1. ANTECEDENTES.-

1.1.  El problema.-

En los dltimos afios, la comunidad de Calama, ha tenido un crecimiento significativo en su
poblacion escolar, como consecuencia de este crecimiento significativo, se vio
incrementada las necesidades y requerimientos de su ndcleo escolar, cabe recalcar que el
problema de la desercion escolar engloba una problematica profunda y polifacética. En una

forma muy general se tiene que las principales causas que dan origen a este problema son:

La extrema pobreza de las comunidades del Municipio de San Lorenzo.

- El trabajo en el agro de nifios en edad escolar, como unico medio de subsistencia.

- La falta de politicas municipales, para el incentivo a la educacion.

- Las distancias largas del ndcleo escolar con las viviendas de los comunarios.

- Lafalta de equipamiento de las respectivas unidades educativas.

- Se tiene una poblacion dispersa del eje central de San Lorenzo.

- La falta de una infraestructura adecuada, concerniente aulas, viviendas para los

docentes y demas ambientes educativos.

1.2.  Objetivos.-

General.- Con la concrecion del proyecto, se pretendera mejorar la calidad de vida de los
habitantes de la regién, minimizando en forma parcial el indice de desercion escolar de la
comunidad brindando seguridad, hospedaje y capacitacion a los estudiantes de las

comunidades aledafas a la zona de Calama.

Especificos.- Entre los objetivos especificos se establecen los siguientes.

- Construir una infraestructura adecuada en la comunidad de Calama, en condiciones
de prestar un servicio continuo, confiable y seguro.
- Mejorar la calidad y rendimiento de la educacion en el proceso de ensefianza —

aprendizaje, mediante una infraestructura adecuada.



Incrementar la educacion secundaria en la comunidad prestando un servicio
constante de ensefianza a los estudiantes que hayan acabado el estudio primario
superior.

Ampliar la cobertura del servicio de educacion y reducir los indices de inasistencia
y ausentismo a la educacion.

Dar mayor oportunidad a los jovenes de area rural.

Garantizar la prestacion del servicio ofrecido a la poblacion estudiantil,
constituyéndose en un instrumento de fortalecimiento de las comunidades.

Dar todas las condiciones de confort y oportunidad al estudiante, al tiempo de

mejorar la calidad de la educacion.

1.3. Justificacion

Razones que justifican el proyecto.- Existen diversas razones que justifican la

implementacion del proyecto: Disefio Estructural Internado Calama, entre las que se puede

citar las més relevantes:

Razones sociales.- La ciudadania representa la igualdad formal ante la ley para
adquirir derechos y contraer obligaciones, lo que implica que la ciudadania social
supone el acceso por parte de todos los ciudadanos a los bienes y servicios
considerandos basicos por una sociedad en un momento dado consagrados por la ley
y las politicas estatales. Las condiciones de éste acceso pueden estar viabilizadas
por la provisién de los servicios gratuitos que brinda directamente el Estado y por
su combinacién con politicas econémicas, laborales, etc. O modos de intervencion
social del Estado destinado a garantizar que los ciudadanos puedan comprar estos
bienes y servicios del mercado, tendiendo siempre a garantizar el acceso a los
mismos en las condiciones de igualdad prescrita que asegure una linea de largada,
similar para el ciclo de vida de los individuos y de los grupos familiares que
conforman la comunidad. EIl gobierno boliviano ha propuesto un programa cuyo
objetivo es establecer un sistema de educacién eficiente y equitativa que provea un

100 % de cobertura en: los niveles primario y secundario, ofreciendo la variedad de



oportunidades de educacidn cientifica, técnica, vocacional y superior requerida para
satisfacer las necesidades de recursos humanos capacitados de la nacion.

Razones EconOmicas.- Uno de los mayores problemas que atraviesan las
comunidades de la zona de estudio, es el grado de pobreza, que en la mayoria de los
casos no tienen los ingresos suficientes para mandar a sus hijos a la Ciudad de
Tarija o la localidad de San Lorenzo para realizar los estudios secundarios, ya que
en ninguna de las escuelas de las comunidades se cuenta con un nucleo escolar del
nivel de internado, es de esta forma que el proyecto esta enfocado a cubrir toda la
demanda de estudiantes de la comunidad de Calama y de las zonas aledafas a la
misma.

Razones técnicas.- De acuerdo a las exigencias pedagogicas, existen normas
establecidas en cuanto al disefio y cobertura que las unidades educativas deben
cumplir para brindar un mayor aprovechamiento y rendimiento por parte de los
alumnos.

Razones comunales.- La infraestructura de la unidad educativa es empleada por la
columna para desempefar actividades culturales, deportivas, ferias agropecuarias y
demas actividades que son fundamentales para el desarrollo social de la comunidad,
es por ello la necesidad de contar con una infraestructura que satisfaga no solo las

expectativas de los alumnos sino también de toda la comuna.

1.4, Alcance del proyecto

Teniendo ya clara la idea que qué es lo que se pretende realizar, es de vital importancia,

definir el alcance y las limitaciones que tendrd nuestro estudio, para asi poder encarar

satisfactoriamente las actividades del proyecto.

Las principales actividades que se realizaran seran:

Realizar el disefio arquitectdnico del internado con sus correspondientes planos con
la ayuda de un arquitecto que seran determinados en funcion al levantamiento

topografico y las caracteristicas del terreno.



Efectuar el célculo estructural que estaran directamente relacionados los planos de
arquitectura y del analisis de suelos correspondiente, esto corresponde a la cubierta,
estructura de sustentacion y fundacion.

Determinar el disefio de las instalaciones del internado, referidas a: Instalacion
eléctrica, esto en el plano arquitectonico.

Plasmar todo el disefio estructural y célculo realizado en sus respectivos planos.
Determinar un presupuesto general que abarcara la construccion del internado con

sus respectivas especificaciones técnicas.

Con la implementacion del internado se pretende dar respuesta efectiva a los siguientes

aspectos de proyecto:

Funcionalidad: que se refiere a la relaciéon mas eficiente de funcionamiento propio
del edificio y de las actividades que se realizan en él.

Tecnologia: el proceso constructivo, los materiales empleados, la utilizacion de
energia, la operacion y funcionamiento, el mantenimiento, etc. Son temas técnicos
que definen la forma en que el edificio va a funcionar.

Morfologia: se refiere al resultado formal de la infraestructura particularmente a
nivel de mddulos o blogues y ambientes particulares y en conjunto, referido a su
relacién con el medio ambiente presente en la zona, es decir el como se vera el

proyecto.

La ejecucion fisica y financiera del Proyecto del Internado Calama, sera de completa

responsabilidad del Municipio de San Lorenzo, mientras que la administracion, designacion

de personal, equipamiento, operacion y mantenimiento, queda en completa responsabilidad

del Municipio de San Lorenzo y la Comunidad de Calama.

1.5. Localizacion.

El Municipio de San Lorenzo, que corresponde a la primera seccion de la provincia

Méndez, se encuentra ubicada al Este de la provincia. Limita al norte con el departamento

de Chugquisaca, al sur con las secciones municipales de Cercado y Avilés, al este con las



secciones municipales de Cercado y O’Connor y al oeste con la segunda secciéon municipal
de la provincia Méndez. La comunidad de Calama se sitla al Noreste de la provincia
Meéndez a 23 km del municipio de San Lorenzo. EI municipio de San Lorenzo tiene una
extension territorial de 3.454 Km? lo cual significa el 9.2 % del total del territorio
departamental.

Por lo tanto el proyecto estara ubicado en:

Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Méndez

Seccion Municipal:  Primera Seccion (Villa San Lorenzo)
Municipio: San Lorenzo

Comunidad: Calama

1.5.1. Informacion socioecondmica relativa al proyecto.

Las principales actividades de las familias es la agricultura, entre los cultivos més
importantes se citan: el maiz, la papa, el trigo, la arveja y los vegetales entre otros.

En las diferentes comunidades, la produccion agricola se desarrolla en diversos sistemas,
las mismas que son condicionadas por diferentes factores como el clima. Los suelos
(topografia, textura y fertilidad), disponibilidad de riego, insumos y recursos econémicos,
el tamafio de la propiedad o unidad productiva y la vinculacién con los centros de consumo.
Casi totas las comunidades practican la agricultura con tecnologia tradicional un poco
rustica, usando la yunta de bueyes con arado de palo con reja en la etapa de preparacién de
suelos, la fuerza manual para las labores culturales como la siembra, aporque, deshierbe,
podas y cosechas.

La ganaderia es también una actividad productiva importante en la zona, y estd compuesta
por ganado vacuno, ovino, caprino, porcino, aves y en menor escala por equino.

Desde el punto de vista economico, la ganaderia vacuna es muy importante en la zona. La

tecnologia y el sistema de produccidn de carne son extensivos.



La mayoria de los agricultores no acostumbra a llevar una contabilidad aunque sea basica,
por lo que resulta dificil hacer una apreciacion sobre el estado general de la economia del
mismao.

La unidad bésica de produccion agricola es la familia, los roles de los miembros de esta
unidad estan definidos, iniciandose a partir de la primera edad, adultos y jovenes
responsables de la subsistencia de la unidad familiar, nifios apoyan en tareas puntuales. Los
roles se hacen por genero, los varones adultos y jovenes estdn a cargo de las labores
mayores de la produccion de cultivos y la mujeres adultas y jovenes encargadas de la
reposicion de la fuerza de trabajo de toda la familia, apoyando también en la produccion de
cultivos, los nifios y nifias apoyan indistintamente de acuerdo a la delegacion de los
mayores.

La labor de comercializacién de los productores agricolas y pecuarios se realiza entre
comunidades y también hacia los centros poblados, como Tarija y al interior del
departamento, la comercializacion esta a cargo de los varones como de las mujeres de la

familia.

1.5.2. Servicios basicos existentes.

e Lacomunidad cuenta con sistema de agua proveniente de una red publica.
e Cuenta con un sistema de Energia eléctrica al igual que las comunidades aledafias.
e No existe un sistema de alcantarillado.

e No existe un servicio de recoleccién y disposicion de basura.



2. MARCO TEORICO.

2.1.  Levantamiento topogréfico.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracién del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion
gréfica o elaboracion del mapa del area en estudio.

Una de las grandes ventajas de levantamientos con estacion total es que la toma y registro
de datos es automatico, eliminando los errores de lectura, anotacion, transcripcion y
calculo; ya que con estas estaciones la toma de datos es automatica (en forma digital) y los
calculos de coordenadas se realizan por medio de programas de computacién incorporados
a dichas estaciones. Generalmente estos datos son archivados en formato ASCII para poder

ser leidos por diferentes programas de topografia y disefio geométrico.

2.2.  Estudio de suelos.

El S.P.T es un método muy usado en la exploracion de suelos (también muy econémico),
que permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de los materiales que se
encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la resistencia a la penetracién
en funcion del nimero de golpes (N) de los diferentes estratos que conforman el subsuelo a
diversas profundidades. Esta normalizado desde 1958 por la Norma D1586.

Generalmente, esta especialmente indicado para arenas; en cambio, para suelos arcillosos,
presenta bastantes dificultades de interpretacion. También, en suelos que contengan gravas
deberé de tenerse cuidado con la influencia que genere el tamafio de particulas del suelo.

El ensayo consiste en hincar un muestreado partido 45 cm de largo colocado al extremo de
una varilla AW, por medio de un martillo de 63,5 kg, que se deja caer libremente desde una
altura de 76 cm, anotando los golpes necesarios para penetrar cada 15 cm. El valor
normalizado de penetracion N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la suma de los

dos ultimos valores registrados.



Se dice que la muestra se rechaza si:

e N es mayor de 50 golpes

e No hay avance luego de 10 golpes.

2.3.  Disefio arquitectonico.

El disefio arquitecténico tiene como cometido, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta para
el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno fisico, la
construccion. La responsabilidad de la Arquitectura es responsabilidad de un arquitecto

competente. Sin embargo el disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

2.4. ldealizacién de las estructuras.

La idealizacién de la estructura se realiza de acuerdo al plano arquitecténico, estudio de
suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero para determinar como va a trabajar la
estructura y plantear la forma que va tener la estructura de sustentacion de la cubierta,

edificacion y fundacion.

2.4.1. Sustentacion de cubierta.

Esta se lo realiza de acuerdo al tipo de cubierta y materiales a utilizar, pueden ser cubiertas
de teja colonial, placas Duralid, calamina, losa de HoAo, para cada uno de estos se lo puede
realizar con cerchas de madera o metélicas, exceptuando la losa de HoAo, se debe
determinar la forma de las cerchas, si las tiene, pendientes de acuerdo al plano
arquitectonico.

En nuestro caso se realizara una cubierta de teja colonial con cerchas de madera y parte de

la cubierta es de HoAo de acuerdo a los planos arquitectonicos.



2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La sustentacion de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir entre
una estructura aporticada de HoAo, muros portantes, estructura de madera; de acuerdo al
tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta el tamafio de las
aberturas, luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo de suelo.

En nuestro caso serd una estructura aporticada de HoAo, tomando en cuenta que hay
aberturas considerables en puertas y ventanas ya que la funcionalidad de la estructura es

para un internado de tamafio considerable.

2.4.3. Fundaciones.

La fundacion esta de acuerdo al tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento y
es criterio del ingeniero escoger entre zapatas, pilotes, cimientos que sean méas adecuados
para la estructura tomando en cuenta si existen colindantes o no.

En nuestro caso se realizara una fundacion con zapatas aisladas, ya que el suelo de
emplazamiento es muy bueno y no tiene colindantes, ademas se justifica por que las zapatas
aisladas son mucho mas econdémicas que otras alternativas como pilotes o losas de

fundacion.

2.5. Disefio estructural.

El disefio estructural estard de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en cuenta
los materiales ya establecidos.

Este esta dividido en cuatro etapas, cubierta, sustentacion de la edificacion, fundacion y
estructuras especiales.

Se seguird la Norma Boliviana del Hormigdn Armado CBH 87 para el disefio de
sustentacion de la estructura y fundacion y el manual del grupo Andino para el

dimensionamiento de las cerchas para la cubierta.



2.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta.

DEFINICION.- Las cerchas son estructuras planas de perimetro en forma poligonal,
constituida por elementos longitudinales o cuerdas y barras verticales o diagonales
sometidas principalmente a esfuerzos de traccion o compresion.

Una estructura isostatica totalmente logra su estabilidad mediante una estructura base que
es el tridngulo, y asegura su estabilidad si al triangulo base se le aumenta dos barras
formando un nudo.

Grado estatico = 2:N° de nudos — N° de barras — N° de reacciones

CLASIFICACION DE LA MADERA.- Segun el Manual de disefio para maderas del grupo
andino, las maderas han sido agrupadas en tres grupos estructurales (grupo A, grupo By
grupo C), en funcidn de su resistencia y densidad bésica.

Se denomina A al grupo de maderas de mayor resistencia, B al grupo intermedio y C al
grupo de menor resistencia. Las densidades bésicas de las maderas del grupo A estan por lo
general en el rango de 0,71 a 0,90, las del grupo B entre 0,56 y 0,70 y las del grupo C entre
0,40 y 0,55.

COMERCIALIZACION DE LA MADERA.- Debido al proceso de cortes sucesivos y
cepillado, las piezas de madera experimentan disminuciones progresivas en las dimensiones
de su seccidn transversal, haciendo diferentes las medidas iniciales denominadas nominales
0 equivalentes comerciales, y aquellas que finalmente presenta.

La comercializacion de la madera se realiza por lo general en funcion de las dimensiones
iniciales, o sea de las nominales, y que Unicamente se utilizan como referencia al
comprador, ya que las dimensiones resultantes son menores. La diferencia es originada
ademas por las pérdidas de corte y cepillado, por las contracciones naturales de la pieza
debidas a la disminucion del contenido de humedad durante el secado.

En el cuadro 1 se presenta un cuadro con las dimensiones reales y equivalentes
comerciales, cabe hacer notar que las dimensiones reales son las que se usan en el disefio y

las que se deben tener al momento de la construccion.



ESFUERZOS ADMISIBLES.- Los esfuerzos de disefio que se presentan a continuacion
son exclusivamente aplicables a madera estructural que cumple en su totalidad con las

condiciones minimas requeridas. (Ver el cuadro 2)

MODULO DE ELASTICIDAD.- Se considera el modulo de elasticidad o de Young (E)
aplicable para elementos en flexion, traccion o compresion en la direccion paralela a las
fibras.

Para cada grupo se presentan dos valores, en general debera utilizarse el indicado como
Emin. El valor Epomedio podra utilizarse solo cuando exista una accion de conjunto

garantizada, como en el caso de viguetas y entablados. (Ver el cuadro 3)

DEFLEXIONES ADMISIBLES.- Las deflexiones admisibles en vigas, viguetas o
entablados de piso o techo dependen del uso al que se destine la edificacion. Las
deformaciones deben limitarse para que la estructura o elemento cumpla con su funcién
adecuadamente, para evitar dafios a elementos no estructurales y acabados, asi como para
evitar efectos perjudiciales a la estructura mismay a su apariencia.

Las deflexiones deben calcularse para los siguientes casos (Ver el cuadro 4):

- Combinacién mas desfavorable de cargas permanentes y sobrecargas de servicio.

- Sobrecargas de servicio actuando solas.
Los valores indicados en la primera columna (con cielo raso de yeso), deben ser utilizados
cuando se tengan cielos rasos de yeso u otros acabados que pudieran ser afectados por las
deformaciones; en otros casos deben utilizarse los valores de la segunda columna (sin cielo
raso de yeso). L es la luz entre caras de apoyos o la distancia de la cara del apoyo extremo,
en el caso de volados.
Las deflexiones en vigas deben ser calculadas con el médulo de elasticidad Emi, del grupo
de la madera estructural especificado. Para entablados debe utilizarse el Epromedio-
Las deflexiones en viguetas y elementos similares pueden también determinarse con el
Epromedio, Siempre y cuando se tengan por lo menos elementos similares, y sea posible una

redistribucion de la carga.



RECOMENDACIONES CONSTRUCTIVAS.- En general existen dos aspectos a
considerar en el dimensionamiento inicial de una cercha o armadura: La forma exterior o
contorno, que para una luz determinada se refiere a la altura de la cercha o su pendiente, y
la distribucion interna de las barras, que es funcion de su maxima longitud recomendable y
la necesidad de su triangulacién para transmitir las cargas a los apoyos. La ubicacion de las
correas que reciben la cobertura influye también en la ubicacion de los nodos y por
consiguiente en el nimero de pafios.

La forma o contorno exterior depende del tipo de cobertura, las condiciones arquitectonicas
de la estructura y de la luz por cubrir. Para evitar en lo posible esfuerzos por flexion de la
cuerda superior es conveniente la ubicacion de los nudos directamente debajo de las
correas. Asimismo, para evitar el uso de secciones pesadas en esta misma cuerda, es
recomendable gque la longitud de estos elementos no exceda los 2,5 metros.

En el cuadro 5 figura se muestran algunas formas mas comunes en armaduras de madera y
que tienen un rango de luces econdmico desde los 6 a 12 metros (estas recomendaciones se
refieren principalmente a armaduras ligeras, sin embargo es posibles disefiar armaduras de
madera para cubrir luces mayores, haciendo uso de otras configuraciones, tipos de

elementos y detalles constructivos.)

PENDIENTE.- La pendiente de una armadura se define como la inclinacion de sus aguas,
es decir el angulo que hace la cobertura con la horizontal.
Pendiente = h/L

h = altura de la armadura
L = longitud del tramo horizontal considerado

ESPACIAMIENTO.- EIl espaciamiento mas econémico depende del costo relativo de las
armaduras, de las correas y cobertura. Es conveniente usar el mayor espaciamiento entre
armaduras porque resulta por lo general, en el disefio mas econémico. El incremento en
costo (en la armadura) por mayor espaciamiento es minimo comparado con el ahorro por
area cubierta.

Debe utilizarse por lo general aquel espaciamiento igual a la méxima luz que cubran las

correas mas economicas.



CONFIGURACION INTERNA.- La configuracion de los elementos internos de la
armadura debe resultar en parfios tales que reduzcan el nimero de nudos. Por otro lado, los
nudos deben también reducirse a un minimo debido al alto costo de mano de obra
involucrado en su fabricacion total. Debe considerarse ademas:

- Que la esbeltez de los elementos en compresion (cuerdas y diagonales o montantes)
no debe ser excesiva, ya que la capacidad de carga disminuye rapidamente con el
incremento de esbeltez.

- Que la flexion en las cuerdas superiores, debido a cargas en el tramo, no debe ser
excesiva ya que el efecto magnificador de la presencia simultnea de la carga axial
en la barra la hace mas desfavorable aun.

- Que el angulo interno entre cuerdas y entre éstas y las diagonales no sea muy
pequefio, porque esto resulta en fuerzas muy grandes en las respectivas barras y
requiere uniones excesivamente reforzadas. Este problema es critico en las uniones

extremas de armaduras a dos aguas.

DIMENSIONES MINIMAS.- Las dimensiones reales secas de las secciones de los
elementos no deben ser menores de 6,5 cm de peralte y 4 cm de ancho (2” x 3”), a menos
que se usen cuerdas de elementos multiples, en cuyo caso pueden considerase anchos mas

pequenos..

ESFUERZOS ADMISIBLES Y MODULO DE ELASTICIDAD.- En caso de que el
espaciamiento entre armaduras sea de 60 cm 0 menos, los esfuerzos admisibles pueden ser
incrementados en un 10 por ciento y se puede usar el modulo de elasticidad promedio
(Eprom.), €N caso contrario, se consideraran los esfuerzos admisibles sin ningun incremento y

el mddulo de elasticidad minimo (Emin.).



2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.

HORMIGONES

La composicion elegida para la preparacion de los hormigones, deberd estudiarse
previamente con el fin de que queden garantizadas: la obtencion de hormigones cuyas
caracteristicas mecéanicas y de durabilidad satisfagan las exigencias del proyecto, ademas de
la conservacion de las caracteristicas requeridas a lo largo del tiempo.

Entre las propiedades mecanicas, la resistencia a compresion del hormigon se refiere a la
amasada y se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura por compresion, en
namero igual o superior a dos, realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a partir

de la amasada, conservadas y ensayadas.

e RESISTENCIA A COMPRESION

La resistencia caracteristica del hormigon es un resultado de un control estadistico realizado
con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de frecuencias
(curva de Gauss), este es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigdn a compresion (f), a la resistencia
que alcanza el hormigdén a los 28 dias. Una manera de determinar la resistencia a

compresion a j dias, es mediante el cuadro 6:

e RESISTENCIA A TRACCION

Al igual que la resistencia a compresion del hormigén, la resistencia a traccion es
determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia bien puede determinase
mediante el ensayo brasilefio, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de didmetro y 30
cm de altura, de veintiocho dias de edad, el ensayo se realiza segln la disposicién indicada

en la siguiente figura, por lo que la rotura se produce por hendimiento.



p
Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el valor de la

resistencia a los 28 dias, es mediante el cuadro 7:

Por el hecho de que la resistencia a traccion es minima, para el calculo se la desprecia,

asumiendo que el hormigdn no tiene resistencia a traccion.

e VALOR MINIMO DE LA RESISTENCIA

La resistencia a compresion del proyecto, fe, en ningun caso sera inferior a 12,5 MPa (125
Kglcm?).

e CLASIFICACION DE LOS HORMIGONES, SEGUN SU RESISTENCIA

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los
28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:
H 12,5; H 15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55
Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fe, en MPa.
Los tipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los

restantes de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.
e RESISTENCIA DE CALCULO
Se considerard como resistencias de célculo, o de disefio del hormigon (en compresion feg 0

en traccion f.q), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido

por un coeficiente de minoracion vc.

fea = ford Y



Donde:

fo = resistencia caracteristica del hormigdn a compresion.

vc = coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el
hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

e DIAGRAMA REAL, TENSION — DEFORMACION

El diagrama real, tension-deformacion, presenta formas generales del tipo

esquematicamente mostrado en el cuadro 8:

Segln la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacion, la abscisa
correspondiente a la maxima ordenada estd comprendida entre 2 por mil y 2,5 por mil, el
acortamiento 0ltimo &, oscila alrededor de 3,5 por mil y la tension dltima o,, esta
comprendida entre 0,75y 0,85 f..

Dada la dificultad de la determinacion del diagrama real, tensién-deformacion del
hormigon, a nivel de valores de célculo, en la practica se utiliza cualquiera de los diagramas

simplificados el cual se describe a continuacion.

e DIAGRAMA DE CALCULO TENSION — DEFORMACION

Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes, llamandose
la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del médulo de

deformacion longitudinal:

e Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo (ver Cuadro 9).



El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigdn, en flexion). La ordenada méxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f.4. La ecuacion de la pardbola es:

o¢ = 850 feq. & (1-250 &)

Donde: g = esta expresado en fraccion decimal

¢ MODULOS DE DEFORMACION LONGITUDINAL

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de deformacién longitudinal
inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva real c-¢), a la

edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, =21000-./f; ; en kg/cm?,
E, = 6640 /f.; ; en MPa.
Donde: fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigén a j dias de edad.

Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la
secante), se adoptara:

E; = 6000 ./f; ; en MPa.

E;,=0,90"E,

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0,5
fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.
Como valor medio del mddulo secante de la deformacién longitudinal del hormigén Ecn, se
adoptara el dado por la siguiente expresion:

E.m = 44000 - (f, + 80)1/3 ; en kg/cm?.
E.n = 9500 (f +8)Y3 en MPa.

Normalmente, fe estd referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecny
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresién
para deducir En, a partir de una resistencia fj (t,), correspondiente a una edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los dos

tercios de los valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos, en climas secos.



ACEROS

Las armaduras para el hormigdn serdn de acero y estardn constituidas por: barras lisas,
barras corrugadas.

Los didametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utiliza en el
proyecto y construccién de obras de hormigdn armado, seran exclusivamente los siguientes,
con las areas en cm? que se indican en el (cuadro 10):

Las barras no presentaran defectos superficiales, grietas ni sopladuras.

Se considerara como limite elastico f, del acero, al valor de la tension que produce una

deformacion remanente del 0.2 %.

e BARRAS LISAS

Son aquellas que no cumplen con las condiciones de adherencia, y para su utilizacion como
armaduras de hormigdn debe cumplir con lo siguiente:
- Carga unitaria de rotura del acero (fs) comprendida entre 330 y 490 MPa.
- Limite elastico fy igual o superior a 215 MPa.
- Alargamiento de rotura, en tanto por ciento, medido sobre base de 5 diametros,
igual o superior a 23.
- Ausencia de grietas después del ensayo de doblado simple a 180 °.

- Ausencia de grietas después del ensayo de doblado-desdoblado a 90 °.

e BARRAS CORRUGADAS

Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una tension media de
adherencia (tpm) Yy una tension de rotura de adherencia (t,,) que cumplen las dos
condiciones siguientes:

- Diametros menores a 8 mm: Tom = 7 MPa.
T = 11,5 MPa.
- Diametro de 8 a 32 mm, ambos inclusive: t,m = 8 - 0,12-¢ MPa.
Thy = 13 —0.20-¢ MPa.
Donde: ¢ = didmetro en mm.



- Diémetros superiores a 32 mm: Tom = 4 MPa.
Tou = 7 MPa.
Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de célculo para

adherencia (tpq).

Las barras deben cumplir las caracteristicas mecénicas minimas (ver cuadro 11):

e RESISTENCIA CARACTERISTICA

La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el cuantil 5% del limite elastico en

traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, o).

e RESISTENCIA DE CALCULO

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq4, dado por:
fya = fyd 7

Donde: fyk = limite elastico del proyecto.
vs = coeficiente de minoracion.

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.

e DIAGRAMAS TENSION-DEFORMACION

Diagrama de proyecto tensién-deformacion es el que se adopta como base de los calculos, a
un nivel de confianza del 95 %.

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

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion. (Ver cuadro 12).

e DIAGRAMAS DE CALCULO TENSION-DEFORMACION
Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de

Hooke de razon igual a: 1/ys.



La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil. Ver Cuadro 13 para los diagramas de calculo tensién deformacion.

e MODULO DE DEFORMACION LONGITUDINAL

Para todas las armaduras nombradas en el Cuadro N° 5.3, como moddulo de deformacion
longitudinal se tomaré:
Es=210°000 MPa

DOMINIOS DE DEFORMACION

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres puntos, A, B o C, segln el cuadro 14.

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

a admitir los siguientes 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 por mil.

e DOMINIO 2: Flexion simple o compuesta. El acero llega a una deformacion del 10
por mil y el hormigdn no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de
deformacidn, giran alrededor del punto A.

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 de hormigon: ¢, =
3,5 por mil.

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 g, y 0 y el hormigon alcanza la deformacion maxima del 3,5 por

mil.



e DOMINIO 4.a: Flexion compuesta. Todas las armaduras estdn comprendidas y
existe una pequefia zona de hormigén en traccion. Las rectas de deformacion, giran
alrededor del punto B.

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 hormigon por compresion:

€cu = 2 por mil.

ESTADOS LIMITES ULTIMOS

La denominacion de los estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes a
una puesta de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o de una

parte de ella. Los estados limites incluyen:

e Estado limite de equilibrio: definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

e Estados limites de agotamiento o de rotura: definidos por el agotamiento
resistente o la deformacién plastica excesiva de una o varias secciones de los
elementos de la estructura.

e Estado limite de inestabilidad o de pandeo: de una parte o del conjunto de la
estructura.

e Estado limite de adherencia: caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigdn que las rodea.

e Estado limite de anclaje: caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de

la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accidn de las cargas dinamicas.

En estados limites altimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran los del

cuadro 15:



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

- Coeficiente de minoracién del acero.... vs=1,15
- Coeficiente de minoracion del hormigon_ ve = 1,50
- Coeficiente de mayoracion de cargamuerta_ Yig = 1,60
- Coeficiente de mayoracion de cargaviva____ g = 1,60

ESTADOS LIMITES DE SERVICIO

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacién todas aquellas
situaciones de la estructura para las que, la misma queda fuera de servicio, por razones de
durabilidad, funcionales o estéticas. Por razon de durabilidad se incluye el estado limite de
fisuracion controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite.
e Estado limite de deformacién: caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
e Estado limite de vibraciones: caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura.
Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de
aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacién.
Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tendran un valor de 1 en

todos los casos.

ESTABLECIMIENTO DE ACCIONES DE CALCULO

Para el establecimiento de acciones de calculo, se procedera a escoger las acciones
correspondientes a la estructura.
Para los estados limites ultimos:
e Acciones directas
- Cargas permanentes: si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado con
los coeficientes respectivos de mayoracién aplicando simultdneamente a todas las
acciones gue actden sobre la estructura. Si su efecto es favorable el coeficiente sera

de 0,9 aplicado simultdneamente a todas las acciones que actlen sobre la estructura.



- Cargas variables: si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado con los
coeficientes respectivos de mayoracion, si su efecto es desfavorable sera 0.

e Acciones indirectas: las que tengan caracter de permanencia, como son a veces las
reoldgicas y los movimientos impuestos, se tratardn como cargas permanentes. Las
que no tengan este caracter, se tratardn como cargas variables.

Para los estados limites de servicio: para cualquier tipo de accion se tomara el valor

caracteristico con un coeficiente igual a 1.

SOBRECARGAS DE USO

La sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso de todos los objetos que pueden
gravitar sobre él por razén de su uso: personas, muebles, instalaciones amovibles,
vehiculos, etc.

Para cada parte de la estructura se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino

que vaya a tener de acuerdo a los valores del Cuadro 16:

HIPOTESIS DE CARGA MAS DESFAVORABLE

Cuando la reglamentacién especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran las
hip6tesis de carga enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada estado
limite de que se trate, se consideraran las hip6tesis de carga que a continuacién se indican y
se elegira la que en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada hip6tesis deberan tenerse

en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacién simultanea sea compatible.

Hipotesis I Yig .G + v1q .Q
Hipotesis 11: 0,9. (yig .G + 71 .Q) + 0,9. y5q . W
Hipétesis 11I: 0,8. (vg .G + ¥1q -Qeq) + Feq + Weg
Donde:
G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.



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

Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:
Weq = 0,25W.

Feq = valor caracteristico de la accion sismica.

ELEMENTOS ESTRUCTURALES

e VIGAS

Las vigas son elementos estructurales sometidos esencialmente a flexién, donde existen
fibras comprimidas vy fibras traccionadas.

Para determinar las méaximas solicitaciones en los elementos viga, se debe cargar la
estructura de siguiente manera:

Para determinar los maximos momentos positivos en los tramos cargados ver cuadro 17:
Por otro lado, para la obtencion de los maximos momentos negativos en los apoyos de las
vigas principales se debe cargar la estructura como se observa en el cuadro 18, se carga dos
luces adyacentes y una no.

- ARMADURA LONGITUDINAL

Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura en vigas son las siguientes:

Md == 1,6 -M
Luego calculamos el momento reducido de célculo:
My

by @ fug



Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la

armadura:
Jea
fyd

Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza, para esto, encontramos la cuantia

As=ws-b,-d-

geométrica minima referida a la seccidn total de hormigon, ver el (cuadro 19).

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.
Agmin = Wsmm by - d

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

- ARMADURA TRANSVERSAL

Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura transversal en vigas son las

siguientes:
foa=05Vfea - [kg/cm?]
Veuw = foa " bw - d
Si: Vg < Ve Asmm=0,02-bw-t-%‘;
Si: Vg > Ve Vo =0,30"f.q- b, -d

Vy debe ser menor o igual que Vq,, Y mayor que V,, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

Vou -t
Ast =550 a7
0,90-d fyd

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

namero de piernas.



e COLUMNAS

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular.
La armadura es constituida por barras longitudinales que son éstas las que absorben los
esfuerzos principales junto con el hormigon, y la armadura transversal que son los estribos,
tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de la armadura

longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.
- COLUMNAS CORTAS Y LARGAS

Las Columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:

- Columnas Cortas

- Columnas Largas
La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de la
misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si €s mayor se trata
de una columna larga.
La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:
lob k-l

I

2 —
i

A
- COMPRESION SIMPLE

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



- EXCENTRICIDAD MINIMA DE CALCULO

Debido a la dificultad que se tiene en la préctica para que la carga actle realmente en el
baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la
direccion en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

e >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

- RESISTENCIA DEL HORMIGON

A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigon para las columnas usando un coeficiente de

reduccion, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigdn para las columnas es de:

fcd =09 &

Cc

- ARMADURA LONGITUDINAL

En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para una acero de dureza

natural, la resistencia maxima de la columna es:

Ym " Ng :O'8S'fcd'b'h+As'fyd

b+6
Ym =——=1,15
b
Despejando As de la ecuacion:
_Vm'Nd_0’85'fcd'b'h
fyd

La armadura minima es: A min = 0,008 - A,

A

La armadura maxima es: As max = 0,08+ A,



-  ARMADURA TRANSVERSAL

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos sera:

A
_'V_
_I_
s
i
/N !
\/

{b 0 h (menor dimension de la pieza)
s <

15- (Dde la armadura longitudinal

El didmetro del estribo sera:

) o> 1/4 ) (Dde la armadura longitudinal
Estribo =
6 mm.

- COEFICIENTES DE PANDEO (k)
Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas se muestran en el cuadro 20:

e LOSAS
Para la estructura del Internado se dispondran de losas macizas de hormigon armado
armadas en dos direcciones. Para determinar manualmente los momentos actuantes en las
losas, lo realizamos con la ayuda de las Tablas de Czerny.

- CALCULO DE ARMADURA

Segun la norma, determinamos el area de armadura que requiere la losa con las siguientes

férmulas:
Md == 1,6 -M
= —Ma
¢ by d? fug

by = ancho de la pieza, analizamos para un metro de ancho



Uqim = 0,332 - Paralosas de hormigdn con un acero fy = 4200kg/cm?
Con el valor encontrado de u,, entramos en la tabla universal de célculo (Cuadro N° 5.10) y

encontramos el valor de la cuantia mecanica ws. (Ver cuadro 21)

El area de armadura para la losa sera:

Jea
fyd

Se debe calcular el area minima que necesita la pieza, para esto, encontramos la cuantia

As=ws- b, -d

geométrica minima (Ws min) del Cuadro N° 5.9
Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.
Ag min = Wsmin by~ d

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

2.5.3. Estructuras complementarias.

ESCALERAS

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o
escaleras exteriores, escaleras rectas, escaleras de caracol, helicoidales, etc.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

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

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

o Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y
cuando hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.

e Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.



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

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

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 circulacién 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 2 y
2,40 m.; s6lo en casos de excepcidn y en escaleras de poca importancia se puede reducir la
medida hasta 1,80 m.

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

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente prolongada
entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordén 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 0 vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena 0 maciza se denomina

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

pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.

En el (cuadro 22) se pueden observar los elementos de una escalera.



2.5.4. Fundaciones.

ZAPATAS

Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas, puesto que las cargas provenientes
de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas, como asi
también se tiene un suelo de fundacion bueno, como cota de fundacién se adopta un nivel
de -1.50 m. Por otro lado las zapatas aisladas son mas economicas, puesto que los
voliumenes de hormigon que requieren para materializar este tipo de fundacion son
reducidos en comparacion con otros tipos de fundacion.

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente en las

dos direcciones paralelas a los lados de la base.

e DIMENSIONAMIENTO

El célculo de las zapatas aisladas lo realizamos de la siguiente manera (Ver cuadro 23):

Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (Vx), Cortante
en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).
Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la
carga N. P.P.sapata=0,05-N
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera
tener la misma:

N

Apec =
Oadm

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a 'y
b, estos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:
Uméxzﬁ_6-Ma_6-Mb
A~ a?-b ™ a-b?

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el ¢,,,;;, = 0




Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente formula:

( \/ao-bo a'b a, + b,
d1: 4

LTI R—

d =A< d _2'(a_ao)
27 4+k
_2-(b—by)
\ =T
Donde:
k= 4'fvd
Yf ' Oreai
foa = O'S'Vfcd
]/f=1,6

El 0,04, puede ser el g,,4, 0 €l 6,4m
Asumimos recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto la altura de la zapata seré igual a d + 5¢cm.

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real
de la zapata con la siguiente férmula:
P.P. apata = Yu-' Volumen

La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N més el peso propio de la zapata.

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado con
el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

Moy =My Vi -h

My, =M, +V,-h
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las

verificaciones de estabilidad.



e VERIFICACION AL VUELCO
_ (N+P.Pyupara ) - a/2

> 1,5
VVa Ma + I/a . h,
(N +P.P.yapara ) - b/2
= > 15
be Mb + Vb " h
e VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO
Para suelo sin cohesion:
N+P.P.zqp ) tan ¢ 2
,]/S:( VP) d 2 1,5 ’ (pdzg.(p
¢ = angulo de rozamiento interno
Para suelo cohesivo:
Ys = A.Vﬂ = 15 Cq = 0,5 Cohesion

e CALCULO DE ARMADURA

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto
calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.
Luego encontramos el momento (M) a una distancia de 15 cm de la cara de la comuna del
bloque méas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:

M,y =1,6-M,

_ Meg
'ud - b-d?-
fed

w =g (1= pg)
El &rea de armadura sera:

As =w-b-d .fc_d
fyd
Del Cuadro N° 19, escogemos la cuantia minima wg,,; Y con ésta determinamos la
armadura minima necesaria en la pieza.
Asmin =Wsmin*b - d

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



2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto.

Para poder realizar la ejecucion del proyecto, es necesario primero determinar las
especificaciones técnicas necesarias para la realizacion de la obra, seguidamente se
realizard los computos métricos con sus precios unitarios para la elaboracion del

presupuesto y asi realizar el planeamiento y cronograma respectivo.

2.6.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas son los documentos en los cuales se definen las normas,
exigencias y procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de

construccidn de obras, en este caso para la construccion del internado.

2.6.2. Precios unitarios.

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segln

corresponda, para cada item de construccion.

2.6.3. Computos métricos.

Los cdmputos métricos se calculan mediante el uso de formulas matematicas mas o menos
complejas para las cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracion
anticipada de esta y poder predecir las cantidades y voliumenes de material que llevara la

realizacion de la misma, se vale de los planos y documentacion definitoria del proyecto.

2.6.4. Presupuesto.

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido en la obra, con esto anticipamos el costo total de la obra y poder
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede

generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.



2.6.5. Planeamiento y cronograma.

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccion de la
obra, existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT, en nuestro
caso usaremos el método GANTT para la elaboracion del planeamiento y determinar el

cronograma de la obra.

El grafico de Gantt permite identificar la actividad en que se estara utilizando cada uno de
los recursos y la duracion de esa utilizacion, de tal modo que puedan evitarse periodos
0ciosos innecesarios y se de también al administrador una vision completa de la utilizacion

de los recursos que se encuentran bajo su supervision.
Para construir un diagrama de Gantt se han de seguir los siguientes pasos:

1. Dibujar los ejes horizontal y vertical.

2. Escribir los nombres de las tareas sobre el eje vertical.

3. Se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que no tienen predecesoras. Se
sitian de manera que el lado izquierdo de los bloques coincida con el instante cero
del proyecto (su inicio).

4. A continuacion, se dibujan los blogues correspondientes a las tareas que sélo
dependen de las tareas ya introducidas en el diagrama. Se repite este punto hasta

haber dibujado todas las tareas.

En resumen, para la planificacién de actividades relativamente simples, el grafico de Gantt
representa un instrumento de bajo costo y extrema simplicidad en su utilizacion. Para
proyectos complejos, sus limitaciones son bastantes serias, y fueron éstas las que llevaron a
ensayos que dieron como resultado el desarrollo del CPM, el PERT y otras técnicas
conexas. Estas técnicas introdujeron nuevos conceptos que, asociados mas tarde a los de los

gréaficos de Gantt, dieron origen a las denominadas “redes-cronogramas”.



3. INGENIERIA DEL PROYECTO.-

3.1.  Andlisis del levantamiento topogréfico.

El levantamiento topografico fue realizado con estacion total por la Honorable Alcaldia
Municipal de San Lorenzo antes de la elaboracion de este proyecto, por lo cual me
facilitaron en digital el plano topografico del terreno donde serd emplazado el internado.

Por lo analizado en el plano topografico, se puede apreciar que este puede ser considerado
plano, para lo cual no se necesita realizar movimiento de tierras para el enrase del terreno,

solo una limpieza superficial. Ver Anexo 1

3.2.  Andlisis del estudio de suelos.

Se procedié a la realizacion del estudio de suelos en el lugar donde se emplazara el
Internado, fue realizado por el Laboratorio de Suelos de la Universidad Autonoma Juan
Misael Saracho. Se realizaron 2 pozos a una profundidad de 1,5 m encontrandose un suelo
ML-OL (limo de baja plasticidad con contenido de arcilla y material organico) segun la
clasificacion SUCS, y por la AASHTO un suelo A-4(8) (Limo de baja plasticidad con
contenido de arcilla y material organico).

La resistencia admisible del suelo en el pozo 1 es de 3,60 Kg/cm2 y en el pozo 2 es de 3,78
Kg/cm2, como se encontrd un suelo muy resistente a la profundidad de 1,5 m. ya no fue
necesario realizar mas pruebas a mayores profundidades. Se observd que el suelo estaba
bien consolidado y se tom6 el valor de 3,60 Kg/cm2 estando a favor de la seguridad.

Para los resultados del estudio de suelos ver Anexo 2

3.3.  Analisis del disefio arquitectonico.

El disefio arquitectdénico fue realizado por el Arquitecto Eiber Armella Chavarria de
acuerdo a la necesidad del proyecto, tomando en cuenta los aspectos funcionales,
morfolGgicos y estéticos como se puede apreciar en el Anexo 3.

Cabe destacar que el plano es de total conformidad con los beneficiarios.



3.4. Planteamiento estructural.

El planteo estructural es la disposicion y ubicacion de los distintos elementos estructurales
que seran dispuestos en funcion del plano arquitectonico, tomando en cuenta segun el
criterio del ingeniero la luz a cubrir, aberturas de puertas y ventanas, salones amplios sin
columnas interiores, tipo de cubierta que soportard, tipo de fundacién. Cabe notar que solo
es una disposicién de los elementos estructurales, es decir sin dimensionamiento ni célculo

respectivo.

3.4.1. Estructura de cubierta.

>

La cubierta tiene una pendiente del 30 %, esta es para una altura de la cubierta sea 2,5 m, la
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pendiente recomendable es de 30 a 35 % para cubiertas de teja colonial. Se tiene 3 tipos de
cerchas y 2 tipos de vigas que sostienen toda la cubierta. Parte de la cubierta es de losa
maciza, con fin estético de acuerdo al disefio arquitectonico.

Se utilizara cerchas de madera ya que en nuestro medio es muy comercial, va de acuerdo al
medio donde va ser emplazada la estructura, también esta en conformidad y es preferencia

de los comunarios.



3.4.2. Estructura de la edificacion.
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La estructura de la edificacion es de Hormigon Armado con losas macizas y losas
alivianadas segun el disefio estructural, tiene una plata baja 3,42 m de alto, planta alta de
3,24 m de alto y la parte de la cubierta que es de losa de HoAo tiene una altura de 2,50 m,
las columna fueron ubicadas y espaciadas convenientemente para que trabajen
continuamente con las vigas como se muestra en los graficos. Ver Anexo 4 para otras vistas
de la estructura de sustentacion. Las losas alivianadas son mas econémicas gque las macizas,
por eso se utilizaron para los paneles esta alternativa, mientras que para la cubierta como no

necesita mucha resistencia es mas econémico utilizar losas macizas.



3.4.3. Estructuras complementarias.

[ Jll Como estructuras complementarias tenemos la escalera
que es de HoAo, esta se calcula como una losa
inclinada.
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Las escaleras para internado seran Tramo e

escaleras rectas de dos tramos con

un descanso intermedio, dispuestas mediante 19 peldafios con una huella de 30 cm y una
contrahuella de 18 cm.

3.4.4. Fundaciones.

En cuanto a las fundaciones, estaran compuestas de zapatas aisladas, puesto que las cargas
provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas,
como asi también se tiene un suelo de fundacion bueno, como cota de fundacion se adopta
un nivel de -1,5 m. Por otro lado las zapatas aisladas son méas economicas, puesto que los
voliumenes de hormigdn que requieren para materializar este tipo de fundacion son
reducidos en comparacion con otros tipos de fundacién como ser las losas de fundacion o la
utilizacion de pilotes.



3.5.  Andlisis, calculo y disefio estructural.

El proyecto de la Construccion del Internado en la Comunidad de Calama, es una
infraestructura que estara destinado al albergue de estudiantes, profesores y personal
administrativo, por lo que merece un tratamiento especial en analisis, célculo y disefio

estructural.

Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de

suelos en la zona de proyecto, se procedi6 a la discretizacion del modelo estructural.

El modelo estructural para las elevaciones, estd compuesta de columnas de seccion
cuadrada y vigas de arriostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccion rectangular.
Las cuales forman porticos regulares, entre las luces mayores tenemos algunas que llegan a
los 7,2 m. Mientras que las zapatas llegan a 1,5 m de profundidad, las cuales estan

dispuestas de una forma regular sobre la superficie del terreno.

La Norma utilizada para el disefio estructural del es la Norma Boliviana del Hormigdn
Armado CBH 87, complementada con bibliografia de diferentes autores. El disefio de la

cubierta esta basado en el “Manual de disefio para maderas del grupo Andino”.



Para el disefio de la cubierta se utilizd madera del grupo B.

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:

Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fe: 210 kg/cm?

- Modulo de elasticidad: 210000 kg/cm?
Acero:

- Limite de fluencia fy: 4200 kglcm?

- Modulo de elasticidad: 2100000 kg/cm?

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

NUmero Planta Cota (m.)
4 Cubierta 9,5
3 Cielo Falso 7
2 Primer Piso 3,7
1 Cota cimiento 0
0 Cimentacion -1,5

Ver Anexo 5 para las memorias de calculo y disefio.



3.5.1. Estructura de sustentacién de cubierta.
ESPECIFICACIONES TECNICAS DE LA MADERA

Tipo de madera = Grupo B

Esfuerzo admisible a flexion (f,) = 150 kg/cm2

Esfuerzo admisible a traccion paralela (f)) = 105 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela (. ;) = 115 kg/cm?
Médulo de elasticidad minimo (Em) = 75000 kg/cm?

ESPECIFICACIONES DE LA TEJA COLONIAL

Colonial

Ancho: 24 cm.
Ancho2: 18cm.
Alto: 50 cm.
Peso: 2,7 Kg.

20 piezas por m’

Longitud atil =42 cm.

CONSIDERACIONES NECESARIAS

Velocidad del viento en Tarija:

Maéaxima anual = 83,2 Km/h = 23,11 m/s.
Media anual = 10 Km/h = 2,78 m/s.
Viento asumido = 50 Km/h = 13,89 m/s.

Coeficiente amplificador viento k = 1,75



En la siguiente tabla se muestra una

clasificacion de los vientos segln su

intensidad en Km/h, como se puede

apreciar a los 50 Km/h empieza el

tipo ventarron, esta intensidad de

viento se puede sentir y es poco

probable el mantenimiento del techo

en este punto.

Tipo Km/h
Brisa 1-5
Suave 6 - 11
Leves 12 - 19
Moderados 20- 28
Regulares 29 - 38
Fuertes 39 - 49
Ventarréon 50 - 61
Temporal 62 - 74
CARGAS ACTUANTES

Carga por viento = k * (v*2/ 16,3) = 1,75 * (13,892 / 16,3) = 20,71 Kg/m2

Esta carga es la asumida, ya que hasta esta velocidad del viento es posible realizar

una reparacion sin problemas.

Sobrecarga mantenimiento para techos inclinados = 50 Kg/m2 (segin manual de

disefio del grupo andino tabla 13.3).

Peso por m”2 de teja colonial = 2,7 * 20 = 54 Kg/m2

Peso propio de las correas = 6 Kg/m2 (Aproximado)

Peso propio de la cercha = 12 Kg/m2 (Aproximado)

Carga por peso propio = 72 Kg/m2

Las diferentes cargas que actan sobre la cercha acttan de la siguiente manera:

Viento

Sobrecarga

tyvv
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De las diferentes cargas podemos definir el siguiente cuadro:

Kg/m2 Proyectado al plano
Horizontal (Kg/m2)
Sobrecarga 50 50
Peso Propio 72 75,38
Cargadeviento 20,71 6,69
Total 132,07

Carga del cielo raso cercha = 25 Kg/m2.

Se debe multiplicar por el ancho de area de influencia para obtener la carga por metro lineal
que actua sobre la cercha, se idealizard como carga puntual en cada nudo de la cercha para

determinar las maximas solicitaciones a compresion y traccion.

El disefio de la cubierta estd basado en el “Manual de disefio para maderas del grupo
Andino”. El cédlculo de las fuerzas internas en las cerchas, se realizd con la ayuda del
programa SAP 2000 Version 14, mientras que el dimensionamiento de cada elemento de la
misma se lo calcul6 en planillas de excel y se encuentra en el Anexo 5.

Ver Anexo 6 para los planos finales del disefio de la cubierta.

3.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

NUmero Planta Altura Cota (m.)
5 Techo exterior 2.50 9,46
4 Techo interior 3.24 6,96
3 Planta Alta 3.42 3,72
2 Planta baja 0.30 0,30
1 Nivel el Suelo 1.50 0
0 Cimentacion -15




El célculo estructural se lo realizd con la ayuda del programa computacional Cype
Ingenieros Version 2009.1.c., este programa ofrece la ventaja de disefio integral de la
estructura calculando todo los esfuerzos por el método de elementos finitos, también ofrece
la ventaja de trabajar con una serie de normas en las cuales se encuentra la norma Espafiola
EH-91. Todo el disefio de la estructura fue basado en la Norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH 87, para calcular con el programa, utilizamos la Norma Espafiola EH 91, ya
que la norma Boliviana esta basada en la norma Espafiola.

A manera de verificar los resultados obtenidos con el programa, realizamos un célculo de
un elemento estructural, (losa, viga, columna, zapata) los cuales se encuentran mas
adelante, y comparamos los resultados obtenidos manualmente y con el programa, para asi

poder sacar nuestras propias conclusiones.

SOBRECARGAS DE USO.

El valor asumido para las sobrecargas de uso, esta basado en el Cuadro N° 16.

e Zonas de dormitorio 200 Kg/cm?
e Escaleras accesos 300 Kg/cm?
e Aulas, comedor 300 kg/cm?
e Sobrecarga en cubiertas (granizo, mantenimiento) 50 Kg/m?
e Velocidad del viento: 50 km/hr.

HIPOTESIS DE CARGA MAS DESFAVORABLE

Para el calculo estructural, aplicamos siguientes hipotesis de carga:

Hipotesis |I: Yig .G + v1q .Q

Donde:

G= valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
permanente.
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Q= valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
W= valor caracteristico de la carga del viento.

Se debe tomar en cuenta de que la Hipdtesis 111 mencionada en la norma boliviana CBH-87,

es para estructuras sismo resistente, como no es el caso, no lo tomaremos en cuenta

A continuacion se realiza el calculo de un elemento estructural (losa, viga, columna) para

poder comparar luego los resultados obtenidos con el programa.

DISENO DE LOSAS MACIZAS

c11 c12
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Realizaremos el calculo de la Losa N° 9, que se presenta a continuacion, para esto debemos

calcular las losas adyacentes mas para la correccién de momentos negativos y positivos:
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LOSA:1

I, 300

TABLA 7B Altura de la losa: h = 20" a0 = 7,5 = 8 cm.
Rx Pero se asumi6 una altura de 10 cm para todos los pafios
del techo por tratarse de cubierta.
Ry2 CASO 2A Ryl |Ix
: : Carga actuante en la losa:
7 Peso propio = yye *h = 2400 kg/m® * 0,10 m = 240 kg/m®.

Rx Sobrecarga = 100 kg/m®.
ly Carga total = 240+100 = 340 kg/m*.

Clasificacion de la losa:

l 4,8
€= l_y =5 = 1.60 < 2 - Losaarmadaendos direcciones
X
_ Iy
T
Rx=gqg=lx«Vx
Ryl=qx=ly«Vyl
Ry2=gqxlyxVy2
mx 15 Me =1
mx
my 33,6 q* 1x2
My =
ny 8,7 ’ my € 1,60
vx | 0,286 xe=-1% Rx | 291,72 Mx | 204,00
vyl | 0,272 _ 0 iy Ryl | 443,90 My 91,07
vy2 | 0,156 =" Ry2 | 254,59 Xy |-351,72
LOSA: 8
: — x 320 _
TABLA 7-C Altura de la losa: h = 0= 20 = 8 cm.
Rx Pero se asumid una altura de 10 cm para todos los
% pafios del techo por tratarse de cubierta.
Ry CASO 4A Ry Ix Carga actuante en la losa:
/ % Peso propio = v *h = 2400 kg/m® * 0,10 m = 240
Rx kg/m?.
i Sobrecarga = 100 kg/m®.
' Carga total = 240+100 = 340 kg/m®.
Clasificacion de la losa:
l, 36 . )
&= T = 3 =120 < 2 - Losaarmadaendos direcciones
X

12



Ix =
mx
mx 35,5 * lx
My =
my 31,7 ’ my
ny | 115 xx=-1 nl‘ € 1,20 Mx | 86,20
vx | 0,173 g lx? Rx | 176,46 My | 96,53
vy | 0,327 XY= Ry | 400,25 Xy |-266,09
LOSA: 9
TABLA7-D
Rx2 Altura de la losa: h=2=320_gm
w7 ] 40 40
Pero se asumid una altura de 10 cm para todos los pafios
Ry CASO 5B Ry |Ix deltecho por tratarse de cubierta.
T Z Carga actuante en la losa:
Bl /' Peso propio =y *h = 2400 kg/m® * 0,10 m = 240 kg/m*
h- Sobrecarga = 100 kg/m®.
' Carga total = 240+100 = 340 kg/m*.
Clasificacion de la losa:
l 3
€= l_y = 3 = < 2 — Losaarmadaendos direcciones
X
ly
€=—
X
Rx=qxlxxVx
Ry = «lyx*Vy
mx 59,5 i e A"
my | 44,1 fx="—r0
nx 18,3 9 Ix2
y=
ny 16,2 ’ my € 1,00 Mx 51,43
vx1 0,25 PO, b .5 Rx1 | 255,00 My 69,39
nx
vy | 0,304 - Rx2 | 144,84 Xx | -167,21
vx2 | 0,142 == Ry | 310,08 Xy |-188,89
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LOSA: 10

TABLA 7-C
Rx
W
Ry CASO 4A Ry Ix
i 7
Rx
ly
Clasificacion de la losa:
ly 36
Lk 3
_ ly
T
Rx=qxlxxVx
R“l =q=* !"1' * I"}']_
Ry2=qxly=Vy2
x Ix?
Mx =
mx
mx | 355 dut?
."-'1 V=
my 31,7 Y=y
ny 11,5 PSR Ix
nx
Vx 0,173 e
X\' e —
vy | 0,327 ) -

l 320
h==2x2=—=8cm.
40 40
Pero se asumi6 una altura de 10 cm para todos los
pafios del techo por tratarse de cubierta.

Altura de la losa;

Carga actuante en la losa:

Peso propio = v *h = 2400 kg/m® * 0,10 m = 240
kg/m?.

Sobrecarga = 100 kg/m®.

Carga total = 240+100 = 340 kg/m®.

—  Losa armada en dos direcciones

€ 1,20 Mx | 86,20
Rx | 176,46 My | 96,53
Ry | 400,25 Xy |-266,09
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Finalmente el diagrama de momentos en las losas calculadas es el siguiente:

cit -Cl2

-266,09
H

e Correccién de momentos negativos

M+ M,
x 2 } Elegir el mayor
X, = Momento mayor - 0,80
M 2
M

A AN Rt

Entre losas 1y 9 - max = —281,38kg-m

Entre losas 8 y 9 - mix = —227,49 kg -m
Entrelosas9y10 - mix = —227,49 kg -m
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e Correccion de momentos positivos

Xma or
_mayor -, 1,2 - Sisecorrige el momento

Xmenor

Xma or
T < 1,2 — No secorrige el momento

menor

Entrelosas1y9 = 2,10 (sies <12 — Nosecorrige)

Se corrige
AM = Xpmayor — Xmenor = —351,72 — (—167,21) = — 184,51 kg - m
Yy = —0,021 - coeficiente de correccion
AM* =AM -y, = 184,51-0,021 = 3,87 kg -m
Mcorregiazo = My = AM™ = 51,43 — 3,87 = 47,56 kg -m

Entrelosas8y9 = 141 (sies <12 — Nosecorrige)

Se corrige
AM = Xpmayor — Xmenor = —266,09 — (—188,89) = = 77,2 kg - m
Yy =0111 - coeficiente de correccion
AM* =AM -y, =77,2-0,111 =857 kg -m
Mcorregiazo = My £ AM™ = 69,39 — 8,57 = 60,82 kg -m

Correccion del momento positivo en direccion “y” de la losa N° 11
Entrelosas9y10 = 1,41 (sies <12 - Nosecorrige)

Se corrige
AM = Xmayor — Xmenor = —266,09 — (—188,89) = —77,2kg-m
¥y = 0,111 — coeficiente de correccion
AM* =AM -y, =77,2-0,111 =8,57 kg - m
Mcorregiao = My £ AM™ = 60,82 — 8,57 =52,25kg-m
16



Finalmente el diagrama de momentos en la Losa N° 9 es:

LI

L8

C17

Cia

C27

e Calculo de armadura

Calculo de armadura positiva en la direccion “X”

Datos iniciales:

C28

M;=16-M=1,6-52,25=83,60kg -m =8360kg-cm
b, =1m=100cm
d=h—-—d;=10-2=8cm

fek _ 21
fcd:L__

1,5

_ fyk _
fya 115

0 —
1,5
4200

140 kg /cm?

— =3652,174 kg /cm?

1,15

Momento reducido de calculo:

Ha

M, 8360

~ b, d?-f,; 100-82-140

= 0,0093

LiO

17



Haim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
Uy < Ugim - 0,0093 < 0,332

Con u4 entramos en el Cuadro N2 21

- wg = pasa al dominio 1,no necesita armadura, entonces:
= Wsimin = 0,0018 — Cuantia mecanica minima
Agmin = Wsmin " by - d = 0,0018 - 100 - 8 = 1,44 cm?/m
Adoptamos la armadura minima de 1,44 cm?

De igual manera realizamos el célculo de la armadura positiva en la direccion “y”, y de la
armadura negativa en ambas direcciones. Se puede observar que la armadura minima es la

misma en ambas direcciones ya que las dimensiones de célculo son negativas y es pequefia.
Los resultados finales son:

Disposicion

Armadura positiva en la direccion x $6c/15
Armadura positiva en la direccion y ¢6cll5
Armadura negativa en la direccién x

g $6c/15
(izquierda)
Armadura negativa en la direccién x

g $6cl/15
(derecha)
Armadura negativa en la direccion

_ g y $6cl/15

(arriba)
Armadura negativa en la direccion
b g y $6cl/15
abajo

Que serfa 1,89 cm? que serfa la armadura dispuesta.

18



DISENO DE VIGAS A FLEXION

Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga comprendida entre

las columnas 9 y 10 de seccion 20 x 40 cm. Los envolventes en esta viga son los siguientes.

Pértico 13

TM™M (]

M.flector
Q77
T 1.14

Co CY 10

e
~

.35
1.59
1.5

1.88

Cortante

e Calculo de la armadura longitudinal positiva

En momento maximo positivo en la vigaes: M = 1880 kg - m
El momento mayorado (momento de calculo) sera:
M;=16-M=1,6-1880 =3008 kg -m = 300800 kg - cm
Datos iniciales:
b, =0.20m = 20cm
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d=h—-—d; =40—-2=38cm

f 210
fea ===

— 2
=115 - 140 kg/cm

fra =12 =220 = 3652,174 kg /cm?
Momento reducido de calculo:

Mg 300800 _ 0.0744
by, -d?-f,, 20-382-140

Haiim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?

Ug

Ug < Uaum — 0,0748 < 0,332

Con g entramos en el Cuadro N2 21 — wg = 0,0748 — Cuantia mecanica

fcd
Ac=wg-by,-d- 2% =0,0748-20-38 - ———— = 2,18 cm?
s =Wt 3652,174 cm®/m

CuadroN249 - Wwgpmi, =0,0033 — Cuantia mecanica minima

Ag min = Wsmin * by - d = 0,0033 - 20 - 38 = 2,51 cm?/m

Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 2,51 cm?

El valor obtenido por el programa fue de 3,05 cm® 2 ®12y 1 @ 10.

e Calculo de la armadura longitudinal negativa

En momento maximo negativo en lavigaes: M = 2470 kg - m

El momento mayorado (momento de célculo) sera:

My;=16-M=1,6-2470=3952kg-m = 395200 kg - cm
Momento reducido de célculo:

Mg 395200
Ha =y 42 f, 20-382-140

Haim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?

Uty < tam - 0,0977 < 0,332

Con pug4 entramos en el Cuadro N221 — wg = 0,104 — Cuantia mecanica
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Ag =ws b -d-fc—dz0104-20-38-$=303cm2/m
T e 3652,174

CuadroN°49 - Wwgm, = 0,0033 — Cuantia mecanica minima

Ag min = Wsmin * by - d = 0,0033 - 20 - 38 = 2,51 cm?/m
Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 3,03 cm?
El valor obtenido por el programa fue de 3,08 cm® 2 ®12y2 @ 10
e Calculo de la armadura transversal

En cortante maximo en laviga es: V = 3910 kg
El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

Vy=16-V =1,6-3910 = 6256 kg

foa =0,5\/f.q =0,5-V140 = 592 kg/cm?
Vow = foq - b+ d = 5922038 = 4496,22 kg
V,>V, — 6256> 449622

Vo =030 f,q-b-d=030-140-20-38 = 31920 kg
Voy <Vy< V,, — 449622 < 6256 < 31920

Viy =V — Vo = 6256 — 4496,22 = 1759,78 kg

Vo - t 1759,78 - 100

A = =
* 090-d “fya 0,90-38-3652,174

= 1,41 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera: 0,7045 cm?/m.

El valor obtenido por el programa fue de 0.849 cm?. ®6 ¢ / 30 para una pierna.
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DISENO DE COLUMNAS A COMPRESION

Para realizar el calculo de una columna, primero debemos determinar si se trata de una

columna corta 0 una columna larga, para esto realizamos los siguientes calculos:

. b-h3 ) .
Inercia = 5 ; Area =b-h

Reemplazando:
k-1

k'l_k'l_
1_ hz_ h
Y| 17 34641

1=— <35 A=%335

<35

l

Lo
A =-<10,1036

Adoptando un coeficiente de pandeo igual a 1, y tomando en cuenta que la luz de calculo es

igual a 3,0 metros, tenemos:

. lb kel 1:30 - 0297
~10,1036 10,1036 10,1036 — -

Para que la columna trabaje como columna corta, las dimensiones deben ser mayores a 0,29

m, si cumple esta condicion no es necesario verificar al pandeo.

Para realizar el calculo de la armadura, escogemos la columna 13, La fuerza normal que

actla sobre la columna es de: N = 68100 Kkg.

La resistencia a compresion del hormigon sera:

210
fea =09 % =09 T 126 kg/cm?
fod )
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e Célculo de la armadura longitudinal

Datos iniciales:
N = 68100 kg
a, =030m=30cm

b, =0,30m =30cm

foa =2 = 22 = 140 kg /cm?

1,5 1,5
fyk 4200
fyd = TJ;S = m = 3652,174‘ kg/cmz

N, =085 f,q-a,-b, =0,85-140-30-30 = 107100 kg.

_b+6_30+6_12>15
Vm - b - 30 - 4 )
Ym: Ng=1,2-1,6* 68100 = 130752 kg.> 107100 kg.
Como Ny es mayor que N, se coloca: 6¢912=6-1,13=6,78 cm?

e Célculo de la armadura transversal
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimension de la pieza) = 30 cm
S =
15 Due 1a armadura longitudinal = 15-1,2 =18 cm.

Adoptamos una separacion de estribos de 15 cm.
El didmetro del estribo sera:
1

Z * Dde 1a armadura longitudinal = Z 12 = 3 mm.

Q)Estribo 2 {

6 mm.

Adoptamos un diametro de 6 mm para los estribos. Los estribos deben colocarse en toda la

altura de la columna, inclusive en los nudos con las vigas.

De esta manera se realiz6 el célculo de cada uno de los elementos estructurales; el resumen

de la planilla armaduras se encuentra en el Anexo V1.
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3.5.3. Estructuras complementarias.
Las escaleras para internado seran escaleras rectas de dos tramos con un descanso
intermedio, dispuestas mediante 19 peldafios con una huella de 30 cm y una contrahuella de
18 cm. El célculo de dicha escalera se lo realizd6 con la ayuda del programa Cype
Ingenieros, Ver Anexo IV para la distribucion de armaduras y Anexo VI para los planos.

3.5.4. Fundaciones.

Al tener un buen suelo y sin colindantes, se disefio 46 zapatas aisladas para toda la

estructura, obteniendo dimensiones econémicas. El ejemplo de una es la siguiente:
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DISENO DE ZAPATA AISLADA

DISENO DE ZAPATA 13
DATOS:

N = 44.88t —» 44880Kg ?adm= 3.6Kg/cm?2
Ha=1.75t —» 1754Kg Fck= 210Kg/cm2
Hb=1.83t —» 1830Kg Fyk= 4200Kg/cm?2
Ma=0.76t —» 75800 Kg cm suelo arcilla consolidada
Mb=0.79t —» 78800 Kg cm ?=30
a0=30cm
b0=30cm

_AnsS N ? a=1058 130902
F=—a o
105=N &Gaic &G=Mb
omfix = + =
A alsh - Flesa
owelix= 3.21Kg/cm2 < ?adm ok

Calculo de la altura util

Mo 4.108

ok o 05 ffed 5.92Kg/cm?2

e g By axh ag 1By
= |/ = 35663
- .J r -+ G=0—1 ry cm
d < d= %‘l =  24.666cm
g= BB} _ i 666cm
\_ 44K
Altura de la zapata
recubrimiento= 5cm rrsdf
h=d+3om= 40.663 42 cm

Calculo de momentos flectores en la base
N, =Moi(Hazk)= 149468Kg.cm

Ny=Mbi(Bb=k)= 155660Kg.cm

Fcd= 140Kg/cm2
Fyd= 3652Kg/cm2

a=130cm

b= 130cm

Elijo la mayor
d= 35.7cm
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Calculo del peso de la Zapata

Peso esp. He= 2500Kg/m3
Ef=gpafh=zhey= 1775Kg
N+PP= 46655Kg
HEPP H=0Mm &H=Mo
s = -1 4
A 222h  Pae
rmfE= 3.59Kg/cm?2 <oadm oK
Dimensiones finales
a= 130cm
b= 130cm
h= A2cm
Verificacion al Vuelco
o PR aR2  yg5a9 >cadm S| CUMPLE
= ;M
=
523 PP b2
= T = 1948183541 >»cadm  SI CUMPLE
mal-
Verificacion al Deslizamiento
Pu= §}' = 20
3
45 - PE0
- ] 228 oty 9681  >cadm SICUMPLE
- o
_— 50 staniy 9279  >oadm SICUMPLE
8,
Diseiio
& Saila S23
&7 ed T Pug
ol= 2.656 0.108 0425 =2.639kg/cm2
o2= 2.656 0.408 0.425 =1.822kg/cm2
o3= 2.656 0.108 0425 =3.489 kg/cm2
ol= 2.656 0.408 0.425 =2.673kg/cm2
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3B 0.4938Kgfcm2

3.132Kg/cm?2

oo Pl I

Momento producido
MA= 5005 Kg.cm/cm

Calculo de la armadura

ILG=M=H .

P —— 0.01418
pd By ow A2 g Fed

¥ = el 1. 3 purl) = 0.0435

. fek
Apg=IFehad = - = 7.736cm2
Ffyd
Amip=M00E=H=d = 8.66cm2

=2.639kg/cm2 =1.822 kgfcm2

i

!

1

i (R Pfmmm————

1

:

(]

1

i

i
=3.489 kgfcm2 =2.673 kgfcm?2

Calculo del Momento
1521
V.
Xx=
130cm
Por relacion de triangulos
=B,
p= ?%—}mﬁ%: 51.5cm
R1= 170.7
E‘,& =h—1= 75.5cm

R2= -12.534

Se escoje el area mayor
A= 8.66cm?2
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Numero de barras y espaciamineto

Aoty _

= Barras = 4307
Ao
Diametro 1"
A diametro= 2.010cm2
S0 By
N2 barras total= 5333 = 6
Verificacion a la Adherencia
V= 158 187Kg
vd= 253.09%g
Fa
Ty 7 o 2 T Prae
R T RE PR
Ta= . A08Kg/cm?2 < 53.924
CUMPLE
Diseiio de la amnadura en direccion a:
5"? . #a 3
PP, 8 migﬁg
A7 =T Pea
ol= 0.00583
o2= 011
o3= 014
ol= .24
0.00583 WWWWWW 0.11
|
i
1
T
.
)
1
1
i
014 0.24

28



]

7

x=
Por relacion de triangulos
i
I= %a 4+ D.15a,= 51.5cm
2

E=g—1= 75.5cm

. :%mg;w— P awor wlg= 0076Kg/cm2
B
Bt = B T £ = 0.186Kg/cm2

Momento producido

MA= 329 Kg.cm/m

Calculo de la armadura

At N =
i T —1 0.0030
B P fed

[ = e ¥ ped} = 0.0030

. fed
de—=TFemagds—— = 0528cm2
Fyd

A =M0001% za=2 = 8.35cm2

Numero de barras y espaciamineto

0o = 2528 = 13550

4 : R
i ToT—
Diametro 1"
A diametro= 0.785cm2

DEmension ds Tepain
e Bmrros -

Eep =

N2 bairas total= 13.000:= 13

cm

R1=

R2=

Se escoje el area mayor
A= 8.35cm2

9.594cm = 10.00cm

1277

101

1.485




Verificacion a la Adherenda

V= 11.595Kg
vd= 18.552Kg
Ta=  0.012Kg/am2 <= 53.924
CUMPLE

3.6.  Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.

3.6.1. Especificaciones técnicas.

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicidn, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto. Ver el Anexo 7 para las

especificaciones técnicas.

3.6.2. Precios unitarios.

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la
mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 10% y como
utilidad el 10%. Para los impuestos se tomo un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT
del 3,09 %. Ver Anexo 8
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3.6.3. Computos métricos.

Los computos métricos fueron realizados con la ayuda del programa PRESCOM 2010,

tomando en cuenta las dimensiones geométricas de los planos arquitecténicos como

también los estructurales, estos se encuentran en el Anexo X.

3.6.4. Presupuesto.

El presupuesto total de la obra se lo realizé con la ayuda del programa PRESCOM 2010,
con un tipo de cambio al délar de 7,03 Bs, El costo total de la obra es de 2 890 735,67 Bs
(410 663,93 $us), para 1263,20 metros cuadrados construidos, dando un resultado de 325

$us/m?. El presupuesto desarrollado por cada item se encuentra en el Anexo IX.

A continuacion se muestra un resumen general del costo que demandaré el proyecto.

o

PPOZIrA- " IOEIMTMOON®> =z

Proyecto:Diseino Estructural Internado Calama

Cliente: H.A.M. de San Lorenzo
Lugar: Calama

Fecha: 04/ene/2011

Tipo de cambio: 7.03

Parametro
MATERIAL
OBRERO
EQUIPO
TOTAL MATERIALES

Mano de obraindirecta
Beneficios Sociales
TOTAL MANO DE OBRA
Herramientas menores
TOTALHERRAMIENTAS Y EQUIPO
SUB TOTAL
Imprevistos

Gastos Generales
Utilidad

PARCIAL

IVA

IT

Total presupuesto:

Monto (Bs) Monto SUS. Férmula %

973.704,64
665.458,84
2.522,33
973.704,64
0,00
366.002,36
1.031.461,21
33.272,94
35.795,27
2.040.961,11
0,00
204.096,11
204.096,11
2.449.153,34
365.903,50
75.678,84
2.890.735,67

138.316,09 *
94.675,30 *
358,42 *
138.316,09 A
0,00 B
52.071,42 B
146.746,72 B+E+F
4.733,77 B
5.092,18 C+H
290.154,99 D+G+
0,00 J
29.015,50 J
29.015,50 J
348.185,99 J+K+L+M
52.018,99 N
10.758,95 N
410.963,93 N+O+P

0,55

0,05

0,10
0,10

0,15
0,03

Inc.

0,34
0,23
0,00
0,34
0,00
0,13
0,36
0,01
0,01
0,71
0,00
0,07
0,07
0,85
0,13
0,03
1,00
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3.6.5. Plany cronograma de obras.
Para la construccion del internado se tiene un plazo de ejecuciéon de 173 dias laborales y

200 dias calendario. En el Anexo VIII se presenta el cronograma general de actividades

para el proyecto como su respectivo diagrama GANTT.
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CONCLUSIONES.- Este proyecto tuvo la finalidad de llevar a la practica los

conocimientos adquiridos en el transcurso de la carrera para un fin concreto, que

tenga una relevancia social y de acuerdo a la mencidn perseguida por el estudiante.
Luego de haber realizado disefio estructural del proyecto, se concluye en lo siguiente:

e Desde el punto de vista legal, el proyecto es factible, ya que el terreno existente para
la construccion del internado pertenece a la comunidad, y existe pleno consenso y/o
acuerdo de todas las instituciones involucradas en la ejecucion del mismo.

e Desde el punto de vista técnico, la construccion del Internado es viable, ya que
todos los materiales para su construccion son accesibles al lugar de ubicacion de la
infraestructura.

e Finalmente desde el punto de vista social, se puede decir que el proyecto es factible,
ya que serd una obra de gran impacto sociocultural que beneficiard a toda la
poblacién de la Comunidad de Calama y comunidades aledafias, especialmente a los
estudiantes de la Comunidad.

Se pudo verificar la confiabilidad de los programas SAP 2000 vers. 14 y CYPE CAD vers.
2009.1.c. el primero mostrando solicitacion correctas en el célculo de las cerchas y el
segundo verificando el disefio estructural que tiende a ser un poco mas generoso, alrededor
del 5-10% de lo comprobado, esto se debe ya que al calcular se lo hace con Ho de 200
Kg/cm2 en el paquete y no con 210 como se establecid, pero siempre es a favor de la

seguridad.

Como conclusiones para el disefio recolectadas de las diferentes etapas del trabajo se
pueden concluir los siguientes puntos.

Vigas.

e Las dimensiones de la altura y base deben estar relacionadas tal que h = (2a 3) b.

e Laaltura del peralte (h), va desde 1/10 a 1/12 de la luz libre.

e Comparar el disefio de de los elementos con caracteristicas similares, teniendo en
cuenta de que los resultados deben ser también similares.

e Evitar usar diferentes armados en vigas con areas similares, para evitar problemas

de confusion que pueda realizar el constructor.



Viguetas pretensadas.

Mayor resistencia, calidad y seguridad.

Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

Aligeramiento de la estructura y por lo tanto reduccion en el peso de la estructura.
Reduccion en cuanto a materiales y mano de obra.

De fécil colocaciéon y manejo.

Asesoramiento técnico gratuito de las empresas que ofrecen su producto.

Columnas

La estribos mantienen las barras lo méas recto posible, confinan al hormigén como
también a las barras longitudinales.
Se debe evitar en lo posible que las columnas sean muy esbeltas por el problema del

pandeo.

Zapatas

Bajo la zapata debe disponerse 10 cm de hormigonado pobre.

Las zapatas flexibles son las mas econdmicas.

La separacion de la parrilla inferior debe ser 10 cm < S <30 cm.

La altura atil (d) minima debe ser 25 cm para Hormigdn Armado.

Se toma una cuantia minima geométrica en el sentido principal y se adopta el
mismo en el otro sentido.

Las zapatas deben formar cuadriculas, buscando luces preferentemente menores a

4m en una direccion para la utilizacion de viguetas pretensadas.

RECOMENDACIONES.- El proyecto Disefio Estructural Internado Calama, debe
construirse por el rol social preponderante en el desarrollo de los pueblos de su area
de influencia, por darles a los comunarios una solucion a la necesidad de contar con
una unidad de ciclo secundaria y que los nifios y estudiantes puedan continuar sus
estudios dandoles la oportunidad de salir adelante.

Se debe tomar en cuenta los planos y revisar o hacer un recalculo si surgiera alguna

modificacion en el disefio del internado.



	1 Capítulo I (Antecedentes).pdf
	2 Capítulo II (Marco teórico).pdf
	3 Capítulo III (Ingeniería del Proyecto).pdf
	Conclusiones y Recomendaciones.pdf

