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1. ANTECEDENTES
1.1. Introduccién

La poblacion de San Andrés como varias ciudades del departamento de Tarija y del
pais sufren el incremento de la inseguridad ciudadana, los problemas mas frecuentes
son los robos agravados en domicilios, asesinatos y sobre todo la trata y trafico de

personas.

Ante este hecho el estado esta en la obligacion de proporcionar seguridad a todo
boliviano por medio de la Policia Nacional Boliviana.

La seguridad ciudadana no so6lo es la principal preocupacién de los tarijefios que
habitan en la zona, sino también es sinénimo de un conjunto de medidas preventivas,
de control y represivas contra el delito. Se entiende a la seguridad de la poblacién a
partir de hechos que el Codigo Penal tipifica como delitos, reduciendo una temética
estratégica de la convivencia entre ciudadanos muy diversos, a la necesidad de

prevenir, controlar y reprimir actos delictivos.

Esta situacion crea inseguridad a la poblacion y una mala intervencion policial ante
actos delictivos por la distancia en la que deben trasladarse los uniformados ante
cualquier emergencia que se presenta teniendo en cuenta las importantes ferias para la

comunidad que se realizan cada afio.

Ante este problema que presenta la comunidad de San Andrés, la construccion de una
infraestructura de un centro policial reduciria la inseguridad ciudadana de los
comunarios y los visitantes ademas la intervencion de los uniformados seria inmediata

y oportuna.

De acuerdo con esta observacion, se puede deducir que la falta de esta infraestructura

ha ocasionado el crecimiento de la inseguridad de la poblacion de San Andrés.

Los planos fueron elaborados por la direccién de proyectos de pre inversion a cargo
del Arg. David Medina Y.



1.2. Problema

1.2.1. Planteamiento

Actualmente, la comunidad de San Andrés no cuenta con una infraestructura de una
estacion policial integral adecuada, en el que cuente con espacio para la funcién de los
efectivos policiales.

La comunidad de San Andrés Provincia Cercado- Dpto. Tarija ha crecido en los Gltimos
afios y demanda seguridad para sus comunarios y gente turista que llega al lugar por

las actividades que se realizan en el lugar.

El proyecto se encuentra en la etapa de pre inversion por lo que el problema es la Falta
de disefio estructural de la infraestructura del centro policial integral comunidad San
Andrés.

Se plantea las siguientes alternativas para su ejecucion.

» Alquiler de ambientes para las instalaciones necesarias.
» Construccion de una infraestructura:

v/ Sistema aporticado.

v Sistema de albafileria confinada.
1.2.2. Formulacién

Se realizara el disefio estructural de la infraestructura “CONSTRUCCION ESTACION
POLICIAL INTEGRAL COMUNIDAD SAN ANDRES PROVINCIA CERCADO
TARIJA” logrando que los elementos de la estructura estén correctamente disefiados

de tal manera que la estructura sea estable para brindar seguridad.
1.2.3.Sistematizacion de la alternativa viable

Para la implementacion de la alternativa seleccionada, que comprende una estructura

aporticada de Hormigon Armado se procedera al analisis estructural y disefio de los
siguientes elementos:

» Entrepisos de losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento plastoform.
» Estructura aporticada de Hormigon Armado.



» Escalera de Hormigon Armado.

» Zapatas aisladas de Hormigdn Armado.

1.3. Objetivos

1.3.1. Objetivo General

> Realizar el “DISENO ESTRUCTURAL DE LA ESTACION POLICIAL
INTEGRAL SAN ANDRES PROVINCIA CERCADO-TARIJA”, en cumplimiento
a lo establecido por la norma CBH-87.

1.3.2. Objetivos Especificos
Como objetivos especificos se tienen los siguientes:

» Realizar el estudio de suelo para la determinacion de la capacidad portante del
terreno de fundacidn de la estructura mediante el ensayo de SPT.

» Realizar el céalculo de secciones adecuadas de todos los elementos estructurales
aplicando pardmetros de disefio y normas vigentes en nuestro pais, con ayuda del
programa CYPECAD y efectuando calculos manuales para su comprobacion.

» Elaborar los planos estructurales de losas, vigas, columnas, escaleras y fundaciones
para su correcta construccion.

» Determinar el presupuesto de la estructura (obra gruesa y fina), necesario para la
materializacion del proyecto.

» Elaborar el cronograma de ejecucion de la obra.

1.4. Justificacion

1.4.1. Académica

El desarrollo del proyecto permite al estudiante profundizar los conocimientos
adquiridos durante su carrera, pudiendo desarrollar destrezas y habilidades en el disefio
estructural de edificaciones, asi como también en el desarrollo de propuestas en

beneficio de la sociedad.



1.4.2. Técnica

En base a la informacion preliminar del sitio y de los antecedentes del proyecto, se
puede afirmar que el lugar de emplazamiento no presenta dificultades que podrian
inviabilizar el proyecto, méas al contrario presenta las condiciones suficientes para su

construccion.
1.4.3. Socioecondmico

Contribuir a la comunidad de San Andrés con el “DISENO ESTRUCTURAL DE LA
ESTACION POLICIAL INTEGRAL SAN ANDRES PROVINCIA CERCADO-
TARIJA”, para mejorar la seguridad ciudadana y atencion oportuna ante cualquier

emergencia de los comunarios.
1.5. Localizacion

La ubicacion de emplazamiento de la estructura de la Estacién Policial Integral
Provincia San Andrés Cercado-Tarija ubicada camino central a Tolomosa entre las
coordenadas geograficas Latitud 21°37'27.38"S y Longitud 64°48'57.67"0.

Figura 1.1: Emplazamiento del proyecto.
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Fuente: Google Earth.

El lugar de emplazamiento cuenta con una red de distribucion principal de agua potable

proporcionado por la empresa municipal de agua potable Cosaalt Ltda.



En cuanto a la energia eléctrica S.E.T.A.R (Servicios Eléctricos de Tarija) es la
empresa encargada de proporcionar este servicio, para ello se dispone de una red de

distribucion de alta tension, la electricidad llega a cada domicilio de la comunidad.

La comunidad cuenta con el servicio de gas domiciliario, EMTAGAS es la entidad
encargada de proporcionarla llegando a cada domicilio de la zona.

1.6. Alcance

1.6.1. Resultados a lograr

En el desarrollo de Proyecto de Ingenieria Civil se incorporan los siguientes resultados

que necesariamente se deberan lograr.

» Caracterizacion de las propiedades fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacion, cuyo valor mas relevante es la
capacidad portante del suelo.

» Andlisis del sistema estructural, en base a métodos de anélisis establecidos en las
normas de disefio, con un estudio de estados de carga, estableciendo claramente la
respuesta estructural ante las solicitaciones.

» Disefio de los elementos estructurales (tanque elevado, losas, vigas, columnas,
zapatas) en base a la norma vigente CBH-87, garantizando la seguridad y el confort
en la estructura.

» Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

» Computos métricos de las cantidades de la obra.

1.7. Aporte académico

En cuanto al aporte académico se realizara el disefio de un tanque elevado (Tanque
rectangular) en elementos de hormigén armado, se reflejara el analisis y célculo de
dicho elemento por el método de los elementos finitos aplicando la teoria de placas
planas con la ayuda del programa estructural SAP200 para determinar los esfuerzos

que se presentan.

Posteriormente se hara un analisis comparativo de costos con un tanque cilindrico de

hormigon armado con la misma capacidad de volumen del tanque rectangular.



1.8. Restricciones

Para el presente proyecto no se considera presupuesto de instalaciones eléctricas ni

instalaciones hidrosanitarias.
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2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topografico

Un levantamiento topogréfico, es el proceso de medicion de las dimensiones de un area
particular de la superficie de la tierra, incluyendo sus distancias horizontales,
direcciones, angulos y elevaciones, obtenidas estas medidas pueden ser representados

en un plano.
2.2. Estudio de suelos

Con el estudio de suelos se determina la capacidad méxima de carga que soporta el
terreno y si es suficiente por la sobrecarga del edificio. Esto se lo realizara mediante un
ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo de SPT a nivel del pozo excavado y toma

de muestras para cada ensayo a las profundidades referidas.
Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:

» Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTERBERG, para determinar su

clasificacion del suelo.
Los resultados obtenidos en laboratorio y campo permiten determinar el tipo de suelo
encontrado y calcular la capacidad portante.
2.2.1. Limites de Atterberg

Los contenidos de humedad en los puntos de transicion de un estado al otro son los

denominados limites de Atterberg.

a) Limite Liquido. — El limite liquido de un suelo es aquel contenido de humedad bajo

el cual el suelo pasa de un estado plastico a un estado semiliquido.



Figura 2.1: Cuchara de Casagrande y grafico del ensayo.

\
140 — + t
| |

73
r
© r

!
[

|
|
:
! ! \
- {-F-F-FFF7-F
: :
i
|

@
=3

Contenido de agua en %
S :
=

S e e
=
:

L

{[+] 20 25 30 40 50
imero de golpes

~
=3

Bl

N
5 6 78
N
Fuente: Libro el terreno de Matilde Gonzales.

b) Limite Plastico. — Por plasticidad se entiende la propiedad que tiene el suelo de
deformarse sin romperse, formando rollitos del suelo obteniendo un didmetro de 3
mm, aproximadamente y 10 cm de longitud, sin que presente signos de ruptura.

2.2.2.Clasificacion de suelos método U.S.C.S.

El Sistema Unificado no esta limitado a ninguna clase de proyectos en particular y es
usado para toda la gama de obras civiles, por lo que en el proyecto a realizar se
clasificard el suelo para la cimentacion por el sistema SUCS, donde se usan los

siguientes simbolos para su identificacion:

El método también considera dividir al suelo en dos partes, (grueso y fino), la division
la realiza el Tamiz N.° 200.

Primer grupo: Se encuentran las gravas, arenas o suelos gravosos arenosos con poco

0 nada de material fino (limo y arcilla), son designados de la siguiente manera.
G = Grava o0 suelo gravoso.

S = Arena o suelo arenoso.

W = Bien graduado.

C = Arcilla inorgénica.

P = Mal graduado.

M = Limo inorganico o arena fina.



Segundo Grupo: Se encuentran los suelos finos, limosos o arcillosos, de baja o alta

compresibilidad, son designados de la siguiente manera.

M = Limo inorganico o arena muy fina.

C = Arcilla.

O = Limos, arcillas y mezclas con alto contenido de material organico.
L = Baja a mediana compresibilidad. (LL<50%).

H = Alta compresibilidad. (LL > 50%).

2.2.3.Ensayo de Penetracion Normal (S.P.T.)

Es una prueba in situ que se realiza en el fondo de una perforacion, que consiste en
determinar el namero N de golpes de un martillo con peso 63,5 kg y 762 mm de altura
de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado, una toma muestras partido
normal en distancia de 300 mm, cuyos didmetros normalizados son 36,8 mm de

diametro interior.

Con el valor de N se puede determinar, la resistencia a compresion, el médulo de
elasticidad, el coeficiente de balasto, el coeficiente de variacion volumétrica y la
capacidad portante. Hay que hacerle algunas correcciones, pero que hacen variar

ligeramente el valor de N. Al valor nuevo se le llama N corregido.

Figura 2.2: Equipo de penetracion estandar (SPT).
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Fuente: Libro el terreno de Matilde Gonzales.
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2.2.3.1. Correccion del nimero de golpes Nspt

Segun este autor se hace la correccion debido a factores de carga y factores
relacionados con la energia, equipo y la perforacion. La correccion por los
procedimientos de campo y con base en las observaciones de campo parece razonable
para estandarizar el namero de penetracion estandar como una funcion de la energia de
entrada de hincado y su disipacion alrededor del muestreador hacia el suelo

circundante.

Ny
60 "R

(Npgo = Ngpe - CN -
Donde:
(N1)eo = N corregido aproximado al entero mas proximo.
CN = Correccion de presion de confinamiento (sobrecapa).
Nn = Correccidn por relacion de energia.
Nr = Correccion por longitud de barra.

» Correccion por relacién de energia nu.

Actualmente existen una gran variabilidad en los equipos para realizar el ensayo. En
nuestro pais el equipo que mas se usa es el tipo anular o tipo dona, cuyo esquema se

puede mostrar en la figura.



11

Figura 2.3: Equipos de perforacién de mayor uso en la practica de Ensayos SPT.
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Fuente: J. Rivera & A. Torres (2012), “Practicas que inciden en la calidad de los

resultados

Sobre la variedad de equipos que pueden ser utilizados, existe una gran discusion sobre
la eficiencia de la energia que los distintos equipos son capaces de generar, en relacion
a la energia estandar, sin embargo, al estimar la eficiencia de los diferentes equipos se

tiene:

ny  Relacion de energia por martillo usado

Egs Relacion de energia estandar

Para el caso del Martillo del tipo anular, se estima que este equipo entrega una cantidad

de energia de aproximadamente el 45% de la E:s.

La practica actual es expresar el valor N para una relacion energética estandar (Ers)
promedio del 60%. En la tabla 2.1, se muestra los valores de n4 tomados en diferentes

paises segin como se libera el martillo.
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Tabla 2.1: Variacion de energia segun martillo utilizado.

Pais Tipo de martinete  Liberaciéon del martinete g (Ya)
Japodn Toroide Caida libre 78
Toroide Cuerda y polea 67
Estados Unidos  De seguridad Cuerda y polea 60
Toroide Cuerda y polea 45
Argentina Toroide Cuerda y polea 45
China Toroide Caida libre 60
Toroide Cuerda y polea 50

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.
» Correccion por longitud de barra nr.

La energia entregada al muestreador se puede ver afectada en cierto grado por la
longitud del barrenaje, a profundidades superficiales, se presenta un fenémeno de
reversion de onda (contrarrestando parte de la energia), lo cual genera valores mayores
de N campo, por lo que es usual aplicar algin tipo de correccion; comunmente la

profundidad en la que se genera este efecto oscila entre 0.0 ma 3.05 m.

Tabla 2.2: Variacion de nr.

Longitud
de la barra,

m Nr
=10 1.0
6-10 0.95
4-6 0.85
0-4 0.75

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.
» Por efecto de presion de confinamiento del suelo CN.

Dentro del proceso de normalizacion del valor de N es importante tomar en cuenta el
efecto de la presion efectiva de confinamiento, la que se puede ejemplificar tomando
una particula de suelo de masa “m” a una profundidad (h), la que se encuentra

confinada en su parte inferior, asi como lateralmente, todas las particulas adyacentes a
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la particula (al mismo nivel) ejercen sobre esta, una presion de confinamiento que

aumenta con la profundidad “h”.

Figura 2.4: Esquematizacion del efecto de la presion efectiva de confinamiento en

una particula de suelo de masa “m”.

Nivel del suelo "U

| | «<— Barrenos
Donde:
AL: Agujero ampliado. producto de
limpieza v/o ensayos previos.
w: Sobrecarga efectiva por unidad de — _L*_\L

longitud sobre nivel del subsuelo donde se
encuentra la particula de masa “m™.

h h: Profundidad a la gue se realiza el ensayo.

7: Peso volumétrico del suelo.

1: longitud unitaria.
W = "{]l.ir 1 W= 'yhﬂ

—0—>
/i\

La particula de masa “m* confinada por las particulas de suelo circundante
Fuente: J. Rivera & A. Torres (2012), “Practicas que inciden en la calidad de los

resultados obtenidos del ensayo de penetracion estandar”.

» Correccion por efecto de presion de confinamiento.
v’ Lia 'y Whitman 1986.

m~°|q| =

v"Sed y colaboradores 1975.
lo
Cy =1-1,25-log (—)
Fa

o = Es la presion de sobrecarga efectiva KN/m2.

Pa = Presion atmosférica (100 KN/m2).
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2.2.4. Angulo de friccion interna

» Peck y Hanson y Thourburn.
@1 = 27,1+ 0,3(Np)go — 0,00054(N;)o”
2.2.5.Capacidad ultima por la Teoria de Terzaghi

Esta teoria cubre el caso mas general de suelos con cohesion y friccion; es la teoria mas

usada para el calculo de la capacidad de carga en cimientos poco profundos.

La expresion cimiento poco profundo se aplica a aquel en el que el ancho B es igual o
mayor que la distancia vertical entre el terreno natural y la base del cimiento

(profundidad de desplante Dr).

En estas condiciones Terzaghi desprecio la resistencia al esfuerzo cortante arriba del
nivel de desplante del cimiento, considerandola solo de dicho nivel hacia abajo. El
terreno sobre la base del cimiento se supone que solo produce un efecto que puede
representarse por una sobre carga q = vy-Dy, actuante precisamente en un plano

horizontal que pase por la base del cimiento, en donde es el peso volumétrico del suelo.

Con base en los estudios de Prandtl en suelos cohesivos, Terzaghi los extendio a suelos

cohesivo friccionantes, proponiendo el mecanismo de falla mostrado en la figura.

Figura 2.5: Mecanismo de falla de un cimiento continuo poco profundo.
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Fuente: L. Mendoza (2016), “Capacidad de carga de las cimentaciones”.

La solucidn de Terzaghi asume que existen tres zonas con movimientos diferentes bajo

y alrededor de la aplicacion de la carga:
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La zona I, que es la que se encuentra inmediatamente debajo de la cimentacion, tiene
forma de cufia y no puede penetrar en el suelo a menos que la presion de los lados
inclinados, AC y BC alcance la presion pasiva del suelo adyacente. Al moverse la zona

I lo hace verticalmente hacia abajo junto con la cimentacion.

La zona Il, denominada zona de corte radial, es una zona de falla, y las grandes
deformaciones que se presentan en ella provocan un levantamiento la zona I11, la cual

trata de resistir a dicho levantamiento con el peso del material de la misma.

La resistencia de la zona Il variara de acuerdo a su tamafio, con el peso volumétrico
del material y con la resistencia al deslizamiento a lo largo de la parte inferior CDE de
dicha zona, resistencia que es funcion del Angulo de friccidn interna, de la cohesion 'y

del peso del suelo.

El limite inferior ACDE se compone de dos lineas rectas, AC y DE con inclinacion de
45° + @/2 y 45° - ¢/2 con respecto a la horizontal, respectivamente. En el instante de la
falla, para determinar la capacidad de carga limite de una cimentaciéon corrida o
continua para la falla por corte general, Terzaghi presentd la siguiente ecuacion para

zapatas cuadradas:
quit = ¢Nc +yDsNy + 0,4BN,,
Donde:
¢ = Cohesion.
Nc, Ng, N, = Factores de carga.
Ds = Profundidad de cimentacion.
v = Peso especifico.

B = Dimension de zapata.
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Figura 2.6: Equilibrio de fuerzas en la teoria de Terzaghi.

Equiibno de tuerzas

Q-+ yB*tan ¢—2P,—2Bc, tan ¢ =0

Capacidad de carga
Q=2P,+2Bc, tan ¢— yB* tan ¢

Fuente: L. Mendoza (2016), “Capacidad de carga de las cimentaciones”.

En la ecuacion N¢, Ng y N, son coeficientes sin dimension que dependen unicamente
del angulo de friccion interna del suelo y se llaman factores de capacidad de carga

debidos a la cohesion, a la sobrecarga y al peso del suelo.

a~ 20052(45+§)

N.=(N,—1)cotp N, =15(N, —1)tang

Para obtener la capacidad de carga Gltima con respecto a falla local de un modo
razonablemente aproximado para fines practicos, Terzaghi corrigio su teoria de un

modo sencillo introduciendo nuevos valores de ¢ y @ para efectos de calculo:

»

2 2
¢ =3¢ tang = gtan(D

2.2.5.1. Mecanismo de fallas en cimentaciones superficiales

v La falla por corte general.

Se caracteriza por la presencia de una superficie de deslizamiento continuo dentro del
terreno, que se inicia al borde de la cimentacion y que avanza hasta la superficie del

terreno.

Este tipo de falla es caracteristico en arenas compactas, cuando el cimiento esta

desplantado a poca profundidad; es decir, cuando los niveles de esfuerzo son bajos.
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Figura 2.7: Falla por corte general.
B

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.
v La falla por punzonamiento.

Se caracteriza por un movimiento vertical de la cimentacion mediante la compresion

del suelo inmediatamente debajo de ella.

La rotura se presenta por corte alrededor de la cimentacion y casi no se observan
movimientos de este junto a la cimentacion, manteniéndose el equilibrio horizontal y

vertical en la cimentacion.

Figura 2.8: Falla por punzonamiento.

Superficie
de falla

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.
v La falla por corte local.

Esta falla se caracteriza por un mecanismo que solo se define con claridad bajo la
cimentacién y que consiste en una cufia y superficies de deslizamiento, que empiezan

en los bordes de la zapata pero que se pierden sin llegar a desarrollarse.
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En este tipo de falla existe una marcada tendencia al abultamiento del terreno a los
lados el cimiento, pero es menor que en una falla general; también se define claramente

un asentamiento, aunque menor que en la falla por punzonamiento.

Figura 2.9: Falla por corte local.

B

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.

Vesic presenta un criterio de zonificacion para los distintos tipos de falla en arena,
como se muestra en la grafica, dicha zonificacion depende de la compacidad relativa

de la arena y la relaciéon D / B’.

Figura 2.10: Zonificacion depende de la compacidad relativa.

Densidad relativa, D,

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
0 ! ! ! ! !
] —
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2 —
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Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.
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2.2.5.2. Determinacion de la capacidad admisible

El calculo de la capacidad de carga permisible de cimentaciones superficiales requiere
aplicar un factor de seguridad (Fs) a la capacidad de carga ultima, lo que indica que las
cargas impuestas generadas por la estructura no sobrepasen la capacidad admisible del

suelo.

Este factor de seguridad para edificaciones corresponde a Fs = 3.

— Juie
Gadm Es‘

Jadm = Capacidad de carga admisible o de trabajo.
Quit = Capacidad de carga ultima a la falla.

Fs = factor de seguridad.

2.3. Disefio arquitectonico

El objetivo de la arquitectura no es mas que disefiar una obra de carécter arquitectonico
que satisfaga una necesidad concreta, como puede ser la demanda de espacio habitable.
Este espacio puede estar disefiado para ser una residencia o un domicilio, o bien para
un espacio de trabajo u oficio, como podria ser unas oficinas, un auditorio que deben

ser funcionales y estéticos.
2.4. Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion se la idealizara como una estructura aporticada con
columnas y vigas de H°A®, losas y zapatas aisladas como elementos de fundacion.
Estos elementos estan ubicados segun las necesidades que presenta el plano

arquitectonico.
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Figura 2.11: Idealizacién de la estructura.
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Fuente: Elaboracién propia.
2.5. Disefio estructural
2.5.1. Estructura de sustentacion
2.5.1.1. Hormigones
La resistencia caracteristica del hormigén es el resultado de un control estadistico
realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de
frecuencias (curva de Gauss), este es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.
Se adopta como resistencia caracteristica del hormigén a compresion (fck), a la
resistencia que alcanza el hormigoén a los 28 dias.

2.5.1.1.1. Clasificacion del hormigon segun su resistencia

Los hormigones se clasifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion

a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

H 12,5; H15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50
Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fcx, en Mpa.
2.5.1.1.2. Resistencia de calculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigén (en compresion
fea 0 en traccion fet 4), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion.
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fck
fea ="
cd Ye

Donde:

foe = Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
yc = Coeficiente de minoracion.

2.5.1.1.3. Diagrama parabola-rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo, el vértice de la
parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del hormigén, a
compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por mil
(deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada maxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcg.

Figura 2.12: Diagrama Parabola — Rectangulo.
A ocifc

0.85 fcd

EJE DE LA PARABOLA

eCc

0.002 0.0035 >

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87.
2.5.1.1.4. M6dulo de deformacion longitudinal

Como valor medio del modulo secante de la deformacién longitudinal del hormigén

Ecm se adoptaré el dado por la siguiente expresion:

E, =9500-3/f. + 8 [Mpa.]
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Donde:
fex = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a los 28 dias de edad.
2.5.1.1.5. Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacion, se tomara un valor medio, v igual a 0,20. En ciertos calculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.
2.5.1.1.6. Coeficiente de dilatacion téermica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara: o = 1x107°

por grado centigrado.
2.5.1.2. Aceros

Las armaduras para el hormigdn serdn de acero y estardn constituidas por barras
corrugadas. Los didmetros nominales en milimetros de las barras corrugadas que se

utiliza en el proyecto se muestran en Anexo A (tabla Al.1).
2.5.1.2.1. Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite

elastico en traccion (aparente fy o convencional al 0,2%, fo2).
2.5.1.2.2. Resistencia de célculo

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq, dado por:

fyk
ba =
Donde:

fyx = Limite elastico del proyecto.

ys = Coeficiente de minoracion.
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2.5.1.2.3. Diagramas tension-deformacion

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene
la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los
correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Figura 2.13: Diagrama tension deformacion.

hos

fyk "/

fyd |-——

0.0035 £S5
0.1

———] Kk

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87.
2.5.1.2.4. Modulo de deformacion longitudinal

Para todas las armaduras nombradas en el cuadro anterior, como moédulo de

deformacion longitudinal se tomara E; = 210000 Mpa.

2.5.1.2.5. Coeficiente de dilatacion téermica

Se tomara igual al del hormigon, es decir: a=1,0 x 107, por grado centigrado.
2.5.1.3. Estados limites ultimos

Con el objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto
de las acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la
estructura resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se

introduce en los célculos mediante unos coeficientes de ponderacién, que multiplican
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los valores caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que
dividen los valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que

constituyen la estructura.

En consecuencia, el proceso de célculo debe cumplir estrictamente con lo siguiente:
Sa < Ry

Donde:

Sq = valor de célculo de la solicitacién actuante.

Rq = valor de célculo de la resistencia de la estructura.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados

limites dltimos se muestran a detalle en Anexo A (tabla Al.2).

Por lo tanto, los coeficientes de seguridad para el estado de limite Gltimo son:

» Coeficiente de minoracion del acero vs = 1,15
» Coeficiente de minoracion del hormigon ve = 1,50
» Coeficiente de mayoracion de carga muerta vig = 1,60
» Coeficiente de mayoracion de carga viva viq = 1,60

2.5.1.3.1. Hipotesis de carga més desfavorable

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

las hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipdtesis I: Yrg G +Vrg-Q
Hipotesis I1: 09 (Vg G+vrg-Q)+09 -y W
Hipotesis 111: 0,8 (Vg G+ v¥rg - Qeq) t Foq + Weq

G = valor caracteristico de las cargas permanentes mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.

Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
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Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno

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

Weq = valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general

mayormente se tomard Weq = 0.
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.
2.5.1.4. Hipotesis basicas

Para el calculo de secciones en agotamiento, o estados limites ultimos, se tendran en

cuenta las siguientes hipdtesis:

a) Teorema de Bernoulli.
Las secciones inicialmente planas, permanecen planas al ser sometidas a la
solicitacion. Esta hipotesis es valida para piezas en las que la relacion de la distancia
entre puntos de momento nulo, al canto total, lo/h, sea superior a 2.
b) Se supone una adherencia total del acero y el hormigon, es decir, que no existe
deslizamiento entre ambos materiales.
c) Se considera despreciable la resistencia a la traccion del hormigon.
d) Se admite que el acortamiento unitario maximo del hormigén es igual a:
0,0035, en flexion simple o compuesta, recta o esviada.
0,002, en compresién simple.
e) El alargamiento unitario maximo de la armadura se toma igual a 0,010.
f) En el agotamiento, los dominios de deformacién relativos al hormigon y al acero,
segun las distintas solicitaciones.

2.5.1.5. Dominios de deformacion

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacién,

conducen a admitir los siguientes dominios que se muestran en Anexo A (tabla A1.3).

2.5.1.6. Disposicion de armaduras

2.5.1.6.1. Distancia entre barras

La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un correcto hormigonado de la

pieza de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas por el hormigon.
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La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras, sera igual o superior al

mayor de los tres valores siguientes:

» 2 (dos) centimetros.
» El didmetro de la mayor.
» 1.25 veces el tamafio méaximo del arido.

2.5.1.6.2. Distancia a los parametros

Se denomina recubrimiento a la distancia libre entre su superficie y el parametro mas
proximo de la pieza. El objetivo del recubrimiento es proteger las armaduras de la
corrosion. Se recomienda los recubrimientos minimos en Anexo A (tabla Al.4).

2.5.1.6.3. Anclaje de las armaduras

La longitud de anclaje es funcién de sus caracteristicas geométricas de adherencia, de
la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto a la direccion del
hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del dispositivo de anclaje.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta

son.

lb,=m-®22§1—g-¢2150m lb,,=1,4-m-®22%-®2150m

Figura 2.14: Longitud de anclaje segn su posicion.

€ — . dnsm
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Fuente: Norma Boliviana CBH-87.
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Donde:
Isi = Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
Lgii = Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion 11, en cm.

M = 14 Coeficiente que para Hormigon H20 y Acero AH 500 ver Anexo A (tabla
Al.8).

@ = Diametro de la armadura de acero cm.
Fyk = Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?,

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

traccion permite reducir a longitud neta de anclaje a:
lyeta = 0,7 -1, =10 -0 > 150 mm
2.5.1.6.4. Empalmes por traslapo

Es el tipo de empalme mas comun, no es aconsejable utilizarlo en diametros mayor a

25 mm.
v Empalmes sin ganchos.

El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido por un coeficiente o
como se muestra en Anexo A (tabla A1.5) que toma en cuenta, la cantidad de barras

traccionadas empalmadas en la misma regién, ademas depende de:
lV =" lb
v" Con ganchos para aceros corrugados.

20 cn
0,51,
v Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccién.

v El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre

ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.



28

Figura 2.15: Empalme por solapo.

Fuente: Norma Espafiola (EHE-08).
2.5.1.6.5. Doblado de las armaduras

En las piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios mas amplios
que los utilizados en ensayo para no provocar una perjudicial concentracién de
tensiones en el hormigdn de la zona de codo. En este sentido conviene advertir que las
tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigon suelen ser mas peligrosas

que las compresiones originadas directamente por el codo.

» Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en Anexo A
(tabla A1.6).

v En el caso de estribos con @ < 10mm los radios de curvatura internos podran ser

adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero.

» Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en Anexo
(tabla A1.7).

v En caso que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del
hormigon en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de la

cantidad de capas.
2.5.2. Acciones sobre las estructuras

Se entienden por accién a las cargas a las cuales estaran sometidas las estructuras las

cuales deben estar consideradas en el disefio.

Las cargas que se consideran dependiendo el uso de ambiente se encuentran en la (tabla
B2.1) Anexo B.
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Figura 2.16: Cargas actuantes en la estructura.

Acciones (cargas actuantes)

Carga viva Carga muerta

|

v v

ESTRUCTURA
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1

Respuesta

Fuente: Analisis y disefio de edificaciones de tomas Flavio castillo.
2.5.3. Junta de dilatacion

Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el

objeto de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcion de

las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
» En regiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

» En regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10 °C),
50 m.

AL = a-L-AT
Donde:
a = Coeficiente de dilatacion térmica.
L = Longitud de la estructura.

AT = Variacion de temperatura.
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2.5.4.Disefo de losa
2.5.4.1. Losa alivianada con viguetas pretensadas

El sistema estructural formado por componentes portantes prefabricados denominados
viguetas pretensadas, con un componente aligerante (plastoformo), una malla de

compresion y una losa de compresion.

Figura 2.17: Losa alivianada con viguetas pretensadas.
a o r Ir Ir -
I (I 4
I c q

Fuente: Catalogo pretensa.
Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los

esfuerzos de flexion, evitar agrietamientos por cambios volumétricos por variaciones

de temperatura.
Condiciones que debe cumplir los forjados:

a) Los forjados de semiviguetas o nervados, tendran una placa superior de hormigon

cuyo espesor ho, cumplira las siguientes condiciones:

on o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm ni a “a/6”’; siendo “a” la distancia
v C | t fi 3 “al6” do “a” la dist

del punto considerado al centro de la pieza.

b) Se colocard una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo

30 cm. Y cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:

4 - 500 - hy - 20000
= fsd - fsd

Donde:
Anmin = Es la armadura de reparto (mm?/m).
ho = Espesor de la losa de compresion (cm).

Fsa = Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (Mpa).
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2.5.4.2. Forjados de uno o varios tramos calculados como isostaticos

Debe cuidarse de la existencia de empotramientos imprevistos que pueden producir un

momento negativo capaz de provocar fisuras.

El momento en el vano debe ser Mo, y debe cubrirse en apoyos 0,25 Mo para tal caso
se puede reducir a 0,9 Mo en el vano central.

Figura 2.18: Momentos estaticos en varios tramos.

-0,75Mg, - 0,25 Mg, —D.75M g4 -ozsmqa ~0.25Mq,

\ /N )\__

CIQM 09M

b)
Fuente: Proyecto y Calculo Estructuras de Hormigon (T. Calavera).

2.5.5.Disefo de vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y
que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara
secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.
2.5.5.1. Célculo a flexién simple
» Se mayora el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vs.
Mg =ys-M
» Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

Mg

M b, d T
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Donde:
bw = Ancho de la viga.

D = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura.
Fcd = Resistencia de disefio del hormigdn.

» Se calculara el valor ;,,,, se obtiene del Anexo A (tabla A1.9).

Wim = Mg ho se necesita armadura de 32ompresion.

v" Con el valor del momento reducido se entra (Anexo A tabla A1.3) y se obtiene la
cuantia mecanica ws.

v Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

A =w. b, d- 1
fyd

Donde:

bw = Ancho de la viga.

W; = Cuantia mecanica de la armadura.
Fya = Resistencia de calculo del acero.
As = Area de la armadura a traccion.

v Calcular la armadura minima y el valor de ws se obtiene de la Anexo A (tabla
A1.10).

Agmin =Ws by - h

v" Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

2.5.5.2. Célculo de la armadura transversal

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.
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En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura.

» Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante.

foa = 0,1565 - \/foq
» Contribucién de hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante.
Veu = foa - bw - d
» Cortante ultimo por agotamiento por compresion oblicua del hormigén.
Vou = 0,30 feq - by, - d
» Disponer armadura minima Vd < Vcu.

fea
fyd

Agmin = 0,02 by, - t -
Si no cumple esta condicion, Vcu < Vd < Vou entonces se debera cambiar la seccion.
Vsu=Vd—-Vcu

» Armadura necesaria para resistir a cortante.

As= ch't
0,90 - d - fyq

Donde:

bw = Ancho de la viga.

D = Canto til.

W; = Cuantia mecénica de la armadura.
Fyda = Resistencia de célculo del acero.
A = Area de la armadura a traccion.

Fcqa = Resistencia de calculo del hormigon.
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2.5.5.3. Célculo de la armadura por torsion

Toda pieza prismatica de hormigon que tenga solicitacion de torsion simple o
acompafada de flexion y esfuerzo cortante se calculara o comprobaran segun a lo que

a continuacion se indica con las armaduras longitudinales y transversales.
» Comprobaciones relativas al hormigon.

La condicion de agotamiento, por compresion, del hormigén de las piezas de seccion

convexa, maciza o hueca, viene dada por:
Ty1 =036 fea - Ae - he
Donde:
T4 = Momento torsor de célculo, actuante en la seccion.
Tu1 = Momento torsor de agotamiento, por compresion del hormigon.
A = Area envuelta por el contorno medio de la seccion hueca, eficaz

A, = (b, —h,) - (t — hy).

He = Espesor eficaz h, =§:%2 2-c.

» Comprobaciones relativas a las armaduras.

v" La condicion de agotamiento por traccién de la armadura transversal es:

2-A,- A,

Tz ="——"f,a 2T,
St

Donde:

T4 = Momento torsor de célculo.

Tu2 = Momento de agotamiento por traccion de la armadura transversal.
A = Area envuelta por el contorno medio de la seccion hueca eficaz.

A: = Area de la seccion de una de las barras de los cercos que constituyen la armadura

transversal.

St= Separacion entre cercos o entre barras de la malla.
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Fyd = Resistencia de célculo del acero de la armadura transversal (< 420 Mpa).

v"La condicion de agotamiento por traccién de la armadura longitudinal es:

2-4,

Ue

Tyz = A fya = Tq

Donde:
Tuz = Momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal.

Ue = Perimetro del contorno medio de la seccion hueca eficaz.

Up =2-(by —hy)+2:(t—hy).

A = Area de la seccion de armaduras longitudinales.

Fyda = Resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal.
2.5.6.Disefio de columnas

Las columnas o Pilares de hormigén armado, forman piezas generalmente verticales,
en las que la solicitud normal es lo mas importante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o

flexion compuesta.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales y
estribos, las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber bien compresiones en colaboracion con el hormigon, bien tracciones en los

casos de flexion compuesta.
2.5.6.1. Excentricidad minima de calculo

La norma se comienza a tomar en cuenta una excentricidad accidental minima, en
direccion mas desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto

en la direccion considerada.
2.5.6.2. Disposicion relativa de armadura

Las armaduras estardn constituidas por barras longitudinales y una armadura

transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion
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del hormigon, la menor dimensidn de los soportes rectangulares debe ser 25 cm y 25

cm en seccion circular.
» Armaduras longitudinales.

Tendran un didmetro no menor de 1.2 cm y se situaran en las proximidades de las caras
del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion.
En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la

disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

v’ La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35
cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

v'Para que el hormigon puede entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima
entre cada dos barras de la misma cara no debe ser igual o mayor a 2 cm, que el
didmetro de la barra mayor y que 6/5 del tamafio maximo del &rido, no obstante, en
las esquinas de los soportes se pondran colocar dos o tres barras en contacto.

» Armadura transversal.

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la ruptura por deslizamiento de hormigon a lo largo de planos

inclinados y eventualmente contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes.

v El didmetro del estribo no debe ser menor a:

orzfloen)

@r = 6 mm

v La separacion del estribo debe ser:

(Z)E =12 * Q)min
be = Menor dimension del nucleo de hormigon.

@min = Diametro minimo de la barra longitudinal.
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2.5.6.3. Pandeo de piezas comprimidas

En las piezas comprimidas esbeltas hormigén armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los
esfuerzos. Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables atn en el
caso de las piezas cargadas axialmente (debido a la incertidumbre del punto de
aplicacion de la carga) aparecen momento de segundo orden que disminuyen la

capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la inestabilidad de la misma.

2.5.6.4. Longitud de pandeo, Esbeltez geométrica y Esbeltez mecanica
» Longitud de pandeo.

La longitud de pandeo es la distancia entre puntos de inflexion de la deformada. En
porticos planos, las longitudes de pandeo (lo) en el plano considerado son funcién de
las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren en los nudos extremos del

elemento analizado se pueden determinar como:
l, =x-1
v El valor de coeficiente «: casos puros, columnas aisladas.

Figura 2.19: Longitud de pandeo para columnas aisladas.

N N N
v L v

y777774 V777774

| =051 | lo= 0,71 | k=1 bo=2:
L

177777 /77777
A A
N N

a=0,5 o =07 a=1 oa=2"

Fuente: Estructuras de hormigdn armado de Pepa Gomez.

v"Valores del coeficiente «: columnas en estructuras porticadas.
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El valor de « depende de la relacién de rigideces (grado de deformabilidad) de los
soportes y las vigas que concurren en los nudos extremos de la pieza en compresion
considerada, asi como la desplazabilidad de la estructura a la que pertenece traslacional

o intraslacional.
Para calcular su valor, utilizamos los nomogramas tabla A1.11 (Anexo A).

Figura 2.20: Modelo de una estructura aporticada.

B

Al ¥

__ X(El/1) de todos los pilares
Ya=vs= Y.(EI/1) de todos las vigas

Fuente: Elaboracion propia.
» Esbeltez geometrica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion:

lo
A=—
h
lo = Longitud de pandeo.
H = Dimensidn de la seccion en el plano de pandeo.

» Esbeltez mecénica.

lo =Longitud de pandeo.
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I = Inercia en dicho plano.
A = Area de seccion.
Los valores limites para la esbeltez mecanica que se encomienda la norma:

v’ Para esbeltez mecénicas A < 35 (esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede
considerarse corta, despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario
efectuar ninguna comprobacion de pandeo.

v Para esbeltez mecénicas 35 < A <100 (geométricas 10 < A < 29), puede aplicarse el
método aproximado.

v Para esbeltez mecénica 100 < A < 200 (geométrica 29 < A < 58), debe aplicarse el
método general. Para soporte de seccion y armadura constante puede aplicarse el
método aproximado.

v"La norma boliviana no cubre esbelteces mecanicas A de los pilares superior a 200.

2.5.6.5. Excentricidades

» Excentricidad de primer orden.

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento (Max 0 May) entre la carga de esfuerzo axial (Nd).

eoy = _Nd

» Excentricidad minima de calculo o accidental.

La norma boliviana toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las
inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal y considera una
excentricidad constructiva en direccion al plano de pandeo igual al mayor de los dos

valores:

c
eOZea=%220mm

Donde:

¢ = Canto en la direccién considerada.
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> Excentricidad adicional efectos de 2° orden o ficticia.

Es una dimension convencional para tomar en consideraciones los efectos de pandeo.

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

fya \ c+20-e,
=3 )
éric ( T3500) ct10-e,

L'
-—-107%
c
Donde:
¢ = Dimensién de la seccién, paralela al plano de pandeo.
» Excentricidad final.

er = €, +e, + €fic
2.5.6.6. Esfuerzos sobre las columnas
» Célculo de la capacidad mecanica del hormigén.
Uo=fea Ac=fea"b-h
» Calculo de los esfuerzos reducidos.

_ Ng _ Naegx _ Naegy

v = = =
U Hx Ug-h Hy Ucb

> Determinar la cuantia mecénica w.

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura

para las columnas se entra en los dbacos en roseta que corresponde.
» Calcular la armadura total de acero.
A _Utotal _W'b'h'fcd
total — = Atotal =
fyd fyd
» La armadura minima es:

0,1xN
Oyl'NdSAsmin'fdeAc'fcd Asmin = 4

fyd

Esto quiere decir que el acero, tomara por lo menos el 10% de la carga, pero no

sobrepasara la carga que tome el hormigon.
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2.5.7.Escaleras

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles

de un edificio. Las partes que puede tener una escalera son:

Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

Descanso: Parte horizontal méas extensa que limita los tramos entre los niveles de piso.
Huella: Parte horizontal del escalon.

» Calculo del espesor de la losa de la escalera.

Donde:

h = Espesor de la loza de la escalera.
Lc = longitud horizontal de la escalera.
2.5.8. Disefo de zapatas

La funcion de una cimentacion es transmitir las cargas de la stper estructura y el peso
propio de ellas al terreno, pero por demas tienen las siguientes funciones: proporcionar
apoyo a la estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad
adecuado entre la estructura de cimentacion y el suelo limitando los asentamientos

totales y diferenciales con la finalidad de controlar los dafios en la construccién.
» Zapatas aisladas.

Las zapatas aisladas son losas de cimentacién normalmente de concreto reforzado con
dimensiones largo A y ancho B con relacion A/B que no excede a 1.5. La cimentacion
debe soportar la carga de las columnas. En este caso cada Zapata puede ser
independiente una de otra por lo que se requiere que los asentamientos diferenciales

entre ellas no excedan los asentamientos totales o diferenciales permitidos.
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» Determinar el peso total “N” que soportard la zapata.

Primeramente, aproximamos el peso de la zapata como el 10 % del peso total “N” que
llega a la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso de

la zapata) es: N = 1,10- N.
» Determinar las dimensiones “A” y “B” de la base de la zapata.
La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la

zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area

necesaria dada por:

A N
nec — —
Oadm

Se escoge un area “At” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las

dimensiones tentativas de “A” y “B” tal que:
Ar=A-B
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.

Escogidos los valores de “A” y “B” se calcula el esfuerzo maximo “g:” que se

presentara en la zapata dado por la ecuacion:

_ N +6Mx+6My
" A-B B-A2 A-B2

a1
En esta etapa hay que verificar que:
d1 < Qadm
Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “A” y “B”.
» Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata.
Con las dimensiones ya definidas, se calcula el peso real de la zapata dada por:
Peso Zapata = yyese -A-B - h

Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.



43

N = N' + (Peso Zapata)
» Célculo de los momentos corregidos.

Como existen fuerzas cortantes (Vxy Vy) en la base de la zapata, es necesario calcular

momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:
M, =My +V,-h
My, =M, +V,-h
» Calculo de los esfuerzos en la zapata.

_ N +6Mx+6My
DA BT 2T A A2

_ N 6Mx+6My
=B B2 b a2

N +6Mx 6My
B= B " B.42 4-B2

N 6Mx 6My
U= B B-42 A4-B?

En esta etapa se tiene que verificar que la mayoria del area de la zapata este
comprimida, para lo cual el area comprimida tiene que ser mayor que la mitad del area

total. Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el &rea de la seccion.

Luego se debe de verificar: q; <q,,,,, Si no cumpliria esta verificacion se debe

cambiar el area de la zapata.
» Calculo del momento de disefio.

Para el momento de disefio se halla el momento a una distancia del 0,15 ao.



Figura 2.21: Esfuerzos que actlan en las zapatas.

Oy.2
< A >
I 2
Ly 0,15 b,
b A 0,15 a4
%3 o b, 02-3
N & Q>
= La
-.'4 3
O3-4

Fuente: Elaboracion propia.

A—a,
Ly = > + 0,15 * a,

¥ Valor de la tension del terreno bajo la seccién de referencia.

qs — ¢
051=Q4+< 3A 4'(A_lA)>

¥ Obtencién del Momento en la seccién de referencia (M sa):

- Momento debido a las reacciones del terreno bajo la zapata.

2
la
Mier =B | 051 - — +

: (Q3—2051) . (2 2)

3l

- Momento debido al peso de la zapata.

MzzyH-h-B-lA-(0,15-ao+g)

- Momento debido al peso del terreno que gravita sobre la zapata.

44
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v
M,=vy,-(H) v- (0,15 - a, +§)
- Momento en la seccion de referencia.
Mg = My + M, + M.
- Momento de célculo en la seccion de referencia.
My =vy- Mgy
v’ Célculo a cortante.

El cortante maximo que se considera en el calculo de zapatas, es el que se produce en

la seccion de referencia S2 como se muestra en la figura 2.22.
El ancho b2, de la seccion de referencia S2, viene dada por:
Vax <2:by-dy - fe
Donde:
V4 = Esfuerzo cortante mayorado, que actua en la seccion de referencia S.
B> y d2 = Dimensiones de la seccidn de referencia S2.
Fcv = Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante.

Figura 2.22: Esfuerzo cortante en zapatas aisladas.

!Sz

|
L

Fuente: Elaboracion CBH-87.
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v Comprobacién a punzonamiento.

La comprobacion al punzonamiento se realizard a una seccion perimetral situada a una
distancia de las caras de la columna no menor que a la mitad del canto util de la zapata
d/2.

Figura 2.23:Referencia de Seccion perimetral para punzonamiento.

. A .

r L

Fuente: Elaboracion propia.
ch > Vd
2 fw-2-((a+d)+(b+d)-d>V,

o-(B-A—(a+d)-(b+d))
2-((a+d)+(b+d)-d

2 fop >

Donde:
Ay B = Dimensiones de la zapata.
Ay b = Dimensiones de la columna.

Fev = Resistencia virtual del hormigon.
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2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.6.1. Especificaciones técnicas

Son las especificaciones que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en

términos de calidad y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construccion de obras, éstas forman parte
integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para
definir la calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los
planos, de modo que, se debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir y
que vaya acompafiado con los requerimientos evitando asi interpretaciones

equivocadas.
2.6.2. COmputos métricos
El objeto que cumplen los computos métricos dentro una obra es:

» Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.
» Determinar la cantidad de material necesario para la ejecutar una obra.
» Establecer volumenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de

obra.

La responsabilidad de la persona encargada de los cbmputos, es de mucha importancia,
debido a que este trabajo puede representar pérdidas o ganancias a los propietarios o

contratistas.
2.6.3.Precios unitarios

Cuando hablamos de precio unitario nos referimos al costo de cada item por su
respectiva unidad de medida, pudiendo ser volumen, area, longitud, punto, segun

corresponda.
Los elementos influyentes en el precio unitario de cada item son:

» Equipo.
» Material.
» Transporte.
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> Mano de obra.
» Costos indirectos.

2.6.4.Presupuesto de la obra

El presupuesto en un proyecto de construccion de obra, es uno de los factores
determinantes, tanto para factibilidad como desarrollo del mismo, por lo tanto, hay que
concebirlo y hacerlo con mucho criterio. Este valor se lo determina multiplicando cada
precio unitario con la respectiva cantidad que se tenga en cada item, la suma de los

costos de cada item nos anticipa el costo total de la obra.
2.6.5.Cronograma de obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven
a cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del

tiempo.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Levantamiento Topografico
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El levantamiento topografico fue otorgado por la direccién de proyectos de pre

inversion a cargo del Arg. David Medina Y. Anexo I.

Figura 3.1: Levantamiento Topografico.

/

'\‘2*'%"1:5‘:5

/

/ —\
e \
T \

ESTACGION POLICIAL
COMUNIDAD SAN ANDRES:
Area 67465 m2
Perimetra: 10r 70m

\%“’7"""0

3.2. Estudio de suelo

29,:&9.59.

Fuente: Elaboracion Propia.

El estudio de suelo fue realizado por la empresa consultora EOLO S.R.L. tanto en

trabajos de campo, trabajos de laboratorio y trabajos en gabinete.

A continuacion, se realiza las verificaciones al informe geotécnico que se encuentra en

el Anexo C.



3.2.1. Limites de Atterberg

Tabla 3.1: Ensayo de limites de consistencia.

DISENO ESTRUCTURAL “CONSTRUCCION CENTRO
POLICIAL INTEGRAL COMUNIDAD DE SAN ANDRES
PROVINCIA CERCADO DEL DEPARTAMENTO DE TJA

DETERMINACION DEL LIMITE PLASTICO

Cépsula N.° 73 94 1

Peso capsula (gr) 16,05 | 15,85 15,51
Peso capsula +muestra himeda (gr) | 21,95 | 22,66 21,93
Peso capsula + muestra seca (gr) 2105 | 21,62 20,95
Peso muestra seca (gr) 5,00 577 5,44
Peso agua (gr) 0,90 1,04 0,98
Contenido de humedad (%) 18,00 | 18,02 18,01

DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO

Capsula N.° 8,00 | 4100 | 2,00 |36,00
NUmero de golpes 4,00 12,00 | 22,00 | 28,00
Peso capsula (gr) 20,23 | 14,41 | 14,24 | 21,68
Peso capsula +muestra hiumeda (gr) | 29,07 | 22,67 | 23,09 |28,03
Peso capsula + muestra seca (gr) 27,41 | 21,20 | 21,56 |26,95
Peso muestra seca (gr) 7,18 6,79 7,32 | 527
Peso agua (gr) 1,66 1,47 1,53 | 1,08
Contenido de humedad (%) 23,12 | 21,65 | 20,90 | 20,49

Fuente: Elaboracion Propia.

Figura 3.2: Limite liquido.

y =-1,331In(x) + 24,967
R?=0,999

24 |
23

23

22

22

21

CONTENIDO DE HUMEDAD

21

20 ¢
1 10 100

NUMERO DE GOLPES

Fuente: Elaboracion Propia.



Tabla 3.2: Resultados obtenidos.

CUADRO DE RESULTADOS
Limite liquido % 20,68
Limite Plastico% 18,01
indice de Plasticidad | 2,67

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.2. Clasificacion de suelos

Tabla 3.3: Ensayo granulométrico.
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DISENO ESTRUCTURAL “CONSTRUCCION CENTRO POLICIAL
INTEGRAL COMUNIDAD DE SAN ANDRES PROVINCIA CERCADO

DEL DEPARTAMENTO DE TJA

ANALISIS DE TAMICES DEL AGREGADO GRUESO

Muestra Total (gr) =7000

Peso retenido acumulado

%que pasa

Tamices Abertura PeS(_)
(mm) Retenido () % del total
4" 101,60 0,00 0,00 0,00 100,00
3" 76,20 1264,00 1264,00 18,06 81,94
21/2" 63,50 524,00 1788,00 25,54 74,46
2" 50,80 1327,00 3115,00 44,50 55,50
0 38,10 617,00 3732,00 53,31 46,69
1" 25,40 263,00 3995,00 57,07 42,93
3/4" 19,05 247,00 4242,00 60,60 39,40
3/8" 9,52 281,00 4523,00 64,61 35,39
N.24 4,75 297,00 4820,00 68,86 31,14
N.° 10 2,00 247,00 5067,00 72,39 27,61
N.° 40 0,425 386,00 5453,00 77,90 22,10
N.° 200 0,075 304,00 5757,00 82,24 17,76

Fuente: Elaboracion Propia.



Figura 3.3: Curva granulométrica.

CURVA GRANULOMETRICA

100
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80
70 §
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2
S 40 E
€30
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0
100,00 10,00 , 0,10 0,01
ABERTURA-TAMICES
Fuente: Elaboracion Propia.
Tabla 3.4: Clasificacion del suelo.
% que pasa
#n° 200 > 50%}
sl NO
: SISTEMA USCS .
Suelo Fino| | Para particulas de tamaiio Suelo Grueso (SG)
l menor a 3" y obras civiles i
l. 0,
Obtener Nomenelatura: /03? que P%Sﬂ
LL-|P G Grava  Gravel S| #n°4 > 50%
S Arena Sand | NO
1 M Limo  Silty - Mo : i
Cartade | |C Arwilla  Clay Arena Grava
Plasticidad 0  Organico Orgaflc | l l
%n°200>12% % n°®200 < 5% | Po #n°200 >12% | |% n® 200 < 5%
¢ Punto sobre | NO
linea A? ST N0 Sl
5| No  |OPtener| | Simbolo Obtener| |Obtener| |Simbolo| |Obtener
l P-LL Doble Cu-Cc| |IP-LL Doble | [Cu-Cc
l I | | I I
CL-CH| |ML-OL| |sc.sm| |sC-SW| |sw-sP| |GC-GM]|GC-GW||Gw-GP
CL-ML| |MH-OH SM- SW GM - GW
SC-SP GC-GP
SM -SP GM- GP

Fuente: Elaboracion Propia.
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Tabla 3.5: Suelo clasificado.

CLASIFICACION DEL SUELO SUCS: GM

DESCRIPCION Gravas limosas: Me_zclas de
grava, arena y limo

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.3.Ensayo de Penetracion Normal (S.P.T.)

3.2.3.1. Correccién del nimero de golpes Nspt
Ngo = N-’G‘—g’-nR = 8,44

(N1)eo = Cp - Ngo = 12

Figura 3.4: Numero de golpes Nspt.

ey Lot suelo Arenas
..................................... Limosas

Ly L P.Esp=16KN/m’
_______ E_.._..._.._..._.. = & = m = s 8 ® =8 =8 3 W s 8 m ®m = s mo®m s 3+ mom o »
IR - ! R
PR I B Ll
SueloGravas - oo N =
....'.-!’.'.‘F’.*‘."i'?'..'i”!‘?.z.‘?'?.d.‘?:::::::::::::::::::::::::::::::':’:.E‘-’.’PT?!‘-‘.’.‘."'.".’!‘.
--GravaArenayLimo ...

Fuente: Elaboracién Propia.

v' Correccion por relacion de energia nu.

Tabla 3.6: Correccion por energia segun el tipo de martillo.

Pais Tipo de martinete  Liberacion del martinete 1y (%)
Japon Toroide Caida libre 78
Toroide Cuerda y polea 67

Estados Unidos  De seguridad Cuerda v polea
| Toroide Cuerda y polea 45 I

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”

, 7° edicion.
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v’ Correccion por longitud de barra ng.

Tabla 3.7: Correccion por longitud de barra.

Longitud
de la barra,
m e
= 10 1.0
6-10 0.95

_ O [
I 0-4 0.75

Fuente: Braja M. Das “fundamentos de ingenieria de cimentaciones”, 7° edicion.

¥" Correccion por efecto de presion de confinamiento.
- Liay Whitman 1986.

= 1,44

£U|Q| _

- Sed y colaboradores 1975.

o
Cy=1-1,25"log (P_) = 1,40 |
a

3.2.4. Angulo de friccion interna
v’ Peck y Hanson y Thourburn.

®1 = 27,1 + 0’3(N60)1 - 0'00054(N60)12 = 30,63
3.2.5.Capacidad ultima por la Teoria de Terzaghi
Quit = ¢cNe +yDsNy + 0,4yBN,,

Para obtener la capacidad de carga Gltima con respecto a falla local de un modo
razonablemente aproximado para fines practicos, Terzaghi corrigid su teoria de un
modo sencillo introduciendo nuevos valores de @, para efectos de calculo:
.2
tan® = §tan(z)1
¢ =21,78
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Figura 3.5: Zapata desplantada en sus suelos arenosos.

oo | . ... ... SueloArenas .
------------------------------------- Limosas
o] it PESpE18KN/m®.
s
_______ P O
DR P B R
o SueloGravas - - Q=T
Limosas,Mezclade---- .- - ... PEsp=18KN!n13
-.Grava Arena-y-LImo - .- .o

Fuente: Elaboracion Propia.
¥ Factores de capacidad de carga.

Para la determinacion de la capacidad admisible se usa un factor de seguridad para

edificaciones corresponde a Fs = 3

_ Juie
Gadm F;

Tabla 3.8: Capacidad admisible.

e Ny C C
1 1 2 3—1[7@; tang apl ap.
Dimensiones |~ (¥%) Ny - Ultima | Admisible
a cos? [} =2,00 - (N, —1)tan®’
(m) Feostas + ) (KN/m?) | (MPa)
2.30 x 2,30 8,08 6,38 536,66 | 0,179

Fuente: Elaboracion Propia.
3.3. Disefio arquitectonico

El plano arquitectonico fue otorgado por la direccion de proyectos de pre inversion a

cargo del Arg. David Medina Y.



56

Figura 3.6: Plano planta baja.
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Fuente: Elaboracién “direccion de proyectos de pre inversion a cargo del Arqg.

David Medina Y.”

Figura 3.7: Plano primera planta.
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Fuente: Elaboracion “direccion de proyectos de pre inversion a cargo del Arg. David
Medina Y.”.
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Figura 3.8: Plano vista frontal.

Fuente: Elaboracion “direccion de proyectos de pre inversion a cargo del Arg. David
Medina Y.”.

Figura 3.9: Plano vista lateral.

Fuente: Elaboracion “direccion de proyectos de pre inversion a cargo del Arg. David
Medina Y.”.



58

Figura 3.10: Plano de corte A-A.

)—. Tanque Elevado

Columna
~oln
/ Muro e=20 cm
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Columna
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I /ﬂata
Fuente Elaboracmn “direccion de proyectos de pre inversién a cargo del Arg. David
Medina Y.”.

Figura 3.11: Plano de corte B-B.

Muro e=20 cm Muro e=20 cm

Muro e=20 cm

l'/////////l///// L / L / I///// |/////////// .

Fuente: Elaboracion “direccion de proyectos de pre inversion a cargo del Arg. David
Medina Y.”.

3.4. Sustentacion de la edificacion

La estructura porticada en el proyecto se idealiza como una formacion de barras unidas
entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y columnas de hormigdn
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas,
ademas de cargas de viento, aplicando métodos matriciales para la obtencién de los

esfuerzos que se generan en los elementos.
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Figura 3.12: Idealizacién de la estructura.

P

A

Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.

3.5. Disefio estructural

3.5.1. Estructura de sustentacion

Todos los elementos deben estar disefiados siguiendo estrictamente el Caodigo
Boliviano del Hormigon Armado (CBH-87).

Tal estructura constara de los siguientes elementos:

» Entrepisos: Se dispondra de losas alivianadas con complementos de poliestileno.

» Vigas estructurales y vigas de arriostramiento: Compuestas por secciones
rectangulares.

» Columnas: Las columnas tendran secciones cuadradas o rectangulares.

» Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas a nivel de fundacién a -2,5 m desde el
nivel del suelo.

3.5.2. Acciones sobre las estructuras

Los valores de las cargas a considerar en la estructura se muestran a continuacion de

manera resumida, el detalle se encuentra en el Anexo B.



» Peso propio
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El peso propio de la estructura el programa CYPECAD por defecto las considera

tomando un peso especifico para los elementos de hormigon armado de 25 KN/m3y

no es necesario realizar el calculo.

» Cargas Muertas.

Figura 3.13: Carga de muro planta baja.
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Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.
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Figura 3.14: Carga muerta y de muro primera planta.
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Figura 3.15: Carga muerta y de muro segunda planta.
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Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.



» Cargas vivas o0 sobrecarga de uso.
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Figura 3.16: Sobrecarga en primera planta.
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Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.

Figura 3.17: Sobrecarga en segunda planta.
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Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.
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3.5.3.Junta de dilatacion
AL = a-L-AT
Datos:
a=1,0 x 10”° por cada grado centigrado.
L=16,50y 16,65 m  Tmax=25,31°C Tmin=9,6 °C  AT=15,71°C
AL = a-L-AT
AL1 = 1,0x1075-1648 - 15,72 = 0,26 cm
AL1 = 1,0x107°- 1665 - 15,72 = 0,26 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 0,52 cm, se tomara una junta de 3 cm

constructivamente debido al espesor de la madera de encofrado de ancho 1.
3.5.4.Losa alivianada

A estas no se les realiza el calculo de la fuerza de pretensado puesto que en nuestro
medio se fabrican dichas viguetas y el proveedor se encarga del dimensionamiento de
las mismas de acuerdo al tipo de estructura.

Sin embargo, se debe respetar las recomendaciones que el fabricante proporciona en la

ficha técnica para el adecuado funcionamiento de las viguetas pretensadas.

Figura 3.18: Vigueta mas solicitada en la losa alivianada.

Fuente: Elaboracion Robot Structural.
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> Dimensionamiento de la altura de la losa.

De acuerdo con la informacion proporcionada por el fabricante se debe determinar la

altura de la losa.
Longitud entre vigas de apoyo = 4,72 m

4720 mm
H=——"

o5 =188,80mm —»> H =200mm

» Altura de losa de compresion.

Con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm. Ni a “a/6”, siendo “a” la distancia

del punto considerado al centro de la pieza.

Entonces: h, =

Se asumira una altura de la carpeta de compresién de: ho = 50 mm.
» Armaduras en losa de compresion (armadura de reparto).
Y cuya area Amin, en mm?/m, cumplira la condicion:

4. 500-hy _ 20000
"7 fye T fa

Amin = 57,50 > 46,00

Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:

A; = 57,50 mm?/m

Se considera un didmetro minimo de las barras de: ® = 6 mm, As = 28,3 mm?.

El nimero de barras necesarias cada metro es:

A; 57,51

N° =
Asps 283

= 3 barras/m

Aspe = 3+ 28,3 mm? = 84,9 mm?*/m
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84,90 > 57,5 Cumple!!!
Se utilizara como armadura de distribucién: 3 ® 6 mm ¢/30 cm.

Figura 3.19: Armadura de Distribucion de la losa Alivianada.

Fuente: Ficha técnica pretensa.

» Viguetas pretensadas.

Para la losa alivianada se utilizara viguetas pretensadas de la marca PRETENSA. Las

caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada son las siguientes:

Figura 3.20: Vigueta Pretensada PRETENSA.

—

Acero

10.50 cm

: =L ‘ : —
i— 10cm—L

Fuente: Catalogo pretensa.

Tabla 3.9: Especificaciones Técnicas Viguetas Pretensadas PRETENSA.

PRODUCTO DIMEbNSIOIr:IES (mrr:) PESO ACERO HORMIGO
a (Kg) | (fy-Mpa) Mpa
Vigueta Variabl
Pretensada 100 | 50 | 105 e 18,75 1800 35

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas PRETENSA.
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Figura 3.21: Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada.

Fuente: Catalogo pretensa.

Tabla 3.10: Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada.

DIMENSIONES
DESCRIPCION REFERENCIA (cm)
Simple
Distancia entre ejes (Paso) A 50
Altura de Complemento D 15
Altura de carpeta de compresion ho 5
Altura paquete estructural H 20

Fuente: Elaboracion propia.

» Complementos aligerantes de Plastoformo.

—
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L C g imos’ 5
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Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.22: Caracteristicas Geométricas del Complemento de Plastoformo.

» Célculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada mas solicita.

Figura 3.23: Disposicién de cargas para mdximo momento positivo.

| CARGAVIVA |

| § |

 CARGA MUERTA.

4]

:

=

|

Fuente: Elaboracion propia.

| CARGA PESO PROPIO ||
L=4,72m
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Figura 3.24: Momento maximo que presenta la vigueta mas solicitada.
C46

(25x25) _ Portico 14

Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.

Se calcular la losa de varios vanos sin considerar la continuidad tedrica, es decir
suponiendo tramos consecutivos simplemente apoyados y debe cubrirse en apoyos 0,25

Mo de tal manera se cree que puede reducirse el momento en el vano a 0,9 Mo.

Figura 3.25: Momentos estaticos en varios tramos.

-0.25Mg, - 0,25 Mg, —0.75Mgs - 0.75Mas —0.25M,,

A N\ A

AN
09Me; /\

09 M =13
w/\/ W\_/

a)

Fuente: Proyecto y Calculo Estructuras de Hormigon (T. Calavera).

M0,90 = 0,9 . MO = 35,60 KN -m
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» Eleccion del tipo de vigueta a utilizar en el proyecto.

Tabla 3.11: Momentos flectores admisible soportados por las viguetas.

|
EJE ENTRE ‘ ESPESORES | PESO | COMPONENTES | VOLUMEN TIPOS DE VIGUETAS SEGUN PRODUCCION ESTAN
VIGUETAS | TIPO DE PROMO |  DELALOSA | HORMIGON HOMENTOS ADMISIBLES
A g I
W !u 10| g RS B Tt T e TS | Tl
40 PB 15/100/34 210 0.071 1,311 | 1,455 | 1835 | 2175 | 2617
50 PB15/100/44 | 15 | 5 | 0 193 200 2,00 0,067 1,050 | 1,165 | 1470 | 1,743 § 1,949

Fuente: Catalogo empresa pretensa.

La de vigueta que se utilizara sera del tipo 6 que resiste un momento flector de 19,10
KN-m por lo que se dispondra de dos viguetas para satisfacer las solicitaciones que

presenta.

» Refuerzo en los apoyos para momentos negativos.

Se debera reforzar la losa con aceros negativos adicionales.
Recubrimiento rg: 20 mm

Canto util d: 200 - 20 — 10-0,5 =175 mm

Figura 3.26: Disposicion de viguetas.

200mm

H=

bw=200 mm

Fuente: Elaboracion propia.
Momento de disefio Mg = 0,25-39,55 KN-m = 9,89 KN-m
v’ Determinacion de momento reducido.

My

= =01
Ha = B @ foa



v’ Determinacion de la cuantia mecanica (ws).
Con ud = 0,100 — ws = 0,106

v' Determinacion de la Armadura (As).

Aq =ws-bw-d-fc—d= 138,11 mm?
fyd

v’ Determinacion del nimero de barras.

As @ 10 mm = 2:78,5 = 157 mm?

Se utilizara: 2@ 10 mm

Figura 3.27: Disposicién de viguetas enlazadas a los apoyos.

_ 20 10
10 cm Forjado  negativos de vigueta
o Ta s — - 0 "ay’
N % =) -: — T = i o
o s \ | o
Iy al -+ \ | =
= — ] @©
. - 5 - o Ig Ii,
o \\‘ \‘\ \I‘
4T \| Complemento
U \ Vigueta

) &ariable

Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.5. Disefio de viga de H°A°

Calculo de la armadura longitudinal positiva para la viga entre columnas C-23 y C-24.

Figura 3.28: Viga mas solicitada.

Fuente: Elaboracion Robot Structural.

Figura 3.29: Alternancia de cargas para maximos momentos positivos y negativos.

Maximo momento flector positivo

L] ] cversssom) | | L everssam L L LI L)
L b ewmaump LS LD L cuzssoum L4 LU L Jenrimom \Hmn

Ll Leesssoumd L [ L) | Jcnmsmsoumd | L LL[ [ ] Jersasom [ L1 L))

Viga analizada

Méaximo momento flector negativo

LLb b ewrsoom L L devenasom L L L]
| \I/\I/CM:iZ.ﬂICNEL\L Lol ) curssam 4L \|/\|/\|£M=12.1?mnn\|u|/m
Ll erossam{ | [ L L] ] Jenessmoun J L L] L Jerosmom | L L)

Viga analizada

Fuente: Elaboracidn propia.
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Figura 3.30: Momento flector de Calculo.
-213.88

-=-206 65 WM+=-63 46 kN*m C24

X=0125m

\—‘— —i_//
| 146.01
Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.

» Longitud de viga.

Longitud (L) = 6,00 m.

» Resistencias caracteristicas de los materiales.

fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.

fyk = 500 MPa Limite elastico caracteristico del acero.

» Coeficientes de minoracién de los materiales y mayoracién de las acciones.
vc = 1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon.

vs = 1,15 Coeficiente de minoracién del acero.

vf=1,60

» Resistencias de célculo de los materiales.

foa = fyLk — 16,67 MPa fya = % = 434,78 MPa
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» Predimensionamiento de vigas.

Figura 3.31: Dimensiones de la viga.

T T
Alturade laviga h = % =500 mm
Base de laviga b,, = 2= 250 mm

2

h d
Recubrimiento geomeétrico (r) = 25 mm
Recubrimiento mecanico (rm) = 42,52 mm +

A Tm

Tm =Ty + Deser + Biong = 42,52 mm FL_|
Canto atil (d): = 457,48 mm Fuente: Elaboracidn propia.

» Verificacion de la armadura longitudinal positiva.
v Momento flector de Calculo: Mg = 146,01 KN-m

v’ Determinacion de momento reducido.

M 167
M by A fed
¥ Determinacion de momento reducido limite (ulim).
Entonces: wlim = 0,319 Valor determinado segun tipo de acero (tabla A1.9 Anexo A).

Como pd < ulim No se necesita armadura de compresion.

¥’ Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con ud = 0,167 — ws = 0,189

¥ Determinacion de la armadura (As).

As=ws-bw-d-fc—d=828,82mm2

fyd

v’ Determinacion de la armadura minima: wy= 0,0028 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural viga.
Ag min = Wg + by, - h = 350 mm?

Armadura adoptada As = 828,82 mm?
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v’ Determinacioén del nimero de barras.
As @20 mm + @16 mm = 2-314 + 1-201 = 829 mm?
Se utilizard&: 2@ 20 mm+1@ 16 mm

» Verificacion de la armadura negativa, lado izquierdo.
v Momento flector de Calculo: Mg = 206,65 KN-m.

Figura 3.32:Canto util de la seccion.

T T

3|

Lo _odg

b |

Fuente: Elaboracion propia.

Altura de laviga h = 500 mm

Recubrimiento geométrico (r) = 25 mm

Recubrimiento mecanico (rm) = 7, = 15 + Qeser + Brong = 49,98 mm
Canto util (d): = 450,02 mm

v’ Determinacién de momento reducido.

Uqg = _Ma = 0,245

by % feq
¥’ Determinacion de momento reducido limite (ulim).
Entonces: plim = 0,319 Valor determinado segln tipo de acero.
Como pd < plim No se necesita armadura de compresion.

v’ Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,245 — s = 0,30

v’ Determinacion de la Armadura (As).
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Ag =wg by, -d ea _ 1289,21 mm?

fya
v' Determinacién de la armadura minima: La cuantia geométrica minima ws = 0,0028.
Ag min = Wg * by, - h = 350 mm?
Armadura adoptada As = 1289,21 mm?.
v’ Determinacion del namero de barras.
As @ 10 mm + @ 20 mm + @ 16 mm = 2.78,5 + 3-314 + 2-201 = 1501,00 mm?
Se utilizard: 2@ 10 mm + 3@ 20 mm + 2@ 16 mm
» Disefio a cortante.

Figura 3.33: Verificacion de la Armadura Transversal: Lado izquierdo.
V,=196.78 KN

V4=175.49 KN

™~

C23 C24

V4,=146.1 GKN—{Q

V,=168.91

Fuente: Elaboracidn propia.
v’ Cortante en el borde del apoyo C23.
V1 =196,78 KN

v El cortante a una distancia [d] de la cara de apoyo V,;; = 175,49 KN.

v Comprobacién de agotamiento por compresion oblicua.
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- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.
Vou =030 foq- b, -d=571,86 KN
V1=196,78 KN < Vu1 = 571,86 KN — comprobacion correcta.

v Comprobacién de agotamiento por traccion en el alma.

- Resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.
fop = 0,1565 - 2/f.q = 0,63 MPa
- Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vew = fop - by - d = 72,37 KN
Vd1 =175,49 KN > Vceu = 72,37 KN — Se necesita armadura transversal.
v’ Contribucién de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vey = Vg — Vo = 103,12 KN

v’ Determinacion de la seccion de la armadura transversal.
- Armadura transversal necesaria por unidad de longitud de viga.

V:su't

Asgp = ———— = 626,11 2
590 =090 - d T mm*/m

v" Determinacién de la separacion de estribos.

- Distribucién de las barras.

_ 2 Ags

S¢ = = 150 mm

As90

Se utilizard: ®8 mm c/15cm

Tabla 3.12: Disefio a cortante lado derecho columna C24.

Disefo por cortante lado derecho C24.
Cortante (KN). 168,91
h (mm). 500,00
Dimensiones. bw (mm). 250,00
d (mm). 457,48
Recubrimiento mecéanico (mm). 42,52
Resistencia de calculo. | fcd (Mpa). 16,67




| fyd (Mpa). 400,00
Cortante de disefio a una distancia d (KN). 146,16
Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua 57186
(KN). Vo = 0,30 feq - by - d l
Resistencia virtual (Mpa). f.,, = 0,1565 - 3/ f.4 0,63
Contribucion del hormigén (KN). V., = fz, - by, - d 72,37
Contribucion de la armadura transversal del alma a la 73.79
resistencia a esfuerzo cortante (KN). Vg, = Vg1 — Voy ’
Determinacion de la seccion de la armadura transversal
2 _ Vsu't 448,03
Armadura minima (mm?). Agpin = % 208,38
yd
Determinacion de la separacion de estribos (mm).
_ 2-Ags 223,43
St =~
S90
Disponer. ¢8c/20cm
Fuente: Elaboracién propia.
v Armadura minima a disponer.
0,02-b,, -t-
Agin = wt Jea _ 208,38 mm?
fyd
A
sp = —28 = 482,88 mm
Asmin
st =0,85-d = 388,45 mm
s¢ = 300 mm
Disponer armadura a cada 300 mm en la zona de armado minimo.
v’ Cortante que resiste la seccion de la viga.
09-d- -2-A
V =01565-%fq b, -d + ya %8 — 127,55 KN

S
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El valor del cortante de 127,55 KN de ubica a 1,40 m de la columna C23 a esta distancia

se la debe sumar h/2 de la seccion total siendo igual a 1,65 m a partir de esta empieza

la zona de armado minimo con @8 mm ¢/30 cm.
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Figura 3.34: Zona de armado minimo en la viga analizada.

V=196.78 KN

V,=175.49 KN

127.55 KN

L

3m

ZONA DE ARMADO MINIMO

/2 1,1m

0.,85m

C23 [0
e i C24
1,65m /
ZONA DE ARMADO MINIMO
d
127.55
V,,=146.16 KN 7
V,=168.91

| 1,65m | 3m I 1,1m |

Fuente: Elaboracion propia.

» Verificacion en estados limites de servicio (ELS).

v Verificacion del Estado Limite de Fisuracion.

Datos generales:

h =500 mm Altura de la viga.

bw =250 mm Base de la viga.

r =25 mm Recubrimiento de la armadura. © estribo = 8 mm Diametro del estribo.

d = 457,48 mm Canto (til.

L =6,00 m Luz de la viga.

Es = 210000 MPa Mobdulo de deformacion del acero.

Tabla 3.13:Mé&xima abertura caracteristica aceptable de fisura.

Condiciones del Sensibilidad de la armadura a la corrosion.
ambiente. Muy Sensible. Poco Sensible.
No severas. <w2(0,2) <ws3(0,4)
Moderadamente severas. <w1(0,1) <w2(0,2)
Severas. <w1(0,1) <wz 0 <w1

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.
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Que para el presente proyecto se tomara un valor de: w,,,, = 0,4 mm

Para efectuar la verificacion a figuracion en elemento sometido a tensiones normales

CBH-87 nos permite utilizar la formula simplificada de Ferry Borges:

4] 7,5
<1,5 T+ 0,04 - —) : (fy—d— —) 1076 < Wiy
) \vy »p

0,24 mm < 0,4 mm

v Verificacién del Estado limite de deformacion.
- Momento flector en estado de servicio.
Mgs = 91,29 KN - m
- Modulo de deformacion longitudinal del hormigon.

E. = 8500 - }/f. +8 = 27500 MPa

- Relacién modular.

Es=210000 MPa n=-=>="7,64

- Resistencia a traccion del hormigon.

for = 0,21 3/f62k = 1,80 MPa

- Determinacion de la fibra neutra de la seccion homogeneizada.

Figura 3.35: Fibra neutra seccién homogeneizada.
rﬂ :Eﬂ1=38,00 mm

y

500 mm
457,48 mm

h
d

peed - ...
bw=250 mm

Fuente: Elaboracion Propia.




. h2 "
b B 1) A (= dp) + (= D) - A5 - dy

= - = 257,00 mm
Y by h+ (-1 A+ n—1) Ay

- Inercia sin fisurar.

bw'y3 hZ 2 )
===+ by h) =5 +O=D A ([@d=y)*+0=1) A (= dy)

I, = 2881392907,41 mm*
- Momento fisurado.

1
Mf=M:21,29KN-m
h—y

- Determinacién de la fibra neutra de la seccion fisurada.

Figura 3.36: Fibra neutra de la seccion fisurada.

500 mm
457,48 mm

h
d

-
.
o

®
=

,=42,52 mm

bw=250 mm

Fuente: Elaboracion Propia.
by, * y¢* .
WTf+(n—1)-A5 -(yf—dl)—AS-n-(d—yf) =0
Vr = 126,57 mm

- Inercia fisurada.
bw . yf3 "
I =T+ (n—1)-As -y —dy) 2 +n-As-(d—yp)?

I; = 870368374,37 mm*

79
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- Inercia equivalente.

3
° 7 \M, M) ) 7

I, =918007707,27 mm* < I,

v’ Flecha instantanea.

a= — obtenida de la figura 23,18 H°A° Jimenes Montoya

0,16

M,, = 5839 KN -m — Momento por peso permanente

L =6,00m - Longitud de viga

Mpp L2

E. -1,

fint =a- = fint = 5,25 mm

- Flecha diferida.
faif = B - fine = 9,82 mm

La formula simplificada para obtener coeficiente de .

£
1+50p"

- B =187 p' = % - p =0,0014

B =
- Flecha total.

frotar = fint + fair = 15,07 mm

- Flecha admisible.
fadm 250 )

- Cumpliéndose.

frotar = 15,07 mm < fuqm = 24,00 mm  Cumple
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Tabla 3.14: Variacion de calculo manual vs calculo de programa.

Elemento Manual | Programa | Variacion Disposicién
Viga. (mm?) | (mm?). (%) P '

Momento positivo. 828,82 | 828,00 0,10 2020 mm+1216 mm
Momento 210 mm+3@20 mm
negativo(C23). 128921 | 125600 | 2,58 +20316 mm
Momento 441,90 | 45800 | 352 | 20910 mm+3@12 mm
negativo(C24).
Cortante (C23). 626,11 | 628,00 0,30 @8 mm c/15 cm
Cortante (C24). 448,03 | 457,00 1,96 @8 mm ¢/20 cm

Fuente: Elaboracion propia.
v Disposicién de armaduras.

Figura 3.37: Disposicion de armadura.

613
2016 L=240 2%capa ¥
—120— ¥
3@20 =420 3912 L=165 |
215 2010 L=640 '
L1
i ™
[ HilNERERERERRLEE
m T
gué 2020 L=680 n S
130 43— 1016 L=395 :
: Bx1e@8
10x1e@8c/15_:  11x1e@8c/15 10x1e@8¢/30 c/20
150 1313 165 300 110 25
3@20mm
- N 2@10mm
2@16mm |
h=500mm + @8mm
2@20mm
1@16mm /

tw=250mm

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.



3.5.6. Disefio de columna

Figura 3.38: Columna mas solicitada (C35).

i)
=
e
' |57 \’,b“ﬂ"“@«
L=6,00 m Ll
V, (20740 V, (20*40) |j
o [=4,25m
NaZas ® 4 (e
o
\F e
.
n
(-
-

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.
» Resistencias caracteristicas de los materiales.
fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.
fyk = 500 MPa Limite elastico caracteristico del acero.
» Coeficientes de minoracion de los materiales y mayoracion de las acciones.
vc = 1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon.
vs = 1,15 Coeficiente de minoracion del acero.
yf=1,60

> Esfuerzos de disefio.

Axil de célculo. Nd =984,99 KN
Momento de calculo en direccion X. Mdx =-1,00 KN-m
Momento de célculo en direccion y. Mdy = 6,13 KN-m

Recubrimiento geomeétrico. rg =25 mm
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Figura 3.39: Esfuerzos de disefio en la columna analizada.

Tercer nivel

Segundo nivel

Pimer nivel

Planta baja

Cimentacién

W (kN-m)

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.

» Resistencias calculo de los materiales.

faa='E=1667MPa  f,q=2%=43478 MPa

» Predimensionamiento de columna.

N,
A, = =% =59097,60 mm?
fcd

h = b = 250 mm (seccién minima por norma).
» Determinacion del coeficiente de pandeo o grado de empotramiento: YAy YB.

El

Z (T) de todos los pilares

> (%) de todos las vigas

w,, =1,30 ¥,, = 1,01

Y, = ; (igual para Wg)
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Tabla 3.15: Geometria de los elementos que concurren a la columna.

: b h
Elemento. Longitud(cm). )| el I (cm?%)
Columna Analizada. 250 25 | 25 |32552,08
Columna 2. 310 25 25 |[32552,08
Viga 1. 600 20 | 30 [45000,00
Viga 2. 425 20 | 30 [45000,00
Viga 3. 325 20 | 30 [45000,00
Viga 4. 472 20 | 30 [45000,00

Fuente: Elaboracidn propia.
» Determinacion de longitud de pandeo.

Como norma general, los edificios de menos de 8 plantas, de altura menor al doble de
su menor longitud, en los que la esbeltez de las vigas (luz/canto) no superen 20 y exista
tabiqueria y cerramiento de fabrica unidos a los elementos de la estructura, pueden
considerarse intraslacionales.

Figura 3.40: Monograma para estructuras intraslacionales.

(LT 1=

000~
o [« -F-1=1

TTTTT OV

(=]
w

T
o
(']

@) Porticos intraslacionales a) Porticos intraslacionales

Fuente: Jiménez Montoya edicion 14.



_0,64‘+1,4‘(WA+W3)+3"IIA"PB
T8 +2 W+ V) +3- W, ¥,

a, = 0,63 ay = 0,62
v Por lo tanto, la longitud de pandeo lo.
lpb=a,-1=159m lo=a,-1=156m
v’ La esheltez mecanica.

l l
Ay ==-> 1, = 21,96 Ay = —==- 1, = 21,55
v’ Esbeltez geométrica.

A= %" =634 A= %" = 6,22 Se trata de una columna corta.

> Excentricidad de Primer Orden.

ex = 1% = 1,02 mm ey =2 = 6,22 mm
d d
> Excentricidad accidental.
eOZea=2—};220mm e, = 20mm

» Momento de célculo por excentricidad minima.
My, = 1,00 KN - m
Mgy =Ny - e, =2583KN-m
» La capacidad mecanica del hormigén U.
U,= f.q A, = 989,58 KN

» El esfuerzo reducido sera.

_ & _ _ Ng-ey _ __ Ngey _
v=1=100 g, ="E2=0,10 e = 2 = 0,004
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Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con areas

de armaduras iguales en una de sus caras.
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Figura 3.41: Abaco para flexion esviada.

058 040 0,30 0,20 0.]0 _IJ i) 0,20 030 040 050
My A R R <
d{ 3 ACEROB400S | | . ..
D40 [ - /o ok
~| iyk:mMmm’ | o ) Liod i
a AN A W Asacb e ) eyl
030 | . {030
ldf A Ag = A ~ G 7 1v=02)
o by SxNrerman ik
o b=t 40 e o
| B X
/
ol Hy
H Bl
s 3 B
o AN e
gl ST EE !
. y 3 V=04
RRTIPER N q .,
“0: . '.: TN o LT N u"o
L/ ol (0] N,
050 He o o . - . : ; e 180

00 030 020 00 [} 0D 020 03 040
Fuente: Jiménez Montoya edicion 14.
v =1,00 o=0,44
» La armadura necesaria.

M = 1054,17 mm?2
fyd

» Determinacion de la armadura Minima (As min): w,= 0,005 (tabla A1.10 Anexo A),

As =

de acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural columna.
Ag min = Ws - a - b, = 312,50 mm?
Armadura adoptada As = 1054,17 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
A; = 4-201 mm? + 4 - 113 mm? = 1256 mm?

Se utilizard: 4 ® 16mm+4 ® 12mm
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» Comprobacién por perdida de brazo mecanico.

As - fyq - brazo mec.de calculo < A; - f,qnecesario - brazo mec.real

Figura 3.42: Reduccion de brazo mecanico.
f=

. 250 mm | &
__| s
® ©
g
= ® [
&
® o' @

Fuente: Elaboracién propia.

v’ Resultante del brazo mecénico de calculo:v2002 + 2002 = 282,84 mm
v Resultante del brazo mecénico real:/ 173,442 + 173,442 = 245,28 mm

As - fyq - brazo mec. de calculo = 64,82 KN -m
A - fyqnecesario - brazo mec.real = 66,97 KN - m

Se puede evidenciar que, aunque hay perdida de brazo mecénico la armadura que se

dispone logra cubrir las solicitaciones que se requiere.

> Verificacion de la armadura transversal.

v’ Cortante en la columna.
Vd= 10,31 KN

v Comprobacién de agotamiento por compresién oblicua.

- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.
Vou =030 foq- by, -d=231250KN
Vd = 10,31 KN < Vu1 = 312,50 KN — comprobacion correcta.

v Comprobacién de agotamiento por traccion en el alma.

- Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante.



Vou = 0,156 - 3/foq - by - d = 40,36 KN
Vd= 10,31 KN < Vcu = 40,36 KN — no necesita armadura transversal.

v El didametro del estribo sera.

1
d)Estribo > {4 ¢de la armadura longitudinal = 4 mm

6 mm

- Segun la segunda opcion: @ > 6 mm

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

< { bo ; h (el de menor dimension)
5= 120 (de la armadura longitudinal diametro minimo)

- Segun la primera opcion: s <200 mm

- Segun la segunda opcion: s < 12 - 12 = 150 mm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera: Se utilizaran: ® 6mm c/15 cm

Figura 3.43: Disposicién de armadura en la columna.

@6c/15 cm

A\ Y

\ AN
2(Zi12mmj
@12mm
oztemm || S —212mm
N
>X
\ @16mm
@g16mm

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.7. Disefio de escalera

Figura 3.44: Geometria de escalera.

h 3,00 g B
H o~
m Tramo2 —
- = —
af 7
ml .~
@ S 0 Ny
ale 4 HDescanso I~ w
- | [e2)
ale — S
AR H- . 3
6le u > Tramo 1
| i N = (\\\\. 1
(‘_E' (.y‘ o= \‘)’-’0- L
ole %’ m 0@-..\\_‘
BB - S, Yo
] ™ L
Loy T o
y3

Y 150m  2,50m |_

«150

Fuente: Elaboracion propia.
H = 3,60 m Altura de Entrepiso.
H: = 0,28 m Huella.
C = 0,18 m Contra Huella.
0 = 32°44° 6. 8° Angulo de Inclinacion.
Lc =4,00 m Luz de Célculo.

» Espesor de losa h.

h = 30" 150 mm
> Cargas en la rampa.
- Peso de losa Qlosa = Yueao - h = 3,75 KN /m?
- peso peldafios dpeldaiio = YHoa° * C.zHl '% = 1,81 KN/m?
- Peso acabado gem = 1,70 KN /m?

- Pesocargasviva g, = 4,00 KN/m?

» Carga en el descanso.
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- Peso de losa qpp = h - yyose = 3,75 KN/m?
- Peso cargas muerta Gcm = 1,70 KN /m?
- Peso cargas viva qcy = 4,00 KN/m?

Figura 3.45: Consideracion de cargas para la escalera.

7,26 KN/m?

4,00 KN/m?

5.45 KN/m?
4,00 KN/m?

7,26 KNim?

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.16: Esfuerzos generados en la escalera analizada KN-m.

Combinaciones
. binacis f Posiciones

ST oz EE e 0.000 m | 0.749 m | 1.499 m | 2.248 m | 2.997 m | 3.746 m |4.496 m
A-A |PP+CM N 19.792 | 15.318 | 12.065 9.254 3.930 0.712 -0.002
M -0.596 -8.097 |-12.414 | -13.166 | -9.418 -6.178 -0.390

v 10.522 7.976 2.765 -1.347 -4.328 -6.155 | -10.572

1.6-PP+1.6-CM N 31.668 | 24.509 | 19.304 | 14.807 6.288 1.139 -0.004

M -0.954 | -12.955 | -19.863 | -21.066 |-15.069 | -9.885 -0.624

v 16.835 | 12.761 4.423 -2.155 -6.925 -9.849 | -16.915

PP+CM+1.6-Qa N 36.581 | 28.902 | 23.326 | 18.412 8.447 1.487 -0.008

M -1.026 | -14.013 | -21.564 | -23.016 |-16.530 | -11.512 | -0.753

v 18.167 13.854 4.916 -2.083 -5.913 | -10.815 | -20.366

1.6-PP+1.6-CM+1.6-Qa N 48.456 | 38.093 | 30.566 [ 23.964 | 10.805 1.914 -0.009

M -1.384 | -18.872 | -29.013 [ -30.915 —22.181' -15.219 | -0.987

v 24.480 18.639 6.574 -2, -8. -14.508 | -26.709

Combinadiones
.. bi .. f Posiciones

Seccion Combinacion Bsfuerzos o 00 m [0.749 m [ 1,499 m | 2.248 m [ 2.097 m | 3.746 m [4.496 m
C-C PP+CM N 0.032 -0.600 -3.214 -8.341 |-11.981 | -15.263 | -19.765
M -0.394 -6.236 -9.769 | -13.082 |-12.493 | -8.199 -0.601

A -10.641 | -6.353 -5.311 -1.502 2.619 7.895 10.512

1.6-PP+1.6-CM N 0.051 -0.960 -5.143 | -13.345 | -19.169 | -24.421 | -31.624

M -0.630 -0.977 |-15.631 | -20.932 | -19.989 | -13.118 | -0.962

Y -17.026 | -10.165 | -8.497 -2.403 4.190 12.631 | 16.819

PP+CM+1.6-Qa N 0.065 -1.290 -6.641 | -16.945 | -23.182 | -28.794 | -36.518

M -0.762 | -11.645 | -17.361 | -22.845 | -21.676 | -14.176 | -1.034

Y -20.527 | -11.254 | -8.079 -2.327 4.641 13.695 | 18.134

1.6-PP+1.6-CM+1.6:Qa N 0.084 -1.650 -8.509 il | -37.952 | -48.377

M -0.998 | -15.387 |(-23.223 §-30.695 | -29.171f( -19.095 | -1.395

v -26.911 | -15.066 | -11.265 | -3.228 6.213 18.432 | 24.442

Fuente: Elaboracién Cypecad 2019.



Figura 3.46: Momentos flectores maximos positivo en la escalera (KN-m).

A-a10 |

23,22 KN-m

Fuente: Elaboracion Robot Structural.

» Determinacion de la armadura negativa en direccion A-A.
M, = 3092KN -m

Figura 3.47: Canto util de la seccion escalera.

RE)

Fuente: Elaboracién propia.
Altura de escaleta h = 150 mm
Ancho by = 1000 mm
Recubrimiento (rg) = 25 mm

Recubrimiento (rm) = 30 mm

4}
rmzrg—i—%:BOmm

Canto atil (d): 150 - 25 -10-0,5 =120 mm
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v’ Determinacién del momento reducido (pg).

by - d? - feq

Determinacion de la cuantia mecénica: Se obtiene (ws) de (tabla A1.3 Anexo A)

Uy = 0,129

Con pg = 0,129 se obtiene una cuantia geométrica de » wg = 0,139
v’ Determinacion de la Armadura (As).

As=ws-bw-d-jj:c—d=641,00mm2

yd

v’ Determinacién de la Armadura minima (Asmin): wg= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A),

de acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
A min = Ws * by, - h = 225 mm?
Armadura adoptada As = 641,00 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
As @10mm = 9- 78,50 mm? = 706,50 mm?
Se utilizard @10 mm c/10 cm
» Determinacion de la armadura negativa.

Se célculo los momentos positivos como si estuviera simplemente apoyado y para
momentos negativos se tomara el 0,25-M como se indica en el libro Proyecto y Célculo

de Estructuras de Hormigdn tomo 1l de J. Calavera.

Tabla 3.17: Célculo de la armadura en la escalera para momento negativo.

Calculo de la armadura a disponer en la escalera por metro
de ancho.
Momento (KN-m). 7,73
h (mm). 150,00
Dimensiones. d (mm). 120,00
bw (mm). 1000,00
Rec. Geométrico (mm). 25,00




Rec. Mecanico (mm). 30,00
foo (Mpa). foq = L 16,67
Resistencia de célculo. o
fyd (Mpa) fyd - VL 434,78
. _ Mg
Momento reducido. ug = o T 0,032
Cuantia mecanica. 0,033
Armadura (mm?). A; = ws - by, - d - ]’:ﬂ 152,45
yd
Armadura minima (mm?). 4 ,,;, = ws - by, - h | 225,00
Disposicion de armadura. @8c/20

Fuente: Elaboracion propia.

» Comprobacion de la armadura por momento torsor en la viga de apoyo.

Momento méaximo torsor de disefo Tg=2,06 KN-m
Canto de la seccion t =300 mm
Ancho de célculo bw =200 mm

Figura 3.48: Momento torsor en viga de apoyo.

Fuente: Elaboraciéon Sap2000.
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Figura 3.49: Disposicion de armado en la viga de apoyo de escalera.

‘la' 343 ‘Ci’

2010 2010 |

- L=100 L=100
N$§ 2010 L=358 ;IN
& |

1 1

TTTTTTTTTTTTITToTo TR

K< X
Qi 2012 1.=378 135

‘ 2310 L=338

i 23x1e@6c/13 i

25 293 25

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.
v' Determinacion de los parametros del area efectiva.

Figura 3.50: Parametros efectivos de la seccién analizada.
A _-he A=bt

T T | ~u=2-(bw+t)
[
L
e [
| R AR AR R |
[T (| ue=2-(bu-he)+2-(t-he)
L
NI
_
b bw
Fuente: Elaboracion propia.
A b, -t

he ==

=— > .
w2 byt C

h, =60mm > 73,18 mm

h, = 73,18 mm
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A, = (b, — h,) - (t — h,) = 33600,00 mm
u, =2-(by, —hy,)+2-(t—h,) =760,00mm
v Momento torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigon.
Donde:
fea = 16,67 MPa
Ty1 = 036" foq - A - he
T,1 = 12,10 KN -m
Ty 2Tq
12,100KN -m = 2,06 KN - m
v Momento torsor resistido por las armaduras transversales.

A = 33600,00 mm?

At= 28,3 mm?
f,a = 400 MPa
St =130 mm
Ta=2,06 KN-m
2-A,- A
Ty, = S—tfyd 2Tqg

T, =585KN-m
Ty, 2Ty
585KN-m>=2,06KN-m
v Momento torsor resistido por las armaduras longitudinales.
A¢ = 33600,00 mm?
A= 697,00 mm?

f,a = 400 MPa
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Ue = 760,00 mm
Tq=2,06 KN-m

2.4,
Tyz = A fya = Tq

e

Ty = 22,68 KN - m
Tys =Ty

24,65KN -m = 2,06 KN -m

Tabla 3.18: Variacion de calculo manual vs calculo de programa.

Elemento Manual | Programa | Variacion Disposicion.
Escalera. (mm?). (mm?). (%).
Momento positivo. | 641,00 655,79 2,26 @10 mm ¢/10cm

Fuente: Elaboracion propia.
» Disposicion de armaduras.
Se uniformizara en toda la armadura longitudinal con armadura de @10 c/10cm.

Figura 3.51: Disposicion de armadura en escalera.

Seccion A-A
252 150

¥ 1 ¥
@8c/20 T’

@10(:!1

@8c/20

180

Muro de fabrica

wsou

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.



3.5.8. Disefio de cimentacion

Se realiza la verificacion de la zapata aislada que se encuentra en la columna C35.

Datos de la zapata aislada:
N = 625,10 KN; V, = 3,93 KN; V}, = =7,19 KN

M,y =522KN -m; M,; =—-876KN-m

97

a, = 0,25m; b, = 0,25m; qugm = 0,179 Mpa; r(recubrimiento.) = 70mm

Figura 3.52: Momentos actuantes en la zapata.

N

"M,

W | [,
Y,

| A |

Fuente: Elaboracion propia.
> Resistencias minoradas de los materiales.

_ fok _ _ Tyk _
fea =75 =16,67MPa  fyq == 43478 MPa

> Dimensionamiento manual.

v El peso propio de la zapata, igual al 10 % de la carga N.
P,=01-N=6251KN
v El peso del relleno.

Po=y,-A-B-Hy—y,-a, b,-H - B.=40,00A4%— 2,50

Para estimar las dimensiones A y B de la zapata, encontramos el area minima:
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N+E+PB 6-M, 6-M,
Qaam =g Tp a2 T 1 B2

A=B=230m
» Célculo del canto de la zapata.

Donde:

a0y bo= 0,25 m (columna).
Ay B =2,30 m (zapata).

Figura 3.53: Geometria de la zapata.

ao=0,25m
<>

V =1,03m

H=10,45m|

A=230m

A

v

Fuente: Elaboracion propia.
Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con las siguientes formulas:

h=2"%_ 45
= 2 =0,45m

Por la relacién entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo), pueden

ser rigidas o flexibles v > 2 - h.

1,03m > 0,90 m Se trata de una zapata flexible



» Fuerzas actuantes corregidas.
P.P.,apata = Vue " Volumen = 25 KN /m? (0,45 m - 2,30m - 2,30m)
P.P.japata= 59,51 KN
My=M, +V,-h=700KN-m
M, =My, +V,-h=12,00 KN -m
P. = 40,00 A> — 2,50 - P. = 209,10 KN
» Verificacion del esfuerzo maximo.

Gaam = 0,179 MPa

N+P,+P 6-M, 6'My
Amax = ) +B~A2+A-BZ=0'178MPCL

Oadm > Omax ok

N+P,+P 6-M, 6'My
Amin = 1B _B'AZ_A-BZ=O'16OMPa

Qadam > Qmax ok!

» Los esfuerzos en la zapata serén los siguientes.

Figura 3.54: Esfuerzos que presenta la zapata.

'/' \/
,l'MV:2,17 KNm/\
2 /

Fuente: Elaboracion propia.



100

Los esfuerzos maximos para disefio de la armadura se presentan para la combinacion

sin la accién del viento.

Nr  6-(My+Vy-h) 6-(M,+V,-h)

=t 22— = 0,166 MPa
a =A1Y;—6'(1\2‘_;?'}1)—6'(1\22?%) — 0,166 MPa
a3 =A1\‘[;+6'(Ag_:gx'h)+6.(ﬂg;?.h):0,169MPa
614=Ay;+6'(]\g‘.;¥"h)—6'(ﬂ2y;?'h)=0,170MPa

» Calculo de la armadura.

Figura 3.55: Disefio a flexion referidas a la seccion S1-S1.

Fuente: Elaboracion propia.

Longitudes de empotramiento en direccion Ay B.

A—a
= > >4+015-a, » 1, =1,063m
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» Determinacion del célculo de armadura en el lado A.
v Valor de la tension del terreno bajo la seccién de referencia.

q; = 0,169 MPa q, = 0,170MPa

Os1 = Q3+ <q4 AT I (A- lA)) = 0,169 MPa

v Obtencion del Momento en la seccion de referencia (M s1).

Momento debido a las reacciones del terreno bajo la zapata.

lAz (qa— 051)
Mior = B - | 051 - - + =

2 2
. z <§-IA) =220,12KN -m

Momento debido al peso de la zapata.

l
MZ=yH-h-B-lA-<EA)=—14,611(N-m

Momento debido al peso del terreno que gravita sobre la zapata.

v
M,=ys-(H) v- (0,15 - a, +E) = —51,87 KN -m

Momento en la seccion de referencia.
Mg, = Mo, + M, + M, = 153,65 KN - m
v Momento de célculo en la seccion de referencia.
My =7y My, = 24584 KN -m
v’ Recubrimiento mecanico en la zapata.

Figura 3.56: Canto Util de la seccion zapata.

Fuente: Elaboracion propia.




102

Altura de zapata h = 450 mm
Base de la zapata B = 2300 mm
Recubrimiento (rg) = 70 mm

Recubrimiento (rm) = 88 mm

Q)trans

Tm =15+ Diong + = 88 mm

Canto atil (d): 450 -70-12-12-0,5 = 362 mm
v Momento reducido de célculo en A.

__Ma 049
“Tbd fg
w=p-(1+pu) =0,051
v' Célculo de la armadura necesaria de la zapata.

A= w- by, d]]:C—d = 1630,00 mm?

yd

v’ Célculo de la armadura minima (Asmin): w,= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
Agmin = ws * by, - h = 1553,00 mm?
Armadura adoptada As = 1630,00 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
As @ 12 mm = 15113 = 1695,00 mm?
v’ Espaciamiento entre armaduras.

B — N°de barras -9 —2-r 150
= -_ =
5 N°de barras — 1 5 mm

15 barras de @ 12 mm c/ 15 cm.
» Determinacion del calculo de armadura en el lado B.

v Valor de la tensién del terreno bajo la seccién de referencia.
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qs = 0,170 MPa q, = 0,166 MPa

Os1 = (> + <q4 ; 12 : (B - lB)) = 0,168 MPa

v" Obtencion del Momento en la seccién de referencia (M s1).

Momento debido a las reacciones del terreno bajo la zapata.

lg (q4— 051)
Mior = A~ | 051 o+

(2 lz> = 219,51 KN
2 2 B - ) m

3

Momento debido al peso de la zapata.

l
MzzyH-h-A-lL-(?A)=—14,61KN-m

Momento debido al peso del terreno que gravita sobre la zapata.

v
Mr=yS~H1~v-(0,15~b0+—

2) = 51,87 KN -m

Momento caracteristico en la seccién de referencia.

Mgy = My, + M, + M, = 153,04 KN - m
v Momento de calculo en la seccion de referencia.
My =y My =24486 KN -m
¥v"Momento reducido de calculo en B.

M 0,046
#:—: y
bw 'dz 'fcd

w=u(l+u) =0,048
v’ Célculo de la armadura necesaria de la zapata.

A = w-bw-d-@=1568,00mm2

fyd

v’ Célculo de la armadura minima): w,= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de acuerdo al

tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.



As = Wpmin * by - h = 1553,00 mm?

Armadura adoptada As = 1568,00 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
As @ 12 mm = 15-113 = 1695,00 mm?

v’ Espaciamiento entre armaduras.

_a—N°debarras-Q)—2-r

S =

N°de barras — 1

14 barras de @ 12 mm c/ 15 cm.

v’ Verificacion a cortante.

Figura 3.57: Comprobacion del cortante referidas a la seccion S2-S2.

H

A

{11}

T

S,

Fuente: Elaboracion propia.

- s =150mm
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Longitud Ig.

A—a
Ip = 5 2—d - 1z =0,651m

- Esfuerzo en la referencia S».

qs —(q3
A

Os2 = Q3 + ( (A - lB)) = 0,169 MPa

- Cortante debido a las reacciones del terreno bajo la zapata.
lp
Vier = 052 * lg - B + (q4 — 052) (? : B) = 253,87 KN

- Cortante debido al peso del terreno que gravita sobre la zapata.
V. =v,-(g) - B-(H) =5989KN
- Cortante debido al peso de la zapata.
V,=yy-(z)-B-h=1684KN
- Cortante caracteristico en la seccion de referencia.
Voy = Vier — V. =V, = 177,14 KN
- Cortante de célculo en la seccion de referencia.
Vy=y-Vs, = 28342 KN
Va<2:by-dy- foo
283,42 KN < 298,72 KN
v" Comprobacion a punzonamiento.

A=230m
B=2,30 m
a=b=0,25m

o =0,170 MPa

2 f-2-(@a+d)+(B+d)-d>V,
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o-(B-A—(a+d)-(b+d))
2-(a+d)+B+d)-d

2 fop >

Figura 3.58: Comprobacion a punzonamiento en la zapata.

|
|
|
i b L

Fuente: Elaboracion propia.

o-(B-A—(a+d) - (b+d))
2-(a+d)+Bb+d)-d

20,156 - \/fog >

1,29 MPa > 1,27 MPa
v Comprobacién a la adherencia.

El cortante mayorado a tomar en cuenta sera a la referida en la seccion Si1-S; de la
figura 3.43 siendo Vg4 = 468,00 kN.

Va

T, =—"7T—"2<xXT7
b 09-d-n-u ba

Tpa = 0,443/ f% = 2,87 MPa

2,54 MPa < 2,87 MPa



v’ Resumen de armaduras.

Tabla 3.19: Variacion de calculo manual vs calculo de programa.

Elemento Manual | Programa | Variacion | Disposicion.
Zapata (mm?) (mm?). (%)
Direccion X. 1630,00 1624,00 0,37 15@12c/15
Direccion Y. 1568,00 1554,00 0,90 15@12c/15
Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.59: Armaduras a disponer.
f 115 I 15 f f 115 I 115 f
!
| | | | 3
e 15@12c/15 L=249 | | 15812015 L=243 =
=] ]
& ]

} 230 |

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.



108

3.5.9. Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.5.9.1. Especificaciones técnicas

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

cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto, (ver Anexo D).
3.5.9.2. CoOmputos metricos

Los cémputos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volumenes y pzas. En el Anexo E, se indica a detalle el desarrollo de

la medicion.
3.5.9.3. Precios unitarios

El analisis de precios unitarios se realiz6 para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en
cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra, herramientas menores el
5% de la mano de obra, IVA 14,94%; gastos generales 8%, impuestos 3,09% vy

utilidades el 8%. En el Anexo F se indica el analisis de todos los precios unitarios.
3.5.9.4. Presupuesto de la obra

El presupuesto para la materializacion de los items descritos en la tabla 3.20 es de
3.108.977,38 Bs.



Tabla 3.20: Presupuesto general de la obra.

Presupuesto por items y General de la Obra
(En Bolivianos).

Proyecto: Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.

< ., . Precio . . Parcial
Item Descripcion. Und | Cantidad. Unitario. Precio Unitario (literal). (BS).
., Ocho Mil Ochocientos
1 |Instalacién de Faenas. glb 1,00 | 8.804,60 Cuatro 60/100 8.804,60
, |Replanteoy trazado de m2 | 660,00| 566 |Cinco66/100 3.732,58
superficie.
3 | Excavacion con md | 344,39| 2534 |Veinticinco 34/100 8.727.82
Retroexcavadora.
4 |Rellenoy Compactadocon | s | 39699| 9476 |Noventa Y Cuatro 76/100 31.922,73
Magquinaria.
Tres Mil Trescientos Sesenta
OAO - 3
5 | Zapatas de H°A° (H-25). m 48,16 | 3.366,41 Y Seis 41/100 162.121,85
Viga de Arriostre de H°A° 5 Tres Mil Setecientos
6 (H-25). m 20,54 | 3.727,07 Veintisiete 07/100 76.550,97
Cuatro Mil Novecientos
OAO - 3
7 | Columnas de H°A® (H-25). m 31,13 | 4.968,68 Sesenta Y Ocho 68/100 154.681,30
) Cuatro Mil Ochocientos
OAO - 3
8 | Vigas de H°A° (H-25). m 60,31 | 4.826,43 Veintiséis 43/100 291.097,41
Cuatro Mil Quinientos
OAO - 3
9 | Escalera de H°A° (H-25). m 8,40 | 4.522,07 Veintidés 07/100 37.3985,37
10 |Losa Alivianada (h=20cm). m2 | 1.188,48| 390,81 |Trescientos Noventa 81/100 464.472,00




- o : Precio : L Parcial
Item Descripcion. Und | Cantidad. Unitario. Precio Unitario (literal). (Bs).
Muros de Ceramico 18 cm ) Doscientos Sesenta Y Cuatro
11 (6H). m 608,80 | 264,74 74/100 161.174,70
Muros de Ceramico 12 cm ) Ciento Ochenta Y Tres
12 (6H). m 1.122,84| 183,48 48/100 206.021,35
Muro Tanque Elevado H°A° 2 Cuatro Mil Novecientos
B3 | (H-25). m 235 492581 |\einticinco 87/100 11.575,79
Cuatro Mil Cuatrocientos
OAO - 3
14 | Losa llena de H°A° (H-25). m 1,20| 4.444,03 Cuarenta Y Cuatro 03/100 5.332,84
15 | Revoque Exterior. me | 990,72| 231,84 SDL{’/SSSNOS Treinta’y Un 229.685,87
16 |Revoque Interior de Yeso. m? | 2.829,54| 128,36 |Ciento Veintiocho 36/100 363.208,66
17 |Revoque Cielo Raso S/Losa. | m? | 1.250,79| 173,60 |Ciento Setenta Y Tres 60/100 | 217.141,88
18 EITpedrado y Contrapiso de m2 576.27| 177.65 g:ét/af(t)% Setenta Y Siete 102.371.59
19 | Piso de Cerdmica Nacional. m? | 1.239,38| 310,54 |Trescientos Diez 54/100 384.872,93
20 |Zocalo de Ceramico. m 880,52| 59,23 |Cincuenta Y Nueve 23/100 52.148,87
21 girggrts)de Nivelacion m | 1.239,38| 104,27 |Ciento Cuatro 27/100 129.230,03
Revoque Interior ) Doscientos Treinta Y Cinco
22 Impermeable (Tanque). m 26,00| 235,24 24/100 6.116,23
Total, presupuesto: 3.108.977,38

Son: Tres Millones Ciento Ocho Mil Novecientos Setenta Y Siete 38/100 Bolivianos.

Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.9.5. Cronograma de obra.
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Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion. Segun el cronograma mostrado, se tiene

planificada la construccion del Centro Policial San Andrés, en 242 dias calendarios.

Tabla 3.21: Tiempo de duracién de actividades a realizar.

Rendimiento | Tiempo en | Cantidad
. N . por unidad horas por de dias Numero Total,
Item Descripcion Und | Cantidad de cuadrilla dia de por de' -dlas Qg
(Hrs) trabajo cuadrilla cuadrillas | ejecucion.
1 Instalacion de Faenas. Gbl 1,00 28,50 8,00 3,56 1,00 4,00
2 Replanteo y trazado de superficie | m? 660,00 0,02 8,00 1,65 1,00 2,00
3 Excavacién con Retroexcavadora. | m?3 344,39 0,06 8,00 2,44 1,00 3,00
4 | Rellenoy Compactado con me | 336,89 0,75 8,00 29,80 3,00 11,00
Maquinaria.
5 Zapatas de H°A° (H-25). m3 48,16 8,63 8,00 51,33 3,00 18,00
6 Viga de Arriostre de H°A° (H-25). | m3 20,54 7,63 8,00 19,59 2,00 10,00
7 Columnas de H°A° (H-25). m3 31,13 9,63 8,00 36,39 2,00 19,00
8 Vigas de H°A® (H-25). m3 60,31 9,97 8,00 75,17 3,00 26,00
9 Escalera de H°A° (H-25). m3 8,40 9,63 8,00 10,11 2,00 6,00
10 | Losa Alivianada (h=20cm). m? 1.188,48 0,70 8,00 103,99 3,00 35,00
11 | Muros de Ceramico 18 cm (6H). m? 608,80 2,35 8,00 178,83 4,00 45,00
12 | Muros de Ceramico 12 cm (6H). m? 1.122,84 1,63 8,00 228,78 4,00 58,00
OAO
13 2"5‘)”0 Tanque Elevado HPA® (H- | s | 5 35 10,30 8,00 3,03 1,00 3,00
14 | Losa llena de H°A° (H-25). m3 1,20 9,30 8,00 1,40 1,00 2,00
15 | Revoque Exterior. m?2 990,72 2,50 8,00 309,60 4,00 78,00
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Rendimiento | Tiempoen | Cantidad Numero | Total

" o . por unidad horas por de dias )
Item Descripcion Und | Cantidad de cuadrilla dia de oor cuagfillas e'célcfc?:n
(Hrs) trabajo cuadrilla ) '

16 | Revoque Interior de Yeso. m? | 2.829,54 1,50 8,00 530,54 6,00 89,00

17 | Revoque Cielo Raso S/Losa. m?2 1.250,79 2,00 8,00 312,70 4,00 79,00

18 | Empedrado y Contrapiso de H°. m?2 576,27 1,50 8,00 108,05 5,00 22,00

19 | Piso de Cerdmica Nacional. m? | 1.239,38 2,50 8,00 387,31 5,00 78,00

20 | Zocalo de Cerédmico. m 880,52 0,50 8,00 55,03 4,00 14,00

21 | Carpeta de nivelacion (e=3cm) m?2 1.239,38 1,05 8,00 162,67 5,00 33,00

99 Revoque interior impermeable m2 26,00 250 8,00 813 1,00 9,00

(Tanque)

Fuente: Elaboracion propia.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO-DISENO DE TANQUE DE H°A°
4.1. Alcance del aporte

Como aporte académico se propone el disefio de un tanque de almacenamiento de agua,
los esfuerzos se determinardn mediante el método de los elementos finitos aplicando la
teoria de placas planas en estructuras de hormigoén armado con apoyo del programa

Sap2000 y posterior un analisis comparativo de costos con un tanque cilindrico.
4.2. Marco conceptual

Una estructura se considera una placa delgada cuando una de sus dimensiones (espesor)
es mucho menor que las otras dos. Esta placa trabajara a flexion cuando esta sometida

a un estado de cargas formado por fuerzas aplicadas normalmente a su superficie.

Después de establecer la ecuacion diferencial de gobierno de la placa se estudia un
elemento de forma cualquiera de n nodos, hallandose las correspondientes expresiones

de la matriz de deformacién, la matriz de rigidez y la respuesta del elemento.

A continuacion, se aplican las expresiones anteriores a elementos rectangulares,
determinandose la matriz completa de rigidez de la placa para calcular su respuesta a
las cargas y a las condiciones de contorno. Finalmente se analizan las caracteristicas de

los elementos de placa triangulares.
4.3. Ecuacién diferencial de gobierno

Consideremos una placa delgada sometida a flexion debida a una carga transversal.
Aislando un elemento de placa rectangular de dimensiones dx dy (Fig.4.1), se elige un
sistema de ejes en que los ejes X, y se hallan situados en la superficie media de la placa.
De forma anéloga a la flexion de vigas, se admite que los esfuerzos normales cx, oy
varian linealmente con z mientras los esfuerzos normales o; Se consideran
despreciables. Asimismo, se admite que los esfuerzos cortantes txy varian linealmente

con z mientras los esfuerzos cortantes 1yz, T2x Varian de forma cuadratica.
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Figura 4.1: Placa rectangular de dimensiones dxdy.
zZ
dy

J

2

Fuente: Elementos finitos aplicado al analisis estructural de Manuel Vazquez.

Las solicitaciones por unidad de longitud que actdan sobre el elemento diferencial de
placa de espesor t (Fig. 4.2) son los momentos flectores My, My, los momentos torsores
Myy y las fuerzas cortantes Tx, Ty, representadas todas ellas con los sentidos
considerados positivos. Al establecer las relaciones existentes entre las solicitaciones

y los esfuerzos, se obtiene:

Figura 4.2. Solicitaciones sobre un elemento diferencial de placa de espesor t.

/2
M, =f 0,zdz

® t/z
Y t/
M. =
Mx y f_t/z oyzdz
145 M
PR\ dx Qd—-- t/2
T M, = ft TyyZdz
—/2
dy
- t
x Tdy T Mdy T, = f_é;z Tzx dz
M dy

t
T, = f_tiz Ty, dz
Fuente: Elementos finitos aplicado al analisis estructural de Manuel Vazquez.

Siendo q x,y) la carga transversal de la placa, del equilibrio de este elemento diferencial

de placa, despreciando infinitésimos de segundo orden, se deduce:
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27 =0, M, =0,

or, | 9Ty _q. My oMy _
6x+6y+q(x'y)_0’ 6y+ ox +T,=0
M, =0,

OM, |, OMyy _

o +—ay +T,=0

Sustituyendo en la primera de estas ecuaciones, la derivada de la segunda respecto a

“y” y la derivada de la tercera respecto a x, se obtiene:

9’M 0°M,, 0’M
X 42 xy+ y=—CI(xy)
0x? d0xdy dy? ’

La teoria de Kirchoff establece las siguientes hipotesis referentes a la deformacion de

las placas delgadas:

a) Los desplazamientos transversales w de los puntos situados en la superficie media
son pequefios en relacion con el espesor t de la placa, siendo despreciables sus
desplazamientos longitudinales u y v. En consecuencia, al ser en la superficie media u
=v =0, son nulos los esfuerzos ox, 6y en esa superficie que es, por ello, la superficie

neutra en la flexion de la placa.

b) Los puntos situados en una normal a la superficie media tienen el mismo
desplazamiento transversal w y ademas permanecen situados en una normal a la
superficie media deformada. La primera condicidn exige que e, = 0w/0z =0 y la ultima
que no existan las distorsiones, yyz, Yzx, condicion que equivale a la hipotesis de
Bernoulli de que las secciones transversales permanezcan planas durante la flexion de

las vigas.



Figura 4.3: Desplazamientos que se consideran en la seccion analizada.

L.

z| 2
'P!f
A
vtd'—u A
0 ow ' ;
u=-z0, =—z—
* dx
9 dw
v=—20, = —z—
y ay

Fuente: Elementos finitos aplicado al analisis estructural de Manuel Vazquez.
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Teniendo en cuenta las ecuaciones de compatibilidad de las deformaciones, se

determinan las deformaciones.

X7 ax dx2 Y ey dy? Yay = ay
0w
_Z—
. dx2
x 0w
{ed=|&|= e
Yy )
) 0w
-2z
dxdy

Al ser o, = 0, para determinar el correspondiente vector de esfuerzos {c} utilizaremos

la matriz constitutiva [D] de un estado de esfuerzos plano.

Teniendo en cuenta {c} = [D]{¢e}, al multiplicar las matrices, se obtiene el vector de

esfuerzos {c}.



0w

. 1 v 0 dx?

ax Ez vy 1 0 02w
{o}=|0y|=~- > 1-v|| 32
ol 1770 o y

2 262w

dxdy
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Sustituyendo los valores de los esfuerzos ox, oy, Txy €n las expresiones de los momentos

flectores My, My y momentos torsores Myy e integrando, resulta:

0%w
J0x?
Mx 1 v 0 azw
M —_D v 1 0
y 1—v ayz
M, 0 0 > e
d0xdy

{M} = |D,|{1}

donde {M} es el vector de momentos y {A} el vector de curvaturas.

5 1 v 0 1 v
Et v 1 0 v 1
D |=—— =-D
[ p] 12(1—172) 0 0 1—v 0 0
2
D Et3
T 12(1 —v?)

1—v
2

La rigidez a flexion de la placa, analoga a la rigidez a flexion El, de una viga. Si la

placa tiene v = 0 y la viga tiene ancho unidad, entonces D = El, = Et3 /12.

t3

[Dp] = [D]E

Las fuerzas cortantes en funcién del desplazamiento w:

‘U—
dxdy?2

Finalmente, se determina la ecuacidén diferencial de gobierno de la placa.

v 3w
0ydx?
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0*w 0*w 0*w
—— + 2v? TR €22
ox* dx?dy? 0oy* D

4.4. Matriz de rigidez del elemento

Para satisfacer la continuidad C, del desplazamiento transversal w de un elemento de
viga a flexion se elegian como parametros nodales el desplazamiento w y el giro 0x =
dw/dx. Del mismo modo, para satisfacer la continuidad C, del desplazamiento
transversal w de un elemento de placa a flexién se eligen como parametros nodales el

desplazamiento w y los giros 0x = dw/dx y 6y = dw/dy.

Es decir, en general habra tres parametros nodales y, por ello, para un elemento de n
nodos el nimero de variables sera 3n que es el grado de libertad del elemento. Por

tanto, la funcién de desplazamientos del elemento.
W= a; + ayx + azy + a,x? + asxy + agy? ... ...

habra de tener 3n términos cuyos coeficientes a; se determinan imponiendo las
condiciones de que w, 0x = dw / dx y Oy = dw / dy tengan unos valores determinados
en los n nodos del elemento. Utilizando las funciones de forma N (X, y), la funcion de

desplazamientos del elemento es:

i=n
Wyy = Z(Nwiwi + NoxiOxi + Ngyi0yi)
i=1
Es decir: Wyy = [Ne]{6}
Siendo:
[N,] =[N, Nyooooo Ny . N,,]

La matriz de forma del elemento, cuyas submatrices son:
[N] = [Nwi Noyi NGyi]

y {8e} =[61 &2 --- &i --- Sne]" el vector de pardmetros nodales formado por los

vectores:
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Wi
(6(») w;
{6i}= 0x i| = exi
0y

(52),

La matriz de rigidez de un elemento finito cualquiera es:

[ke) = [ (B.1"I0(B.1av,
Siendo [D] la matriz constitutiva y [Be] la matriz de deformacion del elemento:

{8} = [Be]{de}

En un elemento finito de placa sometido a flexion con nodos en sus extremos y

desplazamientos nodales wi, Oxi, Byi, el vector de deformaciones es:

0%w

e || INIGY | | _ 0N
. 0x? dx2 0x?2
x 0%w 0%[N,]{5} 0%[N,]
{ed=|&|=| - 307 | = —Za—ez ol B — | {63
Yy y y y
0%w 0%[N,]{5} a%[N,]
—2z —2Z7— —2z
dx0dy dxdy d0xdy

Se deduce que la matriz de deformacion del elemento es:

0%[N,]
0x?
0%[N,]
dy?
0%[N,]

z dx0dy

—Z

[Be] =|—Z

y puede expresarse en la forma:

[B.] = z|By,|

representando [Bpe] la matriz de deformacion de un elemento de placa:
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0%[N,]
0x?
0%[N,]

[Bpe]: - dy?
0%[N,]

dxdy

Al sustituir [Be] = z [Bpe] ¥ dVe = dz dAe en la ecuacion de matriz de rigidez de un
elemento cualquiera;

t/2
T T
[k.] = f [Bye] [D1[Bpe]z2dV, = f [Bpe| [D1[Bpe]|dA. f z%dz
—t/2
Se obtiene la matriz de rigidez del elemento supuesto de espesor t constante:

[ke] = j-[Bpe]T[D][Bpe]dAe

4.5.Elemento rectangular de 12 g.d.l.

4.5.1. Funcidn de desplazamientos

Un elemento de placa rectangular con 3 grados de libertad w, Ow/0x = 0x, Ow / 0y = 0y
en cada nodo tendrd un total de 12 grados de libertad (Fig. 4.4), lo que exige un
polinomio de desplazamientos de doce términos.

Figura 4.4: Grados de libertad del elemento placa.
4

¥ w, 0y4

BXI 1 4 0):4

(/]

W, 7 z Yy

0 . 3W Y $2 T 2

22 3 3 2 v 2y 3
/0

0,0/ b - T 3
Y X
V4 0

¥3

Fuente: Elementos finitos aplicado al analisis estructural de Manuel Vazquez.
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Como un polinomio completo de tercer grado tiene diez términos, es preciso elegir dos
términos mas que sean simétricos en x, y. Eligiendo como términos adicionales x3y,

xy?, el polinomio resultante es:
W= a; + ax + azy + a,x? + asxy + agy? + a;x3 + agx?y + agxy? + a0y’
+ a1 x3y + agxy3

Esta ecuacion puede expresarse en la forma:

aq
wey =1 x ¥y x*2 xy y* x* x%y xy* y3 x3y xy?] l“.Zl

Es decir: W(xy) = [P]la]
[(Pl=[1 x y x* xy y? «x

[a] = [t1 @ - as2]7
Los doce coeficientes ai se hallan particularizando en la ecuacion W (x, y) 10S

desplazamientos w y los giros w, 0x = ow/0x =, Oy = Ow/dy, en los cuatro nodos,

obteniéndose:
{6c} = [Cl{a}

donde {de} es el vector de parametros nodales:
{Se}:[ah 0x1 9y1 Wy Oy 9y2 w3 O3 9y3 Wy Oy 9y4]

Y [C] la matriz:

2 3 3 3
1z oy 3 2 ¥ @) 2im myl ¥ 2T T

01 0 25 w0 3z 2zmy o 0 3ziy,

3

00 1 0 o 2y 0 22 2my 3y) 2} 3zuyd

2 L2 .3
| T4 ya T3 Taya Y I TiYa Tayi Vi

0 1 0 2x4 ya 0 3z 2maya  vj 0 322y i

00 1 0 @ 2y 0 22 2rays Y7 = 3zayi

3 3
TyYs  Tally

Se deduce: {a} = [C]7*{6.}
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De esta manera la funcion de desplazamientos queda de la siguiente manera:

W(xy) = [P] [C]_1{6e}
4.5.2. Matriz de rigidez

0%w
0x?
&y 2w 0 2a, 6a,x 2agy 6a;;xy
{e}=1&|= _ZF =—z| 0 206 2a9x 6a10y  6Q1xy
Yy y 2“5 4a8x 4‘“9_’)" 60(11.7('2 6a12y2
5 0%w
Zax(')y
Es decir:
{e} = —z|Ql{a}
Siendo:
0 00 200 6x 2y 0 0 6xy 0
[Ql=10 0 0 0 0 2 0 O 2x 6y 0 6xy
0 000 2 0 0 4x 4y 0 6x%> 6y?

6y
Teniendo en cuenta {o} = [C]™1{5.}

{e} = —z|QI[Cc]7*{s.}
Y como {&} = —z|B,.|{8.}, resulta:

|Be| = —z|QI[C]™*

De acuerdo con |B,| = z|B,|, por tanto:
[Bpe] = _[Q][C]_l
Se obtiene | matriz de rigidez del elemento:

T b a
[k,] = [€]7¢ j j [017[D,][Q] dxdy)[C]-?
-bJ-a

4.5.3.Vector de fuerzas nodales equivalente

El vector de fuerzas nodales del elemento equivalente a la carga uniformemente



124

distribuida q.

b a
Fpo =[] j b f (P17 Gyydady
-bJ-a

Figura 4.5. Carga que actua sobre un elemento rectangular uniformemente
distribuida

Z

b
3
1 e _l/ l/a:

AL 4
1 4
/ﬁ%ﬁm@// , qab
b
p’ /fI ga’b 2 9’5'/3!4 %

i
3 3 3
b x/ b ﬂfgz / gab’ ’

X
3
Fuente: Elementos finitos aplicado al analisis estructural de Manuel Vazquez.

2
qab o ap qa qi;b
qa’b
3
¥y

Consideremos que sobre el elemento rectangular acta una carga transversal negativa

g uniformemente distribuida sobre la superficie de la placa.

1 —b a® —ab B &® —a’b ab® —b® —a3b —abd
1 20 -b 0 3a® -2ab »® 0 —3a% -—b°
0 1 0 a -20 0 a® —2ab 302 a3  3ab?
Cl=| - - - - - - - - o o ___.______
1 b a* ab b @ @® ab® B &b ab®
0 1 20 b 0 3a® 2ab B2 0 3a% b3

P r

a b a b b a b

{Fpe} = [Mx =—qab|1 =~z 1 - =1 == —= 1 = —=
M 3 3 3 3 3 3 3 3
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4.5.4. Respuesta del elemento

Al resolver la ecuacion matricial de la estructura (7.39) se determinan los parametros
nodales en cada elemento {Se} que permiten hallar los vectores de momentos {M}, de
deformaciones {E} y de esfuerzos {u} en cada punto del elemento, es decir, la
respuesta del elemento a las cargas aplicadas.

El vector de momentos es:

M,

{M}= My = _[Dpe][Q][C]_l{ée}

M,

El vector de deformaciones:
{e} = —zIQI[C]7*{5,}

El vector de esfuerzos es:

{0} = —z[DlIQIIC]7*{5.}
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4.6.Deposito rectangular

4.6.1. Dimensiones del tanque

Tabla 4.1: Dimensiones del tanque rectangular.

Dimensiones geométricas del tanque
rectangular.
Lado Is. 2,40 m
Lado 5. 2,40 m
Lado Is. 2,16 m
Altura de tanque Hr. 2,35m
Altura de agua Ha. 1,60 m
Capacidad del tanque. 7,40 m3
Espesor del muro em. 0,12 m
Espesor de la losa e;. 0,15m
Espesor de la tapa e:. 0,12 m
Borde libre B,. 0,50 m

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.6: Tanque de agua (Rectangular).

VISTAEN "LOSADEFONDO.
ELEVACION
TAPA 2.40m
x| 2.16m - |
I o
Bl:
.45m et =g1om — —=={ [=— 0.12m =
IB& 2.16m 2.40m
Hrs oy 220M | \uRo
|

1 LOSADE MURO
PFONDO = 2.40m -

D777 v

= m —

rt— 1.20m APOYO
—» COLUMNA

Fuente: Elaboracion propia.
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4.6.2.Cargas a considerar

Figura 4.7: Cargas actuantes en el tanque.

Cv=1 KN/m?
Sv=0.38 KN/m? | | | | | | |
v v b bl
—> <
—> <—
w
Direccién del ) g,
Viento SN RN &3
Pv=0.43 KN/m? =
—> <
3
> e
L <
™ 1T 1T1T1T17

Sv=0.38 KN/? %/////////{//(/////////////%

Fuente: Elaboracion propia.
Para un mayor detalle del andlisis de carga de viento dirigirse al Anexo B tabla B2.6.

4.6.3. Resistencias caracteristicas y resistencias de calculo

» Resistencias caracteristicas de los materiales.

foe = 21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.

fyk = 500 MPa Limite elastico caracteristico del acero.

» Coeficientes de minoracion de los materiales y mayoracion de las acciones.
vec = 1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon.

vs = 1,15 Coeficiente de minoracion del acero.

v = 1,60

> Resistencias minoradas de los materiales.

fog = ’;Lk = 16,67 MPa  fyq = fYL" = 434,78 MPa

4.6.4.Disefio de losa (tapa)
» El método de los elementos finitos consta de las siguientes fases.



128

v Division de los elementos finitos.

Cuanto mayor sea el nUmero de elementos finitos en que se divide una estructura habra
méas similitud entre la estructura discretizada y la estructura continua y, en

consecuencia, serd mayor el grado de aproximacion de los resultados que se obtengan.
v"Vector de desplazamientos del elemento.

El vector de desplazamientos del elemento que permite conocer de forma aproximada

los desplazamientos en cualquier punto del elemento.

w

w ow

o= {Hx} =< 0x
o) " |ow
kay

v Matriz de rigidez del elemento.

En este paso es importante identificar de manera adecuada cada elemento y nodo y

tener las dimensiones del elemento finito que fue discretizado.

Figura 4.8: Discretizacion de los elementos finitos para la losa de tapa.

Fuente: Elaboracién propia.
Se procedera al calculo de la matriz de rigidez del elemento finito para la losa de tapa.

t=0,12m a=0,115m



129

E = 27500 Mpa b=0,115m
1 v 0
D - E-t3 v 10
PT12-(1-v2) 0 0 (1-v)
2

4125 825 0
D, =-1825 4125 0 ]
0 0 1650
(1 —a -—b a? a-b b? —a® —a?*-b —a-b* —-b® a®-b a-b3]
01 0 —-2-a -b 0 3-a2 2-a-b b? 0 —3a’bh -b3
0 0 1 0 —a -2-b 0 a?® 2ab 3b2 —a® —3ab?
1 a -b a®> —-a-b b? ad —a%-b ab* —-b® —a®b —ab?
01 0 2-a —b 0 3-a> —2-a-b b? 0 —3a?b -b3
c=|0 0 1 0 a —2-b 0 a? —2ab  3b* a® 3ab?
1 a b a®> a-b b? —a® a*-b ab? b* a®b a-bd
01 0 2-a b 0 3-a> 2-a-b b? 0 3a’b b3
0 0 1 0 a 2-b 0 a? 2ab 3b%2  a® 3ab?
1 —a b a? —a-b b? —a? a’-b —ab? b® -—a®b —ab?
0 1 0 —-2-a b 0 3-a> —-2-a-b b? 0 3a?b b3
0 0 1 0 —a 2-b 0 a? —2ab 3b*> —a® —3ab?




829678,64
42326,08
42326,08

—361814,74
38739,13
11478,26

—106049,14
15065,21
15065,21

—361814,74
11478,26
38739,13

[1, —0,115 -0,115
0 1 0
0 0 1
1 -0115 -0,115
0 1 0
0 0 1
1 -0,115 0,115
0 1 0
0 0 1
1 -0,115 0,115
0 1 0
L 0 0 1

42326,08 42326,08

6380,00 825,00
825,00 6380,00
—38739,13 11478,26
2530,00 0,00

0,00 1870,00
—15065,21 —15065,21
1595,00 0,00
0,00 1595,00
11478,26 —38739,13
1870,00 0,00
0,00 2530,00

0,0132 10,0132 0,0132 -0,0015 -0,0015 -0,0015 -0,0015 0,0002 0,0002 1
-0,23 -0,115 0 0,0397 0,0264 0,0132 0 —-0,0046 —0,0015
0 -0,115 -0,23 0 0,0132 0,0264 0,0397 -—0,0015 -0,0046
0,0132 -0,23 10,0132 0,0015 -0,0015 0,0015 -0,0015 -0,0002 —0,0002
0,23 —0,115 0 0,0397 -0,0264 0,0132 0 —0,0046 —0,0015
0 0,115 -0,23 0 0,0132 —0,0264 0,0397 0,0015 0,0046
0,0132 0,23 0,0132 0,0015 0,0015 0,0015 0,0015 0,0002 0,0002
0,23 0,115 0 0,0397 0,0264 10,0132 0 0,0046 0,0015
0 0,115 0,23 0 0,0132 0,0264 0,0397 0,0015 0,0046
0,0132 -0,0132 0,0132 -0,0015 0,0015 -0,0015 0,0015 -0,0002 —0,0002
-0,23 0,115 0 0,0397 -0,0264 0,0132 0 0,0046 0,0015
0 -0,115 0,23 0 0,0132 -0,0264 0,0397 -0,0015 —0,0046
Q=0 0 0 002 0 0 2x 6y 0 6xy
00 00 2 0 0 4x 4y 0 6x* 6y

K, =

@ ([ e

—361814,74 38739,13 11478,26
—-38739,13  2530,00 0,00
11478,26 0,00 1870,00
829678,64 —42326,08 42326,08
—42326,08  6380,00 —825,00
42326,08 —825,00 6380,00
—361814,74 —11478,26 —38739,13
—11478,26 1870,00 0,00
38739,13 0,00 2530,00
—106049,14 15065,21 -—15065,21
—15065,21  1595,00 0,00
15065,21 0,00 1595,00

Dy - dedy> . (%)

—106049,14 15065,21 15065,21

—-15065,21  1595,00 0,00
—15065,21 0,00 1595,00
—361814,74 —11478,26 38739,13
—11478,26 1870,00 0,00
—38739,13 0,00 2530,00
829678,64 —42326,08 —42326,08

—42326,08  6380,00 825,00
—42326,08 825,00 6380,00
—361814,74 38739,13 —11478,26
—38739,13  2530,00 0,00
—11478,26 0,00 1870,00

—361814,74 11478,26 38739,13 1

11478,26 1870,00 0,00
—38739,13 0,00 2530,00
—106049,14 —15065,21 15065,21
15065,21 1595,00 0,00
—-15065,21 0,00 1595,00
—361814,74 —38739,13 —11478,26
38739,13 2530,00 0,00
—11478,26 0,00 1870,00
829678,64 42326,08 —42326,08
42326,08  6380,00 —825,00
—42326,08 —825,00 6380,00

130
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v Matriz competa de rigidez de la estructura.

Esta fase del método de los elementos finitos determina la matriz completa de rigidez
de la estructura discretizada en elementos finitos. Consideremos una estructura
discretizada que tiene no grados de libertad y esta en equilibrio sometida a un sistema

de fuerzas.

Este proceso suele ser muy laborioso para realizarlo a detalle ya que implicaria un
proceso de ensamblado de la matriz completa de la estructura demasiado largo es por

esta razén que se acude a programas de disefio estructural para su rapida solucion.
v" Respuesta de la estructura.

Esta fase del MEF determina el comportamiento de la estructura teniendo en cuenta las
condiciones de contorno y las condiciones de carga. La resolucion de un sistema de
ecuaciones lineales permite calcular los parametros nodales desconocidos v,
seguidamente, las fuerzas nodales desconocidas que son las reacciones de los enlaces
externos. A partir de los parametros nodales se obtiene la respuesta de los elementos al

hallar las deformaciones y los esfuerzos en cualquiera de sus puntos.

De esta forma, queda completada la respuesta de la estructura a las condiciones de

contorno Yy de carga.
[Kol{8} = {Fo} = {Po} + {F,}

{Po} = Vector de fuerzas aplicadas directamente a los nodos, que comprende

Unicamente las reacciones de los nodos empotrados.

{Fq} = Vector de fuerzas nodales equivalente a la carga uniformemente distribuida g.



» Verificacion de la armadura transversal positiva.
v"Momento flector de Calculo: Mg =0,81 KN-m

Figura 4.9: Momentos flectores en la tapa del tanque.
0,77 KN-

0,77 KN-m

Fuente: Elaboracion Robot Structural.

Figura 4.10: Canto util de la seccion tapa.

Espesor de la tapa et = 120 mm Irm
Base de la tapa bw = 1000 mm d

Recubrimiento (rg) = 25 mm

Recubrimiento (rm) = 37 mm Fuente: Elaboracion propia.
Tm =Ty +®lon9+%= 37 mm

Canto atil (d): 120 -25-8-8-0,5=83 mm

v" Determinacién de momento reducido.

by - d? - fea

v’ Determinacién de la cuantia mecénica (ws): Con pd = 0,007 — ws = 0,008

Uy = 0,007

v’ Determinacion de la armadura (As).

132
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Ag =ws- b, - d fc—d=25,45mm2

‘fyd

v’ Determinacién de la armadura minima: wg= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
Agmin = Ws by, - h = 180 mm?
Armadura adoptada As = 180 mm?
¥' Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 4-50,3 = 201,20 mm?> — Resultaser: 4 @ 8 ¢/25 cm

En el caso de placas macizas la separacion entre barras no sera superior a el doble del

canto de la placa ni a 25 cm.

=)

Se utilizard: 5@ 8 mm ¢/ 20 cm.

Figura 4.11: Disposicion de armadura longitudinal y transversal inferior.
REFUERZO LOSA-TAPA

REFUERZO LONGITUDINAL REFUERZO TRANSVERSAL
w —
4 04
g g
e 2 I ool oo
A — ) p— —
— @] — 2 = W —
, P108c/20 L=250 RS 2l 1 3 32 |2
10 10 2 |18 F T2 |8
P1080/20 L=250 R1. SN Tl [T R [
v | - < I 4
o = o
P2g8er20l 306 R/ [ P2gserdoli=96 RS | S| [S [Ny 71 &| |
1 10 1005 10 gl 8] = |18
1ol ______ifto 1of2____lifio S| |8 S| |2
P2080/20|L766 RN || P2@8ero|L=06 R | [2] |2 & NG &| |2
| —l
P1@8c/20 L =250 R S +—0 & & 18—l d
10 o 10 D D
1[ o S
[ Pi@8c20 (=250 R1. s, |T
A — g h—

Fuente: Elaboracion Propia.
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4.6.5.Disefio del muro

» Maximos esfuerzos en muros para distintos estados de carga.

Tabla 4.2: Esfuerzos en el muro del tanque.

Esfuerzos de disefio.
Cargado del tanque.
My (KN:m). | Mn (KN-m). | Q (KN).
Tanque vacio. 571 0,96 | -1,62 14,61
Tanque vacio con viento. 5,39 081 | -142 14,35
Tanque mitad sin viento. - 1,33 | -241 -
Tanque mitad con viento. 6,10 1,16 | -2,17 14,47
Tanque lleno sin viento. 5,12 5,88
Tanque lleno con viento. 4,86 191 |-4,19 6,50

Fuente: Elaboracion propia.

» Verificacion de la armadura vertical cara exterior.
v Momento flector de Céalculo: Mg = 6,50 KN-m

Figura 4.12: Momento vertical y horizontal a la mitad y lleno sin accién del viento.

4,71 KN-m 4,71KN-1p

Fuente:
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Figura 4.13: Canto 0til de la seccién muro.

Espesor del muro em =120 mm g{,
Muro by = 1000 mm

Recubrimiento (rg) = 25 mm

Recubrimiento (rm) = 37 mm

Canto util (d) =120 -25-8-28-0,5=83 mm "

d
Fuente: Elaboracion propia.

v’ Determinacion de momento reducido.

Mgy

=——=10,057
Ha =, a2 fq

v’ Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,057 — ws = 0,059

v' Determinacion de la armadura (As).

As=ws-bw-d-fc—d=188,80mm2

fyd

v’ Determinacién de la armadura minima: wg= 0,0009 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural muro.
Agmin = Ws * by, - h = 108 mm?
Armadura adoptada As = 188,80 mm?
v’ Determinacion del namero de barras.
As @8 mm = 4-50,3 =201,20mm?> - Resultaser: 4 @ 8 mm c/25 cm

El espaciamiento entre dos barras verticales proximas no debe sobrepasar el doble del

espesor del muro, ni los 30 cm.

g = {2 . en:;o:CTZnO cm}

Se utilizara: 5@ 8 mm ¢/20 cm.
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> Verificacion del resto de las armaduras.

Tabla 4.3: Calculo de la armadura a disponer en el muro.

Caélculo de la armadura a disponer en el muro de tanque por
metro de ancho
Horizontal
Direccion considerada Cara Cara
interior. | exterior.
Momento (KN-m). 4,71 2,21
h (mm). 120,00 120,00
Dimensiones. d (mm). 91,00 91,00
bw (mm). 1000,00| 1000,00
Rec. Geométrico (mm). 25,00 25,00
Rec. Mecanico (mm). 29,00 29,00
— fek
Resistencia | ¢ (MPa) fea = 77 16,67 16,67
de caloulo. |1,y (Mpa) fy.q = 2 43478 | 434,78
Momento reducido. pg = - szf 0,034 0,016
w& ) cd
Cuantia mecanica. 0,035 0,017
Armadura (mm2). Ag = wg - b, - d % 123,25 56,91
Y
Armadura minima (mmz2). 384,00
Arm. Min. en cada cara (mm2). 102,00 102,00
Amin =Ws - by - h
Disposicién de armadura. 408c/25| 498c/25

Fuente: Elaboracion Propia.
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Figura 4.14: Disposicion de armadura vertical y horizontal.
REFUERZO HORIZONTAL DE MUROS

VISTA EN PLANTA
9P1(8c/25 L =282
25| bs REFUERZO VETICAL DE MUROS
- CORTE "A-A"
25 " s 11P2@8¢/20 L=250
(25 i = e 55] 25| 115[ I
o o o o| 9 ol 9
ol & ST - BN NI
S04 a4 a| - Q| =
4 8 a8 &l & M 1 mol| & &
a 3 Vi1 M2 S g 3| 8 3l s
S Q (O] Q Qe Ql 8
o] o~ o™ — m| = | ™
Q o o o o o ol o
N @ o b P - =
25 25
P25 28 M4 25| 25 28 == = =
— = D8c20L=250RS. o
25| opopseses L=272 25 8 @8cj201=250R.L .8
25|  9p1@8c/25 =282 |25

Fuente: Elaboracion Propia.

4.6.6.Disefio de losa de fondo
» Verificacion de la armadura transversal negativo.
v’ Momento flector de Calculo: Mg = 11,77 KN-m

Figura 4.15: Momento en losa, tanque lleno sin viento (Mx = 11,77 KN-m).

Fuente: Elaboracion Robot Structural.



Figura 4.16: Canto util de la seccion losa.

Espesor de la losa e; = 150 mm T
Base de la losa bw = 1000 mm q Al_\h q\_Li
Recubrimiento (rg) = 25 mm - -I—I—I—l—l—hl-
Recubrimiento (rm) = 37 mm ) Fuente: Elaboracion propia.

Canto util (d): 150 -25-8-8-0,5=113 mm
v’ Determinacion de momento reducido.

bw -d? 'fcd

v" Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,055 — s = 0,058

Ha = 0,055

¥' Determinacion de la armadura (As).

AS=WS-bW-d-fC—d=250,93mm2

fyd
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v’ Determinacion de la armadura minima: wg= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
Agmin = W + by, - h = 225,00 mm?
Armadura adoptada As = 250,93 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 5-50,3 = 251,50 mm?

Se utilizara: 5@ 8 mm ¢/ 20 cm.



Figura 4.17: Disposicion de armadura longitudinal y transversal superior.

REFUERZO LOSA DE FONDO
REFUERZO LONGITUDINAL REFUERZO TRANSVERSAL
[e] o0 00 00
P1@8c/40 =250 R.S.
= ) = %} —
o L5 13 1 o x o
P1@8c/20 [[=250 Rl 3 3 3 3
v [ | N i I M
= o = o
Y 2y e LAY b
B @ 2 D
P1@8c/40 =250 R.S. 8 Q 8 Q
o~ N o~ N
- 'l o o o
| 2 ] 3
8 P1@8c/$0 =250 R.I. | |
v B S o T e D 4] i g
T oo

Fuente: Elaboracion Propia.
4.6.7. Disefio de viga para tanque elevado

Figura 4.18:Momento (Mq= 43,18 KN-m) - Cortante (Qq4= 75,32 KN).

o 3
]

-75.32

N — o

Fuente: Elaboracion Etabs.

Tabla 4.4: Disefo a flexion.

Calculo de la armadura a disponer.
Momento (KN-m). 43,18
h (mm). 400,00
Dimensiones. d (mm). 363,41
bw (mm). 200,00
Rec. Geométrico (mm). 25,00
Rec. Mecanico (mm). 36,59
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fog (Mpa) f,q = L2 16,67
Resistencia de célculo. =
fya (Mpa) fyq = VL 434,78
. _ Mg
Momento reducido. pug = e 0,10
Cuantia mecanica. 0,11
Armadura (mm?). A; = ws - by, - d - ICL‘: 306,45
Y
Armadura minima (mm?). A .., = w - b, - h 224,00
Disposicion de armadura. 2010+2 912
Fuente: Elaboracion Propia.
Tabla 4.5: Disefio a cortante.
Disefio por cortante.
Cortante (KN). 77,00
h (mm). 400,00
Dimensiones. bw (mm). 200,00
d (mm). 363,41
Recubrimiento mecanico (mm). 36,50
fod (Mpa). foq = £ 16,67
Resistencia de célculo. -
fyd (Mpa). f,,q = VL 400,00
Cortante de disefio a una distancia (d) (KN). 46,50
Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua 36107
(KN). V5, =0,30 - feq- by - d .
Resistencia virtual (Mpa). f., = 0,1565 - 3/f.4 0,63
Contribucion del hormigén (KN). V., = fo, - by - d 46,00
Contribucién de la armadura transversal del alma a la 0.50
resistencia a esfuerzo cortante (KN). Vg, = V41 — Vo ’
Determinacion de la seccion de la armadura transversal
(mmZ) A — Vsu't 3,85
© 890 7 0,90-d-f g
Armadura minima (Mm?). Agpin = %ded 166,70
7
Determinacion de la separacion de estribos (mm).
_ 2Aps 335,93
St = 4
S90
Disponer. 4®6¢/30cm

Fuente: Elaboracion Propia.
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Figura 4.19: Disposicién de armado en la viga de apoyo para tanque elevado.

Pértico 1

Partico 2

Escala 1:50 Corte A
Escala 1:50

121 €36 121
2P3010' L=220 - 40

—116—F—11
SUPERIOR | 2P2@N2 L=276

3‘ @D -—'I18—-$ 351D5
L 2040 BP4E6 L=106
IHEEREENI
INFERIOR & M8
Y oPigi2 =276

: 4x1§£§-®6 ' 4x1§§§®6 .

Estribos
12 97 1313 96 12

Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.
4.6.8. Disefio de columna para el tanque elevado

Tabla 4.6: Disefio de columna que sostiene el tanque elevado.

Disefio de Columna que Sostiene al Tanque.

Losa tangue
Normal Nd (KN). 305 283’05
Momento Mdx (KN-m). 11,57
Momento Mdy (KN-m). 11,54
Long, de Columna (m). 1,00
Coeficiente de Pandeo. 2,00
Longitud de Pandeo (m). 2,00
Esbeltez Mecanica A, = l°I Ay 27,71
@ Ay 27,71
Atpi _ b A 8,00
Esbeltez Geométrica 4 = , h 8,00

M
Excentricidad de Primer Orden (mm). ey = Ndx 40,88

d
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Mg,
=—2 40,77
y Nd

Excentricidad Accidental (mm). 20
- . ey 60,88
Excentricidad de Célculo (mm). e 4077
Resistencias célculo f.; = ’;L" (MPa). 16,67
Resistencias calculo fy,; = % (MPa). 434,78
Capacidad Mecanica del Hormigén U, = f,4 - A.(KN). 989,58
Esfuerzo Normal Reducido v = % v 0,29
. _ Nd~ey 0,07
Momentos Reducidos p,, = vn 0,05

g

f 3w G ¢ _,:0 N :.w
Cuantia Mecanica (o). e T y/)/}{_////)vv 0,05
: G 2 | K /. g ‘u‘n

1 P

S T T
Armadura Necesaria A; = W (mm?). 119,79

yd
Armadura Minima Ag i, = W - a - by, (mm2). 312,50
e

Disposicion. 4912mm

Qs

412

Fuente: Elaboracion Propia.
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4.6.9. Andlisis de precio para tanque rectangular

Tabla 4.7: Precio unitario para muro de tanque rectangular.

ANALISIS DE PRECIO UNITARIO.
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Proyecto:  Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Muro Tanque Elevado H°A° (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
L . . Precio Costo
Descripcion Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.
Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329
Arena ComUn m3 0,45 120,75 54,34
Grava Com(n m3 0,92 120,75 111,09
Madera de Construccion P2 25,00 8,00 200
Clavos Kg 2,00 12,50 25,00
Alambre de amarre Kg 2,00 12,00 24,00
Fierro corrugado Kg 80,00 7,80 | 624,00
Melamina e = 25 mm P2 50,00 12,00 600,00
Total Materiales: 1967,43
2.- | Mano de Obra.
Encofrador Hr. 20,00 20,50 | 410,00
Armador Hr. 10,00 20,50 | 205,00
Albafiil Hr. 10,00 20,50 | 205,00
Ayudante Hr. 20,00 15,00 300,00
Subtotal de Mano de Obra: 1120,00
Cargas Sociales = (% del Subtotal de Mano de 55.00% 616
Obra).
Impuestos 1.V.A. Mano de Obra = (% de Mano
de F())bra + Carga Sociales) (14.94) ( 14,94% 259,36
Total de Mano de Obra: 1995,36
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.
Mezcladora Hr. 1,00 22,00 22,00
Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00
Herramientas = (% de Total de Mano de Obra) 5,00% 99,77
Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 133,77
4.- | Gastos Generales y Administrativos.
Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 327,72
Total Gastos Generales y Administrativos: 327,72
5.- | Utilidad.
Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 353,94
Total Utilidad: 353,94
6.- | Impuestos.
Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 147,65
Total Impuestos (6) 147,65
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 4925,87

Fuente: Elaboracion propia.



Tabla 4.8: Precio unitario para losa de tanque rectangular.
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ANALISIS DE PRECIO UNITARIO.

Proyecto: Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Losa llena de H°A° (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
S . . Precio Costo

Descripcién Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329

Arena Comun m3 0,45 120,75 54,34

Grava Comun m3 0,92 120,75 111,09

Madera de Construccion P2 80,00 8,00 640

Clavos Kg 2,00 12,50 25,00

Alambre de amarre Kg 2,00 12,00 24,00

Fierro corrugado Kg 76,00 7,80 592,80

Total Materiales: 1776,23
2.- | Mano de Obra.

Encofrador Hr. 18,00 20,50 | 369,00

Armador Hr. 10,00 20,50 | 205,00

Albafiil Hr. 8,00 20,50 | 164,00

Ayudante Hr. 18,00 15,00 270,00

Subtotal de Mano de Obra: 1008,00

((j:argas Sociales = (% del Subtotal de Mano 55.00% 554.40

e Obra).

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

Mano de Obra + Carga Sociales) (14.94) 14.94% 233,42

Total de Mano de Obra: 1795,82
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Mezcladora Hr. 1,00 22,00 22,00

Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00

ggrramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 89.79

ra)

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 123,79
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 295,67

Total Gastos Generales y Administrativos: 295,67
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 319,32

Total Utilidad: 319,32
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 133,20
Total Impuestos (6) 133,20
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 444403

Fuente: Elaboracidn propia.



Tabla 4.9: Precio unitario para impermeabilizante de tanque rectangular.
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ANALISIS DE PRECIO UNITARIO.

Proyecto: Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Revoque interior impermeable (Tanque). Cantidad:
Unidad: m2 Moneda: Bs
L . . Precio Costo

Descripcion Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento portland Kg 16,00 0,94 15,04

Arena fina m?3 0,05 136,50 6,82

Sika 1 Impermeabilizante Kg 0,50 15,50 7,75

Total Materiales: 29,62
2.- | Mano de Obra.

Albafiil Hr. 2,50 20,50 51,25

Ayudante Hr. 2,50 15,00 37,50

Subtotal de Mano de Obra: 88,75

Cargas Sociales = (% del Subtotal de Mano

0 gbra)_ ( 55,00% 48,81

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

Mapno de Obra + Carga Sociales) (1(4.94) 14.94% 2055

Total de Mano de Obra: 158,11
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Herramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 7.01

Obra)

Total de Equipo, Maguinaria y Herramientas: 7,91
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 15,65

Total Gastos Generales y Administrativos: 15,65
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 16,90

Total Utilidad: 16,90
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 7,05
Total Impuestos (6) 7,05
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 235,24

Fuente: Elaboracidn propia.



Tabla 4.10: Precio unitario para viga de hormigon.
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ANALISIS DE PRECIO UNITARIO

Proyecto: Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Vigas de H°A° (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
L . . Precio Costo

Descripcién Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329,00

Fierro corrugado Kg 110,00 7,80 858,00

Arena Comin m?3 0,45 120,75 54,34

Grava Comun m? 0,92 120,75| 111,09

Madera de Construccion P2 70,00 8,00| 560,00

Clavos Kg 2,00 12,50 25,00

Alambre de Amarre Kg 2,00 12,00 24,00

Total Materiales: 1961,43
2.- | Mano de Obra.

Encofrador Hr. 18,00 20,50 369,00

Armador Hr. 10,00 20,50 | 205,00

Albafiil Hr. 10,00 20,50 | 205,00

Ayudante Hr. 20,00 15,00 300,00

Subtotal de Mano de Obra: 1079,00

((j:argas Sociales = (% del Subtotal de Mano 55.00% 593,45

e Obra).

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

Mano de Obra + Carga Sociales) (14.94) 14.94% 249,86

Total de Mano de Obra: 192231
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Mezcladora Hr. 1,00 22,00 22,00

Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00

(I;Erramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 96.12

ra)

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 130,12
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 \ 8,00% | 321,11

Total Gastos Generales y Administrativos: 321,11
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 \ 8,00% 346,80

Total Utilidad: 346,80
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 144,67
Total Impuestos (6) 144,67
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 4826,43

Fuente: Elaboracidn propia.
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Tabla 4.11: Presupuesto para tanque rectangular.

Presupuesto por Items y General de la Obra
(En bolivianos)
Proyecto: Construccion Estacién Policial Integral Comunidad de San Andrés.

item Descripcion. | Und | Cantidad Pr.ecu? Precio Unitario (literal). Parcial
Unitario (Bs)

Muro Tanque . ]

1 Elevado H°A? (H- | m3 235 4.925 87 Cugtr_o MI| Novecientos 11.575,79
25). Veinticinco 87/100
Losa llena de 5 Cuatro Mil Cuatrocientos

2 | HeA® (H-25). m 120 4.444.03 | ¢ arenta y Cuatro 03/100 5.332,84
Vigas de H°A° 3 Cuatro Mil Ochocientos

3 | (H25). m* | 022 | 482643 | \eintiseis 43/100 1.061,81
Revoque interior 2 Doscientos Treinta y Cinco

4 Impermeable. m 26,00 23524 | 541100 6.116,23
Total,
presupuesto: 24.086,68

Son: Veinticuatro Mil Ochenta Y Seis 68/100 bolivianos.

Fuente: Elaboracidn propia.
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4.7.Tanque cilindrico

4.7.1.Dimensiones del tanque

Tabla 4.12: Dimensiones del tanque cilindrico.

Dimensiones geométricas del tanque
cilindrico.
Didmetro externo De. 2,40 m
Diametro interno Di. 2,16 m
Altura de tanque Hr. 2,60 m
Altura de agua Ha. 2,00 m
Capacidad del tanque. 7,40 m®
Espesor del muro em. 0,12 m
Espesor de la losa e. 0,15m
Espesor de la tapa ex. 0,12 m
Borde libre B,. 0,45m

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.20: Tanque de agua (cilindrico).

VIS TA EN
EILEVACION
D= 2 4
VISTA EN PLANTA
TAPA“\'-_ET: 2.18m _r" LOSA DE FONDO

—— 0_12m =¢,
Hr= 280m

—*MURO

[t—

LOSADE v
—»FONDO D2 16m MURO

el=0-15m J 7////////////////////—» VIGAS DE

APOYO

COLUMMA

Fuente: Elaboracion propia.
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4.7.2.Cargas a considerar

Figura 4.21: Cargas actuantes en el tanque.

Vista en elevacion
Cv=1 KN/m?

Vista en planta Al/ \I(

Sv= O 82 KN/m?

2

DIRECCION DEL ﬁ g

N

Pv = 0,48 KN/m? 2
‘. §

Sv= 0,82 KN/m2 %WW

Fuente: Elaboracidn propia.
Para un mayor detalle del analisis de carga de viento dirigirse al Anexo B tabla B2.11.

4.7.3.Disefio de losa (tapa)
» Verificacion de la armadura longitudinal positiva.
v Momento flector de Calculo: Mg =0,75 KN-m

Figura 4.22: Momento tanque lleno sin viento (Mx = 0,75 KN-m).

Fuente: Elaboracion Robot Structural.
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Figura 4.23: Canto Util de la seccion tapa.

Espesor de la tapa et = 120 mm Irm
Base de la tapa bw = 1000 mm  d

Recubrimiento (rg) = 25 mm

Recubrimiento (rm) = 37 mm Fuente: Elaboracion propia.

@ trans

2

Tm =15+ Diong + =37 mm

Canto util (d): 120 -25-8-8-0,5=83 mm
v’ Determinacion de momento reducido.

Mg

ST P

v’ Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,006 — ws = 0,007

v’ Determinacién de la armadura (As).

As=ws-bw-d-fc—d=20,23mm2

fyd

v’ Determinacién de la armadura minima: wg= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
Agmin = Ws by, - h = 180 mm?
Armadura adoptada As = 180 mm?
¥ Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 4-50,3 = 201,20 mm? — Resulta ser: 4 @ 8 mm ¢/25 cm

En el caso de placas macizas la separacion entre barras no sera superior a el doble del

canto de la placa ni a 25 cm.

g = {2 . 61;5:C72;10 cm}

Se utilizara: 5@ 8 ¢/20 cm



Figura 4.24: Disposicién de armadura longitudinal y transversal inferior.

REFUERZO LOSA-TAPA
REFUERZO INFERIOR -SUPERIOR REFUERZO INFERIOR -SUPERIOR

6 R.L-R.S

-R.S.

| |
PITOS LIS RILR.S.
|9
PIIOS L-168 KL K5,
PYOS =205 RLEKS.
10 b

P2081=168 RI-R.S.

9 9 ]
P308 1=205 R.LR.S.

P =
P103L=105RI .
[ 19

Fuente: Elaboracién Propia.

4.7.4.Disefo del muro

» Maximos esfuerzos en muros para distintos estados de carga.

Tabla 4.13: Esfuerzos en el muro del tanque.

Esfuerzos de disefio.

Cargado del tanque. My N, V1
(KN-m) | (KN) (KN)
Tanque vacio. 7,56 37,85 | 37,32
Tanque lleno sin viento. 11,12 75,05 | 52,71

Tanque vacio con viento. 6,93 34,26 | 34,87
Tanque lleno con viento. 10,10 68,63 | 48,72
Tanque mitad con viento. 8,40 48,81 | 41,24
Tanque mitad sin viento. 9,39 54,94 | 45,40

Fuente: Elaboracion Propia.

» Verificacion de la armadura vertical.
v Momento flector de Célculo: Mg =11,12 KN-m

151
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Figura 4.25: Momento vertical del muro, tanque Ileno sin viento (Mv= 11,12 KN-m).

Fuente: Elaboracion Robot Structural.

Figura 4.26: Canto util de la seccion muro.

Espesor del muro em =120 mm fm

Muro bw = 1000 mm
Recubrimiento (rg) = 25 mm

Recubrimiento (rm) = 37 mm

Canto Gtil (d) = 120 — 25 — 8 — 8-0,5 = 83 mm ——

Fuente: Elaboracion propia.
v’ Determinacion de momento reducido.

Mq

= ——7F=0,097
Ha =], d2 £

v Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,097 — ws = 0,104

v’ Determinacion de la armadura (As).

AS=WS-bW-d-]]:C—d=330,29mm2

yd
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v’ Determinacion de la armadura minima: wg= 0,0009 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural muro.
Agmin = W + by, - h = 108,00 mm?
Armadura adoptada As = 330,29 mm?
¥' Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 7-50,3 = 352,10 mm?
Se utilizara: @ 8 mm c/14

» Verificacion de la armadura horizontal sometida a traccion.
v Traccién de Calculo: N, = 75,05 KN

Figura 4.27: Traccion en el muro, tanque lleno sin viento (N, = 75,05 KN).

Fuente: Elaboracion Robot Structural.

- Area necesaria a disponer.

—% Ag = 172,62 2
Oy = 2 As= ,62 mm
S

- Armadura minima wg= 0,0016 (tabla A1.10 Anexo A), de acuerdo al tipo de acero

“AE-50"y tipo de elemento estructural muro.

Asmin = ws*b-h - Agpin = 192,00 mm?
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Armadura adoptada As = 192 mm?
v’ Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 4-50,3 = 201,20 mm?
Se utilizara: 4 @ 8 mm ¢/ 25 cm

> Verificacion al esfuerzo cortante.
v" Cortante en el muro Q = 52,71 KN.

Figura 4.28: Cortante del muro, tanque lleno sin viento (Q = 52,71 KN).

Fuente: Elaboracién Robot Structural.

v" Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua.

- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.
Vou = 0,30 - foq - by, - d = 455,00 KN
Q =52,71 KN < Vu1 = 455,00 KN — comprobacion correcta.

v Comprobacién de agotamiento por traccion en el alma.
- Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante.

for = 0,1565 - 2/f., = 0,64 MPa
- Contribucion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.

Vou = fop - by - d = 58,15 KN
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Q=52,71 KN < Vcu = 57,60 KN — No se necesita armadura transversal.

Figura 4.29: Disposicion de armadura vertical y horizontal.

EEFUERZ0 VETICAL DE MUROS
P2@8cf20

VISTAENPLANTA
REFUERZ0 HORIZONTAL DE MUROS

—
iy
(5]

=

REl

52P1@8c/14 =312
52P2@8cH 4 L=300
P2@8ci 4 L=300
P1@8cM 4 L=312

@BcMA =240 RS
ar 2]

OBCAE =244 R 9
Fuente: Elaboracion Propia.

4.7.5.Disefio de losa de fondo
» Verificacion de la armadura longitudinal positiva.
v Momento flector de Calculo: Md = 12,47 KN-m

Figura 4.30: Momento losa de fondo, tanque lleno sin viento (Md = 12,47 KN-m).

Fuente: Elaboracion Robot Structural.
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Figura 4.31: Canto Util se la seccidn losa.

Espesorde lalosa e =150 MM el |

Base de la losa by = 1000 mm  d |<— -
Recubrimiento (rg) = 25 mm \ e
Recubrimiento (rm) = 37 mm Fuente: Elaboracion propia.

Canto util (d): 150 -25-8-8-0,5=113 mm
v’ Determinacion de momento reducido.

Mq

SRR

v" Determinacion de la cuantia mecanica (ws): Con pd = 0,059 — os = 0,061

¥' Determinacion de la armadura (As).

As=ws-bw-d-fc—d=266,32mm2

fyd

v’ Determinacion de la armadura minima: wg= 0,0015 (tabla A1.10 Anexo A), de

acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural losa.
Agmin = Ws * by, - h = 225 mm?
Armadura adoptada As = 266,32 mm?
v" Determinacion del nimero de barras.
As @8 mm = 6-50,3 = 301,80 mm?

Se utilizara: 6 @ 8 mmc/ 15 cm



Figura 4.32: Disposicion de armadura longitudinal y transversal superior.
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Fuente: Elaboracion Propia.
4.7.6. Disefio de viga para tanque elevado

Figura 4.33: Momento (Mg = 33,66 KN-m) - Cortante (Qq= 46,50 KN).
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1,37
1,35
0,17
84,41

Fuente: Elaboracion Etabs.

Tabla 4.14: Disefio a flexion.

Célculo de la armadura a disponer.
Momento (KN-m). 33,66
h (mm). 400,00
Dimensiones. d (mm). 363,41
bw (mm). 200,00
Rec. Geométrico (mm). 25,00
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Rec. Mecanico (mm). 36,59
foo (Mpa) fog = L& 16,67
Resistencia de célculo. =
fya (Mpa) fyq = VL 434,78
. _ Mg
Momento reducido. pug = by @ I og 0,076
Cuantia mecanica. 0,081
Armadura (mm?). A, = ws - by, - d - ;LZ 226,00
Y
Armadura minima (mm?). A ., = wg - b, - h 224,00
Disposicién de armadura. 2010+2 @12
Fuente: Elaboracion Propia.
Tabla 4.15: Disefio a cortante.
Disefio por cortante.
Cortante (KN). 82,67
h (mm). 400,00
Dimensiones. bw (mm). 200,00
d (mm). 363,41
Recubrimiento mecanico (mm). 36,59
fod (Mpa). f,q = L2 16,67
Resistencia de célculo. o
fyd (Mpa). fy,q = VL 400,00
Cortante de disefio a una distancia (d) (KN). 47,00
Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua 363.48
(KN). Vo =0,30 - feq - by - d .
Resistencia virtual (Mpa). f., = 0,1565 - 3/ f.4 0,63
Contribucion del hormigén (KN). V., = f., - by, - d 46,00
Contribucion de la armadura transversal del alma a la 100
resistencia a esfuerzo cortante (KN). Vg, = V41 — Vo '
Determinacion de la seccion de la armadura transversal
2 — Vsu't 7,67
(mm?). Agqp = 0.90-d-f yq
Armadura minima (Mm?). Agpin = % 166,70
yd
Determinacion de la separacion de estribos (mm).
— 2498 335,93
Asoo
Disponer. 496c/30cm

Fuente: Elaboracion Propia.
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Figura 4.34: Disposicion de armado en la viga de apoyo para tanque elevado.

Pértico 1
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Fuente: Elaboracion Cypecad 2019.

4.7.7.Disefio de columna para el tanque elevado

Tabla 4.16: Disefio de columna que sostiene el tanque elevado.

Disefio de Columna que Sostiene al Tanque.
Losa tangue BER 73

Normal Nd (KN). 260,22
Momento Mdx (KN-m). 7,87
Momento Mdy (KN-m). 7,73
Long, de Columna (m). 1,00
Coeficiente de Pandeo. 2,00
Longitud de Pandeo (m). 2,00
Esbeltez Mecanica A, = 1_01 Ay 27,71
& 1, 27,71

o _l A 8,00

Esbeltez Geométrica A = > 1 8,00
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de

ey = N, 30,24

Excentricidad de Primer Orden (mm). M
== 29,71

y Nd !
Excentricidad Accidental (mm). 20
- , ey 50,24
Excentricidad de Célculo (mm). e, 2071
Resistencias célculo f.; = fyﬂ (MPa). 16,67
Resistencias calculo fy,; = % (MPa). 434,78
Capacidad Mecanica del Hormigon U, = f.4 - A.(KN). 937,50
Esfuerzo Normal Reducido v = % v 0,30
. _ Nge, 0,06
Momentos Reducidos p,, = Uon 0.03
TN
i
T i iffl\ /‘/\/‘/\/\lLll/n 0,02
A "".'_i:::'ii';" AT Ay ,:%
Armadura Necesaria A; = “’b‘;—';f“l (mm?). 4792
y
Armadura Minima A i, = Ws - a - by, (mm2). 312,50
==
Disposicion. To) 4p12mm
(Q\
4012

Fuente: Elaboracion Propia.



4.7.8. Andlisis de precio para tanque cilindrico

Tabla 4.17: Precio unitario para muro tanque cilindrico.
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ANALISIS DE PRECIO UNITARIO
Proyecto:  Construccién Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Muro Tanque Elevado H°A® (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
N . . Precio Costo

Descripcion Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329

Arena Comun m3 0,45 120,75 54,34

Grava Com(n m3 0,92 120,75| 111,09

Madera de Construccion P2 16,00 8,00 128

Clavos Kg 2,00 12,50 25,00

Alambre de amarre Kg 2,00 12,00 24,00

Fierro corrugado Kg 125,00 7,80 975,00

Melamina e = 25 mm P2 87,50 12,00 | 1050,00

Total Materiales: 2696,43
2.- | Mano de Obra.

Encofrador Hr. 24,00 20,50 | 492,00

Armador Hr. 14,00 20,50 | 287,00

Albafiil Hr. 14,00 20,50 287,00

Ayudante Hr. 24,00 15,00 | 360,00

Subtotal de Mano de Obra: 1426,00

Cargas Sociales = (% del Subtotal de Mano de 55,00% 784.3

Obra).

Impuestos 1.V.A. Mano de Obra = (% de Mano

de F()Dbra + Carga Sociales) (14.94) ( 14,94% 330,22

Total de Mano de Obra: 2540,52
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Mezcladora Hr. 1,00 22,00| 22,00

Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00

Herramientas = (% de Total de Mano de Obra) 5,00% 127,03

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 161,03
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 431,84

Total Gastos Generales y Administrativos: 431,84
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 466,38

Total Utilidad: 466,38
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 194,55
Total Impuestos (6) 194,55
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 6490,75

Fuente: Elaboracion Propia.



Tabla 4.18: Precio unitario para losa tanque cilindrico.
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Proyecto: Construccién Estacion Policial Integral Comunidad de San Andreés.
Actividad: Losa llena de H°A° (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
S . . Precio Costo

Descripcién Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329

Arena Comun m3 0,45 120,75 54,34

Grava Comun m3 0,92 120,75| 111,09

Madera de Construccion P2 80,00 8,00 640

Clavos Kg 2,00 12,50 25,00

Alambre de amarre Kg 2,00 12,00 24,00

Fierro corrugado Kg 90,00 7,80 702,00

Total Materiales: 1885,43
2.- | Mano de Obra.

Encofrador Hr. 20,00 20,50| 410,00

Armador Hr. 12,00 20,50| 246,00

Albafiil Hr. 10,00 20,50 205,00

Ayudante Hr. 20,00 15,00 300,00

Subtotal de Mano de Obra: 1161,00

((j:argas Sociales = (% del Subtotal de Mano 55.00% 638,55

e Obra).

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

MaF;\o de Obra + Carga Sociales) (1(4.94) 14.94% 268,85

Total de Mano de Obra: 2068,40
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Mezcladora Hr. 1,00 22,00 22,00

Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00

ggrramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 103,42

ra)

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 137,42
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 327,30

Total Gastos Generales y Administrativos: 327,30
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 353,48

Total Utilidad: 353,48
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 147,46
Total Impuestos (6) 147 46
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 491949

Fuente: Elaboracion Propia.



Tabla 4.19: Precio unitario para impermeabilizante de tanque rectangular.
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Proyecto: Construccién Estacion Policial Integral Comunidad de San Andreés.

Actividad: Revoque interior impermeable (Tanque) Cantidad:
Unidad: m? Moneda: Bs
S . . Precio Costo

Descripcién Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento portland Kg 16,00 0,94 15,04

Arena fina m3 0,05 136,50 6,82

Sika 1 Impermeabilizante Kg 0,50 15,50 7,75

Total Materiales: 29,62
2.- | Mano de Obra.

Albafiil Hr. 2,50 20,50 51,25

Ayudante Hr. 2,50 15,00 37,50

Subtotal de Mano de Obra: 88,75

((j:argas Sociales = (% del Subtotal de Mano 55.00% 4881

e Obra).

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

MaF;\o de Obra + Carga Sociales) (1(4.94) 14.94% 20,55

Total de Mano de Obra: 158,11
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

ggrramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 7.01

ra)

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 7,91
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 | 8,00% | 15,65

Total Gastos Generales y Administrativos: 15,65
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 | 8,00% 16,90

Total Utilidad: 16,90
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 7,05
Total Impuestos (6) 7,05
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 235,24

Fuente: Elaboracion Propia.



Tabla 4.20: Precio unitario para viga de hormigon.
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ANALISIS DE PRECIO UNITARIO

Proyecto:  Construccion Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
Actividad: Vigas de H°A° (H-25). Cantidad:
Unidad: m3 Moneda: Bs
L . . Precio Costo

Descripcién Unidad | Cantidad Productivo Total
1.- | Materiales.

Cemento Portland Kg 350,00 0,94 329,00

Fierro corrugado Kg 110,00 7,80 858,00

Arena Comin m?3 0,45 120,75 54,34

Grava Comun m? 0,92 120,75| 111,09

Madera de Construccion P2 70,00 8,00| 560,00

Clavos Kg 2,00 12,50 25,00

Alambre de Amarre Kg 2,00 12,00 24,00

Total Materiales: 1961,43
2.- | Mano de Obra.

Encofrador Hr. 18,00 20,50 369,00

Armador Hr. 10,00 20,50 | 205,00

Albafiil Hr. 10,00 20,50 | 205,00

Ayudante Hr. 20,00 15,00 300,00

Subtotal de Mano de Obra: 1079,00

((j:argas Sociales = (% del Subtotal de Mano 55.00% 593,45

e Obra).

Impuestos I.V.A. Mano de Obra = (% de

Mano de Obra + Carga Sociales) (14.94) 14.94% 249,86

Total de Mano de Obra: 192231
3.- | Equipo, Maquinaria y Herramientas.

Mezcladora Hr. 1,00 22,00 22,00

Vibradora Hr. 0,80 15,00 12,00

(I;Erramientas = (% de Total de Mano de 5,00% 96.12

ra)

Total de Equipo, Maquinaria y Herramientas: 130,12
4.- | Gastos Generales y Administrativos.

Gastos Generales = % DE 1+2+3 \ 8,00% | 321,11

Total Gastos Generales y Administrativos: 321,11
5.- | Utilidad.

Utilidad = % DE 1+2+3+4 \ 8,00% 346,80

Total Utilidad: 346,80
6.- | Impuestos.

Impuestos = % DE 1+2+3+4+5 | 3,09% 144,67
Total Impuestos (6) 144,67
Total Precio Unitario 1+2+3+4+5+6 4826,43

Fuente: Elaboracion Propia.



Tabla 4.21: Presupuesto para tanque cilindrico.
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Presupuesto por items y General de la Obra
(En Bolivianos)
Proyecto: Construccién Estacion Policial Integral Comunidad de San Andrés.
p L . Precio Precio Unitario Parcial
Item. Descripcion. Und | Cantidad Unitario. (literal). (Bs).
Muro Tanque Seis Mil Cuatrocientos
0OAO - 3
1 Eée)zvado HeAC (H m 2,25 6.490,75 Noventa 75/100 14.604,18
Cuatro Mil Novecientos
Losa llena de H°A® 5
2 (H-25) m 0,91 4.919,49 Diecinueve 49/100 4.476,74
Vigas de H°A° (H- 3 Cuatro Mil Ochocientos
3 |2m). m* | 022 | 482643 |\ jeintiseis 43/100 1.061,81
Revoque interior ) Doscientos Treinta y
4 Impermeable m 23,00 235,24 Cinco 24/100 5:410,51
Total presupuesto: 25.553,25
Son: Veinticinco Mil Quinientos Cincuenta Y Tres 25/100

Fuente: Elaboracién Propia.
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CAPITULO V

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Conclusiones

Concluido el disefio estructural de la infraestructura “CONSTRUCCION ESTACION
POLICIAL INTEGRAL COMUNIDAD SAN ANDRES PROVINCIA CERCADO

TARIJA” se llega a conclusion:

» Los elementos estructurales no presentan observacion alguna en cuanto establece la
norma CBH-87 con secciones minimas, cuantias de armadura minimas y maximas,
deformaciones admisibles que se requiere para dar seguridad y funcionalidad a la
estructura que deben ser cumplidos y que se reflejan en los planos estructurales.

» Los valores de capacidad admisible otorgados por la empresa EOLO S.R.L. fueron
determinados mediante abacos segun la clasificacion de suelos y que no tiene en
cuenta la forma y dimensiones de las zapatas por lo que se verific6 dichos valores
mediante la teoria de TERZAGHI, obteniendo capacidades admisibles mas
conservadores y acorde a lo que describe la teoria para su determinacion.

» En fundaciones existen diferentes formas de disefiarlas en cuanto a tener en cuenta
el peso del relleno para el analisis a flexion por lo que dicha carga se considera
superficial, disminuyendo los esfuerzos que se originan debido a la reaccion del
terreno ya que esta carga tiene un efecto contrario lo que resulta en el disefio a flexion
disponer una menor cantidad de armadura en la zapata.

» En losas unidireccionales de viguetas pretensadas se dispuso de complementos de
plastoformo en vez de bloques de ceramico logrando reducir el peso, ademas existe
la necesidad de cubrir un momento minimo de empotramiento entre losa y viga para
disponer una determinada cuantia de armaduras para momentos negativos y evitar
fisuras lo que provocaria dafios en la ceramica.

» Los elementos de las vigas principales fueron disefiados en el dominio de
deformacion 3 donde se logra el maximo trabajo de ambos materiales hormigén y

acero, obteniendo secciones mas econdémicas y seguras.
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» Las rosetas de flexidn esviada exigen un recubrimiento mecanico del 10 % del lado
de la seccion y segun el recubrimiento dispuesto se presenta una pérdida de brazo
mecanico por lo que se requirié realizar la verificacion de la capacidad mecénica de
la seccion, para poder dar valides a la utilizacion del abaco en el disefio de columnas,
por lo que se verificd que la capacidad mecanica real sea mayor a la capacidad
teorica.

» El disefio estructural realizado con el programa da una diferencia de armadura
méaxima en un porcentaje comprendido entre 3,50% en comparacion con la
verificacion manual de los elementos mas solicitados.

» Para obtener los planos es importante representar las disposiciones de las armaduras
exigidas por resistencia y ademas cumplir con disposiciones constructivas para
mayor facilidad en su ejecucion.

» Tomando en cuenta como beneficios sociales de 55% mano de obra, herramientas
menores 5% de la mano de obra, IVA 14.94, IT 3.09%, gastos generales 8%, utilidad
8%. EIl precio referencial del proyecto es de 3.108.977,38 Bs. con un tiempo de
ejecucion estimado de 242 dias.

» En el andlisis estructural para la obtencion de esfuerzos en el tanque de
almacenamiento de agua, no siempre los mas critico se presenta cuando este alcanza
su méaxima capacidad de almacenamiento, sino que es muy importante considerar
diferentes estados de cargas considerando el tanque lleno, tanque a mitad de su
capacidad, tanque vacio con la actuacién de cargas de viento para cubrir las
solicitaciones mas desfavorables.

» En el caso estudiado entre tanque rectangular y cilindrico lo mas conveniente es optar
por la construccion del tanque rectangular por su mayor facilidad en su construccion
requiriendo un menor costo para su ejecucion con una diferencia de 1466,57 Bs.

» En el caso de tanques de mayor volumen de almacenamiento el costo del tanque
cilindrico bajo la configuracion estructural planteada se hace mucho mas costoso
debido al incremento de esfuerzos cortantes incrementando armaduras transversales

u optar por el aumento del espesor del muro.
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5.2. Recomendaciones

» Antes de realizar un modelado estructural se debe analizar cargas y realizar un pre
dimensionamiento de zapatas, vigas, columnas, ademas de basarnos en la norma a
utilizar.

» Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la capacidad portante
presente en el terreno ademas verificar a mayor profundidad de fundacion el tipo de
suelo.

» Al momento de emplear programas para el disefio se debe tener en cuenta los datos
al momento de introducirlos ya que podria llevar a disefios de los elementos
estructurales de manera errénea o sobredimensionar claro ejemplo podemos citar los
coeficientes de pandeo en columnas.

» Es necesario uniformizar las secciones de vigas y columnas procurando que no sean
muy diferentes sin descuidar la seguridad, con el fin de facilitar la construccion.

» Se recomienda hacer una verificacion de las solicitaciones usando otros programas

computarizados de tal manera poder relejar las solicitaciones mas criticas.



