816,58 | 768,13 | 812,62 | 803,90 | 1203,30 | 804,66 | 815,00 | 764,96 | 820,02 | 7609,17

Fuente: Elaboracion propia.
Resultante total R=7609,17 KN

Xep = oegq7+ (1 1 13 + 812,62 12
cp 7609’17*( ,95 * (816,58 + 768,13 + 812,62) + 6,75 = (803,9 + 1203,3

+ 804,66) + 11,55 * (815 + 764,96 + 820,02)
XCP = 6,752 m
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Vep = ooy * (195 * (816,58 + 803,9 + 815) + 5,75 » (768,13 + 1203,3 + 764,96)

+ 9,55 * (812,62 + 804,66 + 820,02)

YCP = 5,750 m

CENTRO DE RIGIDEZ | CENTRO DE GRAVEDAD | EXCENTRICIDAD
6,752 6,75 x=0,002
5,750 5,75 y=-0,0009

Momentos que produce la carga resultante
Mx= Qf*ey= 7609,17*0,0009= 6,92 KN*m

My= Qr*ex= 7609,17*0,002= 12,72 KN*m

Ns Mx * x My *y
q=—r +/=

A * Iy Ix

q = 56,26 +/— 0,003127 x +/— 0,00783 y

Figura 59. Ubicacion de la franja.
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Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 29. Presiones en los distintos puntos de la losa.

PUNTO | QI/A X 0,003127X | Y  |0,007830Y (kn?mZ)
A 56,26 6,75 -0,021 575 | -0,045 | 56,194
B 56,26 4,8 -0,015 575 | -0,045 | 56,200
C 56,26 2.4 -0,008 575 | -0,045 | 56,207
D 56,26 0 0,000 575 | -0,045 | 56,215
E 56,26 2.4 0,008 575 | -0,045 | 56,222
F 56,26 48 0,015 575 | -0,045 | 56,230
G 56,26 6,75 0,021 575 | -0,045 | 56,236
H 56,26 6,75 0,021 3,8 0,030 | 56,251
| 56,26 6,75 0,021 1,9 0,015 | 56,266
J 56,26 6,75 0,021 0 0,000 | 56,281
K 56,26 6,75 0,021 1,9 0,015 | 56,296
L 56,26 6,75 0,021 3,8 0,030 | 56,311
M 56,26 6,75 0,021 575 | 0,045 | 56,326
N 56,26 48 0,015 575 | 0,045 | 56,320
0 56,26 2,4 0,008 575 | 0,045 | 56,313
P 56,26 0 0,000 575 | 0,045 | 56,305
Q 56,26 2.4 0,008 | 575 | 0045 | 56,298
R 56,26 4,8 0,015 | -575 | 0045 | 56,290
S 56,26 6,75 0,021 | 575 | 0045 | 56,284
T 56,26 6,75 20,021 3,8 0,030 | 56,269
U 56,26 6,75 -0,021 1,9 0,015 | 56,254
v 56,26 6,75 -0,021 0 0,000 | 56,239
W 56,26 6,75 20,021 1,9 0,015 | 56,224
X 56,26 6,75 -0,021 3,8 0,030 | 56,209

Fuente: Elaboracién propia.

Disefio de la armadura de la losa de fundacion por franjas

El armado de la losa se calcula por franjas ya sean verticales y horizontales.
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Figura 60. Division de franjas horizontales y verticales.
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Fuente: Elaboracién propia.
Se usaran las siguientes ecuaciones:
085*fc*xaxb=A;*fy (122)
Donde:
fc= Resistencia caracteristica del H°A.
a= Profundidad del blogue equivalente de esfuerzos.
B= Ancho de la faja (se considera 1 metro).
As= Area requerida de refuerzo.
Fy= Resistencia caracteristica del acero.
— g _ gz _ __ ZMu
a=d \/d 0,85*@xbxfc (123)

Donde:
a= Profundidad del blogue equivalente de esfuerzos.
D= Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del refuerzo longitudinal.

Mu= Momento maximo.
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@= Factor de reduccién de resistencia.
B= Ancho de la faja (se considera 1 metro).
Fc= Resistencia caracteristica del H°A.

e FRANJA-1(EJEY)
Mu= 30,7 KN*m (Momento méaximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,2 10,1 10,0 0,2

Compresién = Traccion
0,85« fcxaxb=As*fy

2 _0,85*21*a*1
s 500

= 0,0357 a (m)

De la ecuacién obtenemos el valor de “a”

_d 22 2*Mu
= 085x@*bx*fc

2%*30,7
0,85%0,9 1% 21000

a=0,26— \/0,262 - =0,0074m =0,74cm

Entonces: As = 0,0357*0,0074 = 0,00026 m?= 2,6 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m3=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 10,1 KN*m (Momento maximo negativo)

2%10,1
0,85%0,9 1 x21000

a=0,26— \/0,262 - = 0,0024m = 0,24 cm
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Entonces: As = 0,0357*0,0024 = 0,000085 m? = 0,85 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm
e FRANJA-2 (EJEY)
Mu= 32,3 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,3 12,8 12,7 0.3

Compresién = Traccion
0,85« fcxaxb=As*fy

2 _0,85*21*a*1
s 500

= 0,0357 a (m)

De la ecuacién obtenemos el valor de “a”

P \/dz 2+ Mu
a=d — —

085x@*b*fc

= 0,26 0,262 2x323 = 0,0078 m = 0,78
a=5 ’ 0.85%0,9+1%21000 '~ cm=hrecm
Entonces: As = 0,0357*0,0078 = 0,00028 m?= 2,8 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 12,8 KN*m (Momento maximo negativo)

24128
= 026— |0,262— = 00031m = 031
@ j 0,85 %09 %1 * 21000 m cm
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Entonces: As = 0,0357*0,0031 = 0,00011 m?=1,1 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm
e FRANJA-3(EJEY)
Mu= 28,4 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,3 8.4 8,4 0,3

Compresién = Traccion

0,85« fcxaxb=As*fy

085*x21*xa=x1
A =

s 00 = 0,0357 a (m)

De la ecuacidon obtenemos el valor de “a”

_d 22 2*Mu
= 085x@*b*fc

= 0,26 0,262 2x284 = 0,0069 m = 0,69
a=5 ’ 0.85%0,9 121000 ' > M= Rorom
Entonces: As = 0,0357*0,0069 = 0,00025 m?= 2,5 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 8,4 KN*m (Momento maximo negativo)

2x*84
a=0,26— \/0,262 - = 0,0020m = 0,20 cm

0,85%0,9 1 x21000
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Entonces: As = 0,0357*0,0020 = 0,00007 m?= 0,7 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm
e FRANJA -4 (EJE X)
Mu= 31,2 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

D,E l].J[] 11,0 033
3.2 27,7 £9.3

Compresién = Traccion

0,85« fcxaxb=A;* fy

A _0,85*21*a*1
S 500

= 0,0357 a (m)

De la ecuacidon obtenemos el valor de “a”

_d 22 2+ Mu
a= 085*«@=*bx*fc

= 0,26 0,262 2x31,2 = 0,0076 m = 0,76
=5 ’ 0,85%0,9 121000 /oM =wroam
Entonces: As = 0,0357*0,0076 = 0,00027 m?= 2,7 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m3=4,68 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 11,0 KN*m (Momento maximo negativo)

2110
—026— (0262 — = 00026 m = 0,26
@ \/ 0,85 0,9 * 1 * 21000 m cm

146



Entonces: As = 0,0357*0,002 = 0,000093 m?= 0,93 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm
e FRANJA -5 (EJE X)
Mu= 38,2 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,4 13,9 13,9 0,4
28,0 ag,2 e7.l

Compresién = Traccion

0,85« fcxaxb=As*fy

2 _0,85*21*a*1
s 500

= 0,0357 a (m)

De la ecuacién obtenemos el valor de “a”

_d 22 2*Mu
= 085x@*b*fc

= 0,26 0,262 2x 38,2 = 0,0093m = 0,93
a=5 ’ 0.85%0,9+ 121000 '~ oMz Hrscm
Entonces: As = 0,0357*0,0093 = 0,00033 m?= 3,3 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m3=4,68 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 13,9 KN*m (Momento maximo negativo)

2%139
a=0,26— \/0,262 - = 0,0033m = 0,33 cm

0,85%0,9 1 x21000
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Entonces: As = 0,0357*0,0033 = 0,00012 m?= 1,2 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm
e FRANJA -6 (EJE X)
Mu= 31,0 KN*m (Momento maximo positivo)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES (KN*m)

0,4 1L,0 11,0 0,4
31,0 26,2 31.0

Compresién = Traccion

0,85« fcxaxb=As*fy

085*x21*xa=x1
A =

s 00 = 0,0357 a (m)

De la ecuacién obtenemos el valor de “a”

_d 22 2*Mu
= 085+x@*bx*fc

= 0,26 0,262 2+310 = 0,0075m = 0,75
a=b ’ 085+09+1+21000 -/ °>Mm=U/oom
Entonces: As = 0,0357*0,0075 = 0,00027 m?= 2,7 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?

Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Mu= 11,0 KN*m (Momento maximo negativo)

2%11,0
a=0,26— \/0,262 - = 0,0026 m = 0,26 cm

0,85%0,9 1 x21000
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Entonces: As = 0,0357*0,0026 = 0,000093 m?= 0,93 cm?
Area minima: As = 0,0018*b*d = 0,0018*1*0,26=0,00047 m?=4,68 cm?
Se usa barras de @12 mm ¢/25 cm

Tabla 30. Comparacion de armadura en la losa de fundacién

fLosa de Franjal | Franja2 | Franja3 | Franja4 | Franja5 | Franja 6
undacion

CBH-87 8,21 8,08 8,13 8,38 8,93 8,38

NB
1225001 9,36 9,36 9,36 9,36 9,36 9,36
(0]

Jode | o, 14% 13% 10% 5% 10%

diferencia

Fuente: Elaboracion propia
3.5.8.- Cuantia especificada por cada nivel del tanque

Tabla 31. Cuantias de la estructura.

LOSA DE

VIGAS COLUMNAS FUNDACION

AhviEL Vol. | Acero | Cuantia | Vol. | Acero | Cuantia | Vol. | Acero | Cuantia

(m3) | (Kg) | (Kg/m3) | (m3) | (Kg) | (Kg/m3) | (m3) | (Kg) | (Kg/m3)

-2,2 120,16 | 2001 | 99,26 43,12 | 3893 90,28

0,2 6,06 | 681 112,38 | 2,34 | 656 | 280,34

3,2 6,06 | 819 135,15 | 3,69 | 517 | 140,11

6,2 6,06 | 772 127,39 | 3,69 | 517 | 140,11

9,2 6,06 | 779 128,55 | 3,69 | 517 | 140,11

12,2 6,06 | 719 118,65 | 3,69 | 517 | 140,11

15,2 6,06 | 626 103,30 | 3,69 | 519 | 140,65

18,2 4,18 | 447 106,94 | 3,77 | 479 | 127,06

19,5

20,8 1,74 | 155 89,08 | 1,34 | 221 | 164,93

TOTAL: | 62,44 | 6999 | 112,09 | 259 | 3943 | 152,24 143,12| 3893 | 90,28

LOSA BASE DE LOSA TAPA DE
NIVEL SMIERO TANQLE TANQUE TANQUE
Vol. | Acero | Cuantia | Vol. | Acero | Cuantia | Vol. | Acero | Cuantia
— (m3) | (Kg) | (Kg/m3) | (m3) | (Kg) | (Kg/m3) | (m3) | (Kg) | (Kg/m3)
0,2
3,2
6,2

149



9,2

12,2

15,2

18,2

20,53

1486

72,38

19,5

9,36

2352

251,28

20,8

9,36

1674

178,85

6,05

84

13,88

TOTAL:

18,72

4026

215,06

20,53

1486

72,38

6,05

84

13,88

Fuente: Elaboracion propia.
3.6.- CONTROL DE FISURAS PARA LA CONDICION DE CARGA UNICA

El control de fisuras se realiza bajo cargas de servicio para verificar el espaciamiento

méaximo del acero de refuerzo y garantizar la impermeabilidad de las paredes del reservorio.

Como objeto de evitar una fisuracion incompatible con el servicio o la durabilidad del
depdsito, las armaduras deben elegirse y disponerse de modo que, bajo la accién de los
momentos flectores, la anchura méxima de las fisuras no sobrepase el valor limite admitido

en cada caso.

Tabla 32. Ancho limite de fisura que proporciona estanquidad al agua.

Relacién altura de agua ! espesor de pared Anchura {imite en milimetros
2,5 0,20
5,0 0,15
10,0 0,10 —[’
20,0 0,05 ]

Fuente: Libro Jiménez Montoya.

Con una relacion entre la altura del agua y el espesor de la pared se tiene un ancho limite de

fisura de w = 0,10 milimetros.

La abertura caracteristica de las fisuras al nivel de las armaduras longitudinales y en el
paramento del elemento estructural considerado, no debe exceder del valor especificado en

el proyecto.
Esta abertura caracteristica se supondra igual a:
wr = 1,7 xw,,

(124)

wr =1,7%0,10=0,17mm
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En el caso de elementos lineales, la comprobacion puede hacerse de forma simplificada,

adoptando para la tension del acero el valor:
ws = 0,7 * fyp (125)
wg = 0,7 * 500 = 350 MPa

El maximo momento de flexion vertical empleado en el disefio es Mux= 29,73 KN-m, cuyo

refuerzo calculado es @ 12 mm ¢/10 cm.

Como el disefio es en la etapa elastica, se determina el maximo momento de flexion en la

etapa de reservorio:

(126)

Mu 2973

Ms =13 17 13+ 17

= 1345,25kg —m

El esfuerzo en el refuerzo calculado para las cargas de servicio es:

Ms
fs=
0,9xd*AS

(127)

Donde:

Ms= Momento flector en condiciones de servicio.
As= Acero colocado = 11*1,13 = 12,43 cm?,

d= Peralte efectivo = 17,5cm.

_ 134525
T 0,9%17,5%12,43

fs = 687,15 kg/cm?

El espaciamiento maximo para el control de grietas es:

Z3

=—Z (128)

S.
max 2#dc2xfs3

Donde:
S= Separacion de las varillas en cm.

A= 2*dc*S.
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dc= Recubrimiento del concreto medido desde la fibra extrema de tensién, al centro de la

varilla en cm.

fs= Esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en kg/cm?.

Z=fs*Vdc*A (129)

Z = 687,15 /(2,5 + 1,2/2) * 62 = 3965,54 kg /cm

o __ 396554%
mar T e 2,62 687,158

14 cm > 10 cm, por lo tanto, el espaciamiento calculado controla el ancho de las grietas.
3.6.1.- Armadura minima para el control de la fisuracion

En todos los casos se debe prever un minimo de armadura.
Esta armadura debe dimensionarse de forma que:
a) Después de la fisuracion, la tension del acero permanezca inferior a fyk.

b) La abertura de fisuras, permanezca inferior al limite especificado

As — Jotm (130)

r= a Fyk
Donde:
As= Area de la seccion de la barra situada en la zona de recubrimiento.
Ac,ef= Area de la seccion recta de la zona de hormigdn (zona de recubrimiento).
feem = 0,30 = (fck)?/3 (131)
form = 0,30 % (250)%/3 = 11,90 kg /cm?
Acer = 2,5% 20 = 50 cm?

As = Acer*fetm (132)
fyk
As = 50% 11,90
* = 75000

La armadura que se calculd tiene un valor maximo que el area calculada, con un diametro

= 0,12 cm?

de 12 mm que tiene un area de 1,13 cm?.

3.6.2.- Abertura de fisuras de esfuerzo cortante

La disposicion de armaduras debe ser tal que asegure el control de la fisuracién oblicua.
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No es necesaria la comprobacion de la abertura de fisuras de esfuerzo cortante, si la

separacion entre estribos verticales no supera los valores de la tabla siguiente:

Tabla 33. Separacion maxima en mm, entre estribos que evita la comprobacion de la
abertura de fisuras de esfuerzo cortante.

Wy, en mm 04 0,2
f,r, en MPa 220 | 400 | 360 | 500 | 220 | 400 | 360 | 500
Calidad de adherencia | (1) (2) | (1) (2) (1) (2) (1) (2)
Vs < Vg 300 250 200 150
Veg < Vs 23 Vg 250 200 150 100
Vs > 3 Vea 200 150 100 75

Fuente: Norma CBH-87.
Vs=90,52 KN
Vea = 2,5T,q * by, *d (133)

Trd = 0,25 fcd (134)

Trq = 0,25 * 166,67 = 41,67 cm?
Vea =2,5%41,67 20+ 17,5 = 36461,25 kg = 364,61 KN

Donde:
Vs= Esfuerzo cortante correspondiente a la hipotesis de la carga considerada.
bw= Ancho del muro.
d= Canto util.
fcd= Resistencia de célculo del hormigon, a compresion.
90,52 KN < 364,61 KN

Como wi= 0,2 mm y se tiene una resistencia caracteristica del acero de 500 MPa. Vs es

menor que Vcd por lo tanto la separacién maxima que nos indica la tabla es de 150 mm.

Cumple que la separacién de estribos es menor a la que nos indica la tabla, por lo tanto, no

se realiza la comprobacién de la abertura de fisuras de esfuerzo cortante.
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CAPITULO IV.- APORTE ACADEMICO

En este capitulo se realiza la comparacion del célculo estructural y el presupuesto entre
ambas normas, la CBH-87 y la NB 1225001.

4.1 COMPARACION ESTRUCTURAL DE LA LOSA ALIVIANADA

Con la norma CBH-87

Figura 61. Armadura para la losa aligerada con la CBH-87.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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Con la norma NB 1225001

Figura 62. Armadura para la losa aligerada con la NB 1225001.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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4.2 COMPARACION ESTRUCTURAL DE LA LOSA MACIZA

Con la norma CBH-87

Figura 63. Armadura longitudinal inferior para la losa con la CBH-87.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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Figura 64. Armadura longitudinal superior para la losa con la CBH-87.
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Fuente: Paquete estructural CYEPCAD 2018.

157



Figura 65. Armadura transversal inferior para la losa con la CBH-87.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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Figura 66. Armadura transversal superior para la losa con la CBH-87.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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Con la norma NB 1225001

Figura 67. Armadura longitudinal inf. y sup. para la losa con la NB 1225001.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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Figura 68. Armadura transversal inf. y sup. para la losa con la NB 1225001.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
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4.3 COMPARACION ESTRUCTURAL DE LA VIGA MAS CRITICA

Con la norma CBH-87

Figura 69. Armadura para la viga con la CBH-87.
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Con la norma NB 1225001
Figura 70. Armadura para la viga con la NB 1225001.
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4.4 COMPARACION ESTRUCTURAL DE LA COLUMNA MAS CRITICA

Con la norma CBH-87

Figura 71. Armadura para la columna con la CBH-87.
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Con la norma NB 1225001

Figura 72. Armadura para la columna con la NB 1225001.
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Conl

a norma CBH-87

4.5 COMPARACION ESTRUCTURAL DE LA LOSA DE FUNDACION

Figura 73. Armadura longitudinal inferior para la fundacién con la CBH-87.
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Figura 74. Armadura longitudinal superior para la fundacién con la CBH-87.

4 +
| |
| |
ek I ; 120/ 1120
| |
| |
e — : s
I I |
+ I $ ] t
l \\\ 7 S e :
e s WL O~ 7 IEANE
|[ P h e | Eilg S :
: - HE N A
RS ! ' ; 0l I
Hocr =3t i 1T j =S
4 ¢ 4 ! 4
i /9 141 ) TN - l li - b i 200 =41
} P = ~ A e/ A ~ - ~ :
| P re S - 1 P ~ . - |
+ | + 1 4
100 180 L L ! diPc/3 1830
i 1 ¥
| | |
#1230 1=30] :r [ 2= ]: li w00 =15
| | |
§ ¢ lL

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.

165




-7

Figura 75. Armadura transversal inferior para la fundacién con la CBH-87.
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Figura 76. Armadura transversal superior para la fundacion con la CBH-87.
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Con lanorma NB 1225001
Figura 77. Armadura longitudinal inf. y sup. para la fundacién con la NB 1225001.
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Figura 78. Armadura transversal inf. y sup. para la fundacion con la NB 1225001.
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2018.
Tabla 34. Tabla de resultados de las vigas.

4.6 TABLA DE RESULTADOS DE TODOS LOS ELEMENTOS DEL TANQUE

VIGAS

Tramo N°1(C2-C5)

Tramo N°1(B50-B49)
Tramo N°1(M1-B51)

GRUPO 9
Pértico 1
Pértico 2
Pértico 3

4.6.1.- Resultados con la Norma CBH-87




Tramo N°2(C5-B51) 3012 20 12 20 12 @6 ¢/0,15
Tramo N°3(B51-C8) 3012 20 12 20 12 @6 ¢/0,15
Portico 4
Tramo N°1(C4-C5) 19 10 3012 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C5-C6) 2012 3012 @6 ¢/0,15
GRUPO 7
Portico 1
Tramo N°1(C1-C4) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C4-C7) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
Portico 2
Tramo N°1(C2-C5) 40 16 2016 |20 12;2@ 16 | @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C5-C8) 40 16 2016 |20 12;2@ 16 | @6 ¢/0,10
Pdrtico 3
Tramo N°1(C3-C6) 2012 2012 @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C6-C9) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
Pdrtico 4
Tramo N°1(C1-C2) 20 12 2012 @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C2-C3) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
Pdrtico 5
Tramo N°1(C4-C5) 40 16 20 12 40 12 @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C5-C6) 40 16 20 12 40 12 @6 ¢/0,10
Portico 6
Tramo N°1(C7-C8) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
Tramo N°2(C8-C9) 20 12 20 12 @6 ¢/0,10
GRUPO 6
Pdrtico 1
Tramo N°1(C1-C4) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C4-C7) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 ¢/0,15
Pdrtico 2
Tramo N°1(C3-C6) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C6-C9) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 c/0,15
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Pdrtico 3

Tramo N°1(C1-C2) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 c/0,15

Tramo N°2(C2-C3) 50 16 20 12 | 2012;4016 | @6 ¢/0,15
Pdrtico 4

Tramo N°1(C4-C5) | 3@16;2010 | 20 16 | 3012;3016 | @6 c/0,15

Tramo N°2(C5-C6) | 3@16;2010 | 20 16 | 3012;3016 | @6 c/0,15
Pdrtico 5

Tramo N°1(C7-C8) 50 16 20 12 | 2012;4016 | @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C8-C9) 50 16 2012 | 2012;4016 | @6 c/0,15
Pdrtico 6

Tramo N°1(C2-C5) 40 16 2016 | 3012;4016 | @6 c/0,15

Tramo N°2(C5-C8) 40 16 2016 |30 12,40 16 | @6 ¢/0,15
GRUPO 5
Portico 1

Tramo N°1(C1-C4) 60 16 20 12 |30 12;40 16 | @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C4-C7) 60 16 2012 |30 12,40 16 | @6 /0,15
Portico 2

Tramo N°1(C3-C6) 60 16 2012 |30 12,40 16 | @6 /0,15

Tramo N°2(C6-C9) 69 16 2012 |30 12,40 16 | @6 ¢/0,15
Pdrtico 3

Tramo N°1(C1-C2) 60 16 2012 |30 12,40 16 | @6 /0,15

Tramo N°2(C2-C3) 69 16 2012 |30 12,40 16 | @6 /0,15
Pértico 4

Tramo N°1(C4-C5) | 30 16;30 12 | 20 16 40 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C5-C6) | 3@ 16;30 12 | 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 5

Tramo N°1(C7-C8) 60 16 2012 |30 12;40 16 | @6 /0,15

Tramo N°2(C8-C9) 60 16 2012 |30 12;40 16 | @6 /0,15
Pdrtico 6

Tramo N°1(C2-C5) | 3@ 16;3@ 12 | 20 16 40 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C5-C8) | 30 16;30 12 | 20 16 40 16 @6 ¢/0,15
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GRUPO 4
Pdrtico 1
Tramo N°1(C1-C4) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C4-C7) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Portico 2
Tramo N°1(C3-C6) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C6-C9) 50 16 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Portico 3
Tramo N°1(C1-C2) | 20 12;10 16 | 30 16 69 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C2-C3) | 20 12,10 16 | 30 16 69 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 4
Tramo N°1(C4-C5) | 30 16;30 12 | 20 16 70 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C5-C6) | 30 16;30 12 | 20 16 70 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 5
Tramo N°1(C7-C8) 30 16 30 16 69 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C8-C9) 30 16 3016 60 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 6
Tramo N°1(C2-C5) | 3@ 16;3@ 12 | 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C5-C8) | 30 16;30 12 | 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
GRUPO 3
Pdrtico 1
Tramo N°1(C1-C4) 5@ 16 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C4-C7) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Portico 2
Tramo N°1(C3-C6) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C6-C9) 50 16 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Pértico 3
Tramo N°1(C1-C2) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C2-C3) 50 16 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
Pértico 4
Tramo N°1(C4-C5) 50 16 20 16 70 16 @6 ¢/0,15
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Tramo N°2(C5-C6) 50 16 20 16 70 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 5

Tramo N°1(C7-C8) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C8-C9) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15
Portico 6

Tramo N°1(C2-C5) 50 16 20 16 60 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C5-C8) 50 16 20 16 69 16 @6 ¢/0,15
GRUPO 2
Pdrtico 1

Tramo N°1(C1-C4) 50 16 20 16 40 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C4-C7) 50 16 20 16 40 16 @6 ¢/0,15
Portico 2

Tramo N°1(C3-C6) 50 16 20 16 40 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C6-C9) 50 16 20 16 40 16 @6 ¢/0,15
Portico 3

Tramo N°1(C1-C2) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C2-C3) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 4

Tramo N°1(C4-C5) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C5-C6) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 5

Tramo N°1(C7-C8) 5@ 16 20 16 50 16 @6 c/0,15

Tramo N°2(C8-C9) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15
Portico 6

Tramo N°1(C2-C5) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C5-C8) 50 16 20 16 50 16 @6 ¢/0,15
GRUPO 1
Pértico 1

Tramo N°1(C1-C4) 50 16 2012 50 16 @6 ¢/0,15

Tramo N°2(C4-C7) 50 16 20 12 50 16 @6 ¢/0,15
Pdrtico 2
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Tramo N°1(C3-C6) 50 16 20 12 50 16 @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C6-C9) 50 16 20 12 50 16 @6 ¢/0,15
Portico 3
Tramo N°1(C1-C2) 50 16 2012 |2 16;30 12 | @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C2-C3) 50 16 2012 |20 16;30 12 | @6 ¢/0,15
Pdrtico 4
Tramo N°1(C4-C5) | 20 16;20 12 | 20 16 | 2@ 16;50 12 | @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C5-C6) | 20 16;20 12 | 20 16 | 20 16;5@ 12 | @6 ¢/0,15
Pdrtico 5
Tramo N°1(C7-C8) 5@ 16 2012 |20 16,30 12 | @6 /0,15
Tramo N°2(C8-C9) 50 16 2012 |20 16;30 12 | @6 ¢/0,15
Portico 6
Tramo N°1(C2-C5) 50 16 2012 |20 12;40 16 | @6 ¢/0,15
Tramo N°2(C5-C8) 50 16 2012 |20 12,40 16 | @6 ¢/0,15
GRUPO 0
Pdrtico 1
Tramo N°1(B11-C3) 20 16 20 16 3@ 20 @8 ¢/0,15 | 20 10
Tramo N°2(C3-C6) | 2@ 16;2@ 12 69 20 @8 ¢/0,10 | 2 10
TramoN'3(C6-C)| o510 | 2g16| 6020 c%fo 20 10
Tramo N°4(C9-B12) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,15 | 2@ 10
Portico 2
Tramo N°1(B11-C7) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,05 | 2@ 10
Tramo N°2(C7-C8) 40 16 30 20;30 16 | @8 /0,10 | 2 10
Tramo N°3(C8-C9) 20 16 2016 |30 20;30 16 | @8 ¢/0,10 | 2@ 10
Tramo N°4(C9-B12) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,10 | 20 10
Pértico 3
Tramo N°1(B11-C1) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,10 | 20 10
Tramo N°2(C2-C3) | 2@ 16;2@ 12 5@ 20;20 16 | @8 ¢/0,10 | 2@ 10
Tramo N°3(C4-C7) 2012 5@ 20;20 16 | @8 ¢/0,10 | 2@ 10
Tramo N°4(C7-B11) 20 16 20 16;30 20 | @8 ¢/0,05 | 20 10
Pértico 4
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Tramo N°1(B11-C1) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,10 | 2@ 10
Tramo N°2(C1-C2) 40 16 50 20 @8 ¢/0,10 | 2 10
Tramo N°3(C2-C3) 20 16 20 16 5@ 20 @8 ¢/0,10 | 2 10

Tramo N°4(C3-B11) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,10 | 2 10

Pdrtico 5

Tramo N°1(B11-C4) 20 16 20 16;30 20 | @8 ¢/0,10 | 2@ 10
Tramo N°2(C4-C5) 40 16 70 16;30 20 | @8 ¢/0,15 | 2@ 10
Tramo N°3(C5-C6) 20 16 5@ 16;30 20 | @8 /0,10 | 2 10

Tramo N°4(C6-B12) 20 16 20 16;30 20 | @8 ¢/0,10 | 2@ 10

Pdrtico 6

Tramo N°1(B11-C2) 20 16 20 16 30 20 @8 ¢/0,10 | 2 10
Tramo N°2(C2-C5) 40 16 69 20 @8 ¢/0,15 | 20 10
Tramo N°3(C5-C8) 20 16 20 16 60 20 @8 ¢/0,10 | 2 10

Tramo N°4(C8-B12) 20 16 20 16 3@ 20 @8 ¢/0,10 | 20 10

Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 35. Tabla de resultados de las columnas.
Pilar Planta |Dimension ':\srqrnlir?ae Aégpa S(e Ac;r:a ge Estribos
C1 Grupo 9-7 25X25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C2 Grupo 9-7 25X25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C3 Grupo 9-7 25X25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C4 Grupo 9-7 25x25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C5 Grupo 9-7 25x25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C6 Grupo 9-7 25x25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
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c7 Grupo 9-7 25X25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C8 Grupo 9-7 25x25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
C9 Grupo 9-7 25x25 4016 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 2016 2012 @6 c/15 cm
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 36. Tabla de resultados de las losas.
L osas Arm. Longitudinal Arm. Transversal
Inferior Superior Inferior Superior
Maciza @8 c/15 @10 ¢c/12,5 @8 c/15 @10 ¢c/12,5
@10 c/15 @12 c/15 @10 c/15 @12 c/15
@8 c/15 @10 ¢/12,5 @8 c/15 @10 c/12,5
De fundacion | @12 ¢/30+@12 ¢/30 | @12 ¢/30 | @12 c/30+@12 ¢/30 | @12 ¢/30
@12 ¢/30+@16 ¢/30 | @12 ¢/30 | @12 c/30+P16 ¢/30 | @12 c/30
@12 c/30+@12 ¢/30 | @12 ¢/30 | P12 c¢/30+P12 ¢c/30 | P12 c/30
@12 ¢/30+@16 ¢/30 | @12 ¢/30 | @12 ¢/30+P16 ¢/30 | @12 c/30
@12 ¢/30+@12 ¢/30 | @12 ¢/30 | P12 ¢/30+@12 ¢/30 | D12 c/30
Fuente: Elaboracién propia.
Tabla 37. Tabla de resultados de los muros.
Lado Izquierdo Lado Derecho
Muros | Arm. Arm. Arm. Arm. _I,_Ar;r:S
Vertical Horizontal Vertical Horizontal
Murol | @12c/10 @10 c/20 @12 c/10 @10 c/20
Muro2 | @12c/10 @10 ¢/20 @12 c/10 @10 ¢/20 @6 /20
Muro3 | @12c/10 @10 ¢/20 @12 c/10 @10 ¢/20
Muro4 | @12c/10 @10 ¢/20 @12 c/10 @10 ¢/20 @6 /20

Fuente: Elaboracién propia.




4.6.2.- Resultados con la Norma 1225001

Tabla 38. Tabla de resultados de las vigas.

VIGAS Superior | Montaje| nferior | E5iDos | i
GRUPO 9
Portico 1
Tramo N°1(C2-C5) 4210 3012 4012 @8 ¢/0,10
Tramo N°2(C5-C8) 4010 3012 4012 @8 ¢/0,10
Portico 2
Tramo N°1(B41-B42) 308 308 @6 ¢/0,08
Portico 3
Tramo N°1(B44-B43) 308 308 @6 ¢/0,08
Portico 4
Tramo N°1(C4-C5) 3012 3010 |2010;3012| @8 cl0,12
Tramo N°2(C5-C6) 3012 3010 |2010;3@12| @8 c/0,12
GRUPO 7
Pértico 1
Tramo N°1(C2-C5) | 1910;2@012 | 4@12 4012 @8 /0,11
Tramo N°2(C5-C6) | 1910;2@012 | 4@12 4012 @8 ¢/0,11
Portico 2
Tramo N°1(C1-C4) 1910 2012 |1910;2@012| @6 c/0,10
Tramo N°2(C4-C7) 1910 2012 |1910;2@012| @6 c/0,10
Portico 3
Tramo N°1(C4-C5) 2010 3012 3012 @8 ¢/0,12
Tramo N°2(C5-C6) 2010 3012 3012 @8 /0,12
Pdrtico 4
Tramo N°1 (C7-C8) 1910 2012 |1910;2@12| @6 c/0,10
Tramo N°2 (C8-C9) 1910 202 |1910;2012| @6 ¢/0,10
Pdrtico 5
Tramo N°1 (C3-C6) 1910 2012 |1910;2@12| @6 c/0,10
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Tramo N°2 (C6-C9) 1910 2012 |1910;2012| @6 ¢c/0,10
Pdrtico 6

Tramo N°1 (C1-C2) 1210 2012 |1210;2@012| @6 ¢/0,10

Tramo N°2 (C2-C3) 1910 2012 |1910;2012| @6 ¢/0,10
GRUPO 6
Pdrtico 1

Tramo N°1 (C1-C4) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C4-C7) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10
Pdrtico 2

Tramo N°1 (C3-C6) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C6-C9) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10
Portico 3

Tramo N°1 (C1-C2) 2016 2012 5012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C2-C3) 2016 2012 5012 @8 ¢/0,10
Portico 4

Tramo N°1 (C4-C5) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C5-C6) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10
Pdrtico 5

Tramo N°1 (C7-C8) 2016 2012 5012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C8-C9) 2016 2012 5@12 @8 ¢/0,10
Pdrtico 6

Tramo N°1 (C2-C5) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C5-C8) 2016 2012 4012 @8 ¢/0,10
GRUPO 5
Pértico 1

Tramo N°1 (C1-C4) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C4-C7) | 1812;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 ¢/0,10
Pértico 2

Tramo N°1 (C3-C6) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C6-C9) | 1012;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Pértico 3
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Tramo N°1 (C1-C2) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 ¢c/0,10

Tramo N°2 (C2-C3) | 1812;2016 | 2012 |2012;2016| @8 ¢/0,10
Portico 4

Tramo N°1 (C4-C5) 2016 2012 |2012;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C5-C6) 2016 2012 |2012;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 5

Tramo N°1 (C7-C8) | 1012;2016 | 2012 |2@12;2@016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C8-C9) | 1012;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 6

Tramo N°1 (C2-C5) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C5-C8) | 1812;2016 | 2012 |2012;2016| @8 ¢/0,10
GRUPO 4
Pdrtico 1

Tramo N°1 (C1-C4) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C4-C7) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10
Pértico 2

Tramo N°1 (C3-C6) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C6-C9) | 1012;2016 | 2012 |2012;2@16| @8 ¢/0,10
Portico 3

Tramo N°1 (C1-C2) | 1912;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,07

Tramo N°2 (C2-C3) | 1812;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,07
Portico 4

Tramo N°1 (C4-C5) | 1012;2016 | 2012 |2012;2016| @8 c/0,07

Tramo N°2 (C5-C6) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,07
Pdrtico 5

Tramo N°1 (C7-C8) | 1912;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,07

Tramo N°2 (C8-C9) | 1012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,07
Pdrtico 6

Tramo N°1 (C2-C5) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C5-C8) | 1012;2016 | 2012 |2@12;2@16| @8 ¢c/0,10

GRUPO 3
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Pértico 1

Tramo N°1 (C1-C4) | 2@12;2016 | 4912 |3@12;2016| @8 ¢c/0,10

Tramo N°2 (C4-C7) | 2012;2016 | 4012 |3@12;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 2

Tramo N°1 (C3-C6) | 2012;2016 | 4012 |3@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C6-C9) | 212,216 | 4012 |3012;2016| @8 ¢c/0,10
Portico 3

Tramo N°1 (C1-C2) | 2012;2016 | 2012 |4@12;2016| @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C2-C3) | 2012;2016 | 2012 |4012;2016| @8 ¢/0,10
Portico 4

Tramo N°1 (C4-C5) | 1812;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C5-C6) | 1912;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 5

Tramo N°1 (C7-C8) | 2012;2016 | 2012 |4012;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C8-C9) | 212,216 | 2012 |4012;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 6

Tramo N°1 (C2-C5) | 1812;2016 | 2012 8012 @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C5-C8) | 1812;2016 | 2012 8012 @8 ¢/0,10
GRUPO 2
Pértico 1

Tramo N°1 (C1-C4) | 2@12;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 ¢c/0,10

Tramo N°1 (C4-C7) | 2012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,10
Pértico 2

Tramo N°1 (C3-C6) | 2012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,10

Tramo N°2 (C6-C9) | 2012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 ¢/0,10
Pdrtico 3

Tramo N°1 (C1-C2) | 2@12;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 ¢c/0,10

Tramo N°2 (C2-C3) | 2@12;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 ¢/0,10
Pdrtico 4

Tramo N°1 (C4-C5) | 1012;2016 | 2012 |4910;4012| @8 ¢/0,10

Tramo N°2 (C5-C6) | 1912;2016 | 2012 |4910;4012| @8 ¢/0,10
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Pértico 5

Tramo N°1 (C7-C8) | 2012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,10
Tramo N°2 (C8-C9) | 2012;2016 | 2012 |3@12;2016| @8 c/0,10
Pdrtico 6
Tramo N°1 (C2-C5) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10
Tramo N°2 (C5-C8) | 1912;2016 | 2012 |2@12;2016| @8 c/0,10
GRUPO 1
Portico 1
Tramo N°1 (C1-C4) 4012 2012 6012 @8 ¢/0,12
Tramo N°2 (C4-C7) 4012 2012 6012 @8 c/0,12
Pdrtico 2
Tramo N°1 (C3-C6) 4012 2012 5012 @8 c/0,12
Tramo N°2 (C6-C9) 4012 2012 5012 @8 ¢/0,12
Portico 3
Tramo N°1 (C1-C2) 4012 2012 6012 @8 c/0,12
Tramo N°2 (C2-C3) 4012 2012 6012 @8 ¢/0,12
Portico 4
Tramo N°1 (C4-Cb) 4012 2012 6012 @8 ¢/0,12
Tramo N°2 (C5-C6) 4012 2012 6012 @8 c/0,12
Pdrtico 5
Tramo N°1 (C7-C8) 4012 2012 6012 @8 ¢/0,12
Tramo N°2 (C8-C9) 4012 2012 6012 @8 c/0,12
Pdrtico 6
Tramo N°1 (C2-C5) | 1010;3@12 | 2012 |1@10;4012| @8 ¢/0,12
Tramo N°2 (C5-C8) | 1910;3012 | 2012 |1@10;4012| @8 c/0,12
GRUPO 0
Pértico 1
Tramo N°1 (B38-C3) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,15 208
Tramo N°2 (C3-C6) 2012 4012 6016 @8 c/0,25 208
Tramo N°3 (C6-C9) 2012 4012 6016 @8 c/0,25 208
Tramo N°4 (C9-B42) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,15 208
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Pdrtico 2
Tramo N°1 (B48-C1) 2012 4012 |2012;2016| @8 /0,15 208
Tramo N°2 (C1-C4) 2012 4012 |2012;6016 | @8 c/0,25 208
Tramo N°3 (C4-C7) 2012 4012 6016 @8 c/0,25 208
Tramo N°4 (C7-B47) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,15 208
Pdrtico 3
Tramo N°1 (B47-C1) 2010 4012 |4012;3016| @8 c/0,15 208
Tramo N°2 (C1-C2) 2010 4012 |4012;3016 | @8 c/0,25 208
Tramo N°3 (C2-C3) 2010 4012 | 4012;3016| @8 /0,25 208
Tramo N°4 (C3-B36) 2010 4012 |4012;3016 | @8 c/0,15 208
Pértico 4
Tramo N°1 (B45-C7) 2012 4012 20124016 | @8 c/0,15 208
Tramo N°2 (C7-C8) 2012 4012 |2012;4016| @8 /0,25 208
Tramo N°3 (C8-C9) 2012 4012 |2012;4016 | @8 c/0,25 208
Tramo N°4 (C9-B40) 2012 4012 |2012;4016| @8 c/0,15 208
Pdrtico 5
Tramo N°1 (B78-C4) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Tramo N°2 (C4-C5) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,25 208
Tramo N°3 (C5-C6) 2012 4012 6016 @8 /0,25 208
Tramo N°4 (C6-B79) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Pdrtico 6
Tramo N°1 (B76-C2) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Tramo N°2 (C2-C5) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Tramo N°3 (C5-C8) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Tramo N°4 (C8-B77) 2012 4012 6016 @8 ¢/0,20 208
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 39. Tabla de resultados de las columnas.
Pilar Planta Dir(lg(e;r:(s)i()n ':\srqnt}ir?; AC;Ta ;:I(e AC;Ta ::I(e Estribos
Cl | Grupo 9-7 20x30 4012 2012 | @6 ¢c/10 cm
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Grupo 7-1 45x45 4016 4016 4012 | @8 c/15cm
C2 | Grupo9-7 30x30 4016 2012 2012 | @6c/l5cm
Grupo 7-1 40x40 4016 4012 4012 | @6 c/15cm
C3 | Grupo 9-7 20x30 4012 2012 | @6 c/10 cm
Grupo 7-1 45x45 4016 4016 4012 | @8 c/15cm
C4 | Grupo 9-7 30x20 4012 2012 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 4012 4012 | @6 c/15cm
C5 | Grupo7-1 40x40 4016 4012 4012 | @6 c/15cm
C6 | Grupo 9-7 30x20 4012 2012 @6 ¢/10 cm
Grupo 7-1 40x40 4016 4012 4012 | @6 c/15cm
Cc7 Grupo 9-7 20x30 4012 2012 | @6 ¢c/10 cm
Grupo 7-1 45x45 4016 4016 4012 | @8 c/15cm
C8 | Grupo9-7 30x30 4016 2012 2012 | @6c/l5cm
Grupo 7-1 40x40 4016 4012 4012 | @6 c/15cm
C9 | Grupo9-7 20x30 4012 2012 | @6c/10cm
Grupo 7-1 45x45 4016 4016 4012 | @8 c/15cm
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 40. Tabla de resultados de las losas.
L osas Arm-. Longitudinél ArrT-L Transversa-l
Inferior | Superior Inferior | Superior
Maciza @10¢/12,5 | @10¢/12,5 | @10 ¢/12,5 | @10 c/12,5
@10 ¢/12,5 | @10 ¢/12,5 | @10 ¢/12,5 | @10 /12,5
@10 ¢/12,5 | @10 ¢/12,5 | @10 ¢/12,5 | @10 ¢/12,5
De fundacion @12 c/15 | @12¢c/25 | @12c/15 | @12 c/25
@12 ¢c/25 | @12¢c/25 | @12c/25 | D12 c/25
@12c¢/20 | @12c/25 | @12c¢/20 | @12 c/25
@12c¢/25 | @12c/25 | @12c/25 | @12 c/25
@12 c¢/15 | @12c¢/25 | @12c/15 | @12 c/25

Fuente: Elaboracién propia.
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Tabla 41. Tabla de resultados de los muros.

Lado Izquierdo Lado Derecho
Muros Arm. Arm. Arm. Arm.
Vertical Horizontal Vertical Horizontal
Murol | @10c/10 @8 c/20 @10 c/10 @8 c/20
Muro2 | @10c/10 @8 c/20 @10 c/10 @8 c/20
Muro3 | @10c/10 @8 c/20 @10 c/10 @8 c/20
Muro4 | @10c/10 @8 c/20 @10 c/10 @8 c/20
Fuente: Elaboracién propia.
4.7 CUANTIA TOTAL
4.7.1.- Cuantia total con la Norma CBH-87
Tabla 42. Cuantia general con la CBH-87.
Superficie | Volumen | Barras | Cuantia
(m2) (m3) (kg) | (Kg/m3)
Losa de fundacion 143,73 43,12 3893 90,28
Forjado de viguetas 67,18 6,05 84 13,88
Losa maciza 68,42 20,53 1486 72,38
Vigas 129,31 62,44 6999 112,09
Muros 187,20 18,72 4026 215,06
Columnas 25,90 3943 152,24
TOTAL 595,84 176,76 20431 | 11559
Fuente: Elaboracién propia.
4.7.2.- Cuantia total con la Norma NB 1225001
Tabla 43. Cuantia general con la NB 1225001.
Superficie | Volumen | Barras | Cuantia
(m2) (m3) (kg) | (Kg/m3)
Losa de fundacién 100,89 30,27 2527 83,48
Forjado de viguetas 67,15 6,04 52 8,61
Losa maciza 67,89 20,37 1705 83,70
Vigas 131,97 69,09 7628 110,41
Muros 187,2 18,72 2530 135,15
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Columnas 29,54 5829 197,33
TOTAL 555,1 174,03 20271 | 116,48
Fuente: Elaboracion propia.

En la losa alivianada se mantuvo el volumen, pero aumento la cantidad de armadura en un
61% con la CBH-87 en comparacion con la NB 1225001.

En la losa maciza con la CBH-87 se aumento el volumen en un porcentaje del 0,8% y se

disminuyé la cantidad de acero del 13% en comparacién con la NB 1225001.

Se disminuyo el volumen de vigas con la CBH-87 en un porcentaje del 10% como también
se disminuyd la armadura en 8% en comparacion con la NB 1225001.

En los muros se mantuvo el volumen, pero aument6 la cantidad de armadura en un 60%
con la CBH-87 en comparacion con la NB 1225001.

Con la norma CBH-87 se disminuyd el volumen de las columnas en un porcentaje del 13%
y la armadura un 32% en comparacién con la NB 1225001.

Aumento el volumen de la losa de fundacién con la CBH-87 en un porcentaje del 42% y

54% de la armadura en comparacion con la NB 1225001.

Figura 79. Comparacion de las cuantias totales con las dos normas.

Volumen total (m3) Barras de acero (kg)

20500 20431
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Fuente: Elaboracion propia.

En total el volumen varia entre ambas normas un 2% y la armadura menos del 1%.
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4.8 PRESUPUESTO

Con todo lo expuesto anteriormente y tomando en cuenta los demas materiales, la mano de

obra y la maquinaria, se analiza el presupuesto de ambas normas.
4.8.1.- Presupuesto obtenido con la Norma CBH-87

Tabla 44. Presupuesto total con la CBH-87.

Descripcion Unidad | Cantidad | Prec. Unit. F.)I_roef;:)
Ensayo de suelo SPT pto 8,00 1300,00 10400,00
Replanteo y control m2 80,00 3,08 246,40
Excavacion m3 957,00 56,08 53668,56
Carpeta de hormigdn pobre m2 175,00 50,51 8839,25
Relleno y compactado m3 882,93 118,20 104362,33
Hormigdn armado para fundacion m3 42,42 2616,60 | 110996,17
Hormig6n armado para columnas m3 30,41 383155 | 116517,44
Hormigon armado para vigas m3 58,33 3280,64 | 191359,73
Hormigo6n armado de losa de fondo m3 20,53 3275,69 | 67249,92
Hormig6n armado de muro de tanque m3 15,90 549581 | 87383,38
Hormigo6n armado losa tapa tanque m2 68,71 495,07 34016,26
Revoque interior con impermeabilizante| m2 154,50 71,77 11088,47
Revoque exterior m2 178,28 72,05 12845,07
Pintura impermeable m2 154,50 34,81 5378,15
Pintura exterior m2 829,16 25,20 20894,83
Prov. y colocado de escalera metalica pza 1 10755,03 | 10755,03
Encofrado m2 257,36 45 11581,20
Apuntalamiento pza 500 18 9000,00
PRESUPUESTO TOTAL.: 866582,18

Fuente: Elaboracién propia.
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4.8.2.- Presupuesto obtenido con la Norma 1225001

Tabla 45. Presupuesto total con la NB 1225001.

Descripcion Unidad | Cantidad | Precio Monto
Ensayo de suelo SPT pto 8 1406,32 | 11250,56
Trazado y replanteo m2 80 1,84 147,20
Excavacion con maquinaria suelo
semiduro m3 1469,68 25,02 | 36771,39
Carga de transporte y material de
excavacion con maquinaria m3 471,35 65,49 | 30868,71
Hormigon simple H-21c/aditivo
impermeabilizante de fraguado normal m3 42,33 2318,65 | 98148,45
Relleno y compactado de tierra comun
c/compactador mecénico m3 1069,48 40,65 | 43474,36
Relleno y compactado c/material
seleccionado incl. Material m3 334,12 183,50 | 61311,02
Hormigon armado H21 m3 0,77 3382,53 | 2604,55
Acero de refuerzo (Fcy=4200) kg 5011,73 11,82 | 59238,65
Hormig6n armado para fundacién m3 30,29 2394,90 | 7254152
Hormigon armado para columnas m3 33,65 4023,34 |135385,39
Hormigdn armado para vigas m3 57,27 3401,16 |194784,43
Losa alivianada H=20 cm, vigueta
pretensada H21 m2 74,19 323,50 | 24000,47
Revoque y enlucido de cemento m2 104,4 125,54 | 13106,38
Revoque interior con impermeabilizante
e=2,5cm m2 158,76 89,35 | 14185,21
Pintura impermeabilizante p/estructuras de
hormigén m2 158,76 289,00 | 45881,64
Pintura exterior latex m2 794,23 31,48 25002,36
Prov. y coloc. de escalera metélica interior m 2,6 329,48 856,65
Prov. y coloc. de escalera metalica con
guardacuerpo m 20,8 667,30 | 13879,84
PRESUPUESTO TOTAL.: 883438,78

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 80. Comparacion del presupuesto entre las dos normas.

PRESUPUESTO GENERAL
883438,78
900000,00
866582,18
880000,00
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CBH-87 NB 1225001

Fuente: Elaboracion propia.
Del gréafico se observa al utilizar la NB 1225001, un incremento de 16 856,60 Bs, que

equivale al 1,91 % con relacién a la CBH-87.
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CONCLUSIONES

» Se disefid una losa de fundacion porque la tension admisible del suelo era baja con
0=1,485 kg/cm2, y la superficie total de zapatas necesarias supera el 50% de la superficie
cubierta de la construccion. Por lo tanto, una losa de fundacion es la solucion mas factible
ya que se obtiene menor espesor, el ahorro de encofrados y una excavacion mas sencilla.

» Con el disefio de la NB 1225001 se usé un Meétodo 2:1 para determinar el
incremento del esfuerzo debajo de la fundacion, y se obtuvo que se mejoraria el suelo 1
metro de altura; lo cual no cumple en la distribucion de las presiones con la norma CBH-
87, ya que para su seccion total de la losa de fundacion que es de 155,25 m?, se requiere
mayor espesor de un suelo mas resistente.

» Al mantener la seccién de la losa de fundacién de 11,5 m x 13,5 m (como esta
disefiado con la NB 1225001), con los célculos realizados con el Método de la Ecuacion de
Boussinesq, se necesitaba un espesor de mejoramiento de 5 metros; por lo tanto, se decidid
aumentar la seccion de la losa a 13 m x 15 m, ya que mientras mas grande sea el area,
disminuye la altura de mejoramiento.

» No se recomienda mejorar 1 metro de suelo segdn el libro Braja M. Das, por lo
tanto, se obtiene de los calculos un espesor de 1,5 m y cumple a la perfeccion con la
relacién de los esfuerzos trasmitidos por la fundacién al suelo natural.

» Yacuiba es de clima sub tropical humedo con invierno seco, tiene minimas
probabilidades de que caiga nieve, ya que se consultd con datos meteoroldgicos de la
estacion de la ciudad de Yacuiba y entre los afios 1944 a 2020 ni un dia cay0 nieve, por lo
tanto, no se considerd esta carga.

» Consultando con los datos meteoroldgicos de la frecuencia de granizadas entre los
afios 1944 a 2020, cay6 granizo en el mes de noviembre en el afio 2010 y en octubre el
2017, por lo tanto, se considerd esta carga para el disefio.

» Las cuantias obtenidas en el disefio con la norma CBH-87 es algunos elementos es
mayor que la obtenida con la norma 1225001, ya que esta norma trabaja con una cuantia
geométrica minima referida a la seccion total del hormigon del 1% y la cuantia minima de
la norma CBH-87 depende del tipo de acero y del elemento estructural, pero con valores

mayores de 0,5%.

189



» Se obtuvo un menor presupuesto de la construccion del tanque elevado en 1,91%.
Con la norma CBH-87 se obtuvo un total de 866 582,18 Bs, y con la norma 1225001 se
tiene un presupuesto de 883 438,78 Bs solo para la parte estructural, no se tomd en cuenta
ningun calculo hidraulico.

» Se alargo la columna central hasta el altimo nivel, debido a que las vigas centrales
de la losa tapa alivianada tenian mucha deflexién ya que su luz es de 8 y 10 m, por lo tanto,
se puso esta columna que sirve de apoyo para las vigas y ayuda mejor en la distribucion de

las cargas.
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