CAPITULO |

1. ANTECEDENTES
1.1. El Problema

En la capital del Departamento de Tarija los edificios multifamiliares son construcciones
que presentan de tres pisos para adelante. Ademas, en su interior, disponen de

apartamentos.

Por lo general, comparten espacios como ser el area de las gradas que se usan para el
ingreso de cada apartamento, surgen como una alternativa de crecimiento vertical, en
donde pueden vivir varias familias gracias a una correcta distribucion del espacio, que

cuenten con todos los servicios basicos, donde puedan gozar de independencia.

Las viviendas multifamiliares son una inversion a futuro mas que todo por aquellas que

estan cerca de lugares comerciales, centros educativos y transporte pablico.

En Tarija las viviendas multifamiliares mayores a cuatro pisos deben contar con su disefio
de calculo estructural para que el desarrollo urbano pueda dar la aprobacion y poder

proseguir con la ejecucion de la vivienda.

Todavia hay muchas areas de mejora, pero lo primero es impulsar la edificacidn sostenible
y energéeticamente eficiente desde el sector de la construccion y sensibilizar a los usuarios

para que la conciencia medio ambiental siga creciendo.
1.1.1. Planteamiento

Se debera realizara el disefio estructural de la infraestructura “EDIFICIO
MULTIFAMILIAR HOLES” con los planos arquitectonicos facilitados por el propietario
del terreno, logrando el disefio total del calculo estructural, tomando en cuenta que los
elementos de la estructura estén correctamente disefiados de tal manera que la estructura
sea estable para brindar seguridad, comodidad y confort para las familias que ocuparan
los apartamentos. También se elaborara los planos estructurales de losas, vigas, columnas
y fundaciones para su correcta construccion, utilizando como base en el calculo la Norma

Boliviana CBH-87 (Cddigo Boliviano del Hormigon Armado).



Se determinara el presupuesto econdémico de la estructura (obra gruesa), necesario para la

materializacion del proyecto con su respectivo cronograma de actividades.

Las viviendas mayores a dos pisos deben de contar obligatoriamente con su plano de

disefio estructural y el plano Arquitectdnico de construccién para poder ser ejecutada.

La vivienda propia es una aspiracion que toda persona tiene y la cual se dificulta por los

elevados precios que tienen los terrenos hoy en dia y mas adn si es en zonas mas céntricas.

Los terrenos disponibles en zonas que cuenten con todos los servicios basicos y con
accesos pavimentados son escasos Y de elevados precios por lo cual nace la necesidad de
darle un maximo aprovechamiento a los terrenos como ser por ejemplo la construccion de

edificios multifamiliares.

El proyecto se encuentra en la etapa de pre inversion por lo que el problema es la falta del
calculo estructural de la infraestructura de la vivienda, la cual cumpla con las condiciones

minimas para su ejecucion.
1.1.2. Formulacion

Realizar el calculo y desarrollo de planos de todos los elementos de la estructura: zapatas,

columnas, vigas, y losas.

Llevando a cabo de manera manual y haciendo la comparacién de los célculos obtenidos

con herramientas de programas computarizado disponibles.

También se desarrollard el presupuesto econdmico de la estructura (obra gruesa),

necesario para la materializacion.

Por Gltimo, se desarrollara el cronograma de actividades con el tiempo de ejecucion

tomando en cuenta la ruta critica, haciendo el uso de planillas.

1.2. Objetivos

1.2.1. Objetivo General

Realizar el disefio estructural del “EDIFICIO MULTIFAMILIAR HOLES” para
aprobacion y construccidn, segun la alternativa estructural elegida, aplicando el software

CYPECAD 2018 con verificacién manual de resultados y cumpliendo con los parametros

de disefio de la CBH-87 a fin de garantizar la estructura.



1.2.2. Objetivos Especificos

e Obtener los planos arquitectonicos con vistas en planta, cortes y elevaciones.

e Realizar el estudio del suelo con el equipo SPT, para calcular la capacidad portante
del suelo (kg/cm?).

e Analizar las cargas actuantes (cargas permanentes, sobre carga de uso y de viento) en
la estructura.

e Realizar el andlisis de célculo y disefio estructural de cada elemento de manera
manual para la comparacion de resultados mediante el software CypeCad 2018 de
acuerdo a la Norma Boliviana CBH-87.

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

e Determinar el presupuesto de la estructura “EDIFICIO MULTIFAMILIAR HOLES”
con la ayuda de planillas o programas computarizados para la obra gruesa.

e Realizar el desarrollo de una nueva alternativa para el reemplazo de la viga centradora
de fundacién, mediante un sistema de pedestal que cumpla con las mismas funciones
y economice el costo de su disefio.

e Realizar el cronograma de actividades de la obra con el tiempo de ejecucion
aproximado, tomando en cuenta la ruta critica principal del proyecto.

1.3. Justificacion

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de perfil de proyecto de ingenieria civil

son las siguientes:

Desarrollar el perfil ya que la misma contribuye a profundizar todo conocimiento
adquirido en el transcurso de los afios, cursados por el estudiante en toda su formacién

académica.

Ademas, la realizacion del presente perfil serd de mucha importancia para que el
estudiante como tal, obtenga el titulo de Ingenieria Civil, siendo esta la razon principal
por la que mi persona pone todo su empefio y entusiasmo en la elaboracion de la presente

propuesta de perfil.



Tiene como principal objetivo el de proporcionar al estudiante una presentacién mas clara,
amplia y desarrollada de la teoria y aplicacion del disefio estructural en cuanto a

infraestructuras.
1.3.1. Técnica

Debido al gran avance que se presenta en cuanto a la ciencia, materiales y métodos a
utilizar, es de vital importancia el uso de normas vigentes, asi como programas

computarizados actualizados para su posterior aplicacion.

La verificacion de repercusiones que tienen las cargas sobre estructuras reales que las
soportaran garantizando seguridad y confort. Sin embargo, otro aspecto indispensable que
se debe tomar en cuenta es el tema econémico, debido a que la misma nos conlleva a
evaluar las alternativas y poder destacar de ellas la mas viable en cuanto a lo técnico y

econémico que presenten las alternativas.
1.3.2. Socio Econémica

Actualmente el crecimiento de la poblacién crece Horizontalmente con el paso del tiempo
y es una necesidad muy importante el poder brindar la seguridad de un buen disefio
estructural, como también una plena comodidad para que las familias cuenten con todos
los servicios a menor costo ya que los terrenos de hoy en dia estan con precios muy

elevados.

De acuerdo a toda la informacion recolectado con relacion al proyecto “Disefio Estructural
de una vivienda Multifamiliar Tipo Bloque se consta que la parte econémica para su

ejecucion seré cubierta en su totalidad por el propietario del terreno.
1.3.3. Ambientales

El presente proyecto, con las caracteristicas y dimensiones establecidas, no provoca
alteraciones negativas graves o irreversibles Medio Ambientales como fauna y flora en la

zona de emplazamiento.

Cabe hacer notar, en la etapa de construccion del proyecto y el tiempo que dure la misma,
se debe cumplir con todas las medidas ambientales de acuerdo a normas establecidas para

construccion.



1.4. Nombre del Proyecto
Disefio estructural “Edificio Multifamiliar Holes” ubicado en la ciudad de Tarija Cercado.

1.4.1. Localizacion

Figura 2:Ubicacién Cercado-Tarija

Flgura 3:Ub|cacic’)n Barrio San Flgura 4: Ublcacmn del Proyecto
Bernardo — Cercado

Fuente: Elaboracién Propia

El proyecto del disefio estructural de una vivienda multifamiliar se encuentra en el
departamento de Tarija provincia Cercado, actualmente esta ubicado por Avenida la paz
calle 20 de agosto Lote N°26, exactamente entre las coordenadas geogréaficas Latitud
21°31'25.35"S y Longitud 64°43'6.18"W.

El lugar donde se emplazard el diseiio Manzano “D” Lote N°26 colinda al norte con pasaje
peatonal y la calle 20 de agosto, al sur una Vivienda de un solo nivel junto con la calle 10
de noviembre, al este con una vivienda de dos niveles con un comercio en la planta baja

en plena esquina y la Avenida la paz y a Oeste con una vivienda de un solo nivel.



El lugar donde se encuentra el proyecto cuenta con los servicios basicos: agua potable,

alcantarillado sanitario, energia eléctrica, gas domiciliario.
1.5. Resultados a Lograr

En la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil se incorporaran los siguientes resultados
gue necesariamente se deberan lograr cuando se desarrolle el proyecto en la asignatura de
CIV-502.

 Caracterizacion de las propiedades fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacién, cuyo valor més relevante serd la
capacidad portante del suelo. (Laboratorio de la U.A.J.M.S.-Ensayo de penetracion-

granulometria-limites liquido y plastico)
« Analisis y metrado de las cargas permanentes y sobrecargas actuantes en la estructura.

« Observacion del sistema estructural, en base a métodos de andlisis establecidos en las
normas de disefio, con un estudio de estados de carga, instituyendo claramente la respuesta

estructural ante las solicitaciones

« Disefio de los elementos estructurales en base a la norma vigente, garantizando la

seguridad y el confort en la estructura.
* Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

» Métodos constructivos para la ejecucion y especificaciones técnicas de los items

involucrados.

« Computos métricos de los volumenes de obra, precios unitarios y presupuesto general

del proyecto

« Elaboracion de un cronograma de ejecucién de la obra en base a los volumenes de obra

y rendimiento de la mano de obra en las diferentes actividades.
1.5.1. Restricciones del Proyecto

En el proyecto no se realizara las instalaciones eléctricas, agua potable fria-caliente,
sanitarias y desagie pluvial, puesto que solo se profundizara en el analisis y disefio

estructural en el proyect



CAPITULO I1

2. MARCO TEORICO

2.1. Generalidades

En el siguiente capitulo se detallard la definicion de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos

estructurales.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la
Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87), normativa que es guia fundamental

en Bolivia para el disefio de estructuras.

2.2. Levantamiento Topografico

2.2.1. Definicion

La Topografia es la ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar las
posiciones de puntos sobre la superficie de la tierra, por medio de medidas segun los tres
elementos del espacio. Estos elementos pueden ser: dos distancias y una elevacion o una

distancia, una direccion y una elevacion.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra. En un levantamiento topogréafico, con
la estacion total, se toman los datos necesarios, para su posterior representacion grafica

del &rea en estudio.
2.2.2. Curvas de nivel

Una curva de nivel es la traza de la superficie de terreno marcado en un plano horizontal
que la intercepta, por lo que podriamos definirla como linea continua que une puntos de

igual cota o elevacion.

Si una superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendran igual nimero de curvas de nivel,
las cuales al ser proyectada y superpuestas sobre un plano comun, representan el relieve

del terreno. El concento de curva de nivel se ilustra en la figura 5.



Curvas
de nivel

Figura 5:Representacion del concepto de curva de nivel

Fuente: Elaboracién Propia

2.3. Estudio geotécnico de suelos

2.3.1. Ensayo de penetracion estandar SPT

Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados, es el S.P.T. el cual nos
permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de los materiales que se
encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la resistencia a la
penetracion en funcién del nimero de golpes (N) de los diferentes estratos que conforman

el subsuelo a diversas profundidades. Estd normalizado desde 1958 por la Norma D1586.

Este equipo tiene preferencia de uso, cuando se encuentran suelos finos, es decir limos y
arcillas, en cambio, para suelos arcillosos, presenta bastantes dificultades de
interpretacion, no se lo recomienda para suelos granulares, que contengan gravas se debera

de tener cuidado con la influencia que genere el tamafio de particulas del suelo.

Se inspeccionara el sitio del ensayo, para prepararlo, limpiando el mismo y ubicando los

puntos de estudio.

El ensayo consiste en hincar un muestreador partido 45 cm de largo colocado al extremo
de una varilla AW, por medio de un martillo de 63,5 kg, que se deja caer libremente desde
una altura de 76 cm, para penetrar cada 15 cm, cuando se haya penetrado la profundidad
deseada, se debe detener el conteo registrando el nimero de golpes necesarios El valor
normalizado de penetracion N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la suma de los

dos ultimos valores registrados.



Se dice que la muestra se rechaza si:

e N es mayor de 50 golpes

¢ No hay avance luego de 10 golpes.

Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas manuales y
extraer una muestra de aproximadamente 1000 g. aparte de una muestra de 50 g. para la

medicion de la humedad natural, y el posterior estudio de suelos.

En caso de suelos duros, rocas, se realiza utilizando el instrumento esclerémetro, este se
realiza de dos maneras una horizontal y otra vertical de las cuales se obtiene 30 golpes en
cada sentido. Una vez obtenido los datos se procede al trabajo de gabinete de obteniendo

el esfuerzo promedio del suelo.
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Figura 6:Equipo Ensayo SPT

Fuente: Elaboracion Propia

2.4. Disefio Arquitectdnico

En la Arquitectura, un proyecto Arquitecténico es el conjunto de planos, dibujos,
esquemas y textos explicativos utilizados para plasmar (en papel, digitalmente, en
maqueta o por otros medios de representacion) el disefio de una edificacion antes de ser

construida.



2.5. ldealizacion de las Estructuras

2.5.1. Sustentacioén de la cubierta
- Losa alivianada con viguetas pretensadas.
2.5.2. Sustentacion de la edificacion

La estructura porticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigon
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas, ademas

de cargas de viento.
-Estructura de sustentacion de la edificacion porticada con elementos estructurales de
HOAO

- Cimentacion de H°A°

AZOTEA

TERCERA P ANTA

SEGUNDA PLANTA

PLANTA BAJA

A £ 5 A EZZZZa

Figura 7:Planteo estructural de la estructura porticada

Fuente: Elaboracion Propia

Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el &rea de acero conforme se realiza en losas macizas
utilizando los mismos parametros de disefio del Cddigo Boliviano del Hormigén CBH -
87.
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2.6. Modelos Estructurales

Para el andlisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de
sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando

ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

2.7. Disefio de losas

2.7.1. Losas con viguetas de hormigén pretensado

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actuan sobre
las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es

de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de
hormigon pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de plastoformo. No
se realizara el disefio de la losa alivianada, porque en el medio existen viguetas pretensadas
y, el proveedor, sera el encargado del dimensionamiento en funcion del tipo de estructura.
En los planos se especifica la disposicion de las viguetas.

Capa de Compresidn e= Scom Malla de Compresibn 5=30c

.-dfb-:: b 1

k 1 1 + |
YMigueta Pretensada Cone lemznte de Plastoformo

Figura 8:Partes constructivas de la losa

Fuente: Elaboracion Propia
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2.8. Disefio a flexion de elementos de Hormigén armado

2.8.1. Disefio de vigas y calculo de la armadura a flexién simple

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

disefiado con vigas rectangulares

2.8.1.1. Procedimiento de calculo en vigas

Pre dimensionamiento de Vigas

Para vigas para losas en dos direcciones como ser:

Losa reticulares y Losas maciza

b =25cm
h=L/12

b =20 cm

Andlisis estatlco{ h=L/12 Andlisis dlnamlco{

Para vigas para losas en una direccién como ser:

Losa con viguetas pretensadas, Losa nervada y losa deck

b =25cm
h=1L/10

b =20cm

Analisis estatlco{ h=L/10 Analisis dlnamlco{
Canto minimo sin armadura de compresion

Generalmente se adopta el ancho b de la seccidn y, por lo tanto, las Unicas incognitas son
el canto atil d y la armadura a traccion. Por definicion el canto minimo corresponde a una
profundidad del eje neutro igual al valor limite y se determina una altura util minima (dmin)

por el método de momento reducido
Canto superior a minimo d > dmin Y d < iim
Aszwlim'bw'd'fcd AS=O,432'bW'd'de

My
by, - foq - 0.319

i Md
~ |by - f.q 0,319

d2 =
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donde 22<k<33

K=2,4 Se recomienda para garantizar que pertenezca al dominio 2y 3

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se obtiene

del Cuadro 2.7 Md=ys-M

Asi mismo también se debe minora las resistencias de los materiales por un coeficiente de

seguridad y que se obtiene del Cuadro 2.7

Resistencia de calculo del hormigon (Kp/cm?).

fck
foq = —
cd Ve
Resistencia de céalculo del Acero (Kp/cm?)
fyx
frq = —
4Ty,

Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

Ha _bw'dz'fcd
Donde:
bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas traccionada (también llamado “canto 1til”)
fca =Resistencia de disefio del hormigén.
Se calcularé el valor pim, se obtiene del Cuadro 2.11

Caso 1: upd<pulim No requiere armadura en comprension Si el momento reducido de

calculo es menor al momento reducido limite asi como indica la condicion, la seccién no
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necesita armadura en el area de compresion sélo se debera disponer armadura que resiste

a los refuerzos atraccion producidos por los momentos flectores envolventes y calculo en

base a la siguiente ecuacion:

f
As=ws-bw-d-c—d
fyd

Donde:
w= Cuantia mecanica de la armadura

fyd= Resistencia de célculo del acero
As=Area de la armadura a traccion.

Calcular la armadura minima y el valor de u se obtiene del Cuadro 2.11

Con el valor del momento reducido se entra al Cuadro 2.12 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura

Caso 2: pud > plim Requiere armadura en comprension Si el mddulo reducido de calculo

es mayor al momento reducido limite asi como indica la condicidn, la seccion necesita

armadura en el rea de compresiones, la armadura que resista 29 a los esfuerzos atraccién

producido por los momentos flectores de célculo se determina en base a la siguiente

ecuacion:

Ws, = -1 Ws1 = Wiim + We

Donde:

WIim = Cuantia geométrica limite (tabla 2.7)
ud = Momento seducido de célculo

Ws1 = Cuantia mecanica para la armadura atraccion

Ws2 = Cuantia geométrica para la armadura a compresion

| = Relacién entre recubrimiento y el canto Gtil

r = Recubrimiento geomeétrico

fcd

Agy = Wsq *by, -d-— Ag; = Ws, - by,

fya

Asl = Area dela armadura de acero que resiste el esfuerzo a traccion

r

g fea

fy

d
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As2 = Area dela armadura de acero que resiste el esfuerzo a compresion

Cuantia Geométrica Minima

Asmin

Ac = Area total de la seccion.

= Wgmin by - d

Ws min = Cuantia geométrica minima a flexion

De la tabla 3 del anexo A-1 W's min

Adoptar el maximo valor de area calculada y minima de acero para el céalculo de

armadura de losas.

Tabla 1:Cuantias geométricas minimas
ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 AE-50 | AE-60
Soportes Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
Con 2 armaduras AL y A2 0.004 0.003 0.0025 0.002
Vigas Armadura en traccion 0.005 | 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccién 0.002 | 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Muros Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 0.0016 | 0.0014
Armadura horizontal enuna | 0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
cara Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara | 0.0005 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
Tabla 2:VValores limites

fy(kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000

fyd(kp/cm2) 1910 2090 3480 3650 400 4350

& lim 0,793 0,779 3,48 0,668 0,648 0,628

u lim 0,366 0,362 0,679 0,332 0,326 0,319

W lim 0,546 0,536 0,467 0,46 0,446 0,432
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Tabla 3:Flexion simple o compuesta
2 " .10
w |
i " fyd
0.0891 0.03 0.031 D
0,1042 0,04 0.0415 O
0,1181 0,05 0.,0522 M
0.1312 0.06 0.063 I
0,1438 0,07 0.,0739 ~
0.15561 0.08 0.0849 I
0.16567 0.08R6 0.0945 O
0.1684 0.09 0.096 2
0,181 0.1 0.1074
0.1937 0.11 0.1189
00,2066 0,12 0.1306
0,2198 0,13 0,1426
0.233 0.14 0.1546
00,2456 0.15 0.1669
0.259 0.159 0.1782
0.2608 0.16 0.1795 D
0,2796 0,17 0.1924 o
0.2988 0.18 0.2056 M
03183 0.19 0.219 I
0,3383 0.2 0,2328 N
0.3587 021 0.2468 I
0,3796 0,22 0.2612 O
04012 0.23 0.2761 3
04234 0,24 0.2913
0.4451 0.25 0.3069
0.4696 0,26 0.3232
0.4939 0,27 0.3398
05188 028 0.357
0,545 0..29 0,375
05721 0.3 0.3937
0.,6006 0.31 0.4133
0,6283 0.3193 0.4323 0.0994 D
00,6305 0,32 0.4338 0.1007 O
0,6476 0,.3256 0,4456 0.,1114 M
00,6618 0,33 0.4554 0.1212 I
06681 0.3319 0.4597 0.1259 ~N
0,6788 0.3352 0.4671 0.1343 I
0.6952 0.34 0.4783 0.1484 O
0.731 0,35 0,503 0,186 4
0.7697 0.36 0.5296 0.2408
0,7788 0.3623 0.5359 0.2568
0,7935 0.3658 0,546 0.2854
0,8119 0,37 0,328
0.8597 0,38 0.4931
09152 0.39 0.9251
0.9848 0.4 5.9911
Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado
CBH-87

2.8.1.2. Disefio de vigas a cortante

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura suele admitirse la colaboracion
del hormigdn, resultando una férmula aditiva que suma la contribucion del mismo con las

armaduras. Resulta que el hormigdn puede resistir, en la situacién de rotura, un esfuerzo
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cortante V. Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor, V4> V¢, N0

serian tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y para puede ponerse:
Vd = Vcu + Vsu

Y suponer al hormigdn, que resiste Vcu, las armaduras transversales necesarias para
resistir Vs, trabajando como celosia, este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigdn, puesto que solo crea en el mismo, compresiones inclinadas
segun bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones. Unicamente sera necesario

comprobar que las citadas compresiones no llegan a agotar al hormigon.
2.8.1.3. Procedimiento de calculo

Una vez organizadas las armaduras principales y conocida la seccion en que deja de ser
necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a cortante: Se comienza
por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigén, Vcu, y el valor de

agotamiento por compresion del alma, Vou.
Vcu=fvd-b-d Vou =0,30-fcd-b-d

fvd = 0,5 -/f.q4 Resistencia convencional del hormigon a cortante (Kp/cm?)

feqa = Ik Resistencia de calculo del hormigén (Kp/cm?).

Yc
d = Canto util

b = Ancho del alma. Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con

el correspondiente esfuerzo cortante de célculo,
Vd =1v+-V, pudiendo presentarse los siguientes casos:

a) SiVd < Vcu, el hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y la
viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es necesario
colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo diametro no sea inferior a 6 mm,
ni la cuarta parte del diametro correspondiente a las armaduras principales. La
separacion de dichos estribos debe ser:
$s<0.85-d s < 30cm
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b) Si Vcu < Vd < Vou , hay que determinar la altura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual, Vsu = VVd —Vcu .
Se calcula entonces:

fsy-s
AS::E§§%TE;
Donde:
As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.
s = Separacion de estribos (como una regla practica se puede tomar 100 cm 'y
determinar la armadura para cortante cada metro).
d = Canto atil.
fyd = Resistencia de calculo del acero.

c) SiVd>Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.

2.8.1.4. Cuantia minima

Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo
cortante su cuantia minima debe ser igual o mayor de 0.02:

0,02 - f.q-b-100

fya

Smin

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta

expresion.

2.9. Disefio de pilares o columnas de Hormigdn armado

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en

las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales

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

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y

estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas

de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de

flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura

por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen

la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales



comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar su ductilidad y

resistencia.
2.21.1 Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccién principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccion
considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben

también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.
2.9.1. Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigén armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar la
colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimension de los soportes debe de ser

20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccion es circular.
2.9.1.1. Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12mm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6
barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes
prescripciones. a) La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser
superior a 35cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo. Para que el hormigén pueda
entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre cada dos barras de la misma
cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio
méaximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o

tres barras en contacto.
2.9.1.2. Cuantias limites

La norma boliviana de hormig6n armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan
colocadas en dos caras opuestas, A1 y A, las siguientes limitaciones:
A1 ) fyd 2 0,05 ) Nd AZ ' fyd 2 0,05 ' Nd
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Al'fdeO,S'AC'de Az'fdeO,S'Ac'fcd

Que, para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma: Ag - fyq =0,10-Ng Ay fyg < Ac-feq
Donde:

Ac= El area de la seccién bruta de hormigon

fyd= Resistencia de calculo del acero no se tomara mayor a 5000 kg/cm2.

A1y A,=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.

Ng=Esfuerzo axial de calculo

fca =Resistencia de célculo del hormigdn.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado

2.9.2. Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos

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

ya gue los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las

veces pueden ser absorbidos por el hormigon. Con el objeto de evitar la rotura por

deslizamiento del hormigdn, la separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S<b-e

Siendo be la menor dimensién del nucleo de hormigoén, limitada por el borde exterior de

la armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores

mayores de 30cm. Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras

longitudinales comprimidas, la separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S<15¢

Donde:
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@= La barra longitudinal mas delgada en aquellas estructuras ubicadas en zonas de
riesgo sismico o expuestas a la accion del viento y, en general, cuando se trata de obras

de especial responsabilidad, la separacion S no debe ser superior a 12 @.

El @ de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro correspondiente a

la barra longitudinal més gruesa, en ningin caso sera menor de 6mm.
2.9.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigoén armado

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el
punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario. 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. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en el

siguiente cuadro:

Tabla 4:Longitud de pandeo de las piezas aislada
Sustentacion de la pieza de longitud € k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Bi-empotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0,7
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0,50
-Soportes elasticamente empotrados 0,70
-Otros casos 0,90

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

La longitud de pandeo de una columna esté en funcion de las rigideces de las columnas

y vigas que concurren a esta.

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en esta parte, _siendo para ello preciso decidir
previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse
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traslacional”. Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente

ecuacion:
Longitud de pandeo 1y = k-1 (k se obtiende entrando con v
2 (%) detodos los pilares
Y= B ; (igual para yp)
> (T) detodos las vigas
Tabla 5:Pérticos Traslacionales Tabla 6:Pérticos Intraslacionales
_:jé:“.' ”n_v b _§m|s
(o Yo ==
E?«‘i vE Ve

500% 10 £500

100 10,0

20 40 06

30 4 . 054 Ya VB | 05

0 4ol Lo 0 05 0

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.9.4. Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag={o/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=Lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion
en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A respectivamente, la inercia
en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccién del hormigén. Los
valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma boliviana de hormigon
armado son los que mencionan a continuacion:

* Para esbelteces mecanicas A<35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.
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* Para esbelteces mecanicas 35 < A< 100 (geométricas 10 < Ao < 29), puede aplicarse el

método aproximado.

Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29<A0<58) debe aplicarse el
método general. para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de

referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigéon armado con esbelteces

mecanicas A>200(geométricas A0>58).
2.9.5. Flexion esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce
a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes: En
aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las
seccionas en L de lados desiguales. En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto
a la forma, estan armadas asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas
secciones que, siendo simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una

solicitacion que no esta en el plano de simetria.

En ultimo caso es, sin duda el més frecuente. En el que se encuentran: La mayoria de los
pilares, pues, aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que las
que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de
construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de
flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su
complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su

tratamiento.
2.9.6. Seccidn rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexidn esviada de mayor importancia préactica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras

conocidas, en la Gnica incognita es la armadura total.

23



En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo diametro

dispuestas simetricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, en los que, bien en la

misma seccién o a lo largo de la altura, actian momentos flectores de diferente signo, y

en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de obra especial para

evitar errores en la colocacion de las armaduras.

Ademas, siendo importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica es

razonablemente eficaz”.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
2.9.7. Proceso de célculo
Datos generales:
b, h = Son las dimensiones de la seccion del pilar.
Myd = Momentos flectores de calculo en la direccion Y.
Mxd = Momentos flectores de célculo en la direccion X.
Nd = Fuerza normal de célculo.
fcd = Resistencia de calculo del hormigdn minorada.
fyd = Resistencia de calculo del acero minorada.
2.9.7.1. Calculo de la longitud de pandeo

to=a-t

Donde a puede obtenerse con él monograma para portico, y “0" es la longitud del

elemento considerado.

Para el calculo de la longitud de pandeo se empleara el monograma correspondiente a

porticos Traslacionales o desplazables debido a que se tiene presente en estructuras

felicitaciones del viento.

x (%) detodos los pilares

B > (%) detodos las vigas
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Referencia: Norma boliviana serie 87 criterios de la seccién 8.3.1.2
2.9.7.2. Método de la excentricidad ficticia

Este método es aplicable a los Pilares de seccion y armaduras constantes, cuya esbeltez

mecanica no supere el valor de cien (4 < 100).
Referencia Norma boliviana CBH-87 seccion 8.3.5.2.
2.9.7.3. Excentricidad de primer orden

Excentricidad inicial o de primer orden <o, no es menor que la excentricidad accidental,

siendo <o igual a M/N.

Donde:

M= EIl momento exterior aplicado, de primer orden,

N = La carga axial actuantes. Referencia Norma boliviana seccion 8.3.1.2

e — Mdy e _ de
ox — oy —
Ng y Ng

2.9.7.4. Excentricidad accidental

Excentricidad accidental ea, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las

inexactitudes en el punto de aplicacién de la fuerza normal.

Referencia Norma boliviana CBH-87 Seccion 8.3.2.4.

€y =€, = Z_CO >2cm
Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden): La excentricidad efic, no tiene
ningan significado fisico. Se trata de una excentricidad ficticia tal que, sumada a la
excentricidad de primer orden <o tiene en cuenta de forma sencilla, los efectos de segundo

orden, conduciendo a un resultado suficientemente aproximado.

o2, —4
12000 10

fya _b+20-eox_l(2,X
b+10-e, 1

Cficx = <0,85 +
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Referencia de esta ecuacion se encuentra en la seccion 18.6-4%. Hormigon armado Jiménez
Montoya 13° edicion Gustavo gili s.a. o de la Norma Boliviana CBH-87 Criterios de la
seccion 8.3.5.2.1

2.9.7.5. Excentricidad final
No es mas que la suma de todas las excentricidades:
e(x‘y) =€y + €3 + Cfic

Referencia de esta ecuaciéon se encuentran la norma boliviana CBH-87. Calculo de la

capacidad mecénica del hormigon.

Us=feqAc=fqb-h
Referencia de esta ecuacion se encuentran en la seccion 17.3-1er Hormigén Armado de
Jiménez Montoya 7ma edicion editorial Gustavo gili S.A. Célculo de los esfuerzos
reducidos

_Nd _Nd-erx _Nd-ery

V_UC HX_Uc'h uy_ Ucb

Referencia de esta ecuacién se encuentran en la seccion 17,3 - ler (ver figura 17.4)

hormigon armado de Jiménez Montoya séptima edicion editorial Gustavo gili S.A. Definir

los valores del momento reducido.
Hx > Hy

Determinar la cuantia mecanica w 39 Con los valores de los esfuerzos reducidos y
definiendo la distribucion de la armadura para los Pilares se entra en los dbacos en roseta
correspondiente. Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los
resultados correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté situado el dado.
Los abacos en roseta para flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez
Montoya” en el tomo II. De donde se elige el diagrama correspondiente en funcion de: la
disposicion de armadura, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite elastico del
mismo. Se ha elegido el siguiente abaco en roseta, tomando en cuenta las consideraciones

anteriores y los datos que se tiene:
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Tabla 7:Abaco en Roseta para flexion esviada
ACERO
M, 4 M
He= A‘:-;;.f“f W= A‘-bﬂ-ﬂi,._, ok M: | B40050B5008
T “Tx AL K 400 = fy < 500 Nmme
. N Ay
V= Aty w= ;:.f” a N "M, A, =a-b
Ld#“ : Aw=4-A
st H,>Hy, = Hi=H, ¢ Ho=H, -4 Ldb —l-—db o
sio Ha<Hy = Hi=Hy @ Ha=H, ° ) d,=0,10a;d,=0,10b
[T naHH\Hna 02\\ o - T T o \I\nz E— o
Al =04 FE A P i (o2l
04 | RRAER PS8 SaE ERRS ESESnE FErHH 0.
: el i
fr=os] R A e R =0l
02 aecd : 1 02
0,1 Eagciar Eunpeanase H HF BISNANALD i 0.1
RN
0;{:‘ i L “kr;_’ly‘],’fiiwl““ fARassts ER
ay £ :
0 SR R ; o
HEH ’x?* EEAEH
0 8 EFE g 0,2
0, o . 03
v =08} T lr=1.4]
HEH i L
o4 ] ‘F Fos
é v =10 EE: {v= "Zt:i]
0,4 0,3 02 0,1 0,1 02 0,3 04
Fuente: Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya

Calcular la capacidad mecanica de la armadura total.
Utotal = W+ Uc

Calcular la armadura total de acero

_ Utotar _W'b'h'fcd
Atotal - f - total — f
yd yd
La armadura minima es: 0.1 Ng < Ag min * fya < Ac-feq

Referencia de esta ecuacidn se encuentran en la seccion 18,3-2° hormigon armado de
Jiménez Montoya 7° edicion editorial Gustavo gili S.A. Esto quiere decir que el acero,
tomaréd por lo menos el 10% de la carga, pero no sobrepasara la carga que tome el
hormigon. De ambas armaduras seleccionamos la menor de ellas para el disefio la cual es:

Para una cara de la seccion:

A Astotal
sunacara — 4

27



Ahora se la debe dividir por el area del acero a emplear y con esto obtenemos el niUmero

de hierros en cada esquina. Calculo del nimero de barras:

NOfierros =
012

2.9.8. Calculo de la armadura transversal de la columna

El didmetro de estribo sera:

DEstribo > 1/4 - Dde la armadura longitudinal més gruesa

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

DEstribo > b o h (el menor de los diametros)

15'®de la armadura longitudinal méas delgada

Referencia de esta ecuacion se encuentran en la secciéon 18,3-3° Hormigdn Armado de

Jiménez Montoya 7° edicién editorial Gustavo gili S.A.

2.10. Estructuras complementarias (Escaleras)

2.10.1. Escaleras de hormigon armado

Realizar el disefio de la escalera tomando en cuenta los pardmetros necesarios y basdndose en
la norma CBH-87, el anélisis de la estructura de la grada la hoja electronica procedera a
realizar mediante el anélisis de elementos finitos para los elementos de la grada indicada en
la figura anterior.

El célculo de la armadura de la hoja electronica estara analizada como una viga de elemento

estructural de tal manera que se procedera a realizar los célculos de la siguiente manera.

qd2

Fuente: Elaboracion propia
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Armadura longitudinal

Segun la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura en vigas son las siguientes:
Md=ys-M
Luego calculamos el momento reducido de célculo:

My

ud:bw'dz'fcd

Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la armadura:

f
Aszms'bw'd'c_d
fya

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.
Asmin = Wsmin " by - d

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

- Armadura transversal

Area de acero requerido por temperatura.
Asmin = Wsmin by - d

Separacion de barras para 1m lineal.
_100-Ag
max — AST
La hoja electronica realizara el anélisis de esfuerzos de los elementos de la grada y el
calculo de armadura basandose en la norma.

2.10.2. Fundaciones

Las fundaciones o cimentaciones de la estructura estan en funcion principalmente del tipo
de suelo de fundacién el cual segun los analisis de campo en tanto como los de laboratorio
hacen conocer qué se trata de un suelo arcilloso por lo tanto se establece que el tipo de
fundacion apropiada tanto técnico como econémicamente es zapatas aisladas y zapatas

arriostradas como se observa en las siguientes figuras.
2.10.2.1. Clasificacion de las cimentaciones

Los trabados y zapatas de cimentacion pueden clasificarse en rigidos y flexibles.
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1 A f f Wmax 1

Figura 9:Clasificacion de zapatas

Fuente: Elaboracién Propia

RIGIDO Vmax<2h

FLEXIBLE Vmac>2h

2.10.2.2. Cimentaciones rigidas

Dentro del grupo de cimentaciones rigidas encuentran: Los encepados o trabados cuyo
vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es menor que 2h. Las zapatas cuyo vuelo
v en la direccion principal de mayor vuelo es menor que 2h. Los pozos de cimentacion.
Los elementos masivos de cimentacidn: contrapesos, muros masivos de gravedad. En las
cimentaciones de tipo rigido, la distribucion de deformaciones es no lineal a nivel de
seccidn y por tanto, el método general de analisis mas adecuado es el de bielas y tirantes.
En este tipo de elementos para el célculo de las tensiones en el suelo o de las reacciones
en los pilotes, se puede considerar en general, que el elemento de cimentacion se comporta
como un sélido rigido sometido a los esfuerzos transmitidos por el soporte y a las tensiones

resultantes del suelo o reacciones en los pilotes.
2.10.2.3. Cimentaciones flexibles

Dentro del grupo de cimentaciones flexibles se encuentran: -Los encepados cuyo vuelo v
en la direccion principal de mayor vuelo es mayor que 2h. - Las zapatas cuyo vuelo v en
la direccion principal de mayor vuelo es mayor que 2h. -Las losas de cimentacion. En las
cimentaciones de tipo flexible la distribucion de deformaciones a nivel de seccion puede

considerarse lineal y es de aplicacion la teoria general de flexion.
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En este tipo de cimentaciones, los esfuerzos de cimentacién y la respuesta del suelo de
fundacion dependen de la flexibilidad relativa de la cimentacion y el suelo; para su

evaluacion debera un modelo de interaccion suelo-cimiento adecuado.
2.10.2.4. Zapatas Aisladas

Son las que transmiten la carga de una sola columna al suelo. Este tipo de zapatas puede
ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las necesidades, su uso es indicado para
casos en los que la carga es pequefia como edificaciones menores a cinco plantas y/o a
suelo que tenga buena resistencia. Constituyen el tipo mas usual por razones de economia,
estas zapatas pueden ser céntricas o excéntricas dependiendo de la excentricidad de la

carga o de los momentos actuantes.

~

Y

ejey
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.

J» Hy ¢ i

+—— bl —+

=

Figura 10:Solicitaciones presentes en una zapata aislada

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez definidos todos nuestros datos, se procede a calcular la zapata con los siguientes

pasos:
1) Determinar el peso total “N” que soportara la zapata

Primeramente, aproximamos el peso de la zapata como el 0,05 del peso total “N” que llega
a la zapata, entonces el peso total “Nt” (carga que llega a la zapata mas el peso de la

zapata) es:
Nt=1,05N

2) Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la Zapata.
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La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area

necesaria dada por:

O-t:K

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones
tentativas de “a” y “b” tal que: A =a-b
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.

3) Escogidos los valores de “a” y “b”, se calcula el esfuerzo maximo “ 6" que se presentara

en la zapata dado por:

_ N + 6Mx + 6My
“a-b~a-b2 " b-a?

o

En esta etapa hay que verificar que: cadm > o max.

Sino cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b” para
luego repetir el paso de calcular el esfuerzo maximo en la zapata y verificar que se cumpla

la desigualdad
4) Determinar el canto util “d” y el canto total “h” de la zapata

Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigon:

f f
foq = —;“ fq = —yy“ fq = 0,5%/F.akg/m?
C S

Donde:
f.q= Resistencia de disefio del Hormigén

f.x= Resistencia caracteristica del Hormigon
v.= Coeficiente de seguridad para el hormigén (1,5).

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la formula:

_4fy

Yf* Ot

Y = 1,6 k

f.q= Kp/cm?
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v¢= Coeficiente que normalmente vale 1,6
o= kp/cm?

Con el valor de “k” se determina el valor del canto util tal que:

ao-bo+ a-b _a0+b0
4 2k—1 4

d2=

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento ( S5cm), con los valores

anteriores se tiene: h=d+c
5) Se determina la carga real “N” que actuard en la zapata
6) Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata
Nreal = N1 "PPzapata PPzapata = Yreao" Volumen
7) Caélculo de los momentos corregidos

Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular
los momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:
My =M’y + h-Q
My = M,x + h- Qx

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido que

el Momento, y es negativo si tiene sentido contrario.
8) Calculo de los esfuerzos en la zapata

6Mx  6My
01’2’3'4:a-bia-b2ib-a2

Es importante entender que la distribucion de esfuerzos depende de la clase de suelo, pero
para los fines practicos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y utilizando las
formulas de resistencia de materiales tenemos que los esfuerzos debidos a flexo-
compresion estan dados por las anteriores ecuaciones En esta etapa se tiene que verificar
que la mayoria del area de la zapata este comprimida, para lo cual el area comprimida
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tiene que ser mayor que la mitad del area total. Si no cumpliria esta verificacion se debe

cambiar el area de la seccion. Luego se debe de verificar:
61,2,3,4 < Oadm
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.

9) Calculo del momento de disefio: Para el momento de disefio se escoge el sector mas

comprimido, y se halla el momento a una distancia de 0,15 de Au.

Cortante de disefio

Va=vy¢V-a
\Y% k
d S k' ’ fczd_gz
09:d'n'mt-9 cm
al
Ty A2 «rl
a2 B T e
N
> a1
| - MQ,
] lo.15 a1 i I I
> L
J F—al—| Ux=0'4—a*(0'4—0'3)
a—al
‘ L= + 0.15* al

|
f a 1

Fuente: Elaboracion Propia
Figura 11:Disposicion del momento de disefio

2.11. Estrategia para la ejecucién del proyecto

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

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debe consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben de someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el
proceso de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de la

obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deben adoptarse
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durante la construccién; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion,
y finalmente las normas y pruebas.

2.11.1. Precios unitarios

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos
determina el costo parcial de la misma.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) Costo de materiales

b) Costo de mano de obra

c) Desgaste de herramientas y reposicion de equipos

d) Gastos generales

e) Utilidad

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de ¢) y d) representa el costo indirecto,
la suma de ambos costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que adicionan
la utilidad totalidad el precio total del item.

Tomando en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 7% y como utilidad es 6%. Para los impuestos se toma un valor
del IVA del 14,90 y 4% y un valor de IT del 3,09 %

2.11.2. Computos métricos

Los computos métricos se deducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes
de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello la aplicacion de férmulas
geométricas y trigonométricas.

A modo de referencia la planilla de cémputo métrico se podra tener la siguiente forma:
En todo proyecto se deberdn incluir un detallado y completo computo métrico, y/o
mediciones su caso, tanto de las cantidades de hormigon a utilizarse en la construccion de
la estructura como de las excavaciones y rellenos, y de los encofrados, cimbras y demas

elementos auxiliares requeridos.

2.11.3. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendra una construccion al ser
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determinada, la exactitud de las mismas dependera en mayor medida al desglose de los
elementos que construyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una
serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion mientras

gue otros estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.

2.11.4. Planeamiento y cronograma

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajado completdé pueda terminarse, las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de
ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que se quieren tiempo y recursos para su
terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costos adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién o la formulacion de un conjunto
de acciones sucesivas que sirvan de guia para la realizacion del proyecto.

Tanto la planificacion como la programacion en una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el mismo, aunque a veces
es necesario reprogramar replantear.

Para la planificacién y programacién de presente proyecto se haran uso del método de la
ruta critica.

La representacion se le realiza mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion gréafica de la informacion relacionada con la programacion el cual muestra
las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades

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

3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Generalidades

En este capitulo se realizara el analisis del estudio topografico, el analisis del estudio de suelos
que fueron proporcionados, se determinara los requisitos dimensionales de la estructura, las
cargas actuantes y sus respectivas hipétesis, y los datos necesarios que requiere el programa
estructural CYPECAD para asi poder determinar el disefio estructural y el dimensionamiento
de las piezas de la estructura, se verificara los elementos estructurales mas criticos de la

estructura y finalmente se realizara las especificaciones técnicas, cOmputos métricos, analisis

de precios unitarios, cronograma de ejecucion y presupuesto de la obra bruta.

3.2. Analisis del levantamiento topografico
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Figura 12:Plano Topogréfico y Ubicacion

Fuente: Elaboracion Propia
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COORDENADAS UTM. GEOIDE DE REF. WGS_84 ZONA 20 SUR

(Coord. de Ref. Est. TAR-04 y Az. RSGMT-010 F.p.c. 0.999697345)

Tabla 8:Coordenadas U.T.M.

PTO ESTE NORTE COTA F.ESCALA
TAR-0,4 | 319436,1669 7617288,441 1908,4356 | 0,99969731
RSGMT-

10 319402,1331 | 7617705,674 1908,9909 | 0,99969738

PTO | N# PTO |ELEVACION PTO ESTE NORTE

D6 167 1917,386 E-01 | 322019,098 | 7618916,039

D7 168 1917,845 E-02 | 322028,042 | 7618915,033

D8 169 1917,827 E-03 | 322024,576 | 7618884,227

D9 170 1916,791 E-04 | 322015,632 | 7618885,233

D5 166 1917,294 E-01 | 322019,098 | 7618916,039

El 162 1921,372

E2 163 1921,03 Fuente: Elaboracién Propia

E3 164 1921,026

E4 165 1921,258

El terreno cuenta con una superficie de 279 m? topografica mente se considera un terreno

plano con una pendiente menor al 1% ya que en lugar de emplazamiento del proyecto se

encuentra ubicada en media de otras construcciones
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3.3. Anélisis de estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realizé en tres pozos, ubicados
en lugares estratégicos del terreno, con profundidades variables.

El estudio de suelos fue elaborado por la empresa Consultora Constructora CEPAS. dando
como resultado lo que se indica a continuacion en la tabla 9 el estudio resumido para cada

pozo de diferentes profundidades.

Figura 13:Puntos en los que se realiz6 el estudio de suelos

Tabla 9:Caracteristicas del suelo

SONDEO |PROFUNDIDAD | N°Golpes | Capacidad de carga Capacidad
mts NSPT Admisible Kg/cm? | Terzaghi Kg/cm?
S01 0 2 18 1,8 1,82
S02 0 3 22 1,85 1,95
S03 0 4 25 1,96 2,09

Fuente: Elaboracion Propia

Las resistencias de suelo calculo mediante la ecuacién de Terzaghi se asemeja a los

resultados obtenidos en nuestro estudio de suelo.

En donde se tomaréa en cuenta las ecuaciones de Terzaghi para el dimensionamiento de
la zapata.

Descripcidn del suelo obtenido para el pozo N °1
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Tipo de suelo: suelo Arcilloso A-2(6), segun la clasificacion A.A.S.T.H.O.

Capacidad portante del suelo: 1,80 Kg/cm?.

Profundidad: 2 m

Descripcion del suelo obtenido para el pozo N °2

Tipo de suelo: suelo Arcilloso A-2(6), segun la clasificacion A.A.S.T.H.O.

Capacidad portante del suelo: 1,85 Kg/cm?.

Profundidad: 3 m

Descripcion del suelo obtenido para el pozo N °3

Tipo de suelo: suelo Arcilloso A-2(6), segun la clasificacion A.A.S.T.H.O.

Capacidad portante del suelo: 1,96 Kg/cm?.

Profundidad: 4 m

Para el presente proyecto se tomd a una profundidad de 2 metros para nuestro disefio ya
gue este presenta una buena resistencia a esa profundidad, siendo éste un suelo arcilloso

A-2 (6), con una capacidad portante de 1,80 Kg/cm?.
3.4. Datos generales del Proyecto

3.4.1.1. Normativa de disefio
Para el disefio de los elementos estructurales se empelo el método de los estados limites
ultimo empleando el Cadigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87, por tanto,
ademas de los materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracién de
resistencias y de mayoracion de cargas.
Normativa de disefio empleada

Caodigo Boliviano del Hormigon Armado
Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales

yc = 1,5 (Concrete: Hormigon)

vs = 1,15 (Steel: Acero)
Coeficiente de mayoracion de las cargas

yf=1,6 (Forces: Fuerzas)
3.4.1.2. Materiales empleados
Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que
conforman el hormigén armado, presentado estos las siguientes caracteristicas.

Materiales empleados en el hormigén armado

40



yHeA° = 2400 kg/m?® (peso especifico del hormigdn armado)

yH° =2300 kg/m?® (peso especifico del hormigon sin armar)

fck = 210 kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigon en compresion)

fyk = 5000 kg/cm? (Resistencia caracteristica del acero en traccion)

Nivel de control en la ejecucion El nivel de control en la ejecucion de los diferentes

elementos de hormigdn armado para el proyecto es el control normal.

Capacidad portante del suelo La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto

a 2 metros de profundidad cadm=1,80 kg/cm?

3.5. Cargas consideradas en el disefio

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como

sobrecargas de uso, a continuacion, se muestra las siguientes tablas de resumen de las

cargas consideradas en el disefio.

3.5.1. Carga Permanente (CM)

e Paralaslosas1,2y 3

Tabla 10:Cargas consideradas

N° | Cargas Consideradas Unidad Cantidad (CM)

1 Carpeta de nivelacion Kg/m? 92

2 Mortero Ceramico Kg/m? 18,5

3 P. Revestimiento Ceramico Kg/m? 18

4 Acabado Techo Estuco Kg/m? 31,25
Carga Permanente (CM) Kg/m? 159,75

Por seguridad se adopto: CM=160 kg/m?=1,6 KN/m?

Fuente: Elaboracién Propia

e Paralaslosas4y5

Tabla 11:Cargas consideradas

N° Cargas Consideradas Unidad Cantidad (CM)
1 Carpeta de nivelacion Kg/m? 115

2 Mortero Ceramico Kg/m? 18,5

3 P. Revestimiento Ceramico Kg/m? 18
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4 Acabado Techo Estuco Kg/m? 31,25
Carga Permanente (CM) Kg/m? 183
Por seguridad se adopto: CM=190 kg/m?=1,9 KN/m?

Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 12:Cargas consideradas muro exterior

NG Cargas Consideradas Muros Exterior Unidad Cantidad (CM)

1 Muro de Ladrillo Planta baja KN/m 4,53
mortero+ estuco

2 Muro de Ladrillo L1, L2 y Ls (losa) KN/m 4,23
mortero+ estuco

3 Muro de Ladrillo (Parapeto) L4 KN/m 1,92
mortero
Cargas Consideradas Muros Interior

4 Muro exterior de Ladrillo Planta baja KN/m 4,16
estuco

5 Muro exterior de Ladrillo Ly, Loy L3 KN/m 3,90
estuco

6 Barandado Kg/m 30

Fuente: Elaboracién Propia

3.5.2. Sobre carga de disefio (CV)
Tabla 13:Sobre carga de uso (Cargas NB1225002-2)

N° Sobrecarga de Usos para Vivienda Unidad | Cantidad (L)
1 | Azoteas inaccesibles KN/m? 1
2 | Habitaciones KN/m? 2
3 | Bafios KN/m? 2
4 | Cocinas KN/m? 2
5 | Lavaderos (5) KN/m? 2
6 | Sala comedor KN/m? 3
7 | Balcones KN/m? 3
8 | Escaleray vias de salida KN/m? 3
9 | Azoteas accesibles privadamente KN/m? 3
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10 | Tanque de almacenamiento con capacidad de KN/m? 3,51
650 L

11 | Carga de Granizo KN/m? 1,05

Fuente: Elaboracién Propia

3.5.3. Carga de viento:

El viento forma parte del conjunto de acciones horizontales que pueden actuar sobre una
edificacion, este puede actuar en cualquier direccion, pero en las estructuras casi siempre
se lo analiza actuando en direccion a sus ejes principales y en ambos sentidos.

Se optara por usar la normativa NB 1225003-1 para la comparacion del calculo manual

con el célculo del software CypeCad

3.5.3.1. Célculo de la carga del viento

Ubicacion: Area suburbana Exposicion: D
Categoria: Il

3.5.3.2. Velocidad bésica del viento

La eleccidn de la velocidad bésica del viento se extrajo de datos otorgados por APNB
1225003.

Tabla 14: Velocidades Basicas del Viento en Ciudades

CIUDAD vV (m/s)

443
29,5

COCHABAMBA

LA PAZ

ORURO

POTOSI

SANTA CRUZ

SUCRE

TARIJA

TRINIDAD

COBIJA 26,5

Fuente: Anteproyecto de la Norma Boliviana APNB-1225003.

m km
V=24—=864—
S hr
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3.5.3.3. Presién dinamica:

La expresion para determinar la presion dinamica es:

q,=0,613-K, Ky Kq-1-V?

Donde:

K,: = 1,00 factor topografico

Kq = 0,85 factor de direccionalidad
[=1,00 factor de importancia

Los valores de K,y las presiones dinamicas resultantes se llevaron a la Tabla siguiente:

a=115
15,48
12,42
Zoared = | 9,36 [m

6,30

3,24
1,27
1,23
K, = 2,01 - (22 pmd) = (1,17
g 1,09
0,97

2
— 2 S
q,= 0,613 Ky Ky-1-V (WF)

Zg=213m

h = 15,48 m

h_ 2
Ky = 2,01 (;)e = 1,274
g

38,99

37,53 kgf

= (35,72
33,35|™
29,71

Tabla 15:Calculo manual de la carga de viento

PLANTA h (m) B (m) L(m) qz Viento X(KN) |Viento Y(KN)
LOSA GRADAS 3,06 3,7 6,40 38,99 7,636 4,414
PLANTA TERRAZA 3,06 9 14,05 37,53 16,135 10,336
TERCER PISO 3,06 9 14,05 35,72 15,357 9,837
SEGUNDO PISO 3,06 9 14,05 33,35 14,338 9,185
PRIMER PISO 3,15 9 14,05 32,03 14,176 9,081
PLANTA BAJA 0 9 9 0 0,000 0,000

Fuente: Elaboracién Propia
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Tabla 16:Calculo con el programa CypeCad

Cargas de viento

kN)

Planta

Viento +X|Viento -X|Viento +Y|Viento -Y|

LOSA GRADAS

8.070| -8.070 4.815| -4.815

PLANTA TERRAZA

15.925] -15.925 9.489| -9.489

TERCER PISO

15.431| -15.431 9.168, -9.168

SEGUNDO PISO

14.812| -14.812 8.765| -8.765

PRIMER PISO

14.450| -14.450 8.503| -8.503

PLANTA BAJA

0.000, 0.000 0.000, 0.000

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)

3.5.4. Dimensionamiento de las escaleras

Segun el plano arquitectonico el tipo de escalera que va tener la estructura sera una

escalera de dos tiros rectos con un descanso.

Figura 14:Tipo de escalera
Fuente: Elaboracion Propia

Planta Baja — Primer nivel
Escalera = 18 escalones.

Desnivel que salva = 324 cm

Para los demas niveles
Escalera = 17 escalones.

Desnivel que salva = 306 cm
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Contrahuella = 18cm Contrahuella = 18cm

Huella =30 cm Huella =30 cm

3.5.5. Analisis del Disefio Arquitectdnico

Los planos arquitecténicos que se elaboraron para el disefio de este proyecto fue por el
Arquitecto “MARIO VILLCA CHINO” (Véase en el Anexo A.3)

FACHADA PRINCIPAL

FACHADA POSTERIOR

Vg Vg g g g Wi 8

-
= -
-
2
=
=
=

CORTE B-B
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Figura 15:Planos arquitectonicos

Fuente: Elaboracién Propia

3.6. Planteamiento Estructural

Se analizara tanto en la estructura de la cubierta como en la estructura de a porticada.
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Figura 16:Planteamiento Estructural

Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

Para el andlisis, calculo y disefio estructural se empleard el paquete computarizado
CypeCad en su version 2017, en el Anexo N°8 se encuentra toda la memoria de calculo
correspondiente, ademas se procedera a la verificacion manual de los elementos
estructurales mas solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais, el Codigo
Boliviano del Hormigén Armado CBH-87

3.6.1. Estructura de sustentacion de cubierta

3.6.1.1. Disefio de la losa Alivianada

La cubierta (losa) estard compuesta de una losa alivianada con viguetas pretensadas
haciéndose referencia del catilogo CONCRETEC. Separadas con un inter eje de 50 cm.
El material utilizado para la cubierta sera con complemento de plastoformo dispuestas en
toda la losa para cubrir los vacios en medio de las viguetas con una capa de compresion
de 5 cm con hormigon y una armadura de refuerzo constructivo para controlar la fisuracion
que se lo calculara mas adelante.

3.6.1.2. Plano en planta de la disposicion de las viguetas sobre la cubierta

La ubicacion de las viguetas pretensadas se lo ara como muestra la figura 3.11 en donde

se ve claramente la disposicidn de las viguetas.
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Figura 17:Vista en planta de la disposicion de las viguetas

Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

La losa alivianada o forjado unidireccional llamado asi por que reparte las cargas que recibe
en una sola direccion esta compuesto por:

a) Viguetas Pretensadas
b) Complemento aligerante de Plastoformo

c¢) Carpeta de compresion de Hormigon armado
e Hormigon
Para el caso de los hormigones usados para las vigas o viguetas pretensadas, el hormigon
tiene que tener una alta resistencia para evitar las perdidas en el tesado de los torones.
f’ea = 350 kg/cm?  Hormigon pretensado
fo =210 kg/cm?  Hormigén Armado
e Aceros
Para el caso de los aceros usados en el hormigon pretensados estos deben ser de alta
resistencia, para que de esa forma poder ejercer la fuerza de pretensado requerida. La
tension de rotura Ultima del acero pretensado (Segin la guia de productos:
CONCRETEC), es:

50



fpu= 18000 kg/cm?

Limite elastico caracteristico del acero

fy=5000 kg/cm

¢ Dimension del plastoformo

15 x 46 x 100 (Segun la guia de productos: CONCRETEC)

100 cm

38 cn
44 cmy

15

|

cm

Figura 18: Dimensiones del plastoformo
Fuente: Elaboracion propia

¢ Dimension de las viguetas pretensadas
(Segun la guia de productos de: CONCRETEC)

6 cm

) L a []
. - 2.00cm
-‘_q: A
12'em Y t - 7.50 cm
o300 cm
/* _-‘O‘;&"u'\
T . s ‘250,3"] .__q. . L.
Ca@ -4 @ @ | 250em
1 e g‘.ﬂ.oﬂcr'rw%.@_cm-‘g"- - 1
12 cm

Figura 19:Dimensiones de la Vigueta

Fuente: Elaboracion Propia

e Determinacion del canto del paquete estructural

Segun la dimensién que indica en los catalogos de CONCRETEC

Altura de la vigueta =12 cm

Altura de plastoformo =15 cm
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Capa de compresion =5 cm

Altura de la losa como minimo se adopta h= 20 cm

Segun la normativa CBH-87 seccion propone, que el canto minimo para losas
unidireccionales de viguetas pretensadas es:

LI
=25 25  ~o/odm

| = longitud mas larga de la losa
h = altura de la losa
Se asumira por tanto como altura de 20 cm uniformizandose esta altura para todas las

losas.

Refuerzo constructivo

i 38 em i
A soom |

50 cm (eje a eje de vigueta)

Figura 20:Geometria de la losa alivianada

Fuente: Elaboracion Propia

Esta verificacion se la realizara empleando la normativa ACIl 318-2005 (American

Concrete Institute) empleando el método ASD (Allowable Stress Design - Método de los

esfuerzos admisibles), dado que la normativa CBH87 no contempla elementos de

hormigon pretensado.
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Figura 21:Dimensiones de la vigueta

Fuente: Elaboracion propia

e Propiedades geométricas:

Area “Ao: 79,5 cm?”

Inercia “Io: 1115,08 cm*”

Brazo mecanico inferior “c2o: 4,90 cm”
Brazo mecanico superior “cio: 7,10 cm”

Excentricidad “eo= 2,12 cm”

Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias: EI hormigdn tendra una resistencia

del 80 % de la prevista a los 28 dias.

, ) kg kg
fci=0,8-fC=0,8-350P=280 2
e Esfuerzos admisibles:

Esfuerzo admisible a la traccidn en tiempo cero

, kg kg
fu=08"/fq=08" [280—5=1339—

Esfuerzo admisible a la compresidn en tiempo cero

, kg kg
fe; = —0,60-f';; = —0,6-28OF =—168 oz

Momentos actuantes:
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Momento por peso propio

A = 79,5cm?=0,00795m?

kg

kg 2 _
0,00795m~ = 19'08E

qo=yc-A=24OOE-

qo - LZ 19,08 kEg ' (3,15 m)2
-8 8

Mo = 23,67 kg-m = 2366,52 kg - cm

La fuerza de pretensado viene dada por: El esfuerzo en el acero de presfuerzo en el
estado de resistencia nominal a la flexion es:
kg kg
fos = 0,74 - f,, = 0,74 - 180009 = 13320 mZ

El area de acero de pretensado es:

- (0.4)2 5
Aps =n-Agy, =5 B 0,628 cm
La fuerza de pretensado inicial en centro luz, asumiendo un 10% de perdidas

instantaneas es:

kg
Pp = fps - Aps- 0,9 = 13320@' (0,628 cm?) - 0,9 = 7532,28 kg

La fuerza de pretensado final en centro luz, asumiendo un 20% de pérdidas diferidas
adicionales a las instantaneas es:

kg

e 0,628cm? - 0,8 = 6695,36 kg

Pt = fos - Aps - 0,8 = 13320

Verificacion de esfuerzos para la fibra traccionada:
Mo-cio , Poreg-Ccio Po
— + =<
Io Io Ao

2366,52 7,10 4 7532.28-2,12-7,10 7532,28
1115,08 1115,08 79,5

< 13,38

kg

kg
- —<1 — k!
7,93 i 3,38 ) (okh)

Para la fibra comprimida tenemos:
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Mg - Po-eg- P,
0 Co Fo € c20—£2f0
Io Ao
236652 (49) 753228 (212) 49 753228 kg
1115,08 1115,08 79,5 cm?
154586~ > _168-C (k)
T cm? T cm? '

2) Estadio 4 (Tiempo infinito t=o0)

‘ 50 ecm
j EN
- -~ Sjm
l“'-‘_‘. ° 15¢em
/4/"’ ° ““-.
() (] ] 1
- 12cm
Seccion real

38,75 cm

-
'Y
.
Py
3

Eje Neutro

SR

e/

| L 1358 em
// o

.

I

(] <] ()

12em

Seccién homogeneizada

Figura 22:Seccion real y seccion homogeneizada

Fuente: Elaboracién Propia

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los modulos de deformacion

longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigoén .

Ec _ 19000vfck 210

= 0,775

n=

Ecp 19000 /fcp V350

b, =b-n = 50cm- (0,775) = 38,75cm

e Propiedades geomeétricas:

Area “Aw: 313,64 cm?”

Inercia “Ixoo: 11039,86 cm*”

Brazo mecanico inferior “ci»: 13,58 cm”
Brazo mecanico superior “ci«: 6,42 cm”

Excentricidad “e0=10,8 cm”
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Esfuerzos admisibles:

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito

- kg kg
frs=16/f'.=16" /350 — = 29,93 —

Esfuerzo admisible a la compresién en tiempo infinito
, kg kg
f.s =045-f'. = 0,45 - (350 F) = —157,5 2

e Momentos actuantes:
Momento por peso propio

Aco: 313,64 cm?=0,03136m

kg

kg )
qo=Yyc- A= 2400E- (0,03136 m*) = 75,276H

Cqo-1? 75,276%’- (3,15 m)?

M
°=7g 8

= 93,366 kg - m = 9336,55 kg - cm

Momento debido a la carga muerta no estructural

d=qd-c=190 & . (05m) = 95 8
qd=qd - c= mg(,m)— -

_qd- 12 _ 95%' (3,15m)?

Md
8 8

=117,83kg-m = 11782,97 kg - cm

Momento debido a la carga viva

/ kg kg
gL =qL' -c =300 F-O,szlSOE

qL-1z 150 %- (3,15 m)?

ML
8 8

= 186,045kg - m = 18604,69 kg - cm

Momento total
Mt =Mo + Md + Ml =9336,55 +11782,97 + 18604,69 =39724,21 kg - cm

Se realiza la verificacion de esfuerzos, para la fibra comprimida tenemos:
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1\/IT "Cloo Pf €0 " Cio Pf
_ sy
I + I A,

39724,21 - (6,42) 6695,362-(10,80) 6.42  6695,362

> —157
11039,86 * 11039,86 313,65 57,5
- 2,373 ﬁ > —157,5 ﬁ (ok! para la seccion homigenizada )
' cm? " cm? P 8

El esfuerzo méximo de compresion en el hormigon de la carpeta de compresion (H21),

viene dado por:

kg

cm?

kg kg
6. = —2,373 —Zn= —-2,373 — (0,775) = —1,84

El esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito, para la carpeta de compresion
(H21) es:

, kg kg
fes = —045-f'c = 0,45+ (210 - 5) = — 9453
kg kg
— _—> - —_ |
1,84 —5 > — 94,4 — (ok)

Para la fibra traccionadas tenemos:

1\/IT "Coo Pf "€ " Cr00 Pf

- - <
Iy, I, Ay ~ fis
39724,21 - (13,58) 6695362 (10,80) - 1358 6695362 _ 2093 K8
11039,86 11039,86 313,65 ~ 777 cm?
61,443 <8 229,93 =& (k)
’ cm? = 7777 cm? '

3.6.1.3. Verificacion de la deflexion
Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro

miembro a flexion, y se sobrepone a la deflexion del prees fuerzo.

La deflexién méxima permisible es de L/400 por lo tanto se debera cumplir:

L
A Nop< —
ps + App= 400
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Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por presentar una

deflexion concava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

Apo= P, -e- L2
8-Ecp - Ixc

Pe= Fuerza de pretensado efectivo

e = 2,12 cm Excentricidad

L = 315 cm Luz de la vigueta

Ixc= 1115,08 cm* Inercia de la vigueta en el eje x

Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigdén armado respectivamente

K K
E., = 19000 - Vick = 19000 - [350 —2 = 355457,45 —2
p cm? cm?

Perdidas de Pretensado:
Las pérdidas de pretensado son:

v Acortamiento elastico del Hormigon
v" Larelajacion de la armadura activa posterior a la trasferencia
v' La retraccion del hormigdn posterior a la transferencia
v La fluencia del Hormig6n
Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %
Fuerza de pretensado efectivo:
Fuerza de Pretensado Inicial Py =7532,28 kg

Pérdida total de la fuerza de pretensado AP = 20% - P, = 1506,456 kg

Fuerza de pretensado efectivo P. =Py — AP = 6025,82 kg
A= P,re-12
PPT8 Eep - Ixe
—6025,82 kg - (2,12 cm) - 3152
App: K = —0,399 cm
8 - 355457,45—5; - (115,08 cm*)
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Aps= —0,4 cm
Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:

5-q-L*

App= ———
PP 384 - Ep - I

kg kg kg kg
qt=qo+qd +qL = 75,276 — 4 95 — 4 150 — = 320,28 —
m m m m

L = 315 cm Luz de la vigueta
Ix= 11039,86 cm* Inercia de la vigueta en el eje x

5-q-L*

Ape= —————
P57 384 Egp - I

kg 1m
5- BZO’ZBF "100cm

384 - (355457,45 C%) -11039,86 cm*

. (315)4
Aps=

= 0,105 cm

Aps= 0,105 cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

L
A Npp< —
ps + App= 400

315 cm
400

—0,4cm+ 0,105cm <

—0,295cm < 0,79 cm
3.6.1.4. Célculo de la armadura de reparto

En la carpeta de compresion de hormigon se colocara una armadura de reparto
constituida por barras separadas como maximo de 30 cm, y en direccion perpendicular a

las viguetas, cuya area As en cm2/m, cumplira la condicion:

50 h, _ 200

Apin = =
e fsd fsd

Donde:

Amin (cm2/m): Es la armadura de reparto
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ho: Espesor de la losa de compresién (cm)
fsd: 434,78 Mpa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

50:5cm 200

> >
Amin 2 434,78 MPa — 434,78 MPa

Apin = 0,575 > 0,46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es: As = 0,575 cm? /m

Se considera un didmetro minimo de las barras de : ® = 6 mm., As= 0,283 cm?y una

separacion entre barras de 30 cm.
El nimero de barras necesarias cada metro es:

As 0,575cm? /m
Asps  0,283cm?

n°® = = 2,03 = 3 barras/m

Aspe = 3+(0,283cm?) = 0,849 cm? > 0,575 cm?® - Cumple
Por lo tanto, segun célculo se utilizara para cada metro:
3g6mm c/30 cm
3.6.1.5. Célculo de la armadura negativa de losa alivianada

En los apoyos de las viguetas se colocara una armadura resistente a los momentos

negativos.

M-=-7.16 M+=-1.77 kN*'m .

Figura 23:Envolvente de disefio de la vigueta

Fuente: Elaboracién Propia CypeCad
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Datos:

Mdmax(=) = 7,16 kN -m = 71600 kg - cm ] S0en
et T =

hf =5cm \

bw=12cm b=50cm / : L .

d=3cm h=20cm
Ancho eficaz del ala comprimida en las vigas en T:
b, =b, +8-hst<b
b, =12cm + 8- 5cm < 50cm
b, =52cm = 50 cm
Por lo tanto, se la calculara como una seccidn rectangular de ancho b = 50 cm.

Minoracion de las resistencias

_ fex _210kg/m?® kg

foa =5 =S gy = 14000
fyk 5000 kg/m? kg
fya = " = 115 = 4347,826 2

Momento estatico con respecto a la armadura de traccion.
=d-|1 1-2 Md
Yy = b-d?- f.4

/ 71600kg - cm
y=17cm-|1- [1-2-

50cm - (17¢m)? - 140 <4
cm

N~

y =0,613cm

Calculamos el area de la armadura en traccion
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1409

2
Aszb-y-@=5o-(0,613)- "
vd 4347,826 9
cm
As = 0,99 cm?

Calculo de la armadura minima (As min) requerida por la seccion:
Cuantia geométrica minima de calculo wmin = 0,0028
Asmin = Wsmin b - h
Agmin = 0,0028 - (313,64 cm?)
Agmin = 0,89 cm?

Como: As > As min entonces el area de calculo sera

As = 0,985 cm?
Armadura de Adoptada | Calculada
refuerzo Ascm? | Ascm?
208 1 0,985
1910+1p8 1,29 0,985

3.6.1.6. Verificacion del esfuerzo cortante

Es necesario verificar que no se produce agotamiento por compresion oblicua del alma, ni

por traccion oblicua en la misma. Para ello debe comprobarse que se cumpla
simultaneamente las siguientes condiciones:

wn wn wn

i ili S:; ?;ﬂﬂ;:WBMK‘J i

Q 1exp & Q

©
e}

30x20

20x45 = -

Figura 24:Esfuerzo a cortante de la vigueta

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)
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Vd =16,14 KN En el borde del apoyo.
Vd =14,59 KN A un canto util del borde del apoyo.
En el borde del apoyo:
Vd <Vu
Vuy: Cortante ultimo por agotamiento oblicuo del alma.

Vou=0,3"fcd-bw-d

kN
Vou=20,3" (1,4

—2> *50cm - 17cm = 357KN
cm
16,14kN < 357kN — Cumple

A un canto atil del apoyo: Vd < Vu2, La resistencia convencional del hormigén a

cortante sera:

fev = 0,131 3/fck? = 0,131+ /212 = 0,997Mpa
El cortante absorbido por el hormigon sera:

Vou= fcv-bw-d
kN
Vou = 0'0997W. (50 cm) - 17 cm = 84,745kN

16,14kN < 84,745kN — Cumple
Comprobacion que demuestra que no se requiere de armadura transversal.

3.6.2. Estructura de sustentacion de Edificacion

3.6.2.1. Verificacion del disefio estructural de la viga

Las vigas fueron disefiadas a flexion, las dimensiones de las vigas rectangulares son tres
20x45cm y 20 x 30cm. Los resultados de las envolventes de disefio se presentan en el
Anexo 3 (cabe recalcar que estas envolventes de disefio ya estdn mayoradas), de igual
manera, los planos muestran a detalle el armado de cada viga. A continuacidn, se realizara

la verificacion de la viga més solicitada. (Seccion Critica)
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Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos

correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o

deformaciones (envolvente de disefio).

3.6.2.2. Pre dimensionamiento de Vigas

Se recomienda utilizar para las vigas para losas en una direccion como en caso de nuestro

proyecto se realizard con viguetas pretensadas se hallarad el predimensionamiento de la

viga mediante la formula.

he Ll M0 67
T 12T 1p T ooberam

Entonces el canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm

y para la base de la viga se tomara en cuenta la relacion del pérlate que es 2 veces la

base como se indica en la formula. h=2b
b= h B 40cm _ 20
T2 T T

3.6.2.3. Dimensionamiento de la seccidon con el momento mas solicitado

Figura 25:Dimensionamiento de la seccidn
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Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)
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Md - = 102,75 KN-m= 1027500 kg-cm

dmi 1,77 Md
min = 1,
bw 'fcd
) 1027500kg - cm
dmin = 1,77

20cm - 140 X9
cm

dmin = 33,907 cm
Se suma mas recubrimiento minimo r= 2 cm
h = 33,907 cm + 2cm = 35,907cm
Entonces el canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm
3.6.2.4. Célculo de la armadura positiva y negativas para planta terraza
Datos:
h =40 cm [Altura de la Viga]
b,,= 20 cm [Ancho de la Viga]
r =2 cm [Recubrimiento de la Viga]
Hormigoén tipo H21
Resistencia caracteristica de H°A° a compresion (CBH-87, pag. 21)
fu=21 Mpa=210 kg/cm?
Coeficiente parcial de seguridad del hormigén (CBH-87, pag. 51)
y.=15
Acero de refuerzo tipo AH 500 N
Resistencia caracteristica a traccion (CBH-87, pag. 26)

fck =500 Mpa= 5000 kg/cm
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Coeficiente parcial de seguridad del acero (CBH-87, pag. 51)
ys=1,15
Maodulo de elasticidad del acero (CBH-87, pag. 42):
Es = 210000 MPa

Minoracion de las resistencias

fex 210 kg/m? kg

fea Ye 1,50 0,00 cm?
fyk 5000 kg/m? kg
fya = " = 115 = 4347,826 oy

3.6.2.5. Andlisis de calculo

3.6.2.6. Célculo de la armadura positiva entre la columna C-3y C-7
Determinacion del momento reducido de calculo
Md + = 80,67 KN-m= 806700 kg-cm

)
d, = Ty + DEstrivo + 7

Destrivo T % ~ 1lcm  (asumiendo)
di=2cm+ 1cm =3cm
d=h-—d; = (40cm — 3cm) = 37cm
Determinar el momento reducido (Jiménez Montoya 15%ed. pag.226)

Ha = by a2 fu
806700 kg - cm

kg
: 2. g
20cm - (37cm) (140C =)

Ug =

ug = 0,21
Entramos a la tabla 2 de la pagina 17 para un acero CA-50 y obtenemos p;;,

tim = 0,319
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Ua< Wiim Pertenece al dominio 2 0 3 no necesita armadura a compresion
0,21 <0,319
Determinacion de la cuantia mecanica del acero

ws = 3,458 - uy® — 0,265 - uy?® + 1,087 - uy — 0,002 = 0,247

As=ws'bw'd'&
fyd
140,00 X9
Ag = 0,247 - (20 cm) - 37cm - C’Z
4347,826 ~2
cm
As = 5,89 cm?

Determinacion del area minima de acero
Asmin = Wsmin " by " h
De la tabla 1 pagina 16 Wsmin =0,0028  (CBH-87, pag. 67)
Asmin = 0,0028 - (20 cm) - 40 cm

Agmin = 2,24cm?

Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de la viga.

Valor Adoptado =5,89 cm?

Determinacion del nimero de barras de acero

Armadura Adoptada | Calculada

constructiva As sz As sz

mas refuerzo

2016+2016 6,28 5,89

Adoptamos =2 ¢ 12 + 2 ¢ 16 Con un érea igual a 6,28 cm?
Donde: 6,28 > 5,88 cm?incremento de 6,37%

Separacion de las armaduras principales:
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_20—-2-2-2"Qpseripo—#0 20-4-2-06-2-12-2-16
h #esp - 3

S = 3,07cm

3.6.2.7. Verificacion de la separacion de las armaduras

Como la separacion minima de las armaduras principales calcula es de 3,07. Se vera si

esta cumple con las exigencias de la norma, la misma que indica lo siguiente.

1) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores:

S 3,07 = 2,56

G S = g 307 =2 cm

El tamafio méaximo del &rido considerado para una viga es de 3/4 pulgada
256cm>19cm cumple!

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

ser igual o mayor que los siguientes valores
1.2cm
2. El diametro mayor - El diametro de la barra més gruesa S=1,6cm
3. 1,2 tamafio del arido> 1,2 veces el tamafio del agregado 1,2:1,9 S=2,28 cm
Donde:

3,07 cm > 2,00 cm cumple!

3,07 cm > 1,6 cm cumple!

3,07 cm > 2,28 cm cumple!
Célculo de la armadura negativas en la columna C-7
Determinacion del momento reducido de calculo
Md - = 92,91 KN- m= 929100 kg-cm
Determinar el momento reducido (Jiménez Montoya 152 ed. pag.226)

Ha =, a2 fuq
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929100 kg - cm

Ha =
20cm - (37cm)? - (140 kg

cm?
Ug = 0,242
Entramos a la tabla 2 de la pagina 17 para un acero CA-50 y obtenemos p lim
Uiim = 0,319
ud < plim Pertenece al dominio 2 o 3 no necesita armadura a compresion
0,242 < 0,319

Determinacioén de la cuantia mecanica del acero

ws = 3,458 - uy® — 0,265 - uy? + 1,087 - uy — 0,002 = 0,295

Ao = wg- by, - d -1
fyd
140,00 X9
Ag = 0,337 - (20 cm) - 37cm - CTZ
4347,826 -9
cm
As = 7,03 cm?

Determinacion del &rea minima de acero
Asmin = Wsmin by " h
De latabla 1 paginal6 - Ws min =0,0028 (CBH-87, pag. 67)
Agmin = 0,0028 - (20 cm) - 40 cm = 2,24cm?
Adoptar el maximo valor de area de acero para el cdlculo de armadura de losas
Valor Adoptado = 7,03 cm?

Determinacion del nimero de barras de acero

Armadura constructiva Adoptada | Calculada

mas refuerzo As cm? As cm?

2012+2020 8,55 7,03
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Adoptamos =2 ¢ 12 +2 ¢ 20 Con un érea igual a 8,55 cm?
Donde: 8,55> 7,03 cm? incremento de 21,62 %
Separacion de las armaduras principales

20=22=2 Bperipo — #0 20— 4—2-(0,6)—2-1,2— 2 (2)
S = =

= 2,80
#esp 3 am

3.6.2.8. Verificacion de la separacion de las armaduras

Como la separaciédn la armadura principal calculada es de 2.80 cm. Se vera si esta

cumple con las exigencias de la norma, la misma que indica lo siguiente.

1) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores:

> —5280—233
65_6 ,80=2,33cm

El tamafio maximo del arido considerado para una viga es de 3/4 pulgada
255cm>19cm cumple!

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

ser igual o mayor que los siguientes valores:
1.2cm
2. El didmetro mayor - El didmetro de la barra més gruesa S=1,6cm
3. 1,2 tamafio del arido—> 1,2 veces el tamafio del agregado 1,2- (1,90) S=2,28 cm
Donde:
2,80cm >2,00cm cumple!

2,80 cm >2,28cm cumple!
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Tabla 17:Cuadro de Resumen

Envolventes CypeCad Calculo manual
2912+2¢ 16 2$12+2¢ 16
C-3-C-7
As=6,06 cm? As=5,89 cm?
Md+=80,67KN/m
S=3,07 cm $=3,07 cm
Diferencia: 2,97%
s 2¢12+2¢20| 2¢12+2¢20
As=7.23 cm? As=7,03 cm?
Md-=92,91KN/m
S$=2,80 cm $=2,80 cm

Diferencia:2,76 %

Fuente: Elaboracién Propia
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3.6.2.9. Decalado

Decalaje de momentos flectores sobre la viga entre la columna c-3y c-7y la c-7

planta terraza

=
=

—-3411

c & % & & & 2 5 & &
—DB.78

d'—d
i1 J: | '\ c3

l\{w ~ d/b/ll\\ /yl
N7\

R, Y
o

YIWIENDS DE 4 NIWELES ESTRUCTURAL
15 PLANTA TERRAZA

Alineacian

-
4581
o
an.67
=%

Figura 26:Envolvente de disefio de la viga para el Decalado

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)

Armadura de montaje

Las barras corrugadas que trabajen a traccion se anclaran perfectamente por

prolongacién recta, dicha prolongacion recta viene dada por la siguiente expresion:

lbl—9 Jea

4 fyd

Las resistencias de célculo de los materiales son:

fex 210 kg/m? kg

=—=—-=140,00 —

fea Ye 1,50 cm?
fyk 5000 kg/m? kg
=k 2 I 4347826 —=
fya Ys 1,15 3478 6cm2

a) Donde para una region de buena adherencia tenemos (caso del momento positivo):



kg
3 3

Tpu = 0,93/ fcd? = 0,9 - {/(140)2 = 2427 —3
Para el Tramo inferior del momento positivo ubicada en la columna 3y 7
Armadura de montaje 2 ¢ 12

Armadura de refuerzo 2 ¢ 16

kg
® fra_1l6cm 4347,826 —

lpy =—- M~ — 71,66 cm
b T 4 24,2761%

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de calculo, la longitud de anclaje se

modifica de la siguiente manera.

AgCalculado = 71,66 - (&) = 67,21

L, =1,;"
b =1 4 Real 6,28

0,30 - I,; = 0,30 - (71,66) = 21,50

[, 2100 =10-(1,6) = 16cm
15cm

Por lo tanto 1, = 67,21 cm
Se tienen 2 niveles de armaduras (nivel de decalaje), por tanto, se tiene:
Nivel superior. - Este presenta una longitud de Momento flector de 131 cm.
Por tanto, la longitud de las barras de este nivel seria igual a:
Ly =(ms+2-d+2-1,) =131+ 2-(37) + 2 (67,21) = 339,42 cm ~ 340 cm
Para el Tramo superior del momento negativo ubicada en la columna 7
Armadura de montaje 2¢12

Armadura de refuerzo 2 ¢$20

kg
2,0 4347,826 —=
9 fya _20cm cm? _ g9 57 o

b T 4 2427 —C’;gz

lpr =

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de calculo, la longitud de anclaje se

modifica de la siguiente manera.
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AgCalculado 7,03

lb = lbl ' AReal = 89,77 ' ﬁ = 73,65 cm

0,30 -1, = 0,30-(89,57) = 26,87 cm
I,y 2100=10-(2)=20cm
15cm

Por lo tanto l, = 73,65 cm
Se tienen 2 niveles de armaduras (nivel de decalaje), por tanto, se tiene:
Nivel superior. - Este presenta una longitud de Momento flector de 70 cm.
Por tanto, la longitud de las barras de este nivel seria igual a:
Ly=(ms+2-d+2-1,)=70+2-(37) + 273,65 = 291,30 cm ~ 300 cm

3.6.2.10. Analisis de célculo para la cortante

PLANTA TERRAZA
d
2 * NE
% 120 j E
[ —
g2 100 - d -+
£ ENES
o & 80 b= R
(I ) 5 \\\
= 80 \ r‘{}
-
§ % W o
cEog o L
W 5 4 C1 c7 ]
o N | [
< & -n AN
o AN
g _w L
> £ o L=343m N L=1,20m 1=2,30m [=2,20m
> = ~ - F AN s =

g & B
—54.21
97,498
—-123.17
85,44
-106.37

[

Figura 27: Esfuerzos de corte presentes en la Viga

Fuente: Elaboracion Propia

Determinacion de los esfuerzos de célculo C-3y C-7

El cortante a una distancia igual al canto Util de cada apoyo es: A partir de la Columna
C-3yC-7:
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(-)V;,=85,44 KN = 8450 kg (+) V4, =118,50 KN =11656 kg

210 kg/m? k
Jow _ ZOKG/MT _ 440 00 X9

fea = Ve 1,50 cm?

kg o
fya = 4200W (segun indica la norma)

ad; 1,6cm
dy =1y + Destrivo + - = 2cm + 0,6cm + = 3,4cm

2 2
d=h—-—d, = (40cm — 3,40cm) = 36,60cm

Determinacion del esfuerzo cortante que resiste el hormigdn

chzols'\/fcd'bwld

Ve =05 /140"—‘92- 20 cm - 36,60cm
cm

V. = 4330,57 kg

Verificacion al caso que pertenece.

CASO N°1
donde: Va1 < Veu Vaz < Veu
8544 kg < 4945,84 kg 11850 kg < 4945,84 kg
Verificacion No cumple
CASO N° 2

Veu < Vg = Voy
Vou=03-f by d
Vo, = 0,30 - 140 - 20 - 36,60 = 30744 kg
4330,57 kg < 8444 kg < 30744 kg - 494584 kg < 11850 kg < 30744 kg

Verificacion Si cumple

Determinacion del area de acero [CASO N°2]
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Vsur = Vg — Ve = 8450 kg — 4330,57 kg = 4213,43 kg

Voy = Vg — Vo = 11850 kg — 4330,57 kg = 7519,43 kg
Veu-s

A= ———
5709:d" fyq

4213,43Kg-100 cm

AS]_ =
0,9 - 41,80 cm - 4200 -4

cm?
cm?
As; = 3,05 —
m
7519,43 Kg - 100cm
ASZ = Kg
0,9-41,80 cm-4200—=
cm
cm?
As, =544 —
m
Determinacion del area minima.
0,02 fcd-bw -t
Smin =
fyd
0,02 - (140) - (20) - 100
Smin = 4200
cm?

Asmin = 1,33 ;

Adoptamos la mayor area de acero.
cm?
A51 = 3,05 -
m

cm?
As, = 5,44 —
m

Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

cm?
Asmax 3,05 W sz
= =152—
2 2 m

A51 =



06 4-As 4-1,52 £38 x 6
- — e = =~
mm n T - @2 T - (0’6)2 ’

n==~6

Determinacion del nimero de barras de acero " n "
e N
100

l
_—= —= 16,67cmz16cm
n 6

esp < < 30 cm > = 16cm

0,85-d =0,85-36,60 =31,11cm

Entonces el ndmero de barras para cada metro sera: ~
p6C-16
cm?
Asmax 5,44? sz
As, = = = 2,72 —
5277 2 m
06 4-As 4-2,72 9.62 ~ 10
—_ —_— = — =~
MM T - (06)2
Determinacion del nimero de barras de acero " n "
~ N
[l 100 10
n_o10 "
esp S< 30 cm > =10cm

0,85-d = 0,85 (36,60) = 31,11crh

. S
Entonces el numero de barras para cada metro seréa:
@6C-10

Tabla 18:Resumen de las Cortantes

Cortante Cype Manual Diferencia | Longitud

() Va1=8450KN | @6C—-18 P6C—-16 2,87 % L=2,20m
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(+) V42 =11850KN | @6C—-10

p6C-10

3,72 %

L=2,30 m

Anclaje de estribos 5 @ =30 mm

L &stribo = 2(360) +2(160) +2(30)= 1100mm = 1,10m

400 mm

g~

o)

a6

350mm

TGOy

f——160mm —
L-—EDIJ cm —-I

Fuente: Elaboracion propia

3.6.2.11. Verificacion a Torsion

El Estado Limite de Agotamiento por torsion puede alcanzarse ya sea por agotarse la

resistencia a compresion del hormigon o por agotarse la resistencia a traccion de las

armaduras dispuestas (celosia). En consecuencia, es necesario comprobar que se cumplen

a la vez las siguientes condiciones:

Ty <Ty ;Tqg <Ty ;Tqg < Tys (Jimenez Montoya 15a Edicion,pag.311)

Si una seccion sometida a torsién esta ademas sometida a flexion

Tqa  Va

+

Tul Vu 1

<T,; (CBH —87,pag.81)
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Figura 28:Momento torsor
Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

DATOS:
Momento torsor de calculo Tg= 3,95 KN.m
Dimensiones de la viga b=20cm h=40 cm
Cortante de calculo V¢=118,50 KN
Separacion entre planos de estribos S=10cm
Diametro del acero de estribos DEstripo = 6 MM
Area del acero de refuerzo a cortante Asw =5,44 cm?
Diametro del acero de refuerzo: @, =20 mm
Area de acero a traccion: As =7,03 cm?
Recubrimiento geométrico en vigas re=2cm

Recubrimientos mecanicos reales de la viga

0] 2
d1 =rg+®Estrib0 +7L=2+0,6+§=3,6cm

d=h—-—dl =40m —3,6cm = 364 m

El esfuerzo cortante de agotamiento por comprension

KN
Vy1=030-b-d-fcd=0,30-20cm-36,64cm - 1'4W = 305,76 kN
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Toda pieza maciza se podra asimilar —para el calculo— a una seccion hueca —

equivalente— de paredes delgadas Ilamada seccion eficaz (CBH-87, pag. 78)

El didmetro efectivo del mayor circulo que se pueda inscribir en el contorno poligonal
medio constituido por lineas paralelas al perimetro exterior a la seccion, cuyos veértices
son los centros de las armaduras longitudinales, y que define la linea media de las
paredes (CBH-87, pag. 78)

do=b—2-d; =20cm—2-3,6cm =12,08cm
El espesor eficaz de las paredes (CBH-87, pag. 78)

d, 12.08cm
he = —

G 3 =2,133 cm

Perimetro de la seccién media de la pared de la seccién hueca eficaz de célculo
u,=2(b+h—-—2-h,)=220cm+ 40cm —2- 2,133 cm) = 111,47
Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de célculo
A, =b— h,) - (h— h,) =(20cm —2,13cm) - (40cm — 2,13cm)
A, = 676,551 cm?

Torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigén (CBH-87, pag. 78)
KN
Ty1 =036 h,- A, fcd =0,36-2,2cm- 672,84 cm? - 1’4W =727 KN -m

Ty <Ty; -~ 3,95<727 - Cumple!

Momento torsor que pueden resistir las armaduras transversales (CBH-87, pag. 79)

_ 2:A¢ Asw frd = 2+ (676,551 cm?) * 5,44 cm?

T
uz S 10 cm

KN
- 34,783 — = 256,03KN - m
cm

T4 <Ty, ~ 395KN-m<173,83KN - m — Cumple!

Momento torsor que pueden resistir las armaduras longitudinales (CBH-87, pag. 80)

2-A, A 2 676,551 cm? - 7,03 cm? KN
=———ftd = - 34,783 e 29,68 KN -+ m

T,
us ue 121,2 cm

Ty <Ty,3 - 395KN-m<29,68KN-m— Cumple!
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Condicidn sobre seccion sometida a torsion que esta ademas sometida a flexion (CBH-
87, pag. 81)

T v
4 44 <1
Tul Vul

395KN - -m 4 118,50 KN <
727 KN-m 305,76 kN —

0,93 <1 - Cumple!

2520;;295
: : 2ﬁé2L=1D71 : :
a— | — 1=
AL T LT LTI T LT T
&l : 2012L=1071 5 ji
: : 12121 =290 2318 1=335
§4X1 afig rgl=leal] Bl Q@E;

P ef20 i 10x1e@6ci25 14 _ i 20x1eB6c10 19x10B60118 | o13

Figura 29: Armadura dispuesta obtenida por el programa

Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

3.6.2.12. Verificacion de estados limites de servicio
3.6.2.12.1.  Comprobacidn del estado limite de fisuras
Datos:

h =40 cm =400 mm

b,, =20 cm =200 mm

1,= 2 cm = 20 mm Recubrimiento geométrico

D ostrivo= 6 Mm Diametro del estribo
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1,2cm_
2

d=40cm-2cm-0,6 cm - 36.80 cm = 368 mm

k 7 y
m:;Z Modulo de deformacion del acero

Es =21000

Armadura2 @ 12+ 2 @ 16
e Separacion media entre fisuras (S,,, en mm)

Srm=2(r+%)+k1-k2-£

I =15+ Pesirino= 20 mm + 6 mm = 26 mm [recubrimiento de las armaduras]

bw_z'rg_z'(pestribo_(l)

5= H#esp
_ 200mm—2-20mm—2-6mm— 16mm
5= 3
s = 45,33 mm

s = 45,33 mm [ distancia entre barras. Si s > 15 @, se tomara s = 15 @]
45,33 mm > 15-16 mm
45,33 mm > 240 mm
s =45,33 mm

@ = 12 mm [didmetro de las barras]
K, = 0,4 [coeficiente funcion de la calidad de adherencia de las barras]
Se tomara:

K1 = 0,4 para barras de alta adherencia

K1 = 0,8 para barras lisas

K,= 0,125 coeficiente que representa la influencia de la forma del diagrama de tensiones

en la seccion:
K2 = 0,125, en flexién

K2 = 0,25 en traccién
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&+ 82)

k =0,25-<
2 2'61

_ As
pr_Ac,ef

As = [ area de la seccidn de la barra situada en la zona de recubrimiento, Ac, ef]

- D? - (12mm)? - (16mm)? 5
As=n-(——]|=2-(—F—) 2 (————) = 62832mm

4 4
Ac, ef = [area de la seccidn recta de la zona de hormigon (zona de recubrimiento),

donde las barras de la armadura pueden influir de modo efectivo, sobre la abertura de las

fisuras.]
Ac, eficoz
?,5@’ ’%Tso ( 7:5@
WLTILY 'ﬂ 2/2+
_ e 750
Ac,eficz | | @ hegeccoadedd o mwn oo
h
71; f nd
’Olf_":__ /a $o=%
ot oot
a) VIGA RECTANGULAR EN VANO bIVIGA EN T SOBRE APOYQ
Ac, eficaz ag, eficaz
—
h - -
Bz e | TS s B S S (1
'L SO‘L an‘SD‘LSDL 4‘15 G_L
b
c)VIGA PLANA CON s,<15@ d}VIGA PLANA,LOSA O MURO CON sg> 1
Figura 30:Estado Limite de fisuras
Fuente: Jiménez Montoya

h 400mm
75-83=75-16 = 120mm 5= 5 = 200 mm
h
7,50 < — 90 mm < 250 mm Cumple!

2
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Acer = (7,50 + d1) - bw = 24400 mm?

_As 628,32 mm?
~ Ac,ef 30400 mm?

pr = 0,026

Srm=2(r+i)+k1-k2-p2
T

10
S, =2 (26 + 45'33mm> +0,4-(0,125) - oM
rm = mm 10 AT 0,026

Srm = 84,37 mm

Alargamiento medio relativo de las armaduras respecto del hormigén, teniendo en

cuenta la colaboracion del hormigon entre fisuras (&g, )

2
O-S (O-ST‘> O-S
Em=7\(1—-pB1-B2-\—]) | =04
sm Es < 181 BZ o5 ) Es
o= tension de la armadura, en la seccidn fisurada, bajo las acciones consideradas.

My = Mpp + Mcp + M + Mcy

My =50,42 KN - m = 50,42000 kg-mm

0. = Mfis
ST08-d A,
_ 5042000kg - mm _ 97957 kg
% = 0.8-368mm - 62832mmz -7 mm?

o4-= tension de la armadura, calculada en la hipétesis de seccion fisurada, adoptando
como tensién maxima del hormigén traccionado (seccion no fisurada), el valor medio
fctm, de la resistencia atraccion del hormigon de la seccion, cuyo valor para este caso,

viene dado por la expresion:

2 kg kg
for = 0,30(£,)3 = 0,30 - (210 W) = 0,106 —
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b-h? 200mm - (400mm)?
6 6

W, = = 5333333,33 mm?

kg
mm?

Mg;s = fct-Wb = 0,106 -5333333,33 mm3 = 565283,33 kg - m

565283,33 kg - mm

Ot = 0.8 - 368mm - 628,319mm?
kg
Oor = 306—

B, = coeficiente, funcion de la calidad de adherencia de las barras de valor:

1 1
= = =1
2,5K, 2,5(0,4)

B1
B, = coeficiente que representa la influencia de la duracion de la aplicacion o de la
repeticion de las cargas:
B> = 1,0 para carga noval

B, = 0,5 para cargas de larga duracion o para el caso de un gran nimero de ciclos de

carga

N

_3308( . .: (4,73)2 _ 43308
“sm = 21000 ™ \33,08/ /= 7721000

£m = 0,00128 > 0,0005

o, Osr\? o
Esm = E—S<1 —ﬁl.ﬁz.(%> ) > 0,4E—S
S S

El valor de la abertura caracteristica (Wk) es:
Wi =B "Srm " &m
Wy =1,7-99,51 mm-0,00128
Wy = 0,217 mm

Wk = 0,185 mm < 0,40 mm Cumple!
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3.6.2.12.2.  Para el momento negativo ubicado en la columna 7
Armadura2 @ 12 +2 & 16
e  Separacion media entre fisuras (S,,,, en mm)

Srmzz(r+%)+k1-k2-p2

r

=15+ @pstrino= 20 mm + 6 mm = 26 mm [recubrimiento de las armaduras]

bw_z'rg_2'¢estribo_¢

5= H#esp
_ 200mm —2-(20mm) — 2+ (6 mm) — 12mm
5T 3
s =44 mm

s = 44 mm [ distancia entre barras. Si s > 15 @, se tomara s = 15 @]
44 mm >15-16 mm
44 mm > 240 mm
s=44 mm

@ = 16 mm [didmetro de las barras]
K; = 0,4 [coeficiente funcion de la calidad de adherencia de las barras]
Se tomara:

K1 = 0,4 para barras de alta adherencia

K1 = 0,8 para barras lisas

K,= 0,125 coeficiente que representa la influencia de la forma del diagrama de tensiones

en la seccion:
K2 = 0,125, en flexion
K2 = 0,25 en traccién

+
k2 — 0'25 . <u)

2'81
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_ As
"~ Ac, ef

pr

As = [ &rea de la seccion de la barra situada en la zona de recubrimiento, Ac, ef]

- D?
A;=n- 2

4. =2 (n- (16mm)2> Y <T[ . (16mm)2>

4 4
A; = 854,51 mm?

Ac, ef = [area de la seccidn recta de la zona de hormigon (zona de recubrimiento), donde

las barras de la armadura pueden influir de modo efectivo, sobre la abertura de

las fisuras.]
h 400mm
7,50 =7,5-(20mm) = 150 mm ST = 200 mm
h
7,50 < 5 150 mm < 200 mm Cumple !

Acer = (7,50 + d1) - bw = (150 mm + 32 mm) - 200 mm = 24400 mm?

_As 804,25mm?
" Ac,ef  30400mm?

pr = 0,035

Srm=2(r+i)+k1-k2-p2

10 ,
S —2<26 +45’33mm)+04 0,125 -2
rm =SS 0,035

Srm = 89,62 mm

Alargamiento medio relativo de las armaduras respecto del hormigon, teniendo en

cuenta la colaboracién del hormigén entre fisuras (&g,;,)

Ts (GST)Z Ts
=2(1-B B (=) |2 04=2
Esm ES < ﬁl .82 O_S > - ES
Momento Negativo
MK = MPP + MCP +ML +MCN
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My =58,069 KN - m = 5806900 kg-mm

d=40cm—2cm-0,6 cm -2;m=36,80cm =368 mm
M .
fis
% =08-d- A,
_ 5806900 kg - mm — 2308 kg
% = 0.,8-368mm - 854513mm? _ “"C mm?

wInN

kg
mm?

2 kg
fct = 0,30(fck)3 = 0,30 (210—) =0,106
cm?

b-h? 200mm - (450mm)?

— — 3
w, - : 5333333.33 mm
Mfis = fCt. Wb
kg 3
My = 0,106 ——" 565283,33 mm
Mp;s = 565283,33 kg - mm
M .
fis
5T =0,8-d A,
_ 715500 kg - mm
%1 = 0,8+ (368 mm) - 804,25 mm?
kg
Oor = 2,247 —
pr = 25K, 25(04)
B,=0,5
_ O-S 1 (O-ST‘)Z > 0 4 O-S
Esm - Es 181 BZ o5 = VY, Es
_ 258 105 (2,247)2 - 04 23,08
&sm = 21000 " \23,08/ /= 7721000

&sm = 0,00109 = 0,0004 Cumple!
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El valor de la abertura caracteristica (Wk) es:
Wk = B-Srm-€sm
Wyx =1,7-89,62mm-0,00109
Wy = 0,167 mm
W, =0,167 mm < 0,40 mm Cumple
3.6.2.13. Verificacion del estado limite de deformacion

I —(Mf)3 I, + |1 (Mf)3 I <1Ib
e — Ma b Ma f =

Donde:
le = Inercia equivalente
M, = Momento flector maximo aplicado a la seccién en el instante en el que se evalla la

flecha.

M= Momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la

expresion:
De lo anterior se tiene:

fet,7e= Resistencia a flexo traccion del hormigon

2
2 kg \3 kg
fct =0,30- (fck)3 = 0,30 - (210 W) = 0,106 —"
. b b
b7 6

_200mm - (400mm)?

b G = 5333333,33 mm?

b-h3
12

Ib:

L 200mm - (400mm)3

b= 12 = 1066666667 mm*

Mg = foe - Wy
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2 ) 4 ) )
mm

M, = 80,67 KN -m = 8067000kg - mm

Para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es necesario conocer

la posicidn de la linea neutra (X) que para una seccion rectangular es:

[ |
o | 2 (1+257) |
x=n pld-<1+p—1> -1+ |1+ 1p |
2 £2
l n-p; (1+p1)J
N
_Es_ mm?
8500 -
n = 8,04
m.D? . (12)?
A =n- =4- = 402,124 mm?
4 4
7. D? . (12)2
A, =n- =2- = 226,20 mm?
4 4
1,6 cm

d=40cm-2cm-0,6 cm - = 36,8 cm =368 mm

d’=400 mm — 368mm = 32 mm

_ A __40212mm?
PL =y d T 200mm 368 mm
_ A __22620mm?
P2 = d T 200mm - 368mm
2. (1+p2 )

n-p;- (1+p2)2

| |
x=n-p1-d-<1+%>-il—1+ 1+ Ji
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0,00541 2-(1+ 20080732
x = 8,047 0,00541 368 (1+ )1+ |1+ S
Ho0st 5 0,00307)°
| 8,04°0,00541 (1 + 7 oo7) |
x = 158,72 mm

A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:

=n-Ad-0-(d=3)+n-4x-d) (G- a)

158,72
I = 8,04-452,39 - (368 — 158,72) 368 —

202,17
+8,04 - 226,20 - (202,17 — 32) ( - 32)

I; = 21805,48 cm*
3

=) -G

56528,33
8067000

3

56528,33
= (203

3
8067000) -213333,33 + [1—(

3
) l - 21805,475

I, = 21871,37 cm*
I, <1,
218,731 x10° mm* < 2133,33 x10°mm* Cumple!
la flecha instantanea: fint = 3,62 mm
3.6.2.13.1.  Calculo de la flecha diferida:

$

A=—"7—"— =2 =0,00271
1+50-p, d P2

La flecha diferida es:

2

A=1750-0003

=1,734

fdif = fint" 1 =3,62mm- 1,761 = 6,276 mm

La flecha total sera:



ftotat = fint + fair = 3,62mm + 6,276 mm = 9,896 mm

Se adopta un valor méximo para la flecha de:

L _4500m_180 _ 18
250 250 oo emT iemm
Cumpliéndose: frotar < faam

9,896 mm < 18 mm Cumple!!

3.6.2.14. Verificacion del disefio estructural de la columna

Las columnas fueron calculadas siguiendo la teoria especificada en el marco tedrico.

Las columnas fueron disefiadas a flexion esviada, las dimensiones de las columnas fueron
calculadas mediante un andlisis de predimensionamiento que podemos ver a detalle en la
parte 115151 ubicada en el tomo Il dandonos las siguientes dimensiones rectangulares de

25 x 40 cm y cuadradas de 25 x 25 cm segun el area que aporta la losa.

Columna 7 més

Solicitada

Figura 31:Seccion transversal de la columna 7

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)

A continuacidn, se realizara la verificacion de la columna mas solicitada. (Seccion Critica)
Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o
deformaciones. La columna C-7 Primer Piso, que presenta los siguientes datos:
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Datos:
Hormigoén tipo H21
Resistencia caracteristica de H°A° a compresion (CBH-87, pag. 21)
fck =21 MPa
Coeficiente parcial de seguridad del hormigén (CBH-87, pag. 51)
Ye=15
Modulo de deformacion del hormigén (CBH-87, pag. 34)
E. = 95003/f,, + 8 MPa = 29187 MPa
Deformacion de rotura del hormigdn en compresion simple (CBH-87, pag. 32)
€cuc = 0,002
Deformacion de rotura del hormigén en flexion (CBH-87, pag. 32)
€cuf=0,0035
Acero de refuerzo tipo AH 500 N
Resistencia caracteristica a traccion (CBH-87, pag. 26)
fck =500 MPa
Coeficiente parcial de seguridad del acero (CBH-87, pag. 51)
¥s=1,15

Resistencia de calculo a compresion del acero (Garcia Meseguer et al., 2009, pag.236)
fck =500 MPa

Maodulo de elasticidad del acero (CBH-87, pag. 42):
Es = 210000 MPa
Deformacion del acero correspondiente al limite elastico (CBH-87, pag. 23):
&se = 0,002

Deformacion méxima del acero (CBH-87, pag. 42):
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E€se = 0,010
3.6.2.14.1. Planta terraza C-7

PRIMER PISO C-7
Axial de célculo Ncd = 1270,88 KN
Momento de célculo en direccion x Mcdx = 4,05 KN
Momento de célculo en direccion y Mcdy = 13,94KN
Propiedades geométricas
b, =25cm h, =40cm lc =324 cm

A, =b. h.=25cm-40 cm = 1000 cm?

b, - h.> _ 25cm- (40 cm)®

— — 4
Icx = 12 17 133333,33 cm

o he.b® 40 cm- (25 cm)?
o712 12

= 52083,33 cm*

Minoracion de las resistencias de los materiales:
Resistencia de calculo del hormigdn a compresion (CBH-87, pag. 30)

fck _ 21 MPa

Resistencia caracteristica del hormigén a traccion (CBH-87, pag. 20)

Fooe = 0,21 3/ Fo’Mpa = foq = 0,21 3/(21Mpa)? = 1,6 MPa
Resistencia de calculo del hormigdn a traccion (CBH-87, pag. 30)

_ fen _ 1,6 Mpa
ctd ,yc 1’5

=1,07 MPa

Resistencia de célculo a traccion (CBH-87, pag. 40-41)

fyk _ 500 MPa

fya=7"="71g

= 434,7826 Mpa

Coeficiente para determinar la longitud de pandeo (CBH-87, pag. 84)
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Por lo tanto, la longitud de pandeo lo es:

l, =05-324cm = 162 cm
La esbeltez mecanica sera:

[
m =— =

a-l
[ \/7
A

lhy, a-l 162 cm
Ay = — = —— = = 14,030
i \/E \/133333,33 cm*
A 25cm-40cm
ly a-l 162 cm
Ay = =—== = 22,447

i [, [5208333cm*
A 25cm-40cm

la esbeltez mecéanica en el eje xy menor a 35 se trata de una columna corta. Por razones
de seguridad se calculara por el método aproximado considerando las excentricidades de

2do orden para columnas intermedias.

Excentricidad de Primer Orden:

M, 40SkN -m - 220
=% _ = 0,319
Gox =N 1270,88kN cm
Mg, 13,94 kN -m- 1209
= = 1,097 cm

oy =N, T 1270,88kN

Coeficiente representativo de la rigidez de la pieza

KN
m?Ee-l, 7 (291877 7)- 13333333 cm’

K. = = = 146351,74 kN
Ex 102 (162)2
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KN
2, el
2 E. - Icy m“ - (2918,7 —

)-52083,33 cm*

K-, =
Ey 102 (162)2

= 57168,65 kN

Coeficiente de fluencia a tiempo infinito para una edad del hormigdn de 365 dias

(Garcia Meseguer et al., 2009, pag. 69)

ri = 1,6
Excentricidad por fluencia (CBH-87, pag. 85)

@ri'Nca

1,6:1270,88

eflx = €ox* (eKEX_ch — 1) = 0,319 - (9146351,74—

@ri'Nca

1270,88 — 1) = 0,004 cm

1,6:1270,88

eﬂy = eoy . <eKEy_ch —_ 1) = 1’097 . (357168,65—1270,88 —_ 1) = 0’041 cm

Excentricidad accidental:

c
€y =€ =——=2=2cm

20
_bc_25_125 <2 =2
eax_ZO_ZO_ 25 ¢cm cm = 2cm
hc 40
eay=%=2—0=2cm<2cm=26m

Excentricidad Ficticia debido al pandeo (segundo Orden):

de)
Ng

fyd
1200

éic < + h+10- e, i

b+20'€0x
b+10'80x

eficx = (0,85 +

0.85 + 25+ 20-0,319
€ficx = ( ’ ’

h+20'6’0 l(z)

(162)*

-107*

5
x10~*%

434,78)

1200 / 25+10-0,319

ericx = 0,307 cm

fyd h+20€0
1200

h+10'eo

eficy = <O,85 +

—4
1155 ~10

5

-—x107%
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x10~*

~ (0 05 4 437,78) 40 +20-1,097 (162)?
ericy = (U, 1200 / 40 +10-1,097 7,22

€ficy = 0,536 cm

La excentricidad de calculo sera:
€(xy) max = €0 t+ €r1 + eq + €rjc
ex)max = 0,319 cm + 0,004 cm + 2 cm + 0,307 cm = 2,630 cm

€(y) max = 1,097 cm 4+ 0,041 cm + 2cm + 0,536 cm = 3,674 cm

La capacidad mecénica del hormigén Uc es:
Ue=fuab-h
U,=1,4-(25)-40 = 1400 kN
Los esfuerzos reducidos seran:

_Na_127088kN _
V=U. T T1400KN

_ Ng-e, 1270,88 kN - 2,630 cm

_ - = 0,060 (12

b= h 1400 kN - 40 cm (12)
_Naey 127088kN 3674cm _ ..

My = b = 1400kN -25cm 133 (WD)

Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con ocho

armaduras Véase Anexo 4. En el sector correspondiente al valor de v de que se trate, con

los valores puly p2 e interpolando en caso de ser necesario, se obtiene la cuantia mecénica

total . Como px > py entramos en el abaco con p1 = 0,133 y g2 = 0,060 resultando las

siguientes cuantias mecanicas.
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Figura 32:Seccion transversal de la columna 22
Fuente: Jiménez Montoya
v= 0,8 w = 0,20
v=1 w = 0,40
Interpolando:
v =0,908 w = 0,342

La armadura necesaria sera:

fcd

As=w- b-h-—
s fyd

14MPa
400Mpa

As = 0,342 - 25cm - 40cm -

Ag = 11,97 cm?
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El &rea de acero minima es:

5
+h=——-25cm-40cm =5 cm?

Asmin = 7000 1000

El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima y la calculada.
Ag = 11,97 cm?
El nimero de barras, empleando barras de 16 mm y 12 mm es:

Aspr6 = 2,011 cm?

Armadura Adoptada | Calculada

constructiva mas As cm? As cm?

refuerzo

4916 + 2016 12,07 11,97

Con un éarea total de calculo de:

Asreqr = 12,07 cm?
Se utilizara: 4 ®16(esquinas) +2 ®16mm (cara Y)
CYPECAD =4 ®16 +2 ®16
Armadura transversal para las columnas
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

b o h(menor diametro de la pieza ) = 25cm

s<
158 e 10 armadura longitudinal = 15- (1,6 cm) = 24 cm
Separacién adoptada de estribos s = 15 cm

El diametro del estribo sera:

1

N0 itudinal = = 16 mm = 4mm
QEstribo < {4 de la Armadura longitudinal 4

Dgstripo = 6 MM
Diametro de estribo adoptada = 6 mm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera:



Se utilizara: ® 6mm c¢/15 cm

Tabla 19: Resultados Armadura Longitudinal y Transversal

Armadura longitudinal Armadura
transversal

Calculo Manual 4 ®16(esquinas) +2 @16 mm (cara Y) ® 6mm ¢/15 cm

CYPECAD 4 d16(esquinas) +2 @16 mm (cara Y) ® 6mm c/15 cm

% Diferencia 0 0

Fuente: Elaboracion Propia
3.6.3. Estructuras Complementarias

3.6.3.1. Verificacion del Disefio de la Escalera

A continuacién, se muestra el calculo de una escalera de hormigdn armado, la cual

presenta dos tramos (tiros) y un descanso (meseta).

3.6.3.2. Disefio geométrico de la escalera

Se tiene un desnivel a salvar “z=324cm”

La huella minima es 25 cm, segun el plano arquitectonico se adoptara “h=30 cm”.

La contrahuella sera “c=18 cm”

Comprobando el numero de peldafios (escalones) si coincide en el plano arquitecténico:

n, = 18 (escalones)Plano arquitectonico

324

z
n, = c=18 - 18 Cumple con el plano arquitectonico

El ancho de los escalones “a=113 cm”

El espesor de la losa viene dado por la siguiente expresion:

L _ 210 cm

20 20

= 10,5 = valor adoptado 15 cm
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chl

g

o

¥}

20 113 210

Figura 33:Disefo geométrico de la escalera

Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

e Se tienen las siguientes cargas actuantes, dependiendo si estamos analizando el tiro o

la meseta.
a) Para los tiros tenemos:

Peso propio de la losa por unidad de area:

kg kg
g=vc- hf = 240()%' (0,15 m) = 360 W
Peso propio de los peldafios por unidad de area:

AT: 2400%-(0,187@ .
95 =72 7 2 e

Acabado “g2= 160 kg/m?”
Sobrecarga de uso “q=300 kg/m?”

Por tanto, la carga muerta total es:
ge=9g+g,+9, =360 + 216 + 160=736%

La carga viva total actuante es:
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kg
qc=q =300 3

2

Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:

kg kg kg
qQa = VY[~ (qt + gf) =16 (BOOW-I- 736@) = 1657,6 W

b) En los descansos (mesetas) actuaran las siguientes cargas:
Peso propio de la losa por unidad de area:
Peso propio de la losa por unidad de area:

kg kg
g =)/C'hf= 240()?'0,15771: 360 W

Acabado “g> = 160 kg/m?”
Sobrecarga de uso “q = 300 kg/m?”

Por tanto, la carga muerta total es:
e =g +9g, =360+ 160=520%

La carga viva total actuante es: g, = g = 300 %

Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:

kg kg kg
qa =vr- (@t + go) = 1,6-(300W+ 520 F) = 1312 —
El ancho de los escalones “a=113 cm”
kg kg

qda(Rampa) = 1657,6 -1,13m + 75 kg/m = 1948,1?

m2
El ancho del descanso mas los apoyos “a;=113 cm + 20 cm=133 cm”

kg kg
da(pescaso) = 1312 W 1,33 m = 1744,96;
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Idealizacion de la escalera para determinar los momentos

maximos positivos

‘c\\
N *-\L-C.\ﬁ""

AN S

—~ ////’
=+ 1744,96 kg/m L
///
//

113 Z210

Figura 35:Esquema de cargas sobre la escalera

6770,15 kg
‘_

—871,68 kg.m

—8716,8 kg.m T6715,52 kg.

900,69 kg.m

6769, 71k
1 \
1 214,50 kq.
Figura 36:Diagrama de momentos flectores

Fuente: Elaboracion Propia
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Idealizacion de la escalera para determinar los momentos maximos

negativos

Figura 37:Esquema de la escalera rampa y descanso

NS

A
e

-t

F|1744,96 kg/m

N
.

7/

113 . 210

orm i

Figura 38:Esquema de cargas sobre la escalera

1094,37kg.m

4935,63 kg
—»
48358 K 1094,37kg.m
- ) .m
~483,58 kg.m 9 Ter6168 kg
-237,78 kg.m 528,95 kg.m

4935,19 kg

o
~237,76 kg.m ( 1 768,36 kg

Figura 39:Diagrama de momentos flectores

Fuente: Elaboracién Propia

Célculo de la armadura Positiva para las dos rampas
Determinacion del momento reducido de célculo
Md + = 900,69 kg-m= 90069 kg-cm

dl =~ r Asumiendo 3 cm
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d=h-dl=15cm—-3cm) =12cm

_ My _ 90069 kg - cm
‘ud_bw'dz'fcd B

kg
. 2. LR
113cm - (12¢m) (140C >

1a = 0,0395
Entramos a la tabla 2 de la pagina 17 para un acero CA-50 y obtenemos p lim
Uiim = 0,319
ud < plim Pertenece al dominio 2 o 3 no necesita armadura a compresion
0,0395< 0,319
Determinacion de la cuantia mecanica del acero

Tabla 3 de la pagina17 > Ws=0,0415

£ 140,00 X9
As = wg " by, - d - == = 0,0415 - (113 ¢cm) - 12¢m - C’Z
fya 4347,826 2
cm
Ag = 1,812 cm?

Determinacion del &rea minima de acero
Asmin = Wsmin " by " h
De la tablal pagina 16 Ws min =0,0015 Cuantia minima para losas
Agmin = 0,0028 - (113 cm) - 15 cm = 2,543 cm?
Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de losas
Valor Adoptado =2,543 cm?

Determinacién del nimero de barras de acero

Armadura Adoptada | Calculada

Ascm? | Ascm?
608 3,02 2,54

Adoptamos =6 ¢ 8 Con un area igual a 3,02 cm?
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Donde: 3,02 > 2,54 cm? incremento de 2,48%

Segun norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm como

minimo, entonces:

113 -2-3—-#9 113-6-6-0,8
s= = = 20,44 cm
H#esp 5

113 -2-3 113 -6
e = = =214cm=20cm
#esp 5

Armadura inferior: ¢ 8/C-20
Célculo de la armadura negativa para las dos rampas
Determinacion del momento reducido de calculo
Md (-) = 1094,37 kg-m= 109437 kg-cm

dl = r Asumiendo 3cm

d=h-—dl=(15cm—3cm) =12cm

My 109437 kg - cm kg

- - (140 —%
Ha =3 g2 £~ 113em - (1zem)? 1402

1a = 0,0480
Entramos a la tabla 2 de la pagina 17 para un acero CA-50 y obtenemos p lim
Uiim = 0,319
ud < plim Pertenece al dominio 2 o 3 no necesita armadura a compresion
0,048 < 0,319
Determinacion de la cuantia mecanica del acero

Tabla 3 de la pagina 17 > Ws=0,05

140,00 X9

_ fcd _ sz

As = ws by, -d-—=10,05-(113cm)-12cm - .
fya 1347,826 =%

Ag = 2,183 cm?

determinacion del area minima de acero
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Asmin = Wsmin * bw - h
De la tabla 1 de la pagina 16
Ws min =0,0015 Cuantia minima para losas
Agmin = 0,0015-113 cm - 15 cm = 2,543 cm?
Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de losas
Valor Adoptado =2,543 cm?

Determinacién del nimero de barras de acero

Adoptada | Calculada
Armadura
Ascm? | Ascm?
608 3,02 2,54

Adoptamos = 6 ¢ 8 Con un area igual a 3,02 cm?

Donde: 3,02 > 2,54 cm2 incremento de 2,48%
113—-2-3—#p 113-6—-6:0,8
s = = =2044cm
#esp 5
113—-2-3 113-6
e= = =21,4cm=20cm
H#esp 5

Armadura superior: ¢ 8/C-20
e Se debe disponer una armadura transversal de reparto igual al 25% de la armadura
longitudinal principal.
A = 0,25+ As = 0,25 - 2,54 cm? = 0.635 cm2

determinacidn del area minima de acero para cada metro

Asmin = Wsmin * bw - h
De la tabla 1 pagina 16 Ws min =0,0015 Cuantia minima para losas

Agmin = 0,0015-100 cm - 15 cm = 2,25 cm?

Adoptamos el mayor As=2,25cm
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Adoptada | Calculada
Armadura
Ascm? | Ascm?
508 2,51 2,25

Adoptamos =5 ¢ 8 Con un area igual a 3,02 cm?

Separacidn entre barras

100 100
e_#esp+1_ 5

=20cm

Armadura transversal superior e inferior superior: ¢ 8/C-20

Seccién B-—B

Figura 40:Esquema de la escalera rampa y descanso

1744,96 Kg,/m

Figura 41:Esquema de cargas sobre la escalera

3.130Kg..

T2578,49 Ka
04,09 Kg.m

1573,62 Kg.m

318 Kg

Figura 42:Diagrama de momentos flectores

Fuente: Elaboracion Propia

Determinacion del momento reducido de calculo

Md + = 1604,09 kg-m=160409 kg-cm
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dl =~ r Asumiendo 3 cm

d=h-—dl=15cm—3cm) =12cm

My 160409 kg - cm

Ug

= . q2. =
by A%+ fea 113cm-(12cm)2-(14ocl%

Uq = 0,0704
Entramos a la tabla 2 de la padgina 17 para un acero CA-50 y obtenemos p lim
Uiim = 0,319
ud < plim Pertenece al dominio 2 o 3 no necesita armadura a compresion
0,0701 < 0,319
Determinacion de la cuantia mecénica del acero

Tabla 1 de pagina 17 > Ws=0,0739

fod 140,00 —kgz
As = wg by, +d =% =0,0739-113 cm - 12cm - CTZ
fya 4347,826 ~L
cm
As = 3,23 cm?

Determinacion del &rea minima de acero
Agmin = Wemin. by h
De la tabla 1 pagina 16 Ws min =0,0015 Cuantia minima para losas
Agmin = 0,0015 - 113 ¢cm - 15 cm = 2,543 cm?
Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de losas
Valor Adoptado =3,22 cm?

Determinacion del nimero de barras de acero

Armadura Adoptada | Calculada
Ascm? | Ascm?
708 3,52 3,23
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Adoptamos =7 ¢ 8 Con un area igual a 3,52 cm?

Donde: 3,52 > 3,22 cm? incremento de 2,48%

Segun norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm como

minimo, entonces:
_113—2-3—#(2)_113—6—6-0,8

= = 16,9
s H#esp 6 cn
113—-2-3 113-6
e= = =17,83cm = 15 cm
#esp 6

Armadura inferior: ¢ 8/C-15

Tabla 20: Resumen para las dos rampas

Calculo Programa Diferencia

Manual CypeCad (7P 98 ¢/20)
Armadura Armadura \ Ja

superior superior

¢ 8 C-20 ¢ 8 C-20

. . . . 0%

inferior inferior

¢ 8 C-20 ¢ 8 C-20
Transversal Transversal

¢ 8 C-20 ¢ 8 C-20

Descanso

Calculo Programa Diferencia 113

Manual CypeCad l
Armadura Armadura

superior superior

$8C-20 $8 C-20 > 50% 08c/15

Inferior inferior .
Transversal Transversal

¢ 8 C-20 $8 C-20

Fuente: Elaboracion Propia




3.6.4. Fundaciones

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna C-7”, dado

que esté dentro del pértico mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD.

Np Np

SHEN B 7

a0 o
Figura 43: Geometria de la zapata

Fuente: Elaboracion Propia

Datos:
N =78948 kg Qv =-150 kg Mx= -442 kg-m
Qx =-831 kg My= 79 kg:m
a0=30cm bo=40cm

Resistencias de calculo de los materiales

foe 210 kg/m? kg
= T I 140,00 —=
fea Ye 1,50 cm?
foa = 0,52 frakg/m? = fo = 0,5+ 3140 = 1,6 MPa
fyk 5000 kg/m? kg
= T I 4347826 —=
fya Ys 1,15 cm?

fvda = Resistencia convencional del hormigdn a cortante.

fcd = Resistencia de calculo del hormigdn a compresion
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Peso propio del elemento (Se lo asumira como 10 % de “N”)
P=01-N=0,1-(78948 kg) =7895 kg
3.6.4.1. Disefio geométrico de la zapata

Disefio en planta (Zapata cuadrada)

kg
Oaqdm = 1,80@
N+ P 78948kg + 7895kg
a= = T = 219,65cm = 230 cm
Oadm 1 80—9
" em?

Area adoptada=230 cm- (230 cm) = 52900cm?
1° condicidn: A requerida < A adoptada
48246,12 cm? < 52900 cm?

El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por
N 54514 kg kg

=== =149 ——
0T g (190)2 cm?

Canto util minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento

kg
Cdfy t (187157

Yr =16 = = o= 3,134
]/f " Ot . _g
16+ (1493
_|ao-by a.b a, + b,
dy = j 2 T2k-1 4
_ [30-40 N 230-(230) 30+40 _ 84196
2= |74 T2.3134-1 4 omiTbam

4 = 2(a—a,) 2(230 cm — 30 cm)
2T 4+k T 4+ 3,097

= 56,07 cm

Por tanto, se asumira una altura total “h= 60 cm”, empleando un recubrimiento

geométrico de “r=5cm” y un diametro “O=1.6cm”
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1,6 cm

d=h—r—§=<60€m—50m— )=54,2cm

Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

a—a, 230cm—30cm
V= > = > =100 cm

Dado que el vuelo “v=100 cm” es menor que “2h = 120 cm”, se trata una zapata rigida

3.6.4.2. Acciones en el plano de cimentacion

a

gjey
Qy
1 My
b1 Mx| Qx _ b
eje X

ol

Figura 44:Acciones en el plano de cimentacion

Fuente: Elaboracién Propia

3.6.4.3. Axial en el plano de cimentacion:
Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de la
misma, con la siguiente formula:

k
PPyapata = Vi - Volumen = 2400 m—‘i- (3,174 m3) = 7617,6 kg

Nreai = Nr + PPgaparq = 78948 kg + 7617,6 kg = 86565,6 kg
3.6.4.4. Momento en el plano de cimentacion:

Como existen fuerzas cortantes (Qx y Qy) en la base de la zapata, es necesario calcular
los momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:

My =M'y + h-Q,=—44200kg-cm + 60 m - (—831kg) = —94060 kg - cm
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M, =My, + h-Q,= 7900kg-cm+ 60cm-(-150kg) = —1100 kg - cm

3.6.4.5. Célculo de los esfuerzos maximos y minimo

(3) (4)
N fe— 2 ————=
eje y
b1 Mx b

My eje x

D )
(1) a1 CZ )
N _/

Figura 45:Esfuerzos maximos y minimos sobre la zapata

Fuente: Elaboracion Propia

N + 6Mx + 6My
“a-b~a-'b?b-a?

54514 6-(—94060) 6-(—1100) kg
O3max — + + = 1,4‘4‘5_
230-230 230-(230)%>  230-(230)2 m2

o

_ 54514 6-(—94060) 6-(—1100)_1539kg
O1min = 5307230~ 230-(230)2  230-(230)2 77 m?

cadm > ¢ max.

1,80 kg/cmz2> 1,539 kg/cm2 — Estable frente al hundimiento

3.6.4.6. Verificacion al vuelco

230cm
Nrear~a/2 _ (865656 kg) === 105,837 > 1,5 » Cumpl
= - = -
Yva M, 94060 kg - cm T e
230cm
= = = -
Yva M, 1100 kg - cm T e
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3.6.4.7. Verificacion al deslizamiento
A-Cda=V-y2(Valido solo para arcillas)
Cd: 0,5-c =Valor de célculo (minorado) de la cohesion.
¢ =0.1 kg/cm2 para una arcilla semi rigida
v2: 1.5. Coeficiente de seguridad al deslizamiento que puede tomarse como

230cm - (230cm) - 0,5 - 0,19
cm
831 kg

> 1,5 - Cumple

17,633 = 1,5 - Cumple

230cm - (230cm) - 0,5 - 0,1—kgz
cm
150 kg

> 1,5 - Cumple

3,183 > 1,5 - Cumple

Calculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a continuacion:
N 6Mx  6My

= +
a a*b " a-b? " b-a?

54514 N 6(—94060) N 6(—1100) 45 kg

917 530-230 " 230-2302 ' 2302302 " cem?

54514 +6(—94060) 6(—1100) 4 kg

927530230 " 230-2302  230-2302 " cm?

54514 6(—94060) N 6(—1100) 1538 kg

98 =7230-230  230-2302 ' 230-2302 2

54514  6(—=94060) 6(—1100 k
_6( ) 6( ) 1539 92

9 = 230-230 230-2302 B 2302302
3.6.4.8. Calculo de la armadura

3.6.4.8.1. Disefio a flexién
Es posible emplear el método general de célculo para zapatas rigidas o flexibles:

_yf-N a—

1,6-78948 230 — 30
T 2-a ( 2

%o 4 015-a,)? =
+0,15-a,) 7230 (2

M, +0.15 - 30)2

Mgz = 2998719,64 kg.cm
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Momento reducido de calculo:

M, 2998719,64 kg.cm
Ha=f—ga = g = 0317
w cd  230cm-54,2 cm?- 140W

La cuantia mecanica para este caso vale:
w=pu-(1+u)=0317-(1+0,317) = 0,418

El area de acero calculada “As”

140 K9
_ fea . cm?
As=w-b-d- 2= =0418230cm " 54,2cm+ ——TL—
fya 4347,83 9
cm
As =16,76 cm?

La armadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W b+h =0,0015-230cm - 60cm = 20,7 cm?
Por lo tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la
minima geométrica, siendo:
A = 20,7 cm?
Numero de barras:

A 20,7cm?
- A(Z)16 B 2,01 cm?

n = 10,30 = 11 barras

Espaciamiento entre barras:

b—2r_230cm—2-5cm

=2
" 11 Ocm

S =

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:

1116 C-20 cm
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3.6.4.9. Verificacion al corte y punzonamiento

Debido a que se empled las formulas anteriores para determinar el canto minimo que debe
presentar la zapata en funcién del corte y del punzonamiento, podemos decir que estas

verificaciones son cumplidas.
3.5.4.2.3 Verificacion de la adherencia

Se realiza el calculo de la fuerza cortante para el lado Y, debido a que esta direccién es la

mas solicitada.

]

‘ ‘ ‘ ‘ )1 539kg/em2

m

M\

1,538kg/cm2 [MM

[1]
1,538kg/cm2 1,53%g/cm2
- | —||
Hﬁ ——
 E— 0.15a1 —
— —
 — f ——
— b1 b /——
'|: * t ﬁ.
| E— —
] L a1 —
— —
— —
e =
1.445 kg/em2 1,447kg/cm2

1,445 KgfcmzLU ‘ |i| Wr‘—mm 1,44T7kg/cm2

Figura 46:Tensiones actuantes en la zapata C-7

Fuente: Elaboracion propia

Lado Y
a—al 230cm — 30cm
L= > +0,15-al = > +0,15-(30) = 104,5¢cm
_ L _ kg 1045cm kg kg )
Oy =04 — (04—03)—1,539cm2— 190 om (1 539 —1538sz

kg
O'y = 1,5385 W
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T /
1,638bkg/cm2 1,539kg/cm2

m

Figura 47:Esquema y respuesta estructural en la zapata C-7

104,5 cm V=160,799kg/cm

Fuente: Elaboracion Propia

Cortante de disefio:

k
Va=vs-V-a=16-(160,799 ﬁ) 230 cm = 59174,03 kg

Va ,
O9dnrr®_ fC cm2

59174,03 kg
09-542cm-11-w-1,6 cm

k
< 0,95 11402 == I
cm?

kg kg
21,94—2 < 25,61—2 - Cumple
cm cm

3.6.4.10. Anclaje de las armaduras
Dado que el vuelo “v=85cm” es mayor que el peralte “h=45cm™ , el anclaje se contara

a partir de una distancia “h” desde el paramento del soporte.

b1 = 2. Jee

4 fyd

k
T = 0.9 [FcdZ = 0.9 - /1407 = 24,27 ~Z
cm?

O fya _ 16cm 43478260 kg

b1 =—-22 cm? _ = 71,66 cm
b 4 gy kg
=T em?

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de célculo, la longitud de anclaje

se modifica de la siguiente manera.
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AgCalculado 20,7 cm?

Iy =1y - ARedl 71,66 cm - 22 ilomZ = 67,09 cm
0,30-1l,; =0,30-71,66 = 21,50cm
b > lp1y=100=10-1,6 = 16cm

15cm

Por lo tanto l, = 70 cm

Por tanto, Ib= 70 cm, con esto no es necesario doblar las armaduras en patillas, por lo

que siempre se prolongara la armadura hasta el extremo de la zapata.

(c7)

115 X 115 -

230

e— 60—

11016¢/20 L=220 230

Figura 48:Detalle de la armadura en la zapata C-7

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)

Tabla 21:Cuadro de Resumen de Zapata

Calculo Manual 11 ®16 C/20 cm
CYPECAD 11 ®16 C/20 cm
% Diferencia 0

Fuente: Elaboracion Propia

3.6.4.11. Verificacion de la viga centradora
Conocidas las dimensiones de las y esfuerzos de las zapatas:
Ny = 44264 kg Ny, = 78948 kg

a, =0,30m
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a1=1,3m a2=2;3m
by = 25m b, =23m

Peso propio de la zapata mas la viga centradora (Se lo asumira como 10 % de “N1”)

G, =0,1-Ny, = 44264 kg G, =0,1-N,, =7894,8 kg
s | | |
'—.I .,

IN[K ‘ l 2k
[ GllrllllllHlIllllIllIIIII iGZ
tttttt ttttt
IRLk Ra
L+%fa1
e l L-e
B L
Figura 49:Zapata medianera con viga centradora
Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado fco. Borja Varona

Distancia entre cargas: L=3,17m

)

m
—1,3m=202m

Qg
L +7—a1 =3,17m+

0,30m

a
L+—=—a—a, =317 m+ —-13m—-23m=-028m

2
Calculo de la excentricidad

oy a0_1,3m 0,30m_05
T2 272 2 o™

L—e=317m—-05m=2,67m

Reaccion en la zapata medianera:
Rix =N L +G
e = Mk, 1

3,17
Ry = 44264 kg - > ——

)

+ 44264 kg
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Ry, = 56979,539 kg

Reaccion en la zapata aislada:

e

R2k=N2k+Gz_N1k'L_e

05m

Roi = 78948 kg + 78948 kg — 44264 kg - 5———

Ry, = 78553,661 kg

Comprobacion de los esfuerzos con las reacciones calculadas:

Ry Ry k
=< =<
a; by — Oadm ay by — Oadm
56979,539k 78553,661k
222222720 < 1,80 2222220 < 1,80
1,3m-2,5m 2,3m-23m
1,753 < 1,80 1,485 < 1,80
IN}H Nzr
H H H i ;1’; H ) H : fRZ:d H H H H
L +707a1 ’
e | I L-e
L

(-)N1a

Figura 50:Esfuerzos para el disefio de la viga centradora

Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado fco. Borja Varona

N,y = 71574 kg N,y = 128157 kg

L e

Rld:Nld'L_e RZd:NZd_Nld'L_e
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3,17m 0,5m
R,y = 128157 kg — 71574 kg -

Ryy = 71574 kg -

2,67m 2,67 m
R,y = 84977,371 kg R,q = 114753,629 kg
Via =N 7— =71574kg 267 m = 1340337 kg

e ao
Via-Mig = Nig T e (L to - a1)

0,30m

)

My, = 71574 kg -

mn (317 +
267m \ ™

-1,3 m) = 27074,809 kg.m
3.6.4.12. Calculo de la armadura longitudinal:
Datos:
Altura de zapata calculada h =50 cm
Se asume una by =40 cm
Mg = 27074,809 kg - m = 2707480,9 kg.cm
Se suma un recubrimiento para piezas en contacto con el suelor =3 cm
dl =rg + Ppstrivo + Dr/2
DEstrivo + % ~ 1lcm  (asumiendo)
dl=3cm+1cm=4cm
d =h-—dl = (50cm — 4cm) = 46cm
h =60 cm [Altura de la Viga]
bw = 40 cm [Ancho de la Viga]

r = 3 cm [Recubrimiento de la Viga]

Calculo de la armadura longitudinal de la viga centradora

Ha =, d2 f.q
2707480,9 kg.m
g = = 0,154

40cm - (56cm)? - (140%
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Entramos a la tabla 2 de la pagina para un acero CA-50 y obtenemos im

tim = 0,319

ud < im Pertenece al dominio 2 o 3 no necesita armadura a compresion

0,154 < 0,319
Determinacioén de la cuantia mecanica del acero
Tabla 1 del anexo A-1 Ws=0,172

g Jed
d fyd

AS:(I)_g'bW

140,00 *9_
cm

As =0,172-(40cm) - 56 cm -

4347,826 <9
cm

Ag = 12,41 cm?
Determinacion del &rea minima de acero
Asmin = Wsmin * bw - h
De la tabla 3 del anexo A-1 Ws min = 0,0028

Agmin = 0,0028 - 40 cm - 60 cm = 6,72 cm?

Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de viga

Ag = 12,41 cm?

Determinacion del nimero de barras de acero

Armadura Adoptada | Calculada
Ascm? | Ascm?
2020+2@ 20 | 12,56 12,41

Adoptamos = 2 ¢ 20 + 2 ¢ 20 Con un érea igual a 12,56 cm?

Donde: 12,56 > 12,41 cm? incremento de 1,21 %

Separacion de las armaduras principales:
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b—27—2" Optripo—#0 40 —2-3—2-0,6—2-2—22
#esp B 3

S = =8,3cm

Armadura longitudinal de compresion:
Segun calculo no requiere, pero por norma se debe disponer un 30% de As minima:
As =30% " Ag pin = 0,30+ 12,41 cm?=A, = 3,72 cm?

Determinacion del nimero de barras de acero

Armadura Adoptada | Calculada

Ascm? | Ascm?

2016 4,02 3,72

Adoptamos = 2 ¢ 16 Con un area igual a 4,02 cm?
Donde: 4,02 > 3,72 cm? incremento de 1,08 %
Armadura de piel

Como la separacién maxima entre armaduras longitudinales es 30 cm, se colocara armadura

de piel de @ 12 mm que es el minimo:
3.6.4.13. Calculo de la armadura transversal

El cortante a una distancia igual al canto Gtil de cada apoyo es: A partir de la Columna
C-7:

V;=13403,371 kg d =56cm

Determinacion del esfuerzo cortante que resiste el hormigon

k
Ve =0,5-/f., by-d =05 140%-40cm-56cm= 13252,019 kg

Verificacion al caso que pertenece.

CASO N°1
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donde: Vi< Vo
13403,371 kg < 13252,019 kg — No cumple
CASO N° 2

ch< Vd = Vou

Vou = 0,30 /f_, - by, - d = 0,30-v140 - 40 - 56 = 7951,211 kg

13252,019 kg < 13403,371 kg < 7951,211 kg Cumple!

Determinacion del area [CASO N°2]

V., = 13403,371 kg — 13252,019 kg = 151,352 kg

2 Veu-s 151,352 Kg - 100 cm
S = ) } =
09-d"fra 0956 cm-4347,826 L
cm
cm?2
A, = 0,07 —
m
Determinacion del &rea minima.
kg
0,02-fcd-bw-t 0.02- 140W-40 cm - 100 cm
Smin = f = kg
vd 4347,826 —Z
cm
cm?

ASpin = 2,58 —
min m
Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

cm
As = max _ m_ _ 1,29 —
2 2 m

56 4-As  4-1,29 257 x 2
- = = = =~
mm n T (? T+ (0,8)2 !

Determinacion del nimero de barras de acero " n
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esp < 30 cm =30cm

0,85-d =0,85-56 =47,6 cm
Entonces el nimero de barras para cada metro sera:

@6C-30

101 4020 L=489

——

je— B0 —

fe—60 —+
51

ARM. PIEL 2X1@12 L=392 H—{

o 3016 L=396 :“:"1

Figura 51:Detalle de la armadura de la viga centradora zapata 7 y zapata 8

Fuente: Elaboracién Propia (CypeCad)

3.6.5. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.

3.6.5.1. Especificaciones técnicas.

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item
y por ultimo la forma de pago. (Véase Anexo A.3.)

3.6.5.2. Precio unitario.

El anélisis de precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teérico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el
(Anexo A4.).

3.6.5.3. Computos métricos.

En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad que se efectuara el

computo, las dimensiones de la pieza, largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales, el
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volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que comprenden
el proyecto. (Véase Anexo A.5).
3.6.5.4. Presupuesto
Se obtuvo en funcion a los computos métricos y precios unitarios correspondientes a
cada item. Llegando a un presupuesto total de la obra gruesa (Véase Anexo A.5.1).:
Alternativa 1: Bs. 705.966,58

Alternativa 2 (Pedestal): Bs. 684.555,21
3.6.5.5. Cronograma de Ejecucién del Proyecto
El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt
colaborado por el programa (Microsoft Project).
Segun el cronograma mostrado en el Anexo A.5.2. se tiene planificada la construccién

del hotel, aproximadamente 158 dias calendarios
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

Alternativa de solucion para fundaciones con zapata medianera esquinera, que se utiliza
tradicionalmente con vigas centradoras o de equilibrio, es la implementaciéon de un
sistema de pedestal que conecta en la zapata y viga planta baja. Este sistema permitira la
distribucion de esfuerzos uniformes en el terreno de manera efectiva ante las cargas

verticales y horizontales en la estructura.
El aporte académico sera:
Zapata Medianera equilibrada con pedestal de hormigdn armado
4.1. Marco conceptual del Aporte Académico
ZAPATAS MEDIANERA CON VIGA AEREA
CASO DE CARGA AXIAL MEDIANA:
Andlisis de zapata medianera con viga de aérea, recomendado por Jose Calavera.

Este autor supone que bajo la cimentacion existe una distribucion de presiones uniforme
linealmente variable, y realiza el analisis de cada una de ellas tal como se muestra en los

siguientes numerales.

M © Ib'l L
11 2

ﬂl\. E ) F 3

q T I ‘!l T T [.._E__._..|
R

Figura 52:Modelo estructural de la zapata medianera viga aérea

Fuente: Disefio y Construccion de Cimentaciones —Luis Garza Vésquez
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Zapata medianera con distribucién uniforme de presiones y reaccion mediante viga aérea.
El equilibrio de la zapata medianera se obtiene de la fuerza T, ya que esta centra la reaccion

bajo la zapata.

Las ecuaciones de equilibrio son:

> FM=0

P+N-R=0 => P+N=R (1)
> Mo(~) =0

P-b, N-B R-B

3 +T+T(C+h)_T+M:O (2)

Reemplazando la ecuaci6n (1) en la ecuaci6n (2) se tiene:
b, B
P(?—E)+T(C+h)+M=0

Despejando T:

_P(B—by)—2M
— 2(C+h)

Zapata medianera con distribuci6n variable de presiones y reaccién mediante viga

aérea:

Un disefio de zapata medianera siguiendo el modelo descrito en el numeral anterior,
concibe la viga aérea trabajando a una determinada tensiébn T que garantiza una

distribucion uniforme de presiones g.

A continuacion, se explicard una alternativa de disefio que se ajusta a los resultados
obtenidos con un andlisis de interaccion suelo - estructura (ISE) la cual considera que la
accion del momento trata de volcar la zapata, produciendo como efecto una reaccion lineal

no uniforme, con mayor intensidad de presiones en el vértice "0" de la zapata.

A diferencia del modelo con distribucion uniforme de presiones, presentado en el numeral
anterior, donde el nimero de ecuaciones son suficientes para despejar la incognita del

problema T, en este caso, dado que las incognitas son tres (T, qmax Y Qmin) Y €l nimero de
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ecuaciones son dos (X Fy(T) =0 y X My(™) = 0)y el problema no tiene solucion

directa. es preciso entonces recurrir a una ecuacion de compatibilidad de deformaciones,

utilizando para su deduccion.

ﬂlﬂ

c .
||

R
3

mm Q—L T

B

B
-

Figura 53:Modelo estructural de la zapata medianera con viga aérea

Fuente: Disefio y Construccion de Cimentaciones —Luis Garza Vasquez

Figura 54:Modelo del giro y del asentamiento en zapata medianera

Fuente: Disefio y Construccion de Cimentaciones —Luis Garza Vasquez
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Se tiene:

Desplazamiento en el punto 0 : 6 = _CInIl(ax
Desplazamiento en el punto 1 : 6, = qr;in

. 5a—0 q —Qmi
Giro en la Zapata: ag = OB 1_ ma?;{Bmm

En estas expresiones, K representa el mdédulo de reaccion del suelo, conocido también

como mddulo de balasto.

De otro lado, utilizando la formula para calcular la deformacién de un voladizo con carga

concentrada en el extremo T, se deduce para el calculo del giro de la columna la siguiente

expresion:

: Tc+M)- A% C?
Giro en la Zapata: ac = %
Donde:

A= Coeficiente que depende del grado de empotramiento de la columna y la viga aérea,

con valores A =1 para articulacion (tipo cable) y A =0,75 para empotramiento.
Ic = Inercia de la columna.
E = Modulo de elasticidad de la columna.

Igualando los giros de la zapata y de la columna, se obtiene una de las tres ecuaciones que

permite resolver el problema:

(Te + M) - 2 CZ=Qmax_Qmin
B KB

Las otras dos ecuaciones, se obtienen por equilibrio estatico:

YF,(M=0 => mw4tﬂﬂ%§@@let

(qmax_ 2 qmin)

MR-+ M =0

S Mo(™)=0 => T(C+h)+5-(N- B+P- b)) —

Resolviendo el sistema de ecuaciones obtenemos las expresiones
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P K¥C'B

B-b =—— <
I AT
) K2 C?
Cahs R Cpsyg
{ T ]
P K»C*’B
LELLLILS N
e =BL " BEI,

Es importante observar que:
A mayor brazo de palanca (valor de C), menor sera el valor de T.

Si el sentido del momento M, es anti horario, es decir, hacia afuera, tratando de abrir las

columnas, mayor sera el valor de T.

Debido a que los resultados obtenidos mediante la aplicacion de esta expresion son
inferiores a los obtenidos mediante un andlisis de Interaccion suelo estructura, se

recomienda, para el célculo del acero de refuerzo de la viga, duplicar este valor.

El valor del coeficiente de balasto K esta dado por la expresion:

f
Ke——=K£
0.67

Donde:

b.
et E
_I-f-G,SU[L] K= s -
J=— 5 B(1-n*)
En esta ultima expresion, el termino Es representa el modulo de elasticidad del suelo, que
se expresa en kg/cm? y es igual al inverso del modulo de compresibilidad volumétrica my,

el cual se determina mediante el ensayo de consolidacién. Por consiguiente, se puede

escribir
1

ES -_——-—
my,
El termino u representa la relacion de Poisson del suelo de fundacidn; su valor es de 0,35

para suelos arcillosos y de 0,25 para arenas.
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En la aplicacion del sistema de ecuaciones, se presentan en la practica dos casos para el
analisis: En el primero, se fijan las dimensiones de la zapata B, L Y h y con el valor del
coeficiente de balasto K, el cual se debe conocer, previamente, se obtienen, mediante la

solucion del sistema de ecuaciones, las tensiones gmax Y gmin Y la fuerza T.

En el segundo caso, fijando las presiones gmax Y Omin Y la altura total de la zapata h, se

determinan las dimensiones B y L de la zapata, mediante tanteos.

Para la determinaciéon de las dimensiones de la zapata medianera con viga aérea se
recomienda una relacién de forma L/B igual a 2, pues esta optimiza la cuantia total de
refuerzo en ambas direcciones de la placa de este tipo de cimentacion.

4.2. Producto del Aporte Académico

Se requiere disefiar la zapata medianera que se representa en la siguiente figura, en la

cual se anota la informacion Bésica.

quMMmmq rin
=

Figura 55:Zapata Medianera

Fuente: Elaboracion Propia

DATOS:
b, = 400 mm
ay = 300 mm

P = 442,64 KN
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KN
qa = 180W

M=33kN.m
Dimensionamiento

Los elementos de la fundacion se dimensionan para que resistan las cargas mayoradas y
las reacciones inducidas. El area de apoyo de la base de la fundacion se determina a partir

de las fuerzas sin mayorar y el esfuerzo permisible sobre el suelo.
Peso propio del elemento (Se lo asumird como 10 % de “N”)

P=01-N=0,1-(442,64kN) = 44,264 kN
Las cargas de servicio son:

P; = Pp + P = 442,64 kN + 44,264 kN = 486,904 kN

MS == 3,3 kNm
La excentricidad es:
_M_33kN'm _ 075m =75
© TP T aa26akN O /om T Ammm

La excentricidad calculada con las cargas de servicio es igual a la calculada con las

cargas mayoradas. Para dimensionar la zapata se utiliza la expresion dada por Meyerhof

(4):
qmaxs_(B_ze)_L—qa

La relacidn largo ancho mas eficiente para zapatas medianeras con viga aérea es 2.

b
—=2
a

Sustituyendo esta relacion en la expresion dada por Meyerhof se obtiene:

Ps
a=
2(B—2e)qq

486,904 kN
az=
2(B —2(0,0075m)) - 180

KN
m?
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a=123m
b=2-a=2-(1,23m) =2,46m
Tomando a=13m y b=25m.

A continuacion, se verifica si la resultante cae en el tercio medio de la base:

e <

ol

a 15m
ng=0,25m>e=0,0075m

El esfuerzo de tensidn uniforme en el suelo viene dado por
_ N 486,904 kN kN

=—=———=149,82—
%= AT 13m 25m m?
kN
Oadm = 180W Ot > Ogam 149,82W > 180W — Cumple!
Resistencias de calculo de los materiales
fo _ 21Mpa
=== =14 MP
fea =7 "= 50 @

foa = 0131 3/f62k Mpa = 0,131 - 3/(21)% = 0,997 MPa

fyk 500 MPa

fra =% " =115

= 434,783 MPa

Canto atil minimo para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento

kN
_4fu_ 479971353

vr =16 k = 16,639
Vr-%  1,6-149,82 k—Az’
m
_ |ae-b, a.b a, + b,
dy = j 2 Tok—1 4
0 30-40Jr 130 - 250 30+40_1865
1= T4 216639 -1 4 okan
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_2(a—a,)  2(130cm —30cm)

d = =969
2T T4 ¥k 4 + 16,639 cm
2(b—b,) 2(250cm —40cm)
- - = 2035
3T T4tk 4 + 16,639 cm

Empleando un recubrimiento geométrico de “r =5cm” y un diametro “0O=1,6cm”

1,6 cm

@
h=30+r+5=<300m+50m+ )=36,8cm

Por tanto, se asumira una altura total “h=40 cm”,
Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

a—a, 130cm—30cm

=50
5 > cm

v =

Dado que ¢l vuelo “v=50 cm” es mayor que “2h =80 cm”, se trata una zapata flexible

El espesor de la zapata sobre el suelo por encima del refuerzo inferior no puede ser menor
de 150 mm.

d = 342mm > 150 mm

Segun J. Calavera, la tension en la viga aérea y las presiones maxima y minima ejercidas
por el suelo sobre la cara inferior de la zapata medianera estan dadas por las expresiones

las cuales se rescriben a continuacion:
a—a
Ps- ( 0) — M,

TS= Z
k'AZ'CZ 3
c+h+—36_E_IC-ab
Ps +k-12-c2 a ..
Amax b 6-E -1 s={q

Asmin = — . — ‘Ts <0

Expresiones en las cuales:

A 1 1 para conexion viga columna articulada (tipo cable) y 0,75 para conexion viga

columna empotrada. Para el caso en estudio corresponde a 0,75.
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Segun Aguirre y Amaris (1), el valor del coeficiente de balasto K se puede determinar
mediante el empleo de las expresiones, las cuales por facilidad nuevamente se presentan

a continuacion:

k : coeficiente de balasto dado por:

_f
ko= 0,67 !
Con:
a
. 1+05-7
1,5
Eg

ki =————<
a1 -p?)
Donde u = 0,35 para arcillas 6 u = 0,25 para arenas y:

E_l
ST m,

E: modulo de elasticidad del concreto:

E:3900-\/E

Ic: Momento de inercia de la columna, dado por:

1 3

IC:E'bo'ao

Sustituyendo los valores correspondientes en las expresiones anteriores se obtiene:

1,3m
1+0,5- (ﬁ)
f= 2 _ 0,84
1,5 ’

Tabla 22:Resistencia a compresion simple y mddulo de elasticidad de suelos
Tipo de suelo Nspr qu (kN/m’) E (MN/m°)
Suelos muy flojos o
muy blandos <10 0-80 <&

| Suelos flojos o blandos 10 - 25 80 - 150 8-40 |
Suelos medios 25-50 150 - 300 40 - 100
(S,l‘j;‘,'gs compactos o 50 — Rechazo 300 - 500 100 - 500
Rocas blandas Rechazo 500 - 5.000 500 - 8.000
Rocas duras Rechazo 5.000 — 40.000 8.000 - 15.000
Rocas muy duras Rechazo > 40.000 >15.000

Fuente: Reconocimiento de Suelos (Juan Pérez Valcarcel)
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ES=23

mm?2

23N
mm —
(1300mm) - (1 — (0,35)2)

k1:

I = (0 84)
0,67

E =3900-./21Mp

1
I = —-400mm - (300mm)3 = 900x10°mm*

12
c =1000 mm
Finalmente:
(486,904 x103N) (1300""”2_ 300"””) — (3,3x10°N.mm)
5= (0 0572 — ) (0,75)2(1000mm)?

1500mm + 400mm + (1500mm)3 - 2500mm

N

36 ( mZ) (900x106mm*)

Ts = 159,276 kN

486,904 x10°N ( "o, 75) (1000mm)2(1300mm)

= 159,28x103N
Dmax = 1300mm) (2500mm) . ( *

) (900x106mm*)
kN
Gmax = 174,195 —

kN kN

486,904 x103N (0 0572 — ) (0,75)2(1000mm)?(1300mm)
Dmin = (1300mm) (2500mm) . (

159,28x103N

mZ) (900x105mm*)

kN
Imin = 125,44@ < OW - Cumple!

Los valores de gmax Y Omin para estado ultimo de carga son:
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=2
~

k
Qmaxu = 156 ) qmax5 = 1,6 " (174‘,195?
kN
Qmaxu = 278;712?

(125 44—)

Aminu = 1,6 * Qmins =

kN
=200,70 —

Qminu

Disefio a flexion seccion critica cara de la columna EI momento externo en cualquier
seccion de una zapata se determina pasando un plano vertical a través de la zapata, y

calculando el momento de las fuerzas que acttan sobre la totalidad del area de la zapata,

en un lado de ese plano vertical.

Refuerzo en sentido longitudinal o largo

bo b

a0

T L2-b1 i

Figura 56:Seccion critica cara de la columna

Fuente: Elaboracion Propia

M, = [ @umin - %u max)]LZLZ .
Donde:
Ly=o—2e 20 DM o5 m
2 2 2 2
Luego:
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kN kN
200,70 5 + 278,712 W] | K(l'OSm)Z

M, =

> > >l -1,3m =M, = 171,78 kN.m

El area de refuerzo a flexién en direccion larga con:
Momento reducido de célculo:
My 171,78 KN -m - 100

Ha = 5", =
a-d*- feq 130cm-(34,26m)2-1,4%

= 0,081

La cuantia mecénica para este caso vale:
w=u-(14+u)=0,081-(1+0,081)=0,087
El area de acero calculada “As”

fea 140 KN

2
A;=w-a-d —=0,087-130cm-34,2cm-%
fya 43,48

Ag =12,485 cm?
La armadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W b+h=0.0015-130cm - 40cm = 7,8 cm?
Por lo tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la
minima geométrica, siendo:
A, = 12,485 cm?
Numero de barras:

A 12,485cm?
~ Apre 2,01 cm?

n = 6,21 =~ 7 barras

Espaciamiento entre barras:

a—2r 130cm—2-(5cm)

=17,14cm =~ 15cm
n 7

S =

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:
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8016 C-15cm

Refuerzo en sentido transversal o corto

—

bo b

e T
a P

Figura 57:Seccion critica cara de la columna

Fuente: Elaboracion Propia

M, = [Qumin <%>+ (%) % L

Qumax — Qumin (
a

Quf = Qumin + a—a)

L,=a—-a,=13m—-03m=1m

KN 278,712 %’\2’ - 200,07%

= 200,70 —;
Gur = 200,70 — + o

- (1,30m — 0,30m)

kN
Quf = 260,71 W

Luego:

kN (1m)2 260,71k—1\21— 200,O7k—1\2] (1m)?
M, = 200,07 — - + m m- .
m? 2 2 3

-2,5m

M, = 27588 kN -m
El &rea de refuerzo a flexion en el sentido transversal con:

Momento reducido de calculo:
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M, 275,88 KN.m - (100)

Ha =375, =
b-d*: feq 250cm-(34,2cm)2-1,4%

= 0,067

La cuantia mecdanica para este caso es:
w=u-(1+p) =0,067-(1+0,067)=0,072
El &rea de acero calculada “As”

KN
fcd 140 sz

As=w-b-d- —=0,O72-2500m-34,20m-—KN
yd 43’48W

As =19,804 cm?
La armadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W b+h =0,0015-250 cm - 40cm = 15 cm?
Por lo tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la
minima geomeétrica, siendo:

A, = 19,804 cm?
Numero de barras:

Ay 19,804 cm?
- A(Z)16 N 2,01 sz

Espaciamiento entre barras:

n = 9,853 =~ 10 barras

a—2r 250cm —2:5cm
s= = =24 cm
n 10

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:

10016 C-24 cm

Para el refuerzo en la direccion corta, una porcion del refuerzo total obtenido debe
distribuirse uniformemente sobre un ancho de banda centrada sobre el eje de la columna
0 pedestal, igual a la longitud del lado corto de la zapata. El resto del refuerzo que se
requiere en la direccion corta, debe distribuirse uniformemente por fuera del ancho de la

banda central de la zapata
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refuerzo en el ancho de la banda 2
refuerzo total en la direccién corta  f +1

B : relacion del lado largo al lado corto de la zapata.

b
F=a

_2,5m
B 1,3m

El refuerzo en el ancho de banda de 1,3 m es:

= 1,923

2 . .,
refuerzo en el ancho de la banda = 51 refuerzo total en la direccion corta

2

refuerzo en el ancho de labanda = D 19,804 cm?

refuerzo en el ancho de la banda =13,55 cm?

El refuerzo en el ancho de la banda, distribuido uniformemente se logra con el siguiente

arreglo de barras:

_As 13,55cm?
~ Apie 2,01 cm?

n = 6,74 =~ 7 barras

Espaciamiento entre barras:

b _ 100 cm

s = = 14,28 cm = 14 cm

Se debera de usar para el ancho de banda:
7016 C-14 cm

El resto del refuerzo que se requiere en la direccién corta, se distribuye uniformemente

por fuera del ancho de la banda central de la zapata.
refuerzo por fuera del ancho de la banda =19,804cm? -13,55cm? = 6,254cm?

_As 6,254 cm?
~ Ape  2,01cm?
b—2r 150cm — 2-5cm
s = = =35cm
n 4

Refuerzo por fuera ancho de banda: 6@16 C-24 cm

n = 3,11 = 4 barras
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En el ancho de banda 7@16 C-14 cm, L = 1200 mm

Fuera del ancho de handa 616 C-24 cm, L =1200 mm

- 250 <4

-

Figura 58:Disposicion de Armaduras

Fuente: Elaboracion Propia
Revisién del cortante en la columna

Ty genera un esfuerzo cortante en la base de la columna, el cual se estudia a continuacién

teniendo en cuenta la recomendacion que implica duplicar el valor de T, para realizar
dicho estudio.
T,=16-(2-Ts) =1,6-(2-159,279 kN)
T, = 477,84 kN

)

-’-M_I_

It

Figu_ra_59: Cortante en la Columna

Fuente: Elaboracién Propia
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La fuerza cortante en la base del pedestal es:
Vu=Ty=477,84 KN
El esfuerzo cortante en la base de la columna es:

Vi 477837 N
a, b, (300mm) - (400mm)

v, = 3,98 Mpa
Debido a que el esfuerzo cortante en la base de la columna supera la resistencia a cortante
del concreto. f., = k- Vfck? = 0,131 - Y212 = 0,997 Mpa
se requiere la colocacion de estribos al pedestal o el aumento de seccidn del mismo

Se opta por la segunda alternativa, esto es, la colocacion de pedestal. Con la inclusion del
pedestal deberia revisarse nuevamente las condiciones de punzonamiento y cortante
directo, sin embargo, éstas serian satisfechas, por lo tanto, no seran revisadas, a pesar de

que esto implique un sobredimensionamiento.
Tomando como ancho del pedestal la misma longitud que el ancho de la columna.
A continuacion, se revisa el esfuerzo cortante en el pedestal:

" by-b,

Uy

_ 477837 N
~ (400mm) - (1000mm)

Uy

vy = 1,2 Mpa

La resistencia a cortante que debe contribuir el refuerzo es:

Ugy = 1,2 Mpa — 0,99Mpa
Vgy = 0,21 Mpa

El refuerzo de cortante consiste en estribos N°8 en dos ramas, dispuestos
perpendicularmente al eje del pedestal. La separacidn entre éstos es:
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Donde:

Av: es el area del refuerzo a cortante expresada en mm dentro de la distancia s. Para

estribos N°8 en dos ramas A,=2-50,3 mm?

Luego:

_ @ 50,03mm?) - (434,78Mpa)

= 207,16 ~ 200
(0,21Mpa) - (1000mm) mm mm

Finalmente, el refuerzo a cortante en el pedestal es:  4@8 C-20cm

48 C-20cm
Figura 60:Pedestal

Fuente: Elaboracion Propia
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4.3. Conclusiones del aporte
e Técnico

Tabla 23:Alternativa 1

ALTERNATIVA 1: ZAPATA MEDIANERA CON VIGA CENTRADORA

Area de zapata Esfuerzo Momento

130 cm x 250 cm 0,17815 MPa 272,55 KN.m

ALTERNATIVA 2: ZAPATA MEDIANERA CON PEDESTAL

Area de zapata Esfuerzo Momento

130 cm x 250 cm 0,177 MPa 275,88 KN.m

Diferencia: 1,22 %

Se puede apreciar que en la tabla 23 los esfuerzos y momentos célculos en las dos

alternativas cumple de manera satisfactoria con una diferencia del 1,22 %
e Econdmico

Tabla 24: Alternativa 2

ALTERNATIVA 1: ZAPATA MEDIANERA CON VIGA CENTRADORA

Hormigon Acero Excavacion Precios (Bs)

8,12m3 416,3 kg 94,90 m® 62.725,79

ALTERNATIVA 2: ZAPATA MEDIANERA CON PEDESTAL

Hormigén Acero Excavacion Precios (Bs)
391 m3 226,9 kg 89,76 m® 41.314,13
DIFERENCIA:
51,85 % 45,50 % 542 % 34,14 %

En lo econdmico se aprecia que es mas factible la zapata medianera con pedestal ya que

nos permite el ahorro de material como también en la mano de obra.
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Se logro también modelar haciendo el uso del software y comprobando el equilibrio

y estabilidad que nos garantiza este tipo de alternativa.
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Figura 61:Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (CypeCad)
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Figura 62: Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)

1.- ESFUERZO DEL TERRENO — CARGA DE SERVICIO:

Soil Presaure. (SERVICIO)

Figura 63: Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)

148



Resutant N2 Diagram (DISERG) | -x
a
CaseiCombo Component Type
Case/Comba Name DISERO - ® Resulant Forces Shell Layer Stesses
ShellSresses ShelLayer Sains .
Shel S
valued Options
Evelope Max 480
Envalope Nin Component ‘40
® Sup - 1 it iz
rz2 o M2 vz 00
ot 2 w2 ) Vian
® Automatic Contour Range User Defined Contour Range e L3 80
. Fdin Midin
= - M 320
N Vo 172249485
Stress Mveraging #0.
tere 240
& At Al Joints
Gver Objects and Groupr 200
Miscelsnesus Options 160
] Show Deformed Shape
[] Show Cantinucus Contours (Enhanced Graphics) 120.
80.
Reret Form o Defelt Valoes
Reset Form 1o Current Windom Settings W0
o ose sopy N
Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)
Fesultant MMAX Diagram -x
[s]
Case/Combo Component Type
CaseCombo Name OISERD @ Resutant Forces Shel Layer Stresses
Shell Stresses Snhed v Straing
Lyje 0
- Shell Strains
Ervaicos Max 800.
Srwelape Min — .
® Swp A1 S vi3
2z az vas w0
i i M
Contour Range 2 2 iz
& Autamatic Contour Range User Defined Cantour Range i R 450,
‘ . Frin Miin
e - 400.
B ] Show MMax and MMin as Arrows 233195684 350.
Stress Averaging
Nane .
® At Al ones
Ovir Obects s G 250
Miscatansaus Opsors 200
[7] Show Deformed Shape
Snow Continuous Cantours (Evhanced Graphic] 150
100
Raset Form 1 Defalt Vs
Reset Frm to Carrant Wondar Setinge 50
oK Close ooy N

Figura 65: Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)
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[~ Resultant MMIN Diagram [OSENG) | .x

315
55684317
280.

Figura 66: Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)

-~ X Shear Force 2-2 Diagram (DISENO)

Case/Combo

Case/Combo Name DISENO

Multivalued Options
Envelope (Max or Min)
® Step

Display Type

O Fill Diagram ® Show Values

Reset Form to Current Window Settings

Figura 63:Modelado en el software de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia (SAP200)
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Se investigo algunas imagenes en obra para la construccion de la zapata con pedestal.

Figura 68: Proceso de construccién de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 69: Proceso de construccion de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracién Propia

151



Figura 70: Proceso de construccién de zapata con pedestal

Fuente: Elaboracion Propia
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5. ONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Conclusiones

¢ El presente proyecto se calculd mediante un software estructural CYPECAD en base a
un plano arquitectonico y un estudio de suelos proporcionado por la entidad,
posteriormente se verifico los elementos mas solicitados (secciones criticas) mediante
las formulas propuestas por la Normativa Boliviana del Hormigon Armado CBH-87,
estas verificaciones dieron resultados satisfactorios cumpliendo con los elementos
(Vigas, Columnas, escaleras, zapatas) con gran similitud al disefio que realiza el software
estructural.

¢ Se realizo el estudio topografico en el lugar de emplazamiento del edificio donde se
presenta un terreno plano de acuerdo a las curvas de nivel.

¢ Se analiz6 de manera detallada las cargas de viento, cargas permanentes y las cargas de
uso segun el tipo de ambiente.

e Se determino el andlisis de calculo estructural mediante el software CypeCad 2018
cumpliendo el lineamiento de la norma boliviana CBH-87 obteniendo fuerzas internas y
datos para su verificacion manual.

e Se desarrollo la verificaciobn manual de cada elemento comparando con el software
dando valores relacionados que no sobrepasan a un 5% a continuacion, veremos la

variacion para la viga objeto de comprobacion.

AREAS Armadura Armadura Cortante Cortante
negativa positiva derecha izquierda
CypeCad 7,23 cm? 6,06 cm? 3,14 cm?/m 5,64 cm?/m
Manualmente 7,03 cm? 5,89 cm? 3,05 cm?/m 5,44 cm?/m
Diferencia 2,76% 2,97 % 2,87 % 3,72%

¢ Se dio la correcta elaboracion de planos a detalles de losas vigas, columnas, gradas y

fundaciones con ayuda del software para su correcta construccion.

o El tiempo de ejecucion de la obra gruesa es de 158 dias calendario tomando en cuenta la

ruta critica, con un costo total:

Descripcion Unid. Costo total Costo por m?
ALTERNATIVA 1 Bs. 705.966,58 1752,34
ALTERNATIVA 2 (Pedestal) Bs. 684.555,21 1699,19
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La Alternativa 2 (Pedestal), es especificamente para el proyecto realizado, ya que
en proyectos mas grandes y con mayor profundidad de zapatas, significaria un

costo mayor en la obra.

5.2. Recomendaciones

Darse el tiempo necesario para hacer un buen andlisis de cargas, debido a que es
un paso muy importante para la calidad de nuestros resultados finales.

El software de disefio CYPECAD, solo es una herramienta con que contamos para
realizar el disefio, se recomienda siempre verificar algunos elementos para poder
tener la certeza que el disefio es 6ptimo.

La introduccion correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para
analizar y comprender lo que pide el pagquete computarizado.

Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la resistencia admisible
presente en el terreno utilizando métodos rotatorios.

Para lograr la resistencia requerida en disefio utilizar agregados de buena calidad
y tamafos indicados en las especificaciones.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el comportamiento de la estructura.
Se deberd tomar en cuenta la Norma Boliviana del Hormigon estructural NB
1225001, ya que esta norma es esencial para minimizar los riesgos asociados a los
terremotos y asegurar que las construcciones sean capaces de resistir los

movimientos sismicos sin sufrir dafios significativos.

154



