CAPITULOI
ANTECEDENTES

1.1 El problema

1.1.1 Planteamiento

La basqueda de solucion a una problemaética que cada dia afecta a mas personas como lo
es la educacion y cuidados especiales adecuados de adultos, jovenes y nifios que cuentan
con alguna capacidad diferente, dan lugar a la creacidn de centros que traten de descontar

la demanda de lugares dedicados a prestar estos servicios.

El municipio de Yacuiba en conjunto con las personas encargadas del area en esta
problematica, decidieron la creacion del centro de educacion especial aun por sobre los
problemas que cuentan para realizarlo, uno de ellos principalmente es la carencia del
calculo estructural de dicho centro, si bien el proyecto ya cuenta con un disefio
arquitectdnico, es importante resaltar que no cuenta con ninguln otro estudio, es carente de
un estudio topogréafico y asi mismo de un estudio de suelos; ademas, la alcaldia del
municipio no dispone de un personal que pueda hacerse cargo del disefio estructural del

proyecto.

Al no contar con el personal adecuado para dicho disefio estructural y posterior
construccidn de la obra, el proyecto fue archivado un tiempo considerable; sin embargo,
en esta gestion se volvid a retomar la iniciativa para su realizacion. Una vez mas se Vio
frenado por la falta del disefio estructural del mismo, y precisamente en ese periodo de
tiempo fue cuando mi persona solicito al gobierno municipal de Yacuiba, pueda facilitar
un proyecto para la realizacion del calculo estructural que sirva para cursar el Proyecto de

Ingenieria Il, de la carrera de ingenieria civil.

En la ciudad de Yacuiba existe un centro pablico que presta estos servicios, pero
lamentablemente todavia existe deficiencia en la bdsqueda de la solucién para este
problema, debido a que dicho centro carece de los espacios adecuados que cubran todas
las necesidades que pueda tener un centro de educacion especial ubicado en el sector

urbano.



Con la elaboracion de los estudios, disefio y construccion del Centro de Educacion
Especial Nifio Jesus Ubicado en la ciudad de Yacuiba se dio solucion a la necesidad de
mejorar los espacios de dicha institucion publica que presta los servicios de educacién y

cuidados especiales, pero a su vez pretende mejorarlos.

1.1.2 Formulacion

Con la elaboracion de los planos arquitectonicos proporcionados por la alcaldia del
municipio de Yacuiba, se analizo distintas alternativas que sirvan para determinar la mejor
opcion al momento de realizar el disefio estructural del proyecto, teniendo en cuenta todas
las caracteristicas del mismo, la topografia y el estudio de suelos realizado por mi persona

se propuso las siguientes alternativas para el disefio del mismo:

A. Elaborar el disefio estructural con cimientos corridos bajos muros portantes.
B. Elaborar el disefio estructural con zapatas aisladas bajo estructuras porticadas.

C. Elaborar el disefio estructural con una losa de fundacion.

Todas las opciones presentes, se las aplicara realizando el andlisis de cargas que actuaran
en la estructura en base a las recomendaciones y requerimientos de la norma boliviana
NB-1225001.

1.1.3 Sistematizacién

Por razones de la calidad del suelo, arquitectura y razones econémicas se decidio la
alternativa B planteada en la formulacion del proyecto que corresponde a la siguiente
idealizacion de la estructura, la cual contara con cubierta metalica, estructura porticada de
Hormigdn Armado, entrepiso con viguetas pretensadas y fundaciones con zapatas aisladas

de Hormigdn Armado.

1.2 Objetivos

1.2.1 General

e Realizar el “Disefio estructural del centro de educacion especial Nifio Jesus ubicado
en el municipio de Yacuiba”, empleando el paquete estructural Cypecad V.2023 y

posterior verificacion manual, conforme a la norma boliviana NB-1225001.



1.2.2 Especificos

e Realizar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento de la obra.

e Determinar las caracteristicas mecénicas del terreno de fundacion, mediante el
ensayo SPT.

e Analizar las cargas actuantes en la estructura.

o Realizar el disefio estructural de la obra considerando las recomendaciones de la
norma boliviana de hormigon armado NB-1225001.

e Realizar lacomprobacion manual de los resultados de disefio en los elementos mas
criticos de la estructura, para comparar con los resultados obtenidos de un software
utilizado, Cypecad V.2023.

e Determinar el Presupuesto General aproximado de lo que corresponde al Disefio
Estructural del Centro de Educacion Especial Nifio Jesus.

e Elaborar planos, Especificaciones Técnicas y cronograma de ejecucion de obra.

e Elaborar el diagrama de Interaccion que servird de Aporte Académico para la

verificacion del disefio de columnas.

1.3 Justificacion

1.3.1 Técnica

El disefio estructural del presente proyecto se realizara en base a las consideraciones de la
norma boliviana NB-1225001, de tal manera que el edificio sea capaz de resistir todas las
solicitaciones que se le presenten, brinde comodidad y seguridad a las personas que lo

utilicen.

El proyecto esté localizado en una zona completamente accesible, por lo que facilitara el

acceso de las maquinarias y los trabajadores de la obra.

La superficie del terreno del lugar de la obra, cuenta con condiciones dptimas y aceptables

para su ubicacion.

En base a toda la data e informacion brindada por los responsables del proyecto, se puede
asegurar que la zona de ubicacion de la construccion del centro de educacion especial,
cuenta y cumple con todas las caracteristicas técnicas necesarias y requeridas para su

emplazamiento.



1.3.2 Econdmica
El proyecto realizado pertenece a la alcaldia del municipio de Yacuiba, siendo esta la que
desarrollo todas las partes del proyecto en pre inversién, un factor muy importante que

hace que el proyecto sea viable econémicamente hablando.

1.3.3 Social

La planificacion de la construccion del “Centro de Educacion Especial Nifio Jesus” fue
optada, debido a que en la ciudad se notaba la falta de un centro que cumpla con todas las
caracteristicas para satisfacer las necesidades que tienen las personas que cuentan con

capacidad diferente y que también son acreedoras del derecho a la educacion.

1.4 Alcance del proyecto
El alcance del proyecto tiene las siguientes metas y limitaciones, de manera que se pueda

cumplir satisfactoriamente con las actividades propuestas.

e Serealizo netamente el Disefio Estructural de toda la infraestructura, basandose en
las disposiciones del plano arquitectonico brindado por la Alcaldia del Municipio
de Yacuiba.

e No se realizd los detalles o el disefio de las instalaciones eléctricas, sanitarias, de
agua potable o de gas, dentro de la estructura.

e Se realizo el estudio de suelos dentro de la zona del emplazamiento del proyecto,
para posteriormente con la capacidad portante del suelo definir el tipo de fundacién

adecuada.

1.4.1 Metodologia
El disefio estructural del proyecto se realizd6 en base a la informacion técnica
proporcionada por el municipio y con la informacion que se recolecto las primeras

semanas del segundo semestre de la gestion 2022.

En primer lugar, se hizo la recoleccion de la informacion necesaria para realizar el
proyecto, se solicito al municipio de Yacuiba si hasta la fecha contaban el levantamiento
topografico del terreno, como aun no tenian esa informacién disponible; se contraté un
topografo para realizar el levantamiento y para tener la informacion del estudio de suelos
se contratd un laboratorio privado para que realice dicho estudio, se solicité al laboratorio
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que mi persona pueda acompafar a realizar dicho estudio. Una vez obtenida la topografia
y el estudio de suelos se realizd un anélisis de toda la informacién para tomar decisiones

sobre el proyecto, como el tipo de cimentacion que se utilizo para disefiar la estructura.

Para proceder a realizar el célculo de la estructura, se empezo realizando un analisis a los
planos arquitectonicos, luego se selecciond los materiales para el proyecto, se analizé las
cargas en base a los planos y se elabord el pre dimensionamiento de los elementos
estructurales aplicando todas las recomendaciones de la norma NB-1225001. Una vez
realizado el disefio estructural se procede a hacer la verificacion en un programa

computacional, se hizo un analisis comparativo y de verificacion con el calculo manual.

Para la realizacién de los planos estructurales, se utilizé el programa AutoCAD, donde se
coloco los detalles, las dimensiones y el acero de refuerzo de cada elemento estructural

que forme parte de la estructura.

En base a los planos estructurales, se realizaron los computos métricos donde se
determinaron distancias, volumenes y é&reas. Los precios de los materiales, sus
rendimientos y costo de mano de obra, se los obtuvo de revistas que indican dichos costos
y son adaptadas para nuestro pais; ademas, se realizaron las especificaciones técnicas y

planeamiento para la ejecucion de la obra.

Nuestro aporte académico se lo realizo tomando en cuenta algunas sugerencias por parte

del docente asignado a la materia de CIV-502,

Se redacto las conclusiones y recomendaciones del proyecto para mencionar algunos
aspectos que puedan facilitar el célculo y trabajo al momento de realizar un disefio

estructural.

1.4.2 Resultados logrados

Se obtuvieron los siguientes resultados:

e Estudio de suelos: granulometria, clasificacion y capacidad portante.
e Disefio y calculo estructural de la cimentacion.
e Disefio y calculo estructural de la estructura a porticada.

e Disefio y calculo estructural de losa alivianada con vigueta pretensada.



e Realizar un plan de construccidn, especificaciones constructivas, cubicaciones y
precios unitarios.

e Plano de detalles para la construccion del edificio.

1.4.3 Aporte académico

Como aporte académico se realizé el diagrama de interaccion en columnas, que indica que
para el disefio adecuado de una columna, la combinacion de efectos de accion debe ser
menor que la combinacién de fuerzas de disefio de la curva del diagrama de interaccion;
la norma boliviana NB-1225001, nos da indicaciones pero no un célculo explicito, por
ello se realizara el céalculo de manera manual aplicando el mismo a la columna que
presente mayor solicitacion en la estructura, con una posterior comparacién con el

diagrama obtenido por el programa estructural Cypecad V.2023.

1.5 Localizacion
La localizacion del proyecto, Disefio estructural del centro de educacién especial Nifio

JesUs ubicado en el municipio de Yacuiba, es la siguiente:
Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Gran Chaco

Seccion: Primera

Municipio: Yacuiba

Zona de estudio: Distrito N° 4

El proyecto se encuentra ubicado en el barrio Petrolero, correspondiente al distrito nimero
4 del municipio de Yacuiba, el distrito se encuentra en la zona norte de la mancha urbana
de la ciudad. Tiene como referencia hacia el norte al mercado campesino, al oeste al

hospital Dr. Rubén Zelaya y al Oeste con la plaza Los libertadores.

La ubicacion geografica del proyecto, es: 22°00°14.18” de latitud sur y 63°40°38.10” de

longitud oeste, la misma se encuentra con una altitud promedio de 638 m.s.n.m.



Figura 1.1. Ubicacion geografica de estudio
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Figura 1.2. Ubicacion satelital del disefio
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1.5.1 Aspectos o servicios basicos existentes

El Proyecto se encuentra localizado en una zona bastante circulada, debido al transito
vehicular y peatonal que se genera por las cercanias del mercado campesino y el hospital
Dr. Rubén Zelaya. También es importante mencionar que la zona de ubicacion del
proyecto cuenta con todos los servicios basicos en sus alrededores: Agua Potable,

Alcantarillado Sanitario y Luz Eléctrica.



1.5.2 Apoyo Logistico

El lugar de emplazamiento de la obra es una zona urbana circulada, por lo mismo cuenta
con distintas facilidades en cuanto a logistica, a los alrededores se puede encontrar con
facilidad comedores y servicios de hoteleria, esto hace que no sea necesario instalar

campamentos ni comedores dentro de la obra.
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2.1 Levantamiento Topografico

El levantamiento topogréfico, es la primera fase del estudio técnico y descriptivo de un
terreno, en el cual se examinan las caracteristicas fisicas, geograficas y geoldgicas y las
variaciones 0 alteraciones existentes del mismo, con un conjunto de métodos Yy
operaciones para medir, procesar y transmitir los datos del terreno, que permiten
representar con mayor detalle y exactitud graficamente en un plano y a escala reducida,
marcando todos los puntos que tengan algun interés relevante, asi como también si existen

alteraciones en el terreno hechas por el hombre como construcciones, excavaciones, etc.

Es importante mencionar que el proyecto en mencién no cuenta con un levantamiento

topografico.

2.2 Estudio de Suelos
Mediante el estudio de suelos se buscara determinar la capacidad portante del suelo en el
que se emplazara la obra, por lo cual se lo realizar4 con un ensayo “In Situ” del suelo a

trabajar utilizando el equipo de Prueba de Penetracion Estandar (SPT).

Para realizar el calculo de un sistema de fundacion lo que tenemos que conocer es la
tension admisible del terreno y por consecuente la determinacion de la profundidad de

cimentacion.

2.2.1 Ensayos de Laboratorio

2.2.1.1 Granulometria
El objetivo del analisis granulométrico consiste en agrupar y clasificar las particulas que
forman los suelos separandolas en intervalos de tamafios y determinando la proporcion

relativa en peso de cada rango de tamafio.

Consiste en confeccionar la curva granulométrica de una muestra, la cual es representativa
de la distribucién de los tamafios de las particulas. Para ello se hace pasar una muestra ya
sea inalterada o alterada por tamices o mallas por via seca con diferentes aberturas, desde

aberturas de 125 mm hasta aberturas de 0,075 mm (tamiz n°200).



2.2.1.2 Limites de Consistencia

Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo pueden existir
cuatro estados de consistencia segun su humedad. Asi, un suelo se encuentra en estado
solido cuando esta seco. Al agregarsele agua poco a poco, va pasando sucesivamente a los

estados de semisolido, plastico y, finalmente, liquido.

Limite Liquido: se define conceptualmente como el contenido de agua en el que el
comportamiento de un suelo arcilloso cambia del estado plastico al estado liquido. Es un
ensayo que se determina de forma estandarizada mediante la cuchara de Casagrande. Para
ello se mide la humedad de un suelo en un surco que se cierra una distancia aproximada

de 13 mm tras dejar caer la cuchara de Casagrande 25 veces desde una altura de 1 cm.

Limite Plastico: Cuando el suelo pasa de un estado semisélido a un estado plastico, se
determina mediante la formacion de pequefios cilindros en la palma de la mano sobre una
superficie lisa de unos 3 mm de diametro y 25-30 mm de longitud. En el momento en el
que los pequefios elipsoides se cuartean en trozos de aproximadamente 6 mm se ha

alcanzado la humedad del limite plastico.

indice de plasticidad: Representa el intervalo de humedades desde el estado semisélido a
semiliquido y al igual que los limites, es frecuentemente utilizado para la caracterizacion
de suelos cohesivos. Una vez definidos el limite liquido y limite plastico puede

determinarse el indice de plasticidad puesto que es la diferencia entre ambos.

indice de Consistencia: Se obtiene con la comparacion del limite liquido con la humedad

natural.

2.2.1.3 Clasificacion de Suelos

Los suelos se clasifican en grupos y subgrupos dependiendo de cuél sea su
comportamiento desde el punto de vista de la ingenieria, AASHTO y el Sistema Unificado
de Clasificacion de Suelos SUCS, son los que se encargan de distinguirlos usando la

distribucion de tamafio de grano y plasticidad de los suelos.

2.2.1.4 Ensayo de Penetracion Estandar S.P.T
Nos permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de los materiales que

se encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la resistencia a la
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penetracion en funcidn del nimero de golpes (N) de los diferentes estratos que conforman

el subsuelo a diversas profundidades.

El conjunto de ensayos ya mencionados se realizara con el fin de conocer las propiedades
mecénicas del terreno y consecuentemente determinar el tipo de fundacion correcta que

se empleard en el disefio estructural.

2.3 Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas de disefios
de acuerdo a las caracteristicas propias de las necesidades del centro de Educacién
Especial; en forma conjunta con el personal técnico del Municipio de la ciudad de Yacuiba

para su respectiva aprobacion.
Para el disefio arquitectonico se debi6 conocer las siguientes pautas:

1. Situacion, tamafio y topografia del lugar.

2. Suministro de agua, electricidad y red de alcantarillado.

3. Necesidades de espacio, superficie, desniveles, relaciones de espacio.
4,

Medios economicos para el proyecto.

2.4 Idealizacion de la estructura

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una estructura
es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Los componentes
estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez actdian en un punto
aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefias. Sin embargo, si estas
caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura sera muy dificil, sino
que es imposible de realizar. El proceso de reemplazar una estructura real por un sistema

simple susceptible de analisis se llama idealizacion de la estructura.

2.4.1 Sustentacion de la cubierta
Las cubiertas forman el cerramiento superior de los edificios y los protege de la lluvia 'y
de las inclemencias climaticas (viento, frio, calor). Se compone de una estructura portante

y un recubrimiento.
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Las fuerzas externas y reacciones se supone que estan en el mismo plano de la estructura
y acttan solamente sobre los pasadores. Ademas, se supone que cada uno coincide con la
linea que une los centros de los nudos de sus extremos. De las condiciones anteriores se
dice que cada barra de una cercha es un elemento sometido a dos fuerzas y sujeto
solamente a fuerzas axiales directas (traccion o compresion). El analisis completo de una

cercha consiste en la determinacién de las fuerzas axiales internas de todas sus barras.

Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge los que

se llama:

Carcha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los tramos

elementos o nudos.

Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Solo existen fuerzas

normales (fuerza interna perpendicular a la seccion).

Figura 2.1. Distribucion de cargas en cerchas

T I T TT1 l
“ “ Ac. W b N
l‘ll';; ) X v
Ny N S N —
& < l !
A A < L e I n
& % | |
A__ 4 L .—: -— Ad— Y L) £y [ -
1111 | ITTT1 o v v =
CERCHA REAL CERCHA IDEAL

Fuente: Elaboracién Propia

2.4.2 Sustentacion de la edificacion

Los porticos de hormigon estan compuestos por dos elementos que son las vigas y las
columnas. La viga es un elemento de hormigén armado, que cumple una funcion de
enlazar un amarre longitudinal recta a las columnas, se dice que las vigas reciben cargas
de la estructura de sustentacion de la cubierta, las losas aligeradas y transmiten cargas
hacia las columnas, las variadas conexiones entre vigas y columnas constituyen la
estructura del edificio. Las columnas son elementos que reciben las cargas de las vigas y

las transporta a las zapatas, para un mejor soporte en la base de la columna, trabajara en
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conjunto con la zapata, proyectando mayor seguridad en su extremo inferior, y en conjunto

con las vigas permitiran que haya una menor deformacion.

El hormigon armado en masa presenta una buena resistencia a compresion, pero ofrece
muy escasa resistencia a traccion; por lo que es inadecuado en piezas que hayan de trabajar
a flexion o traccion. En la mayoria de los trabajos el hormigon se refuerza con armaduras
de acero; este hormigén reforzado se conoce como hormigén armado. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de

traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigdn suele ser en barras.

2.4.3 Cimentaciones

Las cimentaciones son el célculo mas importante de la estructura. La fundacion es el
elemento que permite transmitir la carga de la estructura al suelo. Se puede mencionar dos
tipos de fundaciones, las superficiales como: zapatas y losas de fundacion; y las profundas

como: los pilotes.

Para disefiar una cimentacion que soporte adecuadamente una estructura, un ingeniero
debe reconocer el tipo de suelo sobre el cual trabajara, recordando también que el suelo

no es homogéneo.

Debido a la baja resistencia que presenta el suelo para el presente proyecto fundamentado
por el estudio de suelos realizado anteriormente, las fundaciones para este proyecto

estaran compuestas por una losa de fundacion.

2.5 Disefio Estructural

2.5.1 Cubierta metélica

2.5.1.1 Secciones de acero utilizadas

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccion para diferentes condiciones, lo
cual facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccion de los elementos estructurales, sin
embargo no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad
estructural de algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones de
carga a la que estard sometida la estructura, ademas algunos perfiles son mas pesados que

otros, lo cual no es conveniente para los sistemas de techos.
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Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar segin su fabricacion en:
perfiles de acero laminados en caliente y perfiles de acero formados en frio. A
continuacion, se presentaran los perfiles mas comunmente utilizados en estructuras de

techos.

2.5.1.2 Perfiles de acero laminados

2.5.1.2.1 Perfiles de acero laminados en caliente

Son perfiles formados a partir de barras que pasan a través de molinos de laminado
conocidos como laminadoras de acabado, estas le dan la forma especifica a la barra. Se
utilizan diferentes tipos de laminadoras de acabado para formar diferentes perfiles
estructurales, algunas de estas son: laminadora estructural para secciones I, C, L T y otras;
laminadoras de barra para barras redondas, cuadradas, hexagonales y  octogonales;

laminadoras de tubo para tubos Yy laminadoras de placas para placas.

Las dimensiones y propiedades de las secciones son proporcionadas en el Manual of Steel
Construction, publicado por American Institute of Steel Construction (AISC) y las

tolerancias maximas se establecen en la especificacion A6 de la ASTM.

Tabla 2.1. Tipos de perfil

Consiste en dos | Se utilizan como
— elementos rectangulares | elementos primarios en
horizontales Ilamados | techos de edificaciones de
Alrmo patines y uno vertical | un nivel con conexiones
Ilamado alma, conectados | rigidas, por ejemplo, en

Filet por filetes, el alma por lo | naves industriales.

— —— general tiene un espesor
menor que el de los
patines Se designa por
la letra W seguido del
peralte  nominal en

pulgadas.
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Consiste en dos
elementos  horizontales
paralelos Ilamados patin
y un vertical llamado
alma, las superficies
internas de ambos patines
tiene una  pendiente
aproximada de de 1 en
vertical a 2 en horizontal
(162/3 %). Se designan
por la letra C seguido de
su peralte nominal en
pulgadas y su peso por
unidad lineal en libras por
pie lineal. Comunmente

se utilizan en pares.

Se  observan  como
elementos  secundarios
(largueros) en  naves
industriales y utilizadas
en pares como elementos

diagonales en armaduras.

Consisten en dos
elementos

perpendiculares entre si
Ilamados alas, unidos en
uno de sus extremos. Las
alas pueden ser de igual o
diferente longitud, pero
con el mismo
espesor. Las superficies
interna y externa de las
alas son paralelas. Se
designan por la letra L
seguido por la longitud
del ala mayor, la del ala

Usados en pares como
miembros de armaduras
pequefias, en elementos
de soporte atiesado y en

conexiones atornilladas.
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menor y Su espesor en

pulgadas.

Estos perfiles son | Utilizados en cuerdas de
derivados de las | armaduras, en elementos
secciones W, la cual se | arriostrantes y de apoyo.

corta por la mitad y se

obtienen dos perfiles T.

Tienen forma rectangular | Se observan como

‘ (@) o cuadrada (b) y se | largueros en techos con

‘ designan por las letras | carga liviana y como

- T ' HSS seguido por la | miembros de armaduras

\ dimension mayor, la

menor y su espesor de

| u ” pared.

—
| B

Fuente: Especificaciones ANSI/AISC 360-10.

Existen ademas diferentes tipos de aceros estructurales con diferentes propiedades, como
resistencia a la corrosion, resistencia a la fractura, mejor soldabilidad, etc. Esto se logra
variando los porcentajes en peso de los componentes del acero, los cuales se establecen
en las especificaciones ASTM; el cual considera las siguientes clasificaciones de aceros

estructurales: acero de propoésitos generales (A36), aceros estructurales de alta resistencia
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y baja aleacion(A992), y los aceros estructurales de alta resistencia y baja aleacion

resistentes a la corrosion (A588).

Tabla 2.2. Tipo de acero estructural

Designacion Formas Usos Esfuerzo minimo de Resistencia
ASTM recomendados fluencia (ksi)a minima
Perfile, Construccion 36,32 para espesores
A36 barras y atornillada o r;1ayores 2.8 pulg 58-50
placas soldada '

Perfiles, Construccion
A992 placas y atornillada o 50 65
barras hasta soldada
Placas y Construccion 50, para espesores
A588 barras hasta . mayores a 4 pulg. 42- 63-70
atornillada
de 4 pulg. 46

Fuente: Especificaciones ANSI/AISC 360-10.
a) Los valores de fluencia varia de acuerdo al espesor
b) Los valores de resistencia varia de acuerdo al grado

2.5.1.2.2 Perfiles de acero formados en frio

Son formados al doblar tiras de acero de bajo carbono o de baja aleacion a temperatura
ambiente. Se diferencian de los elementos de acero laminados en caliente por sus esquinas
redondeadas y sus elementos planos esbeltos de espesor uniforme. Se pueden dividir en

dos tipos de miembros: estructurales y de superficie.

2.5.1.3 Miembros estructurales

Tienen formas similares a los elementos de acero laminados en caliente. Pueden ser de
patines planos llamados también secciones no atiesadas (a, b, ¢ y d) o de patines
rigidizados por medio de rebordes en las orillas exteriores llamados también secciones
atiesadas (e, f, g y h). La flexibilidad del proceso de formacion en frio permite formas
especiales tales como la de sombrero (i), caja abierta (figura) y tipo “U” ( k). Los peraltes

pueden variar entre 2 y 12 pulgadas (5 y 30 cm) y el espesor de calibre entre 18 y 8.
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Figura 2.2. Perfiles estructurales formados en frio.

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

2.5.1.4 Miembros de superficie
Se utilizan en techos, pisos, muros y elementos divisorios. Tienen excelentes proporciones

peso

— resistencia y peso — rigidez que los hacen convenientes para cualquier tipo de estructura
que requiera un peso por carga muerta minimo. Pueden formarse a partir de ldmina pintada
(ASTM A446) y de lamina galvanizada (ASTM A445), esta ultima se prefiere debido a
su mayor resistencia ante la corrosién atmosférica. Algunas secciones tipicas de estos
elementos son mostradas en la figura 3.2, de costilla angosta (a), costilla intermedia (b), y

costilla ancha (c).
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Figura 2.3. Perfiles de superficies formadas en frio
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

2.5.1.5 Componentes de estructuras de techo con elementos metélicos.
De acuerdo con el esquema mostrado los elementos primarios pueden ser: armaduras,
vigas de alma abierta o vigas de alma llena. Los elementos secundarios pueden ser: polines

espaciales o polines a partir de perfiles laminados en frio o caliente tipo C o I.

Componentes de las estructuras de techo metélicas

Viga de glma abierta
Vigas de techo (elementos )
P Viga de almp llena
Estructura de techo con Armadura

perfiles metalicos

secundarios)

Polin espacial
Largueros (elementos <

Polin"C"

Los elementos metélicos que conforman la estructura de techo se pueden dividir en dos
grupos segun su elaboracion en: armados y laminados. La diferencia entre ellos es que los
elementos armados se elaboran segln especificaciones particulares que no se encuentren
en la gama de los perfiles laminados. Los elementos laminados se utilizan tal y como
obtienen de fabrica, mientras que los armados se “arman” en la obra. Los elementos
armados pueden ser: armaduras, polines espaciales y vigas de alma abierta. En el Anexo

se muestran algunas tablas que contienen las propiedades geométricas y pesos unitarios
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de perfiles angulares, barras corrugadas y polines “C”, utilizados cominmente en

estructuras de techo.

La figura presenta la disposicion de los componentes de los techos con estructura de
soporte a base de elementos metalicos con relacion a la estructura principal. Es importante
notar que se pueden tener varias combinaciones de estructura y apoyos; asi como de vigas
de techo y largueros. En la figura se ejemplifica con el polin C como elemento secundario,
la viga de alma abierta (0 viga malcomer) como elemento primario y columna de concreto

reforzado como apoyo de la estructura principal.

Figura 2.4. Techos con estructura a base de elementos metalicos

LARGUERO _~

VIGADE TECHO

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Obviamente la mejor combinacion dependera de las singularidades de la edificacion y
podria ser que no solo una combinacion sea satisfactoria, aunque es posible seleccionar la
mas optima, lo cual es el objetivo de este estudio. Para lograr este objetivo se describe en

las siguientes secciones cada uno de estos elementos: vigas de techo y largueros; se
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describe ademas los tipos de conexiones y apoyos aplicables para estos elementos. Por

ultimo, se apuntan algunas caracteristicas de los tensores y arriostramientos.

2.5.1.6 Vigas de Techo
2.5.1.6.1 Armaduras

Consiste en un conjunto de elementos lineales dispuestos en formas triangulares para
lograr una estructura plana rigida. Est4 formado por los miembros: cuerda superior y
cuerda inferior que pueden ser paralelos o no, y los miembros verticales y diagonales
llamados miembros del alma (ver figura). Estos miembros pueden ser perfiles tipo “W” o
“L” (sencillos o dobles), tés estructurales, canales o tubulares. A los puntos donde
concurren dos 0 mas miembros se les Ilaman nodos y a la distancia entre dos nodos
adyacentes se le llama longitud del panel. Usualmente se considera como una estructura
simplemente apoyada y todas las conexiones entre los miembros se consideran articuladas.
Soporta cargas que generan efectos de flexion; las cuerdas superior e inferior absorben los

esfuerzos inducidos por el par interno y los miembros del alma transmiten el cortante a

los apoyos.
Figura 2.5. Componentes de una cercha
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Figura: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Existen varias tipas de armaduras, especificamente para techos algunas son mas

satisfactorias que otras dependiendo de la forma del techo. Generalmente el tipo de
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armadura que se elige es la Warren, Pratt, o Howe (ver figura) para techos con pequefia
inclinacion, aunque son aplicables también para techos con pendientes considerables.

Figura 2.6. Tipos de cerchas

2) Tipo Watren b) Tipo Pratt

¢) Tipo Howe d) Tipo Fink

Figura: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Estos tipos de armaduras difieren en la direccion de sus diagonales, es ahi donde se
evidencia la efectividad de cada tipo bajo cargas, como, por ejemplo, bajo cargas
verticales los miembros diagonales de la armadura tipo Howe trabajan a compresion y los
verticales a tensién, es por esto que comunmente se adapta mejor en construccion con
madera que en acero. Los tipos de armadura Pratt y Warren son mas utilizados en
armaduras de techos a base de acero, aunque el tltimo con mas frecuencia, hasta en claros
de 125 pies (40m). Preferiblemente en estas armaduras la relacion peralte a claro (h/L)
debe ser entre 1/5 a 1/10, las pendientes en sus diagonales entre 30° y 45° con la horizontal
y en techos ligeros espaciadas de 20 a 40 pies (6.1 a 12.2m). Para techos con pendientes
pronunciadas (1 a 2) es satisfactoria la armadura tipo Fink, hasta en claros de 120 pies
(36.6m), en la cual se tiene la ventaja que casi todos sus miembros estan en tension y los

gue estan en compresién son cortos.

2.5.1.6.2 Vigas de alma abierta
Son armaduras de acero armadas o prefabricadas constituidas por dos miembros
longitudinales (cuerda superior e inferior) unidos por varillas que se arman soldadas a

ellas (miembros del alma o celosia), ver figura 2.11. Se considera una estructura
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simplemente apoyada, puede cubrir hasta 60 pies (18.3m) de claro, y para techos se
permiten claros hasta de 24 veces el peralte (h/L = 1/24). Por lo general la configuracion
de los miembros del alma es tipo Warren y su altura puede ser de 8 a 30 pulgadas (20 a
76 cm) con incrementos de 2 pulgadas (5cm). Las cuerdas cominmente son perfiles tipo
“L” o angulares, aunque también se utilizan otros perfiles, placas o barras laminadas en
caliente o perfiles laminados en frio, esto con el proposito de que sean mas livianas. La

celosia por lo general consiste en barras de acero corrugadas o lisas.

Figura 2.7. Viga de acero de alma abierta
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Figura 2.8. Cuerdas de una viga de alma abierta
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Las vigas de alma abierta tienen una alta relacion resistencia — peso en comparacion con

otros sistemas. Aunque para ciertos claros y cargas las vigas de alma llena sean menos
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costosas, la ventaja con las vigas de alma abierta es que permite espacios para los ductos
y trabajos eléctricos.

2.5.1.6.3 Vigas de alma llena

Consisten en perfiles laminados en caliente tipo I, C, o T (ver Figura). Este tipo de
elemento solo se encuentra de manera prefabricada, y su comportamiento es el de una
viga- columna, es decir, estd sometido a flexion y carga axial. Se observan en estructuras

de un nivel en la cual todas las conexiones son rigidas.

También se encuentran vigas de alma llena con peralte variable, cuyo propdsito es reducir
el tamarfio de la seccion transversal en zonas donde no se soliciten mucho bajo cargas,
reduciendo de esta manera el peso, ya que estos elementos poseen un elevado peso por

unidad lineal comparado con las vigas de alma llena.

Se prefieren por su elevada resistencia, su capacidad de cubrir grandes claros y de la

facilidad en el montaje.

Figura 2.9. Viga de alma llena de seccion constante tipo |

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés
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2.5.1.7 Largueros de techo
2.5.1.7.1 Perfiles laminados

Son elementos que sometidos a flexion y su principal funcion es la de brindar apoyo y
fijacion a la cubierta de techo. Se considera la condicion simplemente apoyada sobre los
elementos primarios de la estructura de techo, como armaduras, vigas de alma abierta o
alma llena. Las secciones de acero pueden ser laminadas en caliente o formadas en frio,
las mas usuales son las C, | o Z, siendo el primero el méas utilizado (ver figura). El
espaciamiento depende de las condiciones de carga, por lo general es de 2 a 6 pies (60 a
180 cm) y la relacion peralte - claro minima recomendable debe ser entre 1/30 a 1/24.
Cuando se apoyan sobre armaduras se debe tener en cuenta el efecto que causa sobre esta
al disponer de largueros intermedios entre nudos de la cuerda superior, ya que el disefio

de ésta debe ser por flexion y carga axial.

Figura 2.10. Larguero laminado tipo “C”

-

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

2.5.1.8 Conexiones 0 uniones

Para la conformacion de estructuras de acero para techo es necesario realizar una conexion
adecuada entre los miembros estructurales que conforman la misma, con el propdésito de
evitar fallas en los puntos donde se conectan los diferentes miembros constituyentes de la

estructura.
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En las estructuras de acero para techo se puede realizar la conexién entre elementos
estructurales mediante dos tipos basicos de conexiones: conexiones con tornillos y

soldadura.

2.5.1.9 Conexion tipo atornillada
Se les conoce también como conexiones de punto, ya que la transferencia de carga ocurre

a través de puntos discretos de los elementos estructurales a conectar.

Un tornillo es basicamente una barra metalica de seccion transversal circular, con una
cabeza en un extremo y cuerpo o espiga roscada en el otro para recibir una tuerca, en
ocasiones bajo especificacion es necesario afiadir un accesorio al sistema de tornillo para
asegurar la conexion, aportando una superficie endurecida no abrasiva bajo el elemento

atornillado (en la cabeza del tornillo o en la tuerca).
La resistencia minima a la tension de estos tornillos esta normada de la siguiente manera:

e Tornillos con resistencia minima a la tension de 120/105 si: Especificacion ASTM
A325 para tornillos estructurales con tratamiento térmico.

e Tornillos con resistencia minima a la tension de 150 ksi: Especificacion ASTM
A490 para tornillos estructurales con tratamiento térmico, para cargas mas

grandes.

2.5.1.10 Conexion tipo soldadura

La soldadura es un proceso de conexion entre piezas de acero que se realiza mediante
metal fundido producido por la aplicacion de calor intenso, con frecuencia, el calor para
las soldaduras se obtiene al pasar un arco eléctrico entre las piezas a soldar y un alambre

o varilla de acero llamada electrodo.

También las soldaduras pueden clasificarse desde el punto de vista de transferencia de

carga como:

e Soldaduras de linea: Por ejemplo, soldaduras de filete, en los que la trasferencia
de carga ocurre a lo largo de una linea o de varias lineas (a lo largo del eje de la

soldadura).
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Soldadura de superficie: Por ejemplo, soldaduras de ranura, en estas la
transferencia de carga ocurre a través de un area. Como se menciono antes, existen
diferentes procesos de soldadura, aunque con mas frecuencia se utiliza la soldadura
de arco eléctrico, algunos procesos de soldadura de elementos de acero estructural
son los siguientes:

Proceso de soldadura de arco metalico protegido: Consiste en la utilizacion de un
electrodo metélico, provisto de una membrana de cubierta formada por una mezcla
arcillosa de aglutinantes de silicato y materiales en polvo, que al fundirse de forma
mas lenta que el ncleo metalico, permite dirigir y canalizar la corriente del arco.
Proceso de soldadura de arco sumergido: Este proceso utiliza un electrodo de
alambre desnudo continuo y un material granular denominado fundente distribuido
sobre el canal a soldar.

Proceso de soldadura por resistencia: Es un proceso de calentamiento y presion,
en el que las partes a soldar se calientan a la temperatura de fusién por medio de
la resistencia eléctrica generada por el paso de una corriente muy elevada, y la
aplicacion de presion mecénica al llegar a esta temperatura para llevar a cabo la
union.

Figura 2.11. Tipos y distribucion de esfuerzos en las soldaduras

Dvtnbuoon de
eMperz0n on by
T EFET
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b) Soldadura transversal

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés
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La soldadura longitudinal tiene una carga en forma paralela a su eje, los esfuerzos que
produce la carga sobre la soldadura son de corte. En el caso de soldadura de filete con

piernas (w) iguales el cortante maximo ocurre a 45° a través de la garganta.

La garganta de la soldadura transversal esta sujeta a esfuerzos de cortante y tension (o
compresion). Las pruebas han demostrado que la soldadura cargada transversalmente es
hasta un 50% mas fuerte que las cargadas longitudinalmente, una de las razones por la que
la soldadura transversal presenta mayor capacidad que la longitudinal es que el esfuerzo
estd mas uniformemente repartido en su longitud total, en tanto que en los filetes
longitudinales se reparte en forma dispareja debido a deformaciones que varian a lo largo
de la soldadura. Entre las conexiones mas importantes que se dan en estructuras metalicas
para techos, se tienen las que se dan entre elementos primarios y apoyos, entre dos

elementos primarios, y entre elementos primarios con elementos secundarios.

El tipo de conexidn que se utiliza para cada caso particular esta en funcion del disefio de
los elementos, por ejemplo, para la unién entre elementos primarios (Vigas de alma abierta
en la cumbrera) generalmente se utilizan conexiones con soldadura; mientras que en
conexiones de elementos primarios con elementos de apoyo se utilizan conexiones

atornilladas.

En marcos rigidos, los perfiles que se utilizan como viga de techo y las columnas suelen
conectarse rigidamente al emplear conexiones de esquina que por lo general son:
conexion de esquina rectangular, conexion de esquina acartelada recta y conexién

acartelada curva.
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Figura 2.12. Tipos de conexiones de esquina

a) Conexion de esquina b) Conexion de esquina c) Conexion de esquina
rectangular acartelada recta acartelada curva.

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Las conexiones de esquina estan casi siempre soldadas, para reducir el nimero de
elementos de conexidn, obsérvese que las conexiones de esquina se localizan en puntos

de momentos y cortantes maximos.

2.5.1.11 Apoyos
Alternativamente para estructuras de soporte de concreto 0 mamposteria la conexion de
la estructura de techo suele hacerse fijando una placa de acero por medios de pernos

embebidos en el concreto, tal como se muestra en la figura.

Figura 2.13. Apoyo de viga de techo por medio de placa unién

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andres
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Figura 2.14. Estructura de techo con union por medio de placa

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

Si la estructura principal es de columnas de acero estructural, la viga de techo podra
apoyarse directamente por medio de placas de unidén que pueden ser fijas o deslizantes
como se puede ver en la figura. Este tipo de conexion en apoyo puede observarse en

armaduras Yy tiene la ventaja de permitir desplazamientos entre la estructura principal y la

viga de techo.

Figura 2.15. Apoyo deslizante

%ﬂh

——

Ver Dietalie——. T | 'f‘-'-"-'; ; i

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés
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Otra forma de soporte para armaduras metélicas es la utilizacion de asientos no atiesados
0 atiesados una ventaja de este tipo de apoyo de armaduras es que el montador puede

apoyar de inmediato al asiento.

En una conexién no atiesada, el extremo de la armadura descansa sobre el lado
sobresaliente de un angulo, llamado &ngulo de asiento, el otro lado se suelda o se atornilla
al elemento de soporte; el asiento no atiesado es adecuado para apoyar solo cargas

relativamente pequefias.

Para solicitaciones mayores se pueden utilizar conexiones de asiento atiesada, que consta
de una placa de asiento, angulo superior y un elemento rigidizante el cual es mucho més
rigido que el lado sobresaliente del asiento y, por lo tanto, se supone que soporta todas las
cargas.

Figura 2.16. a) Apoyo no atiesado y b) Apoyo atiesado
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés
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Figura 2.17. Detalle de apoyo atiesado

Amadura

Placa de asiento

Placa atiesadora

Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

2.5.1.12 Tensores

Los tensores son miembros en tension usados para proporcionar soporte lateral a los
largueros. La mayor parte de las cargas aplicadas a los largueros son verticales, por lo
que habra una componente paralela a un techo inclinado (W), que ocasiona que los polines

se flexionen en esa direccion.

Figura 2.18. Cargas sobre larguero
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés
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Los tensores pueden situarse en el punto medio, en los puntos tercios o a intervalos méas
frecuentes, dependiendo de la cantidad de soporte necesario, el intervalo es una funcion
de la separacidn entre armaduras, de la cuerda superior, de la resistencia del larguero y a

la cantidad de soporte proporcionada por el techado.

Figura 2.19. Largueros de techos tipo C con tensores
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Fuente: “Comparacion de Cerchas” Universidad Mayor San Andrés

2.5.2 Entrepiso

2.5.2.1 Losa Alivianada

El sistema consiste en losas simplemente apoyadas, en base a viguetas armadas con
alambres al carb6n que han sido tensado bajo estrictas normas técnicas, para
posteriormente ser coladas utilizando concretos de alta resistencia. Al realizarse el colado
del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta con la capa de

compresion (como si toda se colara al mismo tiempo).
Sobre los componentes del sistema
La losa se compone de tres elementos principales:
¢ Vigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales reconocidas y garantizadas.

La separacion entre viguetas depende de las dimensiones de la bovedilla que se utilice,
normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas, la altura de la
bovedilla depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm. No se considera

contribucion alguna por parte de las bovedillas a la resistencia de la losa.

33



Material de relleno o bovedilla, que consiste en plastoform o bovedilla de ladrillo
con medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante de las viguetas para lograr
finalmente la forma final de la seccion que se utiliz6 en el célculo.

Losa de compresion, es el concreto colado en obra con el acero requerido, el cual
queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion estructural integrar
y dar continuidad al sistema. Se recomienda incorporar dentro de la capa de
compresion una malla de acero minima de 6 mm.

La funcion principal de la vigueta, es absorber los esfuerzos de flexion que se
presentan en los nervios modulares de la placa de la losa; la forma y sentido en
que es colocada permite transmitir las cargas de uso funcional hacia la estructura

del edificio, para luego ser transmitidas a las fundaciones.

Figura 2.20. Caracteristicas de la vigueta

VIGUETA

i 2

PRETENSADA 56 110 114.4 Variable 17.2 18.000 350 Kg/cm
VIGUETA

i 2

PRETENSADA 60 121 112 Variable 15.5 18.000 350 Kg/cm

Fuente: http://www.concretec.com.bo

Los materiales utilizados para la fabricacion de las viguetas pretensadas, tienen

caracteristicas superiores a los materiales para hormigones convencionales.

2.5.2.2 Método de Calculo

Para obtener la resistencia nominal o tedrica por momento de una viga, se siguen los

siguientes pasos.

1.
2.

Determinar la luz de calculo.

Analisis de cargas, tomando en cuenta el material del piso, cielo raso y la

sobrecarga de uso.

Finalmente se calcula el peso propio de la losa, compuesta por las viguetas,

plastoform y la capa de compresion en kg/m?, pero como las formas de las

secciones de cada una de ellas no son figuras regulares, esto complica el calculo.
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Sin embargo, el fabricante de las viguetas proporciona tablas que contienen pesos,
resistencias y/o recomendaciones e instrucciones constructivas.
4. Verificacion final: Se determina la carga total y se determina el momento ultimo,

que debe ser menor o igual al momento admisible que nos da el fabricante.

El disefio de aligerados es similar al de las losas nervadas, estas a su vez tienen su
fundamento en el disefio de vigas T, la diferencia fundamental con las losas nervadas es
que las losas aligeradas utilizan ladrillos huecos u otro elemento como complemento que
sirven también para que el acabado de la parte interior de la losa tenga una superficie

plana, y ademas producen un mejor comportamiento de la losa en aspecto acustico.

Se recurrird al diagrama rectangular para el calculo de los esfuerzos para encontrar las
armaduras necesarias.

Figura 2.21. Diagrama de bloque de compresiones

0.85f7
7 esfuerzo de
compresion |¢ Pr¢=a C=085fTub
en el
d concreto e %
’ l : l \ .
e o 0 > > T=Af,
|e——h—
a) Viga b) Variacion real del esfuerzo ¢) Variacion supuesta de\
de compresion esfuerzo de compresion

Fuente: “Disefio de concreto reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown.

Cuanto mayor sea la cantidad de concreto localizado cerca de las fibras extremas de una
viga, mayor sera el brazo de palanca entre las fuerzas C y T, asi como el momento

resistente. Ademas, las almas deben ser suficientemente altas para resistir la fuerza
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cortante y permitir el colado apropiado del concreto y, al mismo tiempo, ser
suficientemente gruesas para evitar el pandeo solo que en este caso se trata de una viga T.

2.5.2.3 Estructura portante

Los materiales que forman parten e intervienen dentro de una estructura portante son:

e Acero: El acero presente en las barras y mallas, dentro de las armaduras cumple la
mision de ayudar a soportar los esfuerzos de traccion y corte a los que esta
sometida la estructura.

e Hormigon: El hormigdn cuenta con una resistencia a la compresion; sin embargo,
su resistencia a la traccidn es casi nula. Hay que tener en cuenta que un hormigon
convencional posee una resistencia a la traccion diez veces menor que a la
compresion. Los refuerzos de acero en el hormigdn armado otorgan ductilidad al

hormigon, ya que es un material que puede quebrarse por su fragilidad.

2.5.2.4 Elementos componentes de la estructura de Hormigon Armado
e Vigas: Las barras horizontales de la estructura son las denominadas vigas, jacenas
0 riostras.
e Columnas: Las barras verticales de la estructura se denominan pilares, columnas
0 soportes.
e Porticos: Los porticos son elementos estructurales de hormigon formados por

columnas y vigas en toda la altura de la estructura.

2.5.2.5 Disefio por capacidad resistente

En el disefio por capacidad resistente, las solicitaciones que acttian sobre la estructura se
mayoran mediante factores apropiados para que las acciones exteriores sean comparables
con la capacidad resistente de la estructura, del elemento estructural o de la seccién

especifica del elemento estructural.

En el disefio de hormigdn estructural, los elementos deben disefiarse para que tengan una
resistencia adecuada, de acuerdo con las disposiciones de este reglamento, utilizando los
factores de carga y los factores de reduccion de resistencia e especificados en el capitulo

9 de la norma.
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Se consigue un disefio apropiado cuando la magnitud de las solicitaciones mayoradas no
supera a la capacidad resistente.

La resistencia requerida U se expresa en términos de cargas mayoradas o de las fuerzas y
momentos internos correspondientes. Las cargas mayoradas son las cargas especificadas
en el reglamento general de construccion multiplicadas por los factores de cargas

apropiados.

Dentro de la norma NB-1225001-1 se presenta los factores de carga y las combinaciones

de las mismas que se deben usar para el disefio del hormigén reforzado.

U= 14(D+F)
U=12(D+F+T)+1.6(L+H)+0.5(L,0SoR)
U=12D+1.6(L,0oSoR)+(1.0L00.8W)
U=12D+1.6W+1.0L+0.5(L,0SoR)
U=12D+1.0E+1.0L+0.2§
U=09D+1.6W+1.6H
U=09D+1.0E+1.6H

Los factores de reduccion de capacidad e, toman en cuenta las inexactitudes presentes en

los calculos y fluctuaciones en la resistencia del material, en la mano de obra y en las

dimensiones:
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Tabla 2.3. Factores de reduccion

FACTORES DE REDUCCION )
Flexion simple y traccién 0,90
Compresi6n con zunchos 0,70
Compresion con estribos 0,65

Corte y torsién 0,75
Corte sismico 0,60

Fuente: NB-1225001-1

2.5.2.6 Cargas

Las cargas que intervienen en una estructura pueden tener diferentes origenes y diferentes
formas de aparicion (variables o constantes, en el tiempo o en el espacio). Una vez
estimadas las cargas, el siguiente problema consiste en determinar cual sera la

combinacion mas desfavorable de estas que pueda ocurrir en un momento dado.

Las cargas que actlan sobre las estructuras pueden dividirse en tres grandes categorias:

cargas muertas, cargas vivas y cargas ambientales.

2.5.2.7 Cargas Muertas o Permanentes
Son aquellas cargas que se mantienen constantes en magnitud y posicion durante toda la
vida atil de una estructura, que, segun sus areas de influencia directa, se traduciran en

cargas de presion, distribuidas y puntuales segun se dé el caso especifico.
Las cargas muertas se descomponen en peso propio y carga permanente:

La carga muerta de peso propio, es la carga debida al peso de los elementos resistentes y
constituye gran parte de la carga muerta.

La carga muerta permanente, es la carga debida a los pesos de todos los elementos
constructivos, pisos, mamposteria, instalaciones fijas y otros elementos de presencia

permanente y que no son parte de la estructura resistente.
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2.5.2.8 Cargas vivas o variables

Las cargas vivas, constituyen las cargas de ocupacion de las edificaciones, pueden cambiar
en magnitud y posicion. Estas incluyen cargas de ocupantes, cargas de materiales en
bodegas, cargas de materiales de construccion, cargas de gruas viajeras, cargas de equipo

en operacion y muchas otras. Por lo general, son cargas inducidas por la gravedad.

2.5.2.9 Cargas ambientales

Las cargas ambientales son cargas causadas por el medio ambiente en el cual se encuentra
la estructura. Para edificios, son causadas por la lluvia, nieve, viento, cambios de
temperatura y terremotos entre otros. Estrictamente hablando, son también cargas vivas,

pero son el resultado del ambiente en el que la estructura se encuentra.

2.5.3 Vigas

2.5.3.1 Momentos ultimos o nominales de flexion

Para este andlisis, se supone que las varillas de refuerzo a tension estan trabajando a su
punto de fluencia antes de que falle el concreto en el lado de compresion de la viga.
Despueés de que los esfuerzos de compresion en el concreto exceden el valor 0.50 f’c ya
no varian directamente a la distancia del eje neutro o como una linea recta. Se supone,
para los fines de este analisis, que el diagrama de compresion curvo se reemplaza con uno
rectangular con un esfuerzo constante de 0.85 f'c como se muestra en la figura. Se
considera ademas que el diagrama rectangular de altura a tiene el mismo centro de

gravedad y la misma magnitud total que el diagrama curvo.
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Figura 2.22. Diagrama de esfuerzos de compresion

0.85/;
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a) Viga b) Variacién real del esfuerzo ¢) Variacién supuesta del
de compresion esfuerzo de compresion

Fuente: “Diseno de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown

Con base en estas hipotesis relativas al bloque de esfuerzos, se pueden escribir facilmente
las ecuaciones de estatica para la suma de las fuerzas horizontales y para el momento
resistente producido por el par interno. De estas ecuaciones pueden despejarse

separadamente los valores de a y del momento Mn.

Para obtener la resistencia nominal o tedrica por momento de una viga, se siguen los

siguientes pasos:

1. Calcule la fuerza total de tension T = As * fy.

2. lguale la fuerza total de compresion C = 0.85 f'c * a * b a la expresion As fy y
despeje a. En esta expresion, ab es el area supuesta esforzada en compresion a
0.85 f'c. La fuerza de compresion C y la fuerza de tension T deben ser iguales
para mantener el equilibrio en la seccion.

3. Calcule la distancia entre los centros de gravedad de T y C. (Para una viga

rectangular la seccién transversal es iguala d — a/2.)

Si el momento resistente Gltimo de la seccion es menor que su momento de agrietamiento,
la seccidn fallara tan pronto como se forme una grieta. Este tipo de falla puede ocurrir sin
previo aviso. Si la cuantia de armadura es relativamente baja, el acero entrara en fluencia
para cierto valor de carga, la pieza se agrietard, la fibra neutra se desplaza hacia la zona

de comprimida, lo que provoca una reduccion de la superficie requerida para la resistencia
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a compresion produciendo la rotura. Para impedir tal posibilidad, la norma NB-1225001

especifica cierta cantidad minima de refuerzo que debe usarse en cada seccion de los

miembros a flexion donde se requiere esfuerzo de tension de acuerdo con el analisis.

Es necesario limitar el area de acero a una fraccién del &rea balanceada, por que si la

resistencia del acero es mayor que la del concreto puede ocurrir una falla a compresion.

2.5.3.2 Disefio de vigas segun NB-1225001

Segun la tabla expresada en la norma NB-1225001, alturas o espesores minimos de viga

no prees forzadas a menos que se calculen las deflexiones:

Tabla 2.4. Condiciones de apoyo

Condicion de apoyo h minimo
Simplemente apoyadas £16
Un extremo continuo £18,5
Ambos extremos continuos €21
En voladizo €8

Fuente: NB-1225001

Tomando para vigas con ambos extremos continuos: [/21

El acero se calcula de acuerdo al diagrama de deformaciones:

Mu

A

Se debe comparar con la cuantia minima de acero: NB-1225001

0.25 = \/f'c

Smin =~ * bw *

fy

o)

1.4bw = d
2 —_

fy
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2.5.3.3 Determinacién del méximo momento que puede resistir la viga a tension.
Suponiendo el maximo acero de tension posible sin acero de compresién y calculando la

resistencia por momento nominal de las vigas.
Asmax = Pmax *b*d

Pmax = 0.625py

Ag * fy

a=0.85*f’c*b

a
M, =As*fy*(d_§)
Si no se necesita armadura de compresion se debe cumplir:
oM, > M,

Sera necesaria la armadura de compresion si:
M
— > M,

Separacion entre barras:
§>25cm

b, —2xr—(N—1)0l

S=
N-1

2.5.3.4 Calculo de la armadura transversal
El hormigén y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En este analisis, Vn se considera la resistencia nominal o tedrica por cortante de un

miembro. Esta fuerza es provista por el concreto y el refuerzo de cortante.
Vn=Vc+Vs

La resistencia de disefio por cortante de un miembro, @Vn, es igual a @Vc y @Vs, que debe

ser al menos igual a la fuerza cortante factorizada que se use, Vu.
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Vu=0@Vc+ @Vs

Para elementos sometidos Unicamente a cortante de un miembro, @Vn, es igual a @Vc y

@V's, que debe ser al menos igual a la fuerza cortante factorizada que se use, Vu.
Vu=@Vc+ 0QVs

Para elementos sometidos Unicamente a cortante y flexion: NB-1225001

_(Jf<
Ve = (T) bud

Para elementos sometidos a compresion axial:

Ny, f'c
%_<1+M@)< 6)“”

El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a las prescripciones de la NB-
1225001.

1. SiV, <0.5(V.) »No es necesario colocar refuerzo cortante, se debe colocar Av
min.

2. Si 0.5(0V,) <V, < @V, -»Teoricamente no se necesita refuerzo por cortante, a
pesar de ello se debe colocar un area minima, Av min. de acuerdo a las
prescripciones de la norma.

3. SiV, > @V, —Debe calcularse el area necesaria de refuerzo y no debera ser menor

que el Av min.

Cuando se hace necesario el calculo de armadura transversal para resistir la fuerza cortante
de disefio en una seccion especifica, su contribucion a la resistencia debera ser igual a NB-
1225001.

Afd 2 :
%=JfLs§mdfc

Como laresistencia nominal al cortante esta compuesta del cortante que resiste el concreto

y del que debe resistir el esfuerzo, entonces:
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=W+

Segun el capitulo 9 de la norma NB-1225001, el requisito basico para el disefio por

resistencia se puede expresar como:

@(Resistencia Nominal) > U

Va

WY
SIS

Vs

Vv
(SYISS

-V

Reemplazando Vs y despejando el valor de la separacion (s), obtenemos:

S<(D*Av*fy*d
N a1

Sobre el acero de refuerzo se debe considerar también:
1. El &rea calculada debe ser mayor o igual al Av min:
Av = Av,min

Donde el area minima es igual a:

1*by, *s b, *S
Ay min = —F Jf'c>0.33% s (Mpa)

16 * f,, fy
— by, xS _35xb,*S Kg
Av,min = 0.2 * V flc* fy = fy sz)

2. Si ;< (@) b,, * d es el espaciamiento del refuerzo de cortante colocado

perpendicularmente al eje del elemento no debe exceder de: S,,4x = 0.75h,

Smax = 600mm.
3. Sil; > (@) b,, * d las separaciones maximas dadas se deben reducir a la mitad:

Smax = 0.375h, Spmax = 300mm.
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2.5.4 Columnas

Las excentricidades minimas en columnas no estan especificadas, pero se alcanzan
requiriendo que las capacidades tedricas por carga axial se multipliquen por un factor, que
es igual a 0.85, para las columnas zunchadas y a 0.80 para columnas con estribos. Asi,
como se muestra dentro de lo prescripto en la norma NB-1225001, la capacidad de carga

axial de las columnas no debe ser mayor que los siguientes valores:
Para columnas zunchadas @ = 0.70

@Pymax = 0.850[0.85 * f'c * (A; — Age) + Age * fy] > @ = 0.70
Para columnas con estribos @ = 0.65

OP, max = 0.800[0.85 * f'c » (A — Age) + Age * fy] = @ = 0.65

Los factores 0.85 y 0.80 son equivalentes a excentricidades de aproximadamente 5% y de
10% del lado para columnas con espiral y estribos respectivamente ya que no existen

columnas con carga axial totalmente centrada.

Los valores de Pu no podrén ser mayores que @Pn tanto para las columnas sometidas a

compresion pura como para las columnas a flexo compresion.

@P, > P,

Estas ecuaciones son utilizadas cuando los momentos actuantes en la columna son
pequerios, de manera que la excentricidad sea 0.1h para columnas con estribos y 0.05 para

columnas con espirales.

2.5.4.1 Columnas largas o esbeltas de concreto reforzado

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

esta se denomina larga o esbelta.
Esbeltez en columnas
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Segn NB-1225001, las columnas y pisos en una estructura deben ser disefiados como
columnas y pisos con desplazamiento (no arriostrados) o sin desplazamiento lateral
(arriostrados). El disefio de columnas en estructuras o pisos sin desplazamiento lateral

(arriostrados) debe basarse en lo indicado en la norma.

En estructuras sin desplazamiento lateral se permite ignorar los efectos de esbeltez en

elementos a compresion que satisfacen:

K *lu

<34-12 (M1>
— b3 —
M2

Donde el termino 34-12(M1/M2) no debe tomarse mayor que 40. El termino M1/M2 es
positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si el elemento tiene

curvatura doble.

Para elementos en compresion no arriostrados contra desplazamientos laterales, pueden

despreciarse los efectos de la esbeltez cuando:

K *lu
< 22

El valor de K es obtenido de la siguiente relacion, para el caso de porticos no arriostrados.

> (%) de todas las columnas que concurren con el punto A
4

PpA = E o+l .
> (L—> de todas las vigas que concurren con el punto A
g
E.x 1,
> (L—) de todas las columnas que concurren con el punto B
@B = -

Ec*1g )
> (L—) de todas las vigas que concurren con el punto B
9

Valores para ingresar en los nomogramas de Jackson y Moreland.

Para la evaluacion de los efectos de esbeltez, el radio de giro, r, de la seccion compuesta

no debe ser mayor que el valor dado por
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E.*1
( = g)+ES*st

E.xA
(%)+ES*AS,C

Antes de poder calcular los amplificadores de momento para una estructura en particular,
es necesario hacer un andlisis de primer orden de la estructura. Las propiedades de la
seccion del miembro usadas para tal analisis deben tener en cuenta la influencia de las
cargas axiales, la presencia de regiones agrietadas en los miembros y el efecto de la
duracion de las cargas.

En lugar de hacer tal analisis, lo prescripto en la norma NB-1225001, permite el uso de
las siguientes propiedades para los miembros de la estructura. Estas propiedades se pueden

usar para marcos con o sin desplazamiento lateral.

Tabla 2.5. Momentos de inercia

Mo- | Areadela
mento seccion

Elemento y condicidn
y de Iner-| transver-

cia sal

Columnas 0,701y

No fisurados | 0,70 I
Muros

Fisurados 0,351, 1.0 Ag
Vigas 0,351
Placas planas y losas 0251,
planas

Fuente: NB-1225001

2.5.4.2 Limites de refuerzo
En el capitulo 10 de la norma NB-1225001, se especifica que el area de refuerzo
longitudinal, Ast, para elementos no compuestos a compresion no debe ser menor que
0.01Ag ni mayor que 0.08Ag.

Ast
0.01 < —=<0.08
Ag

0.01 < p < 0.08

47



2.5.4.3 Diagrama de Interaccion
Al cambiar la carga axial aplicada a una columna, el momento que la columna puede

resistir también cambiara.

Suponiendo que el concreto en el borde de compresion de la columna falla a una
deformacion unitaria de 0.003, se puede suponer una deformacién unitaria en el borde
alejado de la columna y calcular por estatica los valores de Pn y Mn. Luego, manteniendo
la deformacidn unitaria de compresion a 0.003 en el borde extremo, podemos suponer una
serie de diferentes deformaciones unitarias en el otro borde y calcular Pn y Mn para cada
valor diferente. Finalmente se obtendrd en nimero de valores suficientes para representar

graficamente una curva de interaccion.

Tabla 2.6. Deformaciones unitarias en columnas

r P
‘ M
il A
Oondici
de carga ¥ =
Deformaciones + -
umitarias = Q
@) Carga axial ) Momento &) Cugaialy
momento

Fuente: “Diseno de concreto reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown

Para usar estas curvas y obtener valores de disefio, tienen que pasar por tres

modificaciones como se especifica en el codigo. Estas modificaciones son las siguientes:

a) Si una curva Pn para una columna especifica se multiplicara por el @ el resultado
es una curva como las mostradas en la figura.
b) La norma establece que cuando los miembros sometidos a carga axial y flexion

tienen deformaciones unitarias netas de tension (et) entre los limites para
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secciones controladas a compresion y secciones controladas a tension, se sitdan en
la zona de transicion para f. En esta zona es permisible aumentar @ linealmente de
0.65 0 0.75 a 0.90 a medida que et aumenta del limite controlado a compresion a
0.005.

c) Laparte superior de cada curva de interaccion de disefio se muestra como una linea
horizontal que representa el valor apropiado de la capacidad de carga axial de las

columnas de las ecuaciones indicadas y prescriptas en NB-1225001.
Para el diagrama de interaccion:
Py =085xf'cx(A;—As) +As * fy

La resistencia axial de disefio Pn de elementos en compresion, para elementos con estribos

no debe tomarse mayor que:
Pomax = 0.80 x0.85 * f'c + (A, — Ag) + fy
Los puntos significativos en un diagrama de interaccion son:

1. Compresion pura Pu (Min=0)
2. Carga axial maxima permitida por el reglamento Pn=Max.

3. Condicion balanceada Pb, Mb.

Para columnas, la definicién de carga balanceada es la misma que para vigas, es decir, una
columna que tiene una deformacion unitaria de 0.003 en su lado de compresion, al mismo

tiempo que su acero de tension en el otro lado tiene una deformacion unitaria de fy/Es.

4. Flexion pura (Pn=0), Mn
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Figura 2.23. Diagrama de inversion
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Fuente: “Disefio de estructuras de concreto armado” Ing. Juan Emilio Garcia.

2.5.4.4 Columnas cortas sometidas a carga axial y flexion biaxial
Las columnas estudiadas en la seccion anterior, o columnas sometidas a carga axial y
flexion uniaxial, son un caso particular del caso general, debido a que los casos reales que

se presentan en la practica son de columnas con flexion biaxial.

Un calculo simple y algo conservador de la resistencia nominal Pn se puede obtener a
partir de la relacion de cargas reciprocas, la ecuacion desarrollada por el profesor Boris
Bresler de la Universidad de California en Berkeley para el analisis de columnas

sometidas a flexion biaxial.

1

1 4 1
Pni an Pny

1
Fo
La ecuacion de Bresler funciona bastante en tanto que P,; es por lo menos tan grande

como 0.10Po.

2.5.4.5 Refuerzo transversal
El diametro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm o a la cuarta

parte del diametro méaximo de las barras longitudinales comprimidas.
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El espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 didmetros de barras
longitudinal, 48 didmetros de barra o alambre de los estribos, o la menor dimensién del
elemento sometido a compresion.

16@Long.

S < 48QEstr.
Lado menor de la col.

2.5.5 Cimientos

Los cimientos constituyen los subsistemas de cualquier edificacion que transmiten
directamente las cargas de este hacia el suelo o el terreno; su funcion es distribuir las
cargas del edificio, dispersandolas en el suelo adyacente, de modo que este y los materiales
que los sostienen tengan suficiente fuerza y rigidez para sopdrtalas sin sufrir

deformaciones excesivas.

2.5.5.1 Presion de Apoyo del suelo en la base de las zapatas

Para zapatas que descansan sobre suelos granulares gruesos, la presion es mayor en el
centro de la zapata y disminuye hacia el perimetro. En contraste, en suelos arcillosos las
presiones son mayores cerca del borde que en el centro de la zapata, puesto que en este
tipo de suelos la carga produce una resistencia a cortante alrededor del perimetro, la cual

se adiciona a la presion hacia arriba.

Figura 2.24. Presion de apoyo de zapatas

P P P

U » If
u;f ! M

(@ ®) ©

Fuente: Diseno de estructuras de Concreto. Arthur H. Nilson
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Si la carga esta aplicada excéntricamente a la zapata con respecto al centro de gravedad
de esta, se supone que la presion del suelo varia uniformemente en proporcién al

momento.

Figura 2.25. Zapatas sometidas a cargas axiales y momentos

y 4 P
M /‘+l\u
Juin="4" 1
__P_Mc
Tmin="4 T
carga resultante en el nicleo central wpmulunuﬁu;;ddnﬁekoemud
a)

Fuente: Disefio de Concreto Reforzado. Jack C. McCormac

2.5.5.2 Procedimiento de Calculo

La norma boliviana NB-1225001, establece que el area requerida para una zapata debe
determinarse dividiendo la carga total prevista, incluyendo el peso de la zapata, entre la
presidn admisible del suelo o la capacidad permisible del pilote que se determinan usando
los principios de la mecénica de suelos. Se notara que esta carga total es una carga sin
factorizar y que, sin embargo, el disefio de zapatas descrito se basa en el disefio por

resistencia, donde las cargas se multiplican por factores de carga apropiados.

Después de haber determinado la presion admisible del suelo, debe establecerse el tamafio
del area de la base de una zapata sobre el suelo con base de cargas no mayoradas, en

cualquier combinacién que rija el disefio.
Presion por contacto por cargas mayoradas para el disefio
Para llevar adelante el célculo de la zapata, antes se debe contar con todos los datos

necesarios del suelo en el que se aplicara, ademas de la columna que caeréa sobre ella.

1 B B
210+ 028 oo

Qu-y+D
Gadam = 1;'):5‘ 52




Qreal < Qadam

Para el célculo del refuerzo de acero, se aplican las siguientes formulas a detalle.

M—P(L l)z
voL\2 2

1,8M.
_ 2 LOMy
0,9d \/0,81d 7 f’c <D
A, = y
$ 0,9 *f',,
y*f’c*b
420
A; =0,0018« —= b *xd

y

2.5.5.3 Cortante
La resistencia a cortante nominal esta dada por la ecuacion:
Wy < OV,

Donde el célculo del V¢, afectado directamente por el factor de reduccion de la resistencia,

estd dado por la siguiente ecuacion:

Ve

(DVC=0,75*T*b*d

Para el calculo de Vu, se apiica 10 siguiente.

Donde:
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2.5.5.4 Cortante por punzonamiento
Considerando la accion en dos direcciones con un valor de VVc mayor que el anterior,
debido a que la presencia de compresiones perpendiculares aumenta el valor de la carga

P necesaria para producir el agrietamiento.

La carga de compresion de la columna tiende a extenderse en la zapata, oponiéndose a la
tension diagonal en esa zona, con el resultado de que una columna cuadrada tiende a

perforar una porcion de losa, que tiene la forma de una piramide truncada.

Figura 2.26. Vista en planta y perfil de una zapata

Fuente: Disefio de Concreto Reforzado. Jack C. McCormac

La resistencia nominal al cortante en dos sentidos V¢ del concreto, se especifica como el

menor de los valores obtenidos al sustituir en las ecuaciones aplicables que siguen:

_ Vu
by =2(b+d) +2( + d) V=
V. = 0,33/F (4.2
c ) fc 7 =—=N17 1_L_>* f’C

a. *d 3
V.= 0083 (2+25)  JF,
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Donde as es 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde y 20 para columnas
en esquina, bo es el perimetro alrededor del area penetrada y 3 es la relacion del lado largo

de la columna al lado corto de la columna, carga concentrada, o el area de reaccion.

2.5.6 Escaleras
Las escaleras de hormigdn armado, hoy en dia siguen siendo las mas utilizadas, por que
resultan sencillas y econdmicas en su ejecucion. Al mismo tiempo admiten gran cantidad

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

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

elemento tridimensional.

Figura 2.27. Cargas aplicadas en una escalara

w
LI T ¥V T ¥ 111713

Fuente: “Disefio de estructuras de hormigén armado” Harmsen.

Armadura de la losa de la escalera:;
M,

“ oy (a9

Se debe comparar con la cuantia minima de acero, segun NB-1225001:

0.25 ,/f'c 1.4b,, * d
min =~ x by v d = =
fy fy
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2.6 Estrategia para la Ejecucion del Proyecto

2.6.1

Especificaciones Técnicas

Estas definen la calidad de obra, en el pliego de especificaciones debera detallarse las

caracteristicas de los materiales a emplearse, los ensayos a los que deben someterse, el

proceso de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de

obra, asi como las precauciones que deban adoptarse durante la construccion.

Las especificaciones técnicas deben contener los siguientes puntos:

2.6.2

Definicion.

Materiales, herramientas y equipo.
Forma de ejecucion.

Medicion.

Forma de pago.

Precios Unitarios

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

conformados por la adicién de los siguientes rubros:

a)
b)
c)
d)
e)
f)

Costo de materiales.

Costo de mano de obra.

Desgaste de herramientas y/o reposicién de equipos.
Gastos generales.

Utilidad.

Impuestos de ley.

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

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

adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:
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Figura 2.28. Precios unitarios

Provecta:

Actividad:
Caoridad:
Unidad:
MMoneda:

DESCRP CON INDAD | CANTIDAD | PRECIOFPRODUCTRO COSTO TOTAL

TOTAL MATERIALES 0,00

LCESCEP CON INDAD | CANTIDAD | PREECOPRECDUCTRD COSTO TOTAL

SUBTOTAL MANO DE OBREA
CARGAS S0OCIALES =(%DELEUSTOTALDE MANODE OERA) {(353%al TLEYW)
TEETO: WA MANODE OBEA = (%DE SUMA DE; 2 UBTOTALDE MANODE OBEA
+CARGAS SOCIALER)

TOTAL MANO DE OBREA 0,00
FRF AMIE!

CESCEP CION INDAD | CANTDAD | PREECOPRECDUCTRD COSTOTOTAL

HERRAMENTAE =(%DELTOTALDE MANODE OERA)
TOTALEQUIP O, MAQUINARKIA Y HEREAMIENTAS
0% GENERALF AT

COSTOTOTAL
| | [ GASTOS GENERALES =% DE 1+2+3
TOTAL GASTOS GENERALEE ¥ ADMINIETRATIVOS
DAD
COSTOTOTAL
| | T UTLDAD= % 1+1=3+4
TOTAL UTILIDAD
o
COSTO TOTAL
| TMPUES TOS T="%DE 1+2-3+4+3 3.09%) | 3.09%
TOTAL P LESTOS

TOTALFRECD UNITARKD (F3+43-1+546)
TOTALPRECHD TMNITARID ADOP TADO (Con do s(2) decimales)

Fuente: Elaboracién Propia

2.6.3 Codmputos Métricos

En los computos métricos se anota la medicion de longitudes, superficies y volimenes de
las diferentes partes de la obra, especificando las caracteristicas correspondientes como
ser: unidades, nimero de veces, largo, ancho y alto para poder efectuar una correcta

valoracion.

La planilla de computo métrico podré tener la siguiente forma:
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Figura 2.29. Computo métrico

FLANILLA DE COMPUTOS METRICOS

DESCRIPCHCRY

I

Wde LARGD ANCHD ALTO AREA VOLUMEN

PARCIAL.  TOTAL

| |FROV YOOLOC DELETREROCEOERA

" | WeDs

] [l e o] [uz]

LARGOD ANCHO ALTO
[m  [m] ]

AREA VOLUMEN
[n] [oz]

DARCIAL

1 |MSTALACION CEFAENAS

i |IIMPEZA YOESEROCE

LARGO ANCHO ALTO
[ml  [m] [

AREA VOLUMEN
[of] o]

PARCIAT

LARGD ANCHO ALTO
fml [l ]

AREA VOLUMEN
o] [u=]

PARCIAL

Fuente: Elaboracion Propia

2.6.4 Presupuesto

En la planeacion de un proyecto se determina el curso de accion que debe seguirse para

garantizar que se cumplan las etapas de dicho proyecto, de tal manera que se satisfaga los

objetivos de calidad, costo, tiempo y rendimiento técnico.

La planificacion al igual que la programacion de una obra se realiza antes de comenzar el

proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el avance correcto del

mismo.

El cronograma de una obra civil es un gréfico en el que se establecen las actividades a

realizar estableciendo sus fechas de inicio y final, asi como también holguras de las

actividades.
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Figura 2.30. Presupuesto general

PRESUPUESTO POR ITEMES Y GENERAL DE LA OBRA Proyecto: CENTRO DE EMBALAJE DE UVA-URIONDO
(en Bolivianos)
Cliente: Sin nombre
[ Descripeidn Unided Canidad  Proc.Unit Literal Proc. Totsl |
» M1 - OBRAS PRELIMINARES 1673090
1 Leverode obras Lis P 100 261,77 Doscines Satanta y Uie 771400 ®.m
2 Instslacion de faenas m 2000 39443 Trescientos Novertay Cuatro 43100 18860
3 Limgieza de lemeno y deshisnve m wn 1517 Quince 171100 522040
4 Replanieq y brazado m 472 971 Mo THIO0 135413
> M2 ESTRUCTURAY CIMENTACION Ll )
1 Encavacion (02 m ) 8. seémiduio m 8772 .00 Ocherta y Ciatin 5,688 48
2 Hormigon simple (1.2:3) m 149 102043 Un M Vettes 43100 17880
1 Zapatss deb’ o m 1041 3,118.13 Tres Mi Ciento Dincieusews 13100 2414
4 Sobrecmienios de b ¢ m 840 109065 Un M Novart y Nt 851400 10,886.54

Fuente: Elaboracién Propia

2.6.5 Planeamiento y Cronograma de Obra.
Es una representacion grafica de la informacién relacionada con la programacion el cual
muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las

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

Figura 2.31. Cronograma de obra

Semaia Samans Semans Jemand Semena Jemaea Semans Jemaes Semadd JaE e Simana Sam ia, Samaia
ACTIVIDADES Duraciin =~ % 2 g : F ? = 5 el =

PROYECTO DE INGENIERIACIVIL 0

Fuente: Elaboracion propia.
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Analisis del Levantamiento Topografico

La informacion del levantamiento topogréfico fue elaborada por cuenta propia, y al
efectuar el procesamiento de datos en gabinete se obtuvo que el terreno en algunas
secciones presenta desniveles considerables, pero en gran parte del terreno se muestra una
topografia regular, el levantamiento del area de emplazamiento del proyecto se ve de
manera detallada en el Plano A-1, de igual forma la planilla de datos usados para el
levantamiento topografico en Anexos A-1.

Figura 3.1. Levantamiento del area

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2 Analisis del estudio de suelos

Se realizo el andlisis del estudio de suelos en la zona que se llevara a cabo el
emplazamiento de la obra de manera particular contratando los servicios de la Empresa
Laboratorio de Suelos y Hormigones “Copas”, mediante la topografia y una inspeccion
de la zona se pudo definir la ubicacion de los pozos para la realizacion del ensayo de SPT

y posterior toma de muestras.
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Tomando en cuenta la ubicacion de la estructura dentro del area, a la vez al revisar la
bibliografia se vio conveniente la elaboracion de tres pozos; la excavacion de los mismos

se realizo con material perteneciente a la empresa antes mencionada.

El estudio de suelos se puede ver de manera mas detallada en el Anexo A-3 del presente
proyecto.

Perforaciones

Para un correcto conocimiento, tanto en la configuracion geoldgica, como en la
distribucion de los suelos y dispersion de los diferentes parametros geotécnicos, se ha
realizado tres (3) sondeos de exploracién geotécnica. Estos sondeos alcanzaron

profundidades variables, ver cuadro siguiente:

Tabla 3.1. Profundidades de los sondeos

FOSA PROFUNDIDAD
1 5.00m
2 5.00 m
3 4.00 m

Fuente: Elaboracion Propia.
Ubicacion de los Pozos de sondeo

Tabla 3.2. Coordenadas UTM-WGS 84S

NRO ESTE NORTE CODIGO
1 430087.591 | 7566597.774 P1
2 430113.406 | 7566540.751 P2
3 430069.404 | 7566588.348 P3

Fuente: Elaboracion Propia.

Analisis de Perfiles Estratigréaficos

A continuacion, se muestra el perfil litologico de cada pozo de sondeo, el cual nos va

servir para realizar el analisis estratigrafico correspondiente.
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Sondeo

PozoN.°1

Para la realizacion del sondeo nimero 1, se hicieron analisis a cada metro dentro de los

5m perforados en la totalidad del pozo, tomando muestras de cada una de ellas para su

posterior estudio en laboratorio.

No se encontro nivel freatico en el pozo N°1, asimismo este tipo de material arcilloso de

media plasticidad puede llegar a presentar grandes cambios de volumen cuando absorbe

agua, lo cual si se humedece o seca sufre hinchamientos y contracciones perjudiciales.

Su comportamiento como suelo de fundacion es de regular a bueno estando seco, malo

cuando himedo.

Figura 3.2. Perfil estratigrafico pozo N° 1

LT Granuometr; L. Amerberg Cesit | Arg. GRAFICA de N* 2 Galpes sarm Fraf. Pesetranidn Narmal
Fur | mem Desrpzin = pemm L 17| mumor [ mes ¥ o Fumedad W, Frat Woas | hoooe [Ten som]
(ml | geel. mabarial Tamiz 4 Limite | Indze | sucs| ot = = [m fm [ [ Js [ golpes | golpes | Seem
4 0 40 200 | Liguido | Plassico E I [
0,00 00
DESCAPE
1,00 1,00 CEsCAzE
70 | 630 083
Arena fmoss, Color cefé clars 5,00 000 w00 | 823 | e NP | WP | =M | 25
145 145 | 70 30 | 063
Eazavmcon Marus
2,00 2,00
a0 | 810 o081
Leclias inorganices de madiana . . . -
emteeg, G e e 550 0,0 w0 | ws | oez0 | @5 | se oL | 15
245 z43 [ 90 | 810 081
Eazavmcon Marus
3,00 .00
a0 | 810 o081
Arena fmoss, Color cefé clars D 0,0 w0 | wE | s NP | WP | =M | 25
345 345 [ 90 | 810 081
Eazavmcon Marus
400 4,00
10,0 00| o0
Leclias inorganices de madiana ) P -
emteeg, G e e 64D 0,0 w0 | sse | eas | @mr | & oL | 15
445 445 10,0 00 | 080
Essaecion Manusl
5,00 .00
10,0 00| o0
Leclias inorganices de madiana . ., . . -
emteeg, G e e 5,70 0,0 w0 | sso | oeaa | @t | a3 oL | 15
545 _ 543 [100 00 | 080

Fin ds aondea

NO S3E ENCONTRO NIVEL FREATICO

Fuente: Informe geotécnico Laboratorio de Suelos y Hormigones “Copas”.
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Sondeo Pozo N° 2

Para la realizacion del sondeo nimero 2, se hicieron analisis a cada metro dentro de los
5m perforados en la totalidad del pozo, tomando muestras de cada una de ellas para su

posterior estudio en laboratorio.

No se encontré nivel freatico en el pozo nimero 2, asimismo este tipo de material arcilloso
de media plasticidad puede llegar a presentar grandes cambios de volumen cuando absorbe

agua, lo cual si se humedece o seca sufre hinchamientos y contracciones perjudiciales.

Su comportamiento como suelo de fundacion es de regular a bueno estando seco, malo

cuando himedo.

Figura 3.3. Perfil estratigrafico pozo N° 2

g @randometria L. Amerbeng Ciit. | Anp GRAFICA de K" de Galpes sorm Fraf. Penetraoiin Mormal
Foct. Perl Descripzion % pesa LL LP Busiay | Mo ¥ % de Rumedad Vr. Prod Koude ko.de | Tern 2dm]
m | gesl. maarisl Tamiz K¢ Limite [ ingze | sucs | ot [ [ [ [= [= [ J [ [ Jo Joe fe e [ e || 2= || 2
1 0 0 | M0 | Liida | Plesbico FEFEFEFFEFEREERERER e
0,00 0,00
DESCAPE
1,00 100 DESCARE
i 7.0 30 63
Arens oz, Color o clare san | owon [ op | sea [ ma | owe | we | sm |23
145 155 | 7.0 0| o
Exsevesion Manus
2,00 200
30 | 7.0 072
#oclle: Morgenices de medane 70 | wop | tooo [ omso |sse |ma |a3 | oL ]S

plevivided, Color caé clarn

143 235 | 80 | 70| 072
Escavacion Marusl -
3,00 . 100
: 20 | 7m0 072
Arens meas, Calor cefé clerc 70 | o 1000 | sses | =7 Ne | we | osm |25 :
345 H 355 | 80 | 70| 072
Eacavacion Marual
400 H 400

90 | 810 081

ezl inorganicen de medans

| g, i3 ) 2 - s
b 800 wo | ep | wz | e ERN IS =1 R H :
443 243 |90 | 80| 0@
Escamcion Manus
5,00 500
90 | 810 081
trcilms novganices se madane . - - . -
o, Color caft 800 0,0 100 | sz7 | ez |ms | Es cL |15
545 _ 545 | 90 | e og
Fin 08 30nd80 NO SE ENCONTRO NIVEL FREATICO

Fuente: Informe geotécnico Laboratorio de Suelos y Hormigones “Copas”.
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Sondeo Pozo N° 3

Para la realizacion del sondeo nimero 3, se hicieron analisis a cada metro dentro de los
4m perforados en la totalidad del pozo, tomando muestras de cada una de ellas para su

posterior estudio en laboratorio.

No se encontré nivel freatico en el pozo nimero 3, asimismo este tipo de material arcilloso
de media plasticidad puede llegar a presentar grandes cambios de volumen cuando absorbe

agua, lo cual si se humedece o seca sufre hinchamientos y contracciones perjudiciales.

Su comportamiento como suelo de fundacion es de regular a bueno estando seco, malo

cuando himedo.

Figura 3.4. Perfil estratigrafico pozo N° 3

|
ar Granuometia Lsmeroerg | et | arg GRAFICA de W e Galpss arm Frat. [ — |I
Poat. Perll Descripcién * rema L (L3 Busias | oo, ¥ % de Humedad Wr. Prod Koude Ko e Ten. Adm |
im} | ged. matarisl Tamiz B¢ Limite [ Indoe | 2UCE | it [ws oz [in |s2 2 [ fsr |s= fon |s2 s fem e fsn fen |ess gokees | goloes | Sasm
4 ] 40 20 | Liguido | Plesicc vl el e e e s [ e L ] Sieom. | e | prglom|
0,00 0,00
DESCAPE
1,00 1,00 DESCATE
e, g0 | 720 oT2
Arens fmzas, Color café clarc 2 00,0 100,0 922 39 NP NP | S| 235 T,
145 145 (80 | Tm| om2
Escavacion Manus!
200 200
H a0 | 00| e
Zecilas imorganicss de medans | oam 0 4 2 : s M
e, Cabn aft o 40 0,0 100,0 LA 3| mp | &4 oL | 15
245 . 245 | 90 | s10 o8
Escavacion Manus! .
2,00 . 300
. 1,0 | 980 | 089
Arens fmzas, Color café clarc 7,30 00,0 100,0 902 7 NP NP | S| 235 =
345 : 345 (11,0 | ogo| om
Excavacion Manug’
4,00 : 400
. 11,0 80 o9
Arens fmzas, Color café clarc 7,80 00,0 100,0 933 349 NP NP | S| 235 .
445 H 445|110 | 980 og
Fin d& sonden NO 2E ENCONTRO NIVEL FREATICO

Fuente: Informe geotécnico Laboratorio de Suelos y Hormigones “Copas”.
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Capacidad Portante mediante Métodos Teoricos
Para el caso de este proyecto se analizara el Método Tedrico de Meyerhof:
Método de Meyerhof

El valor de capacidad de carga admisible del suelo se puede encontrar alrededor de los
valores que se muestran en la tabla siguiente, esto sin tener en cuenta la cohesion. La

ecuacion aplicada es la de Meyerhof y es la siguiente:

bes d
Rq :N*l_O CW1+CW2E R;

En la cual se consideran los siguientes factores:

Cwl= 1,00 Factor de Influencia del N.F.
Cw2= 1,00 Factor de Influencia del N.F.

d= 2,00 Profundidad del fondo de la Zapata
Ri= 0,10 Factor de Influencia de la carga

Correccion del Numero de Golpes
Nro. de Golpes= 25
N, =15+ 0,5(N70401pes — 15)
N, =15+ 0,5(25 — 15)
N, =20
Con el nimero de Golpes corregido, se calcula la resistencia para distintas bases.

bef = 1m

R;=N —bef C,+C —d R
= * ,
d 10 wil w2 bef i
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ber = 2m
bef = 2,5m
ber = 3m
ber = 4m

R, =20 L 1+12 0,10
= X —_— —_—
d 10 1)

Rd = 0,6

bef d
Rd_N*lO CW1+CW2b_ef Ri

R, =20 2 1+12 0,10
= ) — —
d 10 2]

Rd = 0,8

bef d
Rd=N 10 Cl+CW2b_ef Ri

2501 +1-2)0,10
10 2,5)"
R;=0,9

R;=N bef C,+C d R
= * — - i
d 10 wl w2 bef i

R, =20 3 1+12 0,10
= ) — —
d 10 3/

Ry = 1,00

R,=N bef C, +C d R
= * — - .
d 10 wl w2 bef i

R, =20 4 1+12 0,10
= * — —_
d 10 4"

Rd = 1,2
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bef = 5m

bef = 6m

bey d
Rd =N *E<CW1 + szb—ef>Ri

R, =20 > 1+12 0,10
= ) — —
d 10 5/)”

Rd = 1,4‘

R;=N bef C,+C d R
= * —2 - .
d 10 wl w2 bef i

R, =20 6 1+12 0,10
= * — —
d 10 6"

R;=16

Haciendo una planilla con los resultados, obtendremos:

bef Rd Pozo 1 Rd Pozo 2 Rd Pozo 3
0,00 0 0 0

1,00 0,6 0,615 0,54
2,00 0,8 0,815 0,74
3,00 1,00 1,05 0,94
4,00 1,20 1,25 1,14
5,00 1,40 1,45 1,34
6,00 1,60 1,65 1,54
7,00 1,80 1,85 1,74
8,00 2,00 2,05 1,94
9,00 2,20 2,25 2,14
10,00 2,40 2,45 2,34
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Método de Terzagui

Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoria para evaluar la capacidad de carga
de cimentaciones superficiales, la cual dice que una cimentacion es superficial si la
profundidad Df de la cimentacidn es menor o igual al ancho de la misma. Utilizaremos un
Factor de Seguridad de FS=5.

=  Cimentacion cuadrada

qu = 1,3N; + qN, + 0,4yBN,,

Figura 3.5 Factores de capacidad de carga modificado de Terzagui

0 5.70 1.00 0.00 26 15.53 6.05 2.59
1 5.90 1,07 0.005 27 16.30 6.54 2.88
2 6.10 1.14 0.02 28 1713 7.07 3.29
3 6.30 1.22 0.04 29 18.03 7.66 3.76
4 6.51 1.30 0.055 30 18.99 8.31 4.39
5 6.74 1.39 0.074 31 20.03 9.03 4.83
6 6.97 1.49 0.10 32 2116 9.82 5.51
7 722 1.59 0.128 33 22.39 10.69 6.32
8 747 1.70 0.16 34 23.72 11.67 7.22
9 7.74 1.82 0.20 35 25.18 12.75 8.35
10 8.02 1.94 0.24 36 26.77 13.97 9.41
11 8.32 2.08 0.30 37 28.51 15.32 10.90
12 8.63 2.22 0.35 38 30.43 16.85 12.75
13 8.96 2.38 0.42 39 32.53 18.56 14.71
14 9.31 2.55 0.48 40 34.87 20.50 17.22
15 9.67 2.73 0.57 41 3745 22.70 19.75
16 10.06 2,92 0.67 42 40.33 25.21 22.50
17 10.47 3.13 0.76 43 43.54 28.06 26.25
18 10.80 3.36 0.88 44 4713 31.34 30.40
19 1136 3.61 1.03 45 51.17 35.11 36.00
20 11.85 3.88 112 16 55.73 39.48 41.70
21 12.37 4.17 1.35 47 60.91 44.45 49.30
22 12.92 4.48 1.55 43 66.80 50.46 59.25
23 13.51 4.82 1.74 49 73.55 5741 71.45
24 14.14 5.20 1.97 50 81.31 65.60 85.75
25 14.80 5.60 2.25

Fuente: Método de Terzagui
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Pozo N° 1

C’=106,50 kN/m2

O’=15

y=16,0 kN/m2

B=2,5

Obtenemos los valores de los factores de Capacidad de Terzagui:
Interpolando tenemos que Nc¢’=6,48; Ng= 1,62; Ny=0,113
Df=de 0 a2m.

Figura 3.6 Valores de Capacidad Portante segun Método de Terzagui (Pozo N.° 1)

N.° Df (m) Qu (kg/cm2) Qp (kg/cm2)
1 0,50 8,3456 0,8465

2 1,00 9,0516 0,9062

3 1,50 9,1234 0,9564

4 2,00 9,4261 1,0584

Fuente: Elaboracién Propia
Pozo N.° 2
C'=59,8 kN/m2
O’=25
y=16,9 KN/m2
B=2,5
Obtenemos los valores de los factores de Capacidad de Terzagui:
Interpolando tenemos que Nc’=23,54; Ng= 11,42; Ny= 5,32

Df=de 0 a2m.
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Figura 3.7 Valores de Capacidad Portante segun Método de Terzagui (Pozo N.° 2)

N.° Df (m) Qu (kg/cm2) Qp (kg/cm2)
1 0,50 2,4565 0,6598
2 1,00 3,0459 0,6946
3 1,50 4,7598 0,7159
4 2,00 5,4523 0,7527

Fuente: Elaboracién Propia
Pozo N.° 3
C’=0,00 kN/m2
O’=25
y=17,4 kKN/m2
B=25
Obtenemos los valores de los factores de Capacidad de Terzagui:
Interpolando tenemos que Nc¢’= 18,67; Ng= 13,29; Ny= 3,984
Df=de 0 a 2m.

Figura 3.8 Valores de Capacidad Portante segun Método de Terzagui (Pozo N.° 3)

N.© Df (m) Qu (kg/cm2) Qp (kg/cm2)
1 0,50 6,3452 0,8423
2 1,00 6,8975 0,8746
3 1,50 7,4563 0,9472
4 2,00 7,9836 0,9813

Fuente: Elaboracién Propia
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Ecuacion general de la capacidad de Carga

Con los valores de dimension de las zapatas

B=25m
L=25m

% =20

¢’ =10 kN /m?
y =21 kN/m3
De tabla

N, = 14,83

N, = 6,40

N, =5,39

Tabla 3.3 Factores de capacidad de carga para la teoria de Meyerhof.

¢'r N. Nﬂ NY ¢'r N, Nﬂ NY
0 5.14 1.00 0.00 26 2225 11.85 12.54
1 5.38 1.09 0.07 27 2394 13.20 14.47
2 5.63 1.20 0.15 28 25.80 14.72 16.72
3 5.90 1.31 0.24 29 27.86 16.44 19.34
4 6.19 1.43 0.34 30 30.14 18.40 22.40
5 6.49 1.57 0.45 31 32.67 20.63 25.99
6 6.81 1.72 0.57 32 3549 23.18 30.22
7 7.16 1.88 0.71 33 38.64 26.09 35.19
8 7.53 2.06 0.86 34 42.16 29.44 41.06
9 7.92 225 1.03 35 46.12 33.30 48.03
10 8.35 247 1.22 36 50.59 37175 56.31
11 8.80 271 1.44 37 55.63 42.92 66.19
12 9.28 297 1.69 38 61.35 48.93 78.03
13 9.81 326 1.97 39 67.87 55.96 92.25
14 10.37 3.59 2.29 40 75.31 64.20 109.41
15 10.98 394 2.65 41 83.86 73.90 130.22
16 11.63 4.34 3.06 42 93.71 85.38 155.55
17 12.34 4.77 3.53 43 105.11 99.02 186.54
18 13.10 5.26 4.07 44 118.37 115.31 224.64
19 13.93 5.80 4.68 45 133.88 134.88 271.76
20 14.83 6.40 5.39 46 152.10 158.51 330.35
21 15.82 7.07 6.20 47 173.64 187.21 403.67
22 16.88 7.82 7.13 48 199.26 22231 496.01
23 18.05 8.66 8.20 49 229.93 265.51 613.16
24 19.32 9.60 9.44 50 266.89 319.07 762.89
25 20.72 10.66 10.88

Fuente: Braja M. Das “Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones”



Factores de Correccion

Ahora se proceden a calcular los factores de ajuste de la Ecuacion General

Fre=1+ B\ (Mg =1,43
cS — L NC - )

B ,
Fee=1+ I tan® = 0,40

Factores de Forma

B
Fre=1-04(7)=06

Profundidad

: N2 (Dr
Fqa=1+2tang'(1-send ) (5 )= 1,25
—F d
F . ,=F ,— 1 i 1,30
cd = "ad N tan®
Fpq=1

Inclinacion

Carga vertical, entonces:

Con la ecuacion general de la capacidad de carga

1
qu = CNchchchi + quFququqi + EYBNyFysFdeyi

qy = 770,66 kN /m?

770,66

qperm = = 256,88 kN/mZ
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Conclusiones del Estudio de Suelos

Es importante mencionar que una vez analizado y estudiado el reporte presentado por el
laboratorio encargado del estudio de suelos, se determind hacer la fundacion a 2m,

teniendo una capacidad portante de 0,72 kg/cm2.

3.3 Analisis del Disefio Arquitectdnico
En lo que respecta al andlisis arquitectonico se pudo ver la disposicién adecuada de las

columnas que satisfagan tanto los criterios constructivos como estéticos.

Figura 3.9 Modelo 3D de la estructura

Bl \|\\\|\\|\|\- B IlllIHI,
N T "'-"u,

OO S NP

Fuente: Cypecad

3.4 Andlisis de la Estructura Porticada

3.4.1 Resistencias Usadas para el Analisis
La estructura sera analizada utilizando un hormigén H-21, acero AH-420, bajo la Norma
de Hormigbn Estructural de Bolivia, NB-1225001. El analisis de cargas y pre

dimensionamiento se ve de mejor manera en el Anexo A-2.
fck = 21 MPa (Resistencia caracteristica del hormigon).

fyk = 420 MPa (Resistencia caracteristica del Acero).
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3.4.2 Verificacién Manual de los Elementos Criticos de la Estructura Porticada

En el presente proyecto se realizd la comprobacion de los siguientes elementos

estructurales:

e Verificacién de la cubierta metélica

e Verificacién de la losa alivianada
e Verificacién de una viga

e Verificacion de una columna

e Verificacion de una zapata

e Verificacién de Escalera

e Verificacion de La Rampa

3.5 Calculoy Disefio Estructural

3.5.1 Disefo de la Cubierta Metalica
Datos generales

Norma: AISC

Luz de Cercha= 10,72 m
Separacion entre cerchas=3 m
Cubierta de Calamina= 6 Kg/m2
Pendiente= 25°

Viento= 35 Km/h

Granizo= 700 Kg/m3

Analisis de Cargas

Cargas actuantes

¢ Sobrecargas
e Uso (mantenimiento)
e Granizo

e Viento
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+«»+ Carga Muerta
e Calamina

e Peso Propio
Calculo de la Carga Muerta
Cubierta de calamina
Ppcalamina =6 kg/mz
Peso de la cercha
kg
09%XL=09%10,72 = 9,648—2
m

Figura 3.10. Cercha disefiada

\\
\\
—
_—
S—
Fuente: Elaboracion Propia
Peso total= Peso teérico * Longitud
Tabla 3.3. Caracteristicas de las secciones
Elemento Seccién Peso TedricdLongitud [P, Total
(mm) kgf/m (m) kgf

C. Sup. REC60x40x2mm 3,4 11,3 38,42
C. Inf. C100x50x15x2mm 3,4 10,72 36,448
Montantes REC60x40x2mm 3,03 11,02 33,3906
Diagonal REC60x40x2mm 3,03 10,5 31,815

Total= 140,0736

Fuente: Elaboracién propia.

Area de Influencia

— 2
Sep X LCuerda Supeior — 339m

75



L cuerdas Superiores=11,3m

Pcercha

=413k 2
Area de influencia g/m

Perfil= C100x50x15x2 mm

Correas (Peso teorico) = 3,4 kg/m

Qtotal = Ppcalamina + Ppcorreas + Ppcercha = 19'05 kg/mz

Qtotar = 0,19 kN/Tn2

P = Quu X L x sep = 612,6 Kg

Esta carga se debe de distribuir entre todos los nudos del cordon superior de la cercha

considerando que los nudos extremos soportan la mitad de la carga.

N.° de Nudos Superiores= 14

P—612'6—4376K
T g 0 RY

Sobrecargas

Uso (mantenimiento)= 40 kg/m2 = 0,3924 KN/m2
Granizo

Peso esp.= 700 kg/m3

h=10cm

. kh
Q4 = PespcCyranizo X hgranizo = 7O,OOE = 0,69 kN/m2

Correccion de carga de granizo por pendiente

45° — pend

155 ) = 0,31 kN/m2

9éGranizo = Qg X (
76



Viento

Qviento = 0.0613 X V2 = 75,0925 kg/m2

Barlovento=-0,5

Qbarlovento = €b X Quiento = —37,54625 kg/mz
Sotavento= -0,27

Qsotavento = €S X Qyjento = _20!27497 kg/mz

Qbariovento = €b X Qpiento = —0,37 kN /m2

Qsotavento = €5 X Qyiento = —0,20 kN /m2

Li= 7,15
N.° nudos= 8

En una sola cuerda superior

_Lixsepxqb 100.67 I
b= Nenudos BT Rg
Li X sep X qs
s = = —54,36 kg

N°nudos

Verificacion de los elementos

Mediante un método Manual o un software, encontramos los esfuerzos en las barras.

Compresion= 60,21 kN
Traccion= 56,32 kN

Flexién en correas
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Mux= 0,456 KN*m

Muy= 0,66 KN*m

Propiedades de los materiales

Fy= 250 MPa Esfuerzo de Fluencia

Fu= 407,7 MPa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 200000 MPa Madulo de elasticidad

Verificacion a Traccion

Pu (Traccion)= 56,32 kN

Propiedades del perfil

L=1,6m

Figura 3.11. Caracteristicas de la seccion (Traccidn)

Dimension vertical del perfil: 60.0 mm

,r_‘i' 10 () Dimension horizontal del perfil:  40.0 mm
Espesor: 2.0 mm

Radio de acuerdo interior: 2.0 mm

Area: 3.73 cm’®

Inercia a flexion lyy: 1837 cm4

5 Inercia a flexion lzz: 9.80 cm4
- Inercia a torsion: 20.69 cm4
Area de cortante y: 127 cm®

Area de cortante z: 1.93 cm®

Médulo de alabeo: 1.71 cmb

Médulo plastico Zyy: 7.46 cm®

G Médulo plastico Zzz: 5.65 cm’

Fuente: Elaboracién propia.
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Tabla 3.4. Dimensiones del perfil (Traccion)

Dimension vertical del perfil: h= 60 mm
Dimension horizontal del perfil: a= 40 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 2 mm
Espesor de las chapas horizontales: ea= 2 mm
Area de seccion: A= [373 cm2
Inercia flexion en "X": Ixx= 19,8 cm*
Inercia flexion en "Y™: lyy= |18,37 |cm*
Inercia a torsion: It= 20,69 | cm*
Modulo pléstico en "X": Zxx = | 5,65 cm3
Modulo pléstico en "Y": Zyy = | 7,46 cm3

Fuente: Elaboracion propia.

Radio de Giro

= == P
r,= Z—l,62cm ry, = a2 cm

Area de Seccion minima

ELl

®=0,9
Pu )
Amin = @X—Fy = 2,50 cm
Radio de giro minimo
Tmin = 300 — 0,533 cm

Verificamos tanto el area minima como el radio minimo

A= Anin 3,73 22,50 Cumple!
r= Tmin 1,62 >0,53 Cumple!
r= Tmin 2,22 >0,53 Cumple!
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Comprobacion a la Tension por Fluencia

P, =Fyx A, =9325kN

@ x P,, = 83,925 kN
O X Pn > Pu 83,925 >56,32 Cumple!
Aprovechamiento

56,32
83,925

* 100 = 67,11%

Comprobacién a la Tensidn por rotura

u=0,85
A, = ux A, = 3,1705 cm?
P, =FuxA, = 129,26 kN
o= 0,75
@ X P, = 96,945 kN
@ X Pn = Pu 96,945 kN > 56,32 kN Cumple!

Aprovechamiento

56,32
96,95

* 100 = 58,09%

Verificacion a Compresion
PuC= 60,21 kN
Propiedades del Perfil

L=0,99m
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Figura 3.12. Caracteristicas del perfil (Compresién)

40 Dimensién vertical del perfil: 60.0 mm

) T Dimensién horizontal del perfil:  40.0 mm

Espesor: 2.0 mm

Radio de acuerdo interior: 2.0 mm

Area: 3.73 cm’*

Inercia a flexion lyy: 18.37 cm4

= Inercia a flexion lzz 9.80 cm4

o Inercia a torsion: 20.69 cm4

Area de cortante y: 127 em®

Area de cortante z: 1.93 cm®

Médulo de alabeo: 1.71 cmb

Médulo plastico Zyy: 7.46 cm’

it Médulo plastico Zzz: 5.65 cm’

Fuente: Elaboracién propia
Tabla 3.5. Dimensiones del perfil (Compresion)

Dimensidn vertical del perfil: h= 60 mm
Dimension horizontal del perfil: a= 40 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 2 mm
Espesor de las chapas horizontales: ea= 2 mm
Area de seccion: = (373 cm2
Inercia flexion en "X": Ixx= 19,8 cm*
Inercia flexion en "Y™: lyy= |18,37 |cm*
Inercia a torsion: It= 20,64 | cm*
Modulo pléstico en "X": Zxx = | 5,65 cm3
Modulo plastico en "Y"": Zyy = | 7,46 cmd

Fuente: Elaboracion propia.
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Radio de Giro

Ecuacion de Euler

Donde:
k=1
L=99
r=2,22
E= 200000
F
_y <2725
e
®(LRFD)=0,9

Ty = n =162cm
I,
r, = n =222cm
w? X E
F,=—5=991,88 MPa
L

(kx3)

250

991,88
<2.25

0,25

Fy
Fcr = Fy X (0. 6585) = 224,97 MPa

Pn=0@Xx Fcr =7552kN

Pc=0 X Pn=6797kN
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Debe cumplir la condicién

Pr
<1 60,21 <1

— < 0,89 <1
Pc 67,97 =

Cumple!

Aprovechamiento

60,21
75,52

* 100 = 79,72 %

Verificacion a Flexion
Mux= 0,456 KN*m
Muy= 0,66 KN*m
Propiedades del perfil
L=3m

Figura 3.13. Caracteristicas del perfil (Flexion)

50

1

100

“'——]’T

—

Canto total:

Anchura del ala:

Canto rigidizador:
Espesor:

Radio de acuerdo interior:
Area:

Coordenada 'y’ del centro de gravedad:
Inercia a flexion lyy:
Inercia a flexion lzz
Inercia a torsion:

Area de cortante y:

Area de cortante z

Médulo de alabeo:

Fuente: Elaboracién propia.

100.0 mm
50.0 mm
15.0 mm

2.0 mm
2.0 mm
433 cm®
-7.8 mm

69.17 cm4

14.96 cm4
0.06 cm4
1.60 cm*
210 cm®

325.19 cmb




Tabla 3.6. Dimensiones del perfil (Flexion)

Dimension vertical del perfil: h= 100 mm
Dimension horizontal del perfil: a= 50 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 2 mm
Espesor de las chapas horizontales: ea= 2 mm
Area de seccion: = 433 cm2
Inercia flexion en "X": Ixx= 169,17 |cm*
Inercia flexion en "Y™: lyy= |1496 |cm*
Inercia a torsion: It= 0,06 cm*
Modulo pléstico en "X": Zxx= [13,85 |cm3
Modulo plastico en "Y"" Zyy = | 4,16 cms3

Fuente: Elaboracion propia.
Momentos Nominales para secciones Robustas
Zonal

Para X

Mn=Mp =Z, X Fy =3,4625kN *m

ParaY

Mn=Mp=Z,XFy=1,04kN *m

Verificacion de la resistencia

®(LRFD)= 0,90

Mux Muy 0,456 0,66
+ <1 ( + ) <
@ X Mnx @ X Mny 0,90 = 3,4625 0,90 x 1,04/ —



0,851 <1 Cumple!
Aprovechamiento:
0,851 x 100 = 85,15%

3.5.2 Disefio de la Losa Alivianada

Altura de la Losa

El peralte "H" de losas alivianadas armadas en una direccion, en casos de tener

sobrecargas normales, del orden de 3 —3.5 MPa, pueden dimensionarse tomando en cuenta

la luz méxima de las losas. En el caso de luces entre 4 y 5.50 m, se puede usar losas con

un H = 25cm, altura que toma en cuenta 5cm de la losa superior y la altura del plastoformo.

La altura, en estas condiciones, permite que la losa sea rigida y estable.

Figura 3.14. Losa de viguetas

H Editar - [Losa de viguetas de hormigon) X
Referencia |LOSA DE VIGUETAS| L
Geometria
Espesor capa compremon (a) 5 om Ancho del nerno id) om
Akura de bovedila b) 15.0( em Ancha longitudinal 1 cm
Interee (c 50| em Incremento ded ancho ded nenvio cm
= =
aT o X \=J X = I 8 = o
f A\
VA
b d [ A
= [
| |
* < "
Datos para clculo
(] Volumen de homigén 0.088| m%m?
Tipo de bovadila De pobestirenc v  Peso superficial: 2 21 kM/m? (Simple). 2 86 k N/m? (Doble)
Comprobacion de flecha Como vigueta pretensada ~ Rigidez fisurada 500 % ngdez bruts
Aceptar Cancelar

Fuente: Cypecad

Disposicién de Viguetas:

De acuerdo con la ficha técnica de viguetas Concretec, una distancia entre viguetas que

permite buena capacidad resistente de las losas es D = 50cm.
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Complemento Plastoformo:
Para el presente disefio se utilizara los complementos de plastoformo Concretec.

Figura 3.15. Caracteristicas de vigueta

Plastoformo
15x50x100 \

— Viguetas

5 b
“\‘
——

Fuente: Catalogo CONCRETEC

Andlisis de la Losa

La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con bovedilla de
plastoformo (U16).

Datos:

a= 25 cm mitad del ancho del complemento

h =20 cm canto de la bovedilla

La losa de andlisis corresponde a la losa 7 del primer piso con 9 viguetas.
Altura de la carpeta de Compresion

1 1
ho=3cm 2za  hy 2225 = 4,166

86



Se asume una carpeta de compresion de 5¢cm.
5cm = 4.166cm = 3cm Cumple

Comprobacién de la flecha

=

=~

1
20

=

=~

1oH_02s
20 L 4
0,0625 = 0,05 Cumple.

Verificacion de la vigueta

Propiedades de los materiales

Resistencia caracteristica del Hormigon

fo =210 kg/cm?

1
—=20,05

Modulo de Elasticidad del Hormigon en la capa de compresion

E, = 15000 /210 = 217370,65 kg/cm?

Resistencia caracteristica del Hormigon de la vigueta

f. = 350 kg/cm?

Maodulo de Elasticidad del Hormigén en la capa de compresion

E. = 15000 = V350 = 280624,3 kg/cm?

Madulo de deformacion longitudinal del hormigdn para la edad de 7 dias

flei=07x*f' = 245kg/cm?
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Figura 3.16. Propiedades Geométricas

Som
&
§
&
g
12om

Fuente: Elaboracién propia.
Area A, = 79,50 cm?
Inercia I, = 1115,46 cm*
Brazo mecénico inferior ¢, = 4,90 cm
Brazo mecénico superior c¢;o = 7,10 cm
Excentricidad e, = 3,2 cm
Determinacion de los momentos actuantes
Momentos en T=0
Yu = 2400 kg/m3
q=vyg*A4, =19,08 kg/m
L=45

Momento generado por el peso propio

LZ

M, = g = 4829,625 kg * cm

Propiedades geomeétricas de la seccion compuesta:
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Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los mddulos de deformacion

longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigon.

Ec
n=—=20,775
Ep

b=50 cm
Longitud homogenizada
b, =50%0,775 = 38,75 cm

Figura 3.17. Dimension compuesta de la viga

o 50 cm - ot 3875¢cm -

e X f !

20cm

- 12em - = 12em -

Fuente: Elaboracién propia.
Area A, = 310,95 cm?
Inercia I, = 10629,47 cm*
Brazo mecéanico inferior ¢,, = 13,71 cm
Brazo mecénico superior c¢;, = 6,29 cm
Excentricidad e, = 12,01 cm
Coeficiente de eficiencia n =10,9
Determinacion de los momentos actuantes
Momentos en T= infinito
Yu = 2400 kg/m3

q=yg*A4, =7463kg/m
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L=45
Momento por el peso propio de seccion compuesta

q* L
M, = 3 = 18890,718 kg * cm

Momento debido a la carga muerta no estructural
Carga de solado: g; = 160 kg/m?
qa = qs*b =80kg/m

q*L?
My = 3 = 20250 kg * cm

Momento debido a la carga viva
Carga de solado: g, = 300 kg/m?
qy =q, *b =150kg/m

q* L?
M; = 3 = 37968,75 kg * cm

Momento Total
My = My, + My + M; = 77109,468 kg * cm
Esfuerzos admisibles del hormigon
Etapa inicial T=0
Esfuerzo admisible a compresién
o, = —0,6f'_ = —147 kg/cm?
Esfuerzo admisible a la traccion

oy = 0,8V245 = 12,52 kg/cm?
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Etapa Inicial T= Infinito
Esfuerzo admisible a compresion
0.5 = —0,45f' = —157,5 kg/cm?
Esfuerzo admisible a la traccion
o5 = 1,6V350 = 29,93 kg/cm?
Calculo de las inecuaciones basicas

Tiempo 0

P, =6117,2 kg

Tiempo Infinito

P, = —36795,27 kg
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(=0 + MT;;CZ“)

(S - 7)

P,; = 1930,87 kg

Py =

Figura 3.18 Conjunto Solucién

3.27 0 193087 457163

Fuente: Elaboracion Propia
Verificacion de la fuerza de pretensado
Resistencia caracteristicas a traccion del acero de preesfuerzo:
fou = 18000 kg/cm?

fos = 0,74 * f,, = 13320 kg /cm?

Area del cable de 4mm: D=3,8 mm
Numero de alambres a usar: Npamm = 3
T * D? 5
Apamm = =0,113cm

P = fps * A¢>4-mm *Npamm
P, = 4531,92 kg
Verificaciones de los esfuerzos en la seccion

Tiempo 0

Mo*C10> P; x eq * ¢y
+

f10:—( I,




=12,21 kg
f10 - ’ cm?

oy = 12,52 kg /cm?

f10 < 0y Cumple!

Mgy *cyg Pixeg*xcyg P
+ J—

f20 = Iy Iy A_o
kg kg
fZO = 22,64@ Oci = _147W
f20 =0 cumple!

Tiempo Infinito

My * C1q

77*Pi*eac*clac U*Pi

f1a=_( I

fla = —12,21w

Iq Ag

o, = —157,5 kg/cm?

o Mitae nrPirecrae 1+
RS I Ag
kg kg
fZa = _13’866‘177,_2 Ops = 29,93@
f2a < 04 cumple!
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3.5.3 Verificacion del disefio estructural de la Viga

Para la comprobacion se eligio la viga indica con el nombre V-651 ubicada entre las
columnas C-39 y C43.

Estos elementos se encuentran ubicados en el primer piso de la estructura.

Figura 3.19. Viga en estudio

Fuente: CYPECAD

Momentos actuantes en la viga VV-651.

Figura 3.20. Momentos actuantes

Viga: V-651 (25x45)
X:0.02 m

Persistentes o transitorias
My (-148.40 kN-m, -65.74 kN-m)

L /545 kN

[119.09 kM-

Fuente: CYPECAD
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Verificacion para el Momento Positivo de la viga VV-651

Datos para la verificacion de la Viga V-651

h= 450 mm

b= 250 mm
fy=420 MPa
f'c=21 MPa

¢ Estr= 10 mm

¢ As= 16 mm
rg=50 mm

Es= 200000 MPa
Mu= 119,12 KN*m
®=0.9
Ecu=0.003

Calculo del recubrimiento

Canto Util

Altura de la viga

Base de la viga

Resistencia caracteristica del Acero
Resistencia caracteristica del Hormigon
Diametro de estribos

Diametro barras longitudinal
Recubrimiento Geométrico

Modulo de Elasticidad

Momento Ultimo

Factor de Reduccion de Resistencia

Deformacion Unitaria

PAs
r= rg+¢estr+T

16
T=50+8+7

r =68 mm.
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d = 450 — 68
d = 382 mm.
Area de Acero

(P2

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a”.

a—d— |az— 2Mu
®*+0,85*f'cxb

2%119120000
0.9 % 0,85 * 21 x 250

a= 384—\/3842 —

a= 877127 mm.

Calculo del area de Acero
0,85«f'cxaxh
A, = !

0,85 21 87,1212 x 450

’ fy As 420
A = 931,948 mm?
As = 9,319 cm?
Area necesaria de Acero
P As calc _ 925.663
: bxd Pacernec 250 * 384

Pacernec = 0.00976

Pacernec = 0.976%

Area real

Diam.1 (mm)= 16
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Diam. 1 (cm)=1.6
N barras= 3
Diam. 2 (mm)= 12

Diam. 2 (cm)=1.2

N barras= 3
3xmx1.62 3xmx1.22
As,real = 4 4
Agreqr = 9425 cm*  Cumple!
Espaciamiento maximo
2 2
fs=§fy fs=§*420
fs = 280 MPa
r
- _ c
=32 “66
¢, = 34mm
280 280
Smax = 380( i ) —-2,5¢, Smax = 380 <ﬁ> —2,5%34
Smax = 295 mm
Smax = 29.5cm
280
Smax = 380( ) 280
fs Smax = 380 (ﬁ)
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Smax = 380 mm

Smax = 38 cm

Asumimos el menor Smax, de los dos calculados.

La norma NB-1225001, aconseja que en caso que el Smax sobre pase los 25cm, se trabaje

justamente con este valor.
Entonces: Smax = 25cm

Espaciamiento Minimo

25mm
dp
Smin > 4
3 * dagg
Smin1 = 2.5¢cm Sminz = 2cm Sminz = 2,667 cm

Asumimos el mayor de los Smin, calculados.

Espaciamiento Real

s _ b — Z(Cc + db,transv) - db,ast,long
real N°barras — 1

450 — 2(33 +10) — 16
Sreal = 2

Ry =73cm
Sreql = 73 mm real ’

Sreal > Smin 2,667cm  Cumple!

Sreal < Smax 25Cm Cumple!
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Calculo del Refuerzo Minimo

0,25 . /f'cxb*d 0,25 * /21 % 250 * 382
As,minl = f}' As,minl = 420

Ag mini = 260,498 mm?

Agmin1 = 2,6049 cm?

1,4 1,4
A minz = Fy *bxd Agming = 220" 250 = 382

Ag minz = 318,333 mm?

Agminz = 3,1833 cm?

Como ambos refuerzos minimos, son menores que el As calculado; por esta razén, se

procedera a trabajar con el dato de As real calculado anteriormente.

Blogue de Compresiones para la verificacion de la Viga V-651

__ Asxfy B A+ fy
0,85+ f'c+b €= 0,85+«B,+fcxb

a

Donde:
ﬁl = 0,85

9.425%100 * 420
€= 0,85+085 =21 = 250

¢ = 104,357 mm.
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a=pi*c a = 0.85 * 104,357 a = 88,704 mm.

Momento Nominal

88.704
z )

a
my, = Ag* fy * (d - —) My, = 9.425 % 100 * 420 * (382 —
my,, = 133654853 N x mm
my, = 133,654853 kN *m

mn2=0,85*f'c*a*b*(d—g)

88.704
my, = 0,85 % 21 * 88.704 = 250 * (3820 — )

my, = 133654853 N x mm

my, = 133,654853 kN *m
Verificacion

@« M,, = 0.9 * 133.654853
@ * M, = 120,289 kN * m

MU < (DMn
119,12 < 120,289 Cumple!

Deformacion Unitaria

Ery = ’;—y - 420 &y = 0,0021
s 7200000
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& = (&, +0,003)

£ > 0,005

_ 0.003(68 — 104,357)
& = 104,357

g = 0,00798149

0.00798149 > (0.0021 + 0,003)

0.0079 > (0.0024) Cumple!

0.0079 = 0,005 Cumple!

Verificacion para el momento Negativo Izquierdo de la viga V-651

Datos para la verificacion de la Viga V-651

h= 450 mm

b= 250 mm
fy=420 MPa
f’c=21 MPa

¢ Estr= 10 mm

¢ As= 16 mm
rg=50 mm

Es= 200000 MPa
Mu= 148,39 kN*m

®=0.9

Altura de la viga

Base de la viga

Resistencia caracteristica del Acero
Resistencia caracteristica del Hormigon
Diametro de estribos

Diametro barras longitudinal
Recubrimiento Geométrico

Modulo de Elasticidad

Momento Ultimo

Factor de Reduccion de Resistencia
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Ecu= 0.003 Deformacion Unitaria
Calculo del recubrimiento

PAs
r :rg+®estr+T

16
r=50+8+—

2
r = 68 mm.
Canto Util
d=h-r
d = 450 — 66
d = 382 mm.

Area de Acero

[1P2)

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a”.

a—d— |az— 2Mu
D+0,85*f'cxhb

2 % 148390000
0.9 % 0,85 * 21 x 250

a= 384—\/3842 —

a=113,617 mm.

Calculo del area de Acero

y _0,85*f’c*a*b
S fy Ag

0,85 %21 % 87,1212 * 450
N 420

102



A, = 1207,185 mm?
A, = 12,072 cm?
Area necesaria de Acero

A; caic 1207,185

Pacernec = m

pacer,nec - b+d

Pacernec = 0.013

Pacernec = 1,264%

Avrea real

Diam.1 (mm)= 20
Diam. 1 (cm)=2
N barras= 2

Diam. 2 (mm)= 16
Diam. 2 (cm)=1.6
N barras= 3

2xmx2% 3xmx1.6°
As,real= 4 + 4

Asreq = 12,315cm?  Cumple!

Espaciamiento maximo

2

fs=3fy fi ==%420

f. = 280 MPa
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r 66
Cc = E Cc = 7
¢, =34mm
280 280
Smax = 380( 7 ) —-2,5¢, Smax = 380 (ﬁ) —2,5%34
S
Smax = 295 mm
Smax = 29.5cm
280
Smax = 380( 7 ) Smax = 380 (@)
$ 280

Smax = 380 mm

Smax = 38 cm

Asumimos el menor Smax, de los dos calculados.

La norma NB-1225001, aconseja que en caso que el Smax sobre pase los 25cm, se trabaje

justamente con este valor.
Entonces: Smax = 25cm

Espaciamiento Minimo

25mm
dp
Smin > 4
3 * dagg
Sminll = 25 cm Smin,z = 2 cm Smin’3 = 2,667 cm

Asumimos el mayor de los Smin, calculados.
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Espaciamiento Real

_ b— Z(Cc + db,transv) - db,ast,long

Sreal =

N°barras — 1

450 —2(33+10) — 20

Sreal =

4

Sreal = 35,5mm

Sreal = 3,55 cm

Sreal = Smin > 2,667cm  Cumple!

Sreal < Smax 25cCm Cumple!

Calculo del Refuerzo Minimo

0,25+ /f'cxbx*xd
As,minl = fy

As,minl =

As,minl =

1,4
Asminz = F *bxd

0,25 * /21 % 250 * 382

sminl — 420
260,498 mm?

2,6049 cm?

1,4
Asmina = 755 * 250 * 382

Agminz = 318,333 mm?

As minz = 3,1833 cm?
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Como ambos refuerzos minimos, son menores que el As calculado; por esta razon, se

procederd a trabajar con el dato de As real calculado anteriormente.

Bloque de Compresiones para la verificacion de la Viga V-651

_ As * fy c= As * fy
a_0,85*f’c*b 0,85*B1*f'cxb
Donde:
B1 = 0,85 12,315 %100 * 420
€= 0,85 %085 % 21 = 250
¢ = 136,360 mm.
a=f+*c a = 0.85 * 136,360 a = 115,906 mm.
Momento Nominal
a 115,906
My = Ag * fy * (d - E) My, = 12,315 % 100 * 420 * (382 — T)

m,, = 167607343,1 N x mm

My, = 167,6073 kN * m

mn2=0,85*f’c*a*b*(d—g)

115,906
my, = 0,85 % 21 * 115,906 * 250 * (382 — —)

2

m,, = 167607343,1 N x mm

Mmy, = 167,6073 kN *m
Verificacion

®+M, =09 =*167,6073
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MU < Q)Mn

Deformacion Unitaria

@ * M, = 150,847 kN *xm

148,39 < 150,847 Cumple!

£y = Iy 420 &y = 0,0021
Es £y = 200000
g = fuld =) _0.003(68 — 104,357)
¢ = 104,357
g, = 0,0054

& = (g, +0,003)

£ > 0,005

0.0054 > (0.0021 + 0,003)

0.0054 > (0.0024) Cumple!

0.0054 > 0,005 Cumple!

Verificacién para el momento Negativo Derecho de la viga V-651

Datos para la verificacion de la Viga V-651

h= 450 mm
b= 250 mm
y= 420 MPa
f’c=21 MPa

¢ Estr= 10 mm

Altura de la viga

Base de la viga

Resistencia caracteristica del Acero
Resistencia caracteristica del Hormigon

Didmetro de estribos
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¢ As= 16 mm Diametro barras longitudinal

rg=50 mm Recubrimiento Geométrico

Es= 200000 MPa Madulo de Elasticidad

Mu= 73,44 KN*m Momento Ultimo

®=0.9 Factor de Reduccion de Resistencia
Ecu=0.003 Deformacion Unitaria

Calculo del recubrimiento

QAs

r=rg+¢estr+7

16
r=50+8+—

2
r = 68 mm.
Canto Util
d=h-r
d = 450 — 66
d = 382 mm.

Area de Acero

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a”.

a—d— |az— 2Mu
D+0,85*f'cxb

2 x 73440000
0.9 x 0,85 x 21 * 250

a= 384—\/3842 —

a = 51,315 mm.
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Calculo del area de Acero

0,85« f'cxax*hb
A, = !

s Ty 4 = 0,85 %21 % 51,315 * 450
420
As = 545,222 mm?
A = 5,452 cm?
Area necesaria de Acero
_ Ascaic 545,222

Pacernec = brd Pacernec = m

Pacernec = 0.006

Pacernec = 0,571%

Avrea real

Diam.1 (mm)= 16
Diam. 1 (cm)=1,6
N barras= 3

3x1x1.6%
4

As,real =
Agreqi = 6,032 cm?*  Cumple!

Espaciamiento maximo

2 2
fs=3fy fo =3 %420

f. = 280 MPa
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r 66
Cc = E C. = 7
¢, =34mm
280 280
Smax = 380( 7 ) —-2,5¢, Smax = 380 (ﬁ) —2,5%34
S
Smax = 295 mm
Smax = 29.5cm
280
Smax = 380( 7 ) Smax = 380 (@)
$ 280

Smax = 380 mm

Smax = 38 cm

Asumimos el menor Smax, de los dos calculados.

La norma NB-1225001, aconseja que en caso que el Smax sobre pase los 25cm, se trabaje

justamente con este valor.
Entonces: Smax = 25cm

Espaciamiento Minimo

25mm
dp
Smin > 4
3 * dagg
Sminll = 25 cm Smin,z = 2 cm Smin’3 = 2,667 cm

Asumimos el mayor de los Smin, calculados.
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Espaciamiento Real

P _ b — Z(Cc + db,transv) - db,ast,long
real N°barras — 1

450 — 2(33 +10)—16
Sreal = 2

Sreal = 73 mm
Sreal = 7,3 cm
Sreal > Smin 20667 cm  Cumple!
Sreal < Smax 25cm Cumple!

Calculo del Refuerzo Minimo

0,25 +./f'cxbx*d 0,25 x+/21 * 250 * 382
As,minl = fy As,minl = 420

As min1 = 260,498 mm?

As min1 = 2,6049 cm?

1,4 14
Asminz = f_y *bxd Ag minz = m * 250 * 382

Agminz = 318,333 mm?

A minz = 3,1833 cm?

Como ambos refuerzos minimos, son menores que el As calculado; por esta razon, se

procedera a trabajar con el dato de As real calculado anteriormente.

Bloque de Compresiones para la verificacion de la Viga V-651
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AS*fy As*fy

a= —
0,85+f'cxb ¢ 0,85+«B1*f'cxb
Donde:
181 = 0,85
_ 6,032 100 * 420
€= 0,85+085 21250
c = 66,789 mm.
a=f1*c a = 0.85 % 66,789 a = 56,77 mm.
Momento Nominal
a 56,77
mn1=As*fy*(d—§) mn1=6,032*100*420*<382— > )

my,,; = 89584073,9 N * mm

My, = 89,5840739 kN * m

mn2=0,85*f'c*a*b*(d—;)

56,77
my,, = 0,85 * 21 * 56,77 * 250 * (382 - )
my,, = 89584073,9 N * mm

my,, = 89,5840739 kN *m
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Verificacion
@M, = 0.9 *89,5840739
@+ M, = 80,626 kN *m

MU < Q)Mn
73,44 < 80,626 Cumple!

Deformacion Unitaria

Ery = Iy 420 &y = 0,0021
Es v = 200000
g = fald=0) 0.003(68 — 56,77)
¢ e = 56,77
g, = 0,014
& = (&, +0,003) 0.014 > (0.0021 + 0,003)
£ > 0,005

0.014 > (0.0024) Cumple!

0.014 > 0,005 Cumple!
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Verificacion de Disefio de la Viga V-651 a Cortante
Cortantes actuantes en la viga V-651

Figura 3.21. Esfuerzos cortantes de la viga

7564k :
[
2012 L=17022 capd_,

022 cap :iﬁ

20110 L=15522 caph |
= 1,0

i

V-651 il

I |
ERSEEE:

2020 L=43022 capa

F——04——> j
2010 L=48022 capa |
—— L1253 kNJ

Fuente: CYPECAD

Datos para el disefio a Cortante Positiva de la Viga V-651
h=450 mm  Altura de la viga

b=250 mm Base de la viga

f’c=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigén

fy= 420 MPa Resistencia caracteristica del Acero

¢=0.75 Factor de reduccion en vigas (NB -1225001)
d=382mm Canto util de la viga

A=1 Factor Adimensional

Vu= 175,64 kN Cortante Ultima

Limites de resistencia de los materiales

Jf'c<8,3MPa V21 < 8,3MPa
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4,583 MPa < 8,3MPa Cumple!

Area bruta
Agzb*h Ag=250*450
Ay = 112500 mm?
V.=0,17+Ax,/f'cxb=d V. =0,17 * 1 * 4,583 * 250 = 382
V, = 74398,12 N.
Vu
Zu_y
a_(G-v) a, (Hooel-7439812)
= f d v _ .
s y s 420 * 382
A,
< = 0.9959 mm?/mm
A, = 248,9849 mm?
s Avrfy+d 248,9849 * 420 * 382
- (ﬁ —V ) Smax = 7175640
(4 —_—
¢ ( . 74398,12)
Smax = 250 mm
A, xf'y*d - 995,9396 * 420 * 382
Vs = S s 250
V, = 159788,55 N
_ 4398,12. 15978855
Vp=V.+V, V= 7 : :
= o002+ T 1000
V, = 234,19 kN.
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@V, =0.75* 234,19

®*V, = 175,64 kN.
vV, <oV, 175,64 kN < 175,64 kN Cumple!

74398 12 (159788,55)>

o(V. +V,) =0.75 ( 1000 1000

OV, + V;) = 175,64 kN.

V, <OV, +V,) 175,64 kN < 175,64kN  Cumple!

Datos para el disefio a Cortante Negativa de la Viga V-651
h=450 mm  Altura de la viga

b=250 mm Base de la viga

f°c=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigén

fy= 420 MPa Resistencia caracteristica del Acero

¢=0.75 Factor de reduccion en vigas (NB -1225001)
d=382 mm Canto util de la viga

A=1 Factor Adimensional

Vu= 125,73 kN Cortante Ultima

Limites de resistencia de los materiales

Jf'c<8,3MPa V21 < 8,3MPa

4,583 MPa < 8,3MPa Cumple!
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Area bruta

Ag=b*h Ag=250*450

Ay = 112500 mm?
V.=0,17*A*./f'cxbx*d V. =0,17 * 1 * 4,583 * 250 * 382

V. = 74398,12 N.

v,

Zu_y
2, (37 4, (Foret-7439812)
s Jy-d ST 420382

Ay
— = 0.5812 mm?/mm

A, = 145,290 mm?

. Al;/*f—y*d 145,290 x 420 * 382
Vu Smax =
( ) v) (% ~ 74398,12)

Smax = 250 mm

Ay flyxd - 581,16 x 420 * 382
Vs = s s 250

Vs =93241,8836 N

Vo=V, +V
e V, = (74398,12/1000) + (93241,8836,/1000)

V, = 167,64 kN.

@V, =0.75% 167,64

@V, =12573 kN.
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Vu< 0V, 125,73 kN < 125,73 kN Cumple!

BV + V) = 0.75 (74398,12) 4 (93241,8836)
= U. *
€ 1000 1000

OV, +V;) = 125,73kN.

Vu<0W,+Vy) 125,73kN < 125,73kN Cumple!

Conclusiones de los resultados:

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

obtenidos con el programa Cypecad V.2023, como se ve en la siguiente tabla.

Tabla 3.7. Comparacion de resultados

Armadura Armadura | Armadura | Armadura
_ Armadura )
Negativa o Negativa Cortante Cortante
) Positiva )
Izquierda Derecha Izquierdo Derecho
(cm?)
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
CYPECAD 12,100 9,340 5,500 9,980 5,830
MANUAL 12,072 9,319 5,452 9,959 5,812
% DE
0,23% 0,22% 0,88% 0,21% 0,30%
VARIACION

Fuente: Elaboracién Propia
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Verificacion en estados limites de servicio
De los siguientes datos de Geometria de la viga se determina la DEFLEXION.

Datos de la Seccion:

Altura (h)=45cm

Base (b)= 25

Recubrimiento (r)=4
Canto Util (d)= 41
Longitud (L) =6,50 m
Datos de los materiales
fc= 21 MPa

fy= 420 MPa

Es= 200000 MPa

Datos de solicitaciones
Wcp= 8,40 KN/m

Wecev= 7,80 KN/m

Calculo de relacion Modular

E, = 3830 * \/f,q = 17551,26 MPa

—E5—1139
n==11

Cc

Calculo de Momentos de Trabajo

W * 12
12

M, = = 3568 kN *m
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Wey * L?

Mey = ——— = 3313 kN xm
Calculo de la inercia de la seccion
b * h3
g = = 106666,67 cm*
12
Resumen de ecuaciones
SECCION NO AGRIETADA
Te Rectangular
A| =b"h
Ay=(b-b")-t
A=A +A,
A fh_t
y g Iz 2] 0
A ch?+ A+t A-(h=1)? b-n
b — —A 12
X=z=-y .1
Mlgrlﬂanlnuo M, = I 5 g
M _fr'lg =
D NS -
fr 2.2

Esfuerzo de Ruptura del concreto
fr = 0,62 % 1+,/fc = 2,84 MPa
Calculo del Momento de agrietamiento

De resistencia de materiales:

M x*y gy * 1
op = - M= = 2841,196
I y
fr=lg
M, = hz =1515kN *m
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Calculo de la altura x en el momento que se agrieta la seccion

SECCION AGRIETADA DE CONCRETO Y ACERO
VARIABLE
Te Rectangular
Ay=b"-h
A, =(b-b")t
A, = A +4A, v=(n—1)- 4
v=(mn-1)-45 u=n-A;
u=n-A;
w=u+v w=u+v
W =W+ Az

Jw2+z-b'-(u-d+v -d'+Az-§)-w JwZ+2-b-(u-d+v -d)—w
b
bl

b’-x3+A t2+( t)2
3 o2l 2
+v-(x—-d')?

ol
+u-(d-x)? bTx+u-(d—x)z+v-(x—d’)2

u=nx*As = 115,54 cm?

w = 115,54 cm?

JwZ+2xbx(uxd+vxd)—w
b

kd = = 15,649 cm

Calculo de la Inercia de la seccidn agrietada

b * x3
Ccr 3

~
I

+ux(d-—x)>4+vx(x—d)?=77455,735 cm*

Calculo de la inercia efectiva

Para C.P
Mg = M., = 35,68 kN *m

Mer = 0,425
Ma '
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3

Mcr Mcr\3 .
lecp = (m) * 1y + 1- (m) * .. = 79693,27 cm
Para C. P+C.V
Mg, = Mcp + Mcv = 68,81 kN *xm
Mer 0,220
Ma '
Mcry\3 Mcr\3 .
Ie cpP = (m) * Ig + 11— (m) * Icr = 77767,68 cm

Calculo de flechas en el centro

B w L4
Ocp = ( ) * = 0,181 cm

384 E.xIc

Flecha elastica debido a carga Permanente + Carga Variable

B ) . <WCP+CV * L*

Scpicv = (384 ) = 0,357 cm

Ec*Iecprcy
Flecha elastica debido a Carga Variable
8cv = Bcprev — Ocp = 0,176 cm

Flecha a largo o diferida causada por el flujo plastico del concreto

€
:—:2
v 14+50xp
O.p =y *6, =0,361cm

Verificacion segun tabla 24.2.2

<_
5LP+5CV—240
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0,538 cm <2,70 cm

5,38 mm < 27,00 mm CUMPLE!

Tabla 24.2.2 — Deflexién maxima admisible calculada

Miembro Condicién Deflexion considerada Bl de
deflexion
Techos planos Que no soporten ni estén ligados a elementos no Deflexion inmediata debidaa L,, S y R /‘/ 180!
estr I ptibles de sufrir dafios debido a
deflexiones grandes
Entrepisos Deflexion inmediata debida a L (/360
SusccPublcs flc Hus La parte de la deflexion total que ocurre después de ; 13)
" i daiios debido a ; ( / 480
Soporten o estan 5 que los elementos no estructurales se liguen (la
. s x 5 deflexiones grandes. 2 X
Techos o entrepisos | ligados a no suma de la deflexion a largo plazo debida a todas
estructurales No suseeptibles de sufrir las cargas permanentes, y la deflexion inmediata
daiios debido a debida a cualquier carga viva adicional)® 1/ 240
deflexiones grandes.

Este limite no tiene por objeto constituirse en una salvaguardia contra el empozamiento de agua. EI empozamiento de agua se debe verificar mediante
cileulos de deflexiones, incluyendo las deflexiones debidas al agua da, y iderando los efectos a largo plazo de todas las cargas permanentes, la
contraflecha, las tolerancias de construccion y la confiabilidad en las medidas tomadas para el drenaje.

1?IL.as deflexiones a largo plazo deben determinarse de acuerdo con 24.2.4 y s pueden reducir en la cantidad de deflexion calculada que ocurra antes de ligar
los elementos no estructurales. Esta cantidad se determina basandose en datos de ingenieria aceptables correspondiente a las caracteristicas tiempo-deflexion
de miembros similares a los que se estdn considerando.

B3] Este limite se puede exceder si se toman medidas adecuadas para prevenir daiios en los elementos apoyados o ligados.

1] Este lfmite no puede exceder la tolerancia proporcionada para los clementos no estructurales.

Fuente: NB-1225001
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3.5.4 Verificacion del Disefio Estructural de la Columna
Para la comprobacion, se eligio a la columna C-39 ya que la misma es la que mas

solicitaciones presenta dentro de toda la estructura.

Se presenta a continuacion los esfuerzos de fuerza axial y cortante a los que esta sometida

la columna.

Figura 3.22 Esfuerzos de la Columna C-39
e.......- |

Fuente: Cypecad
Datos para la comprobacion de la Columna
b=300 mm Base de la columna
h=300 mm Altura de la columna
f’c=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigén
fy= 420 MPa Resistencia caracteristica del Acero
Es= 200000 MPa Modulo de elasticidad del Acero
d=0.65 Factor de reduccion en columnas (NB -1225001)

lu= 2000 mm Longitud de la Columna
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dagg=5mm Didmetro del agregado grueso

k= 0.8 Factor de longitud efectiva

Pu=906.84 kN

Propiedades del Acero

E, = 3830./f'c

Area Minima y Méaxima

Area bruta

9

Amin = 0,01+ 4,

Amax = 0,08+ 4,

Andlisis de Esbeltez

b * h3
12

=b=xh

Normal Ultima

E, = 383021

Ay =300 300

Apmin = 0,01 % 90000

Apax = 0,08 % 90000

, _ 300+3007

12

_ 1675000000
"= 790000

0,8 2000

<
86,6025

E. =17551.2649 MPa

Ay = 90000 mm?

Ain = 900 mm?

Amax = 7200mm?

[ = 675000000 mm*

r = 86,6025 mm

18,48 < 22 Cumple!
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Resistencia Axial maxima

Datos de las barras

No Barras
Traccion= 4
Diametro= 1,6

A (Diametro)= 2,011
No Barras
Compresion= 4
Diametro= 1,6

A (Didmetro)= 2,011

cm

cm?2

Ag = 8,042 cm?

cm

cm2

A’ = 8,042 cm?

Ag = 8,042 + 8,042 = 16,08495 cm?

Ay, = 1608, 495 mm?

P,=0,85xfcx (A, —Agy) +f'y*Ag

P, = 0,85 21 % (90000 — 1608,495) + 420 * 1608,495

P, = 2253356,44 N
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Pymax = 0,80 P,

Py max = 0,80 * 2253356,44

P, max = 1802685,15 N

@ x P, = 0,65 x 1802685,15

@+ P, =1171745,35

@ P, = 1171,74535 kN

oP, > P, 1171,74 = 906,84 Cumple!

Separacion maxima

40 mm
1,5d,

3d
24499

Mayor de

1,5+d, =12mm

3
i dagg = 6,667 mm

Tomamos como separacion 40 mm.

127



Refuerzo minimo a cortante

El mayor de

0,062 * /f'c *%: 0,062 * V21 + 20 = 8,117 mm?

bxs 300 = 40
— = 0,35 x————=10mm

0,35*fy 220

Datos para el disefio a Cortante Positiva de la Columna C-39
h=300 mm  Altura de la columna

b=300 mm Base de la columna

f’c=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon

fy= 420 MPa Resistencia caracteristica del Acero

¢=0.65 Factor de reduccion en columnas (NB -1225001)
d=232mm Canto (til de la columna

A=1 Factor Adimensional

Vu= 4,14 kN Cortante Ultima

Nu= 906,84 kN Normal Ultima

Limites de resistencia de los materiales

Jf'c<8,3MPa V21 < 8,3MPa
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4,583 MPa < 8,3MPa Cumple!

Area bruta
Ag=b+h Ay =300 * 300
Ay = 90000 mm?
Ny 906,84 0,0016 < 1,05 Cumple!
<0,05fc ————<0,05%21 ' =
6+ A, e &+90000 )
V.=0,17«Ax[1+ N 'cxbxd
= E3 * * E 3 E 3
c= 5 144, Je
V. = 0,17 * 1 4,583 * 250 * 232
V. = 39023,82 N.
Vy
u_y
Ay _ M A (—%1%) _ 39023,82)
o Iy s 420 * 232

Ay
< = 0.3351 mm?/mm

A, = 50,26 mm?
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_ A;* fy«d 50,26 * 420 = 232
u

max (_ _v ) Smax = 4140
3 Ve (G5 —39023,82)
Smax = 150 mm
A, fly+d 50,26 * 420 * 232
v,="2 212 — Vs = 150
S
V, = 32654,5932 N
Va=Vc+Vs . 39023,82 N 32654,5932
n=( 1000 ( 1000
V, = 4,14 kN.
@ %V, =0.75* 4,14
@*V, = 4,14 kN.
Vu <0V, 175,64 kN < 175,64 kN Cumple!
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BV, + V) = 0.75 = ((39023.82> (32654,59>>

1000 1000

OV, +V,) = 4,14 kN.

V,<0W,.+Vy) 4,14 kN < 4,14 kN Cumple!

Conclusion de los Resultados

Los resultados obtenidos de manera manual para la columna, son muy similares con los

obtenidos por el programa Cypecad V.2023, como lo podemos ver en la siguiente tabla:

Tabla 3.8 Comparacion de Resultados

Armadura Armadura Separacion de

Longitudinal (cm?) | Transversal (cm?) | estribos (cm)

CYPECAD 16,085 75,398 15
MANUAL 16,085 75,398 15
% DE | 0% 0% 0%
VARIACION

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.23 Resultados Cypecad de la columna

Datos del pilar
Geometria
O O Dimensiones : 30x30cm
Tramo 1 -2.476/-2.000m
Alturalibre : 0.00m
O O Recubrimientogeométrico : 4.0 cm
Tamafio maximo de arido : 15 mm
/ Materiales Longitud de pandeo
O O Hormigon : H-21 PlanoZX : 1.60m
= =~ Acero : AH-420 PlanoZY : 1.60 m
S/ Armaduralongitudinal Armaduratransversal
L/ Esquina : 4016 Estribos : 1e@8+1e@8
Q O CaraY : 4016
Cuantia : 1.79 %

Fuente: Cypecad

3.5.5 Verificacién del Disefio Estructural de la Zapata Aislada
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados rigidamente
en la cimentacién. Luego se calcula la cimentacién sometida a acciones opuestas a estas

reacciones.

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

son de apoyo empotrado.

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna P11, la misma es

una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.
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Figura 3.24 Zapata Aislada

Fuente: Elaboracion Propia

Datos para la verificacion de la Zapata Aislada

o=20°

c=10 KN/m2
v=21 KN/m3
f’c=21 MPa

£y= 420 MPa

B=25m
L=25m
D=2m
F.S=4
Y=0.85
Ng= 6,4
Nc= 14,84

Ny= 4,81
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q real= 0,73 kg/cm2

I=0,3m

Pu= 906,84

Calculo de las capacidades portantes admisibles del Suelo

Capacidad Ultima del Suelo

1 B B
qu=§(1—0,2Z)*y*8*Ny+<1+0,32>*C*NC+y*D

1 2 2
q, = E(l - 0,25) £21 %2 4,81 + (1 +o,3§) 10 % 14,84 + 21 % 2 6,4
qy = 542,528 kN /m?

gy = 542528 Kg/cm?

Capacidad Admisible del Suelo

542,528 — (21 % 2)
Qu—-y+D Qaam =
Qaam = L;;v]./s aam 4

Gagm = 125,132 kN /m?
Gaam = 1,25132 Kg/cm?

Greal < Qadm 0,73 Kg/cm? < 1,25 Kg/cm? Cumple!
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Refuerzo de Acero
Datos:

®= 12 mm

®=1,2 cm
h=0,625m
h=62,5cm
r=6.cm

r total= 6,6 cm
d=55,9cm
d=0,559 m

Calculo del momento Actuante

v £<£_ i)z " - 906,84 /2,5 0,3\°
vTor\2 2 LT %2 (7_7)
M, = 219,455 kN *m
Area de Acero
Ag
1,8M
0,9d — [0,81d2 — —2 % 1,8 * 219455
) ) x ! % b _ 2 !
s — ! —
20 S = 0,0 * 420000
y*fl.* 0,85 * 21000 * 0,3
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A; =0,001127 m?

Ag = 1127,819 mm?

420 _
Ag =0,0018*f, xbxd As = 0,0018 * ;s + 0.3 + 0.434
y
A; =0,0000003018 m?
Verificacion a Cortante
_Pu 906,84
Tu B xL 0, = ———
Y 25%25
o, = 145,094 kN /m?
Vu=au*b*<L_l—d) V, = 145,094 * 0.3
2 2,5—0.3
" (T - 0,559)

V, = 23,5488 kN
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NI 0
@VC=O,75*TC*B*d @V, = 0,75 * * 2,5 % 0.559

@V, = 25,3146 kN

23,548 kN < 25,314 kN Cumple!

Cortante por punzonamiento

p=1

o=40

b, =2(b+d)+2(+d) b, = 2(0,3+ 0,559) + 2(0,3 + 0,559)

b, = 3,436 m
|4 23,548
=t K= 5559+ 3,43
d * b, 0,559 * 3,436
V, = 12,260 kN
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V. = 0,33, V. = 0,33,/21000

V. = 47,821 kN
2 : 2
VC=0,17(1+E)* . VC=0,17(1+I>*,/21000
V. = 73,906 kN

agxd

40 % 0,559

) “Vfe V. = 0,083 (2 +T> + /21000

V. = 0,083 x (2 +

V. = 920,530 kN

Escogemos el menor valor de los V¢ calculados, entonces:

V. = 47,821 kN
@+*V.=0,75%47,821 @ * V. = 35,866 kN
V, <oV, 8,646 kN < 35,866 kN  Cumple!
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d= 12 mm

A barra= 113,097 mm2

N barras= 22

Ag = 113,097 % 22 = 2488,14 mm? > 1127,819

Trabajamos con 22 barras en la direccion X, y sabiendo que la zapata es cuadrada sera el

mismo resultado en la direccion Y.

Conclusion de los resultados

Los resultados obtenidos de manera manual para la zapata, son muy similares con los

obtenidos por el programa Cypecad V.2023, como lo podemos ver en la siguiente tabla:

Tabla 3.9 Comparacion de Resultados

Dimenciones (cm)

Numero de barras

Diametro de armaduras (mm)

Lado X Lado Y Lado X Lado Y Lado X Lado Y
CYPECAD 250 250 22 22 12 12
MANUAL 250 250 22 22 12 12
% DE VARIACION 0% 0% 0% 0% 0% 0%
Fuente: Elaboracién Propia
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Figura 3.25 Resultado de la Zapata Aislada

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.6 Verificacion de Disefio de la Escalera
Datos para el disefio de la escalera

Momento Positivo= 3,64 KN*m
Momento Negativo= 7,82 KN*m
Vu= 20,3 kN

Nu= 45,45 kN

f’c=21MPa

y= 420 MPa

Dimensiones de la Losa

h= 150 mm

b= 1000 mm

r=25mm
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¢=0,9
Diam Estr= 6 mm
Diam Long= 10 mm
d=114 mm
Disefio a flexion
Recubrimiento
PAs

10
r=rg+®estr+7 T=25+6+7

r=36mm

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a” para el Momento Positivo.

d 22 2Mu
a=d— —
D+0,85*f'cxb
e e 2 % 3,64 * 10002
a= 0.9 = 0,85 * 420 » 1000

a = 2,00517 mm
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Calculo del Area de Acero para el momento positivo.

M, 3,64 * 10002

0 fy«(d-3) Aot = 0.9 + 420 + (114 - M)

Agry =

As(+) = 85,2199 mm?/m

As+y = 0,852199 cm?/m

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a” para el Momento Negativo.

a=d 22 2Mu
B ®+0,85+fcxb
e e 2 % 7,82 * 10002
a= 0.9 = 0,85 * 420 » 1000

a = 4,3530 mm
Calculo del Area de Acero para el momento negativo.

M, 7,82 % 10002

-1y (a=5) 05T

Ay =
0.9 * 420 (114 -
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As+) = 185,0043 mm? /m

As+y = 1,8500 cm?/m

Area Minima
Ag=b+h Ay = 1000 * 150
Ay = 150000 mm?
Apin = 0,002 % A, Amin = 0,002 % 150000
Apin = 300 mm? Apmin = 3 cm?

Armadura Superior

®=20 mm
2
_Tr @ T % 2072 )
2 =— A = 3141592 mm
- _185,0043
aras = 3941592
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N barras = 0.5888 =~ 1 barra

Aroqs = 314,1592 % 1 = 314,1592 mm?

Areal > Amin

314,1592 > 300 Cumple!

Armadura Inferior

®= 8 mm
2
_Tr @ T % 82
4 A= 2 A = 50,2654 mm?
N barras — 300
aras = 552654

N barras = 5,968 =~ 6 barra

Areas = 50,2654 * 6 = 301,593 mm?

Areal > Amin

301,593 > 300 Cumple!
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Disefio a Cortante

®=0.75

Jfc<8MPa V21 < 8MPa 4,5825 < 8MPa

N
VC=0,17*<1+14*uAg>*,1*1/f’c*b*d

45,45

Ve=017x (1 + 14+ 150000

) * 1% 4,5825 %1000 * 114

V. = 88812,2391 N.

V, = 88,8122391 kN.

Vc,max= 0,42 +x\/f'cxb*d

Vemax = 0,42 % 4,5825 x 1000 * 114

Vemax = 219413,724 N.

Vemax = 219,413724 kN.

Vemax > Ve 219,41 kN > 88,81 kN  Cumple!

Cumple!
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®*Ve=0.75*%88,812 kN

®*Ve=66,6091793 kN.

OV, >V, 66,6091 kN > 20,3 kN Cumple!

Refuerzo a cortante

v 20,3 * 1000
A, (f ~V.) A _ (Z575— — 88,8122 » 1000)
s fyxd s 420 114

A,
~ = —1,2895 mm?/mm

v

A
<= —12,8959 cm?/m

®= 8 mm
N ramas= 2
T * 92 T * 82
A= A= A = 50,26548 mm?
4 4
Acore = 50,26548 x 2
Acore = 100,530965 mm?
A, fy+d 100,5309 * 420 * 114
Smax = Ty~ S =
Va max 20.3 « 1000
(¢ ve) (=55 — 88.81+ 1000)
) Smax = —77,9557 mm
AsSuUmMimos:

Smax = 120 mm
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3.5.7 Verificacion de Disefio de la Rampa
Datos para el disefio de la escalera

Momento Positivo= 4,31 KN*m
Momento Negativo= 17,08 KN*m
Vu= 68,69 kN

Nu=0 kN

f’c=21MPa

£y=420 MPa

Dimensiones de la Losa

h= 150 mm

b= 1000 mm

r=25mm

¢=0,9

Diam Estr= 6 mm

Diam Long= 10 mm

d=114 mm

Disefio a flexién
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Recubrimiento

PAs

10
r=rg+®estr+7 T:25+6+7

r=36mm

[1P2)

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a” para el Momento Positivo.

a—d— ldgz— 2Mu
®+0,85*f'cxb

2% 4,31 % 10002
0.9 % 0,85 * 420 * 1000

a= 114—\/1142—

a=2,37818 mm

Calculo del Area de Acero para el momento positivo.

M, 4,31 % 10002

o-ry-(a-9) Z37510)

A =
)
’ 0.9 420 (114 _

Asy = 101,0728 mm? /m

As+y = 1,010728 cm?/m
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Calculo de la profundidad del bloque de compresiones “a” para el Momento Negativo.

a—d— ldaz— 2Mu
®*0,85*f'cxb

217,08 * 10002
0.9 * 0,85 x 420 * 1000

a= 114—\/1142—

a =9,74244 mm

Calculo del Area de Acero para el momento negativo.

4 M, p 17,08 10002
+) = s(+) =
T gufy«(a-3) 0.9*420*(114—%)
Ag(4) = 414,0537 mm?/m
Agcyy = 4,140537 cm? /m
Area Minima
Ag=Db+h Ag = 1000 * 150

Ay = 150000 mm?
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Apin = 0,002+ 4, Apmin = 0,002 x 150000

Appin = 300 mm? Appin = 3 cm?

Armadura Superior

=8 mm
2
_Tr ? T * 82
4 A= Z A = 50,2654 mm?
Vi 50,2654
aras = 140537

N barras = 8,2373 = 9 barras

Aroar = 50,2654 * 9 = 452,3893 mm?

Areal > Amin

452,3893 > 300 Cumple!

Armadura Inferior

®= 8 mm
2
=7T*® 7'['*82
4 A= Z A = 50,2654 mm?
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300
50,2654

N barras =
N barras = 5,968 = 6 barra

Aroar = 50,2654 6 = 301,593 mm?

Areal > Amin

301,593 > 300 Cumple!

Disefio a Cortante

D=10.75
Jfc <8MPa V3T < 8MPa 4,5825 < 8MPa

Ve=0,17*,/f'cxbx*d

V. =0,17 x 4,5825 * 1000 * 114

V. = 88810,317 N.

V. = 88,810317 kN.

Cumple!
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Vimax = 0,42 % 4,5825 * 1000 * 114

Vimax = 219413,724 N.

Vemax = 219,413724 kN.

Vemax > Ve 219,41 kN > 88,81 kN  Cumple!

®*Ve=0.75*%88,81 kN

d*Ve=66,60773 kN.

O*Ve >V, 66,607 kN < 68,69 kN No Cumple!

Al no cumplir esta condicion, se pondra el refuerzo minimo de la cortante.

A, b A, 1000
L 'cx — — = 2xvV21
p 0,062 +,/f'c * Fy 5 0,062 * V21 230

v

A
~ = 0,67647 mm?/mm

Ay
< = 6,7647 cm? /m
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4y 0,35 b
_— *
S ! f’y S 420

Ay
~ = 0,8333 mm?/mm

v

A
—=18,3333 cm?/m

Elegimos el menor valor de los dos valores antes calculados, entonces el refuerzo minimo

par la cortante es:

v

A
~ = 6,7647 cm? /m

Refuerzo a cortante

% 68,69 * 1000
a4 (ﬁ - V) A, (T — 88,810 + 1000)
s fy+d s 420 * 114

4

A
~ = 0,05798mm?/mm

4

A
~ = 0,5798 cm?/m

d= 8 mm
N ramas= 2
T * 02 T * 82
A= 2 A= 2 A = 50,26548 mm?
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Acore = 50,26548 x 2

Acore = 100,530965 mm?

o _Ayrfy«d 100,5309 = 420 = 114
max = Ty T Smax = 768,69 * 1000
($ VC) (T — 88,810 * 1000)
Smax = 1733,72 mm
Asumimos:

Smax = 120 mm

3.6 Estrategias para la Ejecucion del Proyecto

3.6.1 Especificaciones Téecnicas

Para las especificaciones técnicas, en el presente capitulo se presentara solo una de todas
las especificaciones del proyecto, el detalle de todas las demas se presentaran en Anexos
A-4.

PROV.Y COLOC. DE LETRERO DE OBRA
Definicion.
Este item se refiere a la provision y colocacién de un letrero de obra de acuerdo al disefio
indicado por el Supervisor y formulario de presentacion de propuestas, los que deberan

ser instalados en los lugares que sean definidos por el SUPERVISOR y/o representante
del CONTRATANTE.

Estos letreros deberan permanecer durante todo el tiempo que duren las obras y sera de
exclusiva responsabilidad del CONTRATISTA el resguardar, mantener y reponer en caso

de deterioro y sustraccion de los mismos.

Tipo de Materiales, Herramientas y Equipo
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Para la fabricacion de los letreros se utilizard madera de construccion, pinturas al aceite

de coloracion definida por el Supervisor.

La sujecion de las tablas a las columnas de madera se efectuara mediante tornillos. Los

postes del letrero de obra seran cimentados en dados de H°C®.
Procedimiento para la ejecucion

Se deberan cortar las tablas de madera de acuerdo a las dimensiones sefialadas por el
Supervisor, cuyas caras donde se pintaran las leyendas deberan ser afinadas con lijas de

madera, a objeto de obtener superficies lisas y libres de astillas.

Sobre las caras afinadas se colocaran las capas de pintura cuyos colores seran
determinados por el Supervisor y disefio que maneja la institucion contratante, hasta

obtener una coloracion homogénea y uniforme.

Una vez secas las capas de pintura, se procederan al pintado de las leyendas, mediante
vifietas y pintura negra, cuyos tamafios de letras seran los especificados por el Supervisor

y disefio que maneja la institucion contratante.

Las tablas debidamente pintadas y con las leyendas correspondientes, seran fijadas
mediante tornillos a columnas de madera, las mismas que luego seran empotradas en el

suelo, de tal manera que queden perfectamente firmes y verticales.

Medicion

Los letreros serdn medidos por pieza instalada, debidamente aprobada por el
SUPERVISOR, de acuerdo a lo sefialado en el formulario de presentacion de propuestas.

Forma de pago

El pago seré realizado una vez verificado el cumplimiento de todos los trabajos para la
gjecucion del item. La verificacion debe ser realizada en forma conjunta por el
CONTRATISTA y el SUPERVISOR.

Prov. y coloc. de Letrero de obras (s/disefio) Pza.
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3.6.2 Precios Unitarios

El detalle de los demés precios unitarios se muestra en la seccion de Anexos A-5.

Figura 3.26 Precios Unitarios

FORMULARIO B-2
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DATOS GENERALES Proyecto:| CENTRO DE EDUCACION ESPECIAL NING JESUS
Actividad: | Prov. y Colocado de letrero de obra
Cantidad:| 1,00
Unidad:| pza
Maoneda:| Bs
1.-| MATERIALE 5 Unid. | Cantidad Precio Productivo Costo Total
1| Madaera de construceion p? 25,0000 4,000 100.0000
2| Clavos kg 0,4000 10,300 4.1200
3| Pintura latex galin 0,0100 7,800 0.8730
TOTAL MATERIALE §: 105,0880
| 2.-| MANO DE OBRA Unid. | Cantidad Precio Productivo Costo Total
1| Albail hr 2,0000 18,000 38,0000
2| Ayudanie hr 2,0000 10,000 20,0000
SUBTOTAL MANC DE OBRA: 56,0000
CARGAS SOCIALES (55,00% de SUBTOTAL MAND DE OBRA) 30,8000
IMPUESTOS VA (14,04% de SUBTOTAL MANO DE OBRA+CARGAS SOCIALES) 12,0879
TOTAL MANO DE OBRA: 98,7678
3.-| EQUIPC, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS Unid. | Cantidad Precio Productivo Costo Total
HERRAMIENTAS (5.00% de TCTAL MANC DE OBRA) 4,0884
TOTAL EQUIPO, MAGUINARIA ¥ HERRAMIENTAS: 4,9884
4.-| GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVO S
GASTOS GENERALES (10,00% de 1 +2 +3) 20,0884
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS: 20,9854
5.-| UTILIDAD
UTILIDAD (10,00% de 1+ 2 +3 + 4) 23,0840
TOTAL UTILIDAD 23,0840
|6.-| IMPUESTOS
IMPUESTOS IT (300% de 1+ 2 +3+4+8) 78482
| TOTAL IMPUESTOS: 7.8462
[ ToTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+546); 261.7700 |

" MNota.- El Proponents declara qua ef presante Formulario ha sido flenado de scusrdo con las especificacionas tonicas, aplicando las leyas Nid
—gocialas y iributaras vigentes, y es consisfente con ef Formulanc B-3,

Fuente: Elaboracion Propia
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3.6.3 Presupuesto
En base a todos los items presentes en la obra, calculando los computos métricos de cada
uno de ellos, se obtuvo un costo de obra de Bs. 4.554.890,94. El detalle del mismo esta

presentado en la seccion de Anexos A-6.

3.6.4 Planeamiento y Cronograma de Obra

El planeamiento y cronograma esta presentado de manera mas detallada en la seccion de
Anexos A-7.
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CAPITULO IV
DIAGRAMA DE INTERACCION EN COLUMNAS (APORTE ACADEMICO)

4.1 Introduccion

Una de las principales diferencias entre este diagrama de interaccion con los diagramas
de materiales homogéneos es que en hormigdn armado se trabaja con la seccion fisurada.
Esta diferencia se debe a que se debe aprovechar la maxima resistencia del hormigén y
del acero (estado limite ultimo). Sin embargo, al trabajar tan cerca de los limites de rotura
de los materiales estos sufren altas deformaciones y estas deformaciones fisuran al

hormigon.

4.2 Interpretacion del Diagrama de Interaccion

Para que el disefio de una columna se considere adecuado (seguro), la combinacién de
efectos de accion debe ser menor que la combinacion de fuerzas de disefio de la curva de
interaccion. Esto significa que, si la posicién del esfuerzo en la gréfica esta fuera de la

curva, se considera que no cumple con este criterio y se considera inseguro.

4.3 Demostracion de las formulas
Partimos de una seccion de hormigéon como la mostrada a continuacion, donde las

dimensiones de la seccion, h, b, d, d’, y las cantidades de acero As y As’ son conocidas:

Figura 4.1 Seccién de la Columna

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.
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Por simplicidad se analizara una seccion de hormigon con solamente aceros en las
posiciones mostradas. Mas adelante se hara el analisis para mas filas de acero en las caras
laterales perpendiculares al eje neutro. El acero As se refiere al acero que en situacion de
Momento flector puro estaria opuesto a las fibras de compresion. As’ corresponde al acero
que en caso de flexion pura estaria comprimido junto con el bloque de compresion de

hormigon.

Para iniciar el andlisis partimos de los siguientes esfuerzos y fuerzas internas en la seccion

de la columna aplicadas en el centro de la seccion:

Figura 4.2 Fuerzas presentes en la seccion

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.

Se debe hacer un breve andlisis de los esfuerzos internos en esta seccion. Para empezar,
el motivo por el cual solo una fraccion de la columna se encuentra en compresion es
porque el analisis ya se lleva a cabo en una seccion agrietada. Por otro lado, la fuerza de
traccion y la fuerza de compresion en el acero marcadas ambas en amarillo se deben a

fuerzas del acero llevadas al limite de fluencia.

4.3.1 Equilibrio de fuerzas

La fuerza interna de compresion «Pn» en la seccion debe equilibrarse con los esfuerzos
internos dentro de los materiales multiplicados por la seccion donde se aplican. En el caso
de la seccidén de acero tanto a traccion como a compresion, el esfuerzo del acero «fs» y
«fs'» se aplica sobre la seccion transversal de los aceros As y As’ respectivamente. Nota

que a diferencia de vigas de H°A°, el esfuerzo del acero no necesariamente llega a la
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fluencia «fy». Esto dependeré de las deformaciones generadas en la columna en base a la

posicion de Pn y de la magnitud de «ex».

Figura 4.3 Equilibrio de Fuerzas

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”™.

En el caso del hormigdn, el esfuerzo generado por la compresién es y-fc” donde y=0.85.
Este esfuerzo es aplicado en una superficie a-b como se ve en el gréafico. Resumiendo, la

fuerza interna Pn genera fuerzas equivalentes en la seccion iguales a:
Fuerza de acero a Compresion = A'g * f'
Fuerza de acero a Traccion = A * f;
Fuerza de compresiéondel Ho=y = f'. xa * b
Del equilibrio:
Po=ysf xaxb+f xAg—fixA,

En esta ecuacion no entra el momento resistente Mn, pues se trata de un momento flector

y no una fuerza.

4.3.2 Equilibrio de Momentos
Al igual que con fuerzas, el momento flector interno resistente Mn se puede escribir como
la equivalencia de fuerzas del hormigon y acero producto de los esfuerzos internos

generados. Si tomamos como eje el centro de la columna, las fuerzas excéntricas al centro
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generan brazos y a la vez momentos de fuerza. Al equilibrar estos momentos de fuerza se

tiene:

Figura 4.4 Equilibrio de Momentos

o

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”™.
Siendo el centro de la columna el eje donde se hara la sumatoria de momentos, entonces:

a

h h h
My = A (d=3) + Ao f' (=) +r e Fevars(3-3)

M,, = Momento Nominal

4.3.3 Diagrama de compatibilidad de deformaciones

Se habia mencionado arriba que, debido a la naturaleza de los esfuerzos de columnas, los
aceros a traccion y compresion pueden no fluir al momento en que el hormigon falla. Por
ejemplo, se pueden dar las siguientes situaciones de deformacion de la viga al momento

de la falla del hormigon:
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Figura 4.5 Deformacién Unitaria de la seccion

ﬁm - /‘\,Mu

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.

Las lineas rojas corresponden a la deformacion de la columna. Nota que a pesar de que
los esfuerzos sean plasticos en la columna, las deformaciones siempre son planas en linea
recta transversalmente. En todos los casos se analiza la deformacion en el punto de falla

del hormigén con una deformacion unitaria de eu = 0.003
Las fuerzas Pu y Mu se refieren a las solicitaciones externas que deforman el elemento
Caso 1

La carga es solo de compresidn, por tanto, la deformacion es de compresion y uniforme
en toda la seccion. En este caso el acero As y el acero As’ toman la misma deformacion

que el hormigdn y son iguales a 0.003
Caso 2

En una situacion de fuerzas combinadas de flexion y compresion, el diagrama de
deformaciones es inclinado. Sin embargo, las magnitudes de Pu y Mu podrian ser tales
que no generen una deformacion significativa en los aceros a traccion As, y por tanto al
momento de la falla del concreto, el acero a traccion no llega a la fluencia. (Es por eso
que, en el equilibrio de fuerzas, la fuerza de traccion del acero se representa por As*fs (y

no con la expresién As*fy como en el caso de vigas).
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Caso 3

Este caso de andlisis corresponde a las deformaciones de la seccion cuando la columna se
comporta mas como una viga. En este caso la flexion es predominante y al momento de
la falla del hormigén el acero ya habré fluido. En la gréafica 3 se ve como el acero lleva
deformaciones sustanciales al momento de la falla del hormigon. En esta configuracion
de falla el acero puede tomar deformaciones mucho méas grandes que la deformacion que

logra la falla balanceada (es= fy/Es y eu = 0.003).

Necesitamos saber qué pasa con el bloque de compresion a partir de estos diagramas. La
altura del diagrama de compresion es «a» y esta relacionada con la altura al eje neutro «c»

de la seccion mediante la formula a = B1-c.

Figura 4.6 Variacion del eje neutro

7 IE———
< COMPRES IO/N
0
o

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.

En los cuatro casos vemos como a medida que la flexiébn aumenta y la carga axial
disminuye, el eje neutro pasa de una situacion de posicion infinitamente lejana a la
izquierda de la seccion (1) hasta una posicion muy cercana a la cara derecha de compresion

de la columna (4).
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4.3.4 Parametrizando las ecuaciones de Pny Mn

Si revisamos en las ecuaciones de resistencia Axial y Momento nominales:
Pn :y*flc*a*b-l_f,C*A,S_f.;*AS

h a

h h
My = s fi(d=3) + A (5 +yeperarn(3-3)

Ambas ecuaciones estan en funcion a variables que ain no conocemos:

e La altura del bloque de compresion «a»
e El esfuerzo de los aceros a traccion fs

e El esfuerzo de los aceros a compresion fs’

Por otro lado, se recuerda que anteriormente, se indicd que las dimensiones h, d, d’ y las
secciones de acero As y As’ son conocidas (pues a partir de estas dimensiones se intentara

encontrar la resistencia de la columna).

La forma de conocer estas variables desconocidas es a partir del diagrama de
compatibilidad de deformaciones se lo hard, de la siguiente manera. Por geometria
podemos deducir cuanto se deforma el acero a traccion y el acero a compresion en funcion
de la posicion del eje neutro «C» y asumiendo en todos los casos que el hormigon entra
en fluencia a una deformacion unitaria igual a 0.003 (asumimos que el hormigon entra en
fluencia en todos los casos pues llevamos a este material al limite de su compresién. Solo

de esta manera podemos establecer que la pieza falla).

Por geometria:
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Figura 4.7 Deformacion Unitaria en la columna

F\f\

Eg
| N .
By 73 |
iﬁ Euv =0,0Q2
'3
, S-C - )
[
[ |

+—

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.

Nos fijamos en el triangulo c-gu. Todos los tridngulos que obtengamos a partir de este
triangulo, seran semejantes. Por tanto, podemos igualar la relacion de los lados de este

triangulo con los lados de &s’-(d-c) y también con el tridngulo €s-(c-d”). Queda entonces:

Por relacién de triangulos:

Luego, sabemos que el esfuerzo es igual al moédulo elastico del material E por la

deformacion unitaria €. cambiando las variables para el acero, con Es = mddulo elastico
del acero = 200GPa, se tiene:

o=F=xc¢
fszEs*gs
1 ’
fS_ES*ES

Reemplazando ecuaciones:
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d—c
f;:ES*gu*( )

c

De las ultimas ecuaciones ya tenemos los esfuerzos del acero en funcion de variables
conocidas, excepto «c» que es nuestro parametro variable. La Unica restriccion para este
ultimo par de ecuaciones es que ni fs ni fs’ superen el limite de fluencia fy. Si se
sobrepasaran debemos utilizar fy en vez de fs en las ecuaciones de Mn y Pn. Finalmente,
la variable «a» que al comienzo del subtitulo dijimos que no conociamos, la podemos

conocer en base a la relacion entre el eje neutro y el bloque de compresion del concreto.

Figura 4.8 Relacion del Eje Neutro y el Blogue de Compresiones

Y

—
T AT

N -

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.

De esta ecuacion, la variable B1 esta en funcion a la resistencia caracteristica del hormigon
f’c. Por otro lado, a no debe sobrepasar la altura h de nuestra seccion transversal. Si se

sobrepasara, utilizamos «h» en vez de «a».

Figura 4.9 variable 1

fi ,MPa By
17< f1<28 0.85 (@)
28< f1 <55 085 20WE-28) ®)
1255 0.65 ©

Fuente: Norma NB-1225001.
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Con todo esto tenemos las formulas necesarias para resolver nuestro diagrama de

interaccion con acero en los extremos de la columna.

4.4 Resumen

En resumen, el procedimiento a seguir consiste en ir encontrando Mn y Pn en funcién a
las variables debajo de Mn y Pn en las formulas abajo. La Unica variable desconocida «c»
la imponemos nosotros desde valores muy pequefios hasta valores tan grandes como 100
[m] si se quisiera. Para cada valor de «c» le corresponde un valor de «Mn» y «Pn». Se
forman entonces pares ordenados [Mn, Pn] que se iran graficando en un sistema

coordenado cartesiano.

Graficando

Los puntos que se vayan formando deberan adoptar la forma como se muestra en la

siguiente figura:

Figura 4.10 Forma de Graficar la Curva de Interaccion

n
c Mn P .

o.0l 4 (Mus , 7]
0,02 "/./ =
0,02
D .05
O,/0 .
0.20 .
0,30 |\ —

Fuente: Ingenieria Virtual “Marcelo Pardo”.
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Factores de seguridad

Ademas de todo el procedimiento mencionado, deben aplicarse factores de seguridad a la
resistencia nominal [Mn, Pn] de la columna. Al tratarse de un elemento que en caso de
colapso pone en riesgo la integridad de toda la estructura, estos factores de seguridad
reducen la resistencia de la columna casi a la mitad. Por ejemplo, en el caso de vigas los
factores de reduccion de resistencia son de g=0.9 en cambio para nuestro estudio de
columnas con predominante compresion axial, el factor de seguridad sera de ¢=0.65

multiplicado ademé&s por 0.8 para salvar excentricidades no previstas.

4.5 Ejemplo de Aplicacion del Diagrama de Interaccion
Datos de la seccion

h= 45 cm
b= 25 cm
r= 5cm
d= 40 cm
d= 5cm

Datos del Acero
N° Barras a Traccion= 4
Didmetro=  2,5cm

T * 2,52
Apiametro = 4

Apiametro = 4,909 cm?

N° Barras a Compresion= 4

Diametro= 2,5cm
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T * 2,52
Apiametro = 4

Apiametro = 4,909 cm?
Area necesaria a Traccion
As = N barras a Traccion * A diametro
A =4 %4909

As = 19,635 cm?

Area necesaria a Compresion
A's = N barras a Compresion x A diametro
A’y = 4 %4909
A’ = 19,635 cm?
Resistencia de los materiales
ffc= 21 Mpa
fy= 420 Mpa

Es= 200000 Mpa

Eu= 0.003
Y= 0,85
B1= 0,85

E. = 3830y/f'c
E, = 383021

E. =17551,26491
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Altura del diagrama de compresion

a=f1*c

La Unica variable desconocida «c» la imponemos nosotros desde valores muy pequefios
hasta valores tan grandes como 100 [m] si se quisiera.

Dandonos un valor para c=0.118 m

a=pxc
a=085%0118
a=0,100m

El esfuerzo de los aceros a compresion f7s.

c—d'
f/szES*gu*< - >

0,118 — 5)
0,118

f's =200000 * 0,003 = (

f', = 345,763 Mpa

El esfuerzo de los aceros a traccion fs.

d—c
fs=Es*€u*( )

c

40-10,118
fs = 200000 * 0,003 * (—)

0,118

fs = 420 Mpa
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Calculo de la resistencia Axial
Py =V*flc*a*b+f,C*Als_fs*As
P, =0,85%21%0,100 * 25 + 21 * 19,635 — 420 * 19,635

P, = 301,824 Kn.

Calculo del Momento nominal.

h ’ ’ h ’ , h a
My = dg s fi(d=3) + 41 (5= ) v rewann(3-3)

45 45
M, = 19,635 % 420 (40 - 7) + 19,635 * 345,763 (7 - 5) + 0,85 21 % 0,100

45 0,100
157 -=7)
2 2

M, = 341,386 Kn xm
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4.6 Aplicacion del Diagrama de Interaccion

El diagrama de interaccion presentado como aporte académico en el presente proyecto,

fue también aplicado a la columna con mayor solicitacion del mismo, obteniendo los

siguientes resultados:

Datos de la seccion

h= 30 cm
b= 30 cm
r= 5,6 cm
d= 24,4 cm
= 5,6 cm
As= 8,042 cm2
A's= 8,042 cm2
Resistencia de los materiales
f'c= 21,00 Mpa
fy= 420 Mpa
Es= 200000 Mpa
Ec= 17551,26491 Mpa
Eu= 0,003
v= 0,85
Bl= 0,85

Datos de las barras de acero

N°Barras Traccion= 4
Diametro= 1,6 cm
A (Diametro)= 2,011 cm2
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N°Barras Compresion= | 4

Diametro= 1,6 cm

A (Diametro)= 2,011 cm2

a(sin f's (sin fs (sin
¢ | condicionant a | condicionant | f's | condicionant | fs Mn Pn
e) e) e)
Kn*
m m m Mpa Mpa Mpa Mpa Kn
m

0,00 0,0 0.0 -10600,0 ) 48200,0 4200| 2,0 )
4200 661,9

0,01 0,0 0,0 -3600,0 ) 17700,0 4200| 53 )
4200 639,2

0,01 0,0 0,0 -1984,6 ) 10661,5 4200| 85 )
4200 616,4

0,02 0,0 0.0 -1266,7 ) 7533,3 4200 117 |
4200 593,6

0,02 0.0 0.0 -860,9 ) 5765,2 4200 147 |
4200 570,9

0,03 0.0 0.0 -600,0 ) 46286 4200 176 |
4200 5481

0,03 0.0 0.0 -418.2 ) 38364 4200| 206 |
4182 523,9

0,04 0,0 0.0 -284,2 ) 32526 4200| 334 |
284.2 3934

0,04 0,0 0,0 -181,4 ) 2804,7 4200| 438 |
181.4 287.9
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0,05 0,0 0,0 -100,0 1000 2450,0 420,0 | 52,5 1997
0,05 0,0 0,0 -34,0 -34,0 2162,3 420,0 | 59,9 12'319
0,06 0,0 0,0 20,7 20,7 1924,1 4200 66,4 | 57,1
0,06 0,1 0,1 66,7 66,7 17238 4200] 721 | 26

0,07 0,1 0,1 105,9 105,9 1552,9 4200 77,2 | 56,9
0,07 0,1 0,1 139,7 139,7 1405,5 420,0| 81,8 |106,9
0,08 0,1 0,1 169,2 169,2 1276,9 4200 86,0 | 1534
0,08 0,1 0,1 195,2 195,2 1163,9 420,0| 89,8 |197,0
0,09 0,1 0,1 218,2 218,2 1063,6 4200 933 |238,2
0,09 0,1 0,1 238,7 238,7 974,2 4200| 96,6 |277,5
0,10 0,1 0,1 257,1 257,1 893,9 4200 995 3151
0,10 0,1 0,1 273,8 2738 821,4 420,0 | 102,33 | 351,2
0,11 0,1 0,1 288,9 288,9 755,6 420,0 | 104,8 | 386,1
0,11 0,1 0,1 302,7 302,7 695,6 420,0 | 107,1 | 420,0
0,12 0,1 0,1 3153 3153 640,7 420,0 | 109,2 | 452,9
0,12 0,1 0,1 326,8 326,8 590,2 420,0 | 111,2 | 484,9
0,13 0,1 0,1 3375 3375 543,8 420,0 | 113,0 | 516,3
0,13 0,1 0,1 3474 3474 500,8 420,0 | 114,6 | 547,0
0,14 0,1 0,1 356,5 356,5 460,9 420,0 | 116,1 | 577,1
0,14 0,1 0,1 365,0 365,0 4238 420,0 | 117,4 | 606,7
0,15 0,1 0,1 373,0 373,0 389,2 389,2 | 116,3 | 660,6
0,25 0,2 0,2 464,5 420,0 -9,7 9,7 | 814 1414’
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2066,

0,35 03 0,3 503,4 420,0 -179,3 21,5
179,3 0
- 2164,
0,45 0,4 0,3 525,0 420,0 -273,2 11,1
273,2 0
- 2212,
0,55 05 03 538,7 420,0 -332,8 6,6
332,8 0
- 2245,
0,65 0,6 03 548,1 420,0 -374,1 3,5
374,1 1
- 2269,
0,75 0,6 0,3 555,1 420,0 -404,3 1,2
404,3 4
- 2282,
0,85 07 0,3 560,4 420,0 -427,4 0,0
420,0 1
- 2282,
0,95 08 0,3 564,6 420,0 -445.6 0,0
420,0 1
- 2282,
1,05 0,9 0,3 567,9 420,0 -460,3 0,0
420,0 1
- 2282,
1,15 1,0 0,3 570,7 420,0 -472,5 0,0
420,0 1
- 2282,
1,25 11 0,3 573,1 420,0 -482,7 0,0
420,0 1
- 2282,
1,35 11 0,3 575,1 420,0 -491,4 0,0
420,0 1
- 2282,
1,45 12 0,3 576,8 420,0 -498,9 0,0
420,0 1
- 2282,
1,55 13 03 578,3 420,0 -505,4 0,0
420,0 1
- 2282,
1,65 14 0,3 579,6 420,0 -511,2 0,0
420,0 1
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2282,

1,75 15 0,3 580,8 420,0 -516,2 0,0
420,0 1
- 2282,
1,85 1,6 0,3 581,8 420,0 -520,8 0,0
420,0 1
- 2282,
1,95 1,7 0,3 582,8 420,0 -524,8 0,0
420,0 1
- 2282,
2,05 1,7 0,3 583,6 420,0 -528,5 0,0
420,0 1
- 2282,
4,05 34 0,3 5917 420,0 -563,8 0,0
420,0 1
- 2282,
6,05 51 0,3 594,4 420,0 -575,8 0,0
420,0 1
- 2282,
8,05 6,8 0,3 595,8 420,0 -581,8 0,0
420,0 1
- 2282,
10,05 8,5 0,3 596,7 420,0 -585,4 0,0
420,0 1
- 2282,
12,05 10,2 0,3 597,2 420,0 -587,8 0,0
420,0 1
- 2282,
14,05 11,9 0,3 597,6 420,0 -589,6 0,0
420,0 1
- 2282,
16,05 13,6 0,3 597,9 420,0 -590,9 0,0
420,0 1
- 2282,
18,05 15,3 0,3 598,1 420,0 -591,9 0,0
420,0 1
- 2282,
20,05 17,0 0,3 598,3 420,0 -592,7 0,0
420,0 1
- 2282,
22,05 18,7 0,3 598,5 420,0 -593,4 0,0
420,0 1
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2282,

24,05 20,4 0,3 598,6 420,0 -593,9 0,0
420,0 1
- 2282,
26,05 22,1 0,3 598,7 420,0 -594,4 0,0
420,0 1
- 2282,
28,05 23,8 0,3 598,8 420,0 -594,8 0,0
420,0 1
- 2282,
30,05 25,5 0,3 598,9 420,0 -595,1 0,0
420,0 1
- 2282,
32,05 27,2 0,3 599,0 420,0 -595,4 0,0
420,0 1
- 2282,
34,05 28,9 0,3 599,0 420,0 -595,7 0,0
420,0 1
- 2282,
36,05 30,6 0,3 599,1 420,0 -595,9 0,0
420,0 1
- 2282,
38,05 32,3 0,3 599,1 420,0 -596,2 0,0
420,0 1
- 2282,
40,05 34,0 0,3 599,2 420,0 -596,3 0,0
420,0 1
- 2282,
42,05 35,7 0,3 599,2 420,0 -596,5 0,0
420,0 1
- 2282,
44,05 37,4 0,3 599,2 420,0 -596,7 0,0
420,0 1
- 2282,
46,05 39,1 0,3 599,3 420,0 -596,8 0,0
420,0 1
- 2282,
48,05 40,8 0,3 599,3 420,0 -597,0 0,0
420,0 1
- 2282,
50,05 42,5 0,3 599,3 420,0 -597,1 0,0
420,0 1
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2282,

52,05 44,2 0,3 599,4 420,0 -597,2 0,0
420,0 1
- 2282,
54,05 45,9 0,3 599,4 420,0 -597,3 0,0
420,0 1
- 2282,
56,05 47,6 0,3 599,4 420,0 -597,4 0,0
420,0 1
- 2282,
58,05 49,3 0,3 599,4 420,0 -597,5 0,0
420,0 1
- 2282,
60,05 51,0 0,3 599,4 420,0 -597,6 0,0
420,0 1
- 2282,
62,05 52,7 0,3 599,5 420,0 -597,6 0,0
420,0 1
- 2282,
64,05 54,4 0,3 599,5 420,0 -597,7 0,0
420,0 1
- 2282,
66,05 56,1 0,3 599,5 420,0 -597,8 0,0
420,0 1
- 2282,
68,05 57,8 0,3 599,5 420,0 -597,8 0,0
420,0 1
- 2282,
70,05 59,5 0,3 599,5 420,0 -597,9 0,0
420,0 1
- 2282,
72,05 61,2 0,3 599,5 420,0 -598,0 0,0
420,0 1
- 2282,
74,05 62,9 0,3 599,5 420,0 -598,0 0,0
420,0 1
- 2282,
76,05 64,6 0,3 599,6 420,0 -598,1 0,0
420,0 1
- 2282,
78,05 66,3 0,3 599,6 420,0 -598,1 0,0
420,0 1
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2282,

80,05 68,0 0,3 599,6 420,0 -598,2 0,0
420,0 1
- 2282,
82,05 69,7 0,3 599,6 420,0 -598,2 0,0
420,0 1
- 2282,
84,05 71,4 0,3 599,6 420,0 -598,3 0,0
420,0 1
- 2282,
86,05 73,1 0,3 599,6 420,0 -598,3 0,0
420,0 1
- 2282,
88,05 74,8 0,3 599,6 420,0 -598,3 0,0
420,0 1
- 2282,
90,05 76,5 0,3 599,6 420,0 -598,4 0,0
420,0 1
100,0 - 2282,
85,0 0,3 599,7 420,0 -598,5 0,0
5 420,0 1
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Como resultado de los datos anteriores, obtenemos la curva del diagrama de interaccion.

Figura 4.11 Diagrama de Interaccion

Diagrama de Interaccion

100,0

Fuente: Elaboracion Propia

Habiendo obtenido el Diagrama de Interaccion, se aplica al mismo los esfuerzos que
presenta la columna, para verificar el buen disefio y si la misma cumple con las

indicaciones que presentan los conceptos del Diagrama de Interaccion.

Mu= 2,61 Kn*m

Pu= 906,84 Kn

Po=2282,068 Kn

Se calcula la resistencia axial maxima, mostrada en el capitulo 22.4.2.1 de la NB-1225001.

08+@ P, =1186,6754 Kn
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Def. Uni.
c Mn As Pn [0) ¢*Mn ¢*Pn
m Kn*m Kn Kn*m Kn
0,003 2,031 0,241 -661,913 0,90 1,828 -595,72
0,008 5,338 0,089 -639,154 10,90 4,804 -575,24
0,013 8,549 0,053 -616,395 |0,90 7,694 -554,76
0,018 11,663 0,038 -593,637 10,90 10,497 -534,27
0,023 14,680 0,029 -570,878 0,90 13,212 -513,79
0,028 17,601 0,023 -548,119 |0,90 15,841 -493,31
0,033 20,562 0,019 -523,898 10,90 18,506 -471,51
0,038 33,417 0,016 -393,393 10,90 30,075 -354,05
0,043 43,820 0,014 -287,946 0,90 39,438 -259,15
0,048 52,507 0,012 -199,725 |0,90 47,257 -179,75
0,053 59,937 0,011 -123,855 |0,90 53,943 -111,47
0,058 66,408 0,010 -57,143 0,90 59,768 -51,43
0,063 72,128 0,009 2,593 0,90 64,915 2,33
0,068 77,239 0,008 56,891 0,90 69,515 51,20
0,073 81,848 0,007 106,868 0,90 73,663 96,18
0,078 86,031 0,006 153,356  |0,90 77,428 138,02
0,083 89,850 0,006 196,985 0,90 80,865 177,29
0,088 93,348 0,005 238,242 0,90 84,014 214,42
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0,093 96,563 0,005 277,510 0,89 85,833 246,67
0,098 99,523 0,004 315,094 0,85 85,019 269,17
0,103 102,251 0,004 351,238 0,82 84,153 289,07
0,108 104,766 0,004 386,143 0,79 83,251 306,84
0,113 107,083 0,003 419,973 0,77 82,323 322,87
0,118 109,215 0,003 452,865 0,75 81,378 337,44
0,123 111,173 0,003 484,933 0,72 80,420 350,79
0,128 112,965 0,003 516,274 0,70 79,453 363,12
0,133 114,601 0,003 546,969 0,68 78,479 374,57
0,138 116,085 0,002 577,089 0,67 77,500 385,27
0,143 117,425 0,002 606,695 0,65 76,517 395,34
0,148 116,295 0,002 660,617 0,65 75,591 429,40
0,248 81,366 0,000 1474,401 |0,65 52,888 958,36
0,348 21,522 -0,001 2066,003 |0,65 13,990 1186,68
0,448 11,097 -0,001 2164,016 |0,65 7,213 1186,68
0,548 6,589 -0,002 2211975 |0,65 4,283 1186,68
0,648 3,472 -0,002 2245132 |0,65 2,257 1186,68
0,748 1,189 -0,002 2269,424 10,65 0,773 1186,68
0,848 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
0,948 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,048 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,148 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
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1,248 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,348 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,448 0,000 -0,002 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,548 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,648 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,748 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,848 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
1,948 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
2,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
4,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
6,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
8,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
10,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
12,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
14,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
16,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
18,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
20,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
22,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
24,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
26,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
28,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
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30,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
32,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
34,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
36,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
38,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
40,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
42,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
44,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
46,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
48,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
50,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
52,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
54,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
56,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
58,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
60,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
62,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
64,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
66,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
68,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
70,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
72,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
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74,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
76,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
78,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
80,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
82,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
84,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
86,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
88,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
90,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68
100,048 0,000 -0,003 2282,068 |0,65 0,000 1186,68

Una vez realizado todo el procedimiento de calculo, tenemos como resultado el diagrama

de disefio que verifica que la columna disefiada es segura y podemos comprobarlo en la

grafica que se muestra a continuacion.
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Figura 4.12 Diagrama de Interaccion Reducido

DIAGRAMA DE DISENO

Fuente: Elaboracién Propia

Para comprobar que el diagrama calculado este realizado de manera correcta, se presenta
a continuacion el diagrama obtenido del programa computacional utilizado (Cypecad
V.2023).
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Figura 4.13 Diagrama de Interaccion (Cypecad)

Comprobaciones del pilar C39

N (kN§0:0:1483.36)
(1.83,4.06;1409.39)

A

-~

N (kN)
(1.83;4.06;1409.39)

(1.18;2.61;906.84) I 1.18;2.61,906.84)

(0;63.36;111.05)
~(1.83;4.06;1409.39)

“’(1‘18;2‘61;906.84)
Wrnm)  (7927:0301.07) —NED vy wnm)
e / \(79.27,0;301.07)
o I/ ~.(0:-63.36;111.05)
w -(0,0;-608.01)
Volumen de capacidad Vista N, M Vista Mx, My

4.7

Fuente: CYPECAD

Conclusiones del Aporte Académico
Como se puede observar, el diagrama obtenido del Cypecad presenta igualdad al
diagrama calculado manualmente y se puede asegurar que el disefio de la columna
es el adecuado y se considera segura.
Aplicando los coeficientes de seguridad, se puede verificar que si reduce la curva
de interaccion haciendo de esta una zona mas segura para el disefio.
Dependiendo de las solicitaciones que se presenten en la seccion de la columna,
se produce un estudio distinto para el diagrama, debido a que la posicion del eje
neutro varia.
Las solicitaciones de la seccion de la columna, definiran si esta pertenecera a una
zona de compresion o traccion.
El diagrama de interaccion nos indica que tipo de falla se puede presentar en el
elemento estructural de acuerdo a la zona donde se posicione el esfuerzo.
También se puede observar en ambos diagramas, que el esfuerzo principal que esta
sometido a la seccion se acerca méas a una zona de compresion pura; es decir, los

momentos son muy pequenios.
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CONCLUSIONES
Una vez culminado el presente proyecto se llegd a las siguientes conclusiones:

e El proyecto esta completo en la parte de la ingenieria, y listo para incorporar los
capitulos del estudio socioeconémico y la evaluacion de factibilidad, para luego
ser ejecutado.

e En el presente proyecto estan garantizados los aspectos mas importantes como la
ingenieria, la resistencia, la estética y la economia.

e Sehapodido verificar mediante la comprobacion manual de cada elemento critico,
que no existe diferencia entre el armado obtenido por el Programa CYPECAD y
el obtenido de manera manual.

e Por otro lado, en cuanto al tipo de fundacién mas adecuada para el tipo de terreno
que se presenta en el proyecto son las zapatas aisladas, las cuales son mas
econdmicas y satisfacen las necesidades del proyecto.

e Tanto las vigas y las columnas se disefiaron para la situacion mas critica, tomando
en cuenta las combinaciones mas desfavorables de carga y en su dominio
correspondiente. Los mismos que fueron analizados y comprobados de manera
manual, obteniendo una seccion final de viga de 25X45 cm y para la columna de
30x30 cm.

e Para el disefio de fundaciones, se hizo uso de las zapatas aisladas de seccién
cuadrada clasificada como rigida, y en cuanto al elemento mas solicitado se tuvo
una seccion de 2.50x2.50 m.

e Asi mismo se elabord las especificaciones de cada item que se contempla dentro
de lo que seria el Disefio Estructural abarcando méas que todo la Obra gruesa sin
tener en cuenta ningun tipo de Instalacion.

o EIl presupuesto general de la obra fue elaborado con la ayuda del software
PRESCOM y el mismo fue de Bs. 4.554.890,94, cabe mencionar aqui que €s un
precio referencial debido a que para tener un precio mas exacto se debe hacer un
analisis de precios unitarios mas a fondo.

¢ Finalmente, bajo el uso del software de Microsoft Project se elabord el cronograma

de ejecucion de la obra que se contempla en el presente proyecto. Resultado que
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fue plasmado a través de un diagrama de GANT con una duracion de 475 dias
calendario.

e Y en lo que respecta al aporte académico se hizo la demostracion y aplicacion del
Diagrama de Interaccion en la columna con la situacion mas critica teniendo como

resultado que la columna cumple con el célculo y es segura en su disefio.
RECOMENDACIONES

e La comprobacién y revision de los volimenes de hormigon calculados por el
CYPECAD, debiendo revisar y corregir volimenes en nudos de columnas y vigas.

¢ Que las especificaciones técnicas se cumplan para que el disefio sea eficaz.

e La verificacion de la estructura, debiendo determinar si esta es arriostrada o no
segun la norma NB-1225001.

189



