CAPITULO |
ANTECEDENTES



1.1. El problema.
1.1.1. Planteamiento.
El problema principal es la carencia del calculo estructural de la estructura de sustentacion.

El Célculo estructural es necesario porque asigna el disefio y materiales mas convenientes
de la estructura para incorporarlos al Proyecto Arquitecténico y Proyecto Ejecutivo

principalmente.

Realizar el Calculo estructural es parte fundamental y basica del proceso previo a la
construccién, ya que garantiza una correcta ejecucion y durabilidad de la obra. Los
resultados que se proporcionan son: la cantidad, la resistencia y el tamafio del material
preciso para llevar a cabo determinada estructura. Se grafican también las técnicas y

detalles particulares de armado para integrarlo al Proyecto Ejecutivo.

1.1.2. Formulacion.

Se analizo6 2 planteamientos estructurales para la solucion del Proyecto.
Alternativa 1

Forjados. — Losa alivianada con viguetas pretensadas.

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

Fundacion. — Zapatas aisladas y combinadas.



Fig. 1.1. Alternativa 1 de formulacion.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.

Alternativa 2
Forjados. — Losa alivianada con viguetas pretensadas.

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

Fundacidn. — Zapatas aisladas y combinadas.

Fig. 1.2. Alternativa 2 de formulacion.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.



1.1.3. Sistematizacion.
Se optara por tomar la Alternativa 2.

Para la implementacion de la alternativa seleccionada, que comprende una estructura
porticada de hormigdn armado, se procederd al andlisis estructural y disefio de los

siguientes elementos:

e Entrepisos de losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento
plastoformo.

e Estructura porticada de hormigén armado.

e Escalera de hormigon armado.

e Zapatas aisladas de hormigon armado
1.2. Objetivos.
1.2.1. General.

» Realizar el célculo estructural de la vivienda Sargenti de 3 pisos, conforme a los
parametros y criterios del Codigo Boliviano del Hormigén CBH 87, haciendo uso
del paquete estructural CYPE, realizando una verificacion manual de los
elementos méas solicitados para garantizar la estabilidad y durabilidad de la

estructura.
1.2.2. Especificos.

> Realizar el levantamiento topografico del lugar provisto para la implementacion
de la obra.

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

» Determinar las diferentes cargas que actuaran en la estructura.

» Disefiar y verificar los elementos estructurales principales como ser: losas, vigas,
columnas y zapatas aplicando la normativa vigente CBH-87 con la finalidad de
disefiar una estructura funcional conforme a los parametros establecidos.

» Elaborar los planos constructivos, especificaciones técnicas y computos métricos.

» Determinar los precios unitarios y calcular el presupuesto general de la obra gruesa

del proyecto, en base a los cOmputos métricos realizados.



> Estimar el cronograma para la ejecucion de la obra.
1.3. Justificacion.
1.3.1. Técnica.

El disefio estructural abarca las diversas actividades que desarrolla el proyectista para
determinar la forma, dimensiones y caracteristicas detalladas de una estructura, o sea de
aquella parte de una construccion que tiene como funcidn absorber las solicitudes que se
presentan durante las distintas etapas de su existencia, todo esto se demostrara mediante
la aplicacién de la Norma boliviana CBH-87.

1.3.2. Socio econdmica.

La cimentacion y construccion de la vivienda contribuyen de manera notable a la actividad
econdmica, generando empleo y adquiriendo los insumos empleados, ademas, beneficia
al propietario ya que este puede alquilar las tiendas de la planta baja y las habitaciones del

segundo piso y solo ocupar el 3er piso, haciendo asi una inversion a futuro.

Desde la perspectiva social, es un elemento fundamental para la formacion del patrimonio

de la familia, mejora la calidad de vida de la misma.
1.3.3. Ambiental.

En la construccion de viviendas se tienen impactos de baja intensidad, reversibles y de

corta duracion.

Los escombros son de corta duracion, reversibles porque se pueden colocar en un banco
de escombros o pueden esparcirlos en algun lugar, los envases de plasticos o los metales

se pueden aglutinar y llevar a un botadero municipal.
1.4. Alcance del proyecto.

El alcance del proyecto, es lograr que el disefio estructural de la vivienda Sargenti de 3
pisos, ubicado en el barrio el molino Tarija — Cercado, vaya de acuerdo a las necesidades

y requerimientos de la Norma boliviana del Hormigdn CBH-87. En sintesis se establece:

a) Entrepisos: Losa alivianada con plastoformo, la principal ventaja de las losas
aligeradas a base de viguetas es que no requieren mano de obra especializada,

descarta el uso de encofrados de madera durante el proceso constructivo, garantiza

4



un bajo desperdicio de material y una ejecucién répida que reduce el precio de la

mano de obra.

b) Estructuras de sustentacidon: Poérticos de H°A° conformado por vigas y
columnas, la ventaja principal es que es un material con aceptacién universal, por
la disponibilidad de los materiales que lo componen, la desventaja es la poca
resistencia a la traccion, aproximadamente la décima parte de su resistencia a la

compresion.

c) Fundacion: Zapatas de H°A°, este tipo de fundacion estara de acuerdo al estudio

del suelo realizado y a la ubicacion de las columnas.

1.4.1. Restricciones.

No se realizara el disefio de las instalaciones de los servicios basicos como ser: Las
instalaciones eléctricas, instalaciones de agua potable, instalaciones sanitarias y desagle

pluvial, debido a que el proyecto se centra en el disefio y calculo estructural de la obra.

1.4.2. Aporte académico.

Realizar la comparacion tecnico — econdmica de la escalera convencional de HCA®,
compuesta de placas o losas de concreto armado, las cuales se apoyan en sus extremos,

con la escalera ortopoligonal de H°A®°.



1.5. Localizacion del proyecto.

Fig. 1.3. Mapa de Bolivia

Fuente: https://www.educa.com.bo/content/geografia

Fig. 1.4. Mapa de Tarija

Fuente: https://www.educa.com.bo/content/departamento-de-tarija


https://www.educa.com.bo/content/geografía

Fig. 1.5. Localizacion del Proyecto.

Coordenada geografica
Ubicacién
Zona Este Norte Altitud (m.s.n.m.)
Bolivia- Tarija-Cercado 20K 319976.00m E 7617829.00m S 1873

Fuente: Google Earth

El proyecto se encuentra ubicado entre las calles 15 de abril y Virginio Lema, sobre la

Ramodn Rojas de la ciudad de Tarija.

La obra se localiza en la zona central de la ciudad de Tarija, lo cual favorece a la vivienda
y al duefio de la misma, le otorga el beneficio de tener cerca todo tipo de servicios que se
podria necesitar para el dia a dia, tales como supermercados, bancos, tiendas, gimnasios,
cafeterias, restaurantes, bares, oficinas de administracion para realizar diferentes tramites,

entre muchos otros.

Las desventajas de vivir en el centro de la ciudad son: el excesivo ruido, la contaminacion,

los precios elevados, el trafico y la dificultad para estacionarse.



CAPITULO Il
FUNDAMENTO TEORICO



2.1. Levantamiento topografico.

El levantamiento topografico, es el conjunto de operacion necesaria para obtener la

representacion de un determinado terreno natural.

Se realiza para tener una idea clara de la configuracion del terreno, de la presencia de
elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre, se toman los datos
necesarios para la representacion grafica o elaboracion de las curvas de nivel del area en

estudio, con ayuda de equipos topograficos.
Todos los resultados seran obtenidos mediante estacion total.
2.2. Estudio de suelos.

Con el estudio de suelos se determina la capacidad portante del terreno. Esto se realizara
mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (Prueba de penetracion

estandar).
Resumiendo, los pasos de un estudio convencional, son:

» Ensayos “in situ” (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, en pozos.
Toma de muestras “in situ” de cada pozo realizado.
Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

Analisis de los resultados segun los ensayos realizados “in situ” y de laboratorio.

YV V V V

Elaboracion del informe final con resultados, graficos y tensiones calculadas.
2.3. Disefio arquitectonico.

En la actualidad, el disefio arquitecténico se concentra principalmente en las inquietudes

modernas como: la funcionalidad, la morfologia y la estética.

2.4. ldealizacion de la estructura.
2.4.1. Sustentacion de edificacion.

La estructura esta constituida por columnas de seccidn cuadrada de H°A®°, también por las

vigas.

Al hablar de sustentacidn, se toma en cuenta varios puntos, los cuales se mencionan a

continuacion:



Tipo de estructura, vinculacion y cargas.

Nodo.- Los nodos unen o conectan los elementos estructurales, se consideran dos tipos:
rigidos y articulados. Los primeros, tienen la propiedad de tener giros o desplazamientos
angulares y lineales; los segundos solo se desplazan y no se presentan giros en los nodos.

Apoyos.- Son las fronteras de los sistemas estructurales, se pueden considerar como

nodos, ya que tienen impedidos los desplazamientos angulares y lineales.

Grado de libertad.- Es una coordenada necesaria para describir la posicion o configuracion

deformada de una estructura en cualquier instante.

Numero de grados de libertad.- Es el nimero de coordenadas independientes que se
requieren para describir la posicién o configuracion deformada de una estructura en

cualquier instante.

Fuerzas generalizadas.- Las fuerzas en una estructura se pueden clasificar como: externas
e internas. Las fuerzas externas, son las cargas y las reacciones en los apoyos; las fuerzas
internas, son los elementos mecanicos conocidos como fuerzas axiales de cortante, los

momentos flexionante y torsionante.

Marcos.- Los marcos se usan a menudo en edificios y se componen de vigas y columnas
que estan articulados o bien son rigidas en conexiones. La resistencia de un marco se

deriva de las interacciones de momento entre las vigas y columnas.

Las propiedades de los suelos de apoyo de la fundacion.- Este se encargara de soportar las

cargas que le transmitan las fundaciones.
2.5. Disefio estructural.
2.5.1. Norma de disefio.

El disefio y célculo de los elementos estructurales de hormigon armado estaran a base de

la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.



2.5.2. Resistencia de materiales.

Resistencia caracteristica de proyecto fck, es el valor que se adopta en el mismo, para la
resistencia a comprensién como base de los célculos asociados en esta norma a un nivel

de confianza del 95 % se denomina también, resistencia especificada.

Se considerara como resistencias de célculo o de disefio del hormigon (en compresion f,4
0 en traccion f, 4), a el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente,

dividida por un coeficiente de minoracion y..

Tabla 2.1. Resistencia del hormigon en funcion del tipo de acero

Tipo de | Solicitacion | Valor minimo de la resistencia de proyecto Tipo de
acero del hormigén a los 28 dias, f.x, en MPa hormigén
AH 215 L | Estatica 12,5 H12,5
Estatica 15 H15
AH 400 o amica 20 H 20
Estatica 17,5 H17,5
AH 500 Dinamica 20 H 20
Estatica 20 H 20
AH 600 Dinamica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado CBH-87
Donde:
fck = Resistencia caracteristica del hormigén [MPa].
fyk = Resistencia caracteristica del acero [MPa].

Los hormigones se tipifican de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los

28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:
H12.5; H15, H17.5; H20; H25; H30; H35; H40; H50; H55

Donde las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto fck, en mega pascales
(MPa).

Los tipos H12.5 a H25 se emplean generalmente en estructuras de edificacion, los
restantes de la serie encuentran su principal aplicacion en obras importantes de ingenieria

y en prefabricacion.

Las acciones que en general actan en los edificios son las que se definen a continuacion.

En casos especiales puede ser preciso tener en cuenta acciones de otra clase.
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2.5.3. Coeficientes de minoracién de las resistencias de los materiales.

En los métodos de célculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a través
de coeficientes: dos (2) de minoracion (de la resistencia del hormigén y de la resistencia
del acero) y otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.

La tabla con los valores de los coeficientes se encuentra en el Anexo I.
2.5.4. Cargas actuantes.
2.5.4.1.Acciones permanentes.

Se representan por “G” si son concentradas y por “g” si son repartidas. Con la estructura
en servicio actlan en todo momento y son constantes en posicion y magnitud o presentan,
solo en raras ocasiones, variaciones que resultan despreciables con respecto a su valor
medio. Entre estas acciones permanentes se distinguen, por un lado, el peso propio del

elemento resistente y, por otro, las cargas muertas que gravitan sobre dicho elemento.
2.5.4.2.Acciones variables.

[YP2)

Representadas por “Q” si son concentradas y por “q” si son repartidas, estan constituidas
por todas aquellas fuerzas que son extremas a las estructuras en si, y para las cuales las
variaciones son frecuentes o continuas, y no despreciables con respecto a su valor medio.

Se subdividen en:

» Acciones variables de explotacion o de uso, que son las propias del servicio que

la estructura debe rendir.

» Acciones variables climaticas, que comprenden las acciones del viento y de la

nieve o granizo.
» Acciones variables del terreno, debidas al peso del terreno y a sus empujes.
» Acciones variables debidas al proceso constructivo.
2.5.4.3.Hipotesis de carga

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,

excepcion hecha de la Hipdtesis 111, que s6lo se utilizaran en las comprobaciones relativas
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de los estados limites ultimos. En cada hipdtesis, deberan tenerse en cuenta, solamente,

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipotesis I:  yrg * G +y54 *Q

Hipotesis I1: 0.9 (yr3*G + yr4¥5y*Q) + 0.9%y,*W
Hipotesis 111: 0.8 (¥, *GH+y;*Qoq) + Foq + Wag

En estas expresiones:

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

caracter de permanencia.

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

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Q.q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

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

W = valor caracteristico de la carga de viento.

W,q = valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general se
tomara W,, = 0.

F,, = valor caracteristico de la accion sismica.

2.6. Anadlisis de los miembros de hormigon armado.

2.6.1. Disefo de vigas de H°A°

Las vigas son elementos estructurales lineales sometidos esencialmente a esfuerzos de
flexion, con fibras comprimidas y traccionadas. Las vigas se calculan de acuerdo a las
hipdtesis basicas en secciones sometidas a esfuerzos normales (véase 8.1 de CBH-87) a
partir de los valores de calculo de las resistencias de los materiales y de los valores

mayorados de las cargas y demas acciones.

Antes de detallar como se proceden con los célculos, deberdn realizarse las
comprobaciones especificadas en cuanto al valor minimo de la resistencia del hormigon y

a la resistencia minima del hormigon en funcion de la calidad del acero.
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Se recomienda ademas que las areas de las secciones de cada una de las armaduras, tanto

de traccion como de compresion, no sobrepasen el 4 % de la seccion total del hormigon.

Fig. 2.1. Disposicion de armadura longitudinal y transversal en vigas.

=5+ :—:f

LUl A
| ;
L A [ . 1
A A

Fuente: Hormigon Armado (Montoya, 2009)
2.6.1.1.Dominios de deformacion.

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de

deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B, o C definidos en la figura 2.6.

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

conducen a admitir los siguientes dominios:

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

mas traccionado, del 10 por mil.

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

giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresién todavia
es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,

correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigén: ecy = 3,5 por mil.

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

gy, siendo &y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.
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Dominio 4: Flexién simple o compuesta: las rectas de deformacién giran alrededor del
punto B.

El alargamiento de la armadura més traccionada estd comprendido entre gy y 0, donde el

hormigén alcanza la deformacion méaxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexién compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion, giran alrededor del
punto B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion.
Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta

correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por compresion gcy = 2 por mil.

Fig. 2.2. Dominios de deformacion.
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EC —O,UO:J: X = posicidn del eje neutro

en valor absoluto |

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

2.6.1.2.Armadura longitudinal de vigas rectangulares.
El procedimiento de calculo es el siguiente:

(DInicialmente se realiza un pre-dimensionamiento, es decir, un procedimiento previo al
calculo del dimensionado antes de poder calcular con precision los esfuerzos actuantes,
y asi poder establecer dimensiones orientativas de la seccion transversal de las vigas,
que sirven de base para un calculo de comprobacion y reajuste de las dimensiones

definitivas de las secciones.
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En el pre-dimensionamiento se usa diferentes valores en funcion de la longitud del
elemento y de algunos criterios que se han llegado a tomar, como rangos usuales para
dimensionar vigas de marcos de hormigdn que presentan resultados aceptables. Estos

rangos son:

Tabla 2.2. Altura minima de vigas no pretensadas.

Condicién de apoyo h minimo
Simplemente apoyadas {16
Un extremo continuo ¢/18,5
Ambos extremos continuos €21
En voladizo 03

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado NB 1225001

Donde:
I= Longitud de la viga.

(2)Se calcula la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas traccionada (también llamado “canto util” — d = H — dy)
(3)Se determina el momento de calculo o0 momento mayorado (Md):

Md = Mmax.* Yr
Donde:
vs= Coeficiente de seguridad de ponderacion de las acciones o solicitaciones.

(4)Se determina el momento reducido (pa):

Md

=——— formula 2.1.
bw*d**fcq

Ug

Donde:

bw = Ancho de la viga.

d = Canto util.

fed = Resistencia de calculo del hormigén (fed= fek/ys).

(5) Se verifica si la seccién requiere armadura a compresion.
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Se compara el valor obtenido en (4) con el momento reducido limite piim.
ud > plim —Se necesita armadura de compresion y traccion.
Wi < plim — No se necesita armadura de compresion.

» Siel momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite (pd< pim),
la pieza no necesita armadura de compresion, por tanto, se debera disponer de una
armadura que soporte los esfuerzos de traccion la cual corresponde al mayor valor

de las siguientes expresiones:
As = wg * bw * d * L4 gormula 2.2.
fya

ASpin = wsmin x bw xd  formula 2.3.
Donde:
As = Area de la armadura a traccion.
fya =Resistencia de célculo del acero. (fcd= fyk/ys)
ws= Cuantia mecénica, en funcion al valor de pg.
As min= Area minima de la armadura a traccion.
s min. = Cuantia geométrica minima.
2.6.1.3. Armadura transversal de vigas rectangulares.

Dados los conocimientos actuales sobre la resistencia de las estructuras de hormigén
frente a esfuerzos cortantes, se establece un método general de célculo, llamado “regla de
cosido”. La regla de cosido a la que se hace referencia, no es mas que una generalizacion
del método de las bielas y tirantes de Ritter-Morsch, que proporciona resultados que se
sitian del lado de la seguridad respecto a los deducidos experimentalmente. Por ello, dado
que existe un numero suficientemente grande de tales resultados experimentales como
para permitir, de forma segura, deducir métodos de célculo con los que se consigue
aprovechar mejor la capacidad resistente de los elementos estructurales ensayados, tales

métodos se proponen en la Norma CBH-87, como métodos particulares de calculo.

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

transversales estan constituidas por estribos y barras longitudinales levantadas. Los
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estribos son armaduras independientes de las longitudinales y las barras levantadas son
armaduras longitudinales que dejan de ser necesarias para resistir los momentos flectores,

se doblan y suben hasta la cabeza comprimida donde se la ancla.
1) Resistencia a esfuerzo cortante de elementos lineales.

Las prescripciones dadas en el capitulo 8.2 (Resistencia a esfuerzo cortante) de la norma
CBH87 se aplican exclusivamente a elementos lineales sometidos a esfuerzos combinados

de flexion, cortante y axiales de traccion o compresion.

Se consideran como elementos lineales aquellos cuya distancia entre puntos de momento
nulo es igual o superior a dos veces su canto total, cuyo ancho es igual o inferior a cinco

veces dicho canto pudiendo ser su directriz recta o curva.
2) Esfuerzo cortante real.

Las comprobaciones relativas al estado limite de agotamiento por esfuerzo cortante
pueden llevarse a cabo a partir del esfuerzo cortante real de calculo Vrd dado por la

siguiente expresion: Vrd=Vd+Vcd
Donde:
Vd = Valor de calculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores.

Vcd = En piezas de seccion variable el valor de célculo de la componente paralela a la
seccion de la resultante de tensiones normales tanto de traccién como de compresion sobre

las fibras longitudinales de hormigén.
3) Comprobaciones que hay que realizar.

El estado limite de agotamiento por esfuerzo cortante puede alcanzarse ya sea por agotarse
la resistencia a compresion oblicua del alma o por agotarse su resistencia a traccion

oblicua. En consecuencia, es necesario comprobar que se cumple simultaneamente.

(a) Obtencion de Vus: El esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del

hormigon del alma, se deduce de la siguiente expresion:

V=030 % feax (1 +cotga) *d<0,45* feaxbxd  formula 2.4.
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En el caso de armadura transversal formada por estribos normales al eje de la pieza,

dicha expresion se reduce a:
Vu=030% feaxbx*d formula 2.5.
Esta comprobacidn no se exige en el eje del apoyo, sino en su borde.

(b) Obtencion de Vuz: El esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua en el

alma, vale:
Vw=Vsu—Vcu formula 2.6.
Donde:

Vsu = Contribucion de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo

cortante en el estado limite ultimo siendo:
Vsu = % *0,90 x f,g xd  formula 2.7.

Vcu = Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante, en estado

Galtimo. En general se tomara:

Vcu = fcv * b, xd formula 2.8

fov = 0131+ £ 2(MPa) formula 2.9

Donde:
d = Canto util de la seccion.
bw = Ancho del alma de la viga.
fcv = Resistencia virtual del calculo del hormigdn a esfuerzo cortante dada en MPa.

La comprobacion correspondiente a Vu: se efectuara para una seccion situada a una
distancia del borde del apoyo directo, igual al canto (til de la pieza hacia el centro de

la luz y la armadura necesaria que resulte se llevara hasta el apoyo.
c) Disposiciones relativas a las armaduras transversales.

La separacidn St entre cercos o estribos debera cumplir las siguientes condiciones:
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<30cm
St < 0,85 * d

<3xbh
En todos los casos se prolongara la colocacion de cercos y estribos, en una longitud igual
al medio canto de la pieza, mas alla de la seccion en que tedricamente dejen de ser
necesarios. Todas las armaduras transversales deberan quedar perfectamente ancladas.

La cuantia minima de dichas armaduras debe ser tal que se cumpla la relacion.

ASpin = 0,02 % by, * S * ;7‘; formula 2.10.

d) Procedimiento de célculo.
(1)Se calculan las resistencias de célculo de los materiales:

fck fyk
cd = ; d=
4 Ve Iy Vs

(2) Se determina el esfuerzo cortante de calculo Vd, el esfuerzo cortante resistente del
hormigon Vcu vy el esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del
hormigon del alma V1.

Vd = ypxV ; Veu = fcv* by, xd
3 2
fev =0.131 % [f..° (for, en MPa)
Vur = 0,30 * foq * by, x d
(3)Se realizan las siguientes comparaciones:

CASO 1— Vd < Vcu — El refuerzo transversal corresponde el area minima (Amin),

debido a que el H® resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante.
CASO 2— Vcu<Vd< Vy1— Se calcula As y Asmin Y Se escoge el valor mayor.

CASO 3— V2 >Vy1 — Ninguno de los casos anteriores, por tanto, se debe aumentar la

seccidn transversal de la viga.

(4)Se calcula el area transversal requerida:

CASO 1. ASpin = 0,02 % by, xS * }Ld

yd

CASO 2: Se escoge el valor mayor de las siguientes expresiones:
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Vsu=V,, —Vcu

fead Vsu xS
Asmin=0,02*bw*5*ﬂ ) AS:W
y ’ y

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo
tanto, si se quiere encontrar el rea para una pierna se debe dividir el area encontrada

entre el nimero de piernas, por ejemplo, para 2 piernas: As=Agl/2.
2.6.2. Columnas de hormigén armado

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el
esfuerzo principal es el normal. Su funcién principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la
rectangular. La armadura esta constituida por barras longitudinales que absorben los
esfuerzos principales junto con el hormigon, y la armadura transversal (estribos) que tiene
la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitar el pandeo de la armadura
longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes. Sus distintas secciones transversales

pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

Fig. 2.3. Disposicion de armaduras longitudinal y transversal en columnas.

T

| S
BEbRe

Fuente: Hormigén Armado (Montoya, 2009)

e —p

2.6.2.1.Compresion simple.

La compresidn simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal “N” que actua en el baricentro plastico de la seccion. En la practica es

muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre del punto de
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aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan
que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad minima

accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
2.6.2.2.Traslacionalidad e instralacionalidad de las estructuras.

A los efectos del estudio de pandeo de soportes, caracterizar correctamente la estructura
como traslacional o intraslacional tiene una enorme importancia. Se entiende por
entramado intraslacional aquel en el que el desplazamiento relativo A entre plantas

consecutivas pueda ser considerado como inapreciable.

Fig. 2.4. Influencia de la traslacionalidad en una columna.

Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado adaptado a la Instruccion Espariola (EHE-08)

Como puede observarse en la figura 2.4, este desplazamiento A, muy sensible a los efectos
de segundo orden puede incrementar los esfuerzos flectores en base y cabeza de soportes.
Si la tipologia estructural controla la traslacion relativa entre alturas consecutivas, puede
hablarse de una estructura intraslacional. Estrictamente todos los entramados son
traslacionales, por lo que su consideracion como intraslacionales obliga a definir un
umbral de desplazamientos laterales por debajo del cual esta hipdtesis puede ser

considerada valida.

La norma CBH-87 da las siguientes definiciones de estructura intraslacional y

traslacional:

» Estructuras intraslacionales, aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde

el punto de vista de la estabilidad del conjunto.
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» Estructuras traslacionales aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de célculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados
desde el punto de vista de estabilidad del conjunto.

2.6.2.3.Longitud de pandeo.

La longitud de pandeo “lo” de un soporte, se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos
puntos de momento nulo del mismo. En porticos, las longitudes de pandeo en el plano
considerado son funcidn de las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren
en los nudos extremos del elemento en compresion considerado y se pueden determinar

como:
Longitud de pandeo Lo =k * L
Donde “k” se obtiene de los nomogramas correspondientes entrando con el valor de “y”.

1
Y E. *1_C (Columnas que concurren en el punto A)
j— C

s =

(igual para §rz) formula 2.11.

T .
> Ev*l—" (Vigas que concurren en el punto A)
v

Donde:

Uy, = Relacion de rigideces de las columnas a las vigas en el extremo “A” de la columna

considerada.

Ec.= Modulo de elasticidad del material que compone la columna.
lc= Longitud real de la columna.

Ic= Inercia bruta de la seccion de la columna.

Ev= Mddulo de elasticidad del material que compone la viga.

lv= Longitud real de la viga.

Iv=Inercia bruta de la seccion de la viga.

k= Puede obtenerse de los monogramas siguientes:
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Fig. 2.5. Nomogramas para la obtencion de la longitud de pandeo para porticos.

‘}JA 3 ‘I‘B ‘PA (24 q"s
(=] @ [==) (=]
e —10= == 00 — % 20,0 ~ o8
50.0 ' = 500 100,01 - 10,0 - 1000
10,0 3 i s 100 50.0- ¥ o ‘F &0
50 oo JF2 300 +s0 | w0
3.0 =, se 20,0° + 40 - 200
2,0 - : ’ - 20 ’
- ’ X 10,0 4 ’ | 10,0
1 o8/ 90 — 30, Y
1,0 _| ’ 10 8,0 7 / [~ 80
0,9 | ’ 0.9 7.0 ] | | 7.0
0,8 A - 08 6,0 ’ 6,0
0,7 7 / — 0, 50 / - 50
0,6 7L07 06 4,0 | - 20 -~ 4,0
957 ’ 0% 30 - ’ - 30
0.4 ; - 04 ;
- ! — _ / _
-] @, 03 20 @, 1. 20
A T ’ '
0,2 - , - 02 ,
1 - 10-] « - 10
0,1 — / - 01 /
/ /
i /
’ 1
o—-—-—é——-o.s—-———- 0 o————é)——-w-———- 0
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado CBH-87

2.6.2.4.Clasificacion de las columnas por esbeltez.

La esbeltez mecanica de un pilar de seccion constante, es el cociente entre la longitud de

pandeo del pilar y el radio de giro “i” de la seccion total de hormigodn, en la direccion

considerada (i = A/l).

La esbeltez geométrica, es el cociente entre la longitud de pandeo y la dimension paralela

al plano de pandeo considerado, ya sea “b” 0 “h”.

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion, pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en: columnas
cortas y largas. La determinacién de una columna corta o larga esta directamente ligada
con su esbeltez. Si la esbeltez mecanica es menor que 35 se trata de una columna corta, y

si es mayor se trata de una columna larga. La norma CBH-87 define dos esbelteces:

. 2 ,
Esbeltez mecanica — Am =70 T = \/% formula 2.12.

Esbeltez geométrica — Ag =%0 ;T = \/% formula 2.13.

Los valores limites para la esbeltez son los siguientes:
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A<35 (Ag<10) Se desprecian los efectos de segundo orden.

35<A<100 (10<Ag<29) Puede calcularse excentricidad adicional (efic).

100 <A <200 (29 <\g <35) Véase método general prescrito en 8.3.2.1. de CBH-
87.
2>200 (A>58) Esbelteces mecanicas no recomendables.

2.6.2.5.Excentricidades.

Excentricidad, es la distancia a la que actua la solicitacion normal respecto del centro de

gravedad de la seccion y esta constituida por:

» Excentricidad inicial o de primer orden, no es menor que la excentricidad accidental,
siendo igual a M1/N1, donde M1 es el momento exterior aplicado, de primer orden y

“N” la carga axial actuante.

» Excentricidad accidental e, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y

las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.

» Excentricidad ficticia esic, dimension convencional para tomar en consideraciones los

efectos de pandeo.

» Excentricidad equivalente e,, valor representativo de la excentricidad de primer orden,

cuando ésta tiene valores diferentes en los extremos de la pieza.

+ Excentricidad total (ewtar = €0 + €a + efic), valor con el que debe incorporarse la

solicitacion normal para el disefio o verificacion de la pieza.

(a)Excentricidad inicial o de primer orden (eo): Se tomara como excentricidad de

primer orden la correspondiente al extremo de mayor momento.

_ Ma
"~ Nd
(b) Excentricidad minima de calculo o excentricidad constructiva (ea): Debido a la

e, formula 2.14.
dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el baricentro
de la seccion, la Norma Boliviana no considera en el céalculo excentricidades de

primer orden inferiores al valor siguiente:

h b
ea>130 ° 20 depende de la direccion del pandeo formula 2.15.

2cm
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Siendo “b” o “h” la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo. A

esta excentricidad minima se la designa por ea.

Meétodo de la excentricidad ficticia: Este método aproximado es aplicable a columnas

de seccidn y armaduras constantes, cuya esbeltez mecénica no supere el valor de 100 (A <

100). Se distinguen dos casos, segln sean 0 no iguales las excentricidades iniciales en los

extremos del pilar.

(1) Excentricidades iguales, en valor y signo, en los extremos.

Fig. 2.6. Excentricidades iguales en valor y signo.

€fic

i
\ |

F
\]

€total=€o1Efic

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH-87)

(2) Excentricidades diferentes en valor y/o signo, en los extremos.

Fig. 2.7. Excentricidades diferentes en valor y/o signo.

v

€02

€o1

v

€02

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

En este caso, se adoptara una excentricidad de primer orden equivalente, en la seccién

critica, de valor:

€0 = 0,6 €o2 + 0,4 €o1 = 0,4 €o2
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Donde:

o1 Y €02 = Excentricidades de primer orden en los extremos siendo la de mayor valor que
se tomard como positiva y la de menor valor, que se tomara con el signo que le

corresponda. La excentricidad equivalente, es valida para estructuras intraslacionales.
(c) Excentricidad ficticia (efic):
Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una

excentricidad ficticia:

2
efic = (0,85 + de) x« 2% , 17 90-+  formula 2.16.
1200 c+10e, i

Donde:

fya = Resistencia de célculo del acero en traccion, en MPa.

¢ = Canto medido paralelamente al plano de pandeo que se considera.

lo = Longitud de pandeo.

i = Radio de giro de la seccion total de hormigdn en la direccion considerada.
(d) Excentricidad final (ef):

Conocidas las excentricidades: inicial, constructiva y ficticia, se calcula la excentricidad

total:
etotal = eo + ea + efic

Valor con el cual se establece el momento flector ficticio o representativo (donde queda
incorporado el efecto del pandeo) y que juntamente con el esfuerzo normal solicitan la
pieza. Con ambas solicitaciones se comprobaran las condiciones de agotamiento de la
seccion. Ademas, se comprobaran las secciones de los dos extremos del pilar sometidas
a las correspondientes solicitaciones de primer orden. Debe tenerse en cuenta que la pieza
debera ser de seccion y armadura constantes, compatibles con la maxima solicitacion, ya

sea en el centro de la pieza o0 en sus extremos.

La excentricidad, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una excentricidad

ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden, tiene en cuenta de forma

26



sencilla los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado suficientemente

aproximado.
2.6.2.6.Método de Jiménez Montoya.

Este método se debe a Pedro Jiménez Montoya y figura en el “Manual de Flexion
Compresion” del CEB en el Anexo 7 de la instruccion EHE-08. Es aplicable a secciones
armadas con el mismo nimero de barras en cada cara (4 redondos, 8, 12, 16, etc.) y
consiste en la reduccién del problema de flexion esviada a uno de flexion recta. Sea una
seccion rectangular de dimensiones h x b sometida a un esfuerzo de compresion Nd y a

flexiones Mxd y Myd.

Fig. 2.8. Reduccion de la flexion esviada a flexion recta.

|
|
l
|
|
I
h 4 - — !_._._ ....... r
|
|
|
]

Fuente: (Varona Moya, Lépez Juarez, & Bafion Blazquez, 2012)

Si se definen los siguientes parametros adimensionales:

N ,
v=—4 formula 2.17.
fcaxbxh
_ Nd*ey ,
Uy = Tbi? formula 2.18.
Ng=ey

Uy =

N fea*b?x

Entonces el momento flector adimensional reducido de flexion recta vale:

hférmula 2.19.

U= * L * L formula 2.20.
Donde:

pq= es el mayor de los momentos pu, Yy u,
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o= es el menor de los momentos p, y u,

= es un pardmetro cuyo valor se recoge en la Tabla

Tabla 2.3. Altura minima de vigas no pretensadas

v o 101(02/03|04|05/06|0,7/08|09|210

B...... 05|06|0,7/08|09/08/0,7/06|05]0,5]0,5

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
Por lo tanto, el flector Md concomitante con el axil Nd en el problema reducido valdra:
Md = u * fcd * b * h? siu; =u, formula2.21.
Md = u = fcd = b? xh sig =p, formula2.22.

Deben respetarse las siguientes observaciones:

e Si la resolucion del problema de flexion recta condujera a una capacidad
adimensional w superior a 0.6 habria que repetir los calculos con un valor de g
aumentando en 0.1.

e Silaresolucion condujera a un w inferior a 0.2 el valor de g se disminuiraen 0.1.

Este procedimiento proporciona unos errores medios del orden del 6% del lado de la

seguridad en términos de esfuerzos ultimos de compresion.
2.6.2.7.Armadura longitudinal.

Se situaran en las proximidades de la cara del pilar, debiendo disponerse por lo menos una
barra en cada esquina de la seccion. En los soportes de la seccion circular deben colocarse
un minimo de 6 barras, y debe seguirse las siguientes prescripciones en la disposicion de

las armaduras:

(a)Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran
en las proximidades de las caras del pilar.

(b)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 estribos, a manera de evitar el pandeo de la misma. Para que el hormigén
pueda penetrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre dos barras de la

misma cara debe ser igual o0 mayor a 2 cm que el didmetro de la mayor y que 6/5 del
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tamafio méaximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes se podran

colocar dos o tres barras en contacto.

(c)Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos entre 1y 4
cm, no tienen que ser inferiores al didmetro de las barras ni al tamafio méaximo del
arido.

2.6.2.8.Armadura transversal.

El didmetro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la cuarta

parte del diametro maximo de las barras longitudinales comprimidas.

[1P%4)

La separacion “s”, entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las tres cantidades

siguientes:
12 veces el didmetro minimo de las barras longitudinales.

La menor dimension del nlcleo de la seccion, limitado por el borde exterior de la armadura

transversal.

300 mm.

2.6.3. Losa alivianada.
2.6.3.1.Generalidades.

Las losas o placas son estructuras limitadas por dos planos paralelos de separacion h,
siendo el espesor h pequefio frente a las otras dimensiones. Se supone ademas que las
cargas acttan en el plano medio de la placa y son normales al mismo. Las placas se
encuentran sometidas fundamentalmente a esfuerzos de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de

hormigon pretensado, carpeta de hormigdn y complemento aligerante de plastoformo.
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Fig. 2.9. Componentes de losa alivianada.

Malla Capa de compresion

Fuente: https://www.studocu.com/es-ar/document/universidad-nacional-de-
rosario/construcciones-de-hormigon/siarevalojournalmanagerviguetaspretensadas-6-
17/28221390

La losa alivianada se compone de tres elementos principales:

Vigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales, es un producto de fabricacion

industrial con calidad garantizada.

Piezas aligerantes: Pueden ser de ceramica, mortero de cemento, fibra de madera
aglomerada, plastico u otro material suficientemente rigido que no produzca dafios al
hormigon ni a las armaduras. Si se emplean con viguetas, semi-viguetas o encofrado
discontinuo de tablones, la resistencia en vano de las piezas sera igual o mayor que 1 MPa.

Se considera que no forman parte de la seccidn resistente del forjado.

Capa de compresion de hormigon que se construye en obra. Esta capa de compresion,
tiene de 3 a 5 cm de espesor. La losa superior de los forjados, asegura la rigidez de éstos
en su plano, necesaria para la adecuada distribucién de los esfuerzos horizontales que

recibe el edificio.
2.6.3.2.Altura h y tipo de vigueta.

La altura del complemento y el tipo de vigueta estan determinados por la longitud que

debe cubrir la vigueta, estos parametros ya se encuentran estandarizados por el fabricante.
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Tabla 2.4. Dimensiones de losa alivianada con viguetas.

60 S

20

60 3] 12 53 12x52x130 0,057
50 3] 12 43 12x43x130 0,059
60 S 15 53 15x53x130 0,063

|
i

53 20x53x130

0,077

50 5)

20

43 20x43x130

0,082

Fuente: Ficha técnica CONCRETEC.

Caracteristicas técnicas de las viguetas de Concretec.

Tabla 2.5. Caracteristicas técnicas de las viguetas de Concretec.

PRODUCTO Dimensiones (cm) Peso Promedio
a b| h I (Kg/ml)
Viguetas 11-12 6| 10 | Hasta9,00m 18,00
Pretensadas
RESISTENCIA RESISTENCIA
PRODUCTO DEL ACERO DEL HORMIGON
Fyk = kg/cm? Fck = kg/cm?
Vigueta Pretensada 18.000 350
CONCRETEC
Vigueta 5.000 210
Prefabricada

Fuente: Ficha Técnica Concretec.
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2.6.4. Cimentacion de hormigdn armado

Los elementos de cimentacion se dimensionan para resistir las cargas actuantes y las
reacciones inducidas. Para ello es preciso que las solicitaciones actuantes sobre el

elemento de cimentacidn se transmitan integramente al terreno en que se apoya.
2.6.4.1.Distribucién de tensiones en el terreno

La distribucion de las tensiones del terreno sobre la base de una zapata depende
fundamentalmente del tipo de suelos y rigidez de la zapata como se muestra en la siguiente

figura:

Fig. 2.10. Distribucion de presiones bajo una zapata.

-+ . 3 e

| |
\ |
| | I |
\ | | |
I | i I
i Suibe: :
a) Zapatarigida b) Zapata rigida c) Zapata flexible d) Zapaia flexible
suelo cohesivo suelo sin cohesién suelo cohesivo suelo sin cohesion

Fuente: Hormigén Armado (Montoya, 2009)
2.6.4.2.Zapatas aisladas

Las zapatas para columnas individuales representan voladizos que se proyectan hacia
afuera desde la columna en las dos direcciones y cargados hacia arriba con la presion del
suelo. En la superficie se producen los correspondientes esfuerzos de tension en estas dos
direcciones. En consecuencia, estas zapatas se refuerzan mediante dos capas de acero

perpendiculares entre si y paralelas a los bordes.

El area requerida de contacto se obtiene dividiendo la carga total, que incluye el peso
propio de la zapata, por la presion de contacto seleccionada. En esta etapa debe estimarse
el peso de las zapatas que generalmente estd entre un cuatro por ciento y un ocho por
ciento de la carga de la columna, intervalo en el que el primer valor es aplicable a los tipos

de suelo mas fuertes.

32



Al calcular los momentos flectores y los cortantes, Unicamente se considera la presion
hacia arriba q,, generada por las cargas mayoradas de la columna. El peso mismo de la
zapata no produce momentos ni cortantes, al i igual que no existen, obviamente, momentos

ni cortantes en un libro que descansa sobre la superficie de una mesa.

Fig. 2.11. Zapatas para columnas individuales.

I

LML‘.M

(a) (b) (c)

Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto (Arthur H. Nilson; Duodécima edicion)

1. Dimensionamiento en planta.

el =¥ eb =22 formula 2.23.
Ps Ps
B min = lel| + |leb| + |[-2—+ (lel|? + |eb]?) formula 2.24.
cadm

Donde

Msx = Momento de Servicio en X.
Msy= Momento de Servicio eny.
Ps= Carga de Servicio.

o = Capacidad Admisible del suelo.
B min=ancho minimo de la zapata

Verificacion Geotécnica:

P 6xel 6%eb M h M b 7
ol = 5(1_*_e_i)+ﬂ*_+ﬂ*_goadm formula 2.25.
B*L L B Ix 2 Iy 2

Ps 6*xel 6xeb My,s h  Myys b
= 4+ W52 < sad
o3 B*L(1+ I "B >+ Ix ‘2t fz=ocadm
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2. Dimensionamiento en elevacion “h”.

El dimensionamiento en elevacion esta en funcion del cadm del terreno, se puede asumir

y verificar mas adelante.

0)
d—h—rl—z

3. Caélculo de area de refuerzo.

Md

ud = ————
bwxd2xfcd

formula 2.26.

Donde:
Ud = Momento reducido de célculo.
Md = Momento de disefio.

bw = Ancho de la zapata.

d = Canto util (distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas fraccionada).

Cuando ya se tiene ud con tablas de Dominio 2 y Dominio 3 que estan en flexion simple

se puede determinar la cuantia mecanica “w”.

As =wx*bw xd * % formula 2.27.

Donde:

As = Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

w = Cuantia mecanica de la armadura.
fyd = Resistencia de calculo del acero.

bw = Ancho de la zapata.

d = Canto util (distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas fraccionada).
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4. Verificacion a punzonamiento

Se comprobara a punzonamiento la seccidén constituida por el conjunto de secciones

verticales resistentes, situadas alrededor del pilar y a una distancia igual a la mitad del

canto til de la placa, contada a partir del borde del capitel, o del pilar si no existe capitel.

(véase figura 2.12.)

Fig. 2.12. Pilares Interiores.

jortd

ax=1-——
2
T

c, +d

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH-87)

No sera necesaria armadura de punzonamiento si se cumplen las siguientes limitaciones:

donde:

Ng a*xMgxu

s 2fe0 formula 2.28.
% n % < 2f. formula 2.29.

Nd = valor de célculo de la reaccion del pilar, descontada la parte de la misma que carga

directamente en la zona de punzonamiento.

Ac = area del conjunto de secciones verticales resistentes que hay que comprobar, igual

al producto del perimetro critico, por el canto til de la placa (véase figura 2.12.).
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a = fraccion del momento que se transmite, desde la placa al pilar, por excentricidad de

cortante. Su valor se indica en la figura 2.12.

Md = en los casos de pilares interiores, diferencia entre los momentos flectores de calculo
que acttan a ambos lados del plano vertical que coincide con la correspondiente fibra
neutra “c - ¢”, de la seccion que se va a comprobar (véase figura 2.12.). La comprobacion
debe ser efectuada para cada una de las direcciones de los ejes ortogonales de la seccion
del elemento.

En el caso de pilares de borde, en direccion paralela al mismo, diferencia entre los
momentos flectores de calculo que actian a ambos lados del plano vertical coincidente
con la fibra neutra “c - ¢”, de la seccion que se comprueba y en direccion perpendicular al
borde, momento flector de calculo que actua en la seccion vertical que coincide con la

correspondiente fibra neutra “c - ¢”, de la seccion que se comprueba.

En el caso de pilares de esquina, momento flector de célculo que actua en la seccidn

vertical que coincide con la fibra neutra “c - ¢”, de la seccién que se va a comprobar.
d = canto util de la placa.

Jc = momento de inercia combinado, o momento polar, de la seccion que se va a

comprobar.

fcv = resistencia virtual de calculo del hormigon, a esfuerzo cortante.

feo = 0.131 % i/g(MPa)

u, v =distancia de la fibra neutra “c - ¢”, de la seccidén que hay que comprobar, a los bordes
de la misma, definidos por el perimetro critico.

5. Verificacion a vuelco y deslizamiento.

En todo elemento de cimentacion sometido a momentos o fuerzas horizontales, debera
comprobarse su seguridad al vuelco y al deslizamiento. La comprobacién consistira en
verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores respecto al punto “A”

(véase figura 2.13.) superan los momentos de vuelco; es decir, que se cumple:

(N +G) (%) >(M+Vx*h)*xy, formula 2.30.
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donde:

N, M, V = esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la

cimentacion.

G = peso propio de la cimentacion.

a = ancho del elemento de cimentacion.

h = altura total del elemento de cimentacién.

v1 = coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor 1.5.

Fig. 2.13. Esfuerzos actuantes en la zapata.

AT ™M

1w

YN
¥ Pop. i

= A -]

——-—

Fuente: Elaboracion Propia

Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se
contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o
la cohesidn de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se
tendra en cuenta a menos que esté garantizada su actuacion permanente. Se verificara que

se cumplen las siguientes expresiones:

- para suelos sin cohesion (arenas): (N + G)t,pq = v,V formula 2.31.
- para suelos cohesivos (arcillas): AC; = y,V formula 2.32.
donde:

N, V = esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en la cara superior de la cimentacién (véase
figura 2.13.)
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G = peso propio de la zapata.

¢d = (2¢/3) = valor de célculo del 4ngulo de rozamiento interno.

Cd = 0,5 ¢ = valor de calculo de la cohesion.

A = area de la base del elemento de cimentacion

v2 = coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.
2.6.5. Escalera.

Una escalera es uno de los recursos arquitecténicos que, con mas frecuencia, se utiliza

para comunicar espacios situados en diferentes planos.

La tipologia estructural de las escaleras es muy variada sin embargo, las escaleras mas
comunmente empleadas son aquellas que su configuracion estructural esta basada en losas
0 placas de concreto armado apoyadas en sus extremos y escalonadas de tal forma que se

facilita la movilizacién a través de ellas.

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se

tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras de caracol, helicoidales, etc.
Una escalera se compone de las siguientes partes:

-Peldarfio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al
subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama

“contrahuella o tabica”.

-Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos termina
en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera se llama

Desembarco.

-Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y cuando hay

un espacio central, este recibe el nombre de Ojo de Escalera.

-Arrangue de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
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El ancho o &mbito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de
las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe tener
es de 60cm, mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo 80cm,

aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.

La Altura de Paso o Escapada, es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre 2 y
2,40 m; solo en casos de excepcion y en escaleras de poca importancia se puede reducir
la medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica esta comprendida
entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente prolongada
entre 2 'y 4 cm; a este saliente se lo denomina borddn y sirve para disminuir el desarrollo
de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no teniéndose en cuenta

este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena 0 maciza se denomina
espigon o arbol de la escalera.

Las barandillas son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por

los pasamanos Y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.
2.7. Estrategia para la ejecucion del proyecto.

La estrategia de la ejecucion es el procedimiento de poner en marcha el proyecto el cual
esta ligado a recursos de materia prima como también de recursos humanos ya que este

esta ligado con el personal que disponemos para poder hacer escuadrillas de trabajo.
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2.7.1. Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por intermedio
del contratista, en términos de calidad y cantidad.

2.7.2. Precios unitarios.

Para poder determinar el presupuesto por precios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacién de cada una de las actividades definidas para

una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que determine el costo parcial.

2.7.3. COmputos métricos.

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes
de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de formulas

geométricas y trigonométricas.

2.7.4. Presupuesto.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor del desglose de los elementos
que constituyen la construccion; cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacién mientras que otros

estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.7.5. Planeamiento y Cronograma.

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se va a

ejecutar de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad financiera, etc.

Es una etapa previa que se debe desarrollar separadamente y para la cual también puede

utilizarse el método de la Ruta Critica.
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3.1.Andlisis del levantamiento topogréafico.

Topograficamente el &rea de emplazamiento es relativamente plana, el terreno cuenta con

una superficie de 225.38 m2.
Cota max:1916.48m y Cota min:1913.55m.

Fig. 3.1. Levantamiento topogréafico.

1914.89

Fuente: Elaboracion Propia.
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Tabla 3.1. Tabla de elevaciones.

0f 7617775 3200513 1914 28| 7617774,87) 320043,39] 1915,456
1] 7617775 320051 1914 29] 7617767,88] 320052,21] 1915,456
2| 7617780,52] 320043,38| 1914,906 30] 7617777,28] 320055,7] 1915,455
7| 7617784,47] 320046,89| 1914,892 31] 7617775,37) 320058,09] 1916,336
8] 7617782,21] 320046,98| 1914,834 44 7617775,89] 320052,04] 1913,946
9| 7617782,19] 320047,01f 1914,723 45| 7617775,32] 320052,65( 1914,007
10] 7617780,06] 320045,12] 1914,825 46| 7617773,73] 320054,57| 1914,026
11{ 7617780,06f 320045,14] 1914,769 47) 7617772,98] 320056,24] 1914,011
12] 7617779,33] 320044,49] 1914,825 48] 7617771,95 320058,1f 1913,989
13] 7617779,34] 320044,54]  1914,62 49| 7617771,23] 320060,04f 1914,096
14] 7617778,39] 320045,46] 1914,802 50] 7617770,74) 320060,98] 1913,868
15] 7617778,39] 320045,5] 1914,594 51 7617769,97) 320061,93] 1913,556
16 7617778,39] 3200455 1914,594 52| 7617765,83] 320057,35 1913,552
17) 7617777,78] 320044,96] 1914,774 53| 7617768,32) 320058,92] 1913,601
15] 7617776,55] 320043,71 1914,8 56| 7617770,96] 320055,49] 1913,922
16] 7617776,54] 320043,76] 1914,456 57] 7617769,9] 320054,94] 1913,784
17] 7617775,19] 320043,08] 1914,893 58| 7617769,89] 320054,94] 1913,784
18] 7617778,13] 320045,69] 1914,606 59| 7617769,13] 320054,06] 1913,631
19] 7617769,94] 320049,61] 1915,864 60] 7617772,83] 320047,15 1913,891
20| 7617783,28] 320046,54] 1916,478 61| 7617774,44) 320048,23] 1914,185
21] 7617783,27] 320046,55| 1914,884 62| 7617775,16] 320048,26] 1914,218
22| 7617783,23] 320046,57]  1914,88 63| 7617774,63] 320048,21] 1914,189
23| 7617781,21) 320051,1] 1916,136 64| 7617776,88] 320047,74] 1914,321
24] 7617779,63] 320052,78]  1915,83 65] 7617774,24] 320051,92] 1914,007
25| 7617780,33] 320052,2] 1915,868 66| 7617771,91) 320050,08] 1914,108
26| 7617780,29] 320043,14] 1916,171 67] 7617774,09] 320047,33] 1914,132
27] 7617782,38] 320044,95 1916,177 68] 7617776,4] 320049,28] 1914,113

Fuente: Elaboracion Propia.
3.2.Andlisis del estudio de suelos.
3.2.1. Capacidad de carga con el método de Terzaghi:

Sondeo N°1

Para lograr respaldar el resultado obtenido en campo es que se demuestra el calculo de la

carga admisible por el método tedrico de Terzaghi.

Los datos obtenidos del estudio de suelo realizado en campo son:
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Numero de golpes (SPT) en campo=14
Correccion de nimero de golpes (Ngo)

En el campo, la magnitud de Er puede variar de 30 a 90%. La practica estdndar actual en
Estados Unidos es expresar el valor N para una relacion energética promedio de 60% (=
Ngo)- Asi pues, la correccion por los procedimientos de campo y con base en las
observaciones de campo parece razonable para estandarizar el nimero de penetracion
estandar como una funcién de la energia de entrada de hincado y su disipacion alrededor
del muestreador hacia el suelo circundante. (Das., 2011)

N *ny *ng * Ng * Ng

N.. =
60 60

Donde:

Ngo= numero de penetracion estandar corregido para condiciones de campo.
N=numero de penetracion medido = 14

ny = eficiencia del martillo (%) = 45

ng= correccion para el diametro de la perforacion =1

n¢= correccion del muestreador = 1

ng= correccion para la longitud de la varilla = 0.75

14 %4511 %0.75

Correccion para el numero de penetracion estandar en suelo granular.

En suelos granulares, el valor N, se ve afectado por la presion de sobrecarga efectiva,
o’p. Por esa razon, el valor Ng, obtenido a partir de la exploracién de campo bajo
diferentes presiones efectivas de sobrecarga debe ser cambiado para corresponder a un

valor estandar de ¢’ . Es decir:
(Ny)go = CnNeo
Donde:
(N,) o= Valor corregido N para un valor estandar de ¢”, (=100 kN/m?)
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Cy= factor de correccion.
Ngo= valor N obtenido del campo.

Se han propuesto muchas relaciones empiricas para Cy. Algunas de ellas se dan a
continuacion. Las relaciones mas cominmente citadas son las dadas por Liao yWhitman
(1986) y Skempton (1986).

Relacion de Liao y Whitman (1986):

0.5
Co = 1
R
Pa
Donde:
0’ o= 100 KN/m?
P,= 100 KN/m?
0.5
1
Cy = | To0 kN 7mz-
(100 kN/m )
100 kN /m?
CN = 1
Entonces:
(N1)60 =1x*8

Correlacion entre (Ngg) Y (N1)60 CoOn el &ngulo pico de friccion en el suelo granular.

El angulo pico efectivo de friccion de suelos granulares, @, fue correlacionado con el
namero de penetracion estandar corregido por Peck, Hanson y Thornburn (1974). Le
dieron una correlacion entre (N;)qo ¥ @ en una forma grafica, que se puede aproximar
como (Wolff, 1989)

(D,(grad) = 27.1 + 0.3 * (N1)60 - 0'00054[(N1)60]2
@’ (grad) = 27.1 + 0.3 * 8 — 0.00054[8]>

0’(grad) = 29.46544
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Capacidad ultima de carga

1
Gy =¢ *N;.+qNg + SFY B x N, (cimentacionen franja)

Donde:

c¢’= cohesidn del suelo

y= peso unitario del suelo

a=v * Dy

N¢, N4, N, = factores de capacidad de carga adimensionales y solo funciones del angulo de
friccion del suelo, @°.

@ ,
N, = tan? (45 + ?) * gmtand

N, = (Nq — 1)cot®'

La expresion para N, fue deducida originalmente por Prandtl (1921), y la relacion de N,
fue presentada por Reissner (1924). Caquot y Kerisel (1953) y Vesic (1973) dieron la

relacion para N,, como

N, = 2(N, + 1)tan®’

Entonces:
Nq = tan? (45 + 29'z65 ) % entan(29.465°)
N, = 17.322

N, = (17.322 — 1)cot(29.465°)
N, = 28.891

N, = 2(17.322 + 1)tan(29.465°)
N, = 20.703

Peso especifico del suelo:
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Tabla 3.2. Relacion de vacios, contenido de agua y peso especifico seco tipicos para

algunos suelos.

Contenido de
agua natura

Relacion de en condicié

Tipo de suelo vacios e saturada (%)  (Ib/pie?) (kN/m?)
Arena uniforme suelta 208 S 92 145
Arena uniforme densa P Y gkt [ it e L ST 18

Arena limosa suelta de grano anguloso = 0.65 25 102 16

Arena limosa densa de grano anguloso . 0.4 15 : 120 19
Arcilla dura . 06 21 108 17
Arcilla suave - 0.9-14 - 30-50 S T73-92 11.5-145
Loes : 0.9 25 86 135
Arcilla orgdnica suave - 2.5-3.2 90-120 - 38-51 6-8
Morrena glacial - 0.3 10 ; 134 21

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones BRAJA M.DAS.

Arena uniforme suelta:

y = 14.5k—N
m3
Profundidad de la cimentacion:
Dy =22m
Ancho de la cimentacion:
B=2m

Sobrecarga del suelo que esta encima de la base de la zapata:
kN kN
q=y*Df= 14'5W* 2.2m = 31'9W

Reemplazando Valores:

kN 1 kN
qy =0%28891+31.9—%17.322+ =% 145—*2m* 20.703
m?2 2 m3

kN
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Capacidad de carga permisible por unidad de area de suelo con un factor de seguridad
(FS=3)

G

Qneta(adm) = F_
852.78 KN
—m-

Qneta(adm) = 3
Gneta(adm) = 0.284 MPa

Sondeo N°2

Para lograr respaldar el resultado obtenido en campo es que se demuestra el calculo de la

carga admisible por el método tedrico de Terzaghi.

Los datos obtenidos del estudio de suelo realizado en campo son:
Numero de golpes (SPT) en campo=15

Correccion de namero de golpes (Ng,)

_ N xnyxnp *ns*ng
Ngo = 60

Donde:

N¢o= nlmero de penetracion estandar corregido para condiciones de campo.
N=numero de penetracion medido = 14

ny = eficiencia del martillo (%) = 45

ng= correccion para el diametro de la perforacion =1

ns= correccién del muestreador = 1

ngr= correccion para la longitud de la varilla = 0.75

_14*45*1*1*0.75

= =8438=9
60 60

Correccion para el numero de penetracion estdndar en suelo granular.
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En suelos granulares, el valor Ng, se ve afectado por la presion de sobrecarga efectiva,
0’p. Por esa razon, el valor N, obtenido a partir de la exploracion de campo bajo
diferentes presiones efectivas de sobrecarga debe ser cambiado para corresponder a un

valor estandar de ¢, . Es decir.
(N1)go = CyNego
Donde:
(N,) o= Vvalor corregido N para un valor estandar de o’ (=100 kN/m?)
Cy= factor de correccion.
Ngo= valor N obtenido del campo.

Se han propuesto muchas relaciones empiricas para Cy. Algunas de ellas se dan a
continuacion. Las relaciones mas cominmente citadas son las dadas por Liao y Whitman
(1986) y Skempton (1986).

Relacion de Liao y Whitman (1986):

0.5
1
CN = O_/O
)
Donde:
0’ o= 100 kN/m?
P,= 100 kN/m?
0.5
o = 1
N (100 kN/mZ)
100 kN /m?
CN = 1
Entonces:
(Ny)gp =1%8

Correlacion entre (Ngo) Y (N1)60 COn el &ngulo pico de friccion en el suelo granular.
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El &ngulo pico efectivo de friccion de suelos granulares, @, fue correlacionado con el
nimero de penetracion estandar corregido por Peck, Hanson y Thornburn (1974). Le
dieron una correlacién entre (N;)qo Y @ en una forma grafica, que se puede aproximar
como (Wolff, 1989).

@ (grad) = 27.1+ 0.3 * (N1)go — 0.00054[(N;)0]?
@' (grad) =271+ 039 — 0.00054[9]?
@ (grad) = 29.756°

Capacidad ultima de carga

Gy =¢ *N;.+qNg + % *y * B+ N, (cimentacionen franja)
Donde:
c’= cohesion del suelo.
y= peso unitario del suelo.
q=y * Dy

N., Ng, N, = factores de capacidad de carga adimensionales y solo funciones del angulo de

friccion del suelo, @°.
2 Ql wtan®”
Nq = tan“ |45 + > * e

N, = (N, = 1)cot®’
La expresion para N, fue deducida originalmente por Prandtl (1921), y la relacion de N,
fue presentada por Reissner (1924). Caquot y Kerisel (1953) y Vesic (1973) dieron la
relacion para N,, como

N, = 2(N, + 1)tan®’
Entonces:

29.465°
2

N, = tan? (45 + )  oTtan(29.465°)

49



N, =179
N, = (17.322 — 1)cot(29.465°)
N, = 29.561
N, = 2(17.322 + 1)tan(29.465°)
N, = 21.61
Peso especifico del suelo Tabla A.3.1.

Arena uniforme Suelta:

y = 14.5k—N
m3
Profundidad de la cimentacion:
Df=19m
Ancho de la cimentacion:
B=2m

Sobrecarga del suelo que esta encima de la base de la zapata:
kN kN
q=y=*Df= 14.5$* 2m = 27'55W
Reemplazando Valores:

kN 1 kN
qy = 0%29.561+2755—% 179+ -+ 145—*2m=* 21.61
m? 2 m3

kN
Gu = 806481 —

Capacidad de carga permisible por unidad de area de suelo con un factor de seguridad
(FS=3)

qu

Qneta(adm) = E
806.481 k_]\2/
___m~

Qneta(adm) = 3
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Qneta(adm) =

0.269 MPa

Tabla 3.3. Resultados del informe del Estudio de suelos y de los Resultados de la

verificacion del Estudio de Suelos.

Numero de
. Capacidad |Numero de| Capacidad .
Sondeo N° Proc;‘Lzrr:(:)hda Ggg);s de Admisible Golpes | Admisible Tslzzlcole
bo (SPT) (MPa) |Corregidos| (MPa)
(SPT)
1 2,2 14 0,223 8 0,284 SP
2 1,9 15 0,237 9 0,269 SP

Fuente: Elaboracion Propia.

El estudio de suelos fue realizado por la empresa ANUB constructora y Multiservicios,

donde se perforaron dos pozos en lugares estratégicos para el desarrollo del estudio,
tomando el valor del pozo 1 (0.223 MPa), para un nivel de fundacion de 2m de

profundidad.

Fig. 3.2. Ubicacion del estudio de suelos.

Fuente: Google Earth.
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3.3.Andlisis del disefio arquitectonico

El arquitecto encargado del disefio arquitectonico de la vivienda multifamiliar es el Arqg.
Jorge Israel Hermoso Flores.

Donde:
-Planta Baja Cota +0.20 m

La planta baja cuenta con un ingreso principal en la fachada frontal derivando a un pasillo
que conecta con dos tiendas y sus respectivos bafos, posteriormente el pasillo deriva a las
gradas que conectaran con el primer piso de la vivienda Multifamiliar; préximo a ello
encontramos el patio y al fondo del espacio tenemos dos salas que cuentan con una

cubierta de calamina ondulada con una pendiente del 32%.
-Primer Piso +3.40 m

El primer piso se da lugar a través, de un pasillo distribuidor donde se encuentra cuatro
espacios independientes, cada uno de ellos cuenta con su dormitorio, su bafio y su

cocineta.
-Segundo Piso +6.60m

El segundo piso de caracter mas privado contiene un ingreso previo al pasillo conectando
en primera instancia a la sala de estar y comedor que cuenta con su bafio y ante bafio,
asimismo, de manera lateral encontramos la sala de estudio, posterior a ello encontramos
dos dormitorios, uno principal y otro simple, cada uno con su vestidor y su bafio, y

finalmente un balcén ubicado en la fachada frontal.
-Tercer Piso

EL tercer y ultimo piso destinado a areas comunes contiene un quincho y un comedor con
su bafio y su vestidor, al lado derecho tenemos un depdsito, posterior a esa area
encontramos un espacio amplio para la terraza, un balcén y una lavanderia dando lugar a

una vista panoramica y agradable.

Este disefio arquitectonico toma en cuenta todos los requerimientos minimos para una

infraestructura.
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3.4. Planeamiento estructural.

Con la topografia, el estudio de suelo y el disefio estructural se procede a realizar el

planeamiento estructural de la edificacion.

Con los criterios mencionados en el marco tedrico se procede a hacer la idealizacion de la

estructura.

Los valores de los coeficientes de seguridad del acero y del hormigon que se utilizan para

todos los célculos son los siguientes:

Tabla 3.4. Coeficientes de minoracion y Resistencia Caracteristica del Acero y

Hormigon.
. Coeficiente Resistencia Resistencia de Peso
Material . .- . e
Basico Caracteristica Diseio Especifico
Acero ys = 1.15 fyk=500 Mpa | fyd=434.78 Mpa Y‘az??%
Hormigon yc =1.5 fck=250 Mpa | fcd=16.67 Mpa Yc=23%
Fuente: Elaboracion Propia.
Las cargas que actuan en la estructura se muestran en la siguiente tabla:
Tabla 3.5. Resumen de Cargas Consideradas en la Edificacion.
Cargas Consideradas en la Edificacion
Peso Propio Cypecad
Caraa Permanente Sobre piso y acabados 1,32 KN/m2
g Muro de Ladrillo Exterior e= 18cm 5,817 kN/m
Muro de Ladrillo Interior e= 12cm 3,984 kN/m
Sobre caraa Escaleras y accesos publicos 3 KN/m2
g Habitaciones de viviendas 2 KN/m2
., . Mediante la Norma NB 1225003-1 (Bolivia) para una
Accion del Viento velocidad de 21,08 (m/s)

Fuente: Elaboracion Propia.

El andlisis de cargas se muestra a detalle en el Anexo I.
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3.4.1. Estructura de la edificacion.

La estructura de sustentacion de la edificacion estd constituida por varios porticos, los
porticos de las estructuras estan compuestos de columnas de seccion cuadrada, vigas de
seccion rectangular y las losas seran losas alivianadas con viguetas prefabricadas. Los

porticos estan vinculados a fundaciones de zapatas.

Fig. 3.3. Modelo de la estructura de edificacion.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.

3.4.2. Fundacion.

La fundacion de la estructura estara sustentada sobre zapatas a una profundidad de 2m.
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Fig. 3.4. Modelo de la cimentacion.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.
3.4.3. Estructuras complementarias.

3.4.3.1.Escaleras.

Las escaleras se plantean como losas inclinadas en las rampas y horizontales en los
descansos, con vinculacién fijas en las uniones con las losas y en las uniones con los
apoyos intermedios.

Fig. 3.5. Partes de una Escalera.

&~ Pasamanos

K
& Baranda

Descanzo

Huella

Contrahuella

ol

Escalén de Arranque Voladizo

Fuente: https://www.arquitecturapura.com/escalera-definicion-partes-tipos/
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3.5. Disefo estructural.

Para este punto es importante aclarar que solo se realiza la verificacion de los elementos
estructurales més solicitados y los resultados de los demas elementos se los obtiene a partir
de la memoria de célculo que nos proporciona el Software CYPECAD V2018.

3.6. Andlisis, calculo y disefio estructural.
3.6.1. Disefio de vigas de H2A?

El calculo de las vigas que compone la estructura del proyecto se calculé con el uso del
programa computacional Cypecad 2018. En esta parte se realiza el disefio de la viga mas
solicitada que corresponde a la viga que esta ubicada entre las columnas C7 Y viga 25 del

forjado del primer piso, para demostrar el funcionamiento del programa.

Fig. 3.6. Viga de mayor solicitacion.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.
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Fig. 3.7. Momento flector de la viga (KN*m).

-10
11 c10 B87 /c\z
| ' — ]

M.flector

5.76

115.48

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.
a. Predimensionamiento.

Altura minima de vigas no pretensadas:

Condicion de apoyo h minimo
(S.A) Simplemente apoyadas 1/16
(U.E.C) Un extremo continuo 1/18,5
(A.E.C) Ambos extremos continuos 1121
(E.V) En voladizo /8

(1) Relaciones aplicables para hormigén de peso normal

l=5.67m
S.A.=-LX=0354m U.E.C.=——=0306m
16 18.5
AEC.= ;—1 —0.27m E.V.= é = 0.709m

Seccion Escogida= 25cm x 50cm
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b. Datos geométricos, esfuerzo méximo y caracteristicas mecénicas de los

materiales.
Base de la viga: bw= 25cm
Altura o peralte de la viga: h=50cm
Recubrimiento geométrico: 2cm
Momento flector negativo de disefio: My; = —47.65 kN *xm
Momento flector positivo de disefio: M; = 115.48 kN * m
Momento flector negativo de disefio: My; = —109.30 kN * m
Fuerza cortante: V = 129.10 kN (en la columna C11)
Fuerza cortante: V = —146.85 kN (en la columna C10)
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: f,, = 25 Mpa
Resistencia caracteristica del acero: f,,, = 500 Mpa
3.6.1.1.Determinacion de la armadura positiva.

Fig. 3.8. Recubrimiento mecanico de la viga.

Fuente: Elaboracion Propia.

M, = 11548 kN * m d =1+ 4+ 9.6 By =16cm  Bes = 0.6cm
di=34cm
h = 50cm b, = 25cm d=h—-—d, =46.6cm

a. Resistencia de calculo.
f-q = 16.67 MPa

fya = 434.78 MPa
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b. Determinacion del momento reducido de céalculo.
Aplicando la formula 2.1.

115.48

= 025+04662x 1667~ 2128

2%

De acuerdo a latabla A.1.7. del anexo 1 el valor de y;;,,, = 0.3717 para un acero AH-500,
donde:

Ua < Wiim NO necesita armadura de compresion
0.128 < 0.3717
c. Determinacion de la cuantia mecanica

Ug = 0.128 w, = 0.1407 Cuantia mecanica tomamos el valor superior de la tabla
A.1.9. del Anexo 1 por seguridad Dominio 3.

d. Determinacion de la armadura “As”
Aplicando la formula 2.2.

16.67

A; = 0.1407 % 0.25 * 0.466 * 13478

A, = 6.28 cm?
e. Determinacién de la armadura minima.

Armadura minima
Wpin = 0.0028 de la tabla A.1.8. anexo 1 Acero AH 500 Vigas
Aplicando la formula 2.3.
Agmin = 0.0028  0.25 * 0.50
Agnin = 3.5 cm?
Como Ag.q > Asmin adoptamos la mayor cuantia para el disefio, A, = 6.28 cm?.

f. Determinacion del nUmero de barras de acero.

Area de Acero
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®16 - 2.01C7n2

@, = 1.13cm?
Np16 = 2
Np1p =3
Np: =5

Area de acero Constructiva
Ac = Np16 * @16 + Npiz * @1, = 7.41 cm?
Se utilizaran 20,,+30,,

g. Determinacion de la separacion de las barras.
Verificacion del espaciamiento:

Diametro del acero
@16 = 1.6cm @,, = 1.2cm
a=b,—2%d, =182cm

Np; =3
)
l1=a—2*716=16.6cm

I, =1, —Np; *@, =13 cm

Ny —1

e =3.25cm

Segun la norma CBH el espaciamiento debe ser igual o superior a los 3 valores siguientes:

2cm
s> el diametro de la mayor barra = 1.6cm
el valor del agregado mas grueso = 1/2pulg = 1.27cm

e>2cm:e > 1l.6cm;e > 1.27cm Cumple...
h. Verificacion de la flecha maxima

La flecha maxima: f,,q = 4.84 mm
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Segun recomendacion de la norma CBH-87, la flecha mé&xima no debe de exceder al valor
de la siguiente expresion.

_ Lypre  567cm

faam = 500 — 500 =1.134cm = 11.34 mm

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible por lo tanto esta

correcto.

3.6.1.2.Determinacion de la armadura negativa (C 10).

M, = 109.30 kN * m dy =15+ + 0, O =1.60m Do = 0.6cm
d, =34cm
h = 50cm b,, = 25cm d=h—-d, =46.6cm

a. Resistencia de calculo.
f.q = 16.67 MPa
fya = 434.78 MPa

b. Determinacion del momento reducido de calculo.
Aplicando la formula 2.1.

109.30

= =0.121
0.25 x 0.4662% * 16.67

Ua

De acuerdo a latabla A.1.7. del anexo 1 el valor de y;;,, = 0.3717 para un acero AH-500,

donde:
Ua < Wiim NO necesita armadura de compresion.
0.121 < 0.3717
c. Determinacion de la cuantia mecénica.

Ug = 0.121 w, = 0.1407 Cuantia mecanica tomamos el valor superior de la tabla

A.1.9. del Anexo 1 por seguridad Dominio 2.
d. Determinacion de la armadura “As”

Aplicando la formula 2.2.
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16.67

As; = 0.1407 % 0.25 * 0.466 * 13478

As; = 6.28 cm?
e. Determinacion de la armadura minima.
Armadura minima:
Whin = 0.0028 de la tabla A.1.8. anexo 1 Acero AH 500 Vigas
Aplicando la formula 2.3.
Agmin = 0.0028 * 0.25 % 0.5
Agmin = 3.5 cm?
Como Ageq; > Agmin adoptamos la mayor cuantia para el disefio, A, = 4.75 cm?.
f. Determinacion del nUmero de barras de acero.
Area de Acero:
®,, = 1.13 cm?
?,6 = 2.01 cm?
Np12 =2 Npis = 2 N =4
Area de acero Constructiva:
Aci = Npiz * @15 + Npig * @16 = 6.28 cm?
Se utilizaran: 20,,+20,,
g. Determinacion de la separacion de las barras.
Verificacion del espaciamiento:
Diametro del acero:
P, = 1.2cm
P16 = 1.6cm

a=b,—2*d; =182cm
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Nbi=2
0]
11=a—2*$=16.6cm

I, =1 —Np; *0;, =142 cm

=473 cm

El espaciamiento debe ser mayor a 2cm y mayor al diametro de la barra longitudinal de

acuerdo al apartado 12.5.2. de la norma CBH-87.
e=>2cm;e>16cm;e > 1.27cm Cumple... |

3.6.1.3.Determinacion de la armadura negativa (C 11).
My =4765kN+m d; =1, +% + @oe D112 = 1.2cm Bos = 0.6cm

d,=32cm
h = 50cm b, = 25cm d=h—-d, =468cm
h. Resistencia de calculo.
foq = 16.67 MPa

fya = 434.78 MPa

i. Determinacion del momento reducido de calculo.

Aplicando la formula 2.1.

47.65

Ha =075+ 04662 1667 00°2

De acuerdo a latabla A.1.7. del anexo 1 el valor de y;;,, = 0.3717 para un acero AH-500,

donde:
Ua < Uiim NO necesita armadura de compresion.
0.052 < 0.3717

j. Determinacion de la cuantia mecéanica.
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Uqg = 0.052 w, = 0.0627 Cuantia mecanica tomamos el valor superior de la tabla
A.1.9. del Anexo 1 por seguridad Dominio 2.

k. Determinacion de la armadura “As”
Aplicando la formula 2.2.

16.67

As; = 0.0627 % 0.25 * 0.466 * 13478

A = 2.81 cm?
I.  Determinacion de la armadura minima.
Armadura minima:
Wpin = 0.0028 de la tabla A.1.8. anexo 1 Acero AH 500 Vigas
Aplicando la formula 2.3.
Agmin = 0.0028 % 0.25 % 0.5
Agmin = 3.5 cm?
Como Ageq; < Agmin adoptamos la mayor cuantia para el disefio, Ay = 3.5 cm?.
m. Determinacion del nimero de barras de acero.
Area de Acero:
®,, = 1.13 cm?
®,0 = 0.785 cm?
Np1p =2 Np1o =2 N, =4
Area de acero Constructiva:
Acy = Np1z * @15 + Npyg * @19 = 3.83 cm?
Se utilizaran: 20,,+20,,
n. Determinacion de la separacion de las barras

Verificacion del espaciamiento:
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Diametro del acero:
P, = 1.2cm
P10 = 1cm
a=b,—2+d, =18.6cm
Np; =2

Q)IZ

ll=a—2*7=17.4cm

lz = ll - Nbi * @10 = 154‘ cm

L,

=5.13
N, —1 cm

El espaciamiento debe ser mayor a 2cm y mayor al didmetro de la barra longitudinal de

acuerdo al apartado 12.5.2. de la norma CBH-87.
e=2cm;e > 12cm;e > 1.27cm Cumple... j
3.6.1.4.Célculo de la armadura transversal (X,).

Fig. 3.9. Delimitacion de las zonas de armadura de corte.

120.10kN

&m.aom

e

mm\ l
\ )
-mm\

—146.85kN

x1 x2

Fuente: Elaboracion Propia.
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El cortante de disefio es Vd=102.80 kN (en la columna 11).

a. Calculo de la resistencia maxima de la biela de compresion.

Aplicando la formula 2.5.
V,, = 0.30 % 16.67 * 0.25 x 0.468 = 585kN
vd <V,
103.73 kN < 585 kN Cumple.

b. Calculo de esfuerzo cortante que resiste el hormigon.

Calculo del esfuerzo cizallante de resistencia del hormigon

foa =0.05 % [foq

kN
fvd = 0.065 w

Aplicando la formula 2.8.

V., = 0.065 * 0.25 * 0.468

V., = 75.52 kN

Condiciones:
V... <V, las dimensiones de la seccion son correctas.
V... < V; Se debe colocar acero transversal Asl.
V... > V; No require armadura transversal, pero debe colocarse la minima.
Para nuestro caso V,,, > V; se debe colocar acero transversal Asl.

a. Calculo de Vsu

Aplicando la formula 2.6.
V., = 102.80 — 75.52

Viy = 27.28 kN
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Esfuerzo resistente del acero
fya = 420 MPa
b. Calculo de la armadura para dos piernas.
Aplicando la formula 2.7.
$s=100 cm

4 27.28 % 1
$70.9 % 0.468 % 420

A; = 1.54 cm?
a. Calculo de la armadura minima.
Aplicando la formula 2.10

0.02 * 16.67 x 0.25 * 1

Agmin = 1.98 cm?

El calculo se realiza para 2 piernas, por tanto:
Asmi .
As == =099 cm? por cada pierna.

b. Calculo del niumero de estribos.

Los estribos cominmente se realizan con @ 0 @g

@ = 0.283cm? NB = ;‘— —351 NB=4
6
Espaciamiento: e=—=25cm
NB

Condiciones de separacion maxima de estribos segin norma en el punto 8.2.3.3 tenemos:

30 cm
St <40.85*%d = 0.85*46.6cm = 39.61 cm
3xbw=3*25cm =75cm

l
[t =394 cm #estribos = ;t =15.76 Hestrivos = 16
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Usar: 16x1 e @6 c/25 cm.

3.6.1.5.Célculo de la armadura transversal en el tramo (X5).

El cortante de disefio es Vd= 144.39 kN (x=4.95cm).
c. Calculo de la resistencia maxima de la viela de compresion.
Aplicando la formula 2.5.
V), =030 % 16.67 * 0.25 x 0.466 = 582.5kN
vd <V,
144.39 kN < 582.5 kN Cumple.

d. Célculo de esfuerzo cortante que resiste el hormigon.

Calculo del esfuerzo cizallante de resistencia del hormigon:

foa = 0.05*/feq

kN
vd — 0.065 W

Aplicando la formula 2.8.

V., = 0.065 * 0.25 x 0.466
V. = 75.2 kN
Condiciones:
V... <V, las dimensiones de la seccion son correctas.
V... <V, Se debe colocar acero transversal Asl.
V... > V; No require armadura transversal, pero debe colocarse la minima.
Para nuestro caso V,,, > V; se debe colocar acero transversal Asl.

c. Calculo de Vsu

Aplicando la formula 2.6.



V., = 14439 — 75.2
V., = 69.19 kN
Esfuerzo resistente del acero
fya = 420 MPa

d. Calculo de la armadura para dos piernas.
Aplicando la formula 2.7.

s=100 cm

_ 69.19 * 1
$70.9 % 0.468 % 420

As; = 3.93 cm?
a. Calculo de la armadura minima.
Aplicando la formula 2.10

0.02 * 16.67 * 0.25 x 1
smin = 420

Agmin = 1.98 cm?

El calculo se realiza para 2 piernas, por tanto:

A, = AZ—S = 1.96 ¢m? por cada pierna.

b. Calculo del nimero de estribos.

Los estribos cominmente se realizan con @, 0 @g

0 = 0.283cm? NB = g— =694 NB=7
6
Espaciamiento: e = % =14.29 cm e = 15cm
l
lt =135cm #estribos = ;t =9

Usar: 9x1 e @6 ¢/15 cm.
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Tabla 3.6. Resumen de la armadura longitudinal y transversal de la Viga.

Armadura Longitudinal
posicion | Calculo Manual "As" del calculo |Calculo programal™ As'* del calculo | Diferencia
manual (cm?) Cypecad Cypecad (cm?) | “As™"
Md~ C11 | 2¢12+2 @10 35 2p¢12+2@10 3,5 0,00%
Mda* 2016 +3 012 6,28] 216 +3 012 6,39 1,72%
Mdg C10 | 2 16+2 @12 6,28] 216 +2 012 5,94 5,72%
Armadura transversal
posicien | CalculoManual "As" del calculo |Calculo programal* As'* del calculo | Diferencia
manual (cm?) Cypecad Cypecad (cm?) "As
0,25-4,19 |16x1 e®6 c/25 1,98|16x1 e @6 c/25 2,26 12,39%
4,19-5,54 |9x1 e®6 c/15 3,93|9x1 e @6 c/15 3,77 4,24%

Fuente: Elaboracion Propia.

Fig. 3.10. Seccion de la viga

o
LO

e e @

O

02 5@

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.
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Fig. 3.11. Disposicion de la armadura longitudinal y estribos sobre la viga.

g

g

(c11) 567 C10 426 (C12)
2010 L=160 2016 L=335 2010 L=130
&l [&
2012 L=1038
&l 424 I1&
™ 25x50 ™ 25x50 T
L L L

) 20116 =610
- 0
12 Leaas 2012 L=465 19
—4-gp—~ 2010 L=250
16x1e@60/25 9x1e@6c/15 16x1e@66/25
%5 394 135 1313 388 2%

3.6.2. Disefio de Columnas de H3A?

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.

Datos geometricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

Base de la columna analizada (C7): b=25 cm

Altura de la columna analizada (C7): h=25 cm

Longitud de la columna analizada (C7): L=320 cm

Normal de disefio: 11124.17 kN

Momento de disefio alrededor del eje x: 18.77 KN*m

Momento de disefio alrededor del eje y: 8.41 KN*m

Cortante de disefio en la direccion x; 11.69 kN

Cortante de disefio en la direccion y: 5.39 kN
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3.6.2.1.Determinacion del factor de pandeo.

Fig. 3.12. Columna de Analisis.

Fuente: Elaboracion en Cypecad v2018.

Elemento Ion-gitud entre bx hy Ixcg (em*) |lycg (cm?)
ejes L (cm) (cm) (cm)
Columna Sup. C1 320 25 25 32552,083 | 32552,083
Columna Analizada C2 320 25 25 32552,083 | 32552,083
Columna Inf. C3 220 25 25 32552,083 | 32552,083
Viga (V1) 412,68 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (V2) 345 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (V3) 146,84 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (V4) 4475 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (V5) 412,68 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (\V6) 345 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (V7) 146,84 25 50 260416,67 | 65104,167
Viga (VV8) 447,5 25 50 260416,67 | 65104,167
Determinacion de los coeficientes de pandeo.
Aplicando la formula 2.11.
32552.083 cm*  32552.083 cm*
ax = . 320cm . 320cm . - = 0.074
260416.667cm 260416.667cm 65104.167cm 65104.167cm
412.68cm 146.84cm 345cm 447.5cm
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32552.083 cm*

32552.083 cm*

e = 320cm 220cm
Bx T 260416.667cm*  260416.667cm* 65104.167cm* = 65104.167cm*
412.68cm 146.84cm 345cm 447.5cm
32552.083 cm*  32552.083 cm*
Vay = 320cm 320cm
AY 7 65104.167cm*  65104.167cm*  260416.667cm*  260416.667cm*
412.68cm 146.84cm 345cm 447.5cm
32552.083 cm*  32552.083 cm*
gy = 320cm 220cm
BY 7 65104.167cm*  65104.167cm*  260416.667cm*  260416.667cm*
412.68cm 146.84cm 345cm 447 5cm

= 0.091

0.105

= 0.129

Entrando al nomograma para porticos traslacionales del Anexo 1 obtenemos los factores

de longitud efectiva o<, = 1.02 ; oc,,= 1.03

3.6.2.2.Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna.

La longitud de pandeo del soporte y sus esbelteces, geométrica y mecanica son:

lox =Xy % ley

lox =1.02%320cm = 326.4cm

Aplicando la formula 2.13.

_ 326.4cm
25cm

gx =

i =

= 13.056

2| 1,
Ac

32552.083 cm*

=7.217cm

-

Aplicando la formula 2.12.

625 cm?

326.4cm

Anx = o7 em

= 45.227

loy =0, * lea

loy = 1.03 « 320cm = 329.6cm
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Aplicando la formula 2.13.

_ 329.6cm
9y = 25¢m

.2 I,
L= AC

_ 2\/32552.083 cm*
l =

= 13.184

=721
625 cm? 7.217¢cm
Aplicando la formula 2.12.
_329.6cm 45 671
™ 7217em

Como orden de magnitud procede a recordar que los soportes con eshelteces mecanicas
holgadamente superiores a 35 y no mayores de 100, pueden calcularse a pandeo utilizando
el método de Jiménez Montoya.

Para hacer un célculo mas ajustado debe calcularse la esbeltez limite.
a. Excentricidad de primer orden.

Debemos determinar la excentricidad de primer orden para ver si es 0 no menor que la

excentricidad accidental recomendada por norma.

Aplicando la formula 2.14.

_1877kNsm _
ox = 112417 kN cm
_BALkNsm _
oy T 112417 kN ~ cm

b. Excentricidad accidental

Segun norma CBH en su punto 8.3.2.3 la excentricidad accidental viene expresada de la

siguiente manera.

h(x,y) _ 25cm
20 20

=125cm; 2cm
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Ca(xy) = 2 CM

No se considera en el calculo, excentricidades de primer orden inferiores al valor

siguiente:

€= €, = 2cm
Entonces:
Cox =2CM e, =2cm

Se puede apreciar que la excentricidad de primer orden en el plano X, Y es menor a la

excentricidad accidental ey ., por lo tanto, adoptamos la excentricidad accidental.
c. Esbeltez Limite
e, =e,=2cm
e, =e, =2cm

C = 0.2 para armadura igual en las cuatro caras

fer
foq =09 *10—5 =15 MPa
% = 434.783 MPa
== = 365.217 MPa
1.15
Aplicando la formula 2.17.
_ M2417KN o
V= 15+625cm?
4 e; 2
Mimx =35%* |=*| 1+ —5 +3.4*(——1)
=2 e,
b,

0.2 0.24 2cm
Nimx = 35 * 1+ +3.4*<2cm—1)

— %
1.184 2 cm
25cm

Mimx = 28.588
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: *
1.184 2cm
25cm
7\nmy = 28.588
Amx > )\limx

45.227 > 28.588
Amy > }\limy

45.671 > 28.588

Como era de esperar, la esbeltez del soporte es mayor que la esbeltez limite, por lo que

hay que considerar el pandeo y es de aplicacion el método de Jiménez Montoya.
d. Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).
La excentricidad se la determina de la siguiente manera:

Aplicando la formula 2.16.

(0 85 4+ 365.217) 0.25+20+0.0167 3.2642
e = | 0. * *
€ricx 1200 0.25+10%0.0167 0.072

€ricx = 2.386 cm

365.217) 0.25 4+ 20 * 0.0075 3.296%
* *
1200 0.25+10%0.0075 0.072

ficy = (0.85 +
efricy = 2.138cm
Entonces la excentricidad final resulta:
xtot = €ox T Efictx = 2cm + 2.386cm = 4.386 cm

€ytot = €q T+ €ficty = 2cm + 2.138cm = 4.138 cm

e. El problema se reduce a flexiébn compuesta con:
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Mg, = Ng * eypor = 112417 % 0.044 = 49.311 kN * m
Mgy = Ny * eyror = 1124.17 x 0.041 = 46.517 kN * m
f. Determinacion de los esfuerzos reducidos

Aplicando la formula 2.17.

112417 kN — 1199
V= T625cm2
Aplicando la formula 2.18.
_ 49.311 — 021
M= 15%025%025
Aplicando la formula 2.19.
_ 46.517 — 0.20
Ay = 154025+025

3.6.2.3.Determinacion de la armadura total longitudinal “As”
Aplicacion del Método Jiménez Montoya:

La flexion compuesta esviada puede reducirse a una flexo-compresion recta alrededor del

eje x-x (porque u, es el mayor de los flectores adimensionales):
Aplicando la formula 2.20.
f=05-v=>1
©=021%05%0.20 = 0.31

El problema original de flexo-compresion esviada se reduce a otro de flexiébn compuesta

recta con esfuerzo axil:
Aplicando la formula 2.21.
M; =0.31%15%0.25 * 0.25%2 = 72569 kN * m

El dimensionamiento de las armaduras simétricamente dispuestas en flexion compuesta

se puede hacer con:

Uo:fcd*bc*d
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U, =15%0.25%0.216 = 810 kN
Caso Nd > 0.5*Uo
m; =(N; —05%U,) *(d—d")
m,; = (1124.17 — 0.5 % 810) = (0.216 — 0.034) = 130.889 kN * m
my, =05*«N;*(d—d)—M;—032«xU,*(d—25xd")

m, = 0.5 1124.17 * (0.216 — 0.034) — 72.569 — 0.32 x 810
(0.216 — 2.5 % 0.034)

m, = —4.225kN +m

0.48 * m; — 0.375 * m, dn\>
a= <05x%[1-— (—)
m1 - mz d

0.48 x 130.889 — 0.375 * —4.225 < 0.034\°
= <05%|1-— ( )

*= 130.889 — (—4.225) 0.216
a = 0477 < 0.488
a = 0477
Luego:
Uy, - 72569 112417 . 810+0216
0.216 — 0.034 2 0.216 — 0.034

Us, = Uy, = 502.541 kN

fra = 400—
U, 502.541
=S 2 12564 cm?
ST Fa 400 cm

a. Determinacion de la armadura minima “As,,;,”

Segun latabla 8.1.7.3. de la norma CBH nos dice que la cuantia minima no debe ser menor

a la siguiente expresion.
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ASpin = 0.005 % b x h = 0.005 = 25 * 25 = 3.125¢m?
Armadura de Disefi0=12.612 cm?
Por lo que asumimos 6¢16+1912
3.6.2.4.Célculo de la armadura transversal de la columna.
El diametro del estribo sera:

1

— X . .
¢Estribo >{> 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm
Segun la primera opcién: ¢ = i *12mm = 3mm
Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm
Se asume ¢ = 6 mm.

Segun la norma CBH en su punto 8.1.7.2 Compresion simple o compuesta, indica que la

(Y94

separacion ‘s entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las 3 cantidades siguientes:

a) 30cm

b) bmenor dimension de la seccion — 25¢cm

c) 12 x ¢ de la barra longitudinal mas delgada =12 x 1.2 cm =14.4 cm

Para que la accion de los estribos sea eficaz es preciso que sujeten las barras longitudinales
en compresion evitando su pandeo. Asi, por ejemplo, si en un pilar se disponen armaduras
longitudinales no solo en las esquinas, sino también a lo largo de las caras, para que las
barras centrales queden realmente sujetas, convendra adoptar disposiciones que. Sujeten,
al menos, una de cada dos barras consecutivas de la misma cara y todas aquellas que se

dispongan a una distancia “a> 15cm”.
Por tanto, se los dispondra cada 15 cm.

Para esta columna se usaran estribos de @6mm c¢/15 cm.
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Tabla 3.7. Resumen de la armadura longitudinal y transversal de la columna.

Armadura Longitudinal
Caleulo Manual "As"" del calculo |Calculo programa |"As" del calculo | Diferencia
manual (cm?) Cypecad Cypecad (cm?) "AsT
6016+1¢p 12 13,19] 6 ©916+2 @12 14,32 7,89%
Armadura Transversal
Célculo Manual Calculo programa
Cypecad
? 6 c/15 ?6 c/15

Fuente: Elaboracion Propia.

Fig. 3.13. Seccidn de la columna.
25
=
S
AN
212
6016

20012

16

ONT d

Fuente: Cypecad v2018.

Tabla 3.8. Armadura longitudinal y transversal con el programa Cypecad.

Esquina Cara X Cara ¥ Estribos Fe/Fb(%)
5 [0 [025 «[0.25 sl@12 k[0 | +0 ] Hles ~[15]0 0.72
4 O [025 025 @12 ~:0 | +0 ] tHles ~[15]0l 0.72
3 [0 [025 _x[025 /@16 ~=[0 ] J2 Jo2 v|tjles ~[15]00 165
2 0025 «[025 sjg6 vz Jerz v e v|fe v[15]00) 229
1[0 [025 «[025 al@20 vz @1z k0 | Hles ~[15]0l 237
Amanques:  4/@20 ~ 2 |@12 ~ -0 | 11l 237

Fuente: Cypecad v2018.
3.6.3. Losa alivianada con viguetas pretensada

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de
la misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar las losas mas

rigidas y estables.
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Se asumira una distancia entre ejes de:
D =50
Se recomienda una altura del paquete estructural de:

l - .
55 = para losas unidireccionales

Por lo tanto:

437cm
25

= 17.48cm  Constructivamente H = 20cm

Entonces se asumird una altura de complemento de: h=15 cm.
Calculamos la altura de la capa de compresion de la losa(e):
€min = 3 Cm

bancho del complemento =43 cm

a=§=21.5€m ea=%=3.580m

Por fines constructivos se adopta un espesor: e=5 cm
a. Determinacién armadura de reparto.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones técnicas, evitando la fisuracion y contribuyendo a la rigidez

del forjado en su plano.
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 500MPa, fyd = 434.78 MPa

Cuya area A, en cm?/m, cumpliré la condicion:

200 50%5 200
T >

h
AS,, . =50 % == > ASy, i =
min = = TMUN = 43478 ~ 434.78

fsd fsd

ASpin = 0.575 > 0.46

Calculo del nimero de barras:

@ 6mm Age = 0.283 cm?
Aspmin  0.575 barras barras
n= = =2.03 ~ 3
Ags 0.283 m m
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Por razones constructivas se colocaran 4 barras de 6 mm cada 25 cm en ambas direcciones.

b. Calculo del momento flector que debe resistir la vigueta

Cargas actuantes en la losa:

Carga Muerta= 1.32k—'\£
m
. kN
Peso propio de la losa= 1.96ﬁ

Carga Viva= 2 %

cM =328 cv =2
m m

l =437cm

Q=16+CM+1.6%CV Q=8.448%

De la tabla anterior sabemos que P es igual a 50cm.
kN kN
q= 8.448—2 *(0.50m = 4.224—
m m

La longitud de la viga es de: L=437 cm.
Momento flector que debe resistir las viguetas prefabricadas:

L? kN 4.37 m?
Mmax =q *g = 84‘4‘8E*

My, = 10.083 kN *m

Segun la ficha técnica propuesta por la empresa PRETENSA nos proporciona, sus tipos
de viguetas y sus respectivos esfuerzos admisibles segun produccion estandar en la tabla
Al1.10 en el anexo 1. Para la Vigueta Tipo 2 su momento flector admisible es de 1050
kg*m que transformando las unidades al sistema Internacional llega a ser 10.50 kN*m

cumpliendo asi con lo requerido, entonces se usara Vigueta Tipo 2.
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Tabla 3.9. Esfuerzos admisibles Pretensa.

TIPOS DE VIGUETAS SEGUN PRODUCCION ESTANDAR

Altura MOMENTOS ADMISIBLES

Htotal Complemento[ TIPO1 | TIPO2 | TIPO3 | TIPO4 | TIPO5 | TIPO6 [ TIPO7 | TIPO8
kgmim | kgmim | kgmm | kgmim | kgmim | kgm/m | kgm/m [ kgm/m
20 15 732 1050 1165 1470 1743 1949 2247 27190

Fuente: Ficha técnica PRETENSA.
3.6.4. Disefio de Escalera de H°A°

Desnivel=1.18

Numero de escalones = 6

Huella = 0.28m

Contra huella = 0.168m

Longitud de descanso L, = 1.10m

Ancho de anclaje = 0.18m

Ancho de muro portante de albaiiileria = 0.18m

Ancho de escalera = 1.10m

kN
Sobrecarga = 3W

Recubrimiento = 3cm
Predimensionamiento

I.  Calculo del valor de “t”

Ly
t, = —
1720
L, = 2.78m
t; = 0.139m
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L
tzzi

t, = 0.111m

tyrom. = 0.125m

Calculo del "cos9 "
p H
c0s = ———
VH? + CH?
cosf = 0.857
Calculo de la altura media “Hm”
tr CH
™ cos O + 2
H,, = 0.259m
Metrado de cargas
Carga muerta | Peso Hm (m) b (m) Parcial (kN/m)
Garganta Wo
1 kN
Peso propio 2500(-) 0.259 1.10 7.121
kN
Peso solado 0.82(3) 1.10 0.902
barandillas 0.30(% 0.30
m

wo = 8323 kN/m

Cargaviva WL | Peso (kN/m?) | b(m)

Parcial (kN/m)

SC viviendas 3 1.10

3.30

w, =3.30kN/m

Aplicando la combinacion de carga mas desfavorable
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w, = L.w, + 1.6w;
w, =1.6%8323kN/m+ 1.6 x3.30kN/m

w, = 18.596 kN/m

1))

Metrado de | Peso T (m) B (m) Parcial KN/m
descanso

kN
Carga muerta 2500(:) 0.15 1.10 4.125
Peso solado 0.82(Xy 1.10 0.902

m2

w, = 5.027 kN/m

Carga viva Peso (kN/m?) | b(m) Parcial (kN/m)
SC viviendas 3 1.10 3.30

w, =330kN/m

Combinacion de carga

w, = 1.6w, + 1.6w,

w, = 1.6 *5.027 kN/m+ 1.6 x 3.30 kN/m

w, = 13.323 kN/m

FO

Hl

26,358 kN

DEFAULT

M, = 18.680 kN *m

Verificacion por corte (1, < 1,)

Voax = 26.358 kN

d=12cm

DEFAULT

22,597 kN
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f-a = 16.67 MPa
fya = 434.78 MPa
Calculo de la resistencia maxima de la biela de compresion:

Vou = 0.30 * foq * by, * d

kN
V,, = 0.30 * 1.67

*110cm * 12cm
cm?

V,, = 660 kN > 26.94 kN

Calculo del esfuerzo cortante cizallante de resistencia de hormigoén:

kN
fvd = 0.5 * Wlfcd = 0.065 )
cm
Calculo del esfuerzo cortante que resiste el hormigon:

Veu = foa *by *d

*110cm * 12cm

kN
Veu = 0.065 —

V., = 85.206 kN > 26.94 kN
El hormigon resiste a la cortante.
Calculo del acero:
Acero longitudinal: Ag
M, = 18.680 kN *m
d=12cm
b=110cm
fra = 16.67 MPa

fya = 434.78 MPa



Armadura de calculo:

M= pedz et

u

= 0.071

tqg = 0.071 - w; = 0.074

Ag=w, *b*d*fc—d=0.074*110*12* 16.67
s " 434.78
A; = 3.74 cm?
Armadura minima:
Wiin = 0.0015

As min

Armadura de disefo:

Espaciamiento:

= Wpin *b *t = 0.0015 * 110 * 15

Ag min = 2.475 cm?

Ay = 3.74 cm?

@8 = 0.503 cm?

8 =08cm

a=b—2x(r)

a=110—-2%(3) =104 cm

Ny, =8

@8 0.8
L=a—-2x 7=103—2*7=103.2cm

[, =1, — N, 08
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[, =102 -6 0.8 =98.4cm

[, 98.4 cm

= N.§8 =1 = 81 = 14.057 = 12.5cm

e

Calculo de la armadura transversal:

Para la armadura transversal se dispondra armadura de reparto.

h 200 50%14 200
ASpin =50 % =2 > —— ASpiy = —— >
fsa ~ [sd 434.78 T 434.78

ASpin = 1.61 > 0.46

Calculo del niimero de barras:
ASpin = 1.61cm?/m

l =205.3cm

cm?

Asq = 1.61 e 2.05m

Ay = 3.305cm?
@ 8mm Agg = 0.503 cm?
NuUmero de barras:

Ay 3.305cm?
Nb —_— p— p—
Ags  0.503cm?

6.57 = 7

e =20cm
Constructivamente:
Usar: @8 ¢/20 cm

Tabla 3.10. Resumen Armadura Escalera.

ARMADURA LONGITUDINAL

CALCULO |"As" del calculo |Célculo programa |"As' del calculo | Diferencia
MANUAL  |manual (cm?) Cypecad Cypecad (cm?) A

808 4,024 7 98 3,521 14,29%

Fuente: Elaboracion Propia.
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Fig. 3.14. Despiece de escalera.

Seccion A-A
) 168 ) 110 i
1 7
@8c/20 ™
e @8c/20 . .,,_._._._._\;\

@8c/20

Q)Scizf}f 208 L=101.6

118

Forjado

22

7@8c/20 L=309

15

Fuente: Ficha técnica Cypecad v2018.

3.6.5. Disefio de zapata aislada.

Cargas en servicio: Cargas ultimas:

P, =720.106 kN P, = 1152.17 kN
M,s = —0.081 N *m M,, = —0.13 kN *m
Mys = —0.069 N xm My, = —0.11 kN = m
V,s = —0.488 kN Vyy = —0.78 kN

V,s = 0425 kN V= 0.68 kN

Momentos debido a las cortantes:
Momentos Ultimos:
Myyy = Viy *h = —0.78 x 0.4 = —0.312 kN * m
My, = Vi, * h = 0.68 % 0.4 = 0.425 kN * m
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Momentos en Servicio:
Myys = Vs *h = —0.488 % 0.4 = —0.195 kN * m
My,s = Vys *h = 0.425 0.4 = 0.17 kN *m

Fig. 3.15. Zapata.

Fuente: Elaboracion propia.
a) Dimensiones del Pedestal.
b, = 25cm  Lado corto Columna b, = b, +r = 30cm  Lado corto Pedestal

lc =25cm  Lado largo Columna I, = 1. +r =30cm  Lado largo Pedestal

b) Ancho minimo de la zapata.

Excentricidad en “x” utilizando la formula 2.23.

_0081kN+m
® = 720106 kN MM
Excentricidad en “y”
0.069 kN *m
® = 720106 kN 0Iemm
Base Minima utilizando la formula 2.24.
2(1720.106
B,,in = 10.0001| + [0.0001] + W-I_ (10.0001| — [0.0001])2

Byin = 1.797m



Asumimos B=200 cm B=L

c) Clasificacion del tipo de zapata.

Como ambos lados de la zapata tienen las mismas dimensiones, el vuelo serd el mismo,

determinando de esta manera el tipo de zapata.

B b,

=———==87
vV 573 87.5cm

V<2-H zapata rigida (Método Bielas y tirantes)

V>2-H zapata flexible (Célculo a flexién)

Entonces: 87.5 cm > 80 cm — Zapata Flexible.
d) Verificacion Geotécnica.

Utilizando la formula 2.25.

720.106 6+ 0.0001 6+ 0.0001 —-0.195 2 017 2
* (1 ) + *—+ * —
1333 2 1333 2

AT 2

720.106 6 0. 0001 6+0.0001y\ —-0.195 2 017 2
= * (1 ) + * =+ * =
1333 2 1.333 2

2T 7% 2

BT T2 2

720.106 6 * 0. 0001 6%0.0001y —0.195 2 017 2
* (1 + ) + * =+ * =
1333 2 1333 2

04 =

2 %2 2 2

e) Adoptamos la altura de la zapata.

Asumimos valor de h = 40cm
Recubrimiento r = 5¢cm

Diametro barra @ = 16mm
Canto Utild = h —r — g = 34.2cm

f) Esfuerzos Ultimos.

Utilizando la férmula 2.25.

o, =

720.106 ( 6+0.0001 6+0.0001y -0.195 2 017 2
—x* 1+ - + * =+ *
) 1333 2 1333 2

0425 2

1152.17 ( 6x0.0001 6* 0.0001) -0.312 2
T k(1= —
2%2 2 2

ta333 "2 7

1333 2

kN
=179.895—; <223 —;
m m

kN
=179.999— < 223 —;
m m

kN
=180.017— < 223 —;
m m

kN
= 288. 134—

kN

kN

kN kN
=180.12— <223 —
m m

kN
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1152.17 ( 6+0.0001 6 0.0001) L0312 2 0425 2 . kN

= % — * — * — = . e
277532 2 2 1333 21333 2 m?
1152.17 (1 6+0.0001 6 0.0001) L0312 2 0425 2 kN
=% * — * — = . —

7= 2x2 2 2 1333 21333 2 m?
1152.17 (1 , 6700001 6+ 0.0001) L0312 2 0425 2 kN

= * — * — * — = . —_—

%= T2 2 2 1333 2 1333 2 m2

Omax — 03 = 288.494 W

I Armadura Longitudinal Inferior.

Momento de Disefio:

L—Ip 2-030

5 > = 0.85m

L,=

2

M, = <amax *%) *B = (288.494 *

2

>* 2 =208.437 kN *m

MdiS@flO = Mu = 2084‘37 kN *m
a. Determinaciéon del momento reducido de calculo.
Utilizando la férmula 2.26.

208437
T 2%0.3422% 16.67
b. Determinacion de la cuantia mecanica.

= 0.053

Ua

Ug = 0.053 w, =0.0627 Cuantia mecanica tomamos el valor superior de la tabla

A.1.9. del Anexo 1 por seguridad; Dominio 2.
Cc. Determinacion de la armadura “As”
Utilizando la férmula 2.27.

16.67

A, = 16.44 cm?

d. Determinacién de la armadura minima.

Armadura minima:
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Wpin = 0.00075 de la tabla A.1.8. anexo 1 Acero AH 500 para losas de cimentacién y

zapatas armadas, se adoptara la mitad de estos valores.
Asmin = Wiin * by * h
Agmin = 6 cm?
Como Ageq; > Agmin adoptamos la mayor cuantia para el disefio, A, = 16.44 cm?.

e. Determinacion del niumero de barras de acero.
Area de Acero:
Q)16 = 201 sz

NUmero de barras:

A, 16.44cm?

NB=—"="""
P16 2.01cm?

=82=9

f. Determinacion de la separacion de las barras.

b—2(r+%) 200cm—2*(5cm+%)
=T NB-1 8

=2355=~20cm

1. Verificacion a Punzonamiento.

Para la verificacion a punzonamiento se tomé la columna mas critica segun la norma
CBH-87 en su punto 9.4.5.5 indica que, no sera necesaria armadura de punzonamiento si
se cumplen las siguientes limitaciones:

Nd OCx* |Mx| *U ocy* |MY| *u

—+ + <2
2, 7. 7, Jev
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Datos:
c1=0.25m
€2=0.25m
P=1152.17kN
M,=-0.13kN*m

M,,=-0.11kN*m

Sp=(1+d)*(c2+d)=1(025m+ 0.342m) * (0.25m + 0.342m)

kN
Ny =1152.17 kN — 181.006W * 0.35m? = 1088.734 kN

a. Area e inercias.

Fig. 3

.16. Seccidn critica de la columna.

R . N

T
1

|
1
L

\ PERIMETRO

CRITICO

Fuente: Elaboracion propia.

Nd:P_O-td *Sp

Sp = 0.35m?

kN
Oq = 181.006 —

b,=2%(cl+d)+2+(c2+d)=2%(0.25m+ 0.342m) + 2 = (0.25m + 0.342m)

94



b, = 2.368m
A, = b, xd = 2.368m * 0.342m = 0.81m?

(c1+d)?® (c1+d)*d® dx*(c2+d)*(cl+d)>?
T T 6 + 2

Jx=d

(0.25 + 0.342)%  (0.25 + 0.342) = 0.3423  0.342 * (0.25 + 0.342) * (0.25 + 0.342)?
J. =030 + +

6 6 2
J, = 0.051m*
J, = 0.051m*

b. Fracciones de Mxy My.

1 1
1+2,2cl+d 1 +2,2[025+0342
3 c2+d 3 0.25+4 0.342
o, = 0.4

c. Resistencia del hormigon a punzonamiento.

5[, kN
2% for = 2% 0131 [fg, = 2240.068

P oK,x M, *xu X kM, xv
A_u_l_x xu _I_y yu

= 1344.909 kN
c ]x ]y . m2

Reemplazando:
1344909 < 2240.068X% - CUMPLE
m m

IIl.  Comprobacién de la estabilidad (Vuelco y deslizamiento)

a. Comprobacion al vuelco.
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Fig. 3.17. Fuerzas que generan vuelco sobre la fundacion.

B

Fuente: Elaboracion propia.

F.establizantes

Yo = F desestabilizantes —

y1=1.5 (coeficiente de seguridad contra el vuelco, segun la norma CBH-87 (9.8.1).

Py

2
=—>=—2>1.5
MXS-I_I/XS*h’

)/vx
2606.719 = 1.5

P*3

2
=2 515
Yoy S My + Vs # h =

7112.16 > 1.5

b. Comprobacion al deslizamiento.

96



Fig. 3.18. Fuerzas que generan deslizamiento sobre la fundacion.

L

rS
<

— Fr

Fuente: Elaboracion propia.

F.estabilizantes

Ya = F.desestabilizantes —
Fr
Ya = %

e Verificacion en la direccion “x”
v,=1.5 (coeficiente de seguridad contra el deslizamiento, segun CBH-87 (9.8.1)
Para suelos sin cohesion:

(B) * tan(5 * )
>
v = V2
XS

527.245>1.5

e Verificacion en la direccion “y”

(B) * tan(5 * )
>
V =)
Vs

604.782 > 1.5
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Tabla 3.11. Resumen Armadura Zapata.

Armadura
Direccion Despiece |"As" del calculo|Despiece programa|"As" del calculo| Diferencia
Manual |manual (cm?)  |Cypecad Cypecad (cm?) "AsT
"X" 9 016¢/20 18,09 10 616¢/20 20,01 9,60%

Fuente: Elaboracion Propia.

Fig. 3.19. Armado en Zapata Aislada.

@

100 |

100 |

10@16¢/20 L=190

Fuente: Ficha técnica Cypecad v2018

3.7. Estrategia para la ejecucion del Proyecto.

3.7.1. Especificaciones técnicas.

Se tomaran en cuenta 5 puntos para las especificaciones técnicas los cuales son:

1.- Descripcion.

3.- Forma de ejecucion.

5.- Forma de Pago.

2.- Materiales, Herramientas y equipo.

4.- Medicion.

ITEM 004. RELLENO Y COMPACTADO C/EQUIPO SIN MATERIAL

UNIDAD: m3

DESCRIPCION

98




Los trabajos correspondientes a este item consisten en disponer tierra seleccionada por
capas, cada una debidamente compactada con rodillo, en los lugares indicados en el
proyecto o autorizados por el Supervisor de Obra.

MATERIALES, HERRAMIENTAS Y EQUIPO.

El Contratista proporcionara todos los materiales, herramientas y equipo necesarios para

la ejecucidn de los trabajos, los mismos deberén ser aprobados por el Supervisor de Obra.

El material de relleno a emplearse serd del mismo suelo extraido de la excavacion, libre

de pedrones y material organico.

No se permitira la utilizacion de suelos con excesivo contenido de humedad,
considerandose como tales, aquellos que igualen o sobrepasen el limite plastico del suelo.

Igualmente se prohibe el empleo de suelos con piedras mayores a 10 cm. de diametro.
FORMA DE EJECUCION.

Todo relleno y compactado con rodillo, debera realizarse en los lugares que indique el

proyecto o en otros con aprobacion previa del Supervisor.

El relleno se hard con material seleccionado, previamente aprobado por Supervisor de
Obra. El equipo de compactacion a ser empleado sera el exigido en la Propuesta. En caso
de no estar especificado, el Supervisor de Obra aprobard por escrito el equipo a ser
empleado. En ambos casos se exigira el cumplimiento de la densidad de compactacion

especificada.
El espesor maximo de compactacion sera de 20 cm.

La densidad de compactacion sera igual o mayor que 90% de la densidad obtenida en el

ensayo del Proctor Modificado.

El Supervisor determinara los lugares y nimero de muestras a extraer para el control de
densidad. El control serd realizado por un laboratorio especializado y a costo del

Contratista.

Durante el proceso de relleno, se deberan construir los drenajes especificados en el

proyecto, o los que sefiale el Supervisor de Obra.
MEDICION.
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La medicion de este item serd en metros cubicos compactados.
FORMA DE PAGO.

El trabajo ejecutado con material y equipo aprobados, medido de acuerdo a lo determinado
en el parrafo anterior, serd pagado segun el precio unitario de la propuesta aceptada.

Este precio incluira la compensacién total por el relleno y compactacion, incluyendo mano
de obra, suministro de equipo, herramientas, combustible, costo de los ensayos de

laboratorio y trabajos adicionales que pudieran requerirse.

3.7.2. Precios unitarios.

Los parametros tomados en cuenta para el analisis de precios unitarios para el presente

proyecto se mencionan a continuacion:

Cargas Sociales: 55 % De la mano de Obra.

IVA: 14.94 % De la mano de Obra.

IT: 3.09 % Del costo directo del item.
Gastos Generales: 8 % Del costo directo del item.
Utilidad: 8 % Del costo directo del item.
Herramientas menores: 5% De la mano de Obra.
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Tabla 3.12. Tabla de precios unitarios.

FORMULARIO B-2

ANALIS IS DEPRECIOS UNITARIOS
PROYECTO: DISENO ESTRUCTURAL DE LA VIVIENDA SARGENTI DE 3 PISOS
ESTRUCTURAS DESOPORTE
ITEM: 09 VIGA H - 25
UNIDAD: METRO CUBICO -m3
CANTIDAD: 45,957
MONEDA: BOLIVIANOS

Ne° P. Insumo/Parametro und. Cant. Unit. (Bs) Parcial (Bs)
1,00 |[MATERIALES
1,00]- CEMENTO PORTLAND Kg 350,00 0,94 329,00
2,00]- ARENA COMUN m3 0,45 120,75 54,34
3,00]- GRAVA COMUN m3 0,92 120,75 111,09
4,00]- MADERA DE CONSTRUCCION p2 70,00 8,00 560,00
5,00]- CLAVOS Kg 2,00 12,50 25,00
6,00(- ALAMBRE DE AMARRE Kg 2,00 12,00 24,00
> 4,00 |TOTAL MATERIALES 1) = 1.103,43
2,00 |[MANO DE OBRA
1,00 |- ENCOFRADOR hr 18,00 20,50 369,00
2,00 |- ALBANIL hr 10,00 20,50 205,00
3,00 |- AYUDANTE hr 20,00 15,00 300,00
> 5,00 |[SUBTOTAL MANO DE OBRA (2) = 874,00
6,00 |CARGAS SOCIALES 55,00% de (5) = 480,70
15,00 |[IMPUESTOS IVA 14,94% de (5+6) = 202,39
> 7,00 |TOTAL MANO DE OBRA (5+6+15) = 1.557,09
3,00 |EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
1,00 |- MEZCLADORA hr 1,00 22,00 22,00
2,00 |- VIBRADORA hr 0,80 15,00 12,00
8,00 |HERRAMIENTAS 5,00% de (7) = 77,85
9,00 |TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS (3+8) = 111,85
10,00 [SUB TOTAL (4+7+9) = 2.772,37
12,00 | GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 8.00% de (10) = 221,79
13,00 |UTILIDAD 8.00% de (10+12) = 239,53
> 14,00 |PARCIAL (10+12+13) = 3.233,70
16,00 |[IMPUESTOS IT 3,09% de (14) = 99,92
17,00 | TOTAL PRECIO UNITARIO (14+16) = 3.333,62
PRECIO ADOPTADO: 3.333,62

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.7.3. Computos métricos

Los coOmputos métricos se presentaran de la siguiente manera:

Tabla 3.13. Tabla de computos métricos.

COMPUTOS METRICOS
PROYECTO: DISENO ESTRUCTURAL DE LA VIVIENDA SARGENTI DE 3 PISOS
Computos métricos
Ne . Area,
TEM DESCRIPCION Unid | Largo |Ancho| Alto perimet.ro, Vol, [\e de
, m [ m | m Canticad veces |S,Total [TOTAL
1 |REPLANTEO Y TRAZADO DE OBRA m? 118,64
118,64 1| 118,64
2 |EXC. CON RETROEXCAVADORAS m? 94,419

ZAPATAS
C1 1,95 1,9 2 7,605 1l 7,605
C4 1,65 1,65 2 5,445 1| 5445
C5 245 1,25 2 6,125 1l 6125
C7 2 2 2 8 1 8
8 255 13 2 6,63 1 6,63
C10 1,95 1,95 2 7,605 1 7,605
i1 255 13 2 6,63 1 6,63
C12 245 1,25 2 6,125 1l 6125
Cc13 15| 08 2 2,48 1 2,48
Cl4 1,55 1,55 2 4,805 1l 4,805
(€3-C9) 1,35 3,95 2 10,665 1| 10,665
(C16-C17) 0,8 2,65 2 4,24 1 4,24
VIGAS CENTRADORAS m’
[C4-C8] 0,65 04 2 0,52 1 0,52
[(C3-C9)- C4] 131 04 2 1,048 1 1,048
[C8-C12] 1971 04 2 1,576 1l 1,576
[C12-C13] 149 04 2 1,192 11 1,192
[C12-C10] 2,031 04 2 1,624 1 1624
[C13-C14] 271 04 2 2,168 1 2168
[C11-(C16-C17)] 15 04 2 1,24 1 1,24
[(C16-C17) - C14] 409 04 2 3,272 11 3272
[C5-C11] 198 04 2 1,584 1| 1,584
[C11-C10] 339 04 2 2,712 1l 2,712
[C1-C5] 04 04 2 0,32 1 0,32
[C1-(C3-C9)] 1,01 04 2 0,808 1 0,808

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.7.4. Presupuesto.

En funcidn a la estrategia para la ejecucion del proyecto, se llevaron a cabo los computos
métricos y andlisis de precios unitarios, lo que permiti6 establecer un presupuesto general
de obra de 561.803,77 Bs.

3.7.5. Planeamiento y Cronograma.

El plan del programa de obras se realizé aplicando el método de barras de GANT, dando

asi un plan de ejecucidn de 90 dias calendario.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO DISENO
ESTRUCTURAL ESCALERA
ORTOPOLIGONAL — COMPARACION
TECNICO ECONOMICA CON ESCALERA
CONVENCIONAL



4.1. Marco conceptual del aporte académico
4.1.1. Definicion

Comunmente se puede apreciar en cualquier edificacion que los sistemas de escaleras
estan compuestos por losas que a su vez se les agregan escalones y dan origen a un medio
por el cual un usuario de una edificacion puede desplazarse de un punto a otro de un
edificio, sin embargo, el sistema de escaleras denominado sistema ortopoligonal se
considera un caso especial de los sistemas de escaleras, ya que este no se compone de una
losa plana la cual se le agregan escalones, sino que en este tipo de sistemas la losa es la
que presenta la forma de escalén.

Fig. 4.1. Sistema de escaleras.

Sistema de escaleras tradicional. Sistema de escaleras ortopoligonales.

Fuente: Fernandez Chea / Andlisis y disefio de escaleras.
4.1.2. Procedimiento de célculo.

Para el analisis estructural de este sistema de escaleras se empleard un método
denominado “Método de aproximacion de la analogia de la columna” que considera el
sistema como una estructura porticada de un vano y se obtienen los momentos por medio
de este criterio. Para solucion de un sistema de este tipo se deberd tomar como
consideracion especial un empotramiento imperfecto en los apoyos con esto se pretende
anular los momentos de empotramiento en la estructura, aunque para este tipo de escaleras
se recomienda emplear vigas de empotramiento en los extremos, aunque para su analisis

no sean incluidas.
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Todos los elementos de pdrticos o estructuras continuas deben ser disefiados para resistir
los efectos maximos producidos por las cargas mayoradas determinadas de acuerdo con

la teoria del analisis elastico.

Pueden emplearse métodos aproximados de analisis siempre y cuando sean aplicables al

tipo de estructura y su construccion no requiera analisis especiales.
4.2. Alcance del aporte.

Comparacion técnico — econdmica de la escalera convencional de H°A° desarrollada en el

capitulo 111, con la escalera ortopoligonal de H°A°.

4.3. Disefio de la escalera ortopoligonal.

Fig. 4.2. Esquema de sistema ortopoligonal a disefiar.

TR

Huella 118cm
Contrahuella

t

278cm —

Fuente: Elaboracion propia.
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Seccion A-A.

Huella=28cm Contrahuella=16.8cm b=110cm
t=12cm T,=3Cm d=9cm
Se asumen las cargas del disefio de Escalera convencional
Carga Muerta=7.197 KN/m

Carga Viva=3.30kN/m

fea = 16.67 MPa fya = 434.78 MPa

a. Momento Ultimo de disefo

Tabla 4.1. Momentos de Disefio.

C

Frame Station OutputCase CaseType P V2 V3 T M2 M3
Text m Text Text KN KN KN KN-m KN-m KN-m
1 0 DISENO Combination -33,398  -45,081 0 0 0 -13,3388
1 0,22 DISENO Combination -33,398 -41,775 0 0 0 -3,7846

Fuente: Sap2000v21.

Fig. 4.3. Diagrama de Momentos.

Fuente: Sap2000v21.
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Fig. 4.4. Momento Ultimo de disefio.

Re=sultant Moment

Moment M3

-13,3388 KN-m
at0, m

Fuente: Sap2000v21.

Mu=13.3388 kN*m

b. Momento reducido de céalculo.

M = e« fog

g = 0.0898 - w, = 0.0953 asumimos la mayor cuantia por seguridad

¢c. Armadura de Calculo.

As=w *b*d*de = 0.0953 * 1106m*9cm*w
S fyd 434.78 MPa
A, = 3.62 cm?
d. Armadura Minima.
Wpnin = 0.0028

ASpmin = Whin * b *d = 0.0028 x 110cm * 9cm
ASpin = 3.7cm?
e. Armadura de Disefio.
Agq = 3.7 cm?
Area de acero de 10mm
®,0 = 0.785cm?
Numero de Barras.

A 3.7cm?
4 — =47 ~

Nb = = =
@0 0.785cm?
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f. Espaciamiento.
@10 - 1CTn
a=b-2x(r;) =110cm — 2 * 3cm = 104cm

Nbl=3

0] m
l1=a—2*$=104cm—2* =103cm

l, =1, —Nb; * 9, =103cm — 3 * 1cm = 100cm

[, _100cm

“Nbp—1_ 5-1 M

e

e =20cm
NUmero de Estribos
Se dispondra 6x1 e®10 ¢/20cm
g. Armadura transversal.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigdn y a las variaciones técnicas, evitando la fisuracién y contribuyendo a la rigidez

del forjado en su plano.
Resistencia caracteristica del hacer: fyk = 500MPa, fyd = 434.78 MPa

Cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicién:

ASmin = 50 *f"— > iﬂ Asyy > 212 5 200 ASpin = 1.38 > 0.46
sd sd . .

h. Calculo del niumero de barras:

@ 10mm Ag1o = 0.785 cm?
Aspin  1.38cm? barras barras
n= = = 1.757 = 2
Apio  0.785cm? m m
Se dispondra 4910
Seccion B-B.
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Huella=28cm Contrahuella=16.8cm b=110cm
t=12cm T,=3Cm
Se asumen las cargas del disefio de Escalera convencional
Carga Muerta=7.197 KN/m
Carga Viva=3.30kN/m
desnivel=84cm
a. Momento ultimo de disefio.
Mu=16.0658 kN*m

b. Momento reducido de calculo.

M = e+ fg

g = 0.1082 - w, = 0.1177 asumimos la mayor cuantia por seguridad

¢. Armadura de Calculo.

Ay =we e brdx 5% — 01177 % 110em » 9em » o MPQ.
S fyd 434.78 MPa
A, = 447cm?
d. Armadura Minima.
Win = 0.0028

ASpmin = Whpin * b *d = 0.0028 x 110cm * 9cm
ASpin = 3.7cm?
e. Armadura de Disefio.
Agg = 447cm?
Area de acero de 10mm

@10 = 0.785CTn2

109



NuUmero de Barras.

Agq  44Tcm?
@, 0.785cm?

Nb =

f. Espaciamiento.
P10 = 1lcm
a= b—Z*(rg) = 110cm — 2 * 3cm = 104cm
Nb; = 4

@
l1=a—2*%=104cm—2*

m
= 103cm

l, =1, —Nb; * 9,5 =103cm — 4 x 1cm = 99cm

B [, _99cm 198
“Nbp-1 6-1 oM

e

e =15cm
NUmero de Estribos:
Se dispondra 7x1 e@10 c¢/15cm
g. Armadura transversal.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones técnicas, evitando la fisuracién y contribuyendo a la rigidez

del forjado en su plano.
Resistencia caracteristica del hacer: fyk = 500MPa, fyd = 434.78 MPa

Cuya area A, en cm?/m, cumpliré la condicion:

200 50%12 200
T >

h
AS,, . =50« == > ASy, i =
min = = TMUN = 43478 = 434.78

fsd fsd

ASpin = 1.38 > 0.46

h. Calculo del nimero de barras:

@ 10mm Ag1o = 0.785 cm?
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_ ASpmin 1.38cm? barras .2 barras

=

" Apro  0.785cmZ m m

n

Se dispondra 4910

Fig. 4.5. Esquema de armado de la escalera ortopoligonal.

lg?@?@?x/i l.cg
: 5 ——-1—_\'—# A= Refuerzo

‘adicional 3/8”

Fuente: https://www.libreingenieriacivil.com/2021/11/construccion-de-escalera-

ortopoligonal-o-escalonada.html.

El corte para este tipo de escaleras no se revisa pues como se puede observar en la figura
4.2., el armado se realiza a manera de estribos que longitudinalmente trabajaran como

acero a flexion, que contribuyen también a la resistencia de los esfuerzos de corte que le

induce la carga aplicada.
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4.3.1. Despiece de la escalera ortopoligonal.

. 011 ‘ Zl1 ‘ Ol1 .
B o _ </
Sl |
= e e
i o
% a av
24 ES
o |o <

Seccion A-A

H

?10c/20 7
‘ ?10c/15//
Muro de fabrica

0]

118

20

60310c/20

Forjado H:E:B:B:B:H

' 6010c/20

H
1
N
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Seccion B-B

110 | 112 | 110 |
!
?10c/20
T D10c/15 ]
<
o ?10c/20
AT

| 7A10¢/15
[T
[ ]
1
7010c/15
Seccion C-C
Forjado
. 110 5 168 ‘
1 i \
T ?10c¢/20 o
?10c/20 \ [ :[N

118

‘ ?10c/15

15

6D10c¢/20

Muro de fabrica

' - 610c/20
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4.4, Escalera convencional versus escalera ortopoligonal.

4.4.1. Analisis comparativo econémico.

El anélisis comparativo econdmico se realizara entre la Escalera Convencional de H°A°

disefiado en el apartado 3.5.1.4. y el disefio de la Escalera Ortopoligonal de H°A°.

Tabla 4.2. Tabla Comparativa Econdmica.

Tipo/Mat | Unidad P.U Escalera Co?ve;ncmnal Escalera Ortopoligonal Dif.
de H°A de H°A® Porcentual
Acero kg 16,13 109,5 2154 96,71%
Hormigén m3 3169,94 1,71 1,276 -25,38%
Total bs 7186,83 7519,25 332,41

Fuente: Elaboracion Propia.

» Como se puede apreciar, tenemos un incremento del 96.71% de acero en la

Escalera Ortopoligonal de H°A°®, casi el doble con respecto de la Escalera

Convencional de H°A®.

» Asimismo, se observa que hay una disminucion del 25.38% de hormigén en la

Escalera Ortopoligonal de H°A®°, con respecto de la escalera Convencional de

H°A®.

» En conclusidn, se obtiene un precio mas elevado en la Escalera Ortopoligonal de

H°A®, como resultado de la mayor cantidad de acero que se requiere para poder

llevar a cabo su construccion.

4.4.2. Analisis comparativo técnico.

El analisis comparativo Técnico se realizara entre la Escalera Convencional de H°A°

disefiado en el apartado 3.5.1.4. y el disefio de la Escalera Ortopoligonal de H°A®.

114




Tabla 4.3. Tabla Comparativa Técnica.

Unidad Escalera Convencional | Escalera Ortopoligonal Dif.
de H°A° de H°A° Porcentual
Md kKN*m 21,61 13,34 -38,27%
Cortante kN 26,94 45,08 67,33%
_ Flecha mm 204 0,44 -78,43%
instantanea
Flecha
0,
Adrmisible mm 9,27 9,27 0,00%

Fuente: Elaboracion Propia.

» Se observa que para el disefio a flexion en la Escalera Ortopoligonal de H°A®, el

momento es un 38.27% menor con respecto a la Escalera Convencional de H°A®,

esto es debido a que las condiciones de apoyo de la Escalera Ortopoligonal son

biempotradas, mientras que en la escalera Convencional son simplemente

apoyadas.

» En el caso de la Escalera Ortopoligonal de H°A®, no es necesario verificar el

disefio a Cortante, debido a que la armadura principal de esta, son estribos.

» La flecha Instantanea en la Escalera Ortopoligonal es considerablemente menor

que la que se presenta en la Escalera Convencional, pero ambas se encuentran

dentro del limite de la flecha Admisible.
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES



5.1. Conclusiones

El problema principal resuelto ha sido la carencia del calculo estructural de la vivienda
Sargenti de 3 pisos y en consecuencia se realizo el proyecto de ingenieria civil cuyas

conclusiones mencionamos a continuacion.

e Se cumplid el objetivo general de realizar el “Disefio estructural de la vivienda
Sargenti de 3 pisos”, aplicando la normativa vigente CBH-87, verificando que los
elementos estructurales mas solicitados cumplen con los pardmetros descritos por

la norma.

e Se llevd a cabo el estudio de suelos determinando asi la resistencia admisible del
suelo en el lugar de emplazamiento, realizando el ensayo con equipo para Ensayos
Normales de Penetracion (SPT), la resistencia admisible es de 0.223 MPa a 2.20m
de profundidad de los sondeos realizados por la empresa constructora y

multiservicios Anub y validado por mi persona.

e Conbase en la NBE-AE/88 Acciones en la edificacion, se determind las diferentes

cargas que actuan en la estructura, mostrando una tabla resumen en el capitulo I11.

e Alrealizar la verificacion manual del disefio de los elementos estructurales como
ser: losas, vigas, columnas y zapatas, se observo una diferencia maxima de 14.29%

con respecto al calculo realizado por el programa Cypecad.

e Se utilizo losa alivianada con viguetas pretensadas de hormigon armado, debido a
la factibilidad presentada en el proyecto, ya que la luz maxima de la losa es de
5.67m lo que nos permite utilizar este tipo de losas, asimismo, por el tiempo en su
ejecucion, entre otros factores como ser el ahorro en mano de obra y encofrado, en

general se resumen en un ahorro econémico.

e Se imprimieron los planos estructurales que reporta el programa, de todos los
elementos que componen el proyecto en cuestion, (vigas, columnas, zapatas,
escaleras, losas).

e Para la ejecucion del proyecto, se llevaron a cabo los computos métricos y
analisis de precios unitarios, lo que permitié establecer un presupuesto general de

obra de 561.803,77 Bs, con un plazo de ejecucién de 90 dias calendario.
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e La alternativa de la Escalera Ortopoligonal de H°A®°, presenta un mayor costo,
debido a la mayor cantidad de acero que requiere para su construccion,
técnicamente se observa que predomina el cortante en la escalera ortopoligonal y
se tiene una disminucion del momento en ella, poder materializarla lleva un costo
mas elevado, ademas que se necesita una mano de obra calificada, ya que su tipo

de armado y encofrado es distinto al de la Escalera Convencional de H°A®.
5.2. Recomendaciones.

e Tener cuidado en la introduccion de los datos iniciales, norma a utilizar materiales,
hipotesis de carga, ya que en base a esto el programa Cypecad, realiza todos los
célculos, también tomar en cuenta las limitaciones, recomendaciones que estan

establecidas en la Norma Boliviana del Hormigon CBH-87.

e Realizar una Estructuracion, consiste en ubicar los elementos estructurales con
respecto a la arquitectura del proyecto y realizar algunos predimiensionamientos,
en esta parte importa mucho la experiencia, ya que el plano arquitectonico es solo

una propuesta.

e Llevar a cabo el estudio de suelos para poder realizar un disefio 6ptimo de la
fundacion, ya que esta debe ser capaz de transmitir las cargas generadas por la
estructura hacia el terreno de manera que ninguna tenga problemas, tanto la

estructura como el terreno.

e No cambiar el uso para la cual fue disefiada la estructura, ya que de hacerlo
quedaria fuera de servicio, es decir que ya no seria capaz de cumplir la funcién

para la que fue construida
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