1. ASPECTOS GENERALES
1.1. El problema
1.1.1. Planteamiento
La falta de una infraestructura educativa en el lugar conlleva a la migracion de
la poblacion estudiantil a otros centros de educacioén, lo cual ocasiona que
algunos de estos se hayan visto copados en sus cupos y no puedan prestar de
manera conveniente los servicios educativos, y otras que, en razén a las
distancias, resultan inaccesibles para los nifios en los grados de educacion bésica
primaria, lo cual ocasiona muchas veces la desercidn escolar. En este sentido
resulta imperativo la existencia de un centro educativo.
Actualmente se cuenta con un disefio arquitectdnico, falta el analisis, disefio y
calculo estructural.
1.1.2. Formulacion
Con el planteamiento estructural de la Alternativa Nro.2 se realizara el calculo
estructural, de esta manera dar viabilidad a la construccion del centro educativo,
dando solucién a la necesidad de contar con una institucion publica que preste
servicios de educacion integral adecuada a las exigencias y requerimientos de la
poblacion estudiantil de la zona.
1.1.3. Sistematizacién
En consecuencia, para el perfeccionamiento del planteo estructural de la
Alternativa Nro.2 se contempla lo siguiente:
» Fundacion. — Zapatas aisladas.
» Estructura a porticada. — Como ser vigas y columnas de H°A°.
» Losas. — Losa reticular de H°A°.
» Estructura de sustentacion de la cubierta. — Cercha metélica.
1.2. Objetivos
1.2.1. General
Realizar el “Disefio Estructural de la Unidad Educativa Ferroviario” conforme
a la normativa boliviana NB 1225001 en el software de disefio Cypecad 2019 y

la verificacion manual de los elementos mas solicitados.



1.2.2. Especificos

» Realizar el estudio de suelos, para determinar la resistencia admisible del
terreno y definir el valor correspondiente a usar en el disefio.
Verificar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento.
Realizar el célculo de la fundacion con zapatas aisladas.

Realizar el célculo de la estructura porticada y losas de entrepisos.
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Realizar el célculo de la estructura de sustentacion de la cubierta con
cerchas metalicas.

» Determinar el presupuesto estimado de la obra (especificaciones
técnicas, presupuesto general, analisis de precios unitarios, computos
métricos), y el plan de ejecucion.

» Generar los planos estructurales correspondientes.

» Realizar el calculo de ménsulas cortas como aporte académico para su
aplicacion.

1.3. Justificacion

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

civil son las siguientes:

1.3.1. Académica
Desarrollar el perfil y poner en practica los conocimientos adquiridos en nuestra
formacion académica en el area de estructuras, como ser: estructuras metalicas,
estructuras de H°A° (losas, vigas, columnas, zapatas).
Plantear soluciones a los distintos problemas que se presenten en el célculo
estructural basandose en el principio de ingenieria que son el analisis, calculo y
verificacion.
Tiene como principal objetivo el de proporcionar al estudiante una presentacion
mas clara, amplia y desarrollada de la teoria y aplicacion del disefio estructural
en cuanto a infraestructuras.

1.3.2. 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 méas
viable en cuanto a lo técnico y econdmico.

1.3.3. Social
Contribuir a la poblacion del Barrio Ferroviario y a la honorable Alcaldia
Municipal de Villa Montes con el “Disefio Estructural de la Unidad Educativa
Ferroviario”, que, en aras del desarrollo, pueda brindar una educacion de calidad
a toda la comunidad estudiantil beneficiaria.

1.4. Alcance del proyecto

1.4.1. Alcance general

v' El presente proyecto contempla de manera exclusiva el Disefio
Estructural de toda la infraestructura propuesta, en funcion de los
estudios previos de topografia, suelos y el disefio arquitectonico.

v En el disefio estructural se plasmara el siguiente contenido: memoria de
calculo, planos estructurales, especificaciones técnicas, presupuesto,
volimenes de obra y tiempo de ejecucion del proyecto.

v"El proyecto queda limitado en realizar el calculo estructural, aclarando
que no se realizara el célculo o disefio de instalaciones eléctricas,
hidrosanitarias, gas u otro tipo de instalacion de servicios.

1.4.2. Analisis de alternativa
Debido la falta del calculo estructural para la construccion de un centro
educativo que sirva de apoyo a la poblacion estudiantil del barrio Ferroviario,

surge la necesidad de plantear las siguientes alternativas técnicas de solucién:

v' Alternativas Nro.1.- Infraestructura de H°A® con estructura de cubierta
de Hormigdn Armado (Losa reticular), debido a que puede lograrse
cualquier forma de cubierta, ademas permite obtener un elemento

monolitico completo y se emplea menos equipamiento que otros.



v

Alternativa Nro.2.- Infraestructura de H°A° con estructura de cubierta
con cerchas metalicas, debido a que estas son ligeras y proporcionan
numerosas ventajas como la rapidez de construccion, menor altura de
entre pisos, calidad y control de los materiales, faciles y menos costosos
de realizar modificaciones, y su valor es rescatable es decir pueden ser
desmontadas conservado sus perfiles originales que pueden volver a

utilizarse.

Para el presente proyecto se optara por la alternativa Nro.2, debido a que se

adapta técnica y econdmicamente.

1.4.3. Resultados logrados

v

Recopilacion y procesamiento de la informacion técnica disponible en el
municipio de Villa Montes.

Levantamiento Topografico: Se realizo el levantamiento topografico del
terreno, para poder hacer el disefio correspondiente de la estructura.
Estudio de suelos: Se realizd un estudio de suelos estratificado para
determinar la capacidad admisible de carga que acepta el terreno, la cual
debe ser suficiente para soportar el peso propio de la estructura. Ademas,
con la capacidad portante se disefiaron las fundaciones, y se determiné
la profundidad a la cual van a estar ubicadas.

Este estudio se realizé en el laboratorio de suelos de la UAJMS a base
de muestras tomadas en el lugar de emplazamiento.

Se analiz6 el comportamiento de las estructuras disefiadas para su
adecuada funcionabilidad.

Se realizo el disefio de todos los elementos de la estructura, ya sean
vigas, columnas, losas entre otras.

Se identificaron cuales son los elementos con mayor solicitacion de

cargas Yy se definid su respectivo refuerzo estructural.



1.5. Localizacion
La infraestructura de la Unidad Educativa Ferroviario que se construira se encuentra
en el Barrio Ferroviario, en el municipio de Villa Montes, provincia Gran Chaco, del

departamento de Tarija.
El lugar de emplazamiento se encuentra entre la Av. GRAL. José Celestino Pinto

Lopez, entre la calle 4 Vientos y Max Toledo.

Figura 1.1 Ubicacion del lugar de emplazamiento del proyecto.
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Fuente: Elaboracion propia.

1.6. Servicios basicos existentes
El lugar de emplazamiento de la obra cuenta con todos los servicios basicos

necesarios.
» Agua potable y alcantarillado sanitario
La administracion de los sistemas de agua potable y alcantarillado, estan a

cargo de la empresa Municipal de Agua Potable y Alcantarillado de Villa

Montes (EPSA Manchaco Social).



» Energia eléctrica
La dotacion de energia eléctrica en el lugar de emplazamiento, asi como la
administracion y control del suministro estd a cargo de la Empresa de
Servicios Eléctricos de Tarija (SETAR).



2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topografico

El levantamiento 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.

Los levantamientos tienen por objeto el calculo de superficies y volumenes, y la

representacion de las medidas tomadas en el campo mediante perfiles y planos.

2.2. Estudio de suelo de fundacion

El suelo se define como el agregado no cementado de granos minerales y materia

organica descompuesta junto con el liquido y gas ocupan los espacios vacios entre

las particulas solidas.

2.2.1. Granulometria
Granulometria es la determinacion de los porcentajes de grava, arena, limo y
arcilla que se encuentra en cierta masa de suelo. Mediante el uso de un juego de
tamices.

2.2.2. Limite de Atterberg
Se define limites de Atterberg o limites de consistencia como las diferentes
fronteras convencionales entre cualquier de los estados o fases que un suelo
pueda estar, segun su contenido de agua en orden decreciente; los estados de
consistencia definidos por Atterberg son: estado liquido, estado semiliquido,
estado pléastico, estado semisélido y estado solido. Llamandose limites de
plasticidad a las fronteras (limite liquido y limite plastico) que definen el
intervalo plastico.

2.2.3. Clasificacion de suelos
Sistema de clasificacion AASTHO
En esta clasificacion los suelos se dividen en siete grupos, de acuerdo con la
composicion granulométrica, el limite liquido y el indice de plasticidad de un
suelo.

Materiales granulares (35% o menos pasa la malla Nro. 200)

A-1 (gravas y arenas)



A-2 (gravas limosas o arcillosas: arenas limosas o arcillosas)
A-3 (arenas finas)

Limos vy arcillas (35% pasa la malla Nro. 200)

A-4'y A-5 (suelos limosos)
A-6'y A-7 (suelos arcillosos)
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 1).

Sistema de clasificacion unificado U.S.C.S
El método también considera dividir al suelo en dos partes, (grueso y fino):

Suelos de granos gruesos:

Gravas (50% o mas de la fraccidn gruesa es retenido en el tamiz Nro. 4)
Arenas (mas del 50% de la fraccion gruesa pasa por el tamiz Nro. 4)
Suelos de granos finos:

Limos y arcillas (limite liquido de 50% o inferior, ML, CL, OL).

Limos y arcillas (limite liquido superior a 50%, MH, CH, OH).

(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 2).

2.2.4. Ensayo de Penetracion estandar SPT
El ensayo de penetracion estandar o SPT (del inglés Standard Penetration Test),
es un tipo de prueba de penetracion dinamica, empleada para ensayar terrenos
en los que se quiere realizar un reconocimiento geotécnico.
Consiste en medir el nimero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta
(didmetro exterior de 51 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone
una relacion de areas superior a 100), que permite tomar una muestra,
naturalmente alterada, en su interior. El peso de la masa esta normalizado, asi
como la altura de caida libre, siendo de 63.5 Kg y 76.2 centimetros
respectivamente.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 3).

2.3. Arquitectura del proyecto
El disefio arquitectonico consiste en la creacion de espacios que cumplan

caracteristicas tanto en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, los que seran objeto



2.4.

de uso por la sociedad. Entre los elementos a tener en cuenta para el disefio
arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno fisico, el método
constructivo, la morfologia, ademas de otros, este, se lo realiza por medio de una
representacion grafica a escala en planos arquitecténico, tales como: Planos en corte,
en planta, fundaciones, cubiertas y fachadas, ademés de la ubicacién y
emplazamiento.

Idealizacion de la estructura

Teniendo en cuenta los tres factores responsables para la idealizacién estructural los
cuales son topografia del lugar, estudio del suelo de fundacién y la arquitectura del
proyecto se puede realizar un andlisis minucioso de las estructuras que contempla el
proyecto como sigue a continuacion:

2.4.1. Sustentacion de la cubierta

Estructura de cubierta con cerchas metalicas, debido a que estas son ligeras y
proporcionan numerosas ventajas como la rapidez de construccion, menor altura de
entre pisos, calidad y control de los materiales, faciles y menos costosos de realizar
modificaciones, y su valor es rescatable es decir pueden ser desmontadas conservado

sus perfiles originales que pueden volver a utilizarse.
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Figura 2.1 Idealizacion de la cubierta con cerchas metalicas

Fuente: Cercha cubierta metalica. Disponible en: https://bolivia.generadordeprecios.info

2.4.2. Sustentacion de la edificacion
La estructura porticada del presente proyecto se idealiza como una formacién
de barras unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y
pilares de hormigén armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso

propio y sobrecargas vivas, ademas de cargas de viento.


https://bolivia.generadordeprecios.info/

» Estructura de sustentacion de la edificacion porticada con elementos
estructurales de H°A®.

» Zapatas de cimentacion de H°A°.

Figura 2.2 Planteo estructural de la estructura porticada

Fuente: Estructura A porticada. Disponible en: http://mucopret.blogspot.com

2.4.2.1. Juntas de dilatacion

Se le conoce como juntas de dilatacion a las divisiones de las estructuras
para permitir deformaciones que haran que esta no colapse o0 que sus
deformaciones sean controladas.

En los edificios las juntas de dilatacion son para evitar sobre esfuerzos
debidas a las deformaciones por los cambios de temperatura.

Esta separara toda la estructura por encima de la fundacion, resultando que
en el lugar de la junta se tendrén porticos iguales a cada lado de la junta,
pero las columnas de estos porticos compartiran una misma zapata, para

evitar que se presenten asentamientos diferenciales.

|

]

Figura 2.3 Columnas compartiendo la misma fundacién

Fuente: Tecnologia del hormigon U.M.S.S
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Los espacios dejados para la junta se deben cubrir y pueden dejarse vacias
o sellarlas con algun material comprimible para evitar que la junta se
atasque con tierra'y se vuelva ineficaz. Para tener impermeabilidad se debe
colocar una barrera flexible contra agua a traves de la junta (Waterstop).

El ancho de la junta debe ser el suficiente como para evitar que las caras
del edificio entren en contacto. La variacion maxima de temperatura debe
ser utilizada en la determinacion de este ancho, siendo la dilatacion
causada por esta variacion directamente proporcional al ancho de la junta.
Una estimacion de la dilatacion o de la contraccion causada por la

variacion de temperatura es obtenida con la ecuacion.

1
AL=§OC-L'AT

Donde:

o = Coeficiente de expansion térmica, para Hormigones se asume: o« =
9.9x107%1/°C

L = Longitud de la estructura

AT =% (Tnax = Tmin) + T 1Ty =17°C

Tomax YV Tmin, S€ refieren a las temperaturas extremas en un solo dia,
segun registro. Se aflade una caida en la temperatura de 17°C, a cuenta de
la contraccion por secado.

El ancho de la junta varia entre 2.5 a 15 cm siendo 5 cm un valor tipico.
2.4.3. Fundaciones

Tal como se indicé en el anterior punto 2.4.2. la fundacion estara compuesta por
zapatas de H°A°.

Una zapata es un tipo de cimentacion superficial, que puede ser empleada en
terrenos razonablemente homogéneos y de resistencias a comprensiones medias
0 altas. Consisten en un ancho prisma de hormigén (concreto) situado bajo los
pilares de la estructura. Su funcién es transmitir al terreno las tensiones a que

esta sometida el resto de la estructura y anclarla.
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Cuando no es posible emplear zapatas debe recurrirse a cimentacion por pilotaje

o losas de cimentacion.

Figura 2.4 Idealizacién de la Zapata de fundacion del proyecto

Fuente: Cimentacion. Disponible en: https://www.basilioparedes.com
2.5. Disefo estructural

2.5.1. Analisis de Cargas
La tarea mas importante y dificil encarada por el proyectista de estructuras es la
estimacion precisa de las cargas que pueden aplicarse a una estructura durante
su periodo de vida atil. No pueden dejar de considerarse cargas que puedan
presentarse con cierta probabilidad razonable. Una vez estimadas las cargas, el
siguiente problema consiste en determinar cuél serd la peor combinacion de
éstas que pueda ocurrir en un momento dado.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 4).
Cargas Muertas
Las cargas muertas son cargas de magnitud constante que permanecen en un
mismo lugar. Incluyen el peso propio de la estructura en estudio, asi como
también cualesquiera elementos que estan permanentemente unidos a ella. En
un edificio con estructura de concreto reforzado, algunas de las cargas muertas
son los marcos, muros, pisos, cielos rasos, escaleras, techos y plomeria.
Para disefiar una estructura, es necesario estimar los pesos o cargas muertas de
las diversas partes para considerarlas en el disefio. Los tamafios y pesos exactos
de las partes no se conocen hasta que se ha hecho el analisis estructural y se han
seleccionado los elementos para la estructura. Los pesos obtenidos en el disefio

deben compararse con los pesos estimados. Si se encuentran grandes
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discrepancias, serd necesario repetir el analisis y disefiar usando pesos mejor
estimados. Pueden obtenerse estimaciones razonables de pesos estructurales
comparando estructuras de tipo similar o consultando férmulas y tablas
contenidas en la mayoria de los manuales de ingenieria civil.

Cargas vivas

Las cargas vivas son cargas que pueden cambiar de magnitud y posicion. Estas
incluyen cargas de ocupantes, cargas de materiales en bodegas, cargas de
materiales de construccién, cargas de gruas viajeras, cargas de equipo en
operacion y muchas otras. Por lo general, son cargas inducidas por la gravedad.
Cargas ambientales

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

Simultaneidad de las cargas

En el calculo de una estructura se consideraran los casos de carga combinadas
de acuerdo a lo prescrito en las normas de estructuras de hormigon estructural,
metélicas, madera, etc. La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual
al efecto de las cargas mayoradas en las ecuaciones siguientes.

(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 5).

2.5.2. Estructura de sustentacion de la cubierta

pendolén cumbrera

Fuerza
(carga)

montante

diagonal [~ tirante

. luz de la nave
luz de la armadura

\ [U]'II«'.lEl]ﬂlEl

Figura 2.5 Estructura de sustentacion de la cubierta

Fuente: Cerchas y cubiertas. Disponible en: https://www.slideshare.net
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2.5.2.1. Cubierta Metalica

Las cubiertas metalicas forman el cerramiento superior de los edificios y
los protege de la lluvia y de las inclemencias climéticas (Viento, frio,
calor). Se compone de una estructura portante y un recubrimiento.
Formas de cubiertas
Entre las formas clasicas de cubiertas, se tiene: a dos aguas, a una sola
vertiente, la cubierta plegada en diente de sierra, cubierta con faldones,
cubierta de pabellon, etc.
Inclinacion de las Cubierta
Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los
materiales usados para techar, de las circunstancias del clima y de la
finalidad a que se destine el local cubierto. Ordinariamente, tales
pendientes se clasifican en tres grupos o categorias:

v Cubiertas de poca pendiente cuya inclinacion no pasa de 5°.

v' Cubiertas de pendiente media que pasan de 5° hasta 40°.

v Cubiertas de pendiente fuerte que pasan de 40°.
Perfiles de lamina delgada de acero conformado en frio
Ademas de los perfiles de acero laminados en caliente, existen algunos
perfiles de acero conformados en frio. Estos se fabrican doblando laminas
delgadas de acero de bajo carbono o baja aleacion en practicamente
cualquier seccidn transversal deseada. Estos perfiles, que pueden utilizarse
para los miembros més ligeros suelen usarse en algunos tipos de techos. Si
bien el trabajado en frio reduce algo la ductilidad, también incrementa en
alguna medida la resistencia.
Apoyos
Para estructuras de soporte de concreto o0 mamposteria la conexion de la
estructura suele hacerse fijando una placa de acero por medio de pernos de

anclaje embebidos en el concreto.
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Carga de viento
En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento
para lo cual se necesita un estudio detallado del sotavento y barlovento, el
cual se resume en la carga dinamica:
q=v?/16
Donde:
q = Carga dinamica de viento kgf/m?2.
v=velocidad del viento m/s.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 6).
Combinaciones de carga
El manual de disefio LRFD maneja las siguientes combinaciones.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 7).
Analisis de miembros de acero
Dentro de los analisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos
para el dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.
a) Disefio de miembros en tension
Los miembros en tension se definen como elementos estructurales
sometidos a fuerzas axiales de tension y tensién debida a flexion. Un
miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de
tension, puede resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la
correspondiente al producto del area de su seccion transversal (A) y del
esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endurecimiento por
deformacion. El esfuerzo de un miembro a tension esta dado por:
T,=A,*E,
¢, = 0,95 (LRFD)
Donde:
Tn = Resistencia nominal del miembro cuando esta traccionado.
An = Superficie neta de la seccion transversal.
Fy = Tension de fluencia de célculo de acuerdo con lo determinado en

la Seccién.
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b) Elementos sometidos a compresion
Esta seccion se aplica a miembros en los cuales la resultante de todas
las cargas que actuan sobre el miembro es una carga axial que pasa a
través del baricentro de la seccion efectiva calculada a la tension, Fn,
definida en esta seccion.
(@) La resistencia axial nominal, Pn, se debe calcular de la siguiente
manera:
P,=A,*FE,
@, = 0,85 (LRFD)

Donde:

Ae = Superficie efectiva a la tensién Fn. En el caso de secciones con
perforaciones circulares, Ae se debe determinar de acuerdo con la
Seccidn B2. 2a, con sujecion a las limitaciones de dicha seccion. Si el
nimero de perforaciones en la region de la longitud efectiva
multiplicado por el didmetro de la perforacion dividido por la longitud
efectiva no es mayor que 0,015; Ae se puede determinar ignorando las

perforaciones Fn se determina de la siguiente manera:

Para . < 1,5 F, = (0,658%)F,

0,877
PP )Fy

ParalA, =215 E, = (

Fe = la menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional

y torsional flexional determinadas de acuerdo con las Secciones.

c) Elementos sometidos a Flexién
La resistencia nominal a la flexion, Mn, se debe calcular ya sea en base

a la iniciacion de la fluencia en la seccidn efectiva (Procedimiento I) o
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en base a la capacidad de reserva inelastica (Procedimiento Il) segun

corresponda.

Para secciones con alas comprimidas rigidizadas o parcialmente

rigidizadas:

¢p = 0,95 (LRFD)

(@) Procedimiento | - En base a la iniciacion de la fluencia EI momento
de fluencia efectivo en base a la resistencia de la seccion, Mn, se
debe determinar de la siguiente manera:

M, =S, *F,
Donde:
Fy = Tension de fluencia de calculo de acuerdo con lo determinado
en la Seccion A7.1
Se = Modulo eléstico de la seccion efectiva calculado con la fibra

extrema comprimida o fraccionada a Fy

2.5.2.2. Losa reticular

Las losas casetonadas son aquellas losas formadas por un reticulado de
vigas las cuales se vinculan por medio de losas. Es la que se realiza
colocando en los intermedios de los nervios estructurales, los que es,
ladrillos, polietileno con el fin de reducir el peso de la estructura y el acero
en barras concentrados en puntos llamados nervios. Estas losas son méas
eficientes que las losas macizas ya que permiten tener espesores mayores
sin aumentar el volumen del concreto con respecto a una losa maciza. La
ventaja principal de este tipo de construcciones es ademas de lo ya
mencionado, el ahorro de un importante volumen de materia (hormigén y
acero) y por consiguiente una drastica reduccion de peso muerto y su costo
implicitamente, al mencionar estas ventajas se puede inferir la posibilidad
de que existan un menor nimero de columnas por planta, lo cual se logran
mayores superficies Utiles y mas libertad arquitectonica.

La resistencia y rigidez de estas losas es muy buena. Las solicitaciones de

disefio dependen de las cargas y las condiciones de apoyos. Ademas, la
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relacion entre la dimension mayor y la dimension menor de lados de la losa
debe ser < 2 porque trabaja en sus dos direcciones.

Principales caracteristicas y descripcion de losas macizas

Materiales y equipo

Los materiales requeridos para su construcciéon son: hormigon y acero,
ademas del encofrado y el apuntalamiento que requiere debido a su
posicion. En cuanto al equipo es el mismo que se usa para la ejecucion de
los otros elementos una mezcladora con equipo necesario para elevar el
hormigon fresco y depositarlo en el encofrado correspondiente.
Funcionalidad

Al tener espesor constante se apoyan en sus cuatro bordes cualquiera sea
la forma de sustentacion de cada uno de ellos. Su canto total no debe ser
menor a 1/40 ni a 8 cm. Cuando trabaja en sus dos direcciones genera
momentos flexionantes maximos positivos y maximos negativos los que
se calculan aplicando las tablas de Czerny. Tienen como ventaja
fundamental su sencillez de armado, encofrado y ademas que soportan
grandes sobrecargas.

Viga T aislada

Anchura de la cabeza de compresion que debe tomarse a uno y otro lado
del nervio, en centro luz, cuando la viga este sometida a carga
uniformemente repartida.

blz(bc-bw) 12

+

I II'II:IX

mrim mmmn M

H|—

Figura 2.6 Ancho de colaboracion o ancho efectivo
Fuente: Montoya J.P.
El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

La forma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.
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Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.

La forma de la seccidn: vigas T simétricas 0 asimétricas.

Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.

Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.

La luz de laviga (I); y la distancia entre nervios (a).

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos
valor de b entre:

luz a;  a;
bST b < b,, + 16hs bSbW'l'?'l‘?

Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.
Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b
entre:

luz a
bSE b < b,, + 6h¢ bSbW-f-E

Siendo (a) la distancia libre hasta la viga mas cercana.

a) Resistencia de las vigas losa

Al analizar la resistencia de una viga placa se presentan diferentes
situaciones segun la posicién que ocupe el eje neutro. Eje neutro dentro del
ala de la viga, o sea, ¢ < hf; la altura del area comprimida es menor que el
espesor del ala. Es muy frecuente que al calcular en rotura una seccion T
sometida a flexion simple, la profundidad del eje neutro resulte menor que
el espesor de la losa, en cuyo caso debe calcularse como seccion
rectangular de ancho b.

b) Armadura minima

En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con f’c
= 4200 Kg/cm?, la cuantia minima para resistir cambios de temperatura.
c) Célculo de la resistencia al cortante

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la “Teoria de Lineas de
Rotura” cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre
vigas de mayor peralte y sometida a una carga uniforme distribuida que
actla en toda la superficie, se encuentra al borde del colapso, se fisura

conformando triangulos y trapecios.
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2.5.3. Estructura de sustentacion de la edificacion
La estructura portante se compone de hormigon que se define como una mezcla
homogénea compuesta por una pasta de cemento portland y agua, con agregados
gruesos y finos, que presenta en estado fresco propiedades como cohesion y
trabajabilidad y que, en estado seco, debido al fraguado adquiere resistencia. En
combinacion con el hormigon se puede colocar armaduras de acero para resistir
esfuerzos de traccion dandole el nombre de Hormigén Armado.
Acero
El acero presente en las barras y mallas, dentro de las armaduras cumple la
mision de ayudar a soportar los esfuerzos de traccién y corte a los que esta
sometida la estructura.
Hormigén
El hormigon cuenta con una resistencia a la compresion; sin embargo, su
resistencia a la traccion es casi nula. Hay que tener en cuenta que un hormigon
convencional posee una resistencia a la traccion diez veces menor que a la
compresion. Los refuerzos de acero en el hormigdn armado otorgan ductilidad

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

Los elementos componentes de la estructura de Hormigon Armado:
Vigas
Las barras horizontales de la estructura son las denominadas vigas, jacenas o
riostras.
Columnas
Las barras verticales de la estructura se denominan pilares, columnas o soportes.
Porticos
Los porticos son elementos estructurales de hormigdn formados por columnas
y vigas en toda la altura de la estructura.
2.5.3.1. Vigas
Las cargas que actlan, en una estructura, ya sean cargas vivas de gravedad
0 de otros tipos, tales como cargas horizontales de viento o las debidas a

contraccion y temperatura, generan flexion y deformacion de los elementos
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estructurales que la constituyen. La flexion del elemento viga es el
resultado de la deformacion causada por los esfuerzos de flexion debida a
cargas externas que acttan perpendiculares a su eje mayor.
Cumplimiento de requisitos previos

Deben satisfacerse dos condiciones fundamentales cuando se calcula la
resistencia de un elemento por medio del método de disefio por resistencia
de la norma:

1) el equilibrio estatico y

2) la compatibilidad de las deformaciones.

Se supone que tanto la deformacidn especifica de la armadura, como la del
hormigdn, son directamente proporcionales a la distancia desde el eje
neutro. Esta suposicion es de primordial importancia en el disefio para
determinar la deformacion especifica y la tension correspondiente en la
armadura.

Deformaciones del hormigoén

Las deformaciones especificas a las cuales se desarrollan el momento
maximo estan normalmente entre 3% a 4%, para elementos de dimensiones
y materiales normal.

La maxima de formacion especifica utilizable en la fibra extrema sometida
a compresion del hormigdn se supone igual a 3 % (0,003).

Diagrama rectangular de tensiones del hormigén

Una tension en el hormigon de 0,85f" uniformemente distribuida en una
zona de compresion equivalente, limitada por los bordes de la seccion
transversal y por una linea recta paralela al eje neutro, a una distancia a =
Bl x c de la fibra de deformacién especifica méxima en compresion.
(NB1225001, 2020).

La distancia desde la fibra de deformacion especifica maxima al eje
neutro, ¢, se debe medir en direccion perpendicular al eje neutro.

(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 8).

El disefio de una viga de hormigdn armado se basa en la determinacion de

la cuantia de armadura para que no se presenten las siguientes fallas:
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Falla balanceada
Estado idealizado en el cual la falla se produce simultaneamente se inicia
la fluencia del acero y el aplastamiento del hormigén.
Falla ductil
Es una falla por fluencia del acero antes de que el hormigdn inicie su
aplastamiento en el extremo comprimido.
Falla fragil
Es una falla por aplastamiento del hormigon antes que el inicio de la
fluencia del acero a traccion.
25.3.1.1. Disefio de viga a flexion
Pre-dimensionamiento.
De acuerdo con la norma NB 1225001 nos da una tabla para realizar
un Pre-dimensionamiento segun el tipo de apoyo.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 9).
Relaciones aplicables para hormigén de peso normal y fy = 420 MPa.

Para fy distinto la altura minima debe modificarse por:

fy
(0,4 + m)

Considerando para vigas simplemente apoyada como la condicion

mas desfavorable que se puede presentar en el disefio:

L
Rmin = E

Calculo de la profundidad del bloque de compresion:

2 Mu
a=d 1—]1 (mm)

_®*035*f%*b*d2

Adoptar como @ = 0,9
Célculo armadura necesaria:

085*f'cxaxh 5
Asneces. = f (mm*)
y

La cuantia minima de acero de acuerdo con el proyecto de
normativa NB1225001 es:
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Jf’ 1,4 5
A min = ——— 4fy *dzf—ybw*d(mm)

Célculo de la armadura maxima:
Agmax = 0,75 = Pp * bw * d (mmZ)
Calculo de la cuantia balanceada:

0,003  fc

Pb = T

fy - +0,003 Iy
a=0,85%*p;

Verificacién de areas de acero:
As.min < As.nece < As.max

Separacion entre barras:

S >25mm
S_bw_z*r_(N-l'l)*@barra
B N-—-1
25.3.1.2. Célculo de la armadura de Corte

La resistencia al cortante se basa en un esfuerzo cortante promedio
sobre toda la seccion transversal efectiva bxd. En un elemento sin
armadura para cortante, se supone que el cortante lo resiste el
hormigon. En un elemento con armadura para cortante se supone que
una parte del cortante la proporciona el hormigon y el resto la
armadura para cortante. El disefio de secciones transversales
sometidas a cortante debe estar basado en:
Vu > @Vn

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada y
Vn = Resistencia nominal al cortante calculada mediante.

Vn=Vc + Vs
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon
Vs = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por la
armadura de cortante Resistencia al cortante proporcionada por el
hormigon:

Para elementos sometidos Unicamente a cortante y flexion:
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Mf'c
6
Para elementos sometidos a compresion axial:

Mf'c Ny,
=—c—(1+

144,

Ve = * by, *d (N)

Ve

)*bw*d(N)

Armadura minima de cortante
1.-Siempre que Vu sea mayor que 0,5@Vc se requiere un area minima
de armadura para cortante no menor que la especificada.
2.-Donde Vu excede @Vc, la armadura para cortante debe ser mayor
a la minima.
3.- Si 0,5 x (Vc) < Vu < @ Vc Colocar armadura minima Av. min
Célculo del refuerzo de acero:

V=0 +Vs)

Célculo del espaciamiento de la armadura transversal:
V= Ay * fy *xd
S
Nos adoptamos el diametro de la barra, se multiplica por dos por el
nlmero de piernas:
G Ay * fy*d
Vs
Célculo de la resistencia nominal del acero:
- Ay * fy xd
TTs
Limite para el espaciamiento del refuerzo cortante:

Smax = {60065:1m}

De estas dos se debe escoger la menor.

2.5.3.2. Columnas
La Norma Boliviana de Hormigon Estructural establece, que las columnas

se deben disefiar para resistir las fuerzas axiales que provienen de las
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cargas mayoradas de todos los entre pisos o cubierta, y el momento
maximo debido a las cargas mayoradas en un solo vano adyacente del entre
piso o cubierta bajo consideracion. También debe considerarse la
condicion de carga que produzca la maxima relacion entre momento y
carga axial.

La resistencia a la flexién en cualquier nivel de entre piso o cubierta se
debe determinar distribuyendo el momento entre las columnas
inmediatamente sobre y bajo el entre piso bajo consideracion, en
proporcion a las rigideces relativas de las columnas y segun las condiciones
de restriccion al giro.

Dimensionamiento de columnas

Segun el proyecto de normativa NB1225001, la minima dimensién de una
columna rectangular hormigonada en obra debe ser b > 200 mm y el
didmetro de la armadura principal a utilizar en la columna debe ser db > 12
mm.

Todas las barras, con excepcion de las pretensadas, deben estar encerradas
por medio de estribos transversales cerrados. EI diametro de las armaduras
transversales debe ser mayor o igual a 6 mm o la cuarta parte del diametro
maximo de las barras longitudinales comprimidas.

Limites para las armaduras de elementos comprimidos

Se toman en cuenta las siguientes consideraciones:

a) Elementos comprimidos no compuestos El &rea de la armadura
longitudinal, Ast, para elementos a compresion no compuestos se debe
cumplir con: 0,006 Ag < Ast<0,08 Ag

b) NUmero minimo de barras 4 para barras dentro de estribos circulares o
rectangulares 3 para barras dentro de estribos triangulares 6 para barras
rodeadas por espirales.

Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccién

>15db
Stmin =40 mm
> 1,33 del tamafio maximo del agragado grueso = 2,53 cm
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dp_ St S¢
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Figura 2.7 Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccién
Fuente: NB 1225001
Efectos de esbeltez en elementos comprimidos
Se permite ignorar los efectos de la esbeltez en los siguientes casos:
a) Para elementos en compresion desplazables, pueden despreciarse los

efectos de la esbeltez cuando:
k*1l,
r
b) En estructuras indesplazables se permite ignorar los efectos de esbeltez

<22

en elementos a compresion que satisfacen:

k*1l, M,
S34+12*(—)S40
T M,

El término M1/M2 es positivo si la columna esta flectada en curvatura
simple y negativo si el elemento tiene curvatura doble. Se permite
considerar los elementos a compresion como indesplazables cuando los
elementos de arriostramiento tienen una rigidez total que restringe los
movimientos laterales de ese piso de al menos 12 veces la rigidez bruta
de las columnas dentro del piso. Para calcular las fuerzas y momentos
en la estructura, se debe usar el Anélisis no lineal de segundo orden

cuando la relacién de esbeltez es:

k*l
%'> 100

En estas expresiones, el radio de giro puede calcularse con la siguiente

expresion:
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También se puede tomar el radio de giro como: 0,3 veces la dimension
total de la seccién en la direccion en la cual se estd considerando la
estabilidad para el caso de elementos rectangulares y 0,25 veces el
diametro para elementos circulares en compresion.

Determinacion de los factores k

(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 10).

Donde se analiza el valor y en cada extremo de la columna:

El
I De todos las columnas que concurren en A
columnas

Yy = E ; (igual para Wg)
De todos las vigas que concurren en A

Tvigas
Un entrepiso puede considerarse indesplazable si:
o~ Zhihs
VuS * lC

YPu = La carga vertical total, mayorada, Ao = es el desplazamiento
lateral relativo de primer orden entre la parte superior e inferior del
piso debido a Vus en (mm), Vus= el cortante horizontal mayorado en
el piso bajo consideracion, Ic= longitud del elemento comprimido en
un portico, medida entre los ejes de los nudos del pértico en (mm).
2.5.3.2.1. Disefio a corte
Todas las barras longitudinales sometidas a compresion deben quedar
rodeadas por estribos transversales, los estribos en columna de
hormigon armado se usan por cuatro razones:
Restringir el alabeo de las barras longitudinales.
Mantener conjuntamente confinado el refuerzo longitudinal durante
el proceso de construccion.
Confinar el nudcleo de hormigén, por medio de estribos
adecuadamente detallados, de esta manera, se provee un incremento
de ductilidad.
Servir como refuerzo de corte en columna. El didmetro de las
armaduras transversales debe ser mayor o igual a 6 mm o la cuarta

parte del didmetro maximo de las barras longitudinales comprimidas.

d {Z6mm}
be 1> 0,25d,
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2.5.3.2.2. Diagrama de interaccion para columnas de hormigon
Un diagrama de interaccion de resistencia de columnas de hormigon
armado es un gréfico que define la resistencia utilizable para
diferentes combinaciones de carga axial y momento de falla.
Para cualquier excentricidad, existe un solo par de valores de @Pny
@Mn que produciran un estado inminente de falla.
En este diagrama, representa una excentricidad en particular Pn esta
dado de la siguiente manera
Po= (0,85 f’c - (Ag - Ast) + Ast - fy)
Pnmax= 0,8 (0,85 f’c - (Ag - Ast) + Ast - fy)
@Pnmax= 0,8 - (0,85 f’c - (Ag - Ast) + Ast - fy)
Los puntos que en su defecto son la resistencia nominal para
combinaciones de flexion y carga axial tienen que cumplir:
1. Equilibrio estético.
2. Compatibilidad de deformaciones.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 11).
2.5.4. Estructuras complementarias (Escaleras)
Escaleras
La escalera es un conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con
los que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.
Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas escaleras exteriores, escaleras
rectas, escaleras de caracol, helicoidales, etc.
Una escalera se compone de las siguientes partes:
Peldafio: es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el
pie al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte
vertical se llama “contrahuella” o tabica.
Tramo: es una serie de peldafios continuados si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la

escalera se llama desembarco.
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Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio.
Cuando este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera
ciega; y cuando hay un espacio central, este recibe el nombre de Ojo de Escalera.
Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera un su comienzo.
El ancho o &mbito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras
exteriores de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto la altura
minima que debe tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas
debera tener como minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho
minimo que se utiliza es de 1 metro.

El ancho o huella de un peldafo suele oscilar entre los 25 y 30 cm punto para
que pueda apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica
estd comprendida entre los 11 y 22cm, siendo las comodas las que tienen entre
11y 17 cm.

Las barandillas Son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda
para que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas
estan coronadas por los pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio
debe ser entre 85y 90 cm.

En la siguiente figura se pueden observar los elementos de una escalera:

|
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Rellamz o}

mjV
| :
|

i
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T Proyectura
- Tineas d Huella ek bt

tiro o tramo

| huella

T -
eldano o escalon
PeCang e /" huella

3 Idafi
L attura de peldafio peane

tabica o c)'ommhuella

; atura de
tahica peldafio

-
-
—
i
1
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Figura 2.8 Elementos de una escalera

Fuente: Tipos de escalera. Disponible en: https://www.slideshare.net

Su proceso de célculo 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
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de un metro de ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme
se realiza en losas macizas.

Armadura de la losa de la escalera:

— Mu

0+f+(d-3)

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

0,25 *4/f'c 1,4b,, = d
smin = -x b, *d > ———
fy fy

As

2.5.5. Fundaciones
Los cimientos constituyen los subsistemas de cualquier edificacion que
transmiten directamente las cargas de este hacia el suelo o el terreno; su funcion
es distribuir las cargas del edificio, dispersandolas en el suelo adyacente, de
modo que este y los materiales que los sostienen tengan suficiente fuerza y
rigidez para soportalas sin sufrir deformaciones excesivas.
Presiones permisibles del suelo
Las presiones permisibles o admisibles del suelo deben obtenerse con el trabajo
de un especialista en geotecnia. Para obtener estos valores para el disefio de la
cimentacion se deben realizar sondeos y pruebas de carga. Para poder
determinar el area requerida para la cimentacion, se puede dividir la dltima
presion presente en el suelo entre la Gltima carga que recibe la columna.
2.5.5.1. Zapatas
Una de las opciones mas usadas para zapatas son las que tienen un espesor
de losa constante, sin embargo J. C. Mccorman expone que, Si este espesor
Ilega a ser mas de 3 0 4 pies, se puede optar por usar zapatas escalonadas
por el hecho de que las fuerzas cortantes y momentos generan mayores
esfuerzos cerca de la columna.
Geometria
El area base de la zapata o el nimero y distribucién de pilotes debe
determinarse a partir de las fuerzas y momentos no mayorados transmitidos

al suelo o a los pilotes a través del cabezal, y debe determinarse mediante
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principios de mecanica de suelos la resistencia admisible del suelo o la
capacidad admisible de los pilotes.

Distribucion de las armaduras

En zapatas en una direccion y en zapatas cuadradas en dos direcciones, la
armadura debe distribuirse uniformemente a lo largo del ancho total de la
zapata.

Altura minima de las zapatas y cabezales

La altura de las zapatas sobre la armadura inferior no debe ser menor de
150 mm para zapatas apoyadas sobre el suelo, ni menor de 300 mm en el
caso de cabezales de pilotes.

Calculo del area requerida

Para ello se emplea:

Calculo de excentricidades:

Célculo de la capacidad del suelo:
P be, 6e,
dsuo =7 (1455 + )
Cortante por punzonamiento
Se refiere al efecto en que la zapata trata de fallar por una superficie
piramidal, como respuesta a la carga vertical que le transfiere la columna

0 pedestal.

Vup:Pu_

B e+ ) * (e + )
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Figura 2.9 Cortante bidireccional en zapata que soporta columna

Fuente: Disefio y construccion de cimentaciones U.N.C.

((AJf'c 2 )
éc (1 + E> * by * d
40 columna interior
Ve <5 il C<2 +a5d> xb, xd [ s ={ 30 columna borde }
6 b, 20 columna esquina
Af'c
\ 3 * by d J

B es la relacion del lado largo al lado corto de la columna, la carga
concentrada, o el area de reaccion.

Calculo del esfuerzo a corte critico:
qd1 — 4> [(L — by) _ dl

Calculo del esfuerzo cortante:
= Vup
Lxd
Este debe ser menor que el resistido por el concreto:

Uup

Uy < (Z)\/ﬁ
up — 6
Disefio a flexion seccion critica
Segun el proyecto de normativa NB1225001 nos indica que la seccion
critica se presenta segln el elemento que sea analizado.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 12).
La seccion critica en la cual se calcula el momento mayorado maximo se
determina pasando un plano vertical a través de la zapata, justo en la cara

de la columna, pedestal o muro si estos son de concreto.
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Cuantias minimas
De acuerdo con la norma NB1225001 para el caso de zapatas aisladas y
combinadas las cuantias y las separaciones deberan ser como minimo las

que se especifican en vigas.
f'c
Agmin = mbw *
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.6.1. Especificaciones técnicas
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 ejecucién previsto; las normas
para la elaboracion de las distintas partes de la obra, las precauciones que deben
adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucidn, y finalmente las normas y pruebas.
2.6.2. 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.
Un precio unitario se halla formado por la adicién 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
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 10% y como utilidad es 10%. Para los impuestos
se toma un valor del IVA del 14,94% y un valor de IT del 3,09%.
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DATOS GENERALES

Proyecto :
Actividad :
Cantidad :
Unidad :

Moneda :

1.- MATERIALES

DESCRIPCION UNIDAD | canTiDAD | PRECIO COSTO
PRODUCTIVO TOTAL
1
2
3
5
TOTAL DE MATERIALES :
2.- MANO DE OBRA
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO TOTAL
PRODUCTIVO
Subtotal Mano de Obra :
Cargas Sociales (% del Subtotal de Mano de Obra)(55% al 71.18%)
Impuestos I.V.A. Mano de Obra (% de Mano de Obra + Carga Socialeg
Subtotal Cargas Sociales e Impuestos :
TOTAL DE MANO DE OBRA:
3.- EQUIPO, MAQUINARIAYY HERRAMIENTAS
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PR;EECC'gVO CT‘;STL‘E

Herramientas (% de Total de Mano de Obra)

TOTAL DE EQUIPO, MAQUINARIA'Y HERRAMIENTAS:

4.- GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

GASTOS GENERALES - % DE 1+2+3
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

5.- UTILIDAD

UTILIDAD=% DE 1+2+3+4
TOTAL UTILIDAD

6.- IMPUESTOS

IMPUESTOS IT-% DE 1+2+3+4+5
TOTAL IMPUESTOS

TOTAL PRECIO UNITARIO 1+2+3+4+5+6

Tabla 2.1 Planilla para el analisis de precios unitarios
Fuente: Elaboracién propia
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2.6.3. Coémputos 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 formulas geometricas y trigonométricas.

A modo de referencia la planilla de computo métrico se podra tener la siguiente

forma:

Descripcion q

TOTAL

Tabla 2.2 Planilla para el calculo de computos métricos

Fuente: Elaboracion propia

2.6.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendra una construccion
al ser 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
0 son de facil estimacion mientras que otros estan sujetos a la estimacion o

criterio del calculista.

2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajado complet6 pueda terminarse,
las actividades estan interrelacionadas en una secuencia ldgica en el sentido que
algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otra se haya 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.
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Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion 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 planificacion y programacion del presente proyecto se hard uso del
método de la ruta critica el cual es un modelo matematico-l6gico en funcién a
éste se analiza mediante el método CPM (método deterministico).

La representacion se realiza mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica 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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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del levantamiento topografico
El area total del terreno donde se emplazara el proyecto es de 12.500 m? de los cuales

de acuerdo con los planos arquitecténicos 2.700 m? son para la estructura en disefio.
El terreno no presenta desniveles de mas de 50 cm, lo cual nos hace considerar al

terreno topograficamente plano. El desnivel de la calzada con el punto de

emplazamiento es de 15 cm.
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Figura 3.1 Curvas de nivel, perfil longitudinal del terreno

Fuente: Elaboracion propia
37



El plano topogréfico se encuentra en el Anexo A-2.
3.2. Andlisis del estudio de suelos (resultados)

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT

(STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realizd en tres pozos, ubicados en lugares estratégicos del terreno,

con profundidades variables y dimensiones de 2.00m de diametro aproximadamente.

P-2 19
P-1 1 17

PUNTOS ENsavo spr

S P-3

Figura 3.2 Ubicacidn de los pozos de estudio de suelos
Fuente: Elaboracidn propia
El estudio de suelos fue elaborado por mi persona con el apoyo del laboratorio de

suelos de la UAJMS.

En cada pozo se realiz6 los ensayos de: inspeccion y reconocimiento en campo,
muestreo, Granulometria, Limites de Atterberg, Clasificacion de Suelos y el Ensayo

de Penetracion Estandar. Dando como resultado lo que se indica a continuacion.
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Pozo 1
Tabla 3.1 Caracteristicas del suelo Pozo 1

Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible

1,50 m SM 0,42 kg/cm?
2,50 m SM 1,40 kg/cm?
3,50 m SM 1,70 kg/cm?

Fuente: Elaboracion propia

Pozo 2
Tabla 3.2 Caracteristicas del suelo Pozo 2
Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible
2,00m SM 0,21 kg/cm?
3,00m SM 1,41 kg/cm?
4,00 m SM 1,71 kg/cm?
Fuente: Elaboracion propia
Pozo 3

Tabla 3.3 Caracteristicas del suelo Pozo 3

Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible

1,50 m SM 0,57 kg/cm?
2,50 m SM 1,45 kg/cm?
3,00m SM 1,44 kg/cm?

Fuente: Elaboracion propia
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NTZ+0.U [NTS+0.0

J: [NT‘-POOO

— —1.5m ——1.5m

Qodm=0.42 kg/em2 ——2.0m Qadm=0.57 kg/em2
— —2.5m Qadm=0.21 kg/cm2 ——92.5m

Qodm=1.40 kg/cm2 ——3.0m Qadm=1.45 kg/cm2

— —3.0m

— —3.5m Qadm=1.41_kg/cm2 Qadm=1.44 kg/cm2

Qadm=1.70 kg/cm2 — —4.0m

Qedm=1.71_kg/em2

Figura 3.3 Perfil estratigrafico pozos de estudio
Fuente: Elaboraciéon propia
Adoptando como resistencia admisible para el disefio del proyecto: 1,40 (kg/cm?).
Debido a que esta es la condicion méas desfavorable para realizar zapatas aisladas a

una profundidad de 2.50 m.
El estudio de suelos se encuentra en el Anexo A-3.
3.3. Andlisis del disefio arquitectdnico
El presente proyecto tiene un area total de 4650 m? de construccion.

La planta baja se encuentra conformado por 12 aulas, 4 aulas técnicas bafios,
vestidores, dormitorios, salas de profesores, cocina, secretarias, cuarto de

enfermerias, salon de uso multiple, y depositos.

La planta alta conformado también por 12 aulas, bafios, vestidores, sala de artes

plasticas, sala de lectura, sala audiovisual, 2 laboratorios, y depdsitos.

El plano arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Autdnomo Municipal de
la Ciudad de Villa Montes, el cual se encuentra en el Anexo A-9.
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3.4. Planteamiento estructural

Se analizaré tanto la estructura de la cubierta como la estructura porticada con sus

correspondientes juntas de dilatacion.

Disefio de junta de Dilatacion

Datos

x= 99x10761/°C

L=40m

Trnax= 46,70 °C (Segun datos Climatoldgicos de la ciudad de Villa Montes)
Tmin=-5,40 °C (Segln datos Climatologicos de la ciudad de Villa Montes)
T,= 17 °C

Ecuacion:

1 2
AL = E o L - (§ (Tmax - Tmin) + Ts)

Remplazando:
1 2
AL == 9,9x107°- 4000 cm - (5 (46,70 — (=5,40)) +17)

AL = 0.88 cm
Como el pdrtico cuenta con ambos extremos restringidas, se multiplicara por dos:
AL =0.88cmx2 = 1.76cm = 3cm.

El ancho de la junta serd 3 cm constructivamente.
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Ubicacion de la junta de dilatacién

Figura 3.4 Ubicacion juntas de dilatacion
Fuente: Cypecad 2019

3.5. Andlisis, célculo y disefio estructural (andlisis de cargas - resultados)

Para el analisis, calculo y disefio estructural se empleara el paquete computarizado
CYPECAD en su version 2019, en el Anexo A-8 se encuentra toda la memoria de
calculo correspondiente, ademéas se procedera a la verificacion manual de los

elementos estructurales mas solicitados en base a la normativa boliviana NB 1225001.
3.5.1. Datos generales del proyecto
3.5.1.1. Normativa de Disefio

Para el disefio de los elementos estructurales se empelo el método de los estados
limites empleando la normativa boliviana NB 1225001.

3.5.1.2. Materiales empleados

Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormigon armado, presentando éstos las siguientes caracteristicas.
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» Materiales empleados en el hormigon armado:
¢ = 210 kg/cm?
fy = 5000 kg/cm?
» Capacidad portante del suelo:
La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto es 6aim=1,40 kg/cm?

3.5.1.3. Cargas consideradas sobre la estructura

Las cargas asignadas el proyecto son:
1. Peso propio

2. Carga muerta

3. Carga viva

4. Carga de granizo

5. Carga de viento

a. Peso propio

El programa CYPECAD Y CYPE 3D calcula por defecto el peso propio de la

estructura en funcion de la geometria que se modela.
b. Carga muerta

b.1. Carga muerta para entrepisos

Contrapiso

Altura de la carpeta: heonerapiso = 3,5 cm
Peso especifico del hormigon: y.oncreto = 2300%

La carga permanente por la carpeta de nivelacion sera:

CM, = hcontrapiso * Yconcreto = 81 m2

Cielo raso
Altura del cielo raso: h ie1oraso = 3 €M
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rg- k
Peso especifico del yeso: yyes, = 1250 m—gg

La carga permanente del cielo raso sera:

kg
CM; = Reietoraso * Yyeso = 38W

Ceramico
La carga permanente por el ceramico sera:

kg
CM; = 28?

Mortero

Altura del mortero: hppriero = 1 cm
Peso especifico del mortero: ¥,ortero = 2100%

La carga permanente por el mortero sera:

kg
CMy = hmortero * Ymortero = 21?
Al programa se introduce la siguiente carga:

k
CMntrepisos = CMy + CMy + CM5 + CM,, = 167m—‘g2

Carga muerta de ladrillo por m?
Longitud de muro sobre la losa de analisis: LM = 135,20 m

Altura de los muros: AM = 2,80 m
Peso de muro tabique +revoque 2 lados: PM = 182,70 %

Area de la losa de analisis: AL = 392,03 m?

LM « AM * PM kg
= 176,42 —;

CMigariio = L -



Carga muerta total:

kg
CMrotar = CMentrepisos + CMygaritio = 343'4‘2W

Carga muerta de ladrillo por metro lineal

Altura de los muros: AM =3m
Peso de muro tabique +revoque 2 lados: PM = 203 %

La carga muerta de ladrillo por metro lineal sera:

k
CMygarie = AM x PM % 0,90 = 548%

b.2. Carga Muerta para azotea

En la azotea las cargas permanentes seran diferentes que, en los otros forjados, sélo
contiene el peso del cielo raso y un contra piso para drenaje en la azotea, con una
pendiente del 2% para poder drenar las aguas de la terraza y en esta no se acumule

agua y produzca goteras.
Cielo raso

Altura del cielo raso: h jeioraso = 3 cm
Peso especifico del yeso: yyes, = 1250 %

La carga permanente del cielo raso sera:

kg
CM; = Rgietoraso * Yyeso = 38?

Contra piso para drenaje en la azotea
La carga permanente para el Contrapiso para drenaje pendiente 2% sera:

kg
CM, = 110?
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Para la terraza la carga permanente sera debido al cielo raso y el Contrapiso de

drenaje.
Al programa se introduce la siguiente carga:

kg
CM 4 0t0a=CMy + CM, = 148W

b.3 Carga muerta de Escalera
Cielo raso
Altura del cielo raso: h jeioraso = 3 €M

. k
Peso especifico del yeso: yye5, = 1250 m—g3

La carga permanente del cielo raso sera:

CM; = Rhgietoraso * Yyeso = 38?
Ceramico
La carga permanente por el ceramico sera:

kg
CM, = BSW

Mortero
Altura del mortero: hyortero = 1 cm
Peso especifico del mortero: ¥,ortero = 2100%

La carga permanente por el mortero sera:

kg
CM3 = Rmortero * Ymortero = 21?

Al programa se introduce la siguiente carga:

k
CMescatera = CMy + CM; + CM3 = 94m—gz
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b.4 Carga muerta para rampa
Carpeta de nivelacion

Altura de la carpeta: heontrapiso = 3,5 cm
Peso especifico del hormigon: ¥ concreto = 2300%

La carga permanente por la carpeta de nivelacion sera:

kg

CM; = hcontrapiso * Yconcreto = 81 W
Ceramico
La carga permanente por el cerdmico sera:

kg
CMZ = 28?

Mortero
Altura del mortero: hy,prtero = 1 cm
Peso especifico del mortero: ¥portero = 2100%

La carga permanente por el mortero sera:

CM3 = Rnortero * Ymortero = 21—

Al programa se introduce la siguiente carga:

k
CMyampa = CMy + CMy + CM5 = 130m—%

b.5 Carga para losa tanque elevado

Los edificios suelen tener uno o varios tanques en la parte superior para la distribucion
de este, en un edificio de estas caracteristicas suele tener una reserva de 4,8 m3

aproximadamente.
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b.5.1 Carga Viva

Agua

Peso del agua: P, 4., = 4800 kg

Area de la losa del tanque: Ajpsatanque = 11,34 m?

La carga por el agua sera:

cV, = _fagua 423,28k—g
Alosatanque m2
Mantenimiento
La carga por mantenimiento sera:
cV, = 100%
La carga viva es:
kg

CVrotar = CVy + CVy = 523,28W

b.5.2 Carga muerta
Carpeta de nivelacion

Altura de la carpeta: heonerapiso = 3,5 cm
Peso especifico del hormigon: ¥ .oncreto = 2300%

La carga permanente por la carpeta de nivelacion sera:

kg
CM, = hcontrapiso * Yconcreto = 81 W

Tanque
Peso del tanque: Prgnque = 190 kg

Area de la losa de tanque: Ajpsatanque = 11 m?
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La carga por el peso del tanque seré:

Cielo raso

Alosatanque

P tanque

Altura del cielo raso: A je10raso = 3 CM

. k
Peso especifico del yeso: yyes, = 1250 m—g3

La carga permanente del cielo raso sera:

CM,

= Rcieloraso * Vyeso = 38m2

La carga que se introduce al programa es:

k
= 16,76 —
m

kg

CMTanque =CM; +CM, + CM3 = 134,76@

c. Carga Viva

c.1 Carga viva para entrepisos

Tabla 3.4 Sobrecargas de servicio, L. (Escuelas)

Tipo de servicio

Sobrecargas

Uniforme en kN/m?

Concentrada en kN

Escuelas
Aulas 3,0 4,5
Corredores en pisos 4,0 4,5
superiores a planta
baja
Corredores en planta 5,0 4,5

baja

Fuente: NB 1225002
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c.2 Carga viva para cubiertas (azotea)

Tabla 3.5 Sobrecargas de servicio, L. (Azoteas)

Tipo de servicio Sobrecargas

Uniforme en kN/m? Concentrada en kN

Azoteas y terrazas (donde 4,0
pueden congregarse

personas)

Azoteas accesibles 3,0

privadamente

Azoteas inaccesibles 1,0

Fuente: NB 1225002
c.3 Carga viva para escaleras

Tabla 3.6 Cargas vivas minimas repartidas. (Escaleras)

Ocupacién o uso Cargas repartidas kPa (kg/m?)
Centros de Educacion
Aulas 2,5 (250)
Talleres 3,5 (350) Ver 6.4
Auditorios, Gimnasios, etc. De acuerdo con lugares de asambleas
Laboratorios 3,0 (300) Ver 6.4
Corredores y escaleras 4,0 (400)

Fuente: Norma E.020 (Per0)
d. Carga de granizo

Altura del granizo: hg,gnizo = 15 cm

rg- . k
Peso especifico del granizo: yg,gnizo = 750 m—g3
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La carga de granizo seré:

kg
CMgranizo = hgranizo * Ygranizo = 113 W

e. Carga de Viento

El viento forma parte del conjunto de acciones horizontales que pueden actuar sobre
una edificacién, este puede actuar en cualquier direccién, pero en las estructuras casi

siempre se lo analiza actuando en direccion a sus ejes principales y en ambos sentidos.

Si el viento tiene una velocidad v (m/s), este producira una carga de viento w (Kg/m?),

en los puntos donde su velocidad se anula, igual a:

Obtenida la carga de viento, esta deberd ser distribuida como carga puntual en los
nudos de la estructura, para realizar esto las cargas deben ser multiplicadas por sus

areas de aporte segun la figura 3.4.

bl

ha

— s B

al al l/

A1

AT;\J

W)

Figura 3.5 Distribucién de la carga de viento
Fuente: Elaboracion propia
De tal manera que la carga de viento en un nudo esté dada por:

F=wx (al;az) X (b1;-b2) % Ci

Superficie a remanso:

Lado barlovento C;=0,.8 Lado sotavento C,=-0.4
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Para la introduccion de datos en el programa CYPECAD version 2019 se utiliza:
s Enel CYPECAD 2019 se optara usar la normativa boliviana NB 1225003.

¢ De acuerdo con la ubicacion del proyecto, segun los datos proporcionados por
SENAMHI en el Cypecad la velocidad méaxima del viento en el departamento de

Tarija es 24 m/s.
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 13).
¢+ Por lo tanto, se tomaran en cuenta esos valores proporcionados.

3.5.2. Estructura de sustentacién cubierta

Figura 3.6 Disposicion de cerchas metalicas
Fuente: Cypecad 2019
3.5.2.1. Disefio de cercha metalica

a. Cargas consideradas en el disefio

Cargas muertas

Carga de calamina: CMcalamina=8 kg/m?

Carga de correas: CMcorreas= (Cypecad 2019)

Carga peso propio cercha: CMcercha= (Cypecad 2019)
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Carga viva

Carga viva de techo: CViecno= 80 kg/m?
Cargas accidentales

Carga de viento: w=36 kg/m?

Carga de granizo: CG=113 kg/m?

b. Propiedades geométricas
Ay =433 cm? E = 203000 MPa

L=1m FE,=250MPa

Barra N214/N215
Perfil: CA 100 x 50 x 15 x 2

Material: Acero (A36)
Nudos " Caracteristicas mecanicas
Longitud Area ) o @ e v
Inicial | Final (m) ; ¢ ' 5 y %
(cm2) | (cm4) | (cm4) | (cm4 (mm) | (mm)
N214 N215 1.000 4.33 69.17 14.96 0.06 -7.75 0.00
Notas:
— " " Inercia respecto al eje indicado
| Momento de inercis 2 torsidn uniforme
: Coordenadas del centro de gravedad
Pandeo Pandeo lateral
-~—--~-;-F"— _______ x Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.
f =
! B 1.00 1.00 ] _0.00 1 0.00
i Lk 1.000 1.000 0.000 0.000
L Ca 1.000 1.000 - ] -
i Cy 5 1.000
Notacion:

ficiente de pandeo
tud de pandeo (m)

C..: Coeficiente de momentos

C,: Factor de modificacion pars el momento critico

Figura 3.7 Propiedades geométricas del perfil
Fuente: Cypecad 2019

c. Disefo a traccion

N max.: 1.596 kN
X:1.000 m

Figura 3.8 Esfuerzo a traccion y compresion de perfil
Fuente: Cypecad 2019
T, = Ay * F, = 108,25 kN
T, < 9T,
® = 0,90
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T, = 1,596 kN < @T,, = 97,425 kN (Cumple)
d. Disefio a compresion
Datos:

A, =4,08cm?, I, = 69,17 cm*, I, = 1496 cm*, L = 1m

P . I
Razon de esbeltez en torno al eje x: r,, = Ai = 3,997 cm
e

Razon de esbeltez en torno al eje x: 1y, = \[;z = 1,859 cm

Factor de longitud efectiva de pandeo K:=1

K *L
= 25,02 < 200
Tx
K *L
= 53,799 < 200
Ty
Tension de pandeo elastico: Fe:
Kx=1
E.= " E 350056 Mp
ex — (K N L)Z = ’ a
rx
Ky=1
F, —nZ +E 692,21 MP
ey — <K L 7 = ’ a
Ty

Tension de pandeo por flexion: Fe:=min (Fex, Fey) =692.213 MPa

=

le= [£=0601<15
F,

F, = (0,658%" ) + E, = 214,93 MPa
Resistencia de compresion nominal:
Pn =Fn*Ae =87.69 kN
Resistencia de disefio:
$:=0,85
Pc=¢*Pn=74.537 kN
P, = 14,833 kN < @P, = 74,537 kN (Cumple)
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e. Disefio a flexion x

Datos:

Esfuerzos [ - |
‘ . B

O Teimieboms Mz méx.: 0.05 kKN
1# 560 las barras scleccronadas X: 1.000 m

Figura 3.9 Momento a flexion en x
Fuente: Cypecad 2019

My, = 0,05kN.m F, = 250 MPa

_ IexIey - Iezxy _

Sox = = 13,834 cm?
¥ T Toy¥ — Loy X cm
My = Sor * Fy = 3,459 kN.m
@ = 0,90

M, = 0,05 kN.m < ®M,, = 3,286 kN.m (Cumple)

f. Disefio a flexiony

Datos:

| Diugar termones com movekoes

Figura 3.10 Momento a flexion en'y
Fuente: Cypecad 2019

M,, = 0,72kN.m F, = 250 MPa
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_ IexIey - Ie%xy
Y IoxX = LoyY
Myy = Sy *F, = 1,178 kN.m
® =090
M, =0,72kN.m < @M, = 1,178 kN.m (Cumple)
Disefio a flexion combinada con traccion

S = 4,71 cm3

Datos:
My, = 0,05kN.m My, = 0,72kN.m T, = 1,596 kN
@M, = 3,286 kN.m ®M,, = 1,119 kN.m @T, = 97,425 kN

Mux Mlly Tu
— + + = 0,674 <1 (Cumple
om,.. * o, * o, (Cumple)

. Disefio a flexién combinada con compresion

Ny

Datos:
My, = 0,05kN.m M,, =0,72kN.m T, = 14,83 kN
PM,,, = 3,286 kN.m Q)Mny =1,119kN.m @T, = 102,838 kN

Mux Muy Tu
= + + = 0,803 <1 (Cumple
oM, * oM, * T, (Cumpte)

Disefio a cortante x

Ny

Conase s Vz min.. -0 20678
W ot 10 200 X000 m i

7 ‘ \Vz max.: 1.362 kN
| ¥.0000m |

Figura 3.11 Cortante en X
Fuente: Cypecad 2019
A
V,=1362kN @ =095
h=42mm t=2mm k, =534
V, = 0,6F, *hxt=12,6 kN
V, = 1,362 kN < @V,, = 11,97 kN (Cumple)
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J. Disefio a cortante y

Figura 3.12 Cortante en y
Fuente: Cypecad 2019
W = 0V,
V,=0,082kN @ =095
h=92mm t=2mm k,=5734
V, =0,6Fy*h*t=27,6kN
V, = 0,082 kN < @V, = 26,22 kN (Cumple)

k. Disefo placa de anclaje

Espesor de la placa

Por lo que las dimensiones de la placa por motivos constructivos, N=0,25 my B =
0,20 m, se adopta este valor para evitar superposicion de los elementos, el espesor se
determina a partir de la flexion en los volados que estd sometida la placa por la

expresion:

. 2 % P, *n?
090 f, *BxN
Donde:

n= es la distancia del perno al borde de la placa.

B—-2x*xK

n= 2

t = Espesor de la placa
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Pu =11811,24 N. Carga ultima de célculo
B =200 mm Lado de la placa

N =250 mm Longitud del apoyo

Fy = 36 Ksi = 253 N/mm?

K = Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa 0,6

Entonces:

200—2%0,6
n=f=99,4mm

Calculando el espesor:

=453 mm

L 2 % 11811,24 * 99,42
~ 10,90 % 253 % 200 * 250

El espesor de la placa sera de 10 mm constructivamente.

Disefio por aplastamiento de la placa base
Datos:

ou = (58 Ksi) Esfuerzo ultimo en rotura para aceros A-36=400 N/mm?,
@a = Factor de reduccion por aplastamiento=0,75

t = Espesor de la placa 10 mm

Entonces:

Py

A =— >
0,75 * @4 * oy

g

11811,24

A = = 52,49 2
970,75 % 0,75 * 400 mm
T
A =—xd>?
g 4 *
4 *Ag
d= - = 8,18 mm
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Py =24%@y*dx*t*oy; =58896 N

Py
Py>——
npernos
11811,24
58896 N > —— —— = 2952,81 N (Cumple)

La fuerza vertical se transmite a la plataforma por aplastamiento directo entre la placa

base y la plataforma, la fuerza P se transmite por medio de los penos de anclaje donde

el esfuerzo de aplastamiento promedio entre la placa base y los pernos de anclaje es

igual a la fuerza P dividida entre el area de los apoyos de los 4 pernos, el ara de apoyo

de un perno es igual al espesor de la placa multiplicado por el didmetro del perno.

P

253

o, =——<
€ 4xdxt mm?

N
36,1 — < 253 —;
mm mm

Calculo de los pernos de anclaje
Los pernos de anclaje se deben disefiar de tal manera que resistan las cargas de la

estructura que llegan a la base de las columnas.

Datos:
Pu=Tu=11811,24 N
Fu =58 Ksi = 400 N/mm2 Esfuerzo ultimo de rotura de acero A-36

¢ t =0,75 Factor resistente tomado para Acero A — 36

Calculando:
b,
4 2
A, =—— =13,12
9 0,75 %@, * E, mm
4 Ag
d= - = 4,09 mm

Los pernos seran de 12 mm de didmetro constructivamente.

(Ver anexo A-8).
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3.5.2.2.

zsLao

25x60

30x70

e

Ac

C102
(35x35)

|

25x60

6.20

25x60

|

8.00

C120
(35x35)

30x70

C103
(35x35)

Verificacion disefo de losa reticular Casetonada

|

Figura 3.13 Losa reticular mas solicitada del grupo

Datos:

Fuente: Cypecad 2019

Longitud de losa: [, = 8,00 m

Longitud de losa: [, = 6,20 m

Alturade losa: h = 30 cm

Altura de capa de compresion: hy = 5 cm

Base de nervio: b = 10 cm

Recubrimiento: r = 2 cm

Recubrimiento mecéanico: rm= 3,5 cm

Peralte efectivo: d = h — r;,, = 26,5 cm

Lado de caseton: s = 40 cm

25

25
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LR 30CM

Q@ & &

IgualesenX e Y Diferentes enx e’
l o ]
300 cl
50
h
500
10,0 : :
fat
’ b
Wolumen de harmigdn 0139
Pezo propio 0348
a) Armadura positiva
Datos:
kg kg

f,CZZ].OCF fy:SOOOCF ®:0,9 h=30cm

b=100cm 17, =35cm
Solicitaciones:

My =222Ton.m M, =3,13Ton.m
Para Mx=2,22 Ton.m

My = Ngy x Z

Mx:0;85*®*f,c*b*ylim*(h_rm_ylzim)

Iterando:
Vim = 0,52 cm
N, =085*@ * f'. b *y;,, =8353,80 kg

_F _F
G_A o
NC.X'
A, = — = 1,86 cm?
X ¢fy
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Armadura minima:

( 4200 kg = 0,0020+ A ]
fy <4200 Gz = 000204
ASpin = 4200
min kg 0,0018 * *Ag
fy > 4200 — p - max fy
cm 0,0014 * 4,

Ag=20cm*h+5cm+b=1000 cm?
ASpin = 1,51 cm?
Entonces: Ax= 1,86 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 4

Dparra = 10 mm

Dyurra’
arra
* 1T = 3,14 cm?

Asy = Nparras *

Usar 210 mm en cada nervio
Momento nominal:

Asreal = 3;14 sz a=Yim= 0,52 cm d= 26,5 cm fy = 500 MPa

a
My = ASreqr * fy * (d - E) =4,12Ton.m

M, =222Ton.m < M,,, =4,12Ton.m
Para My=3,13 Ton.m
M, = Ny, * Z

My:0785*®*f,c*b*ylim*(h_rm_yl%)

Iterando:
Vim = 0,75 cm
Ngy =085 %@ * f'c * b * y;m = 12048,75 kg

_F A—F
G_A o
N¢y
A, = —==2,68cm?
y Q)fy

62



Armadura minima:

( 4200 kg = 0,0020+ A ]
fy <4200 Gz = 000204
ASpin = 4200
min kg 0,0018 * *Ag
fy > 4200 — p - max fy
cm 0,0014 * 4,

Ag=20cm*h+5cm+b=1000 cm?
ASpin = 1,51 cm?
Entonces: Ay= 2,68 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 4

Dparra = 10 mm

Dparra®
arra
1T = 3,14 cm?

Asy = Nparras *

Usar 210 mm en cada nervio
Momento nominal:

Asreal = 3;14 sz a=Yim= 0,75 cm d= 26,5 cm fy = 500 MPa

a
My, = ASpeqr * f * (d - E) =4,10Ton.m

My =3,13Ton.m < Mny =4,10 Ton.m

b) Armadura negativa

, kg kg
fC:21OE fyZSOOOW ®:0,9 h=30cm

b,=20cm 1, =35cm
Solicitaciones:

M, =389Ton.m M, =2,56Ton.m
Para Myx=3,89 Ton.m
M, =N, *xZ

Yu'm)

Mx:0;85*®*f,c*b*3/lim*(h_rm_ 2
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Iterando:
Yim = 5,05 cm
N, =085%@ * f'. b *y;m = 16225,65 kg

_F_F
7= A B
NC.X
A, = —= 3,61 cm?
?f,
Armadura minima;
kg
( fy <4200 —  p=0,0020 * 4, ]
AS, i, = 4200
min kg 0,0018 * * Ag
fy >4200 — p - max fy
cm
0,0014 * A,

Ay =20cm*h+5cm*b = 1000 cm?
ASpin = 1,51 cm?
Entonces: Ax= 3,61 cm?
Acero adoptado:
Nparras = 4

Dyarra = 12 mm

Dyarra”
arra
* 1T = 4,52 cm?

Asy = Nparras *

Usar 212 mm en cada nervio
Momento nominal:

ASpeqt =452 cm? a =y, =505cm d=265cm f, =500MPa

a
My = ASpeqr * fy * (d — E) =542Ton.m

M, =389Tonm < M,, =542Ton.m
Para My=2,86 Ton.m
M, = Ny *x Z

My:0'85*Q)*f'c*b*Ylim*(h—Tm—ylim)

2
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Iterando:

Yim = 3,60 cm
Ngy =085 %@ * f'c b *y;m = 11566,8 kg
B F Ao F
7= A o
Ny
A, = = 2,57 cm?
y Q)fy
Armadura minima:
kg
fy <4200 ps p =0,0020 = A,
ASpin = 4200
kg 0,0018 = *Ag
fy > 4200 — p - max y
cm
0,0014 * A,

Ay =20cm*h+5cm*b = 1000 cm?
ASpin = 1,51 cm?
Entonces: Ay= 2,57 cm?

Acero adoptado:

Nparras = 4

Dyarra = 10 mm

2
barra
Asy = Npgrrqs * 2 TE 3,14 cm?

Usar 210 mm en cada nervio
Momento nominal:

ASyeq =314cm? a =y, =360cm d=265cm f, =500MPa

a
M,y = ASpeqr * fy * (d — E) =3,88Ton.m

M, = 2,56 Ton.m < M,, = 3,88 Ton.m
c) Espaciamiento minimo entre barras
Tamafo méaximo del agregado: dagg=1,5 cm
25 mm
Sepmin = MaxX dparra = 1 cm
d, =§*dagg =2cm

Sepmin: 2,5 cm
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d) Verificacion por cortante

Nervaduras

ffe=21Mpa ©=075 A=1 h=30cm
b,=10cm r,=35cm d=(h-r,) =265cm
Solicitaciones:

Vix =4,03Ton  V,,, = 4,47 Ton

Venervio = @ * (0,17 % A = \[f') * b, xd = 1,55 Tn
Vi =2 *Venervio = 3,10 Ton
Capa de compresion
f¢e=21Mpa ©®=075 A=1 b=40cm d,=4cm
Vecarpeta = @ * (0,17 x 1% \[f*.) x b x d = 0,94 Ton
Vo = 2% Vecarpeta = 1,88 Ton
Vetotar = V1 +V, = 4,98 Ton
Armadura de reparto o temperatura
Datos:
b =100cm h,=5cm f, =500 Mpa

Cuantia minima de armadura por retraccion o temperatura:
fy <420 MPa p =0,0020
420
fy > 420 MPa p - max 0,0018 » fy
0,0014

p:

p =0,0015
Armadura minima:

Agmin = p * be * h, = 0,75 cm?
Armadura para 1 m de ancho:
N=4 &®=6mm

2
AS=N*1T*T=1,13(:m2

Espaciamiento: S = 10?\]”” =25cm

S1=3*h=3%30=90cm

Espaciamiento maximo: S, = mm{ S, =30 cm

}=30cm
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c
U b6 ——
sar 25cm

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2019y la verificacion manual.

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION

M. positivo x  Asc= 1,86 cm? Asc= 1,93 cm? +3,63 %

M. negativo  Asc= 3,61 cm? Asc= 3,74 cm? +3,48 %
X

M. positivoy  Asc= 2,68 cm? Asc= 2,75 cm? +2,54 %

M. negativo  Asc= 2,57 cm? Asc= 2,88 cm? +10,76 %
y

3.5.2.3.  Verificacion disefio de losa maciza tanque elevado

+ 4+

V-401: 25x4GV-402: 25x408/-403: 25x40

Tﬁ52 Tﬁ53 TL

Figura 3.14 Losa maciza tanque elevado

V-404: 25)(4@/—405: 25x40

V-406: 25x42v-407: 25x40

Fuente: Cypecad 2019
Datos:
Longitud de losa: [, = 4,50 m
Longitud de losa: [, = 2,50 m

Alturade losa: h = 15 cm



Recubrimiento: r = 2 cm
Recubrimiento mecéanico: rm=3,5cm
Peralte efectivo:d = h -1, =11,5cm

a) Armadura positiva

Datos:

, kg kg
fC=21OW fyZSOOOW ¢=0,9 h=15cm

b=100cm 17, =35cm
Solicitaciones:

M, =0,001Ton.m M, = 0,001 Ton.m

Armadura minima:

kg
fy <4200 =5 p=0,0020 4,
ASpin = 4200
min kg 0,0018 = *Ag
fy > 4200 — p - max fy
cn 0,0014 * A,

Ag=bxd= 1150 cm?
ASpin = 1,73 cm?
Entonces: Asnec= 1,73 cm?

Acero adoptado:

Npgrras = 6

Dyarra = 6 mm

2
D barra

= 1,70 cm?
1 T cm

Asy = Nparras *

c
Usar ®6 mm E cm

68



b) Armadura negativa

Datos:

, kg kg
fc=21()m fy:SOOOW =09 h=15cm

b=100cm 17, =35cm
Solicitaciones:

M, =035Ton.m M, =0,43Ton.m

Armadura minima:

kg
fy <4200 —  p =0,0020 * 4,
ASpin = 4200
min kg 0,0018 * Ag
fy > 4200 — p - max fy
an 0,0014 * 4,

Ay =b*d = 1150 cm?
ASpin = 1,73 cm?
Entonces: Asnec= 1,73 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 6

Dyarra = 6 mm

2
D barra

4

As, = Npgrras * *1m = 1,70 cm?

c
Usar ®6 mmE cm
c) Espaciamiento minimo entre barras
Tamafio méaximo del agregado: dagg=1,5 cm

25 mm

dy =1cm
_ arra
Sepmin = max

d2=§*dagg=2cm

Sepmin: 2,5 cm
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d) Verificacion por cortante
Datos:

fe=21Mpa ©®=075 A=1 h=15cm
b=100cm 1n,=35cm d=(h—-1n, =11,5cm

Solicitaciones:

Vix = 0,63Ton 1, = 0,88Ton

Ve =0x (0,17*/1*,/]('6) xbhxd=6,85Ton
V. =6,85Ton >V,
e) Armadura de reparto o temperatura

Datos:

, kg kg
fe=210 —= fy=5000Cﬁ ®=09 h=15cm

cm?

b=100cm nr,=35cm
Armadura minima:

( 4200 _kg = 0,0020 % A ]
fy < omz PV * Ag
ASpin = 4200
min kg 0,0018 * *Ag
fy > 4200 — p - max fy
cmn 0,0014 * 4,

Ag=bxd= 1150 cm?
Aspin = 1,73 cm?
Entonces: Asnec= 1,73 cm?

Acero adoptado:

Nparras = 6

Dpgrrq = 6 mm
2
Dbarra

= 1,70 cm?
R cm

Asy = Nparras *

c
Usar ®6 mmE cm
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En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2019y la verificacion manual.

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION

o 7 T
M. positivo ®6 mm — cm ®6 mm — cm +0,00 %
15 15
; c c
M. negativo d6 mm s cm D6 mm I cm +0,00 %

71



Viga de encadenado

cubierta

XX

3.5.3. Estructura de sustentacién de la edificacion.

Viga de encadenado

Columna

a/

Meénsula corta

Viga porta muro planta

baja

Zapata aislada

Figura 3.15 Elementos de la estructura de sustentacion

Fuente: Cypecad 2019

Verificacion de los elementos de la estructura porticada:

3.5.3.1.

Se realizaré la comprobacién de los siguientes elementos estructurales.

Verificacion de la viga mas solicitada del grupo.

Verificacién de la columna mas solicitada del grupo.

Verificacion de la ménsula mas solicitada del grupo (aporte académico).

fo estructural de la viga

~

Verificacion del dise

3.5.3.2.

la viga més solicitada del grupo V-2083.

Se realizaré la verificacion para
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Figura 3.16 Envolvente de momentos flectores y cortantes
Fuente: Cypecad 2019
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a) Anadlisis de calculo para el momento positivo

Materiales

Concreto: f'c=21 MPa

Esfuerzo de Fluencia: fy=500 MPa

Modulo de elasticidad acero: Es=200000 MPa
Peso unitario del hormigon: yc=24 kN/m?3
Dimensiones

Altura: h=70 cm

Base: b=30 cm

Recubrimiento: (Centroide de las barras longitudinales) rme:=3,6 cm
Recubrimiento geométrico: rgeo=2 cm

Peralte efectivo: d=h- rme:=66,40 cm
Solicitaciones

Momento de disefio; My=22,76 Ton.m

17 MPa < f', <30 MPa - 0,85

‘. — 28 MPa
p1 =430 MPa < f', <55MPa —» 0,85—0,05 *fcf
f'¢e=55MPa - 0,65
Cuantia necesaria
Asumimos: @ = 0,90
fe 2% M,
Pnec = O,SS*E* 1— 1—(7)*0’85 eyl b 0,003971

Refuerzo necesario
Pnec = 0,003971 b =30cm d=6640cm
Asnec = Prec * b+ d =791 cm?
Distribucion del acero

Nparras =4  dparra = 16 mm

2
dbarra

Asreat = Nparras * 1T = 8,042 cm?

Espaciamiento calculado

d,=8mm 15, =2cm
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_ b—2x Tgeo — Nparras * Aparra — 2 * dy _
Scalculada = N 1 =6cm
barras

Espaciamiento minimo
Tamafo maximo del agregado grueso: dagg=1,5 cm

25 mm
dparra = 16 mm

4

Smin = max =25cm

Espaciamiento maximo

Dostrino =8mm (. = Tgeo T Dostrino = 28 mm

2
fo=73+*f, =33333MPa

280
d, = 380 * —-25xC,=242cm
S
280
dg = 300 * =25,2cm
S
Smax = 24,2 cm

Cuantia minima
f'c=21MPa f, =500MPa

Ve

Pmin1 = m =0,0023

1,4
Pmin2 = f_ = 0,0028
y
Se adopta el valor mayor: p,,;, = 0,0028
Refuerzo minimo
Ag min = Pmin * b * d = 5,58 cm?
Cuantia balanceada
£ = 0,003 &, =0002 f.=21MPa f,=7500MPa
gcu f,C
= 0,85 — | x—=10,01821
Ppai * By * (Scu n Sty) * fy
Refuerzo balanceado

Aspar = Ppar * b+ d = 36,27 cm?
Cuantia ductil
£ = 0,003 g, =0005 f.=21MPa f,=500MPa
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b)

Ecu fe
Pauc = 0,85 * By * <gw n sty> * 7" 0,01138
Refuerzo ddctil
As.duc = Pauc * bxd=22,67 cm?
Verificacién de la ductilidad

La cuantia méaxima en vigas seré el 62,5 % de la cuantia balanceada

pnec

=21,8%
Pduc

Bloque de compresiones
Distancia maxima entre la fibra extrema en compresion al eje neutro

Agreqr =8,042cm?  f'.=21MPa f,=500MPa B, =085 b=30cm

— As.real * fy
0,85xL1*f-*b

Profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos

c =8,83cm

a=pxc=751cm
Momento nominal

Asreqt = 8,042cm?  f, =500 MPa d=664cm a=75lcm
a
My, = Asrear * fy * (d - E) = 25191 kN.m

Deformacion unitaria neta en traccion
Ecu * (d - C)

g = —"— ——=0,01955

Como ¢, es mayor a 0,005 esta controlada por traccion por lo tanto @ = 0,90
Momento ultimo resistente
®* M, = 226,72 kN.m

M, =22,76 Tonm < @ * M,, = 23,12 Ton.m
Analisis de calculo para el momento negativo
Materiales
Concreto: f'c=21 MPa
Esfuerzo de Fluencia: fy=500 MPa
Modulo de elasticidad acero: Es=200000 MPa
Peso unitario del hormigon: yc=24 kN/m?
Dimensiones
Altura: h=70 cm
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Base: b=30 cm

Recubrimiento: (Centroide de las barras longitudinales) rme:=3,6 cm
Recubrimiento geométrico: rgeo=2 cm

Peralte efectivo: d=h- rme:=66,40 cm

Solicitaciones

Momento de disefio: My=22,04 Ton.m

17 MPa < f’. <30 MPa - 0,85
f'.— 28 MPa

fr =<30 MPa < f', < 55MPa —» 0,85— 0,05 x 2

f':=55MPa - 0,65
Cuantia necesaria
Asumimos: @ = 0,90

oo —o08ssls(1- [1- 2+ My — 0,003838
nec fy @ 0,85 ', x b * d?

Refuerzo necesario
Pnec = 0,003838 b=30cm d=6640cm
Asnec = Pec * b*d =7,64cm?
Distribucion del acero

Nparras =4  dpgrrq = 16 mm

2
dbarra

Asreat = Nparras * 1T = 8,042 cm?

Espaciamiento calculado

d, =8mm 1

0o =2cm
_ b—2x Tgeo — Nbarras * dbarra — 2 dv _
Scalculada - N 1 =6cm
barras —

Espaciamiento minimo
Tamafo maximo del agregado grueso: dagg=1,5 cm

25 mm
dparra = 16 mm
4

dZ =§*dagg

Smin = max =25cm
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Espaciamiento maximo

Destrino =8mm (. = Tgeo T Destrine = 28 mm

2
fi ==+*f, = 333,33 MPa

"3
280
d, = 380 * —25xC.,=242cm
S
280
dg = 300 * =252cm
S
Smax = 24,2 cm

Cuantia minima
f'e=21MPa f,=500MPa
Ve

Pmin1 = m

= 0,0023

1,4
Pmin2 = —— = 0,0028
fy

Se adopta el valor mayor: p,,;, = 0,0028
Refuerzo minimo
A min = Pmin * b * d = 5,58 cm?
Cuantia balanceada
£ = 0,003 &, =0002 f.=21MPa f,=500MPa
&
Ppar = 0,85 * By * (ﬁ) * ff—yc =0,01821
Refuerzo balanceado

Aspar = Ppar * b * d = 36,27 cm?
Cuantia ductil
q = 0,003 &, =0005 f.=21MPa f,=7500MPa

Ecu f,c
= 0,85 —— | *—=10,01138
Pduc * .81 * (Scu + Sty) * ,

Refuerzo ductil
As quc = Pauc * b * d = 22,67 cm?
Verificacién de la ductilidad

La cuantia mé&xima en vigas seré el 62,5 % de la cuantia balanceada

anC

=21,1%
Pduc
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Bloque de compresiones
Distancia maxima entre la fibra extrema en compresion al eje neutro

Agrear = 8,042cm? f'.=21MPa f,=500MPa B, =085 b=30cm

— As.real * fy
0,85xL1*xf-*b

Profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos

c =8,83cm

a=p,*c=751cm
Momento nominal

Agreqr = 8,042 cm? fy =500 MPa d=664cm a=751cm

a
My = Asrear * fy * (d - E) = 25191 kN.m

Deformacion unitaria neta en traccion

Ecu * (d - C)
C

g = = 0,01955
Como &; es mayor a 0,005 esta controlada por traccién por lo tanto @ = 0,90
Momento ultimo resistente
@ * M, = 226,72 kN.m

M, =22,04Tonm <@+ M, =23,12Ton.m
Analisis de calculo para la cortante
Materiales
Concreto: f'c=21 MPa
Esfuerzo de Fluencia: fy=420 MPa
Modulo de elasticidad acero: Es=200000 MPa
Peso unitario del hormigon: yc=24 kN/m?®
Dimensiones
Altura: h=70 cm
Base: b=30 cm
Recubrimiento: (Centroide de las barras longitudinales) rme:=3,6 cm
Recubrimiento geométrico: rge=2 cm
Peralte efectivo: d=h- rme:=66,40 cm
Solicitaciones
Cortante de disefio a una distancia d: V,=20,83 Ton=204,27 kN
Fuerza axial sobre la viga: Ny=0 kN
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Parametros para calcular la fuerza cortante del hormigon Ve
Limite de la resistencia del hormigon
\/E = 4,58 < 8,3 MPa (Cumple)
Resistencia a cortante del hormigon
(Asumiendo que Ay > Aymin)
A=1 f.=21MPa b=30cm d=664cm

Ve = (017 x A% Jf'.) xb »d = 155,65 kN

Verificacion de requerimiento de acero transversal minimo
=075 A=1 f.=21MPa b=30cm d=664cm
@V, =@ +0,083 A /f xbxd=57kN
V, = 204,27 kN > @V, = 57 kN
(Como V4, es mayor, si requiere refuerzo por corte, por lo tanto, se cumple que Ay >
Av.min).
Po lo tanto V¢ = Vca= 155,65 kN
Limite de la resistencia a cortante del hormigén
A=1 f'.=21MPa b=30cm d=664cm

V¢ no puede tomarse mayor que:

Vemax = 0,42 % A= \[f . x b » d = 384,55 kN

V. = 155,65 kN < Vo = 384,55 kN
Verificacion de las dimensiones de la seccion transversal
=075 V.=15565kN f.=21MPa b=30cm d=664cm

@+ (V. + 0,66 */f, *b*d) = 569,96 kN
Las dimensiones de la seccidn transversal deben seleccionarse y cumplir la
siguiente expresion:

V, <0V, + 0,66+ /f *bxd)
V, = 204,27 kN < @(V, + 0,66 = \[f', * b x d) = 569,96 kN
Resistencia a cortante del acero transversal
Resistencia nominal a cortante del acero transversal requerido:
V, = 204,27 kN V.=15565kN @ =0,75
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Y
g~ Ve=11671kN

Vs.nec -

Area de acero transversal requerido, asumimos s = 15 cm

V, =20427kN V., =15565kN ©=0,75 f,=420MPa d=664cm

=0V

Mu o P 2
Apnec = @ *fy v d *s =0,63cm

Acero transversal adoptado

Nragmas =2 @Pparrqa = 8mm

Dpurra’
arra
x1m =101 cm?

Ay = Nrgmas *

Area de acero transversal minimo

Ay ming = —'1f6c * 7 *s = 0,31 cm?
y

b
Apminz = 0,35 *—* s = 0,38 cm?

fy
Se adopta el mayor, por lo tanto, A, i, = 0,38 cm?
Resistencia a cortante del acero transversal Vs
A, = 1,01 cm? fy =420MPa d=66,4cm s=15cm

A, *f, xd
Vp=—2— :y

S

= 187,47 kN - @V, = 140,6 kN

Espaciamiento maximo

d
Vs <033*/f.*bxd —>Elmenorde{ 2 }
600 mm

f'e=21MPa b=30cm d=664cm
0,33 %/f.xbxd=30215kN > @V, = 140,6 kN

Smax1 = 5= 33,33cm S;a02 = 60cm

Entonces s;,,4, = 33,33 cm
Resistencia a cortante V,
V, =187,47kN V. =15565kN @ =0,75
Vi, =V, +V,=343,12kN - @ xV, = 257,34 kN
V, = 204,27 kN < @ = V,, = 257,34 kN
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Longitud de la zona confinada l, = 2 *d = 133,2cm

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el

CYPECAD 2019y la verificacion manual.

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION

M. positivo  Asc= 8,04 cm? Asc= 8,55 cm?
M. negativo  Asc= 8,04 cm? Asc= 8,99 cm?

V. cortante AsC= 6,57 cm? Asc= 6,70 cm?

3.5.3.3.  Verificacién del disefo estructural de la columna

Se realizard el analisis para la “columna C99” dado que es la columna maés solicitado

y susceptible a pandeo debido a elevados momentos flectores actuando sobre el

elemento, la columna presenta tres tamos, se realizara en el tramo mas critico el

analisis y célculo de armadura para luego uniformizar la armadura en los 3 tramos

por motivos constructivos.

De la geometria de la pieza, se tienen los siguientes datos:
Se tienen 3 tramos todos de seccion constante:

Ancho de la columna “b” =35 cm

Altura de la columna “h” =35cm

Recubrimiento geométrico “d1” y “d2” =2 cm

El tramo N°2 (Primer piso-Sobrecimiento)

h= 70cm=altura de la viga.

Longitud de la pieza “L” = 360-h=360-70=290 cm

Normal de céalculo ultima “Nu” = 72,31 Ton
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Momentos de calculo Ultimos:

“Muysup” = 0,72 tonnef.m “Muy.inf” = 0,36 tonnef.m
“Muy.sup” = 6,46 tonnef.m “Muy.inf” = 4,23 tonnef.m

Calculo del coeficiente de pandeo:

EI

T columnas De todos las columnas que concurren en A ]
A= 2y ; (igual para W)
— De todos las vigas que concurren en A

Figura 3.17 Nudos de la columna “C99”

Fuente: Cypecad 2019
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Direccién X:

35x 353 35x 353

N V.
, = 360 280 — 0,42
25 % 60° 25 %603 30370 303 70
12 12 12 12
630 T 61250 T 79750 T 290
35 x 353 35 x 353
31220 + 21120
W, = — 1,88
25x 353 25 x 353 253 %35 253 35
12 12 12 12
630 T 61250 T 79750 T 290
Direcciéon Y:
35 x 353 35 x 353
31620 t 21820
W, = = 0,19
253 x 60 253X 60 30+703 30+703
12 12 12 12
630 T 61250 T 79750 T 290
35 x 353 35 x 353
31220 + 21120
Wp = —— = 1,66
253 x 35 253 X35 25 %353 25 353
12 12 12 12
630 T 61250 T 79750 T 290
Entonces: k, = 0,75 k, =0,70
(Ver Anexo A-1, Tabla Nro. 14).
Esbeltez de la pieza en direccion x
b * h3
_ _ _ 12 _
k,=075 [, =290cm r= Bah - 10,10 cm

* [,

<34 +12 (Ml) <40
*x | —
= M =

2

0,75 * 290 <344 12 (0,36) <4
_— *
10,10 0,72) —



21,53 <28 <40

Esbeltez de la pieza en direccion y

b x h3

_ _ _ 12 _
ky—0,70 l,=290cm r= ik = 10,10 cm

k*l, M,

<34+12+ (=) <40
=% *(M)_

2

0,70 x 290 <344 12 (4,23) <4
_— *
10,10 6,46/

20,09 < 26,14 <40
Se pueden despreciar los efectos de esbeltez.

Verificacion de portico indesplazable

_ZPu*Ao

=L

_ 72,31tonnef * 0,39 mm
0,37 tonnef * 2900 mm

= 0,026 < 0,05

Se considera que el portico es indesplazable.

Datos para la comprobacién de la Columna

b= 35 cm Base de la columna

h= 35 cm Altura de la columna

f’c= 21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon
f’y= 500 MPa Resistencia caracteristica del Acero
Es= 200000 MPa Modulo de elasticidad del Acero
®= 0.65 Factor de reduccion en columnas

lu= 290 cm Longitud de la Columna
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dagg= 15 mm Diametro del agregado grueso
Nu= 72,31 Ton Normal Ultima
Area minima y méxima de acero
Area bruta: Ay = b x h = 1225 cm?
Area de acero minima: Agp, = 0,006 * A, = 7,35 cm?
Area de acero maxima: A;,q, = 0,08 * A, = 98 cm?
Resistencia axial maxima
Datos de las barras
Armadura total: A, = 13,57 cm?
Resistencia a compresion pura Po:
Datos
f'c=21MPa f,=500MPa Ay;=1225cm* Ay = 13,57 cm?
Reemplazando en la ecuacion
P, =085 f'.x (A; — As) + f * Ase = 289,7 Ton
Para la resistencia axial maxima:
Pimax = 0,8 % P, = 231,76 Ton
Resistencia axial maxima reducida:
@ = 0,65 - @ * Pyngy = 150,64 Ton
Columna biaxial por diagrama de interaccion
a) Paraeje x

N, =7231Ton M, =0,72Ton.m
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200

@Pn(ton)

-100
@Mniton*m)

Entonces: @B, = 148,00 Ton

b) Paraejey
N, =72,31Ton My =646 Ton.m

200

@Pn(ton)

-100
@Mn(ton*m)
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Entonces: @F,, = 85 Ton

®=0,65- 0P, =188,31Ton

1 1 1 1
Por Bresler: — = -—
PPy DOPnx Q)Pny ()

@P, = 75,69 Ton
Entonces @P; = 75,69 Ton = 72,31 Ton (cumple)
En Resumen:

Por metodologia constructiva en el armado se asume que toda la columna tendra 12

@ 12, empleando estribos cerrados @ 6 mm espaciados cada 15 cm.

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2019y la verificacion manual.

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION
A. longitudinal Asc= 13,57 cm? Asc= 13,57 cm? +0,00 %

Estribos @6c¢/15 @6c¢/15 +0,00 %
3.5.4. Estructuras complementarias

3.5.4.1. Verificacion disefio de Escalera
Se tiene un desnivel a salvar “z = 360 cm”
La huella minima es 25 cm, por lo que se adoptara “h =30 cm”.
La contrahuella sera “c = 20 cm”

El nimero de peldafios (escalones) es:

z_360€m_

c 20cm

ne =
El ancho de los escalones (&mbito) debe ser como minimo 120 cm en edificios por lo
que segun el disefio arquitectonico “a = 200 cm” debido a que se trata de un colegio.
El espesor de la losa se puede estimar con siguiente expresion:

(Ln)
hr =5
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Donde:

Ln = descanso + garganta de la escalera

Ln = 500 cm
hr = M =20cm
f 25
La pendiente de la escalera viene dada por:
m= ‘o 20 cm = 0,67 a = arctg(m) = 33,69°
h 30cm

Figura 3.18 Vista en planta de la escalera
Fuente: CYPECAD 2019

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=vxhf = 2400ﬁ x0.20m * 1m = 480;
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Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:

kg
480 k
J m_ 576,89 -2
cosa  cos (33.69) m

Peso propio de los peldafios por unidad de area:

kg
Y= 1300 — (peldaiiado de ladrillo)

k
yxeeb 1300 = x020m x 1m kg

=77 2 = 13050

Acabado “gz = 100 kg/m?*1m=100 kg/m”
Baranda “gs = 200kg/m”

Sobrecarga de uso “q =400 kg/m?*1m=400 kg/m”
Por tanto, la carga muerta total es:

kg
+ g, + g, + g3 = 1006, 89—

ge = cosa
La carga viva total actuante es:

k
q = 400.00-2
m

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

k
qq = 1.2 x (1006,89) + 1.6 x (400) = 1848,27%]

b) En los descansos (mesetas) actuaran las siguientes cargas:

Peso propio de la losa por unidad de area:
kg kg
g=vxhf = 2400$ x0.20m* 1m = 480E

Acabado “gz = 100kg/m?*1m=100 kg/m”
Sobrecarga de uso “q=400kg/m?*1m=400 kg/m”

Por tanto, la carga muerta total es:
gc =g+ g; = 480 + 100 = 580 2
La carga viva total actuante es:
q = 400.00—
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Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:

Kk
qq = 1.2 x (580) + 1.6 x (400) = 1336%

1848,27 kg/m 1336,00 kg/m

Y e e s

- m

)
S

Figura 3.19 Esquema estructural

Fuente: Elaboracion propia

Del paquete obtenemos la “envolvente” de disefio con los siguientes resultados.
Mu (+) =5274,82 kg.m=5,28 Ton.m

Vu=4415,77 kg=4,42 Ton

Disefo a flexion

a) Armadura positiva

Datos:

, kg kg
fC:21OE fyZSOOOW ®:0,9 h=20cm

b=100cm r, =3,6cm
Solicitaciones:
My 4y = 5,28 Ton.m
Mu(+) = NC * Z

Mu(+) :0r85*®*f,c*b*YIim*(h_rm_ylzim)

Iterando:
Yim = 2,15 cm
N.=085*0Q* f'.*b*y;, =34539,75 kg

F F
oc=— A=-—
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Armadura minima:

( 4200 _kg =0,0020* A 1
fy < omz P=Y * g
AS i = 4200
min kg 0,0018 * —— * A,
fy > 4200 — p - max fy
cn 0,0014 * 4,

Ag = h b = 2000 cm?
ASpin = 3,024 cm?
Entonces: As= 7,68 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 5

Dyarra = 16 mm

2

D
barra_, r = 10,05 cm?

Asy = Nparras *

Usar ®16 mm

20 cm
Momento nominal:

ASyeqr = 10,05cm? a =y, =2,15cm  d =16,4cm fy =500 MPa
a
My = ASpeq * £+ (d — E) = 7,70 Ton.m

M, =528Tonm <M, =7,70 Ton.m
b) Armadura negativa
Datos:

, kg kg
fC=21OW fyZSOOOW ®=0,9 h=ZOcm

b=100cm 7, =3,6cm

Solicitaciones:

M
()
My = — == 2,64 Ton.m
Mu(—) = NC x 7
My = 08550+ f'e % bx yigm * (h = 1y = 222)

Iterando:

Yim = 1,035 cm
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N.=085*@x*f'.*bx*y;, =16627,28 kg

_F o _F
7= A o
N
A = Q—;j‘ = 3,69 cm?
y
Armadura minima:
kg
( fy <4200 —  p =0,0020 * 4, ]
AS,in = 4200
min kg 0,0018 = x Ay
fy > 4200 — p > max y
cm
0,0014 4,

Ag=hxb= 2000 cm?
ASpin = 3,024 cm?
Entonces: As= 3,69 cm?

Acero adoptado:

Nparras = 5

Dyarra = 10 mm

2
D barra

A. =N *
N barras 4

* 1 = 3,92 cm?

Usar @10 mm

20 cm
Momento nominal:

ASpeqr = 3,92cm?® a =y, =1,035em d=16,4cm f, =500 MPa
a
My = ASpeq * £+ (d — E) = 3,11 Ton.m

Mu(_) =2,64Tonm <M, =3,11Ton.m
c) Armadura de reparto o de temperatura
Datos:
b=100cm h=20cm f, =500 Mpa
Cuantia minima de armadura por retraccion o temperatura:

( f, <420 MPa p = 0,0020

420
0,0018 =
y
0,0014

p:

fy > 420 MPa p - max

p = 0,0015
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Armadura minima:
Agmin =P * b * h = 3 cm?
Armadura para 1 m de ancho:
N=5 ®&=10mm

CI)Z
ASZN*T[*T=3,92CTHZ

Espaciamiento: S = 10(3ch =20cm
Espaciamiento maximo: S, = min {Sl =3xh =_3 *20 =60 Cm} =30cm
S, =30cm
U @10 ¢
sar 20cm

d) Verificacion por corte
Datos:

fe=21Mpa ©=075 A=1 h=20cm
b=100cm 1n,=36cm d=(h—1n, =164cm
Solicitaciones:

V, =442Ton

V=0 (0,17 xAx\[f)*b*d =977 Ton
V, = 4,42 tonnef <V.=9,77Ton

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2019y la verificacion manual.

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION

A. longitudinal Asc= 10,05 Asc= 10,05 c¢m? +0,00 %
inferior cm?

A. longitudinal  Asc= 3,92 cm? Asc= 3,92 cm? +0,00 %
superior

A. transversal o Asc= 3,92 cm? Asc= 3,92 cm? +0,00 %

de temperatura

94



3.5.4.2.  Verificacion de disefio rampa

Rampa 1

Figura 3.20 Vista en planta de Rampa

Fuente: Elaboracién propia

Se considera la rampa como una losa unidireccional, el calculo se lo realizara al igual
que la escalera.

a) Armadura positiva

Datos:
, kg kg
fC:210CF fy=5000cﬁ ®:0,9 h=20cm
b=130cm nr,=3cm
Solicitaciones:
Myy = 0,21Ton.m

Mu(+) = NC * /

Mu(+) :0’85*¢*f,c*b*ylim*(h_rm_ylzim)

Iterando:
Yim = 0,059 cm
N.=085+x0*f.*bxy;y, =1232,19 kg
F F

cXxX

N
A, = —==10,27 cm?
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Armadura minima:

( 4200 _kg =0,0020* A 1
fy < omz P=Y * g
AS i = 4200
min kg 0,0018 * —— * A,
fy > 4200 — p - max fy
cn 0,0014 * 4,

Ay = h+*b = 2600 cm?
ASpin = 3,93 cm?
Entonces: As= 3,93 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 8

Dyarra = 8 mm

2

D
barra . . — 402 cm?

ASy = Nparras *

Usar ®8
sar 8 mm =

Momento nominal:
Asreal = 4;02 sz a=Yim = 0,059 cm d=17cm fy =500 MPa

a
My = ASpeq * £+ (d — E) = 3,41 Ton.m

M, =021Tonm <M, =341 Ton.m
b) Armadura negativa
Datos:

, kg kg
fC=21OW fyZSOOOW ®=0,9 h=ZOcm

b=130cm 1, =3cm
Solicitaciones:
Mu(_) =043 Ton.m
My =N, xZ

_ .Vu'm)

Mu(—)=O'85*¢*f,c*b*371im*(h_rm 2

Iterando:
Yim = 0,12 cm
N.=0,85*0Q* f'.*bx*y;, =250614 kg
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_F o _F
7= A o
N
A = @_}x = 0,55 cm?
y
Armadura minima:
kg
( fy <4200 —  p =0,0020 * 4, ]
AS,in = 4200
min kg 0,0018 = x Ay
fy > 4200 — p - max fy
cm
0,0014 4,

Ay = h+*b = 2600 cm?
ASpin = 3,93 cm?
Entonces: As= 3,93 cm?
Acero adoptado:

Nparras = 8

Dyarra = 8 mm

2

D
barra . o = 4,02 cm?

As = Nparras *

Usar ®8
sar P mm =

Momento nominal:
Asreal = 4‘r02 sz a=Yim= 0,12 cm d =17 cm fy = 500 MPa

a
M, = ASreqr * fy * (d - E) =3,4Ton.m
Mu(_) =043Tonm <M, =34Ton.m
c) Armadura de reparto o temperatura

Datos:
b=130cm h=20cm f, =500 Mpa

Cuantia minima de armadura por retraccion o temperatura:
f, <420 MPa p =0,0020

420
P= fy > 420 MPa p - max 0,0018 » fy

0,0014

p =0,0015
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Armadura minima:

Agmin = p *b * h = 3,9 cm?

Armadura para 1 m de ancho:

N=8 &=8mm

2

b
AS=N*7T*T:4,01cm2

Espaciamiento: S, = —<" = 15 cm
Espaciamiento maximo: S,, = mi {Sl =3xh=3%20=060cm
P $or = min S, =30cm
Usar &8 —
sar 15 cm

d) Verificacion a corte

Datos:
f'e=21Mpa © =075

b=130cm €, =3cm

Solicitaciones:

=20

A=1 h=20cm
d=((h-n,)=17cm

,75 Ton

V,=0 (0,17 xAx/f)*b*d=132Ton

V,=075T

C. MANUAL
M. positivo x Asc= 3,93 cm?

M. negativo X Asc= 3,93 cm?

on<V.=132Ton

}=30cm

CYPECAD 2019 % VARIACION
Asc= 3,93 cm? +0,00 %

Asc= 3,93 cm? +0,00 %
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3.5.5. Fundaciones
3.5.5.1. Verificacién disefio zapata aislada

Se realizaré la verificacion de la zapata mas solicitada del grupo de la columna c99.

Figura 3.21 Esquema de la zapata aislada
Fuente: Elaboracién propia
Datos

Carga solicitante: Pggrpicio = 65 Ton  Pyigeno = 85,96 Ton

i k
Propiedades del suelo: Quamisipie = 1,4 ﬁ

. T /
Materiales: ¥ concreto = 2,4% fle=21MPa f,=500MPa A=1

a=35 cm}

Geometria de la zapata: 17, = 5¢cm  dp = 16 mm  columna - {b — 35 m

a) Area de la zapata

Area necesaria de la zapata:

kg
Pservicio = 65 Ton  Quamisivie = 1,4 W
Anec _ Pservicio + 0,05 * Pservicio — 488 m?

Qadmisible

By = A =221m
Se adopta B = 2,35 m.
b) Altura de la zapata

Tgeo =5cm d,=16cm B=235m
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d)

Predimensionamiento, dependera de cortante o punzonamiento.

d—B—O47
_g_ A7 m

Tmec = Tgeo + 1,5 xdp = 7,4cm
Entonces:H = d + 170 = 54,4 cm
Altura minima: H,,;, = 15 cm + 100 = 22,4 cm
Se adopta la altura mayor, por lo tanto: H = 50 cm

Reaccion amplificada del suelo

Calculo de la reaccion amplificada o mayorada qy del suelo:

Pgiseno = 8596 Ton B =235cm

Pdiseno kg
W="pz ~ o

(La norma nos dice que se debe realizar la verificacion y disefio con las cargas

mayoradas, es decir el gy es la reaccion del suelo mayorada).
Verificacion a cortante en una direccion

a=35cm b=35cm H=50cm n1yu.=74cm

|
1t

B

d=H— Ty =426 cm
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Calculo del cortante actual real:

k
a=b=35cm B=235m d=42,6cm qu=1,52—g2
cm

B b
Vu=(————d>*B*qu=20,51T0n

2 2
Calculo del cortante que resiste el concreto Ve:
kg

f’C=21O—2 B=235cm d=426cm A1=1
cm

V. =053 %1% ’f’C*B*d=77,64Ton

=075 0%V, =5823Ton
@V. = 58,23 Ton =V, = 20,51 Ton
e) Verificacion a cortante en dos direcciones 0 punzonamiento
El esfuerzo por punzonamiento actlla a una distancia media del peralte efectivo
d/2 desde las caras de la columna.
Disefio de la zapata considerando la transmision de fuerza cortante en dos

direcciones:

k
a=b=35cm B=235m d=42,6cm qu=1,52—g2
cm

V,=B%*—=(a+d)*(b+d))*qy, =748Ton
Cortante resistente del concreto en dos direcciones:
a=b=35cm f'.=21MPa A=1 ;=40

b,=2%(a+d)+2*(b+d)=3104cm
a

p=5=1
Ve = A*T\/ITC *b, xd = 205,97 Ton
Ve =/1*T{f_lc* (1+%)*b0 *d = 308,95 Ton
V., = A*l—‘éf_c* (2 it d) « b, *d = 385,66 Ton

o

Se adopta el menor valor, entonces

V. =20597Ton ©®=075 @=*V._154,48Ton
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@V. = 154,48 Ton > V,, = 74,8 Ton

f) Verificacion a flexion

Disefio de la zapata para resistir momento flexionante:

k
a=b=35cm B=235m d=42,6cm qu=1,52—g2
cm

B—b (B—b)
M, = B*( ) * (y * =17,86Ton.m

2 4

Calculo del area de acero requerido:
=09 f'.=21MPa f,=500MPa B=235m d=426cm

I 2 M
Asnec=0:85*B*d*<&>* 1—\/1 * My

f, 9%085%f'_xBxd>?

Agpec = 9,26 cm?
Armadura minima:
Ay =B+*d=10011 cm?

( 4200 _kg = 0,0020* A ]
fy < sz p - Y * g
ASpin = 4200
min kg 0,0018 = *Ag
fy > 4200 — p > max fy
cn 0,0014 * 4,

Agmins = 15,14 cm?
Agminz = 0,0018 * 4, = 18,02 cm?
Adoptamos A = 18,02 cm?

Numero de barras:

d, =1,6cm
d2
Agp =n*%=2,01 cm?
N = 4s =896 ~ 9
Asb ’

Espaciamiento:

dp
N=9 AsrealzN*n*Tzl&lcmz
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B — 2 * e
S_—N—l =27,53=27cm
g) Calculo de la longitud de desarrollo

La longitud de desarrollo se mide desde la cara de la columna:

T |
# !
Ld: Longitud de desarrallo

b=35cm Tpee=74cm B =235cm 1y, =5cm

B—-b
XzT—rgeo=95cm
rmec
cb=min{ s }=7,4cm
2

c,=74cm dp,=16cm ki =0
=13 @.=1 ¢;=08 A=1 f,=500MPa f'.=21MPa

Cp — ker
dp

Se escoge el menor entonces M = 2,5
I =9*fy*(pt*(pe*(Ps
¢ 10« A* /f' *M

h) Verificacion si requiere gancho

M1=

=463 M,=25

= 65,36 ~ 66 cm

»  Sielvalor de X = Ld las barras de
la zapata NO necesitan ganchos

+  Sielvalor de X < Ld las barras de
Ta zapata 51 necesitan ganchos

(.

Gancha |

Rafuearza de

X=95cm >1; = 66 cm (No requiere gancho)
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C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION
M. positivo x Asc= 18,02 cm? Asc= 18,02 cm? +0,00 %

M. positivo y Asc= 18,02 cm? Asc= 18,02 cm? +0,00 %

3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.6.1. Especificaciones técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item.
El equipo y maquinaria por utilizar, el personal necesario para correcta realizacion

del item y por ultimo la forma de pago. (Véase anexo A-7).
3.6.2. Precios unitarios

El andlisis de los precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco tedrico
del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detallado en el

anexo A-5.
3.6.3. Cémputos métricos

Los computos métricos sirven para cuantificar la cantidad de material que va a entrar
en nuestra obra de esa forma poder estimar el presupuesto total del proyecto ver
Anexo A-4.

3.6.4. Presupuesto general de la obra

Se obtiene en funcidn a los volumenes de la obra y precios unitarios correspondiente
a cada item. Tomando como presupuesto general la de las cantidades, llegando a un

presupuesto total de la obra de 11150390,25 Bs detallado en el anexo A-5.
3.6.5. Planeamiento y cronograma

Se realizé un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion
de la Unidad Educativa Ferroviario. Segun el cronograma mostrado en el Anexo A-
6.
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4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE (DISENO DE MENSULA CORTA
PARA JUNTA DE DILATACION)

4.1. Marco conceptual

Las ménsulas son elementos estructurales cuya relacion entre el claro de cortante y el
peralte es menor que uno y su comportamiento es como una armadura simple o vigas
peraltadas disefiadas por cortante.

Este elemento, junto con otros que no pueden ser tampoco calculados con los métodos
clésicos, esté calificado por la Instruccion Espafiola del Hormigén Estructural (EHE-
08) como una Regidn D. La definicidn y caracteristicas de las regiones D, o regiones
de discontinuidad, estan recogidas en la norma citada, pero en general son estructuras
0 partes de una estructura en la que no es vélida la teoria general de flexidn, es decir,
no podemos aplicar las hip6tesis de Bernoulli-Navier ni Kirchhoff.

Su uso es muy habitual en las edificaciones industriales, para el empleo de puentes
gruas y se utilizan siempre en estructuras de hormigén armado prefabricado (o
premoldeado).

En este proyecto se les da a las ménsulas cortas el apoyo para que trabaje como junta
de dilatacion, estan pensadas para aquellos casos en los que se necesita, por ejemplo,

suprimir un pilar doble de junta.

Ménsulas cortas para

a de dilatacion

Figura 4.1 Ubicacion de ménsulas cortas (Izquierda)
Fuente: Cypecad 2019
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CENTRO DE GRAVEDAD DE LA
ARMADURA PRINCIPAL A,

Fha

Figura 4.2 Dimensiones caracteristicas de una ménsula
Fuente: F. de B. VVarona Moya — L. Bafion Blazquez — J. A. Lopez Juarez
Tipos de ménsulas

Trapecial

Rectangular

Rectangular con cargas colgadas

Figura 4.3 Tipos de ménsulas
Fuente: Apuntes Hormigon Armado U.M.S.A
Comportamiento
A continuacion, se describen los principales modos de falla observados en ensayos
de ménsulas:
a) Falla por flexion
Falla similar al de vigas largas. Consiste en el aplastamiento por compresion del

concreto, lo cual ocurre antes o después de que fluya el acero de tension.

106



Fluencia de refuerzo

Aplastamiento

a) Compresion b) Tension

b) Falla por tension diagonal

En este tipo de falla se forma inicialmente un agrieta de flexion, a partir de la cual se
desarrolla una grieta inclinada que se extiende desde el borde de la placa de carga, en
la cara superior de la ménsula, hasta la interseccién de la cara inclinada de la ménsula

con la columna.

-~

c) Falla por cortante directo
Este tipo de falla se caracteriza por el desarrollo de pequefias grietas inclinadas en el

plano de interseccion de la columna y ménsula.
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d) Modos secundarios de fallas

Estos modos de falla se dan por detalles inadecuados en la geometria de la ménsula o
en la colocacion del refuerzo. La resistencia de las ménsulas cuando se desarrollan un
modo secundario de falla es menor que la correspondiente a los tipos principales de
falla indicados en a, b y c, por tanto, conviene evitarlos mediante detalles adecuados

en la geometria y en la colocacion del acero de refuerzo.

Grieta

a) Falla debida a detalles b) Falla debida a ¢) Fala debida al
inadecuados del poco peralte en la aplastamiento del
cara externa concreto

refuerzo

4.2. Marco tedrico

Resistencia y dimensionamiento de ménsulas

Las expresiones utilizadas para calcular la resistencia de las ménsulas son de
naturaleza empirica, es decir, se han obtenido a partir de analisis estadistico de los
resultados de ensayos. Se muestra a continuacion lo indicado en el Reglamento del
ACI 318S-14 en su seccion 16.5.
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La ménsula indicada en la figura 4.3, puede fallar por cortante a lo largo de la interfaz
entre la columna y la ménsula, por fluencia del estribo en traccion, por aplastamiento
del puntal a compresion o debido a una falla localizada o de cortante bajo la platina
de carga.

El método de disefio indicado en el ACI318S-14 ha sido validado sélo para los casos

en que % < 1. Ademaés, es aplicable para los casos en que N,,. < V.

uc
\ Ascfy
i __ 4
2 0.5d Plano de
h cortante d
Y Y

Puntal de compresion

/,

Figura 4.4 Accidn estructural en una ménsula
Fuente: Apuntes Hormigon Armado UMSA

Limites dimensionales
La altura efectiva d debe medirse en la cara del apoyo, y la altura total en el borde
exterior debe ser al menos 0,5 * d.
Como recomendaciones al momento de seleccionar las dimensiones de la ménsula de
pueden indicar las siguientes:

i.  Elvalor de a,, usado en los célculos se debe tomar como el doble del espacio

entre la viga y la columna.
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ii.  Laseparacion minima entre la vigay la columna serd de 3cm para un correcto
montaje.
iii.  El ancho de la placa de apoyo se calcula en funcion de la resistencia al

aplastamiento en el concreto.

iv.  Serecomienda usar una relacién % entre 0,15y 0,40.

. . , . Vi
Las dimensiones de la ménsula deben seleccionarse de manera que E“ no exceda el

menor de los siguientes tres valores. En este caso se debe considerar @ = 0,75.

v 0,20 f'.* b, *d
—~<{(344+0,08%f,) b, *d
110 * by, * d

1Sy

Resistencia requerida

La seccién en la cara del apoyo debe disefiarse para resistir simultaneamente el
cortante mayorado 1, la fuerza mayorada de traccion horizontal N, y el momento
mayorado M,, dado por (V, * a,, + Ny, * (h — d)).

La fuerza de traccion mayorada, N,,. , no debe ser menor que 0,20 * V,.

Resistencia de disefio

La resistencia de disefio en todas las secciones debe cumplir con @ = S,, = U para

cada una de las solicitaciones, por lo que, se debe cumplir con:
PNy 2Ny O*Vp 2V, 0xM,2=2M,

a) La resistencia a traccion @ = N,, proporcionada por A,
Q)*Nn:Q)*An*fy
Por tanto:
_ Ny
D * f,

b) La resistencia a cortante @ =1, proporcionada por A,r, se calculan con los

An

requisitos dados para friccion-cortante, donde A, es el area de refuerzo que cruza
el plano de cortante supuesto.
OxVy=@xpxAy*f,

Por tanto:
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W

Mg,

Donde u es el coeficiente de friccion de acuerdo con la siguiente tabla:

Estado de la superficie de contacto

Coeficiente de friccion u

Concreto construido monoliticamente.

1,40

Concreto colocado contra concreto
endurecido que esta limpio, libre de
lechada, e intencionalmente rugoso con
una amplitud total de aproximadamente

6 mm.

1,00

Concreto colocado contra concreto
endurecido que estd limpio, libre de
lechada, y que no se hizo

intencionalmente rugoso.

0,60

Concreto construido contra acero
estructural que estd tal como fue
laminado, sin pintar, y con el cortante
transferido a través de la superficie de
contacto por medio de pernos con cabeza

0 por medio de barras o alambres

corrugados soldados.

0,70

Tabla 4.1 Coeficiente de friccion u
Fuente: NB 1225001

c) Laresistencia a flexion @ = M,, proporcionada por Ay.

(D*Mn:(D*Af*fy*z

z puede ser tomado como 0,8 * d.

Ay

M,

:Q)*fy*z
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Limites del refuerzo

Una vez que se han calculado las areas de acero A,,A,s, As, este acero debe
distribuirse en un area de acero principal A,. que se coloca en la parte superior, y un
area restante A;, que se distribuye en los 2/3 superiores del peralte, de acuerdo con la

figura 4.4.

N
Platina de apoyo

u A.. (refuerzo
Nuc = principal)

> Barra de anclaje ]
L] | 3

3
hl d
N\ | |
‘ A,, (estribos

SN
ats SN
Barra auxiliar para / ~o cerrados)
anclar los estribos

[

Figura 4.5 Detalle de refuerzo de una ménsula
Fuente: Apuntes Hormigon Armado UMSA

El area del refuerzo principal de traccion, A, debe ser al menos el mayor de los

siguientes valores:
Ar + Ay

2
—xA,r+ A4
As. = mayor de 3 fuf T n

|0.04 (%) <+ )|

El &rea total de estribos cerrados o estribos paralelos al refuerzo principal de traccion,

Ay, debe ser al menos:
O'S(Asc - An)

El ACI indica ademaés que el refuerzo debe anclarse adecuadamente en su extremo,

esto se logra soldando un &ngulo o una barra transversal del mismo diametro.
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4.3. Aporte

4.3.1. Disefio de la ménsula corta

Datos:
b=30cm h=50cm a,=15cm 1y =3,5cm
, kg kg
fc=210w fy=4200W =075 u=140
’ { [ Nuc S [ Nec
) ! ‘ l
.‘-‘“- t 1y vl 1
Altura util:

d=h—"pe. =46,5cm
hiy 20,5+xd =302~ 30cm
Solicitaciones:
V,=411Ton
Nye = 0,20 %V, = 0,82 Ton
Verificacion de ménsula corta:

a,=15cm d=465cm

T _032<1
d 7~

Si % es mayor a 1 y menor a 2, entonces se debe calcular con ménsula larga.
Verificacion de V:

Para concreto de densidad normal, las dimensiones de las ménsulas o cartelas deben

seleccionarse de manera que Vy no exceda el valor menor.

02*xQx*f.+xbx*d
V, <1(34+0,08*f . )«@*xbxd
110*x@ b xd
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Datos.

kg

=075 fc=210— b=30cm d=465cm
cm

Reemplazando en las expresiones.

02*@=*f.xb*d=14394Ton
4,11 tonnef <{(34+0,08*f'.)*@*b+d =53,15Ton

110« @« b +xd = 115,09 Ton
Se verifica que Vyes menor al valor menor de las expresiones.

Disefio a corte por friccion:

W= (Q)*Avf*fy)*.u
Vu

Ayf = —m
vf Q)*Avf*fy

kg
V,=411Ton 0=075 f, = 4200W

Armadura necesaria para corte por friccion.
Vu

A =——"7—
vf Q)*Avf*fy

= 0,93 cm?

Disefio por flexion:

A ¢

Mo
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1. Célculo del momento ultimo
Datos:
V,=411Ton a,=15cm N, ,.=082Ton h=50cm d =46,5cm
Reemplazando en la expresion:
M, =V, xa,+ Ny.*(h—d) =0,65Ton.m
2. Célculo del momento reducido

Datos:

k
M, = 0,65tonnef.m ©=075 b=30cm d=465cm f’C=21OWg2

Reemplazando en la expresion:

‘Llu_@*b*dz*f,c

= 0,00632

Cuantia necesaria:

2% Uy

wg; =085%|1— 085

= 0,00634

3. Calculo armadura necesaria por flexion

Datos:

k k
wg =0,00634 b=30cm d=465cm f.= 210% f, = 4200 Wgz

Reemplazando en la expresion:
brdxf

= 0,44 cm?
fy

Af = Wgq *

Disefio para resistir Nyc (traccion):
Datos

kg
Ny = 0,82 tonnef f, = 4200 s

Sustituyendo en la expresion:
D * An * fy 2 Nyc

N‘U.C

@ * fy

A, = = 0,26 cm?
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a) Armadura principal de traccién

El area del refuerzo principal de traccion, A, debe ser al menos el mayor de los

siguientes valores:
Ar + Ay

2
—xA,r+ A
As. = mayor de 3 fuf T n

fe
0,04 ( f> (by * d)

y
Datos:

2 2 2 , kg kg
Af =044 cm“ A,=026cm A,,f =093 cm* f'.= Zlom f;, = 4200 m

Sustituyendo en las expresiones:

A + Ap = 0,70 cm?

2
5 = 2
Age = mayor de 3" Ays + A, =0,88cm

0,04 * <&> *x (b, * d) = 2,8 cm?
fy

Entonces la armadura necesaria Asc=2, 8 cm?
NbSC =4 dbSC = 10 mm

Armadura real Ascrea=3,14 cm? (Usar 4 & 10 mm)
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Espaciamiento entre barras:

Datos:

b=30cm 71y4,=2cm dp,=08cm Npc=4 dpc=1cm

Sustituyendo:

b—2%1,,, —2%dp, — Npso *d
s = geo bh bsc bsc — 6,8 o
Nbsc_1

b) Armadura total para los estribos
Datos:
Age =2,8cm? A, = 0,26 cm?
Sustituyendo en la expresion:
Ay =05 % (A, — Ay) = 1,26 cm?
Armadura real para los estribos
Npp =3 dp, =8mm

Armadura real Ashrea=1,51 cm? (Usar 3 @ 8 mm)
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Espaciamiento entre estribos:

Datos:

d=465cm dp=1cm dp,=08cm N, =4

s= =95cm

¢) Armadura minima

Ascreal > 004*(&>
bxd ~ £,

Datos:

, kg kg
Agereq = 314cm?> b =30cm d=4650cm f,= 21()% f, = 4200 —

Reemplazando en la ecuacion:

4 ,
screal _ 0,0023 > 0,04 x & = 0,0020
bxd fy
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En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2019y la verificacion manual:

C. MANUAL CYPECAD 2019 % VARIACION

A.principal de Asc=3,14 cm?  Asc= 3,14 cm? 0,00 %
traccion

A. total de Asc= 1,51 cm? Asc= 1,51 cm? 0,00 %
estribo

No hay variacion debido a que es un elemento pequefio y no hay diferencia en el

calculo manual con el célculo del Cypecad.

d) Detalle de armado

Figura 4.6 Detalle de refuerzo de ménsula
Fuente: Elaboracién propia
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4.3.2. Costo de ménsula corta

Computos métricos:

Nro. de Ancho b Altoh (m) | Largol(m) | Volumen Volumen
veces (m) (m3) total (m?)
6 0,40 0,30 0,30 0,036 0,22
6 0,20 0,40 0,30 0,012 0,072

0,30

Para realizar el costo de la ménsula corta se adopta el precio unitario de viga de

encadenado.
Por lo tanto:
Descripcion Unidad Cantidad Unitario (Bs) Parcial (Bs)
Ménsula Corta m3 0,30 4551,67 1365,50

El costo para realizar las ménsulas cortas asciende a los 1365,50 Bs.
4.4. Conclusiones y recomendaciones del aporte académico
Conclusiones

e Se sustituyeron las juntas de dilatacion en el eje “x” del proyecto (es decir la
estructura separada por columna doble), con ménsulas cortas; con la finalidad
de optimizar costos.

e Las ménsulas cortas fueron disefiadas por la metodologia ACI 318S-14,
debido a que la norma boliviana se fundamenta en los conceptos de la norma
citada.

e EI costo para la construccion de las ménsulas cortas asciende a los 1365,50
Bs.

¢ Realizando un analisis de costo en construir una junta de dilatacion separada
con columna doble a una con ménsulas cortas, se tiene que en la primera se
tendria un costo de 24529,70 Bs; mientras que el costo de realizar las
ménsulas cortas es igual a 1365,50 Bs, esto equivale a 18 veces menos del

valor anterior.
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Recomendaciones

En el disefio de la ménsula corta se debe verificar que la relacion del vuelo
“ay» y el peralte efectivo “d” sea menor a 1, caso contrario la metodologia que
se aplico no corresponde.

Al momento de construir, se debe tener cuidado en generar un vaciado
monolitico de las ménsulas cortas con el fin de evitar secciones fragiles y
agrietamientos.

Se recomienda estudiar el comportamiento y disefio de ménsulas cortas en
edificios de varios niveles considerando las incidencias de esfuerzos

cortantes.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

Una vez finalizado el disefio estructural del proyecto se lleg6 a las siguientes conclusiones:

Se realizo el célculo estructural mediante el software de disefio Cypecad 2019, para
una posterior verificacion manual de los elementos mas solicitados de la estructura

conforme a la norma boliviana NB 1225001.

Se realiz6 el estudio de suelos dando como resultado 1,40 kg/cm? (capacidad portante
del suelo) a un nivel de 2,5 m de profundidad por debajo del terreno natural, el cual

se utiliz6 en el célculo estructural.

Se realizo la verificacion de la topografia, dando desniveles menores a 50 cm, se pudo
considerar el terreno como plano. El desnivel que presenta la calzada respecto al

punto de emplazamiento de la estructura es de 15 cm.

Se realiz6 el disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta con cerchas

metalicas a partir de perfiles de acero conformado en frio por la norma AISI-LFRD.

Para el disefio de losas de entre piso se adopto el tipo de losas casetonadas en dos
direcciones de h= 30 cm, debido a las grandes luces entre apoyos que presentan los

ambientes.

Respecto en cuanto al tipo de fundacion méas adecuada para el tipo de terreno que se
presenta en el proyecto se adoptaron las zapatas aisladas, las cuales satisfacen las
necesidades técnicas del proyecto.

Los elementos estructurales se calcularon con el software de disefio Cypecad 2019,
éste nos dio valores mas elevados (entre 5% y 10%) con relacion al calculo manual
debido a que este programa toma otros aspectos, como los constructivos y disposicion
de armadura, lo que no se toma en cuenta en el calculo manual, por lo que se optimizo

algunas armaduras y espaciamiento.
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El costo estimado que contempla obra gruesa y obra fina es de 11150390,25 Bs. para
la ejecucion del proyecto, esto equivale a 2397,93 Bs. por m? de construccion; con el

plan de obra definido se podréa ejecutar en un tiempo de 479 dias calendarios.

A pesar de no contemplarse dentro de los objetivos y/o alcance del proyecto el analisis
sismico; observando el mapa probabilistico de amenaza sismica de Bolivia, la ciudad
de Villa Montes presenta una aceleracion pico de suelo (PGA) méxima de 7,75%,
segun los rangos de aceleraciéon pico del suelo (PGA) los valores de 0 a 8% se
consideran como grado de amenaza bajo, en consecuencia, no amerita un disefio

sismo resistente.

RECOMENDACIONES

La ejecucion de la construccidn debe seguir la normativa, especificaciones técnicas,
control de ejecucion, equipos adecuados, todo lo necesario y 6ptimo para un buen

desarrollo del proyecto.

Si en el momento de la ejecucion se realiza algin cambio de tamafio, posicién, y/o
materiales diferentes a los especificados, se debera recalcular la estructura de manera

tal que se garantice su estabilidad e integridad ante los cambios.

Se debe tener cuidado al momento de introducir las cargas en el modelo estructural
generado, ya que el software Cypecad depende de estos datos para realizar un

adecuado anélisis y disefio de los elementos.

Considerando que por lo general los resultados del software son sobredimensionados
en las cantidades de acero recomendadas, en necesario realizar una verificacion

manual principalmente en los elementos mas solicitados.
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