1. ANTECEDENTES

1.1. El problema

El distrito de Calamuchita contiene tres unidades educativas fiscales o estatales, las
cuales albergan a los estudiantes de sus cuatro comunidades que la conforman que son:
La higuera, Calamuchita, La Angostura y Muturayo siendo estas dos ultimas
comunidades que deben recorrer un tramo de méas de 1 km para llegar a las unidades
educativas mas cercanas, mismas que no cuentan con los accesos necesarios para el
ingreso de personas con capacidades diferentes, la poblacion estudiantil de Muturayo
y La Angostura no tiene otra opcion mas que usar el transporte intercomunal, algunos
se ven en la necesidad de recorrer el tramo incluso a pie por factores econémicos;
incurriendo en posibles accidentes de transito, este tltimo indicador ha hecho que un
importante nimero de jovenes de estas comunidades de entre 6 y 19 afios desistan de
su acercamiento al sector educativo, el transporte para los alumnos es un tema de
inversion muy fuerte, quedando sin respaldo para los Gtiles y demas indumentarias que
todo estudiante debe tener para su normal desarrollo y asistencia a sus clases, el recorrer
a diario un tramo tan largo siendo tanto de ida como de vuelta, en toda la semana de
clases para llegar a sus establecimientos, inclusive tomando dias especiales que se
presentan como en toda unidad educativa de asistir eventualmente los sabados a
algunas actividades de recreacion y otros.

Todo esto ha motivado a la institucion patrocinante a que busque una solucion a la falta
de infraestructura educativa, para que los pobladores de Muturayo y las comunidades
aledafias se beneficien con la construccion de la Unidad Educativa Muturayo, con
infraestructura nueva, capaz de albergar al sector estudiantil demandante.

1.2.  Objetivos del proyecto

Los objetivos del presente proyecto se exponen a continuacion:

1.2.1. General

Disefar una estructura mediante el paquete computarizado CYPECAD - v2016.0 con
la normativa vigente en el pais Cédigo Boliviano del Hormigon 1987, con arquitectura
definida para la Unidad Educativa de la comunidad de Muturayo, asegurando la

disponibilidad de una estructura permanente que cubra el sector educativo, que permita



desarrollar adecuadamente las actividades educativas, sociales y culturales, para todas

las personas, y de esta manera incentivar la permanencia escolar.

1.2.2. Especificos

e Analizar el estudio topogréfico proporcionado para definir o replantear las

caracteristicas geometricas que tiene la estructura segun los planos arquitecténicos.

e Realizar el estudio de suelos para seleccionar el tipo de fundacién mas
adecuado, en funcion a la capacidad portante y las caracteristicas
geomorfoldgicas del lugar.

e Analizar con profundidad la arquitectura proporcionada en funcion a los

criterios ingenieriles necesarios para su realizacion, con ambientes y  accesos

suficientes para la Unidad Educativa Muturayo.

e Realizar la ingenieria del proyecto de la estructura para la unidad  educativa

Muturayo.

e Estimar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto en calidad
de obra gruesa.

e Elaborar los planos estructurales de la unidad educativa Muturayo.

e Realizar como aporte académico la determinacidn de seccion de acero necesaria

para la viga mas solicitada de la estructura, mediante una comparacion técnica con el

método del equilibrio de secciones usando el diagrama parabola rectangulo vy
comparativamente el diagrama rectangular.

1.3. Justificacion del proyecto

La razdn para elaborar este proyecto se justificard desde el punto de vista académico,

técnico y social.

1.3.1. Justificacion académica

La elaboracion de este proyecto es indispensable para la graduacion de todo

universitario, siendo esta la justificacion principal que motiva a realizarlo, ademas que

promueve al estudiante a la investigacién de conocimientos no impartidos en clase,
incursionando en nuevas herramientas como paquetes de disefio estructural o su
investigacion, obteniendo experiencia y practica para la futura vida profesional, con el

uso de paquetes que hacen del ingeniero civil un profesional mas versatil en su



desempefio y profundizando sus conocimientos en el &rea estructural para el uso
apropiado de los programas computarizados.

1.3.2. Justificacion técnica

Con la elaboracion de este proyecto se plantea y planifica solucionar el problema en
cuestion, elaborandose el mismo con los conocimientos impartidos y adquiridos del
proponente y otros también con caracter investigativo, para poder realizar el disefio
estructural de la Unidad Educativa Muturayo, solicitado por el Gobierno Auténomo
Municipal de Uriondo y ademas el lugar de construccion de la Unidad Educativa,
cumple con todas las caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras,
afirmacion que se hace en base a la informacion tanto topografica como al estudio de
suelos del lugar de emplazamiento de la obra.

1.3.3. Justificacion social

Con la elaboracidon de este proyecto tomando en cuenta la falta de una infraestructura
escolar en la comunidad de Muturayo y de La Angostura, se busca satisfacer la gran
necesidad de motivar a toda persona al acceso a la educacién oportuna con una
infraestructura que facilite este fin, buscando de que exista una continuidad y
permanencia del estudiantado ademas de tener méas prospectos interesados en formarse
con educacion escolar.

1.4.  Alcance del proyecto

Se tiene las siguientes consideraciones limitantes y productos esperados para el
proyecto:

1.4.1. Productos a lograr

Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calcularé
ningdn tipo de instalaciones o actividades en el proyecto, como instalacion sanitaria,
eléctrica, agua potable, obra fina, etc.

Su alcance comprende el anélisis y dimensionamiento de la estructura dentro del
Caodigo Boliviano del Hormigon 1987 y el calculo estructural general con el paquete
computarizado CYPECAD - v2016.0.

Asi también como un presupuesto correspondiente al disefio estructural y a las obras

de ingenieria civil (obra gruesa) y el tiempo que llevara construirla.



El disefio estructural de la Unidad Educativa Muturayo consta de los siguientes
elementos estructurales:

Cubierta. - Losa alivianada con plastoformo.

Entrepiso. - Losa alivianada con plastoformo

Estructura de sustentacion. - Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigon armado.

Fundaciones. - Zapatas aisladas de hormigon armado.

Estructuras complementarias. — Tres nlcleos de escaleras y una rampa de acceso para
el alumnado y en general.

1.5. Localizacion del proyecto

El emplazamiento de la unidad educativa en estudio se realizara en la comunidad de
Muturayo (zona 20k 333302.74 m E; 7598439.87 m S), que colindara con una canchita
polifuncional de concreto y ademas con la posta policial de la comunidad. La estructura

estara emplazada sobre la calle paralela s/n del camino principal asfaltado.

~

Figura 1.1 Localizacion del proyecto en la comunidad Muturayo



1.5.1. Informacidn socioecondémica de la localidad Muturayo

Los pobladores de la localidad estan aptos y con intenciones de ser contratados como
mano de obra habiendo albafiiles, ayudantes y peones para el beneficio del proyecto,
su comunidad y sus hijos.

e Transporte y comunicacion.

La accesibilidad al Municipio de Uriondo se da mediante una carretera asfaltada hasta
la poblacion del valle de Concepcion, distante a 25 Km de la ciudad de Tarija. Los
caminos a las demas comunidades se encuentran en regular estado.

Las vias principales ubicadas dentro del municipio de Uriondo con respecto al distrito
de Calamuchita son 8 Km.

e Servicios basicos.

— Agua Potable

Aungue aun muy cuestionada la calidad del servicio en el municipio los indicadores en
cuanto a cobertura muestran el incremento de 44% en el 2001 a un 78% en el 2012,
este escenario con una buena planificacién permitiria lograr una cobertura total en el

préximo quinquenio.

Respecto al lugar de emplazamiento de la obra existen diferentes fuentes de agua para
abastecimiento como los mismos pobladores acceden al servicio, existen datos que
indican que el 89% utiliza agua por cafieria y el 7% utiliza el recurso desde una fuente

cercana como rio o vertiente solo el 2% de los usuarios usan pileta publica.

— Energia eléctrica domiciliaria y alumbrado publico.

Para la comunidad de Muturayo se tiene que de acuerdo al censo 2012 la mayoria de
las viviendas se provee de energia eléctrica a través de una red de empresa eléctrica en
este caso de SETAR. Son 143 viviendas las que cuentan con el servicio y tan solo 18

las que no lo tienen.



2. MARCO TEORICO
2.1. Generalidades

En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales y sus
caracteristicas de trabajo, la metodologia y los criterios a utilizar para realizar los

calculos y el disefio de cada uno de los elementos estructurales del proyecto.

Para garantizar los resultados en el disefio se aplicaran las recomendaciones del Céodigo
Boliviano del Hormigén Armado (CBH-87), normativa de construccién vigente para

el disefio de estructuras de hormigon en nuestro pais.

2.2. Levantamiento topogréafico

e Definicion.

Topografia es la ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar las
posiciones de puntos sobre la superficie de la tierra, por medio de medidas segun los

tres elementos del espacio. Estos elementos pueden ser: dos distancias y una elevacion

0 una distancia, una direccion y una elevacion.

Para distancias y elevaciones se emplean unidades de longitud (en sistema métrico
internacional) y para direcciones se emplean unidades de arco (grados sexagesimales).

La mayor parte de los levantamientos tienen por objeto el calculo de superficies y
volimenes, y la representacion de las medidas tomadas en el campo mediante perfiles

y planos.

Los levantamientos topogréaficos son aquéllos que por abarcar superficies reducidas

pueden hacerse despreciando la curvatura de la tierra, sin error apreciable.
e Precision.

Todas las operaciones en topografia estan sujetas a las imperfecciones propias de los
aparatos y a las imperfecciones en el manejo de ellos, por lo tanto, ninguna medida en
topografia es exacta y es por eso que la naturaleza y la magnitud de los errores deben

ser comprendidas para obtener buenos resultados.



e Trabajo de campo.

Consiste en la obtencion de datos de campo de un trabajo determinado utilizando
instrumentos topograficos, registrando todas las caracteristicas que tenga el terreno y

registrando los datos en libretas especiales o en la memoria del instrumento.

Se debe tomar en cuenta la morfologia del terreno que pueda pasar desapercibidas por

las mediciones tomadas con los instrumentos en el terreno en cuestion.
¢ Notas de campo.

Es la parte mas importante del trabajo de campo en topografia. Las notas de campo
deben siempre tomarse en libretas especiales de registro y con toda claridad, deben
incluirse la mayor cantidad de datos complementarios posibles para evitar confusiones

0 malas interpretaciones.

e Trabajo de gabinete.

Es el procesamiento de datos de campo utilizando formulas o software computarizado.
e Dibujo-Plano.

Consiste en el dibujo de los trabajos topograficos a una escala determinada conocida.
e Levantamiento con estacion total.

Una de las grandes ventajas de levantamiento con estacion total es la que toma y
registro de datos es automatico, eliminando los errores de lectura, anotacion,
transcripcion y célculo; ya que con estas estaciones la toma de daros es automatica (en
forma digital) y los célculos de coordenadas se realizan por medio de programas de

computacion incorporados a dichas estaciones.

Generalmente estos datos son archivados en formato ASCII para poder ser leidos por

diferentes programas de topografia, disefio geométrico y edicion grafica

e Modelo de salida de datos de la estacion total.



*PTO NORTE ESTE COTA OBS
0 2500.000 5000.000 154.32 EST
1 2486.998 4985.548 159.58 BC
2 2485.278 4935.489 143.14 BC
3 2487.998 4984.574 154.35 BD
e Las Curvas de Nivel.

Es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de
la superficie de terreno, ya que permite determinar en forma sencilla y rapida, la cota
o la elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes,

resaltar las formas y accidentes del terreno, etc.

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

de igual cota o elevacion.

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

relieve del terreno. EI concento de curva de nivel se ilustra en la figura 2.1.



Figura 2.1 Representacion del concepto de curva de nivel
Fuente: Aubouin, Dercourt y Labasse, 1970
2.3. Estudio de suelos

El suelo se define como el agregado no cementado de granos minerales y materia
orgénica descompuesta junto con el liquido y gas ocupan los espacios vacios entre las
particulas solidas.

2.3.1. Granulometria

Granulometria es la determinacién 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.
e Analisis del tamafio de las particulas.

Los limites de tamafio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio
obvio para una clasificacion descriptiva del mismo. Originalmente, el suelo se divide
en tres o cuatro fracciones debido a lo complejo de los procedimientos disponibles de
separacién por tamafios. Posteriormente, con el advenimiento de la técnica del cribado,
fue posible efectuar el trazo de curvas granulométricas, contando con agrupaciones de
las particulas del suelo en mayor nimero de tamafios diferentes. Actualmente se puede

ampliar notablemente las curvas en los tamafios finos, gracias a la aplicacion de
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técnicas de anélisis de suspensiones. Algunas clasificaciones granulométricas de los

suelos segun su tamafio, son las siguientes:

Tabla 2.1 Tamario de las particulas

NOMBRE DE LA OR CANIZA CTON TAMANO DEPARTICULAS en mm

Grava Arena Limo Arcilla
Ilassachusetts Instiute of Tecnology (MIT) =2 2a00a 0.06 a 0002 = 0.002
1.5, Departrent of Agriculture (T5DA) =1 2a005 0054 0002 = 0.003
Lerican Association of State Highway and
Transportation (& ASHTO) T6ldal 2200075 00750002  =0004
Unified Soil Clasificatinn Systera (US) 752475 4750075 "o (imes vaceils)

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.
e Tamario patron de los tamices.

Los tamices son hechos de malla de alambre forjado con aberturas rectangulares que
varian en tamanos desde 101.6 mm (4°”) en la serie mas gruesa hasta el No 400 (0.038

mm) en la serie correspondiente al suelo fino.

Tabla 2.2 Serie de tamices A.S.T.M.

Tamiz 37 2” 112”7 17 3 122 30g” N°4 N°10 N°40
N°200

émm 75.00 50.00 37.50 25.00 19.00 1250 9.50 4.75 2.00 0.475
0.075

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.
e Representacion de la distribucion granulometrica.

La grafica granulométrica suele dibujarse con porcentajes como ordenadas y tamafios
de las particulas como abscisas. Las ordenadas se refieren al porcentaje, en peso de las
particulas menores que el tamafio correspondiente. La representacion en escala semi-

logaritmica (eje de abscisas en escala logaritmica).



Curva Granulométrica
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Figura 2.2 Curva granulométrica

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.

e Consistencia del suelo.

Dependiendo del contenido de agua el comportamiento del suelo puede clasificarse en

4 estados basicos empleando los limites de Atterberg.
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Plastico # Liquido
Contenido
- de agua

creciente

Limite de Limite Limite
contraccion plistico liquido

Figura 2.3 Limites de Atterberg
Fuente: Braja M. Das “limites de Atterberg”
2.3.2. Limites 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 plastico, estado semisélido y
estado sélido. Llamandose limites de plasticidad a las fronteras (limite liquido y limite

plastico) que definen el intervalo plastico.
e Limite Liquido (LL).

La frontera convencional entre los estados semiliquidos y plasticos fue Ilamada por
Atterberg limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atterberg, consiste en colocar el
suelo remoldeado en una capsula, formando en él una ranura, segin se muestra en la

figura 2.4 y en hacer cerrar la ranura golpeando.

11 mrm

.

Figura 2.4 Ensayo de casa grande

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.
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e Limite Plastico (LP).

La frontera convencional entre los estados plasticos y semisélidos fue llamada por
Atterberg limite plastico y esta definido también en términos de una manipulacion de

laboratorio. Atterberg colocaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en un cilindro.
e Indice de plasticidad (IP).

A las fronteras anteriores, que definen el intervalo plastico del suelo se les ha llamado
limites de plasticidad. Atterberg considera que la plasticidad del suelo quedaba
determinada por el limite liquido y por la cantidad méxima de una cierta arena, que
podia ser agregada al suelo, estado esta con el contenido de agua correspondiente al
limite liquido, sin que perdiera por completo su plasticidad. Ademas encontr6 que la
diferencia entre los valores de los limites de plasticidad, Ilamada indice plastico, se
relacionaba facilmente con la cantidad de arena afadida, siendo de més féacil
determinacion, por lo que sugirio su uso en lugar de la arena, como segundo parametro

para definir la plasticidad.
IP=LL-LP

2.3.3. Clasificacion de suelos

e Sistema de clasificacion AASTHO.

Esta clasificacion fue creada por los organismos viales de Estados Unidos y como se
menciond anteriormente, fue uno de los que generalizaron su utilizacién a casi todo
tipo de construccion civil. Un enfoque general, se basa en que esta clasificacion toma
de mano la granulometria y la plasticidad de un suelo como las caracteristicas
principales para poder definir asociaciones que obedecen a rangos empiricos de

clasificacion.

En esta clasificacion los suelos se dividen en siete grupos, de acuerdo a la composicion

granulométrica, el limite liquido y el indice de plasticidad de un suelo.

indice de grupo. - Es un factor de evaluacion, que determina la calidad del suelo a

través de caracteristicas similares en grupos de suelos, el indice de grupo es muy
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importante en el disefio de espesores. La siguiente formula determina el indice de
grupo.
IG = 0.2a +0.005ac +0.01bd
Donde:
a = %pasa N°200 - 35% (Si %N°200>75, se anota 75, si es < 35, se anota 0)
b = %pasa N° 200 - 15% (Si %N°200>55, se anota 55, si es < 15, se anota 0)
¢ = Limite liquido - 40 % (Si LL>60, se anota 60, si es < 40, se anota 0)

d = Indice de plasticidad - 10% (Si IP>30, se anota 30, si es < 10, se anota 0)



Tabla 2.3 Clasificacion de suelos por el método AASHTO

CLASIFICACION GENERAL

Materiales Granulares
{igual o menor del 35% pasa el tamiz N® 200)

Materiales Limo - Arcillosos
(mds del35% que pasa el tamiz N® 200)

GRUPOS A1 A2 AT
A-3 A A-S A-B A-T-5
SUB - GRUPOS A1a A-1-b A-24 A-2-5 A-2-6 A-2-7 T
% que pasa el Tamiz:
N® 10 50 max.
N 40 30 max. | 50 max. | 51 max.
N 200 15 max. [ 25mdx. | 10mdx. | 35 mdx. | 35 mdx. | 35 mdx. | 33 mdx. | 36min. | I6min. | I6min. | 36 min.
Caracteristicas del Material
que pasa el tamiz N° 40
Limite Liquido NO A0 max. | 41 min. | 40max. | 41 min. | 40 max. | 41 min. | 40 max. | 41 max.
indice de Plasticidad 6max | 6max. | PLASTICO | 10 max. [ 10 mdx. | 11 min. | 11 min. | 10 max. | 10 max. | 11min. | 11 min.
Indice de Grupo 0 0 0 0 0 Admax. | 4mdx. | Bmdx | 12 max. | 16 mdx. | 20 max.
fragmentos de
Tipos de Material piedra grava y Arena fina Grava, arenas limosas y arcillosas Suelos Limosos Suelos Arcillosos
arena

Terreno de Fundacién

Excelente a Bueno

Regular a Deficiente

MOTA:Elindice de plasticidad de los suelos A-7-5 esigual o menor que suLimite Liquido 30, el de los A-7-6

mayor gue su Limite Liquido (fig. 1) se hallaindicada la relacion ente lo LL e IP de los materiales finos. Dicho de otro modo, el grupo A-7 es subdivididoen A-7-5 0 A-T-6
dependiendodel Limite Plastico (L.P.)
Siel LP = 30, la clasificacion es A-7-6
SielLP =30, laclasificacion es A-7-5

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.

15
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e Sijstema de clasificacién unificado U.S.C.S.

Este sistema fue creado para la clasificacion de suelos en la Construccion de

Aeropuertos, aungue en el mundo se utiliza en casi todas las obras civiles.

El método también considera dividir al suelo en dos partes, (grueso y fino), la division

la realiza el Tamiz N° 200.

El primer grupo, se encuentran: las gravas, arenas o suelos gravosos arenosos con poco

0 nada de material fino (limo y arcilla), son designados de la siguiente manera.

G = Grava 0 suelo gravoso.
S = Arena o suelo arenoso
W = Bien graduado.

C = Arcilla inorgénica.

P = Mal graduado.

N R

M = Limo inorgénico o arena fina.

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

compresibilidad, son designados de la siguiente manera.

M = Limo inorgénico o arena muy fina.

C = Arcilla.

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

H = Alta compresibilidad. (LL > 50%)

N R R



Tabla 2.4 Carta de plasticidad
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Tabla 2.5 Clasificacion de suelos por el método U.S.C.S.

(F1 —F) = Porcentaje de arena entre N° 4 y N* 200

CLASIFICACION DE SUELOS SUCS

INSPECCION VISUAL Y
DETERMINAR EL

SUELO SI N SUELO
s MO
GRAVA ARENA
[F1- F}< {100 - Fl/2
HACFR IIMITFS
HIMITF 11QUINGO HIMITF LIOUIDO |
L k4 _—|
MENOS ENTRE 5% MAS DEL MENOS ENTRE 5% MAS DEL ABAID ARRIEA DE ARRIBA DE ABAID DE ARRIEA DE
DEL 5% ¥ 12% 13% PASA LA DEL 5% ¥ 12% 12% PASA LA LinEs LA LINEA “A” LALINEA LA LINEA LA LINEA
FASA LA FASA LA MALLA FASA LA FASA LA MALLA “ ART & B
MALLA MALLA N=200 MALLA MALLA NE200 o
Nz200 N2200 N2200 NEZOO
| ' | :
CASO FRONTERA, CASD FRONTERA, | VERIFICAR
cus=4 SIMBOLD DOBLE DE DETERMINA Cus=g SIMBOLD DOBLE DE DETERMINA ORGANI INCRGANT CARACTERETICAS
ACUERDO A SUS ACUERDO A SUS Limmes cos cos
1ege3 Eﬂl‘iﬁfb:ﬂm nE Lmres 1egces ﬂFiTEfb:ﬂm DE OLOR, COLOR, LIMITES
V_‘_\ V—V—‘_\ : :
BIEN MAL ABAID ARRIEA DE ARRIEA DE BIEN MAL LEND ARRIBA DE ARRIBA DE
GRAD GRAD LinEa LA LINEA, “&" LA LINEA CRAD GRAD LiNER LA LINEA “&" LA LINEA
' W7 A W7
[ [ [ [ I [ | [
GW GP GM GM-GC GC SW SP SM SM -5C SC oL ML ML-OL CL MH OH CH

Fuente: Laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.
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2.3.4. Ensayo de penetracion estandar SPT

El ensayo de penetracion estdndar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un
tipo de prueba de penetracion dindmica, empleada para ensayar terrenos en los que se

quiere realizar un reconocimiento geotécnico.

Constituye el ensayo o prueba més utilizada en la realizacion de sondeos, y se realiza
en el fondo de la perforacion.

Consiste en medir el namero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta (diametro
exterior de 50.8 milimetros e interior de 36.8 milimetros, lo que supone una relacién
de areas superior a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su
interior. El peso del martillo esta normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo

de 55 Kg y 750 milimetros respectivamente.
e Trabajo de campo.

Se refiere a utilizar solamente el equipo del SPT, en esta etapa se desea saber el nUmero
de golpes que se requieren para que la punta de penetracién se incruste 30 cm en el
suelo por efecto de los golpes que se dan con el martillo de 55 Kg a una altura de caida
de 75 cm.

Ademas del hincado, se debe realizar un muestreo de materiales cuidando de no perder

la humedad natural del suelo.

El ensayo se puede realizar en una excavacion a cielo abierto o mediante un sistema de
perforacion especial. Ademas, se debe prever un sistema de bombeo para agotar el agua

encontrada por la capa freatica si este fuera el caso.
e Trabajo de Laboratorio.

El suelo muestreado en la etapa de campo, se debe procesar en el laboratorio, mediante
los ensayos de clasificacion, esto implica que se debe realizar Granulometria y Limites

de Atterberg y clasificarlo por el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.
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2.4. Disefio arquitectonico
e Introduccion.

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

ser construida.
e El proceso del disefio arquitecténico.

Previo al comienzo del disefio arquitectonico, existe consideraciones que deben ser
contempladas. La situacién del terreno, las dimensiones, caracteristicas topograficas,
orientacion cardinal, los servicios (energia eléctrica, agua, drenajes, la vista). Luego de
solucionar los aspectos anteriores, se valoran las necedades edilicias: superficie
construida, altura de pisos o plantas, relaciones entre los espacios, los usos, etc. (esto
es el programa arquitectonico). Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto
disponible para la construccidn, es determinante para el disefio arquitectonico.

El disefio arquitectonico del proyecto fue otorgado por la entidad patrocinante siendo
ya previamente analizado y disefiado por los técnicos del Gobierno Auténomo

Municipal de Uriondo.
2.5. Idealizacion de las estructuras
2.5.1. Sustentacion de la cubierta

Segin como se muestra en el disefio arquitectonico se requiere de una cubierta tipo
terraza para acceso a la misma con fines de mantenimiento. Misma que por su
simplicidad de disefio puede ser una losa aligerada con viguetas pretensadas como se

muestra en la siguiente figura.
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Figura 2.5 Esquema de montaje de losa alivianada

CHLORMASD APLICADO:
Puwe 0w acrenncis | Engrons WIR 193] | Enecis or yeeo

Fuente: Detalles constructivos CAD
2.5.2. 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 hormigdon
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas, ademas de

cargas de viento.

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

e Cimentacion de H°A°
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Figura 2.6 Planteamiento del pértico de la estructura
Fuente: Elaboracion propia
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 de un metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas
macizas utilizando los parametros de disefio del Codigo Boliviano del Hormigon CBH
- 87.

e Modelos estructurales.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales
cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras. Se
consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

Otra clasificacion de los modelos estructurales quizas mas ajustada a la asimilacion de
las mismas, puede hacerse atendiendo al estado de tensiones normales que presente
cada elemento en cuestion. Entonces, esquemas unidimensionales son aquéllos en los

que se tienen tensiones normales en una direccion, de forma preferente respecto de las
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restantes ortogonales a ella, esquemas bidimensionales son aquellos en los que se
tienen tensiones normales en dos direcciones ortogonales, de forma preferente respecto
de la tercera, ortogonal a ellas y esquemas tridimensionales son aquéllos en los que las
tensiones normales no son predominantes en ninguna de las tres direcciones

ortogonales.
e Método de calculo.

Principios basicos, las condiciones que en principio debe satisfacer todo analisis
estructural, son las de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones teniendo en

cuenta el comportamiento tensién-deformacion de los materiales.

e Andlisis lineal.

Es el que esta basado en la hipdtesis de comportamiento elastico-lineal de los
materiales constituyentes y en la consideracion del equilibrio en la estructura sin
deformar. En este caso se puede utilizar la seccién bruta de hormigén para el célculo

de las solicitaciones.

Este método es el mas utilizado para el analisis de estructuras de hormigén. Esta
aproximacion implica que la respuesta estructural es lineal y que se acepta la
reversibilidad de las deformaciones y la superposicion de los efectos originados por
diversas acciones. Dado que en general se utilizan las secciones brutas, este método

exige conocer la geometria, pero no necesariamente el armado de la estructura.
e Método matricial de rigidez.
Conceptos e hipotesis basicas:

o Comportamiento lineal.

o Movimientos pequefios comparados con las dimensiones de la estructura.
o Se desprecian los fendmenos que afectan y varian la rigidez.

o Materiales homogéneos e isétropos.

e Relaciones fundamentales de calculo estructural.

Las ecuaciones de equilibrio:
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2F=0 XM=0

Se deben cumplir dentro de la estructura, en cualquier elemento, seccion, nudo, barra,

conjunto y con las cargas exteriores.
Las ecuaciones de compatibilidad de movimientos:

Compatibilidad entre los elementos de la estructura y con las condiciones de contorno;
en uniones rigidas tendremos los angulos y movimientos solidarios; en uniones

articuladas tan solo los movimientos seran solidarios.
La ley de comportamiento elastico:
Relaciona las tensiones con las deformaciones (leyes de Hooke, ecuaciones de Lamé).

Coeficientes de rigidez y flexibilidad:

M.
:5 - _ |
T |
P
P=K=+§ [1] M=K+0 [3]
S=g=prP=K7+P [2] o="=lim=K1

Si en [1] o [3] causamos el alargamiento o giro unitario, respectivamente:
6=1-P=K 0=1-M=K
Rigidez: fuerza o par de fuerzas, que se genera ante un alargamiento o giro unitario.
Sien [2] o [4] en aplicamos la fuerza 0 momento unitario, respectivamente:
P=1-6=K1 M=1-0=K"1

Flexibilidad: alargamiento o giro producido por una fuerza o par unidad.



Rigideces de Barras Elementales: Barra de celosia, estructuras planas (Cerchas)

AE

Ley de Hooke > AL = == - Si:AL=1-F =" =K
\. 1._\.: :.-/ 2./
| |
ys LA §
[ P
w=l e K1 = % Ky = _ATE
B ~——
= = AE AE
w=0 w=l K12:—T KZZZT
Generalizando para ambos nudos:
Fi =Ky % ug + Ky * uy
Fp =Kz1 * up + Kpz * uy
En forma matricial:
A.E A E
Fl] _| L L |, [ul]
F, AE AE u,
L L
[F] = [K] = [8]
Barra de estructura plana (extensible):
3 6
2 5
1 4
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2.5.3. Fundaciones

Las fundaciones o cimentaciones de la estructura estan en funcion principalmente del
tipo de suelo de fundacion, el cual segun los andlisis de campo en tanto como los de
laboratorio hacen conocer qué se trata de un suelo conformado por arcilla inorganica
de baja plasticidad con una resistencia admisible de 1.96 kg/cm? por lo tanto se
establece que el tipo de fundacidn apropiada, tanto técnica como econémicamente es

zapatas aisladas como se observa en las siguientes figuras.
e Clasificacién de las cimentaciones.

Los trabados y zapatas de cimentacién pueden clasificarse en rigidos y flexibles.



30

\ \
i z < i , -
RIGIDO Vmax<2h L ma—— RIGIDO Vmaxs2h ——Vmax—
FLEXIBLE Vmax>2h FLEXIBLE Vmax>2h
| |

| |

Figura 2.7 Cimentaciones aisladas

Fuente: Elaboracion propia

El concepto de rigidez a que se refiere el articulo es relativo a la estructura y no
presupone comportamiento especifico algunos sobre la distribucion de tensiones del

suelo.

e Cimentaciones rigidas.

Dentro del grupo de cimentaciones rigidas encuentran:

Los encepados o trabados cuyo vuelo “v” en la direccion principal de mayor vuelo es

menor que 2h, siendo h el canto méximo.

Figura 2.8 Esfuerzos en cimentacion rigida

Fuente: Instruccion Espafiola de Hormigon Estructural Art. 59
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e Cimentaciones flexibles
Dentro del grupo de cimentaciones flexibles se encuentran:

Las zapatas cuyo vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es mayor que 2h,

siendo h el canto maximo.
e Las losas de cimentacion.

En las cimentaciones de tipo flexible la distribucion de deformaciones a nivel de

seccidn puede considerarse lineal y es de aplicacion la teoria general de flexion.

En este tipo de cimentaciones, los esfuerzos de cimentacion y la respuesta del suelo de
fundacion dependen de la flexibilidad relativa de la cimentacion y el suelo; para su

evaluacién debera un modelo de interaccion suelo-cimiento adecuado.
2.5.3.1. Zapatas Aisladas

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

dependiendo de la excentricidad de la carga o de los momentos actuantes.

e
ho
4
e ——+ . ° '
_+’A
S | | 4
877 b = 4
#—Oc-\t- l +'%J'

Figura 2.9 Formas tipicas de zapata aislada

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya 13?2 Ed.
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2.5.4. Determinacién de esfuerzos

Los esfuerzos se determinaran usando el software especializado para el calculo y el
disefio estructural, CYPECAD - v2016.0, el cual nos proporciona las envolventes de

los momentos flectores, fuerzas cortantes y momentos torsores.

En este programa primero se debe introducir los planos de la estructura pudiendo ser
importados desde el formato DWG del programa AutoCAD, posteriormente se deben
introducir los datos de generales necesarios que nos pide el programa, seguidamente
en la ventana datos deben ser especificados las resistencias del hormigdn y del acero
con el que se trabajara fck del hormigon y fyk del acero, el tipo de control al que sera
sometido, el tamafio méximo del &rido y sobre las cimentaciones especificar el dato de
capacidad portante del suelo el cual es obtenido del estudio de suelos.

Terminado el ingreso de los datos generales se procede a ubicar las columnas, vigas,
losas, cimientos, y las cargas que actuaran en la estructura, una vez finalizado se
proceden a corregir los posibles errores que se pudieron cometer.

Realizada la correccion, el programa nos muestra los esfuerzos que actdan en todos los
elementos de la estructura de una manera detallada, presentando primero el diagrama
de cortantes seguido del diagrama de momentos flectores y torsores, donde en el eje X
se encuentra la longitud del elemento y en el eje Y los esfuerzos.

2.6. Disefio estructural (normas, métodos, analisis de cargas, etc.)

2.6.1. Estructura de sustentacion de la cubierta

Figura 2.10 Estructura de sustentacion de la cubierta
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¢ Viguetas pretensadas.

Son elementos lineales sometidos a flexion, para lo cual se introduce esfuerzos de tal
manera que sean iguales y contrarios a los que producen las cargas para que de esa
forma eliminar los esfuerzos a flexion. El proyecto se elaboraré con losas aligeradas,
compuestas por viguetas prefabricadas de hormigon pretensado, carpeta de

compresion de hormigon y complemento aligerante de plastoformo.

Una primera aproximacion de la altura losa es la expresion:
l !
~20°%725
Dentro de este pardmetro estard también contemplada la altura de la capa de
compresion de la losa que sera de 5 cm el resto de la altura la llevara el complemento

(plastoformo) para dar la altura definitiva a la losa alivianada con viguetas pretensadas.
2.6.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos asi
mismo los cuales estan constituidos por columnas de seccion rectangular y vigas de
seccion rectangular, ambas de H°A° asi como también de forjado compuestos por
viguetas pretensadas. Se dispuso de sobre cimiento armado para evitar el pandeo de las

columnas de la planta baja.

Por consiguiente de acuerdo a los planos arquitectonicos del proyecto se establece la

estructura porticada como se muestra a continuacion.

CUBIERTA

PLANTA
ALTA

IIEE

CIMENTACION

Figura 2.11 Estructura definitiva de sustentacién de la edificacion

Fuente: CYPECAD —v2016.0
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Todos los elementos de hormigon armado que forman parte de la estructura de
sustentacion en general seran resueltos y analizados en base a métodos matriciales de
rigidez debido a que son métodos utilizados por el programa de célculo CYPECAD -

v2016.0 con los parametros de disefio de la normativa boliviana CBH-87 vigente.
e Hipdtesis de carga consideradas para la estructura porticada.

En el calculo estructural es necesario descubrir la hipotesis mas critica para el disefio
de la estructura, esto es la de mayores solicitaciones en la pieza que estemos disefiando.
Asi tenemos las siguientes hipotesis genéricas, recomendadas por la norma pero puede

haber otras hipotesis dependiendo de proyecto estructural y constructivo que se esté

ejecutando.

Hipotesis I: Yrg* G+ Veg* Q

Hipotesis 1l: 09 (Yrg* G+yrg* Q) +09x ypgx W
Hipotesis 111 0.8% (Yrg* G+ Vrg* Qeg) + Foqg + Wy

En estas expresiones:

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

caracter de permanencia

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

mas las acciones indirectas con carécter variable, excepto las sismicas.

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

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

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

mayormente se tomara Weq =0
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

Y = Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes.
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ys = Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio,

para los estados limites ultimos no debera ser menor que y; = 1.25 pero si mayor.

e Coeficientes de mayoracion de las cargas.

Tabla 2.7 coeficiente de ponderacién de acciones

Coeficiente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basico
Nivel de control en la Reducido +0,20
ejecucion Normal 0
Intenso -0.10
vi=1.6 Minimos y exclusivamente
Darios previsibles en materiales - 0,10
caso de accidente Medios 0
Muy importantes + 0,20

Fuente: Cadigo Boliviano de Hormigdén 1987 Tabla 7.3.1.b pag. 51

Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales

Para el calculo del disefio de los elementos de la estructura se deben tener en cuenta las

resistencias que tendran los materiales empleados para su elaboracion siendo afectados

por un factor de minoracion de la resistencia de los mismos.

Resistencia de disefio del acero:

fyk
fra ===
YTy
Resistencia de disefio del hormigon:
fck
fea ="~
cd Ye

Donde:

fyr =Resistencia caracteristica del acero.

y, =Coeficiente de minoracion del acero.

fer = Resistencia caracteristica del hormigon.

y. = Coeficiente de minoracion del hormigon.
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Tabla 2.8 Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido + 0,05
Acero ¥, =115 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) + 0,20
Hormigdn y. =150 Mormal 0
Intenso (2) -0,10

En el caso de las piezas horm
10 %.

gonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigdn del

bera, ademas, minorarse en un

Fuente: Cadigo Boliviano de Hormigén 1987 Tabla 7.3.1.a pag. 51

e Calculo en estados

limites ultimos

Para el célculo de secciones en agotamiento, o estados limites Gltimos, se tendran en

cuenta las siguientes hipotesis:

a) Equilibrio de la seccion.

Donde:

Md < Mg

Md= Momento de disefio.

MR= Momento resistente.

Mediante esta condicién podemos decir que se encuentra en equilibrio la seccion que

se esta analizando.

b) Hipdtesis de Bernoulli.

De acuerdo con el teorema de Bernoulli:

Las secciones inicialmente planas, permanecen planas al ser sometidas a una

solicitacion. Esta hipotesis es valida para piezas en las que la relacion de la distancia

entre puntos de momento nulo, a diez dividido el canto total, 10/h que sea superior a 2.

c) Adherencia.

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el

funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese
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adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que
el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompanaria al

hormigon en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca.

Se supone una adherencia total del acero (corrugado) y el hormigdn, es decir, que no

existe deslizamiento entre ambos materiales.

d) Resistencia a traccion del hormigén.

Se considera despreciable la resistencia a la traccion del hormigon.
e) Acortamiento del hormigén.

Se admite que el acortamiento unitario maximo del hormigon es igual a (ver figura 4.2

del capitulo 4 del presente proyecto).

e 0.0035, en flexion simple 0 compuesta, recta o esviada.
e 0.002, en compresion simple.

f)  Alargamiento del acero.

El alargamiento unitario méximo de la armadura se toma igual a 0.010 (ver figura 4.3
del proyecto).

g) Elagotamiento del hormigén.

En el agotamiento, los dominios de deformacion relativos al hormigén y al acero, segln

las distintas solicitaciones.
2.6.2.1. Juntas de dilatacion

Se denominan juntas de dilatacién, a los cortes que se dan a una estructura, con el
objeto de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la
retraccion de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos,
normalmente, s6lo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion

horizontal.

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

las condiciones climatolégicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
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En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

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

Siendo estas ultimas dos condiciones dadas por la normativa Boliviana de hormigén
armado 1987.

Para tener en cuenta las tolerancias de construccion y las caracteristicas de

deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra un ancho de junta®:
a=K;*(;
a = 25mm
Los valores de K; son:
K; = 2 para edificios sin calefaccion
K; = 1.7 para edificios con calefaccion pero sin aire acondicionado
K; = 1.4 para edificios con calefaccion y aire acondicionado
C; viene dado por:
C,=(AT) * L+ 1.1%107°
Donde:
AT = variacién de temperatura de la zona del proyecto

L = distancia entre juntas

1 Véase Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigén J. Calavera 22 Ed. Apartado 24.1.2.c)
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2.6.2.2. Disefio a flexion de elementos de hormigon armado.

e Calculo de la armadura a flexion simple.

Mgy
Ha = 17— 77
b, d?fcd v !
As2
Donde:
— g=]
ud = Momento reducido de calculo.
Md = Momento de disefio (envolvente) Ast !
| W -
bw = Ancho de la viga. bw '
d = Canto util.
fcd = Resistencia de disefio del hormigén.
e Caso 1: ud < wim  No requiere armadura en comprension

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite asi como
indica la condicion, la seccion no necesita armadura en el area de compresion sélo se
deberd disponer armadura que resiste a los refuerzos atraccion producidos por los

momentos flectores envolventes y célculo en base a la siguiente ecuacion:

fcd

As=w=* b, * d * —
yd

Donde:

w = Cuantia mecéanica (funcién del momento reducido de calculo g interpolado en la

tabla Universal de calculo para flexion simple o compuesta).
bw = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de

refuerzo. fcd = Resistencia de disefio del hormigon.
fyd = Resistencia de disefio del acero.

e Caso 2: ud > wim  Requiere armadura en comprension
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Si el médulo reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, asi como indica
la condicion, la seccion necesita armadura en el area de compresiones, la armadura que
resista a los esfuerzos atraccion producido por los momentos flectores de célculo se

determina en base a la siguiente ecuacion:

Q=

Wsz = % Ws1 =Wiim + Ws2 f

Donde:

Wiim = Cuantia geométrica limite (tabla 2.7)

ud = Momento reducido de calculo

W;1 = Cuantia mecénica para la armadura atraccion

W;2 = Cuantia geométrica para la armadura a compresion
| = Relacion entre recubrimiento y el canto Gtil

r = Recubrimiento geomeétrico

As; = Wsy * b, * d» L As, = Ws, * by, *+ d » L
fya fya

As; = Area dela armadura de acero que resiste el esfuerzo a traccion
As; = Area dela armadura de acero que resiste el esfuerzo a compresion
e Cuantia Geométrica Minima.

Asmin = Wy min * Ac
Ac = Area total de la seccion.
W min = Cuantia geométrica minima a flexion?.

e Distancias entre barras de armaduras principales.

2 Véase tabla de cuantias geométricas minimas anexo 3 tabla 1
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En el capitulo 12.5.2. de la norma CBH-87 especifica que la distancia horizontal libre
0 espaciamiento entre dos (2) barras aisladas consecutivas, serd igual o superior al

mayor de los tres (3) valores siguientes.

— 2cm.

— El didmetro mayor.

— 1.2 del tamafio méximo del arido (1 pulg).

e Calculo de la armadura Transversal.

Para el cual se debe los siguientes datos y pardmetros.
Vg = Cortante de disefio (envolvente).
bw = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de

refuerzo.
f . = Resistencia de disefio del hormigdn.
fya = Resistencia de disefio del acero.

t = Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma Aq (barras inclinadas mas

estribos). Ao = area de barras inclinadas mas estribo.
S = Separacion entre ejes de los estribos.

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd = 0.5 % /fcd

Contribucién de hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante:
Vcu = fvd * bw * d
Cortante ultimo por agotamiento por compresion oblicua del hormigén:
Vou=30* fcd* bwx* d

Si:  Vd <Vcu
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fcd
fyd

Si: Veu<Vd<Vou

ASpin = 0.02 x bw * t *

Si no cumple esta condicion, entonces se deberd cambiar la seccion.
Vsu =Vd — Vcu
Armadura necesaria para resistir a cortante:

Vsu * S

As =
S 090« d* fyd

2.6.2.3. Disefio de Columnas de Hormigon Armado

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

flexion compuesta.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y el ultimo extremo al terreno de

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales y
estribos, las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber bien compresiones en colaboracion con el hormigon, bien tracciones en los
casos de flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para

evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya misién es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir los esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.
e Excentricidad minima de calculo.

La norma toma en cuenta una excentricidad accidental minima, en direccion mas

desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2 cm siendo “h” el canto en la
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direccion considerada. Esto con el objeto de tener en cuenta la incertidumbre del punto
de aplicacion de la solicitud normal.

Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser
comprobadas independientemente en cada uno de los planos principales. También esto

es aplicable para las secciones sometidas a compresion compuesta desviada
e Disposicion relativa a las armaduras.

Las armaduras de los soportes de hormigon armado serén constituidas por las barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y la compactacion del hormigdn, la menor
dimensién de los soportes debe tener 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25

cm si la seccion es circular, de acuerdo a lo que prescribe la norma.
e Armaduras longitudinales.

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor a 12 mm y se sitdan en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en
cada esquina de la seccion. En los soportes de seccién circular debe colocarse un
minimo de 6 barras para la disposicion de las armaduras deben seguirse las siguientes

prescripciones.

La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35 cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

Para que el hormigoén puede entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara no debe ser igual 0 mayor a 2 cm, que el diametro de
la barra mayor o que 6/5 del tamafio maximo del arido, no obstante en las esquinas de

los soportes se pondran colocar dos o tres barras en contacto.
e Armadura transversal.

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

comprimidas, evitar la ruptura por deslizamiento de hormigén a lo largo de planos
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inclinados y eventualmente contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de

las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la ruptura por deslizamiento de hormigoén, la separacion S entre

los planos de cercos o estribos debe ser:
S<b,

Siendo be, la menor dimensidn del ndcleo del hormigon, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para S valores

mayores de 30 cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,

la separacién S entre los planos de cercos o estribos debe ser:
S <1509

Donde:

¢ = El didmetro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o0 expuestas a la accion del
viento y en general cuando se trata de obras especialmente delicadas, la separacién S

no debe ser superiora 12 * ¢

El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa y en ningun caso serd menor a 6

mm.
e Cuantias limites.

La norma CBH - 87 recomienda para las armaduras longitudinales de las piezas
sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo que estan colocadas en dos

caras opuestas Al y A2, las siguientes limitaciones:
A1 * fyd 2 005 * Nd

Ay * fyq = 0.05% Ny
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Al* fyd < 0.5+ Ac* fcd
AZ* fyd < 0.5+ Ac* fcd

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

forma:

Ag* fyq = 0.10 % Ny Ag* fya < Ac* feq
Donde:
A = El area de la seccién bruta del hormigon.

fya = Resistencia de disefio del acero que no se tomara mayor en este caso de 5000

kg/cm?.

A1y A2 = Armadura longitudinales de las piezas sometidas a comprensién simple o

compuesta.

Nq = Esfuerzo axial de calculo.

fea = Resistencia de disefio del hormigon.

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

De todas maneras, es recomendable que las cuantias de las armaduras no sean inferiores
a las recomendadas en anexo A-3 tabla 1 correspondiente a las cuantias geométricas

minimas.
e Compresién simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

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

los coeficientes de seguridad.
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Vn*NdSNuzfcd*b*h-l'As*fyd

b+6
Yo =—p— %115

Donde:

Nu = esfuerzo axil de agotamiento.

Nq = esfuerzo axil de célculo.

As = seccion total de armadura.

fea = resistencia de disefio del hormigén.
fya = resistencia de disefio del acero.

¥, = coeficiente complementario de mayoracion de cargas, recubrimientos no > al
15%.

b = dimensién menor de la seccion en analisis.
e Pandeo de piezas comprimidas.

En las piezas comprimidas esbeltas hormigdn armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los

esfuerzos.

Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables aun en el caso de las
piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y la
incertidumbre del punto de aplicacion de la carga) aparecen momento de segundo orden
que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden Conducir a la inestabilidad

de la misma.
Longitud de pandeo.

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

longitud de pandeo de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
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equivalente al mismo a efecto de pandeo y es igual a la distancia entre dos puntos de

momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en

la tabla 2.8 en funcién de la sustentacion de la pieza.

Tabla 2.9 Longitud de pandeo (lo), de piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (. o
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Biempotrado, con libre desplazamiento 1
normal a la directriz

-Articulacion fija en un extremo y 0.70
empotrado en el otro

-Empotramiento perfecto en ambos 0.50
extremos

-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

Fuente: CBH 87 Cuadro 8.3.1.2 pag.84

Siendo preciso para ello definir si el pértico puede considerarse intraslacional o

traslacional.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo |, = o*I

_ X(EI + 1) de todos los pilares

Yy =

Para la determinacion del coeficiente de pandeo o tenemos:

B S(EI + 1) de todos las vigas
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Tabla 2.10 Nomogramas para determinar el factor « de longitud de pandeo

'Llj_& o q“E \l-’n o g
m —
o = T 1.0 snn-pE = o — 200 oo
—F-50.0 | Ho0 0 —4 ! - 1000
10.0 = + 100 50.0— L 50.0
50— — 30 30.0— 5.0 =300
30 — o9 l. 3.0 20.0 — 40 —20.0
20—+ 4 — 20 1 -
100
. L = i0 — 100
9.0 -1 — 90
|os 8.0— — ag
487 - 45 7.0 — 7.0
— — 6.0 =
0.8 — T — 08 6.0
0.7 — — 07 5.0 — 50
0.6 — o7 — 06 40— 20 — 4.0
0.5— = 05 10 T ™
0.4 — - 04 ] B 30
0.3 — b= 03 2.0 = — 2.0
. - 1 1.5 i
0.2 — 1 ¢e — 0.2
b % 1.0 — — 1.0
0.1 + - 0.1 i [
- 105 L0 o 1.0 L O
a) Porticos intraslacionales b) Porticos traslacionales

Fuente: Formulario de Hormigon Armado U.A.J.M.S.
e Esbeltez geométrica y mecénica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion Ag = lo/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, la
esbeltez mecanica a la relaciéon A = lo/i entre la longitud de pandeo y el radio de giro i,

de la seccion en el plano de pandeo. El radio de giro i, tiene la siguiente expresion i =

\J(I/A),siendo | y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion,

ambas referida a la seccion de hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que se encomienda la norma, son las que

se mencionan a continuacion:

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

de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién de pandeo.
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- Para esbeltez mecénicas 35 < 1 < 100 (geométricas 10 < A < 29)), puede aplicarse

el método aproximado.

- Para esbeltez mecanica 100 < A < 200 (geométrica 29 < A < 58), debe aplicarse
el método general. Para soporte de seccidon y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de

referencia.

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con esbeltez

mecanica A > 200 (geométrica Ao > 58).

e Flexion esviada.

Se dice que una seccion se encuentra en estado de flexion esviada cuando no se conoce

a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

- En aquellas acciones que por su forma, no presentan el plano de simetria, como las

secciones en L de los lados desiguales.

- En aquellas secciones que siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en

el plano de simetria.
- El dltimo caso es, sin duda el mas frecuente en el que se encuentran:

Algunas vigas, que pueden estar sometidas a cargas laterales (viento, en puede tierra
en muros y cimientos, empuje de aguas en depdsitos, empuje del material almacenado
en silos) La mayoria de los pilares, aunque formen parte de pérticos planos, la accion
del viento o del sismo puede producir reacciones secundarias, que con frecuencia se
desprecia, lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y
de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades

situadas fuera del plano principal de flexion..

e Proceso de Calculo.

— Datos generales.
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b, h = Son las dimensiones de la seccion del pilar.
May = Momentos flectores de célculo en la direccion Y.
Max = Momentos flectores de célculo en la direccion X.
Nq¢ = Fuerza normal de célculo.
fca = Resistencia de calculo del hormigon.
fya = Resistencia de calculo del acero.
— Célculo de la longitud de pandeo.
bo=ax*t

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

elemento considerado.

Para el calculo de la longitud de pandeo se empleara el monograma correspondiente a
porticos traslacionales o desplazables debido a que se tiene presente en la estructura

solicitaciones del viento.

Y.(EI +1) de todos los pilares
Yo=Y = - -
Y.(EI + 1) de todos las vigas

— Meétodo de la excentricidad ficticia®.

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

mecénica no supere el valor de cien (1 < 100).
— Excentricidad de primer orden*.

Excentricidad inicial o de primer orden ¢, , no es menor que la excentricidad
accidental, siendo e, igual a M/N donde M es el momento exterior aplicado, de primer

orden, y N la carga axial actuantes.

3 Véase Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87 apartado 8.3.5.2
4 Véase Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87 apartado 8.3.1.2
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Mg,

d

N M dx
oy

Ng

— Excentricidad accidental®.

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

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

c
eOZea=%220m

— Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden)®.

La excentricidad eg., no tiene ningun significado fisico. Se trata de una excentricidad
ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden e, tiene en cuenta de forma

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

aproximado.
fya c+20% ey Loyt
ericxy = | 0.85 + * * x 1074
fiex ( 1200/ c+10%e,, i
— Excentricidad final.
No es méas que la suma de todas las excentricidades:
e(x,y) =€, + €q + €ric
— Caélculo de la capacidad mecanica del hormigon’.
Us=Ac*feca = b* hxfey
— Célculo de los esfuerzos reducidos.
_ ﬂ _ Ng*erx _ Ngxery
U_UC ’ux_UC*h ’uy_UC*b

5 Véase Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87 apartado 8.3.2.4
& Véase Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87 apartado 8.3.5.2.1
7 Véase Hormigon Armado Jiménez Montoya 152 Ed. apartado 16.9.2
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Con ello definir los valores del momento reducido:
Uy >ty
— Determinar la cuantia mecanica w®.

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion dela armadura
para los Pilares se entra en los abacos en roseta correspondiente. Si el valor de v no es
redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados correspondientes a los
valores redondos de v entre los que esté situado el dado. Los abacos en roseta para
flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez Montoya”. De donde se elige
el diagrama correspondiente en funcion de: la disposicion de armadura, recubrimientos

relativos, tipo de acero y limite eléstico del mismo.

Se ha elegido el siguiente dbaco en roseta, tomando en cuenta las consideraciones

anteriores y los datos que se tiene.
Calcular la capacidad mecénica de la armadura total
Utotar =W * Ug

Calcular la armadura total de acero

_Utotal _W*b*h*fcd
Atotal - = Agotal =
fyd fyd
La armadura minima es °:
0.1% Nd
0.1 % Ng < Agmm * fyd S Ac* feq Asmin = fra

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

sobrepasara la carga que tome el hormigon.
También se debera verificar con la cuantia minima referida en el anexo 3 tabla 1.

Asmin = 0.005*% b x h

8 Véase Abaco en roseta para flexion esviada anexo 3 tabla 4
® Véase Hormigon Armado de Jiménez Montoya 13a Ed. apartado 18.3-2
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De las anteriores ecuaciones seleccionamos la que mayor armadura de ellas no pida

para el disefio la cual es:
Para una cara de la seccion:

A _ As necesaria
sunacara — 4

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

de hierros en cada esquina.

Célculo del nUmero de barras:

N° fierros =
012

a) Caélculo de la armadura transversal de la columna.
El didmetro de estribo sera:

1

4 * (Dde la armadura longitudinal mas gruesa

DEstrivo = |
Strioo N 6mm

La separacion de los estribos puede ser segn estas dos opciones®®:

- 30cm
s< — b6 h (el de menor dimension)

- 15 * (Dde la armadura longitudinal mas delgada
2.6.4. Estructuras complementarias.
a) Escalera.

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.

10 véase Hormigén Armado de Jiménez Montoya 13a Ed. apartado 18.3-3
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Una escalera se compone de las siguientes partes:
e Peldafrio.

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.
e Tramo.

Es una serie de peldafios continuados si la escalera es de varios tramos termina en una
superficie horizontal llamada Meseta o0 Rellano. El final de la escalera se Ilama
desembarco.

e 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.
e Arrangue de escalera.

Es la parte donde se apoya la escalera un su comienzo, el ancho o ambito 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 deberd tener como minimo 80 cm Aunque en

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

Cuando el Rellano o Meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del

ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.

La altura de paso o escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre
2y 2.40 m.; solo en casos de excepcion y en escaleras de poca importancia se puede
reducir la medida hasta 1.80 m.
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El ancho o huella de un peldafio suele oscilar entre los 25 y 30 cm punto para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica est4d comprendida

entre los 11 y 22cm, siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

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

teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o0 vacio existente entre dos tramos en la parte central de la escalera se
denomina ojo o hueco de la misma cuando esta parte se llena 0 maciza se denomina

espigon o arbol de la escalera.

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

cm.

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

Relano o '
o /

/fimeas e ruellz Proyectua s
mredw
o o tramo / — | el 3
/ peldario o escakin / /hoelta : e
/ f peldano
J  |abcaccontrahueldl | contranuena
/ B 7
/ !’7 Contrahuella
 — tabica
- - _.—-J’ -
s . ' / o
ambito
a) Vista axonométrica b) Seccion

Figura 2.12 Partes constitutivas de una escalera

FUENTE: Wikipedia, “Partes de una escalera.png”
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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 de un metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas
macizas utilizando los mismos pardmetros de disefio del cddigo boliviano del
Hormigén CBH-87.

b) Rampa de acceso, losa maciza armada.

En estos elementos inicialmente se debera predimencionar el canto “h”:
h : >12
=—2=>12cm
40
Siendo | el lado mas corto del elemento.

Segun CBH-87 las disposiciones relativas a las dimensiones de los distintos elementos

se deben cumplir las relaciones canto/luz, que se utilizardn, como minimo, lo siguiente:

Placas macizas sin abacos:

h>1—oo313
1~ 32

Posteriormente a estos parametros de predimencionamiento y cumpliendo debidamente
las condiciones el disefio la losa se considera a una viga de H°A° con un ancho
constante de 1 m. Las armaduras se calculan de la misma manera que una viga pero

por metro de ancho.
2.6.5. Disefio de fundaciones (cimientos)

El objetivo de una cimentacion es transmitir las cargas de la super estructura y el peso
propio de ellas al terreno pero por demas tienen las siguientes funciones: proporcionar
apoyo a la estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad
adecuado entre la estructura de cimentacion y el suelo limitar los asentamientos totales

y diferenciales con la finalidad de controlar los dafios en la construccién vy
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construcciones adjuntas y ademas mantener la posicion vertical de la estructura ante

las acciones.

Se emplean diversas formas o tipos de cimentacion dependiendo de la magnitud de las
cargas que soporta del tipo y dimensiones de la superestructura y del espesor resistencia
deformabilidad y permeabilidad de los suelos o rocas sobre los que se apoya la

cimentacion

En el presente proyecto se analizara como fundacion de la estructura las zapatas

aisladas.

e  Zapatas aisladas.

Las zapatas aisladas son losas de cimentacién normalmente de concreto reforzado con
dimensiones largo L y ancho B con relacion L/B que no excede a 1.5. la cimentacion
debe soportar la carga de las columnas. En este caso cada Zapata puede ser
independiente una de otra por lo que se requiere que los asentamientos diferenciales
entre ellas no excedan los asentamientos totales o diferenciales permitidos. Los
asentamientos diferenciales pueden reducirse seleccionando el &rea apropiada del
contacto de la Zapata y en ocasiones usando la rigidez de la superestructura
Generalmente las zapatas aisladas se usan sélo en suelos de baja compresibilidad y en
estructuras donde los asentamientos diferenciales entre columnas pueden ser
controlados por la flexibilidad de la super estructura hoy Incluyendo los en el disefio
de los nodos de la base de la estructura o articulando los nodos de manera que puedan

tomar los asentamientos diferenciales y/o rotaciones sin dafiar la estructura.

Por medio de analisis tedricos elasticos y observaciones se ha demostrado que la
distribucion de esfuerzos debajo de las zapatas cargadas simétricamente no es uniforme
la distribucion de esfuerzos depende del tipo de material debajo de la Zapata y de la
rigidez de la Zapata misma. Para zapatas sobre material suelto y poco cohesivo las
particulas del suelo tienden a desplazarse hacia los extremos quedando relativamente

confinadas en el centro.
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En el caso general de zapatas rigidas sobre suelos cohesivos la distribucion de presiones

es maxima en los extremos y minima en el centro.

\ \

TN\ a | NN TN s

Suelo cohesivo (arcilla) material suelto y poco cohesivo
Figura 2.13 Distribucion de zapatas en suelos cohesivos y poco cohesivos
Fuente: Elaboracion propia
En el disefio (préctica profesional) se hacen las siguientes hipotesis:
1) La distribucion de presiones es lineal,
2) la losa de la Zapata se considera rigida,
3) lo se admiten tensiones en el terreno.

e Proceso de calculo

L -‘ ) | )

C(] DY
V0 — AMYy
T ejex Hx |Mx
H al Hyy S a
? -~ 3 ‘ a
*)r b 21 Jﬁ bl —o @
Figura 2.14 Solicitaciones presentes en una zapata aislada
Fuente: Elaboracion propia.
Datos:

M’x = Momento en el eje X.
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M’y = Momento en el eje y.

Hy = Qy = Cortante en el eje y.

Hx = Qx = Cortante en el eje x.

N’ = Carga total que llega a la zapata.
0.4m = Esfuerzo admisible del suelo.

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

siguientes pasos:
— Paso 1.

Determinar el peso total “n” que soportara la zapata

€C .9

Primeramente, se aproximamos el peso de la zapata como el 0.10 del peso total “n” que
llega a la zapata, entonces el peso total “n” (carga que llega a la zapata mas el peso de

la zapata) es:

N=1.10n

— Paso 2.

Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata.

La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area

necesaria dada por:

2 N
nec — =
Ogqdm

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

dimensiones tentativas de “a” y “b” tal que:
A=ab

Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.
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Escogidos los valores de “a” y “b” se calcula el esfuerzo maximo “c1” que se presentara

en la zapata dado por:

N 4 6My N 6Mx
T U T apz T pa?

En esta etapa hay que verificar que:
01 < aadm

Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b”
para luego repetir el paso de calcular el esfuerzo méximo en la zapata y verificar que

se cumpla la desigualdad o; < G,4m
— Paso 3.
Determinar el canto util “d” y el canto total “h” de la zapata

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

fek
fcd:yLC

Donde:
fea = resistencia de disefio del Hormigon.
fex = resistencia caracteristica del Hormigon.

vc = Coeficiente de seguridad para el Hormigon (1.5).

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

o 2

B Y1 5adm
Donde:
fea = Kg/em?,

v1 = Coeficiente que normalmente vale 1,6.
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Gadm = Kg/cm?.

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

(\/al* bl axb al+bl
4 2k — 1 4
2(a —al)

dZ< 4 4+ k
2(b—b1)
4+k
\ 25 cm

[1PA]

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento (> 5cm), con los valores

anteriores se tiene:

h=d +c

— Paso 4.

Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata.

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada

por:

Peso Zapata = ype4o * a * b * h = 2500 (K—g)* ax bx h

m3

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

N = N' + (Peso Zapata)
— Paso 5.
Célculo de los momentos corregidos.

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

siguientes ecuaciones:
Mx = M'x + hHy

My = M'y + hHx



62

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

que el Momento y es negativo si tiene sentido contrario.
— Paso 6.

Calculo de los esfuerzos en la zapata.

- N 6My 6Mx
+ = Compresion = —
p ol A+a*b2+b*a2
— N 6My  6Mx
o2 =

A ax bzdl_bﬂ< a?

3_N 6My 6Mx
=Lt b a2

4_N 6My 6Mx
T AT 4 b b a?

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

verificacion se debe cambiar el area de la seccion.
Luego se debe de verificar:
07 < Eadm
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
— Paso 7.
Calculo del momento de disefio.

Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento
a una distancia de 0.15 al.
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a1
oX
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L

Figura 2.15 Momento de disefio
Fuente: Elaboracion propia.

De la figura 2.15 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:

L_a—al
2

4+ 0.15* al

0x=01—a* (61 —-02)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

_ 2
M=A1%D1+A2+ D2=0,+ L(3)+ el = (01 +%Z) (ton.m/m).

Para las unidades que se tiene que ton.m/m = 10° Kg. En cm/cm. Finalmente el

momento de disefio es:
Mg=16*Mb

— Paso 8.
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Célculo del &rea de acero. — Con el momento de disefio expresado en (Kg. cm) se

determina el momento reducido dado por:

< 0.2517

H = bd? g

Donde:

b =100 cm. (por metro).

d = canto util.

fca = Resistencia de disefio del Hormigoén.

Mg = Momento de disefio.

Con este valor se determinara la cuantia mecéanica de acero dad por:
w=p* (1+u)

Hay que verificar que la cuantia mecénica minima es w min = 0.0015. Con este valor

se determina el area de acero por metro.

fcd

As=w+* b* d*x —
yd

— Paso 9.

Se verifica que la zapata no se Vuelque.

— Paso 10.
Verificacion al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento
de cimentacion y el terreno, o la cohesion de este. Se verifica que cumpla las siguientes

recomendaciones:



65

Para suelos arenosos sin cohesion Para suelos cohesivos arcillosos
N * tan @, ACq
N*Ig:fn(pdl—yzlf’ AC 1=y =15
~Hy ) Hy

2 2
Pa = §(P Ca = 3 C
¢ = angulo de rozamiento interno C = cohesion
A=a*b
Donde:

A = érea de la base de la zapata medianera.

@d =(2* ¢/3) =Valor de calculo del Angulo de rozamiento interno.
Cd =0.50 * C = Valor de célculo de la cohesion.

2.7. Estrategia para la ejecucion del proyecto

Sera el listado de actividades a realizarse para la realizacion de la unidad educativa

Muturayo.
2.7.1. Coémputos métricos

Los cdémputos métricos se deducen a la medicién de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello la aplicacién de

férmulas geométricas y trigonométricas.

A modo de referencia la planilla de computo métrico se podréa tener la siguiente forma:
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Descripcion

Unidad

N° de

VECES

Largo
(m)

Ancho

Alto
(m)

Area
(m2)

\Volumen
(m3)

TOTAL

Figura 2.16 Planilla para el calculo de computos métricos

2.7.2. Precios unitarios

Fuente: Elaboracion propia.

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el

cémputo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades

definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos

determina el costo parcial de la misma.

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

a) Costo de materiales

b) Costo de mano de obra

c) Desgaste de herramientas y reposicion de equipos

d) Gastos generales

e) Utilidad

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representa el costo

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

que adicionan la utilidad totalidad el precio total del item.
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Tomando en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 7% y como utilidad es 6%. Para los impuestos se toma un

valor del IVA del 14.90 y 4% y un valor de IT del 3.0 9 %



ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DATOS GENERALES

Proyecto :

Actividad:

Cantidad :

Unidad :

Moneda :

1.- MATERIALES

DESCRIPCION UNIDAD | canTiDAD | PRECIO cosTOo
PRODUCTIVO TOTAL
1
2
3
5
TOTAL DE MATERIALES :
2.- MANO DE OBRA
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO TOTAL
PRODUCTIVO
1
2
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, MAQUINARIA'Y HERRAMIENTAS
PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | o (oo CT(C))S_I'TACL)

Herramientas (% de Total de Mano de Obra)

TOTAL DE EQUIPO, MAQUINARIA'YY 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

Figura 2.17 Planilla para el andlisis de precios unitarios

Fuente: Elaboracion Propia

68
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2.7.3. Presupuesto de la estructura

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendr& 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 o son de facil estimacién

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.7.4. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de obra con que el contratante desea ejecutar por

intermedio del contratista, en términos de calidad y cantidad.

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

exigidos para los materiales y la ejecucidn, y finalmente las normas y pruebas.
2.7.5. Cronograma de ejecucion

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

terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costos adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion o la formulacion de un

conjunto de acciones sucesivas que sirvan de guia para la realizacion del proyecto.
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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 funcion a este 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 levantamiento topografico fue realizado con estacion total por el Gobierno
Auténomo Municipal de Uriondo.

/

—

Figura 3.1 Curvas de Nivel
Fuente: Levantamiento topogréafico H.A. de Uriondo

Topograficamente se considera una superficie semi plana con un desnivel maximo de
1.5 m, el area del levantamiento es 1984.025 m? y el perimetro 178.517 m.
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3.2. ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS (RESULTADOS).

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 IN SITU, ubicado
estratégicamente en el terreno, con una profundidad de 2.00 m. (figura 3.2).

>

/
7

_

///

'/‘{ ///f/: / %’///7/’

: | g

AN 2%' D—

Figura 3.2 Ubicacién de pozo para el estudio del suelo
Fuente: G.A.M.U.

También se extrajo el material necesario para realizar todos los ensayos
correspondientes, para la clasificacién del suelo obtenido.
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Debido a la apreciable capacidad admisible del terreno se decidié tener por finalizado
el ensayo que se realiz0, ya que se evidencio la gran uniformidad en estratos vistos a

los alrededores del emplazamiento de la obra.

Tabla 3.1 Caracteristicas del suelo

N° de pozo Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible
1 2m Arcilla inorganica A-6  1.96 Kg/cm?
(11)

Con la informacion obtenida de las muestras del suelo en estudio se elabord el siguiente

perfil estratigrafico del suelo.

Descripcion Grafica

P 1.5 m - Nivel +0,00
'y
2m
A-6(11)
[ ]
¥

L PUNTO DE ENSAYO

Figura 3.3 Perfil estratigrafico del pozo
Fuente: Laboratorio de suelos y asfaltos U.A.J.M.S.

e Descripcion del suelo obtenido en el pozo.
— Caracteristicas del suelo una arcilla inorganica compactada o un A-6 (11) para la
clasificacion AASHTO.
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— El tipo de suelo es un CL, segun la clasificacion del Sistema Unificado.
— Capacidad portante del suelo: 1.96 Kg/cm?.

— Profundidad del pozo: 2 m.

Las planillas del estudio del suelo se encuentran detallado en el anexo A-2

e El esfuerzo admisible del suelo sera reducido en un 5 % para garantizar la
seguridad de la estructura.

Kg
Oagdm = 1.86 W

3.3. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El presente proyecto tiene un area de 722 m? por planta y un perimetro de 210.50 m,

ademas esta conformado por los siguientes médulos:

En el médulo frontal, en la planta baja se encuentra la direccion, secretaria, deposito,
bafios para administrativos, aulas y en la parte posterior del establecimiento la bateria
de bafios para hombres mujeres y personas con capacidades diferentes. En la planta alta
con dos gradas ademas de una rampa para el acceso de todo tipo de persona con o0 sin
capacidades diferentes, util y funcional para todos los integrantes de la unidad
educativa, se encuentra la sala de computacion, biblioteca, sala de musica, sala
audiovisual, aulas y la bateria de bafios para hombres mujeres y personas con

discapacidad.

En la terraza que cuenta con un Unico acceso, se tiene solo para el acceso de personal
de mantenimiento donde se tiene un par de tanques de agua de almacenamiento para el

abastecimiento del colegio.

El plano arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Auténomo Municipal de

Uriondo y se encuentra en el Anexo A-10.
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Fuente: G.A.M.U.

Figura 3.4 Planos arquitectonicos
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3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

Se analizar4 tanto la estructura de la cubierta como la estructura porticada.

Figura 3.5 Planteamiento estructural

Fuente: CYPECAD —v2016.0
3.5. DATOS GENERALES DEL PROYECTO
3.5.1. Normativa de disefio

Para el disefio de los elementos estructurales se empelo el método de los estados limites

ltimos empleando el Codigo Boliviano del Hormigdn Armado CBH-87, por tanto
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ademas de los materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracion

de resistencias y mayoracién de cargas.

e Normativa de disefio empleada.

— Cadigo Boliviano del Hormigon Armado.

e Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales.

— Hormigon con un nivel de control normal.
ve=15

— Acero con un nivel de control normal.
vs = 1.15

e Coeficiente basico de mayoracion de las cargas.
vi=1.6

3.5.2. Materiales empleados

Para el disefio de todos los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos
que conforman el hormigdn armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.

Con resistencias convencionales de acuerdo a norma y existentes en el medio.

e Materiales empleados en el hormigén armado.

— fo = 250 Kg/em? (Resistencia caracteristica del hormigon en compresion).
— fu =5000 Kg/cm? (Resistencia caracteristica del acero en traccion).

e Nivel de control en la ejecucién.

— Control normal.

e Capacidad portante del suelo.

— La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto es Gsuelo = 1.96 Kg/cm?.

Debido a la incertidumbre de los estratos por debajo del lugar del estudio de suelo se
reduce un 5% la capacidad admisible del suelo encontrado en laboratorio.
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Kg Kg
O-adm = 095 * 196 CTn_z = 186 CTn_z
3.6. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL (ANALISIS DE

CARGAS - RESULTADOQOS)

Para el analisis, célculo y disefio estructural se empleara el paquete computarizado
CYPECAD en su version 2016.0, en el Anexo A-4 se encuentra toda la memoria de
calculo correspondiente, ademas se procedera a la verificacion manual de los elementos
estructurales mas solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais, el Codigo

Boliviano del Hormigén Armado CBH-87.
3.6.1. Cargas consideradas sobre la estructura.

Se determinaran dos tipos de cargas:
a) Carga muerta 0 permanente.

e Peso propio del forjado.

e Peso del contra piso de nivelacion y acabados.
e Peso de muros mas revoques.

e Peso de barandado.

e Peso de escaleras

e Peso de rampa de acceso.

b) Sobrecargas de uso o carga viva.
e Sobrecarga en la losa alivianada.
e Sobrecarga del barandado.

e Carga de viento.

e Carga por sismo.

a) Analisis de las cargas muertas o0 permanentes.
e Peso propio del forjado.

Se optara por una losa alivianada de viguetas de hormigén pretensado con
complemento de plastoformo por ser una opcion conveniente en el aspecto econémico

y técnico.
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El programa CYPECAD - v2016.0 introduce automaticamente el peso que corresponde
a la geometria de la estructura, por lo tanto, se necesita calcular aparte el peso del contra
piso de nivelacion, revestimiento ceramico y el revoque de yeso para introducirlos en

dicho programa.
e Peso del contra piso de nivelacion y acabados.
— Sobre forjado 3 (nivel terraza).

La terraza al ser una superficie plana expuesta a la intemperie debe tener una capa de
contra piso de nivelacion que ayude a desalojar el agua de lluvias y no convertirse asi
en un contenedor de la misma provocando algunas fallas como goteras prematuramente

en la estructura.

2% 2%

9.75m

v

A

Por tanto se establece una pendiente de por lo menos el 2% ya que una menor al
momento entrar en servicio la losa tendra sus respectivas deflexiones las cuales no

garantizaran que la misma conserve la pendiente para la evacuacién del agua.

2%

h=00975m~10em b -

4.875m

Entonces para toda la superficie se prevé un promedio de una capa de 5 cm de altura

como contra piso de nivelacion repartido uniformemente.

h=5cm | |

CM = Whivelacion + Wrevoque



Carpeta de contra piso nivelacion de hormigon:
h=5cm

y = 2400 Kg/m3

Peso carpeta de nivelacion w = 120 Kg/m?
Peso revoque de yeso (cielo raso):

h=25cm

y = 1250 Kg/m®

Peso revoque de yeso w = 31.25 Kg/m?

Al programa se introduce la siguiente carga:
CM = 120 Kg/m? + 31.25 Kg/m? = 151.25 Kg/m?
Por seguridad se adopta CM = 155 Kg/m? = 1.55 KN/m?
e Sobre Forjado 2 (nivel aulas).

Carpeta de contra piso nivelacion de hormigon.
h=5cm

y= 2400 Kg/m?®

Peso carpeta de nivelacion w = 120 kg/m?
Mortero para ceramico + ceramico.

Peso ceramicas w = 40 kg/m?

Peso revoque de yeso (cielo raso):

h=25cm

y = 1250 kg/m?®

Peso revoque de yeso w = 31.25 kg/m?

Al programa se introduce la siguiente carga:

81
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CM =120 Kg/m? + 40 Kg/m? + 31.25 Kg/m? = 191.25 Kg/m?
Por seguridad se adopta _, CM = 195 Kg/m? = 1.95 KN/m?

e Peso de muros mas revoques.

Yiadrillo = 1200 Kg/m?®

Ymortero = 2100 Kg/m3

Revoque externo (mortero) 0.010 m * 2100 Kg/m? = 21 Kg/m?
Revoque interno (yeso) 0.010 m * 1200 Kg/m® = 12 Kg/m?
Ambos revoques araun murode 1 m x 1 m.

Para un metro cuadrado de muro de ladrillo de 6 huecos se tiene:
Niadrillos = 21 U

Vvolumen de un facrillo = 0.0052 m?

Vvolumen de mortero = 0.011 m3

Wmuro ladrillo = 0.0052 * 21 * 1200 + 0.011 * 2100 = 154.14 Kg/m?
Wmuro acabado = 187.14 Kg/m?

— Sobre forjado 3 (nivel terraza).

Para una h de muro de 2.20 m =411.71 Kg/m

Por seguridad se adopta: s Wmuro = 415 Kg/m = 4.15 KN/m
— Sobre forjado 2 (nivel aulas).

Para una h de muro de 2.95 m = 552.06 Kg/m

Por seguridad se adopta: —, Wmuro = 555 Kg/m = 5.55 KN/m
— Sobre Forjado 1 (planta baja).

Para una h de muro de 2.90 m = 542.71 Kg/m

Por seguridad se adopta: —, Wmuro = 545 Kg/m = 5.45 KN/m
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e Peso de barandado.

— Sobre forjado 3 (nivel terraza).

Para una h de parapeto de ladrillo acabado a una cara de 0.90 m

Wmuro parapeto = 154.14 Kg/m? + 21 Kg/m? = 175.14 Kg/m? * 0.90 m = 157.63 Kg/m
Por seguridad se adopta _, =160 Kg/m = 1.60 KN/m

— Sobre Forjado 2 (nivel aulas).

Para una h de barandado acabado en ambas caras de 1 m = 187.14 Kg/m

Por seguridad se adopta: _, Wharandado = 190 Kg/m = 1.90 KN/m

o Peso de escaleras y pre dimensionamiento de las escaleras.

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

escalera de dos tiros rectos con meseta de media vuelta.

Figura 3.6 Escalera de dos tiros y media vuelta

Fuente: Elaboracion propia
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— Datos.

o Alturaasalvar H=350m

o Contrahuellat = tipo 17.50 cm

o Longitud de tramo disponible = 2.50 m

— NO de escalones.

N_H_(350—2*17.50cm)_18 l
e=7= 1750 om = 18 escalones

Se resta la altura de dos escalones por que la meseta y la entrega forman parte de los
ultimos escalones de cada tramo.

N° de escalones por tramo 9

— Huella adecuada h.

l _ 225 cm

= = =25cm
N°escalonesramo 1 9

— Canto de la losa.

Donde:
h = canto o espesor de losa de la escalera.

a = longitud inclinada del tramo de la escalera.

285.04
h =

= 14.20
20

Se asumira 15 cm

— Cargas que acttan sobre la escalera.

o Barandillas 3 KN/m

o Solado 1 KN/m?

o Peso propio = Determinado por el programa CYPECAD - v2016.0

— Peso de larampa y pre dimensionamiento de la rampa.



Segun el plano arquitectdnico el tipo de rampa de acceso que va tener la estructura
serd una rampa con tres tramos rectos con dos descansos intermedios, esto debido a
que las personas con sillas de ruedas puedan descansar del ascenso o descenso y

poder continuar con su trayecto.

Figura 3.7 Rampa de acceso

Fuente: CYPECAD —v2016.0

— Datos.
Altura a salvar = 3.50 m
Longitud del primer descanso = 2.50 m

Longitud del segundo descanso =0.80 m (minimo permitido)

0O O O o

Ancho total de la rampa de acceso =2.10 m

o Barandado en ambos extremos de la rampa de 1 m de altura.
Longitud de tramos disponibles segun el disefio arquitectonico de la rampa:

o L:=11.93m
o L»=11.83m
o L3=1041m
Desniveles a salvar:

o Inicio — primer descanso =1.30 m
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o Primer descanso — segundo descanso = 1.10 m
o Segundo descanso —aulas =1.10 m

— Longitud inclinada de los tramos de la rampa.

L, = /hnz +L,°

o I1=12m
o 1p=11.88m
o 13=1047m

— Pendientes de disefio.

o mMi=1047%

o mMm=9.38%

o m3=10.66%

— Dimensiones tipo de las losas de la rampa.

Todas las losas de la rampa tienen la dimensién menor igual a 1.05 m
O Imenor=21.05m

0 lmayor=12.29 m

Canto de la losa:

lmenor

40

1.05 * 100

h="r
40

h= >12cm

= 2.63 (no cumple)

hpin =12 cm

— Cargas que acttan sobre la rampa.
Peso propio = Determinado por el programa CYPECAD - v2016.0

b) Sobrecargas de uso o carga viva.

— Sobrecarga en la losa alivianada.

o Sobre Forjado 3 (nivel aulas).

La finalidad de esta terraza es meramente de mantenimiento, puesto que aqui solamente

estaran los dos tanques de abastecimiento de agua (TINACO) para la escuela, siendo
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asi su accesibilidad limitada, considerado el valor de su carga para azotea accesible
solo para conservacion 100 Kg/m?.

Carga superficial del tanque de agua:

Tanque de agua (TINACO) 1000 Kg/m2 =10 KN/m?2.

Al programa se introduce la siguiente carga:

SC =100 Kg/m? = 1 KN/m?,

o Sobre Forjado 2 (nivel aulas).

Aqui se tienen situados a los cursos, biblioteca, area de computacion, bafos y pasillos
cada area puede estar descrita tiene su respectiva carga puede ser uniforme e igual en
algunos ambientes y en algunas zonas puede llevar un poco més de carga debido al uso
que le da estos lugares.

a. Paraaulas 300 Kg/m?.,

b. Para bibliotecas y zonas de lab. 400 Kg/m?.

c. Escaleras, rampas y accesos 400 Kg/m?.

d. Sobre carga del barandado 200 Kg/m.- Es un incremento de carga que es debido
al uso que experimentara el barandado una vez que entre en servicio, ya que al ser un
pasillo de colegio, es un lugar muy transcurrido y aparte de cumplir el rol de barrera de
seguridad, se ha estimado que la acumulacion de esta carga en este sitio por seguridad
es la mas recomendable.

o Sobre forjado 3 (nivel terraza).

Para una h de parapeto acabado a una cara de 0.90 m.

Wmuro parapeto = 160 Kg/m = 1.60 KN/m + 2 KN/m = 3.60 KN/m.

o Sobre Forjado 2 (nivel aulas).

Para una h de barandado acabado en ambas caras de 1 m = 190 Kg/m.

Wharandado = 190 Kg/m = 1.90 KN/m + 2 KN/m = 3.90 KN/m.

Este ultimo valor también sera considerado para el barandado de la rampa de acceso.
— Carga de viento.

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

siempre se lo analiza actuando en direccion a sus ejes principales y en ambos sentidos.
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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, ésta debera 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 3.8-

T E bl
S I A A
[ "/_./ e A
r.- . /.z./fl': //.-"’ /'/. -1
AL 1
A7 ]
}.-"/ o e //,
Lo /z':/ - //f.z L ,x}
R gy
ros S s
Vel el e e hz

. al - a2 |~

Figura 3.8 Distribucion de la carga de viento
Fuente: Elaboracion propia

De tal manera que la carga de viento en un nudo este dada por:

al + a2 b1l + b2 ]
o (1) (5.

2 2

Superficie a remanso:
Lado barlovento C3:=0.8 Lado sotavento C,=-0.4

Para la introduccion de datos en el programa CYPECAD - v2016.0 se utiliza:
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Debido a la falta de normativa de viento en nuestro pais, en el programa CYPECAD -
v2016.0 se optard usar la normativa CIRSOC 12-205 que es la normativa argentina

vigente en su pais y esta proximo a lugar de emplazamiento del proyecto.

De acuerdo a la ubicacion del proyecto, segin los datos proporcionados por el
programa SISMET DEL SENAMHI (Ver anexo A-3. Tabla N°8) la velocidad maxima
de una zona cercana (CHOCLOCA) es de 14.32 m/s. Velocidad méaxima del viento de

la capital del departamento de Tarija es 24 m/s.

Tabla 3.2 Velocidades basicas del viento en Bolivia

CIUDAD V(m/'seg)
COCHABAMBA 4430
LA PAZ 29,50
ORURO 29 40
POTOSI 30,20
SANTA CRUZ 12,60
SUCRE 32.40
TARIJA 24,00
TRINIDA 40,00
COBIJA 26,50

Con el dato la velocidad méxima de referencia en la zona del proyecto se procede a la
introduccion de los datos necesarios en la ventana de acciones de viento de la norma
CIRSOC 12-205.

1. Anchos de banda: x = 32.93 m; y = 31.15 m, longitudes de la parte lateral y frontal

de la estructura respectivamente.

2. Categoria de uso: TIPO I, estructuras que representan peligro sustancial para la

vida humana en caso de falla.
3. Velocidad basica del viento: 14.32 m/s

4. Categoria del terreno: UNICA — TIPO C, terrenos abiertos con obstaculos
dispersos con alturas generalmente menores a 10 m (campo abierto plano y

terrenos agricolas).



5. Orografia del terreno: LLANO.
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Figura 3.9 Consideraciones de la sobrecarga de viento en el programa CYPECAD -

v2016.0

Fuente: CYPECAD —v2016.0

— Carga por sismo sismo.

Tabla 3.3 Aceleraciones sismicas en Tarija

Fuente: Norma boliviana del sismo
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Para ver las escalas de dicho mapa se encuentra en anexos A-3. Tabla N°6

La aceleracion del suelo probable para Uriondo es 0.08 a 0.09, debido a su ubicacion
de la grafica de aceleraciones sismicas en Tarija, obtenida de la norma boliviana de
riesgo sismico. Con esta aceleracion se puede clasificar segun la escala de Mercalli
Modificada. En la escala la zona del proyecto estard emplazado en una zona de grado
IV Moderado, la cual se describe como: Perceptible por la mayoria de personas dentro
de los edificios, por pocas personas en el exterior durante el dia. Durante la noche
algunas personas pueden despertarse. Las paredes suelen hacer ruido. Los automoviles
detenidos se mueven con moderada energia. Sensacion semejante al paso de un camiéon

grande. Aceleracion entre 6.0 y 10 Gal (1 Gal = 1 cm/s?).

Zona 1°<VI No es necesario hacer un estudio sismico, a no ser que se trata de edificios

nucleares o radioactivos.

Zona 2° >VI < VIII  Estudio sismico necesario para obras importantes, como ser
edificios nucleares radiactivos, arsenales y almacenes, aeropuertos, presas, depdsitos

de agua, cuarteles de bomberos.

Zona 3°>=VIIl Se recomienda hacer el estudio sismico de todo tipo de edificios para

mayor seguridad.

Debido a que el proyecto se encuentra ubicado en nivel IV de la escala, es asi que no
es necesario considerar cargas generadas por sismos porque la Unidad Educativa
Muturayo tiene solamente 2 plantas y ademas no es una estructura similar a las citadas

como obras importantes que acreditan un estudio sismico para la zona 1°.
3.6.2. Estructura de sustentacion de terraza
3.6.2.1. Disefio de la losa alivianada

La cubierta (losa) estara compuesta de una losa alivianada con viguetas pretensadas
haciéndose referencia del catdlogo CONCRETEC?. Separadas con un inter eje de 0.50

m.

11 véase: Catalogo de viguetas pretensadas CONCRETEC S.A.
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El material utilizado para la cubierta y todas las demés losas de la estructura
exceptuando la rampa de acceso serd con complemento de plastoformo, esto debido al
efecto aislante que produce este material entre las losas de la estructura ademas del
avance progresivo en la construccién puesto que las dimensiones que tiene cada
complemento son mayores que los complementos ceramicos. Dichos complementos
seran dispuestos en toda la losa para cubrir los vacios en medio de las viguetas con una
capa de compresién de 5 cm con hormigén y una armadura de refuerzo constructivo de

¢ 6 cada 25 cm para controlar la fisuracion.
Plano en planta de la disposicion de las viguetas sobre la cubierta:

La ubicacion de las viguetas pretensadas se lo hara como muestra la figura 3.10 en

donde se ve claramente la disposicion de las viguetas.

A i‘ . - e ——]
I: u | | ] | E |

| |
| |
| |
= —] —
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| |
| | uInl i im ]
| ST 1 T
5 I | i il i T | |
(K | | T 1 T
|| _"| B 1l
[ s Ll

Figura 3.10 Disposicion de viguetas pretensadas

Fuente: CYPECAD —v2016.0
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e Hormigon.

Para el caso de los hormigones usados para las vigas o viguetas pretensadas, el
hormigon tiene que tener una alta resistencia para evitar las pérdidas en el tesado de
los torones.

— fea =350 Kg/cm? (Hormigon pretensado).

—  foa =250 Kg/cm? (Hormigdn Armado).

e Aceros.

Para el caso de los aceros usados en el hormigdn pretensados estos deben ser de alta

resistencia, para que de esa forma poder ejercer la fuerza de pretensado requerida.

La tension de rotura Ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:

—  fpu = 18000 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero:

—  fyk =5000 Kg/cm?
— Propiedades geométricas de los materiales.

e Dimension del plastoformo:

15 x 46 x 100 (Segun la guia de productos: CONCRETEC)
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Figura 3.11 Caracteristicas geométricas del plastoformo
Fuente: Revista Concretec, “complementos para losas”.
e Dimension de las viguetas pretensadas:

(Segun la guia de productos de: CONCRETEC)

15an  2am

1 5am 4 5em

2 5em

Figura 3.12 Dimensiones de vigueta

Fuente: Revista Concretec, “viguetas de cuatro hilos”.
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— Determinacion del canto del paquete estructural:

Segun la normativa (CBH-87 seccion 9.9.10.4.3.b Relacién canto/luz Pag-198)
propone, que el canto minimo para forjados unidireccionales de viguetas pretensadas
es:

24 24

l 445 cm
= = 18.54 cm

Se asumira por tanto como altura del paquete estructural 20 cm uniformizandose esta
altura para todos los forjados. En la cual el espesor de la capa de compresién sera de

“ho=5 cm”.
— Determinacion de la armadura de reparto:

Segun la normativa (CBH-87 seccion 9.9.10.4.3. Condiciones que debe cumplir los
forjados Pag-195) propone, que la armadura de reparto se determina con la siguiente

expresion:
_50% h, _ 200
s fsa " fa
50« h, 50% 5cm cm?
g = = = 058‘
fsa 434.78 MPa m
Con:
fyk 500 N/mm?
=—=——"—/"—"=43478N 2
fsa ” 1% 34.78 N/mm
50 h, 200
= ( cumple)

Ag = =
fsd fsd
e Losa superior de hormigon armado.

En la carpeta de compresion del forjado se empleara una malla electro soldada de
didmetro igual a 6 mm donde los alambres estaran separados cada 25 cm

(As=1.13cm?/m), para controlar la fisuracion.
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La losa sera de hormigdn con una altura de 5 cm y con una armadura de reparto para

controlar las fisuras de ¢ 6 espaciadas cada 25 cm.

Eefuerzo constructivo
a :

b Complemento de Plastnfnw ﬁ_{

vigueta pretensada le

|
Fl

Figura 3.13 Geometria de la losa alivianada
Fuente: CYPECAD —v2016.0
a= 5cm b=15cm c=50cm
Acciones de carga considerada sobre la losa alivianada:

Resumen de cargas consideras sobre la losa alivianada (Del apartado 3.6.1 del presente

proyecto):

Peso por entre piso = 155 Kg/m?

Peso propio de la losa = 250 Kg/m?

Sobrecarga viva = 400 Kg/m? (BIBLIOTECA)

Luz de calculo de las viguetas pretensadas: L = 4.45 m
Separacion entre viguetas = 50 cm

3.6.2.2. Verificacion de la vigueta pretensada

Esta verificacion se la realizara empleando la normativa ACI 318-2005 (American
Concrete Institute) empleando el método ASD (Allowable Stress Design - Método de
los esfuerzos admisibles), dado que la normativa CBH-87 no contempla elementos de
hormigon pretensado.
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e Propiedades de los materiales.

— =350 Kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigon a compresion).

— i = 245 Kg/cm? (Resistencia del hormigén a compresion en el momento del
presforzado).

— fou=18000 Kg/cm? (Resistencia caracteristica a traccion del acero de presfuerzo).
Se debe hacer la verificacion para 2 estadios de disefio, los cuales son los siguientes:

a) Estadio 2 (Tiempo cero t=0)

#— 6.00 - zi'
_\_ _\_
¢1=7.10cm 5%
12.00
Eje Eeu‘t_m N
600
c2:4.9ﬂ:m""-.; O ’1
A= 400 - 400 .ii" ‘
~ - - b
A 400 -
”~ 12.00 {

Figura 3.14 Seccion transversal de la vigueta

Fuente: Elaboracién Propia

Propiedades geomeétricas.

Area “Ao: 79.50 cm?”

Inercia “Io: 1115.46 cm*”

Brazo mecanico inferior “czo: 4.90 cm”

Brazo mecanico superior “cio: 7.10 cm”

R R

Excentricidad “e,= 1.80 cm”

Esfuerzos admisibles.

— Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero.
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fti = 0.80 * /f’ = 0.80 * ’245——1252—2
cm

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero.

—0.60 % ' = 0.60 « 2459 — 147 X9
Joi =060 % [l = 0.60x 2450 2 = 147z

Momentos actuantes
Momento por peso propio.

_ - Kg 2 _ Kg
qo = Axyc = 2400—* 0.00795m* = 19.08 —
m m

qo * L? 19.08% * (4.45m)?

Mo = g - 3 =47.23Kg * m = 472290 Kg * cm

La fuerza de pretensado viene dada por.
El esfuerzo en el acero de presfuerzo en el estado de resistencia nominal a la

flexion es.

Kg Kg
fios = 0.74 % f,,, = 0.74 * 18000 — = 13320 —

El area de acero de pretensado es.

m * (0.4 cm)? )
APS = Nparras * Aps =4 * f =0.50cm

La fuerza de pretensado inicial en centro luz, asumiendo un 10% de perdidas

instantaneas es.

Kg
P, = fps * Aps x 0.9 = 13320 —

*0.50 cm? * 0.9 = 5994 Kg
La fuerza de pretensado final en centro luz, asumiendo un 20% de pérdidas
diferidas adicionales a las instantaneas es.

Kg
Pr = fos * Aps * 0.8 = 13320 o

* 0.50 cm? * 0.8 = 5328 Kg
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e Verificacion de esfuerzos.

— Para la fibra traccionada.

M,* cig Fo*e,*cio B

< f.
IO IO AO - ftl
—472290* 7.10 5994 x 1.80* 7.10 5994 Kg
+ - <1252—
1115.46 1115.46 79.50 cm?
36789 < 12529 z
78— 5 =12.52—5 (cumple)
— Para la fibra comprimida tenemos.
M, * ¢ P,*e,*c P,
oI _ o Io 20 _A_Ozfci
o (o] o
472290 % 490 5994 1.80x* 490 5994 - _147 Kg
1115.46 1115.46 79.50 — cm?
102409 5 _147 59 l
A0—7 = 2 (cumple)

b) Estadio 4 (Tiempo infinito t = o)

’ =50 00zm o - b=4F 26em o
N h
e =" ) gz 6E71em
Epe Meutro I'I .i: 4
2500 "-, '
I".} )’ \ = 133%cm
1200 1200
Seccion real Seccién homogeneizada

Figura 3.15 Seccion real y homogeneizada
Fuente: Elaboracién Propia

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los médulos de deformacion
longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigon.
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_ Es 15200 * V250

n= = = 0.845
E3ss 15200 = /350

b,=bx n=50cm* 0.845 = 42.26 cm

Propiedades geomeétricas.

— Area “A.=329.11 cm®”’
= Inercia “I..= 17608.10 cm*”
— Brazo mecanico inferior “c2.= 13.29 cm”
— Brazo mecanico superior “ci»= 6.71 cm”
— Excentricidad “e»=10.19 cm”
e Esfuerzos admisibles.
— Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito.
16+ [f =16+ [350—L = 29932
= 1.6 % = 1.6 % —_— . _—
ftS f c sz sz
— Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito.
: Kg Kg
e Momentos actuantes.
— Momento de peso propio.
_ _ kg 2 _
qo=ycx A= 2400W* 0.033m* =79.20Kg/m
Mo = 8~ 8 =196.04 Kg * m = 19604.48 Kg * cm
— Momento debido a la carga muerta no estructural.
, Kg Kg
qd =qd' * c = 155W* 0.5m= 77'50W
Md = = =191.84 Kg * m = 19183.67 Kg * cm

8 8
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— Momento debido a la carga viva.

) Kg Kg
ql=ql' * c = 400W*0.5m = ZOOm—

gl 2 200 59 (445 m)?
Ml = 8 = 3 = 495.06 Kg * m = 49506.25 Kg * cm

— Momento total.
Mt = Mo + Md + Ml = 19604.48 + 19183.67 + 49506.25 = 88294.40 Kg x cm

e Verificacion de esfuerzos.

— Para la fibra comprimida tenemos.

My % €10 Pp* €0 * C1oo  Pr

_ _——>
w L 2, = Jes
88294.40 * 7.60 5328« 10.19x6.71 5328 Kg
- + > —157. 50—
17608.10 17608.10 329 41

Kg Kg , ,
—33.39— = —157.50— (ok, para la seccion homogeneizada)
cm cm

o El esfuerzo maximo de compresion en el hormigon de la carpeta de compresion
(H25), viene dado por:

Kg Kg
n = —33.39—= *0.845 = —28.21 —
cm cm

o El esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito, para la carpeta de

compresion (H25) es:

) Kg Kg
Kg Kg
—28. 21W > —112. 50— (cumple)

— Para la fibra traccionada tenemos.

Mrp % €00 Pr* €00 % C2o P

-1 <
Ioo Ioo Aoo_fts
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88294.40 = 13.29 5328 * 10.19 « 13.29 5328 < 29.93 kg
17608.10 17608.10 32941~ 777 cm?
9499 < 29,9329 l
49— 529933 (cumple)

3.6.3. Estructura de sustentacion de la edificacion

Se realizara la comprobacion de los siguientes elementos estructurales.

e Determinacion de la distancia y ancho maximo para juntas de dilatacion.
e Verificacién de la viga mas solicitada.

e Verificacion de la columna mas solicitada.

e Verificacion de estructuras complementarias.

— Verificacion de la escalera.

— Verificacion de losa mas solicitada de la rampa.
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e Verificacion de la zapata aislada mas solicitada.
3.6.3.1. Juntas de dilatacion

La norma CBH — 87 establece en el apartado 10.4.1. Juntas de dilatacion, pag. 201
“En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcion

de las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior

12

a’
En regiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

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

En el caso del proyecto, se emplaza en una region seca donde la variacion de la

temperatura sobrepasa los 10 °C.
Por tanto la estructura tendra continuidad en un rango méaximo de 25 m.
El ancho de cada junta se determina con la siguiente expresion:
a=K;*C(;
K; = 2 para edificios sin calefaccion.
K;C, = AT *L+1.10%107°

AT = 4950 °C (méxima variacion de temperatura anual en la zona de

emplazamiento)*?,
L = 25 m (distancia méxima entre juntas en la edificacion).
C,=AT *Lx1.10% 107>
C, = 49.50 * 25000 = 1.10 * 107> = 13.61 mm
a=2x*13.61mm = 27.30mm

Constructivamente adoptamos 30 mm

12 y/éase anexo 3 Tabla N°8
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30 mm > 25 mm (OK)

3.6.3.2. Verificacion del disefio estructural de la viga mas solicitada V101 (nivel

aulas)

Datos de la viga 101.

h =70 cm (altura).

bw = 30 cm (ancho).

di1 y d2 =2 cm (recubrimiento).

fox = 250 Kg/cm? (resistencia caracteristica del hormigon a compresion).
fy« =5000 Kg/cm? (limite elastico caracteristico para un acero CA -50).

vs = 1.15 (coeficiente de seguridad o minoracion del limite elastico del acero).

N N R N

vc = 1.50 (coeficiente de seguridad o minoracion del limite elastico del hormigon).
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Figura 3.16 Envolvente de momentos flectores y cortantes V101 (nivel aulas)

Fuente: CYPECAD —v2016.0
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Figura 3.17 Detalle de armado en viga V101 (nivel aulas)

Fuente: CYPECAD - v2016.0

a) Analisis de calculo para el momento positivo.
Mg = 36919 Kg*m = 3691900 Kg*cm. (Maximo momento positivo de la Viga

V101)
— Determinacion del momento reducido de célculo.

Ha =, v d? + fog

Donde:
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ck 250 Kg/cm? K
_fek _ g/em” _ 166.67 59
Ye 1.50 cm?

fcd
d=h—-d, =(70—2.00) = 68cm

3691900 19
Uy = cm =0.1597
Kg
30 cm * (68 cm)2 * 16667(}1’71_2

o Entramos a la tabla 2 del anexo A-3 para un acero CA-50 y obtenemos pim.
Hiim = 0.319

0.1597 < 0.319

o Determinacion de la cuantia mecanica del acero de la Tabla 3 del anexo A-3 pg >

0.1590 pertenece al dominio 3.

wg = 0.1791
As = wg * by, *x d * fc—d
yd
Donde;
K
_ fyk 2000 zon? _ 434783 9
fya = vs 115 7 cm?
166.67 K—gz
A; = 0.1791 % 30 cm * 68 cm * —”1?
434783 #

Ag = 14.01 cm?

— Determinacion de la cuantia geométrica minima de acero.
Agmin = Wmin * by, *d

o Delatabla 1 del anexo A-3.
Wpin = 0.0028

Agmin = 0.0028 * 30 cm * 68 cm
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Ag min = 5.71 cm?

— El area necesaria de acero sera el maximo valor de area de acero entre el area de

acero minimay la calculada.
Ag nec = 14.01 cm?

— Determinacion del nimero de barras de acero.

Asumo:

s
4020mm - 4*1*22=12.56cm2

i
10 16mm — i 1.60% = 4.02 cm?

Con un érea igual a 14.57cm?
— Entonces la disposicion de la armadura para ese tramo sera.
4120+1116
Donde:
14.57 > 14.01 cm? Incremento de 4.00 %
o Separacion libre entre armaduras principales.
Inicialmente se adoptara un didmetro minimo para el estribo de Jest 8 mm

_ by, = (2% Pest) — (N2 de barras x @) — (2 1)
B N%de barras — 1

30— (2x08)—(4* 2)—(1x 1.6)— (2% 2)
° T 51

=3.70cm

Usar: 44 20 + 11 16 ¢/3.70 cm
o Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales.

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 3.70 cm, se
verificara si ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica
lo siguiente.
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o Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a2,
l

5
=z de la distancia horizontal libre entre armaduras independoentes

5
lzg* S =3.08cm

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).
3.08cm >254cm (cumple)

o Ladistancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal
debe ser igual o mayor que los valores siguientes,

- 2cm.
— El didmetro de la barra mas gruesa — S =20 mm.
— 1.2 veces el tamafio del arido — S = 3.05 cm.

— Lacompactacion del elemento se lo realizara con vibrador de didmetro igual a 1.45

pulgadas 0 3.68 cm.
De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es:
§ =3.68cm
Donde:
3.70cm > 3.68 cm (cumple).

b) Analisis de calculo para el momento negativo.
e My =11720 Kg*m = 1172000 Kg*cm. (M&ximo momento negativo de la Viga
V101)

o Determinacion del momento reducido de célculo.

13 \éase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
14 véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 12.5.3. pag. 235
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Ha = d%* fug
Donde:
K
_ fek 20 oon? _ 166.67 X9
fea = Ye 150 7 cm?

d=h—d; =(70—2.00) =68cm

1172000 K—gz
Uy = A0 = 0.0507
Kg
30 cm * (68 cm)? * 166.67 m?

o Entramos a la tabla 2 del anexo A-3 para un acero CA-50 y obtenemos puim.
Hiim = 0.319

0.0507 < 0.319

o Determinacién de la cuantia mecénica del acero de la Tabla 3 del anexo A-3 pg <

Him.
Pertenece al dominio 2:

wg = 0.0530
Ag = wq * bw* d * fc_d
yd
Donde:
K
_ fyk _ 2090 oon? _ 4347.83 X9
fya = vs 115 7 cm?
166.67 K—gz
A, = 0.0530 * 30 cm * 68 cm * C’I?
4347.83 ﬁ

Ag = 4.14 cm?

— Determinacion de la cuantia geométrica minima de acero.
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Asmin = Wimin * by, xd

o Delatabla1 del anexo A-3.
Wnin = 0.0028
Agmin = 0.0028 * 30 cm * 68 cm
Ag min = 5.71 cm?

— El area necesaria de acero sera el maximo valor de area de acero entre el area de

acero minimay la calculada.
Agnec = 5.71 cm?

o Determinacion del numero de barras de acero.

30 16 mm — 3 * % * (1.6 cm)? = 6.03 cm?
o Entonces la disposicion de la armadura para ese momento seré.

3116
Donde:
6.03>5.71cm? Incremento de 5.31 %

— Separacion libre entre armaduras principales.
Se adoptarad un diametro minimo para el estribo de @est 8 mm

by, — (2 * Qpst) — (N2de barras * @) — (2 * 1)
B N® de barras — 1

30— (2% 0.8) — (3% 1.6) — (2% 2)

3_1 =9.80cm

S

Usar: 34 16 ¢/9.80 cm
— Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales.

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 9.80 cm, se
verificara si ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica

lo siguiente:
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o Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a*°:

5
= 3 de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes

5
lzg* S=8..17cm

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).
8.17cm >2.54cm Cumple

o Ladistancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal

debe ser igual o mayor que los valores siguientes?®.
- 2cm.
— El didmetro de la barra mas gruesa — S = 16 mm.
— 1.2 veces el tamafio del arido — S =3.05 cm.

— Lacompactacion del elemento se lo realizara con vibrador de diametro igual a 1.45

pulgadas 6 3.68 cm.
De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es.
S =3.05cm
Donde:
9.80cm > 3.68cm (cumple)

— Célculo de la longitud de anclaje para las armaduras:

15 Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
16 \/éase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87. Capitulo 12.5.3. pag. 235
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-109141 Kg*m —ldl 721 Kg*m

d
meTb b [ d []Imf
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d
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\mf
1916

36919 Kg*m

Figura 3.18 Decalaje de momentos flectores en la viga V101 (nivel aulas)
Fuente: Elaboracion Propia

o Las barras corrugadas que trabajen a traccion se anclaran perfectamente por

prolongacion recta, dicha prolongacion recta viene dada por la siguiente expresion.

@ fyd

lby = —% —
1 4*Tbu

Las resistencias de calculo de los materiales son:

Kg
foe _ 2O cm? Kg
Ve 1.5 cm?

fea =
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Kg

5000~ 1%

e 2T em? 34763 =9
cm

fra ve 115

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

K
Ty = 0.9+ 3ffcd? =09+ 166,672 = 27.26 %
Kg
0] 2.00cm 4347.83 %
lblzg*fy—d= . M- — 79.75 cm
Thu 27.26 <
cm

o Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de célculo, la longitud de

anclaje se modifica de la siguiente manera.

As.Calculada 14.01
= 79.75

As.Real ~ [07P* 145y = 76:68cm

lp = lpy *

0.30 lp1 =0.30 * 79.75 = 23.93 cm
b > 109 =10*2.00=20 cm

15cm

Por tanto, Ip = 77 cm
o Se tienen tres niveles de armaduras (nivel de decalaje), por tanto, se tiene.
—  Nivel superior ¥ 16.
Este presenta una longitud de Momento flector de 352 cm.
Por tanto, la longitud de las barras de este nivel seria igual a:
Ly=(lps+2%d+2x1,)=(352+2% 68+2x 77) = 565cm
L es la longitud total de las barras.

—  Nivel intermedio {4 20.
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Este presenta una longitud de Momento flector de 497 cm.

Por tanto, la longitud de las barras de este nivel seria igual a:
Ly=(lps+2%d+2x1,)=(497+ 2% 68+ 2% 77) = 745 cm

L es la longitud total de las barras.

—  Nivel inferior { 20.

Dispuesto a lo largo de todo el elemento estructural.

— Para una region de mala adherencia tenemos (Caso del momento negativo):

, 2 2 Kg
Tbu =Tbu*§= 2726*§= 1817 W
Kg
0 1.6cm 4347.83—%
lblzz*fy—dz T M- — 63.80 cm
Thu 27.26 -2
cm

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

anclaje se modifica de la siguiente manera.

] ] As.Calculada 63.80 5.71
= k = . *

= 60.41
As. Real 60 cm

0.30 *lpz = 0.30 * 63.80 = 19.14 cm
Ib> 100=10*1.6=16cm

15cm

Por tanto |p = 61 cm
— Se tienen 2 niveles de armaduras (nivel de decalaje), por tanto, se tiene:
e Nivel superior. - Este presenta una longitud de Momento flector de 23 cm.

Por tanto, la longitud de las barras de este nivel seria igual a:
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Ly=(lys+d+1y) =(234+68+61) =152cm

Ln es la longitud referida desde el centro del apoyo hacia el vano, ademas la longitud
del momento flector negativo también seria referida desde el centro del apoyo hacia el

vano.

Que para el caso de dos vigas contiguas simétricas, la longitud total de las barras seria

el doble de la longitud “Ly” hallada anteriormente
e Nivel inferior. - Dispuesto a lo largo de todo el elemento estructural.

c) Anadlisis de célculo para la cortante.
o Vy=26411Kg (Maximo cortante de la Viga V101)

— Determinacion de los esfuerzos de calculo.

Kg

fex 250 cm? Kg
Lok o oM _ 16667 —=
Jea Ve 1.5 cm?

d=h—d; =70cm —2.00cm = 68 cm

Kg
fra = 000m? 65 K9
yd Ty 1.15 T cm?

— Determinacion del esfuerzo cortante que resiste el hormigon.

Veu = 0.50*,/fcd x bw x d

K
g * 30cm* 68 cm = 13168.28 Kg

Veu = 0.50 * |166.67 —
cm

— Verificacion al caso que pertenece.
o CasoN°1

Vd <Vcu
Vd = 26411 Kg

26411Kg < 13168.28 Kg (no cumple)
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o CasoN°2
Veu<Vd <Vou

Vou =0.30* fcd * bw * d

Kg
* 30cm*x 68 cm = 102002.04 Kg

Vou = 0.30 * 166.67 —
cm

13168.28 Kg < 26411 Kg < 102002.04 Kg (cumple)

— Determinacion del area (caso N°2).

Vsux S

A5 =590+ d= fyd

Vsu=Vd—-Vcu
Vsu = 26411 Kg — 13168.28 Kg = 13242.72 Kg

13242.72 Kg * 100 cm
Kg
cm?

As =
0.90 * 68 cm * 4347.83

As = 498 cm?/m
— Determinacion del area minima.

0.02 * fcd * bw * t

Asmin =
fyd
Kg
0.02 x 166.67 —=* 30 cm * 100 cm
Asmin = cm K
4347.83 -9
cm

As = 2.30 cm?/m

— El area necesaria de acero sera el maximo valor de area de acero entre el area de
acero minimay la calculada.
A; = 498 cm?/m

o Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces.
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Asmax 4.98 cm?/m
As = = > =249 cm?/m

e Determinacion del niUmero de barras de acero n.

4*As_4*2.49cm2_495 c b
0 mr BemE - T estribos

P8mm - n=

Donde:

2.52 cm?/m >2.49 cm?m Incremento de 1.20 %

— Espaciamiento entre barras.

[ 100
H = T =20cm
< = 20
esp = 30cm o

0.85*x d =0.85+« 68cm =57.80cm

e Entonces la disposicion de la armadura para ese tramo.
Usar: 35 4 8 ¢/20 cm
d) Armadura de piel.

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondrdn unas armaduras
longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a 10 mm
si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de aceros especiales con separacion

maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al

alma, igual a:
100+ Aspiet_, 05
b*(2+d—h)
e Donde:
— b = Ancho del alma.
— d = canto util.
— h =canto total.
0.05

Aspielzllo_o*b*(z*d_h)
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0.05 ,
Ag piel = Too ™ 30cm (2«68 cm — 70 cm) = 0.99cm

Se asume la siguiente distribucion:
2110
As pie1 = 2% 0.785 = 1.57 cm?
1.57 cm? > 0.99 cm? (cumple)

e Se utilizara.
24 10 (para cada caras en Y)
e Separacion de Aspiel.

_ h -9, sup — Dp inf — (N° de barras * (Dpiel) —(2=*r)
N2 de barras total — 1

S

_70-16-2-(2%1)— (2% 2)

T =20.13cm

S

20.13 em < 30 cm (ok)

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD - v2016.0 y la verificacion manual.

DISPOSICION DE o ] V.
M. positivo | M. negativo As piel
ARMADURAS cortante
4020 + 2016 +
CYPECAD -v2016.0 35@8c/20 | 2810+2@10
1016 2012
VERIFICACION 4020 +

3016 35@8¢/20 | 2010+2@10
MANUAL 1916

% VARIACION 0.00 4.15 0.00 0.00
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3.6.3.3. Verificacion del disefio estructural de la columna mas solicitada C68

Se realizara el andlisis para la “columna C68” dado que es el elemento mas solicitado

de la estructura, el cual presenta cuatro tamos (2, 3.5, 3.5 y 2.5 metros de altura).

!

di=3cm i i I
h=33cm
|
d1=3cm ! 1
I
bw=23cm — b\,l‘." —

Figura 3.19 Seccion de la columna C68

Fuente: Elaboracién Propia

Datos de la columna C68.

Se tienen cuatro tramos todos de seccién constante:

_)

o

b =25 cm (ancho del alma).

h = 35 cm (altura de la pieza).

— dp y d2 =3 cm (recubrimiento).

Tramo a verificar N°2 (Forjado 2 — Forjado 1).

o

_)

_)

| =350 cm (longitud de la pieza).

Solicitaciones de disefio en el elemento C68.

Nd = 82450 Kg (normal de célculo).

Mdyxsuyp = 1880 Kg*m = 188000 Kg*cm (momento x de calculo en cabeza de
columna).

Mdyxint = 1649 Kg*m = 164900Kg*cm (momento x de calculo en planta de

columna).
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- Mdy,sup =0 Kg*m
— Mdy.ins =0 Kg*m

— Resistencias de calculo de los materiales.

Kg
fek 250 cm? Kg
fea = 0.9 * ” 0.9 * Tc 50.00 ?
kg
f, =73_R=M=434783ﬂ
yad Ty 1.15 7 em?

e Calculo del coeficiente de pandeo.

Wp
EI

L columnas
El
L vigas

De todos las columnas que concurrenen A

; (igual para W)
De todos las vigas que concurren en A
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Figura 3.20 Nudos de la columna C68

Fuente: Elaboracion Propia
— Direccion X.

35 %253 35 %253
A V)

_ 200 350 _
25+ 303 25%30% 25330 253 30
12 12 12 12
545 T 320 T 335 T 325

0.49

Ya
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35 %253  35% 253
2~ ~12
_ 350 350
25%60° 25+ 603 25360 253 * 60
12 12 12 12
545 T 320 T 335 ' 325

=0.10

Vg

— Direccién Y.

En la direccion Y no existen momentos actuantes, por lo tanto no se analiza este eje de
pandeo de la seccion de la columna, dejando como el plano X el mas desfavorable hacia

el pandeo de la pieza.

Para las estructuras usuales de edificacion, de menos de 15 plantas, podra comprobarse
aisladamente cada soporte o columna con la longitud de pandeo |, obteniendo el

coeficiente de pandeo de la tabla porticos traslacionales.

o Coeficiente de pandeo determinado por los nomogramas'’ de célculo, para el
caso mas desfavorable (ocurre en la direccion “X”).
a=1.20

Esbeltez de la pieza:

1 _l* a_350c:m*1.20_1680
9 h 35 cm o

Como Ag s mayor que 10, se tiene que tomar en cuenta los efectos de segundo orden.

e Excentricidades de calculo.

— Excentricidad minima accidental.

h _256m

=—= =1.2 2 ini
€acc = 55 >0 5 cm (se adopta 2 cm minimo )

— Excentricidad de primer orden.

Debido a que la estructura es menor a 15 plantas, se la puede considerar como

intraslacional, de acuerdo al capitulo 8.3.4. de la Norma CBH-87.

17 Véase apartado 2.6.2.3 del presente proyecto
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Md,, 188000Kg * cm

Coxs = TN = 73080Kg  2okem
Md,; 164900 Kg * cm
Coxi = TN = gzasokg | ~o0cm
Entonces:
€2 = €y,
€1 = €ox,s

€ox = 0.6% e, +04% e, >04% e,
€ox = 0.6 % 200+ 0.4 254 =222cm
04%* e, =04 2.00=0.80cm
(cumple)
Por tanto, se asume el mayor:
€ox =2.22cm =2cm

— Excentricidad ficticia, equivalente a efectos de segundo orden.

fya c+20%e, I,°
=(3+ 25107
ba < 3500) c+10+e, h

*x10™* = 4.40 cm

eax

( 4347.83) 25 + (20 * 2.22) 4202
£ ES
3500 / 254 (10%2.22) 25

eay =0
— Excentricidad total.
€rx = €ox T €qx = 2.08cm +4.40 cm = 6.48 cm
€fy = €qcc T €qy =2 CM

e Disefio a flexion esviada.

— Capacidad mecanica del hormigon.
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kg
*25cm* 35cm = 131250 Kg

U=f.q* b*x h=150 o,

— Determinacion de los esfuerzos reducidos.

U, 131250kg 0.63

v =

B Ny * efx _ 82450 kg * 6.48 cm
e =7 % h T 131250 kg * 25 cm

=016  (u)

_ Ng* e 82450 kg *x 2cm — 0.04
Wy = h 131280 kg+ 28em 004 (H)

— Dado que no hay un nivel de compresion igual a “v = 0. 63” se lo asumira como

nivel v = 0.60 del diagrama en roseta .
Parav =0.60 ; w=0.10
— La capacidad mecanica de la armadura es.
Ut =w U, =0.10 * 131250 Kg = 13125 Kg
— El area de acero calculada es.

Uy 13125Kg

Ag =3.02 cm?

fya 434783 K9
cm
— Determinacion del area de acero minima

bx h x 25cm * 35 cm = 4.38 cm?

A . = — =
smin = 7000 1000
e El area de acero requerida sera finalmente la mayor entre la minima y la calculada.

Ag = 4.38 cm?

— El nimero de barras, empleando barras de 12 mm es.

Ay 438cm?
~ Ag, 113 cm?

n = 3.88 = (4 barras)
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Para este caso nos resultaron 4 barras de 12 mm de didmetro, dando una distribucién

simétrica en las cuatro esquinas de la columna 68 en cuestion.
Se dispone:

4012

e Para la armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas de 6 mm
distanciados entre si a el menor entre.

o 30cm
o 0.85*d=0.85*22cm=18.70 cm
o 15* @ de la barra longitudinal mas delgada = 15 * 1.2cm = 18 cm
Por tanto:
Usar: 4 @ 12 c¢/15 cm.
e Resumen de cuantias en la columna

En resumen, la columna C68 presenta las siguientes cuantias.

Tramo Armadura longitudinal total

Forjado N°3 — Forjado N°2 | 4 @ 12

Forjado N°2 — Forjado N°1 | 4@ 12

Forjado N°1- Cimentacion | 4 @ 12

Por metodologia constructiva en el armado se asume que toda la columna tendra 4 @

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



T
'

3¢ | ]

4012
256¢/15

s=15cm

Figura 3.21 Detalle de armado de la columna C68

Fuente: Elaboracién Propia
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En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el

CYPECAD - v2016.0 y la verificacion manual.

DISPOSICION DE ARMADURAS | A. longitudinal | Estribos
CYPECAD - v20160 4012 @6¢/15
VERIFICACION MANUAL 4012 @6c/15

% VARIACION 0.00 0.00

3.6.3.4. Estructuras complementarias.

a) Verificacion de la escalera.

A continuacion, se muestra el calculo de una escalera de hormigén armado, la cual

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

e Disefio geométrico.
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— Se tiene un desnivel a salvar z = 350 cm.

— La huella minima es 25 cm, por lo que se adoptaréa la misma h = 25 cm.

— La contrahuella serd ¢ = 17.50 cm.

— Segun Neufert se debe cumplir al menos una de las siguientes condiciones.
h—c=12cm =25cm —17.50cm = 7.50 cm

h+2c=60a64cm=25cm+ 2% 17.50 cm = 60 cm (ok)

— NCOde escalones.

_H_(350cm)_20 l
e =T =T7c0om — 20 escalones

— El ancho de los escalones (ambito) debe ser como minimo 120 cm en edificios. El

disefio arquitectonico permite tener un ancho a = 150 cm.

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

Linclinada — 285 cm
20 20

hy = = 14.25 cm (Asumo 15 cm)

— La pendiente de la escalera viene dada por:

_c_17.50cm_070 _ . _ 34990
m—h— Tem = a = arctg(m) = 34.
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Figura 3.22 Vista en planta de escalera

Fuente: CYPECAD —v2016.0

— Se tienen las siguientes cargas actuantes, dependiendo si estamos analizando el tiro
0 la meseta.

— Para los tiros tenemos.

o Peso propio de la losa por unidad de area.

Kg Kg
g=Y=* hf= 2400W* 0.15m = 360F

o Peso propio de un peldafio por unidad de area.

Kg
m3
2 2

* 0.175m Kg
g1 =

=210W

o Acabado g2 = 100 kg/m?

o Carga de barandas gz = 300 Kg/m
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Por tanto, la carga muerta total es:

300 Kg
gt=g+gl+gz+g3=360+210+100+E=870W

La carga viva total actuante es:
Kg
qt = q4 = 400.00 W

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

K
qa = s * (ge+q;) = 1.6+ (870 + 400) = 2032 m—‘z

— Paratransformar esta carga a una carga uniforme al plano de flexion tenemos que:

2032 X9 X
J_ - M’ _ 248031 —2
cosa  cos(34.99) m?

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

kg Kg

o Acabado g2 = 100 Kg/m?

Por tanto, la carga muerta total es:

kg
gt=g+g2=360+100=460W

La carga viva total actuante es:

Kg
e = 4 = 40000@

— Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total
de:
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K
Ga=vs* (qe + ge) = 1.6 % (460 + 400) = 1376 m—‘z

— Paratransformar esta carga a una carga uniforme al plano de flexion tenemos que:

Kg
g = 1570 m? = 1679.58 @
cosa  cos(34.99) m?

2480.31 Kg/m 2
1679.58 Kg/m 2

I
b
(=]
L

| 1.30

Figura 3.23 Esquema estructural de escalera
Fuente: Elaboracion Propia
— Del paquete obtenemos la envolvente de disefio con los siguientes resultados.
Mg =5801.12 Kg * m/m

e Disefio a flexion.

— Resistencias de calculo de los materiales.

Kg
fea = fc_" = M =166 67ﬂ
@y 1.5 ' cm?
Kg
f =f3’_"=w=434783ﬂ
yd Ty 1.15 T cm?

— Altura efectiva.
d=h—-d;=15cm—-3cm=12cm

— Determinacion del momento reducido de célculo.
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Ha =y x &% fog
580112 Kg * m/m
Uy = = 0.2060

100 cm * (12 cm)? * 166.67 K_gz
cm

o Entramos a la tabla 2 del anexo A-3 para un acero CA-50 y obtenemos pim.
Hiim = 0.319

o g < Wim MiSMo que pertenece al dominio 3.

0.2060 < 0.319

e Determinacion de la cuantia mecanica del acero.

Tabla 3 del anexo A-3

W, = 0.2412
As = wg * by, *x d * fc—d
fyd
166.67 K—%
Ay = 0.2412 % 100 cm * 13 cm * —C’I?
4347.83 cm_gz

A, =12.02cm?/m
e Determinacion del area minima de acero.
Agmin = Wspmin * by * d
De la tabla 1 del anexo A-3:
Wy min = 0.0015
Agmin = 0.0015* 100cm * 12 cm

Agmin = 1.80 cm?/m
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Se tiene como area de acero necesaria el maximo valor, entre el area de acero de célculo

y la armadura minima para.
As =12.02 cm?/m

— Determinacién del nUmero de barras de acero.

4*As_4*12.02
T @2 % 1.22

Pl1l6mm - n= = 5.97 (6 barras)

Usar: 6 4 16 /m = 12.06 cm? /m
Donde:
12.06 >12.02 cm? Incremento del 0.33 %

e Segln norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm
como minimo, entonces:

100 — #0

b=——

> 2
#esp camn

, _ 100—(6+ 16)

2
6—1 >2cm

18.08 cm > 2 cm (cumple)
Usar: 916 C-20 cm (Para el acero positivo)

e Para el acero negativo se adopta el 25% de la cuantia del acero positivo.

4 25 4 25  12.02 cm? 3.00 em?
_—— —% = *k =
ST 7100 " T 100 m 00 cm*/m

— Determinacion del &rea minima de acero.

Asmin = Wspmin * by * h
De la tabla 1 del anexo A-3:
Wy min = 0.0015
Asmin = Wsmin * by * d

Agmin = 0.0015* 100cm * 12 cm
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A min = 1.80 cm?/m

— Se tiene como area de acero necesaria el maximo valor, entre el area de acero de

célculo y la armadura minima para.
As = 3.00 cm?/m

— El nimero de barras para armaduras de 8 mm es.

_Ag  3.00 — 596 (6B
= A, 0503 > (6 barras)

n

e Separacion entre barras.
— Segun norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm
como minimo, entonces:

100 — #
p= D0

> 2
#esp am

, _100—(6+ 08)

> 2
c cm

19.04cm >2cm
Usar: @8 C-20 cm (Para el acero negativo)

e Se debe disponer una armadura transversal de reparto igual al 25% de la armadura
longitudinal principal.
25 25 12.02cm?

A, = —x A. = = 3. 2
st =700 s =100 - 3.00 cm*/m

— Determinacion del &rea minima de acero.
De la tabla 1 del anexo A-3:
Wy min = 0.0015
Asmin = Wsmin * by * d
Agmin = 0.0015* 100cm * 12 cm

Agmin = 1.80 cm?/m
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— Se tiene como area de acero necesaria el maximo valor, entre el area de acero de

calculo y la armadura minima para.
As = 3.00 cm¥m

— El ndmero de barras para armaduras de 8 mm es.

_Ag  3.00 — 596 (6B
=4, 0503 > (6 barras)

n

e  Separacion entre barras.
— Segln norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm

como minimo, entonces:

100 — #0

b—W>ZCm
100 — (6 = 0.8)
b = c >2cm

19.04cm >2cm
Usar: @8 C-20 cm (Para el acero transversal)

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD - v2016.0 y la verificacion manual.

DISPOSICION DE A. longitudinal A. longitudinal A
ARMADURAS inferior superior transversal
CYPECAD - v20160 @16¢/20 @8c/20 @8c/20
VERIFICACION
@16¢/20 @8c/20 @8c/20
MANUAL
% VARIACION 0.00 0.00 0.00
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b) Rampa de acceso, losa maciza armada.

Losa maciza N°5 perteneciente a la rampa, desde el arranque hasta mitad de tramo de

subida, entre la planta baja hacia el primer descanso.

&

16L. 6
| R 51070¢ T.

16.. 8 @ ﬁ% s
; 7@10c¢/15 4RI

Figura 3.24 Detalle de la rampa de acceso, armado longitudinal inferior de la losa

maciza mas solicitada
Fuente: CYPECAD —-v2016.0

Datos de la losa.

menor = 105 cm

Imayor = 700 cm

Recubrimiento = 2.50 cm

d =12 cm — 2.50 cm = 9.50 cm (canto util)
b, =100cm

VLl Ll

Ws min = 0.0015 (cuantia geométrica minima para losas)

Condiciones de predimencionamiento de la h de la losa.

hpin > 12 cm

: 105 2.63 12
—_— = — = . -
20 20 cm cm

— Relacién canto/luz, como minimo?é:

h
7 > 0.0313

18 CBH-87 capitulo 9.4.5.3
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12
Togs = 0.12 > 0.0313 (0K)

— Esfuerzos de disefio de los materiales.

250 % Kg

fea = TE = 166.67 —
5000 % g
fra e = 4347.83 —

= Wim = 0.319 (valor limite para acero 5000).

e Disefio de la armadura longitudinal en la direccion X de la losa.

— Anélisis para la armadura inferior de la losa (momento positivo).

Del paquete obtenemos la envolvente de disefio con el siguiente resultado.
Mg +) = 1153 Kg * m/m = 115300 Kg * cm/m

— Determinacion del momento reducido de célculo.

b b+ d%+ fug

115300 Xg*cm
m

u= =0.0767

100 cm * (9.50 cm) 2 x 166.67 len—gz

0.0767 < 0.319

U (se encuentra en el dominio 2) - w = 0.0813

fcd

Agcar =W by, *d *
yd

166.67 9.
cm

Kg

Ag caic = 0.0813 * 100 cm * 9.50 cm ¥ ——————
4347'83cm_2

= 2.96 cm?

Ag min = Wiin * by, * d
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Ag min = 0.0015 % 100 cm * 9.50 cm = 1.43 cm?
Ag nec = 2.96 cm?
e Disposiciones constructivas®®.
Pmax =01xh=01x12=12cm

— En obra se corre el riesgo con didmetros muy pequefios que las barras al ser
pisadas por los trabajadores se doblen y no se pueda conservar las especificaciones

del disefio.

Dmin = 8mm
— Para placas macizas de canto constante.

Smax < 25 cm

— Por razones de fisuracion, se recomienda que la separacion entre barras de la
armadura principal no supere los 20 cm, en el caso de barras lisas, ni los 15 cm en el

caso de barras corrugadas.

Por tanto se asumira esta Gltima recomendacion de la normativa.
Smax < 15 cm

e Determinacion del niUmero de barras.

Se asume como didmetro inicial 8 mm:

Ascarc 296 cm?
Q)asumido 0.503

n, = = 5.88 = 6 barras/m

Agreaqt = 6 * Bg = 6 % 0.503 = 3.02 cm?
3.02 cm? > 2.96 cm? Incremento del 2.03%

e  Separacion entre barras.

19 Véase Cadigo Boliviano Del Hormigdn capitulo 9.4.5.6
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b,—2*xr—m,*0Q

S =
le—l

100cm —2+2.50cm — 6% 0.80 cm
s = — = 18.04 cm

S < Spmax (no cumple)

by, —2*1 4+ Spax
Smax+¢8

n, =

_ 100cm — 2 +2.50cm + 15cm
= 15 cm + 0.80 cm

= 6.96 = 7 barras/m

Agroqr = 7 * Og = 7 % 0.503 = 3.52 cm?

— Anélisis para la armadura superior de la losa (momento negativo).
M () = 2123 Kg * m/m = 212300 Kg * cm/m

H e by v d%+ fug
212300 %
©= rg = 01411

100 cm * (9.50 cm)? * 166.67 —=
cm

0.1411 < 0.319

u (se encuentra en el dominio 2) » w = 0.1560

fcd

Ascaic =W by, xd *
yd

166.67 X9
cm

4347.83 X9
cm

Ag caie = 0.1560 x 100 cm * 9.50 cm = = 5.68 cm?

Agmin = Wiin * by, * d
Ag min = 0.0015 % 100 cm = 9.50 cm = 1.43 cm?

Ag pec = 5.68 cm?



e Determinacion del nUmero de barras.
Se asume como diametro a trabajar +10 mm.

Agcqrc  5.68cm?
Q)asumido 0.785

n, = = 7.24 = 8 barras/m

Agreqr = 8% P19 = 8% 0.785 cm? = 6.28 cm?
6.28 cm? > 5.68 cm? (10.56 %)

b,—2xr—my*0Q

S =
le_l

100cm —2+«250cm —10*1cm
S = 10-1 =944 cm

S < Spax (cumple)

e Disefio de la armadura longitudinal en la direccion Y de la losa.
— Anélisis para la armadura inferior de la losa (momento negativo).
Mg () = 434 Kg * m/m = 43400 Kg * cm/m

b= by d2 = fg

43400 X9
U= cm = 0.0289
Kg
100 cm * (9.50 cm)? * 166.67 P

0.0289 < 0.319

Umin = W = 0.0310

As caic =W*bw*d*fc_d
fyd
166.67K—g2
Ag care = 0.0310 * 100 cm * 9.50 cm * —CTI? =1.13 cm?
4347.83071—92

As min = Wimin * by, * d

140
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Ag min = 0.0015 % 100 cm * 9.50 cm = 1.43 cm?

Ag nec = 1.43 cm?

e Determinacion del nUmero de barras.

Asumo como diametro inicial {8 mm.

As cate _ 1.43 cm?

0503 - 2.84 = 3 barras/m

n, =
Q)asumido

Agroqr = 3 * 0g = 3%0.503 = 1.51 cm?
1.51 > 1.43cm? (5.60%)

b,—2xr—my*0Q
le_l

S =

_100cm—2*2.50cm—3*0.80m

s = 31 =46.30cm

S < Smax (no cumple)
S = Spax = 15cm

b, —2*1+ Spax

Smax T 1

ny, =

100cm —2%250cm + 15cm

n, = TSom T 1 = 6.88 = 7 barras

Agreaqs = 7 * Og = 7 * 0.503 = 3.52cm?

— Andlisis para la armadura superior de la losa (momento positivo).

Mg +) = 791 Kg * m/m = 79100 Kg * cm/m

Disefio de la armadura longitudinal negativa de la losa:

B by x 2+ fg
79100 K—gz
cm = 0.0526

H =100 cm * (9.50 cm)? * 166.67
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0.0166 < 0.319

U(se encuentra en el dominio 2) -» w = 0.055

As calc :W*bw*d*fc_d
fyd
166.67 9.
Ag ca1e = 0.055 * 100 cm * 9.50 cm * —CTI? = 2.00 cm?

4347.83 =5
As min = Wmin * by * d
Ag min = 0.0015 * 100 ¢cm * 9.50 cm = 1.43 cm?
Ag nec = 2.00 cm?
e Determinacion del numero de barras.

Asumo como diametro inicial {8 mm.

. A cate :2.00cm2
b Q)asumido 0.503

Agroqr = 4 * Og = 4% 0.503 = 2.01 cm?

= 3.98 = 4 barras/m

2.01 > 2.00cm? (Incremento del 5.00%)

b,—2xr—myx*0Q
nb_l

S =

100cm —2%x2.50cm —4+«0.8cm
S = = 30.60cm

4-1

S < Spmax (no cumple)
S = Smax = 15cm

b, —2 %1+ Sy

= Smax + 1
_ 100cm — 2+ 2.50cm + 15cm

n, = SomT1 = 6.88 = 7 barras
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Agroas = 7 * Bg = 7 * 0.503 = 3.52cm?

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD - v2016.0 y la verificacion manual.

Las variaciones son nulas debido a la condicion se espaciamiento méximo de los
armados de la losa donde fuerzan el sobre dimensionamiento de los armados quedando
asi un caso particular donde los armados son exactamente igual a los proporcionados
por el programa.

A. A. A. A.

ARMADOS DE o o

longitudinal longitudinal | transversal | transversal
LOSAMACIZA | _ o _

inferior / m superior/m | inferior/ m | superior/m
CYPECAD -
788 c/15¢cm | 8210 c/15¢cm | 788 c/15cm | 78 ¢/15 cm
v2016.0

VERIFICACION

7@8 c/15cm | 810 c/15cm | 788 c/15 cm | 78 ¢/15 cm

MANUAL

% VARIACION 0.00 0.00 0.00 0.00

3.6.3.5. Fundaciones (Cimientos)

Se realizard el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna P68”, dado
que es el elemento més solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes
solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD - v2016.0.
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}
a
‘ a
— R4
h b1
%
’ . b - 4|- b l
Figura 3.25 Geometria de la zapata aislada
Fuente: Elaboracion Propia
Datos.

N =51348.10 Kg (normal de servicio)
Hx = Qx=-223.64 Kg (cortante de servicio)
Hy = Qy = - 194.55 Kg (cortante de servicio)

M’y = 14990 Kg*cm (momento)

= 13367 Kg*cm (momento)

Gadm = 1.86 Kg/cm? (tension admisible del suelo para el disefio)

Resistencias de calculo de los materiales.

Kg
250 —=% —% K
fea = ];f—" = —I = 166. 67—9
c
/ Kg Kg
fvd=0.5* ,/deZO.S* 16667W_646W
Kg
5000 —% K
s cm? _ 4347839

fyd:y_s_ 1.15 cm?
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fua = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fcd = Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
e  Peso propio del elemento (Se asumird como 10% de “N”)
P =010+ N =0.10%*51348.10 Kg = 5134.81 Kg

e Disefio geométrico.

— Disefio en planta (Zapata cuadrada)

N+ P 51348.10 Kg + 5134.81 Kg
a= = 7 =174.26 cm
Tadm 1.86 <
cm?

(Se adopta 175 cm)
Area adoptada = 175 cm * 175 cm = 30625 cm?
Area requerida = 174.26 cm * 174.26 cm = 30366.55 cm?
v 1° condicion: A requerida < A adoptada
30366.55 cm? < 30625 cm? (cumple)
e El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por.

N _5134810Kg+ 513481Kg . Kg

O

a? (175 cm)? T cm?
Kg Kg
0t < Ogam 1.84w < 1.86W (cumple)

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

se tiene.
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dzz

a, * b1+ axb a;+b;
4 2k —1 4

= 3048 cm

B 35*25+ 175« 175 35+ 25
z2- 4 2% 878 —1 4

_2x(a—ay) 2x (175cm—35cm)

G=—7Tk 41878 =2191cm

Por tanto, asumo una altura total “h =35 cm” (la cual se toma debido a que una menor
altura no cumple con la verificacion del esfuerzo en las aristas de la zapata), empleando

un recubrimiento geométrico de “r =5 cm” y un didmetro “Q = 1.2 cm”

2cm
=3440cm

d=h—r—§=40€m—5€m—

e Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones.

a—a, 175cm—35cm
v = > = > =70cm

b—by 175cm—25cm

> = > =75cm

v =

[

Dado que ambos vuelos “v”’ son menores que “2h = 80 cm”, se trata una zapata rigida

en ambas direcciones.

e Acciones en el plano de cimentacion.
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/bl -/

Figura 3.26 Acciones en el plano de cimentacion
Fuente: Elaboracion Propia
— Axil en el plano de cimentacion.

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de

la misma, con la siguiente formula:
P.P.sapata = Yueae * Volumen

K
P.P.,apata = 2400 m—‘z * (1.75m * 1.75m * 0.40 m)

P.P.japata = 2940 Kg
Carga real:
Nyeat = N1 + PPapata
Nyeq = 51348.10 4+ 2940 = 54288.10 K g

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

siguientes ecuaciones:
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My=M,thxQ,
M, =M, + h=*Q,

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

que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

M, = 14990 Kg * cm — 40 cm * 194.55 Kg = 8180.75 Kg * cm

M, = 13367 Kg * cm — 40 cm * 223.64 Kg = 5539.60 Kg * cm
e Calculo de los esfuerzos maximos y minimos.

O @

cjey

My
al Mx Hx | cex a
N Hyy

ol @
/bl s/
Figura 3.27 Esfuerzo méximo y minimo
Fuente: Elaboracion Propia

— Caélculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a continuacion.

N 6 M, 6x M,
ax b~ ax* b%2 b * a?

g =

_54288.10 Kg 6x8180.75Kg*cm 6%5539.60Kg+cm 1661 Kg
Timax = 7175 )2 (175 cm)3 (175cm)? 0 em?

_ 54288.10 Kg 6+8180.75Kg+cm 6+ 5539.60Kg«cm . . Kg
O2max — (175 Cm)z (175 Cm)3 (175 Cm)3 - 4 CmZ

_54288.10 Ky N 6 *8180.75Kg *cm 6% 5539.60 Kgxcm 1679 Kg
T3max = 7175 cm)2 (175 cm)? (175em? 7 em?
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54288.10 Kg 6+8180.75Kg+*cm 6 x5539.60 Kg *cm Kg
O4min = + + =1.692—
(175 cm)? (175 cm)3 (175 cm)3 cm?

Oadm =~ Omax
1.86 Kg/cm?> 1.795 Kg/cm?

(estable frente al hundimiento)

e Verificacion al vuelco.

a
(N + PPogpaa ) * 5 1
Yva = Mx = .
b
(NT + P-P-zapata) *5
Yvp = i > 15

y

54288.10 Kg * 1;5 cm

= = . = .
Yva 818075 Kg  cm 580.65 1.5 - Cumple

54288.10 K g * 135 cm

Wb = "T5539.60 Kg * cm

=85750 = 1.5 — Cumple

e Verificacion al deslizamiento.
Ax C4 =2V * y, (Valido solo para arcillas)

175cm * 175 cm * 0.5 % 0.73 K_gz
cm

> 1.
223.64 Kg =15

49.98 > 1.5 (cumple)
Cq: 0.5*c=Valor de célculo (minorado) de la cohesion.
v2: Coeficiente de seguridad al deslizamiento que puede tomarse como 1.5.

e Calculo de la armadura.

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:
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* N a—a 2
M, =Y «( 20+0.15*a0)

2% a

2

+ 0.15 % 35 cm)

1.6 * 54288.10 Kg (175 cm —35cm
= *
d 2% 175 cm 2

Mgy = 1405301.76 Kg x cm

Momento reducido de calculo:

_ Mad
UW=g——
by * d* * feq
1405301.76 Kg * cm
= Kg
175 cm * (34.40 cm)? * 166.67 P

@ = 0.0405
La cuantia mecanica para este caso vale.
w=pu* (14 p) =0.0405 * (1 + 0.0405) = 0.0421

Ag =w b * d*fc—d

yd

166.67K—gz
A, = 0.0421 % 175 cm * 34.40 cm + ———— <

4347.83 X9
cm

As = 9.72 cm?
La armadura minima geomeétrica necesaria e€s.
Asmin =W * b* h
Agmin = 0.0015 * 175 cm * 40 cm = 10.50 cm?

Por tanto se adopta como area de acero, la mayor entre la mecénica calculada y la
minima geomeétrica, siendo.
Ag nec = 10.50 cm?

Numero de barras.
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A, 1050 cm?
"~ Ag, 113 cm?

n = 9.29 (10 barras)

— Abhora se realiza el calculo en el otro sentido en el otro sentido.

* N b—b>b z
M, =2 *( % +0.15 * b0>

T 2+a 2
1.6 * 54288.10 Kg (175 cm — 25 cm 2
M; = > 175 om * ( > + 0.15 % 25 cm)

Mgq = 1539067.64 Kg * cm
o Momento reducido de célculo:

— Mad
by 2+ fog

1539067.64 Kg * cm

p=

175 cm + (34.40 cm)? * 166.67 <9

cm?
1= 0.0446

o Lacuantia mecénica para este caso vale:

w=ux (1+u) =0.0446 + (1 + 0.0446) = 0.0466

K
A =wx* b* d*x — = 0.0466 * 175 cm * 34.40 cm * ——— ko =
va 4347.83 -5

A = 10.75 cm?
o Laarmadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W=* bx* h
Asmin = 0.0015 % 175 cm x40 cm
Agmin = 10.50 cm?

o Por tanto se adopta como area de acero, la mayor entre la mecénica calculada y la

minima geométrica, siendo:
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Ag nec = 10.75 cm?

— Numero de barras:

A, 10.75cm?
~ Ag, 113 cm?

n = 9.51 (10 barras)

e Verificacion al corte y punzonamiento.

Debido a que se empled las formulas anteriores para determinar el canto minimo que
debe presentar la zapata en funcién del corte y del punzonamiento, podemos decir que

estas verificaciones son cumplidas.
e Verificacion de la adherencia.

Se realiza el célculo de la fuerza cortante para el lado Y, debido a que esta direccion es

1.602
1.679

1.679 * 1.602
% 0.15xa %

la més solicitada.

i
. £f—L—

1661 % L 1674
/ a '{’

1.661
1.674

Figura 3.28 Tensiones actuantes en la Zapata

Fuente: Elaboracién propia
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— LadoVY
L= > +0.15* a4
175cm — 35 cm
= > 4+ 0.15*35cm = 75.25cm
O-y:0-4-_3* (04 — 03)
=1.692 — — 1.692 — 1.679
oy 6 75 * (1.6 679)
Kg
= 1.686 —
Oy om?2
1692 Kglem?
‘"_':1.6?9@:9:_ PE—— o o B
I l { V=12683Kg
|:,.
(4

* 7525 Cm *

Figura 3.29 Esquema y respuesta estructural en la zapata
Fuente: Elaboracion propia
— Cortante de disefio:

K
Va=vyr* V+*a=16x* 129.83 %* 175 cm = 35512.40 Kg

Vd 3 2 Kg
09+ ds n+ s Q)Sk*"fcd [sz]

35512.40 Kg < 0.9 3 (166 - Kg )2
9 x 67 —
09%* 3440cm* 10* w* 1.2cm — cm?




154

Kg

— < 27.26 ﬂ (No cumple)
cm? = T cm? P

30.43

— Para cumplir con la verificacién de la adherencia asumo 12 barras de @ 12 mm.

35512.40 Kg c00x (166 - Kg )2
Ik . —
09% 3440 cm* 12* = 1.2cm ~ cm?
k K
25355 —= < 27.26 —2 (ok)
cm cm

— Espaciamiento entre barras:

a—2r—nx* 0@

5= n—1

175ecm — 2+« 5em — 12 1.2
s= 71 =13.69cm = 15cm

— Para ambas direcciones.
Usar: 12312 C-15cm

e Anclaje de las armaduras.
Dado que el vuelo “v” en ambas direcciones es mayor que el peralte “h = 30 cm”, el

anclaje se contard a partir de una distancia “h” desde el paramento del soporte.

4 Tphu

K
Ty = 0.9 % 3fcd? = 0.9 1/166.672 = 27.26 %

Kg
lblzz*fy—d= I Igm = 47.85cm
Thu 27.26 -9
cm

— Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de célculo, la longitud de

anclaje se modifica de la siguiente manera.

As.Calculada 10.75
= 47.85

b=l —epo = 4785 % 1935 = 3793 em
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0.30 * Ip1= 0.30 * 47.85= 14.36 cm
lh> 10*0=10*1.2=12cm

15cm

Por tanto, ln = 38 cm, con esto no es necesario doblar las armaduras en patillas, por lo

que siempre se prolongara la armadura hasta el extremo de la zapata.
C68

| 875 | 87.5 — |

40

12 barras de @ 12 mm cada 15¢cm L=165 cm

| =175 cm |
| |

Figura 3.30 Armado de zapata de la columna C68
Fuente: Elaboracién propia

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

CYPECAD - v2016.0 y la verificacion manual.



156

ARMADOS DE ZAPATA

Armadura a flexion

Armadura a flexion

“C68” lado Y lado Y
CYPECAD - v20160 @13c/12.50 @13c/12.50
VERIFICACION @12c/15

@12¢/15
MANUAL
% VARIACION 7.69 7.69

3.7. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL

PROYECTO

1. Adquisicion — provision de materiales.

2. Replanteo general (Preliminar).

e Trazado y replanteo.

3. Instalacion de faenas (en emplazamiento del proyecto).

— Desbroce, explanacion y limpieza.

— Cercado del predio.

— Acometidas e instalaciones de servicio.

— Obrador taller y depdsito.

— Movilizaciones y desmovilizaciones.

4. Excavaciones.

e Excavacion manual de cimientos.

5. Construccion de zapatas.

e Replanteo.

e Armado, vaciado y compactado de hormigones.

e Desencofrado y curado de hormigones.
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Construccion de cimientos.

Replanteo.

Armado, vaciado y compactado de hormigones.

Relleno y compactado del suelo.

Proteccion contra la humedad.

Encofrado, armado y vaciado de la estructura de sustentacion de la edificacion.
Replanteo de vigas, columnas y losas.

Encofrado, colocado de la armadura.

Vaciado y compactado de hormigones.

Desencofrado de hormigones.

Ejecucion de las obras complementarias .

Replanteo.

Encofrado, armado y vaciado de escaleras (Gradas) y rampa de acceso.
Encofrado y vaciado de la vereda de hormigon.

Desencofrado y curado del hormigén.

Ejecucion de muros de la construccion.

Replanteo.

Mamposteria de fabrica.

Revoques exterior e interior.

A partir de aqui de manera enunciativa se continua con la estrategia de ejecucion del

proyecto, ya que los siguientes puntos no estan contemplados dentro del alcance del

proyecto.

10. Instalacion de servicios (Tendidos de ductos, accesorios y artefactos)



Replanteo

Agua potable

Alcantarillado sanitario y pluvial
Energia eléctrica

Instalacion telefénica

. Ejecucidn de carpinteria de madera o metélica (Marcos para puertas y ventanas)

Replanteos.

Marcos para puertas y ventanas.

. Ejecucién obra fina (acabados).

Revoque exterior.

Revoque interior.

Colocado de puertas y ventanas.
Quincalleria, vidrios ventanas.

Pinturas.

. Limpieza.

Retiro de escombros.

Pulimientos.

. Entrega de obra.

Provisional.
Ejecucion de obras correctivas.

Definitiva.
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3.7.1. Cdodmputos métricos

Los codmputos métricos sirven para cuantificar la cantidad de material que va entrar en
nuestra obra de esa forma poder estimar el presupuesto total del proyecto. Véase anexo
A-5.

3.7.2. Precios unitarios
El andlisis de los precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teorico del

presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detallado en el anexo
A-6.

3.7.3. Presupuesto estructural

Se obtiene en funcion a los volumenes de la obra y precios unitarios correspondiente a

cada item. Tomando como presupuesto estructural la de las cantidades, llegando a un

presupuesto total de la obra de Bs. 1.800.755,38 detallado en el anexo A-7.
3.7.4. Especificaciones técnicas.

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de cobmo realizar cada item. El
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para correcta realizacién del item

y por ultimo la forma de pago. Véase anexo A-8.
3.7.5. Cronograma de ejecucion

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion
de la Unidad Educativa Muturayo. Segun el cronograma mostrado en el anexo A-9 se
tiene planificada la construccion de la unidad educativa, aproximadamente en 353 dias

calendario.
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4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

Inicialmente se establecia el disefio de la rampa como aporte académico pero el
disefio esta contemplado en el capitulo 3 apartado 3.6.3.4.b) Estructuras
complementarias. En consecuencia como aporte academico se plantea la comparacion
técnica de la viga mas solicitada utilizando el método de equilibrio de secciones, del
diagrama parébola rectdngulo P-R, con el método del diagrama rectangular R, de

acuerdo con el Cadigo Boliviano del Hormigdn Armado 1987.
4.1. Célculo de secciones sometidas a acciones y esfuerzos normales

En el presente capitulo se estudia el Estado Limite Ultimo de Agotamiento de una
seccion sometida a solicitaciones normales. EI Cddigo Boliviano de Hormigdn 1987
preconiza, para el estudio de las secciones de hormigon armado en las distintas
formas de agotamiento, un método que cubre de una manera continua todas las
solicitaciones normales, desde la traccién simple hasta la compresién centrada,

método cuyas hipotesis basicas se exponen mas adelante.
4.1.1. Hipotesis basicas®

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

cuenta las siguientes hipdtesis:
a) De acuerdo con el teorema de Bernoulli:

Las secciones inicialmente planas, permanecen planas al ser sometidas a la

solicitacion.

Esta hipotesis es valida para piezas en las que la relacion de la distancia entre puntos

de momento nulo, al canto total, lo/h, sea superior a 2.
Los esfuerzos principales “M”, “Q” y “N”.

b) Se supone una adherencia total del acero y el hormigon, es decir, que no existen

deslizamiento entre ambos materiales.

20 \éase Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-87 apartado 8.1.1.
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c) Se considera despreciable la resistencia a la traccion del hormigon.

d) Se admite que el acortamiento unitario méximo del hormigon es igual

lﬂ:ﬂ\:
0.85 fed| — -

-

Figura 4.1. Diagrama ideal esfuerzo deformacion del hormigon
Fuente: CBH-87 apartado 5.1.5.1.a)
e 0.0035, en flexién simple o compuesta, recta o esviada.
e 0.002, en compresion simple.

e) Elalargamiento unitario maximo de la armadura se toma igual a 0.010.
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tmoxp~————————o
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Y Traccion :
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o i 1 e
€y €Emax Es
e fyk

Figura 4.2. Diagrama caracteristico esfuerzo deformacion del acero
Fuente: Jiménez Montoya 15° Ed. apartado 15.2.2.

f) Se aplicaran a las secciones las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y momentos,
igualando la resultante de las tensiones del hormigon y el acero (solicitacion resistente)

con la solicitacién actuante.

g) Los diagramas de calculo tension-deformacion, relativos al hormigoén y al acero,

son los antes vistos en d) y e) respectivamente.

h) En el agotamiento, los dominios de deformacion relativos al hormigén y al acero,

segun las distintas solicitaciones, son los que regiran el presente aporte.
4.2. Marco tedrico o alcance del aporte

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

conducen a admitir varios dominios.
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4.2.1. Dominios de deformacién de las secciones en el estado limite Gltimo de

agotamiento.

— - €
3l
[ _Q
] -~ -
X 1 “ >
d ™,
h \\
2
\
[ \A/
10 %o
* >

-2 %o
Figura 4.3. Esquema de dominios de deformacién ¢ diagrama de pivotes
Fuente: Jiménez Montoya 15° Ed. apartado 15.3.

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion,
conducen a admitir varios dominios??.

e Dominio 1.- Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento
del acero mas traccionado, del 10 %eo.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = o (gs = & = 10 %o), hasta x =0 (&s =
10 %o, & = O)

e Dominio 2.- Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10
%o y el hormigén no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de
deformacion, giran alrededor del punto A.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = 0, hasta x = 0.259*d, que corresponde
al punto critico en que ambos materiales alcanzan sus deformaciones maximas: €s =

10 %o y €= 3.5%o.

21 \Véase Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-87 8.1.2.
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e Dominio 3.- Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion
todavia es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigon: gcy = 3.5 %o.
El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre el 10 %o y
gy, siendo gy el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.
La fuerza de compresion puede ser incrementada a través de la rotacion alrededor del
punto B, puesto que, como consecuencia de esta rotacion, el eje neutro se desplaza
hacia abajo, con lo cual la zona de compresion se incrementa. La profundidad del eje
neutro varia: desde
x = 0.259*d, hasta xiim, profundidad limite para la cual la armadura mas traicionada
alcanza la deformacion ey, correspondiente a su limite elastico.
De la compatibilidad de deformaciones tenemos:
€. *d

Xlim = m
— Deformacion del acero ™y en el dominio 3.
o  Si el recubrimiento superior no es mayor de 0,1 d, la deformacion de la armadura
comprimida es mayor de 0,00215, a la que corresponde una tension igual a fyq para los
aceros normalmente empleados. Incluso para recubrimientos mayores puede admitirse,
en este dominio, que la armadura comprimida alcanza su resistencia de calculo, sin
error apreciable?.
Puesto que el acero se encuentra en su limite plastico y elastico por la ley de Hooke

se considera la siguiente expresion.

S
e Dominio 4.- Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta
comprendido entre gy y 0, el hormigdn alcanza la deformacion maxima del 3.5 %o.
La profundidad del eje neutro varia: desde x = Xiim, hasta x = d, donde la armadura

mas traccionada tiene una deformacion £s=0

22 \/éase: Hormigdn Armado Jiménez Montoya 152 Edicién Apartado 15.5.3 pag. 214
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e Dominio 4.a.- Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe
una y pequeiia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion, giran
alrededor del punto B.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = d, hasta x = h, donde todo el hormigdn
empieza a estar comprimido.

e Dominio 5.- Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la
recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigén por compresion: €cuy =
2%o.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = h, hasta x = o, es decir, hasta la
compresion simple.

Los planos contenidos en cada uno de los dominios son todos y cada uno de los
posibles planos de rotura de la seccién. Son planos de rotura porque, cuando la
seccion se deforma segln ese plano, se considera rota causa de que alguno de los
materiales que la componen ha alcanzado su deformacion de rotura, bien porque se ha
roto el acero traccionado (pivote A), bien porque se ha roto el hormigdn comprimido
(pivote B), bien porque hay una acumulacion de deformaciones de compresion del
hormigén muy cercana a la rotura (pivote C).

Naturalmente, las tensiones en el instante de agotamiento de una seccion no pueden
determinarse admitiendo un comportamiento elastico y lineal para ambos materiales,
acero y hormigén. Por ello, los métodos de célculo en rotura utilizan unas ecuaciones
constitutivas del acero y del hormigon que representan de forma adecuada la

plastificacion de cada material.

4.2.2. Diagramas tensién-deformacion de los aceros

La tension en cualquier armadura se obtiene, a partir de la deformacion de la fibra
correspondiente, mediante el diagrama tension-deformacion de calculo del acero
empleado. El diagrama de los aceros empleados en hormigén armado depende del
método de fabricacion utilizado, por lo que debe ser el fabricante quien lo facilite. El
Caodigo Boliviano de Hormigon 1987, a falta de datos experimentales, el diagrama
caracteristico del acero, formado por la recta de Hooke y otra recta inclinada
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determinada como se indica en la figura 4.4. La rama de compresion es simétrica a la
de traccion respecto al origen. Como mddulo de deformacién longitudinal del acero
se admite el valor Es = 2*10° N/mm2.

Se considera como resistencia de calculo el valor:

fyk
ha=5

Y como deformacion maxima el 10 %o. En algunos textos se indica que la
deformacion maxima a compresion es el 3.5 %o, lo cual se debe a que el acero esta
rodeado de hormigdn y ésta es su deformacion maxima, aunque, en realidad, la
deformacion méxima del acero, en compresion, podria llegar a ser también del 10 %o.
La deformacion del limite elastico €y es, para aceros B 400-SD, de 1.73 %o, y para
aceros B 500-SD, de 2.17 %eo.

TRACCION

fyk

f:,ld

€max = 3,5 %o €y Emax= 10 %o
Z r } } 5,
A ¥ E;
B500: €y =2,17 %o ; fya = 434,8 [N/mm?]
B400: €y =1,74 %o : fya = 347,8 [N/'mm?]
fyd
(8 pod——— f*,fk
ﬂ---

COMPRESION
Figura: 4.4. Diagrama de calculo o - ¢ del acero: a) no simplificado; b)
simplificado.

Fuente: Jiménez Montoya 152 Ed. apartado 15.2.2.
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4.2.3. Ecuaciones constitutivas
4.2.3.1. Diagramas tension-deformacion del hormigon

Si se fija un diagrama tension-deformacion apropiado para el hormigén, conocida la
deformacion en una fibra de la seccion, queda determinado, univocamente, el valor de
la tension en dicha fibra. EI Codigo Boliviano de Hormigon 1987, al igual que en
otras normas, se utilizan los diagramas tension-deformacion para el hormigon (ver
figura 4.1). En todos ellos se prescinde de la colaboracidn del hormigdn en traccion,
no muy confiable y de escasa importancia, quedando con ello del lado de la

seguridad.
4.2.4. Diagramas de calculo tension-deformacion
4.2.4.1. Diagrama parabola-rectangulo P-R de célculo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo. El veértice de
la pardbola se encuentra en la abscisa 2 %o (deformacién de rotura del hormigén en
compresion simple), y el final del tramo rectangular en la abscisa 3.5 %o (deformacion
de rotura del hormigon en flexion). La ordenada maxima de este diagrama
corresponde a una compresion de 0.85*fcq, que es la resistencia minorada o de célculo
del hormigdn a compresion. Este diagrama conduce a resultados concordantes con la
experimentacion existente. El coeficiente 0.85 tiene en cuenta la disminucion de la
resistencia a la compresion, en funcion del modo de aplicacion de la carga (por
ejemplo, la influencia desfavorable de una carga de larga duracion), pero no tiene un

papel de coeficiente de seguridad.



168

G 2 %he 35 % e,

Ecuacion constitutiva

Deformaciones Tensiones de
hormigan
Eg 0857

Aplicacidn a una seccidn

Figura 4.5. Diagrama parébola rectdngulo
Fuente: Jiménez Montoya 152 Ed. apartado 15.2.1.a)
Del diagrama de tensiones o esfuerzos, se sabe que la parte recta del diagrama P-R es
constante hasta la deformacion del 2 %o, a partir de ahi hasta el final de la fibra neutra
tendra la forma parabodlica caracteristica de este método, teniendo entonces la
profundidad del eje neutro igual a:
x=a+c

a,b = longitudes medidas paralelamente al plano de deformaciones
e De manera general para saber la profundidad de la fibra neutra y de la resultante

del bloque de compresiones N.

— De la compatibilidad de deformaciones se tiene.

0.0035 0.002
X - xX—a
3
a = 7x

Despejando c de lo anterior:
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De acuerdo al diagrama P-R la resultante del bloque de compresiones N¢ se encuentra
en el centroide de la seccion compuesta por un rectangulo y una pardbola del

diagrama.

0.85 fcd

Q)
I
~iw
><

Nc¢

O
I
~l| &
>

Figura 4.6. Ubicacion de N resultante del bloque de compresiones de la seccion
compuesta P-R
Fuente: Elaboracion propia
— De manera general el centroide una seccion cualquiera es.
Zfi * Ai
TA;
1 3 3 4 3 3 2 4
(=375 0) (Frxro)+ (722 -5+7:x) (52772 )
Frxroe)+(5e77x-0)
11 3 22 8
(T72) Grx) roe + (5o 0) (772 %) o
Grrrgon)
33, 22
(55+*) + (372> ")

(31+%)

x

X =

X =
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143
238

4.2.4.2. Diagrama rectangular de célculo

X = *x = 0.60 * x

Formado por un segmento rectilineo cuya ordenada es 0.85*fcq y que comienza en la
abscisa 0,2 emax y termina en gmax, siendo emax la deformacion de compresién maxima
del plano de rotura en estudio, sea cual sea este (ver figura 4.7.). Aplicando este

diagrama a una seccion, se obtiene el grafico de la figura de abajo.

1
|
|
|
| .

L | —
|}.2E‘F'l-‘-'t Er"..!:-. }U':":Gj EE
Ecuacion constitutiva

Deformaciones Tensiones del
hormigdn
£ max 0285 fr_‘;d

0.8 x

Aplicacién a una seccion

Figura 4.7. Diagrama rectangular

Fuente: Jiménez Montoya 152 Ed. apartado 15.2.1.b)
Para la utilizacion de estos métodos se tiene algunas condiciones como por ejemplo
se sabe que las ecuaciones constitutivas expuestas corresponden a hormigones de
resistencias no superiores a 50 N/mm?. Por encima de esta resistencia, disminuye la

deformacion ultimay la longitud de la rama plastica.

Para ambos métodos se debe controlar la profundidad de la fibra neutra, para que no

sobre pase el xiim esto debido a lo siguiente:

La resistencia de una seccidn a flexion simple depende de la cantidad de armadura, de

su tension (que serd fyq si el problema se resuelve adecuadamente) y de la distancia de
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ésta al centro de gravedad de las compresiones. Ademas, por equilibrio de fuerzas, en
un problema de flexion simple, la fuerza de la armadura debe ser igual a la fuerza del
hormigon en compresion. Por tanto, existe una relacion aproximadamente directa
entre la cantidad de armadura y el momento resistente cuando éste es moderado.
Ahora bien, a medida que el momento actuante va aumentando, se debe disponer méas
armadura y, en consecuencia, debe haber una mayor cantidad de hormigon
comprimido equilibrando la traccion de la armadura (ver figura 4.8). Al necesitarse
cada vez méas hormigon comprimido, la fibra neutra va aumentando su profundidad y
el brazo mecanico (distancia de las tracciones hasta el centro de gravedad de las
compresiones) disminuye de forma importante. En definitiva, a medida que aumenta
el flector, el incremento de armadura necesario debe aumentar en mayor medida,

puesto que el brazo mecénico disminuye.

Momento M1 Momento ME
08514 0.85fcq
//A// N / Nz X;
Z1 L3
As, As:
Ee===x2 T1 ';'-E

Figura 4.8. Respuesta tensional de una seccién armada con dos armaduras
As1 Y As2 > Ag1, sometidas a su maximo momento, Mz > My
Fuente: Jiménez Montoya 152 Ed. apartado 15.6.1
A partir de un momento flector elevado, disponer méas armadura para resistir mas
flexion deja de ser eficaz, por la razon antedicha de que disminuye el brazo del par de
fuerzas.
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Por tanto de ser necesario se dispondra de una armadura superior de compresion y
mantener asi el plano de deformaciones en el limite para que el acero pueda seguir
trabajando en su limite superior al de elasticidad.

4.3. Producto — Aporte

4.3.1. Resumen de las cuantias de la viga mas solicitada resuelta por el método
de las Ecuaciones adimensionales para seccion rectangular

La viga VV101del forjado 2 (nivel aulas) presenta las siguientes cuantias.

i

30
C57 745 C58
{2012 L=190 201212190 | |
&1 I
3 2016 L=791 5
Lt 4t L
-'-«-[j 30470 Tc—j '-
Ay 20104 PIEL L=755 :
: A
N 2B10APIEL L=755 i
: A
| 3020 L=791 12
10— 1016 L=525 '
10— 102012525
; 35 1e@iBc/20 ;
75 695 25

Figura 4.9. Detalle de armado V101 (nivel aulas)
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Fuente: (CYPECAD - v2016.0)

DISPOSICION DE M. M. V. A
iel
ARMADURAS positivo negativo cortante o
4020 + 20016 +
CYPECAD - v2016.0 35@8c/20 | 2@310+2@10
1916 20912
VERIFICACION 4020 +
3016 35@8¢c/20 | 2@10+2@10
MANUAL 1916
% VARIACION 0.00 4.21 0.00 0.00

e Resumen de datos de la viga.

h =70 cm (altura).

bw = 30 cm (ancho).

di1 y d2 =2 cm (recubrimiento).

fox = 250 Kg/ecm? (resistencia caracteristica del hormigdn a compresion).

AR/

fyk =5000 Kg/cm? (limite elastico caracteristico para un acero CA -50).

e Resistencias de calculo de los materiales.

fck Kg
=% = 250—=
de Ve sz
K N
1MPa =10 —2 = 1+10° —
cm m
— Entonces:
6 N
250 K9 IMPE oo ppg et I g5, 108 N _ o5 MN
E 3 = * — F3 RS —_—
cm? 10 Kg a 1 MPa m?2 m?2
cm?
Kg
5000 —Z K
fya = Toe 27" em? _ 434793 K9
Ys 1.15 cm?
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¢ N
Kg 1MPa 1+10° o= o N
4347.83 —= = 434.78 MPa  ———1"" = 434.78 x 10° —
cm? 1 Kg 1 MPa m
cm?
MN
m

4.3.2. Verificacion del disefio estructural de la viga més solicitada (Método del
diagrama parabola-rectangulo, Norma CBH-87)

a) Analisis para el momento positivo.

e Mg = 36919 Kg*m = 0.36919 MN*m (Méximo momento positivo de la Viga
V101)

0.85 fcd

’ *’Tg;i/’/ e

o |
i I
Fs
= bwr

Figura 4.10. Esquema del diagrama P-R profundidad de eje neutro y ubicacion N¢

resultante del bloque de compresiones
Fuente: Elaboracién propia

e Haciendo equilibrio de momentos en el centro de la seccion de la armadura a

traccion se tiene.

M;=N,*z
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e Determinacion del volumen del bloque de compresiones “N¢”.

— Areas de las secciones P-R.
NC = VOlrectangulo + VOlparabola

NC = Arectangulo * bw + Aparabola * bw

Rectangulo = Arectanguio = @ * by,

Parabola = Apgrabola = 3 *C* by,

2
NC=0.85*fcd*a*bw+0.85*fcd*§*c*bw
2
N. = 0.85 *fcd*bw*(a+§*c)
— De la teoria tenemos.

—3 . —
a—7x,c—7x

3 2 4
NC=O.85*fcd*bw*(;*x+§*7*x)
25% 3 38
N; = 0.85 * G *0.30m*(7*x+ﬁ*x)
17 MN (17

e = o (z10%)

MN
NC=3.44*x[ *(m)]

m

e Determinacion del brazo mecéanico “z”.
z=h—d—-(a+b-%)
— De lateoria tenemos.
y = 0.60 * x [m]
z = O.70m—0.02m—(;*x+;x—0.60*x)

z=0.68 —0.40 * x [m]
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e Volviendo a la ecuacion principal de equilibrio.
0.36919 [ MN + m| = 3.44 = x [MMN] * (0.68 [m] — 0.40 x x )
0.36919 = 2.34 x x — 1.37 * x?2
Ordenando:
1.37 * x? — 234 xx +0.36919 = 0 [m]
— Resolviendo la ecuacion de segundo grado se tiene las siguientes raices.
x1 = 1.532 m (raiz fuera de la h)

X, = 0.1759 m (raiz correcta)
Con esta operacion hemos encontrado la profundidad de la fibra neutra de la seccion.
e Verificacion del dominio en el que encuentra el elemento en andlisis.
De la teoria de los dominios de deformacion sabemos:
— Comprobacion en el Dominio 2:
x=0.259+d =0.259x68cm =17.61cm
17.61cm > 17.59 cm

Por tanto se comprueba que la fibra neutra de la viga 101 se encuentra muy cerca del

limite del dominio 2.
e Ahora determinamos la resultante del blogue de compresiones.
N = 3.44 * x [MN]

MN
m

Ng = 3.44[ ] % 0.1752 [m] = 0.603 [MN]

e Haciendo equilibrio fuerzas normales en la seccion tenemos Fs y Nc.

ZFH:F:S‘_NCZO

F; = N¢

Nos queda un caso de tension uniaxial:
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:n:b"':11

Fyd =

— Determinamos el &rea de acero requerida.

Fg 0.603 NM

AS = —=
Fya 434783 MY
m
~ 1002 cm? 5
A, =1387 %10 3m? x————=13.87cm

1 m?2

Comparamos con el resultado obtenido por las ecuaciones adimensionales:

Aq adim _ (14.01 cm?

13.87 cm2 1) * 100 = 1% (variacién minima)

Asp-r

Asumo:

i
4020 mm — 4*1*22=12.56cm2

i
10 16mm — i 1.60% = 4.02 cm?

Con un érea igual a 14.57cm?
— Entonces la disposicion de la armadura para ese tramo seré.
Usar: 41 20+11 16
Donde:
14.57 > 13.87 cm? (Incremento de 5.05 %)

b) Analisis de célculo para el momento negativo.

e Mg = 11720 Kg*m = 0.1172 MN*m. (Méaximo momento negativo de la Viga
V101)

Haciendo equilibrio de momentos en el centro de la seccion de la armadura a traccion

se tiene.

M;=N,*z
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Reemplazando los datos coincidentes por la geometria de la pieza, en la ecuacion de

equilibrio tenemos:
137 *x% —234xx+0.1172 =0 [m]

— Resolviendo la ecuacion de segundo grado se tiene las siguientes raices.
x1 = 1.65m (raiz fuera de la h)

x, = 0.0516 m (raiz correcta)
e Ahora determinamos la resultante del bloque de compresiones.
N = 3.44 x x [MN]

MN
m

N, = 3.44[ ] £ 0.0516 [m] = 0.178 [MN]

e Haciendo equilibrio fuerzas normales en la seccion tenemos Fs y Nc.

ZFH=FS—NC=0

Fs = N¢
Nos queda un caso de tension uniaxial:
Fs
Fyd = A_

%)

— Determinamos el area de acero requerida.

F 0.178 NM

AS = — =
Fya 434783 %
6, 100% cm? "
A; =4094 107" m* x ———=4.09cm
1 m?

Comparamos con el resultado obtenido por las ecuaciones adimensionales:

Aq adim _ (4.14 cm?

4.09 cm2 1) * 100 = 1.22% (variacién minima)

Agsp-r

— Determinacion de la cuantia geométrica minima de acero.
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Asmin = Wimin * by, xd

De latabla 1 del anexo A-2.
Wnin = 0.0028
Agmin = 0.0028 * 30 cm * 68 cm
Ag min = 5.71 cm?
Por lo tanto tenemos:
Ag pec = 5.71 cm?
o Determinacion del numero de barras de acero.
30 16 mm — 3« % * (1.6 cm)? = 6.03 cm?
o Entonces la disposicion de la armadura para ese momento seré.
Usar: 34 16
Donde:
6.03 >5.71cm? Incremento de 5.31 %

4.3.3. Verificacion del disefio estructural de la viga més solicitada (Método del

diagrama rectangular, Norma CBH-87)

a) Analisis para el momento positivo.
e Mg = 36919 Kg*m = 0.36919 MN*m (Maximo momento positivo de la Viga
V101)
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0.85fcd

x| 0.8x

- bw

Figura 4.11 Esquema del diagrama R profundidad de eje neutro y ubicacion N¢

resultante del bloque de compresiones
Fuente: Elaboracion Propia

e Haciendo equilibrio de momentos en el centro de la seccion de la armadura a

traccion se tiene.
M;=N.*z

El procedimiento es mucho mas sencillo, préctico y directo debido a la forma del

bloque de compresiones como se denota a continuacion:

0.8 * x)

My =O.85*fcd*bw*0.8*x*<h—d— 5
Reemplazando los valores:

0.36919 [MN = m]

25 [5e]

= 0.85 =

0.8 * x
*O.3m*0.8*x*(0.70m—0.02m— )

0.36919[ MN * m] = 3.40 [MAN] = x * (0.68] m] — 0.40 * x)

0.36919 [m] = 2.31 * x — 1.36 * x? [m]



Ordenando la ecuacion:

1.36 * x2 — 2.31 *x + 0.36919 = 0 [m]

— Resolviendo la ecuacion de segundo grado se tiene las siguientes raices.

x; = 1.5199 m (raiz fuera de la h)

x, = 0.1786 m (raiz correcta)
e Verificacion del dominio en el que encuentra el elemento en andlisis.
De la teoria de los dominios de deformacion sabemos:
— Comprobacion en el Dominio 2:
x=0.259+%d =0.259x68cm =17.61cm

— Comprobacion en el Dominio 3:

€. *xd

x- =
m = . +e

e, =1
Es
0.0035 * 68 cm

Xiim = £00 MPa_ — 41.95cm

115
0.0035 + 55500 MPa

4195cm > 17.86cm > 17.61 cm

Por tanto se comprueba que la fibra neutra de la viga 101 se encuentra dentro del
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dominio 3 por encima del xiim pero asi también muy cerca del limite del dominio 2.

e Ahora determinamos la resultante del blogue de compresiones.
Nq = 3.40 x x [MN]

MN
m

N, = 3.40[ ] £ 0.1786 [m] = 0.607 [MN]

e Haciendo equilibrio fuerzas normales en la seccion tenemos Fs y Nc.
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ZFH:F.'S'_NCZO

Fs = N¢
Nos queda un caso de tension uniaxial:
Fs
Fya =—
yd A

— Determinamos el area de acero requerida.

F, 0.607 NM
Ag=—"=—

Fya 434783 %
5, 100%cm? "
A =14%103m?*———=13.96cm

1 m?2

Comparamos con el resultado obtenido por las ecuaciones adimensionales:

AS adim _ <14‘01 sz

A 13.96 cm? 1> * 100 = 0.36% (variacion minima)
SR .

Asumo:

i
4020mm — 4>|<Z*22=12.56cm2

i
1016mm — i 1.60% = 4.02 cm?

Con un érea igual a 14.57cm?
— Entonces la disposicion de la armadura para ese tramo sera.
Usar: 4120+ 11 16
Donde:
14.57 > 13.96 cm? (Incremento de 4.34 %)

b) Analisis de célculo para el momento negativo.
e Mg = 11720 Kg*m = 0.1172 MN*m. (Méaximo momento negativo de la Viga
V101)
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Haciendo equilibrio de momentos en el centro de la seccién de la armadura a traccion

se tiene.
M; =N, *z

Reemplazando los datos coincidentes por la geometria de la pieza, en la ecuacién de

equilibrio tenemos:
1.36 *x?2 — 231+ x + 0.1172 = 0 [m]

— Resolviendo la ecuacion de segundo grado se tiene las siguientes raices.
x; = 1.65m (raiz fuerade la h)

x, = 0.0525 m (raiz correcta)
e Ahora determinamos la resultante del blogue de compresiones.
N = 3.40 * x [MN]

MN
m

N, = 3.40[ ] £0.0523 [m] = 0.178 [MN]

e Haciendo equilibrio fuerzas normales en la seccion tenemos Fs y Nc.

ZFH=1~;—NC=0

Fs = N¢

Nos queda un caso de tensidn uniaxial:
F,
Fyd == _S
AS

— Determinamos el area de acero requerida.

F, 0.178 NM

AS = —=
Fya 434783 %
1002 cm?
As =409.4 x107° m? x ———— = 4.09 cm?

1 m?

Comparamos con el resultado obtenido por las ecuaciones adimensionales:



4.09 cm?

AS adim _ (4‘14 sz
As P—R

— Determinacion de la cuantia geométrica minima de acero.
Asmin = Wmin * by * d
De latabla 1 del anexo A-3.
Wpin = 0.0028
Ag min = 0.0028 * 30 cm * 68 cm
Ag min = 5.71 cm?

Por lo tanto tenemos:

Ag pec = 5.71 cm?

o Determinacién del nimero de barras de acero.
Vs
30 16 mm — 3 * i (1.6 cm)? = 6.03 cm?
o Entonces la disposicion de la armadura para ese momento seré.
Usar: 3 16
Donde:
6.03>5.71cm? (Incremento de 5.31 %)

4.3.4. Diferencias entre los métodos expuestos

- 1) * 100 = 1.22% (variacion minima)
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Comparamos los resultados de los armados obtenidos por métodos en estudio ademas

de los resultados ya obtenido en la capitulo 3 del presente documento y los obtenidos

por el programa base de calculo CYPECAD v2016.0:
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METODO DE ANALISIS

ARMADURA A
FLEXION POSITIVA

ARMADURA A
FLEXION NEGATIVA

CYPECAD v2016.0 4020 + 1016 2016 + 2012
DIAGRAMA PARABOLA

i 4020 + 116 3016

RECTANGULO

DIAGRAMA

4020 + 1016 3016

RECTANGULAR

ECUACIONES
4020 + 1216 3016
ADIMENCIONALES

% VARIACION 0.00 4.15
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CONCLUSIONES

e Se ha concluido con el proyecto cumpliendo satisfactoriamente con el disefio
estructural de la Unidad Educativa Muturayo y los alcances esperados, donde para ello
se ha evidenciado la poca informacion valida en la red de internet con respecto a nuestra

normativa vigente en el pais a diferencia de normativas de otros paises.

e EI disefio estructural de la Unidad Educativa fue realizado y verificado
satisfactoriamente. Pero algunos de los elementos que la conforman, segln el disefio
arquitecténico, fueron adecuados de acuerdo a norma, adicionando asi elementos como
juntas de dilatacion, vigas y columnas, esto debido a que el disefio arquitecténico no
fue muy bien evaluado, segln las exigencias rigurosas de disefio por norma, pero con
el analisis y disefio estructural, la estructura esta adecuada y apta para trabajar de

manera segura y Optima de acuerdo a norma.

e Siendo Bolivia un pais con gran crecimiento y desarrollo en los Gltimos afios, no
ha tenido grandes avances en cuanto a actualizacion sobre la normativa CBH — 87, que
tiene vacios sobre algunos particulares, los cuales el proyectista debe solventar
supletoriamente con otras normativas, bibliografia o recomendaciones, como es el caso
de la incidencia del viento o sismo en las estructuras, con lo cual el programa
computarizado CYPECAD - v2016.0 puede opcionalmente calcular estructuras de
hormigon armado, con la normativa vigente de Bolivia CBH-87, pero a la falta de
parametros para el disefio con estas solicitaciones, el programa permite usar normativas
de otros paises segun como establezca el proyectista.

e Para el calculo estructural se realizd satisfactoriamente en el lugar de
emplazamiento de la obra, el estudio de suelos esperado SPT, para determinar la
capacidad portante del suelo, donde se hallé el valor de 1,96 kg/cm?; puesto que el
equipo SPT de la universidad a la fecha no se ha recalibrado ni renovado sus piezas y
ademas del constante uso que recibe con las practicas académicas, se sabe que se pierde

energia en la caida del martillo por la guia desgastada, de modo que por seguridad para
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el disefio estructural se ha reducido el esfuerzo admisible del suelo, un 5% dando asi el
valor de 1,86 kg/cm? como esfuerzo admisible del suelo para el disefio.

e Lasarmaduras obtenidas en la verificacion con el calculo manual en los elementos
mas solicitados varian en un porcentaje menor no muy considerable al del programa
computarizado CYPECAD - v2016.0, esto debido a que el programa siempre

determina los armados con un resultado mas conservador.

ELEMENTO CYPECAD - VERIFICACION | VARIACION
ESTRUCTURAL v2016.0 MANUAL (%)
VIGA “V-101~
M. Positivo 4020 + 1016 4020 + 1016 0.00
M. Negativo 2016 + 2012 3016 4.15
Cortante 31@8¢c/20 31@8¢/20 0.00

COLUMNA “C-68”

Forjado N°3 - Forjado

4012 4012 0.00
No2
Forjado N°2 - Forjado
4012 4012 0.00
N°1
Forjado N°1 -
_ . 4012 4012 0.00
Cimentacion
Estribos @6¢/15 @6¢/15 0.00

ESCALERA
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A. longitudinal inferior @16¢/20 ?16¢/20 0.00
A. longitudinal
_ @8c/20 @8c/20 0.00
superior
A. transversal @8c/20 @8c/20 0.00
LOSA N°5 DE LA
RAMPA
A. longitudinal inferior
) 708 c/15 cm 708 c/15 cm 0.00
m
A. longitudinal
i 8210 c/15 cm 8010 c¢/15cm 0.00
superior / m
A. transversal / m 708 c/15 cm 708 c/15 cm 0.00
FUNDACION “C-68”
Disefio a Flexion (en
o #13c¢/12.50 @12c/15 7.69
ambas direcciones)

e A pesar de que se estimd el costo aproximado del proyecto en calidad de obra
gruesa, se considerd para el calculo estructural todas las cargas que actuaran en la
estructura cuando entre en servicio, tanto cargas de obra gruesa como de obra fina
dando como resultado el monto de la estructura de Bolivianos 1.800.755,38 (Un Millon
Ochocientos Mil Setecientos Cincuenta y Cinco con 38/100) y se podra ejecutar en 353

dias calendario como se tiene planificado.

e La metodologia de resolucion expuesta en el aporte académico a comparacion de
la presentada en la ingenieria del proyecto, deja en claro el area de acero necesaria para
las vigas de hormigon armado, puesto que el método de equilibrio de secciones hace
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mas perceptible para el proyectista cuanto y por qué se requiere las secciones de acero
calculadas.

e EIl uso y manejo de los dominios son indispensables para la vida de cualquier
ingeniero civil, puesto que es parte de la concepcion general para el disefio y
verificacion de los elementos de hormigdén armado, para entender como trabajan y

como hacerlos trabajar.

e Se muestra en el siguiente cuadro comparativo las areas de acero longitudinal
requeridas por la viga méas solicitada de la estructura (V-101), obtenidas por los
métodos expuestos en el aporte académico y ademas la comparacion de la profundidad
de la fibra neutra donde se obtuvo una diferencia entre los dominios obtenidos pero por

una muy pequefa discrepancia en el valor de la profundidad de la fibra neutra.

CUANTIAS DE ACERO LONGITUDINAL VIGA 101 del nivel de las Aulas

) As requerida As requerida .
Método Dominio
M(+) M(-)

Diagramap - r 13.87 cm? 4.09 cm? -

PROFUNDIDAD

DE LA FIBRA 17.59 cm 5.16 cm 2
NEUTRA (x)
Diagrama r 13.96 cm? 4.09 cm? -

PROFUNDIDAD
DE LA FIBRA 17.86 cm 5.25 cm 3y2
NEUTRA (x)

% Variacion
1.54% 0%
As




% Variacion

(x)

1.54%

1.74%
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e Para resultados sin diferencias mayores al 2% entre los resultados obtenidos con

los diagramas, parabola rectangulo y diagrama rectangular es garantizable calcular las

secciones de acero requeridas para vigas de hormigon armado, con el método

simplificado del rectangulo equivalente, usar el otro diagrama llevara a resultados

similares pero con un procedimiento mucho mas largo y tedioso que pueda conllevar a

errores aritméticos de no tener el respectivo cuidado para su resolucion, tal como se ha

mostrado en el Gltimo capitulo del proyecto.
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RECOMENDACIONES

e Paralaejecucion del proyecto se debe hacer un nuevo estudio de suelos en el lugar
de emplazamiento con més de un punto de ensayo con la posterior verificacion,
validacion y realizacion del proyecto.

e A pesar de que actualmente en el pais existen normativas que exigen la adicion de
rampas de acceso a lugares e infraestructuras pablicas, para personas con capacidades
diferentes, estas no establecen los parametros minimos ni maximos para tales
estructuras por tanto se recomienda al G.A.M.U. realizar la reduccion de pendientes y
longitudes de tramo de la rampa en su disefio arquitectonico, tomando los parametros
sugeridos en bibliografias de disefio para rampas, opcionalmente como pardmetros
maximos se recomienda: pendiente 6% entre 6 a 9 m, 8% entre 3 a 6 m y 10% como
méaximo 3 m de longitud de tramo, con descansos entre cada tramo de por lo menos 80
cm de largo para que la persona en ascenso o0 bajada pueda retomar su marcha con un
descanso intermedio para lograrlo.

e Se recomienda prever en la terraza donde se ubicaran los tanques de agua una
cubierta para los mismos puesto que el deterioro sera mayor si se encuentran a la
intemperie.

e Las juntas de dilatacion fueron ubicadas segun el requerimiento normativo de
disefio, pero ademas se recomienda no alterar sus ubicaciones puesto que estan
dispuestas en lugares estratégicos, donde favorecen a los elementos estructurales que
debian soportar grandes cargas distribuyendo las mismas a los elementos adicionados
por las juntas para una optimizacion en las secciones y armados de las piezas de la
estructura.

e Se recomienda respetar estrictamente los armados y secciones de las vigas de la
estructura puesto que todas fueron optimizadas al maximo, al igual que el resto de

elementos que conforman la estructura de hormigon armado.
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