1. Antecedentes

1.1. El problema
Con el crecimiento poblacional que presenta la Provincia Cercado y el Departamento de
Tarija, es fundamental satisfacer las necesidades y derechos que cada persona tiene, siendo
el méas importante el que todas las personas en edad escolar, tengan un lugar donde estudiar

y poder formarse académicamente.

La Unidad Educativa 6 de junio ubicada a un costado de la carretera a San Jacinto en la
comunidad Tablada Grande, es la casa de estudios que alberga a los alumnos de varias zonas
y barrios aledafos a este lugar; sin embargo, esta Unidad Educativa cuenta solamente con el

nivel primario.

Una vez concluido este nivel gran parte de estos estudiantes, dejan de asistir a un colegio y
se dedican a diferentes actividades que aportan o perjudican el bien social. Ademas, la
mayoria de los habitantes de esta comunidad y comunidades aledafias son de escasos
recursos, por lo tanto, muchos de ellos no tienen los recursos econdmicos necesarios para
enviar a sus hijos a colegios de nuestra ciudad. En vista de ello, es importante que, estas
personas puedan continuar sus estudios, llegando a tener como necesidad la construccion de
la Unidad Educativa 6 de junio nivel secundario. Existe el disefio arquitectonico para la
construccion de la misma, pero no se cuenta con el disefio de la estructura de sustentacion

gue requiere.

Esta Unidad Educativa pretende ser una obra de una magnitud considerable, y que pueda
atender a un namero significativo de personas, tomando en cuenta el crecimiento de la

poblacién y la urbanizacién del Distrito 16 de la Ciudad de Tarija.

Este Distrito, segun informacion obtenida del INE (Instituto Nacional de Estadistica), cuenta

con la siguiente poblacion:



Cuadro 1.1. Poblacién en edad Escolar Distrito 16 de la Ciudad de Tarija

DISTRITO 16
Poblacion en edad escolar
Comunidad (6-19 afios)

Afo 2012 Afo 2020
Tolomosa Grande 249 306
Tablada Grande 37 45
San Jacinto Sud 57 70
Churquis 161 198
San Jacinto Norte 59 72
Pampa Redonda 116 142
Monte Sud 380 467
Rumicancha 32 39
Monte Centro 97 119
Sella Candelaria 30 37
Sella Cercado 83 102
Sella Quebradas 77 95
TOTAL 1378 1692

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (INE)



Cuadro 1.2. Poblacion beneficiada por edades del Distrito 16 de la Ciudad de Tarija

DISTRITO 16

Poblacion de | Poblacion de | Poblacion de | Poblacion de

0 a 4 afos 5 a9 afos 10 a 14 afios 15 a 19 afios
ARo ARo ARo ARo ARo ARo ARo ARo
2012 | 2020 2012 | 2020 | 2012 | 2020 | 2012 | 2020

Comunidad

Tolomosa Grande 106 130 98 120 83 102 93 114

Tablada Grande 8 10 9 11 15 18 14 17
San Jacinto Sud 24 29 21 26 23 28 14 17
Churquis 67 82 42 52 68 84 60 74

San Jacinto Norte 23 28 23 28 16 20 26 32

Pampa Redonda 30 37 36 44 32 39 52 64

Monte Sud 135 166 127 156 155 190 122 150
Rumicancha 27 33 13 16 11 14 12 15
Monte Centro 22 27 32 39 40 49 30 37
Sella Candelaria 25 31 13 16 13 16 7 9

Sella Cercado 25 31 31 38 28 3 31 38
Sella Quebradas 25 31 23 28 34 42 24 29
TOTAL 517 | 635 468 575 | 518 636 | 485 | 596

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (INE)

Asi mismo por la ubicacién que tendra esta Unidad Educativa y su cercania a la Ciudad, no
solo serd de beneficio para el area rural sino también para la zona urbana, principalmente

para el Distrito 12 de la Ciudad de Tarija.

1.2. Objetivos
1.2.1. General
Realizar el disefio estructural de la Unidad Educativa 6 de junio nivel secundario, siguiendo
los criterios y lineamientos establecidos por la Norma Boliviana CBH — 87, para poder

satisfacer las necesidades educativas de la comunidad Tablada Grande y zonas aledafias.



1.2.2. Especificos

e Determinar las caracteristicas mecanicas del terreno de fundacién, mediante el ensayo
SPT, para poder seleccionar de manera adecuada el tipo y la cota cimentacién de la
estructura.

e Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

e Modelar la estructura de acuerdo a la Norma Boliviana CBH — 87, haciendo uso del
programa computarizado CYPECAD.

e Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

e Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

e Determinar el presupuesto final perteneciente a la obra gruesa de la estructura, se
realizara el analisis de precios unitarios de los items considerados para el proyecto.

e Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto, haciendo uso del programa
Microsoft Project.

e Evaluar y comparar técnica y econémicamente los resultados que implican el uso de
losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas reticulares en el salén de eventos

(Auditorio) perteneciente a la Unidad Educativa 6 de Junio Nivel Secundario.

1.3. Justificacion

1.3.1. Técnica
Siguiendo los criterios establecidos por la Norma Boliviana CBH-87 y usando el programa
computarizado CYPECAD, se realizara el disefio y célculo de todos los elementos

estructurales de hormigdn armado pertenecientes a la estructura.

En base a la informacién proporcionada por el Gobierno Auténomo Municipal del
Departamento de Tarija, se puede afirmar que el lugar de emplazamiento de la Unidad

Educativa, no presenta ninguna dificultad para su construccion.

1.3.2. Académica
Profundizar conocimientos y criterios adquiridos a lo largo de la carrera en el disefio
estructural de elementos a porticados de hormigén armado, para cargas vivas con fines
educativos, realizando el dimensionamiento de todos los elementos estructurales
adecuadamente y segun la norma, basandose en el principio de ingeniera que son analisis,

calculo y verificacion.



Logrando de esta manera la culminacion de la etapa de preparacion académica y obtener el
grado de Licenciatura en Ingenieria Civil.

1.3.3. Social
Se contribuira con un disefio estructural adecuado a las necesidades de los habitantes de la
comunidad Tablada Grande y otras comunidades aledafias, brindando a los estudiantes,
profesores y plantel administrativo ambientes comodos, amplios y apropiados para el

desarrollo de sus actividades.

Con una infraestructura educativa de estas caracteristicas en el Departamento de Tarija, se
lograra un mejoramiento considerable, en las alternativas de estudio para los jovenes de esta

region.

1.4. Alcance del proyecto

El alcance del proyecto comprende lo siguiente:

e Recopilacion y procesamiento de la informacion técnica disponible en el Gobierno
Auténomo Municipal de Tarija.
e Estudio de suelos: (Consultora y Constructora CEPAS) Ver anexo A.2. Estudio de
suelos.
» Capacidad admisible.
Clasificacion del suelo por el método SUCS y AASHTO.
» Ensayo de penetracion estandar.

A\

» Granulometria.
» Limites de Atterberg.
e Disefio y célculo estructural de la Unidad Educativa 6 de junio nivel secundario
utilizando el paquete informéatico CYPECAD.
e Verificacion manual del calculo de los elementos estructurales seleccionados.
e Planos estructurales a detalle de la Unidad Educativa 6 de junio nivel secundario.
e Especificaciones técnicas, volimenes de obra, precios unitarios, presupuesto y

cronograma de ejecucion de obra.



1.4.1. Aporte académico
Se realizard un analisis técnico — econdmico entre una losa reticular o casetonada y una losa
alivianada con viguetas pretensadas en el salon de eventos (Auditorio) perteneciente a la
Unidad Educativa 6 de Junio Nivel Secundario, concluyendo con la losa mas factible para

esta estructura.

1.4.2. Restricciones

En el proyecto no se realizara el calculo de:

¢ Instalaciones de agua potable fria - caliente.
e Instalaciones eléctricas.
e Instalaciones de gas.

e Instalaciones sanitarias y desagtie pluvial.

1.5. Localizacion
El lugar donde se desarrollara y emplazaré el proyecto es la Comunidad Tablada Grande,
ubicado en la Provincia Cercado del Departamento de Tarija. Tiene una Latitud Sud de 21°
34’ 11.11” y una Longitud Oeste de 64° 44’ 05.49”.

Figura 1.1. Mapa del Departamento de Tarija
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Fuente: Atlas geografico de Tarija (Lexus Editores)



Figura 1.2. Ubicacion geografica del Lugar

Fuente: Google Earth



2. Marco Teorico

2.1. Levantamiento topografico
Un levantamiento topografico es el conjunto de operaciones necesarias para obtener la
representacion de un determinado terreno natural, suele dividirse en dos partes, la primera
encargada de obtener, por diferentes métodos la proyeccidn horizontal sobre un plano. A ésta
se la denomina planimetria. La segunda parte es la encargada de obtener las cotas de los

puntos anteriores, denominada altimetria.

El trabajo topogréafico se divide a su vez en trabajo de campo y trabajo de gabinete, siendo

ambos claramente diferenciados.

2.1.1. Curvas de nivel
Son aquellas que representan la linea de interseccion de un determinado plano horizontal con
la superficie del terreno, es decir, son curvas que unen puntos del terreno con la misma altitud
(Figura 2.1.).

Figura 2.1. Curvas de Nivel

Fuente: Nociones de Topografia, Jorge Franco Rey (1°¢ Edicion)



Las distancias a las que sitten los planos horizontales son las que determinan los intervalos

verticales ente las curvas, que pueden ser fijos o variables. El nivel cero corresponde al nivel

del mar, correspondiendo a este la linea de nivel de cota cero. La altitud de los otros planos

suele corresponder a cifras redondeadas y suelen representarse de una manera jerarquica,

dando lugar a curvas ordinarias (cada 1 m) y curvas maestras, trazadas con un grueso

destacado (cada 5 m) llevando indicado su valor. (Figura 2.2.)

Figura 2.2. Plano topografico con curvas maestras y ordinarias cada 25y 5 m

700

2,004

2004,
%

b \I\\__J/ ]
\“\::—_‘:_.{f

FANNIA

100.00
85,00
20.00
85.00
80.00
—1 75.00
T0.00
G5.00
G0.00
55.00
50,00
45.00
40,00
35.00
30,00
2500

-

0 i 20 3bo 4%0

5.0

Pl
gbo

Fuente: Nociones de Topografia, Jorge Franco Rey (1°" Edicion)

El intervalo o equidistancia entre curvas de nivel sucesivas se elige en funcion de la escala

del plano o0 mapa y de la naturaleza del terreno, segun las pendientes del mismo. Para realizar

una representacion clara es conveniente que la separacion grafica entre dos curvas

consecutivas sea mayor o igual a 1 mm, pudiendo llegar, en casos excepcionales, a ser 0,5

mm. En el Cuadro 2.1. podemos ver algunos ejemplos.



Cuadro 2.1. Relacion entre Escala, pendiente del terreno y separacion de las curvas de nivel

en un plano
Escala del Pendiente del | Equidistancia | Separacion Separacion
plano o mapa terreno elegida (m) curvas en el curvas en el
terreno (m) plano (mm)
f£10.000 17100 1 100 10
F10.000 10 /100 1 10 1
1/10.000 207100 1 5 0.5
1/2.000 1/100 1 100 50
1/2.000 10 /7100 1 10 ]
1/2.000 207100 0.5 25 1,25
1/1.000 10 /7100 1 10 10
1/1.000 10 /100 0.5 5 5

Fuente: Nociones de Topografia, Jorge Franco Rey (1°¢ Edicion)

2.2. Estudio de suelos
Un estudio de suelos consiste en todos los meétodos que utiliza un ingeniero para explorar los
estratos existentes en el subsuelo, obteniendo toda la informacion de las propiedades del
mismo, para posteriormente determinar la utilidad que se le puede dar, dentro de la

construccion civil.
El propdsito de obtener esta informacion es ayudar al ingeniero a:

e Seleccionar el tipo y la profundidad de la cimentacion adecuada para una estructura
dada.

e Evaluar la capacidad de soporte de carga e la cimentacion.

e Estimar el asentamiento probable de una estructura.

e Determinar los problemas potenciales de la cimentacion.

e Determinar la ubicacion del nivel freatico.

e Predecir la presion lateral de la tierra en estructuras.

e Establecer los métodos de construccion para cambiar las condiciones del subsuelo.

2.2.1. Granulometria
Granulometria es la determinacion de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que se

encuentra en una cierta masa de suelo, donde los tamafios de los granos varian en gran
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medida. Para clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion

granulométrica.

La distribucion granulométrica de un suelo de grano grueso se determina mediante un analisis
granulométrico con mallas, mientras que, para un suelo de grano fino, la distribucion

granulométrica se puede obtener por medio del analisis del hidrometro.

2.2.1.1. Andlisis granulomeétrico con mallas
Un anélisis granulométrico con mallas se efecttia tomando una cantidad medida de suelo seco
bien pulverizado y haciéndolo pasar a través de un apilo de mallas con aberturas cada vez

mas pequerfias que dispone una charola en su parte inferior. (Cuadro 2.2.)

Se mide la cantidad de suelo retenido en cada malla y se determina el porcentaje acumulado
del suelo que pasa a través de cada una. A este porcentaje se le refiere por lo general como

porcentaje de finos.

Cuadro 2.2. Tamarios de mallas estandar en EE.UU.

Malla Numero Abertura (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360
10 2.000
16 1.180

20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicion)
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Figura 2.3. Curva de la distribucion granulométrica de un suelo de grano grueso obtenida
en analisis con mallas.
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Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicion)

2.2.2. Limites de Atterberg
También Ilamados limites de consistencia o limites de plasticidad, se utilizan para

caracterizar el comportamiento de los suelos finos.

Estos limites se basan en el concepto de que un suelo de grano fino solo puede tener cuatro
estados de consistencia segun su humedad, cuando un suelo de grano fino se mezcla con una
cantidad excesiva de agua, puede fluir como un semiliquido. Si el suelo se seca gradualmente,

se comportara como un material plastico, semisélido o sélido.

El contenido de humedad, en porcentaje, en el que el suelo cambia de un estado liquido a uno
plastico se define como limite liquido (LL). De manera similar, el contenido de humedad, en
porcentaje, en el que el suelo cambia de un estado plastico a uno semisélido y de un estado
semisolido a uno solido se definen como limite plastico (LP) y limite de contraccion (LC).
(Figura 2.4.)

e Ellimite liquido de un suelo se determina utilizando la copa de Casagrande y se define
como el contenido de humedad en el que se cierra una ranura de 12.7 mm mediante

25 golpes.
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e Ellimite plastico se define como el contenido de humedad en el que el suelo se agrieta
al formar un rollito de 3.18 mm de diametro.
e El Gltimo, el limite de contraccidn, se define como el contenido de humedad en el que

el suelo no experimenta ningn cambio adicional en su volumen con la pérdida de

humedad.
Figura 2.4. Definicion de los limites de Atterberg
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Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicion)

2.2.3. Sistemas de clasificacion de suelos
Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en
funcién a las caracteristicas mecanicas y su comportamiento para la ingenieria. Los sistemas
de clasificacion proporcionan un lenguaje comun para expresar de forma concisa las
caracteristicas generales de los suelos, que son infinitamente variadas, sin una descripcion
detallada. Estos sistemas se basan en propiedades ingenieriles comunes como la distribucion
granulométrica, el limite liquido y el limite plastico. Los dos sistemas de clasificacion

principales de uso actual son:

e Elsistema de la American Asociacion of State Highway and Transportation Officials
(AASHTO). Se emplea principalmente para la clasificacién de las capas del
pavimento de una carretera, no se utiliza en edificaciones.

e El sistema unificado de clasificacion de suelos (SUCS)
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Sistema de clasificacion AASHTO

Cuadro 2.3. Sistema de clasificacion de suelos de la AASHTO

Materiales de limo y arcilla (més de

Clasificacion Materiales granulares (35% o menos de la muestra total pasa la
. 35% de la muestra total pasa la
General malla nam. 200) .
malla num. 200)

Grupos A-1 A-3 A-2 A-4 A-5 A-6 A-7

A-7-
Sub Grupos A-1-a A-1-b A-2-4 A-2-5 A-26 A-2-7 5/A-7-6
% que pasa
tamiz
N° 10 50 max.
N° 40 30 max. 50 max. | 51 min.
N° 200 15 méax. 25 méx. | 10 méx. | 35 max. 35 max. 35 méx. 35 max. | 36 min. | 36 min. | 36 min. | 36 min.
Caract.
Pasa N° 40
LL 40 max. 41 min. 40 max. 41 min. | 40 max. | 41 min. | 40 méax. | 41 min.
IP 6 max. NP 10 méx. 10 méax. 11 min. 11 min. | 10 max. | 10 max. | 11 min. | 11 min.
Tipos comunes
de materiales Fragmentos de Arena . . Principalmente Principalmente

AR : Limo o grava arcillosa y arena . !

significativos roca, gravay arena | fina suelos limosos suelos arcillosos
constituyentes

Clasificacion
general

Excelente a bueno

Regular a malo

Fuente: Fundamentos de Ingenieria Geotecnia, Braja M. Das. (4® Edicion)
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Figura 2.5. Rango del limite liquido y del indice de plasticidad
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Fuente: Fundamentos de Ingenieria Geotecnia, Braja M. Das. (4" Edicion)

2.2.3.1. Sistema unificado de clasificacion de suelo (SUCS)
En la actualidad este sistema es ampliamente utilizado por los ingenieros (Norma ASTM D-
2487). En el sistema unificado se utilizan simbolos para fines de identificacién, mostrados

en el Cuadro 2.4.

Cuadro 2.4. Simbologia sistema unificado de clasificacion de suelos

Simbolo Descripcion
G Grava
S Arena
M Limo
C Arcilla
0] Limos organicos y arcilla
Pt Turba y suelos altamente organicos
H Alta plasticidad
L Baja plasticidad
W Bien graduado
P Mal graduado

Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicidn)
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Cuadro 2.5. Sistema de clasificacion de suelos SUCS

Clasificacion de Suelo

o : . - . Simbolo
Criterios para asignar simbolos y nombres de grupo utilizando pruebas de laboratorio
de Nombre de grupo
grupo
Suelos de grano Gr,avas Gravas limpias Cu>4yl1<Cc<3 GW Grava bien graduada
grueso Mas de_50% de o £
Mas de 50% la fraccion Menos de 5% finos | Cu<4y/lol>Cc>3 GP Grava mal graduada
retenido en la gruesa retenida | Gravas con finos Los finos se clasifican como Ml 0 MH GM Grava limosa
. en la malla ] . . . .
malla nam. 200 nam. 4 Mas de 12% finos | Los finos se clasifican como CL o CH GC Grava arcillosa
Arenas Arenas limpias Cu>6y1<Cc<3 SW Arena bien graduada
?0:/0 omasde | Menos de 5% finos | Cu<6ylol>Cc>3 Sp Arena mal graduada
a fraccion
gruesa pasa la Arena con finos Los finos se clasifican como ML o MH SM Arena limosa
malla nam. 4 Més de 12% finos Los finos se clasifican como Cl o Ch SC Arena arcillosa
Inorgénicos IP > 7y se encuentra en o arriba de la linea A CL Arcilla qlf‘lb'gje:j
Suelo de grano Limo y arcillas cor_nprezl Ibl A
fino . yl, - IP < 4 0 se encuentra debajo de la linea A ML Limo de baja
0 . Limite liquido compresibilidad
50% omas pasala [ o oC0 o En — -
malla nim. 200 q OrgamCOS Limite liquido—secado en horno <0.75 oL Arcilla Organica
Limite liquido—no secado ' Limo organico
Inorgénicos IP se encuentra en o arriba de la linea A CH c?r;C;IrfSﬁ; I?(Ijt: d
Limosy :
arcillas IP se encuentra debajo de la linea A MH Col;rl]r;;ggi?ilgzd
Limite liquido —
50 0 mayor Organicos Limite liquido—secado en horno _ 075 OH Arcilla orgéanica
Limite liquido—no secado ' Limo organico
Suelos altamente Principalmente materia organica, de color oscuro y olor organico PT Turba

0rganicos

Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicion)




Figura 2.6. Carta de plasticidad SUCS
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Fuente: Ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das. (7™ Edicion)

2.2.4. Ensayo de penetracion estandar S.P.T.
Este procedimiento es entre todos los exploratorios preliminares, el que rinde mejores
resultados en la practica y proporciona méas informacion util en torno al subsuelo, ademaés de

ser el mas econdmico.

El ensayo SPT consiste en hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida
de dos pulgadas (5 cm) de didametro, mediante golpes de un martillo de 140 Ib (63,5 kg) de
peso en caida libre de 30 pulgadas (76,2 cm) para penetrar cada 15 cm.

El numero de golpes necesarios para la penetracion del muestreador en cada intervalo es
registrado, teniendo como resultado (Numero de penetracion estandar) la suma de los dos
ultimos intervalos. Cuando el nimero de golpes necesarios para la hinca de uno de los tramos

es superior a 50, se da por terminado el ensayo.

El método lleva implicito un muestreo que proporciona muestras alteradas pero
representativas de suelo, compuesta por un penetrémetro o cuchara de Terzaghi, registrando

el nimero de golpes para lograr la penetracién de 30.5 cm (1 pie).
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Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion del nimero de golpes
(N), en medios cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar
N con la consistencia de las arcillas y su resistencia a compresion simple. (Cuadro 2.6.)

Cuadro 2.6. Consistencia de arcillas y correlacion aproximada para el numero de
penetracion estandar

Resistencia a
. . Nro. de la compresion
Consistencia .
Golpes, N. simple
(Kg/cm?)
Muy blanda <2 <0.25
Blanda 2-4 0.25-0.50
Media 4-8 0.50-1.0
Firme 8-15 1.0-2.0
Muy firme 15 - 30 20-4.0
Dura > 30 >4.0

Fuente: Mecéanica de Suelos, Juarez Badillo. (29 Edicion)

2.3. Disefio arquitectdnico
El disefio arquitectdnico consiste en la creacion de espacios que cumplan caracteristicas tanto
en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, mismos que seran objeto de uso por la sociedad.
Entre los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitecténico, estan la creatividad,
organizacion, entorno fisico, medio constructivo, morfologia del terreno, entre otros, que

seran plasmados en una representacion grafica a escala en planos y maquetas.

2.4. Idealizacion de estructuras
También conocido como estructuracion, es el proceso de reemplazar una estructura real por
un sistema simple, susceptible de anélisis. Las lineas localizadas a lo largo de las lineas
centrales, representan componentes estructurales. El croquis de una estructura idealizada se

Ilama diagrama de lineas. La idealizacion estructural comprende varios puntos como ser:

e ldealizacion geométrica: Se basa en la simplificacion de las dimensiones y formas

de la estructura real, se sustituyen las piezas por su directriz simplificando el sistema
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estructural en los casos de seccion variable o directriz curva, conectando cada
elemento con nodos.

e ldealizacibon mecanica: Estas se apreciaran con su aproximacion en el
comportamiento mecénico de los materiales, y a su vez estara relacionado con la
estimacion de su modelo de elasticidad y corte. Esta idealizacion se realiza con la
finalidad de evitar errores en la rigidez y deformacion de la estructura.

e ldealizacién de vinculos: Aqui se presentan dos, los internos (Empotramientos
internos, rotulas internas, uniones mixtas y flexibles) y externos (Vinculos externos
en los apoyos empotrados, fijos, simples y moviles).

e ldealizacion de los materiales: En caso de resolver la estructura teniendo los
resultados veremos qué material es mas factible para su ejecucion en obra.

e ldealizacion de las solicitantes: Estas son regidas segun norma donde tendremos

las magnitudes, formas, distribuciones y combinaciones de carga.

2.4.1. Sustentacion de la edificacion
La sustentacion de la edificacion esta conforme a la arquitectura del proyecto, en el que se
estableci6 que serd una estructura a porticada de 2 niveles, dicho pdrtico esté compuesto por
vigas y columnas de hormigdn armado, las losas seran alivianadas con viguetas pretensadas

y también losas reticulares o casetonadas en los ambientes mas amplios.

2.4.2. Sustentacion de la cubierta
La estructura de cubierta fue idealizada segun la arquitectura del proyecto como una losa, se
trabajara con losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas reticulares o casetonadas en

ambientes mas amplios.

2.4.3. Fundaciones
Las fundaciones y su profundidad estan en funcion al tipo de suelo existente en el lugar de

emplazamiento del proyecto.

En este caso las cargas provenientes de la estructura son moderadas por tratarse de una
edificacion de dos plantas. La fundacion de la estructura estara dispuesta por zapatas aisladas,

tanto centrales como medianeras y esquineras.
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2.5. Disefo estructural

El disefio estructural consiste esencialmente en comprobar que se satisfagan las condiciones

de equilibrio de esfuerzos y compatibilidad de deformaciones. Pero en su sentido mas amplio,

incluye también la fase previa de establecimiento del tipo estructural (Tipologia). La eleccion

de la tipologia depende de un gran nimero de variables; en efecto, las variables de carécter

economico de los productos entre diferentes regiones, las diversas costumbres constructivas,

los distintos habitos, conocimientos y experiencias por parte de los técnicos respecto a una u

otra solucion hacen que la decision tipologica esté intimamente relacionada al entorno social,

geogréfico y politico.

El proceso de calculo de una estructura se compone normalmente, cualquiera que sea el

material constituyente de la estructura, de las siguientes etapas: (Figura 2.7.).

a)

b)

d)

Establecimiento del esquema estructural, suele ser wuna simplificacion
(modelizacion) de la estructura real a efectos de calculo, fijando su disposicion
general, forma de trabajo, dimensiones, condiciones de apoyo, etc.

Consideracion de todas las acciones que pueden actuar sobre la estructura, no
solo las acciones fisicas (que son las que intervienen en los célculos) sino también
acciones quimicas que afectan la durabilidad de la estructura. Es necesario también
considerar en esta etapa las caracteristicas del terreno de cimentacion (tensiones
admisibles, posibles asientos, posible agresividad, etc.).

Determinacion de las hipdtesis de carga, que son las diferentes combinaciones
posibles de las acciones (no incompatibles entre si) que debe soportar la estructura, y
que deben elegirse de forma que se produzcan en ella los efectos méas desfavorables.
Analisis estructural o calculo de esfuerzos, imaginando la estructura cortada en una
serie de secciones caracteristicas (centro de luces, apoyos, etc.) y obteniendo para
cada hipdtesis de carga, al considerar el equilibrio de fuerzas y la compatibilidad de
deformaciones, las solicitaciones (0 conjunto de esfuerzos) que actlan en estas
secciones. Dichas solicitaciones no son sino resultantes de todas las tensiones
ejercidas, en la seccion, por una parte, de la pieza supuestamente cortada, sobre la

otra parte.
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e) Célculo de secciones, que, segln los casos, consiste en una u otra de las operaciones
siguientes:
e Comprobacion de que una seccion previamente conocida es capaz de resistir
las solicitaciones méas desfavorables que pueden actuar sobre ella.
e Dimensionamiento de una seccion aun no definida completamente, para que

pueda soportar tales solicitaciones.

Figura 2.7. Proceso de célculo de una estructura

ESQUEMA ESTRUCTURAL (g

ACCIONES >
y

| HIPOTESIS DE CARGA |

-

| ANALISIS ESTRUCTURAL [—

'

CALCULO DE SECCIONES
- comprobacién
- dimensionamiento

VALE

Fuente: Hormigon Armado, Jimenez Montoya. (152 Edicion)

2.5.1. Hormigdén armado
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a los
28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

H12.5; H15; H17.5; H20 ; H25 ; H30 ; H35; H40 ; H45 ; H50 ; H55

Donde las cifras corresponden a la resistencia de proyecto, fck, en Mpa. Los tipos H12.5 H25
se emplean, generalmente, en estructuras de edificacion, y los restantes de la serie encuentran

su principal aplicacion en obras importantes de ingenieria y en pre fabricacion.

La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los métodos de puesta en obra
y compactacién previstos, el hormigon pueda rodear las armaduras en forma continua y

rellenar completamente los encofrados. Como norma general y salvo justificacion especial,

21



no se utilizan hormigones de consistencia fluida, recomendandose los de consistencia

plastica, compactados por vibrado.

Cuadro 2.7. Consistencias y valores limites de asentamiento, medidos en el cono de

Abrams
Consistencia Asentamiento, en cm
Seca 0-2
Plastica 3-5
Blanda 6-9
Fluida 10-15

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87

2.5.2. Aceros
Las armaduras para el hormigon armado seran de acero y estaran constituidas por barras lisas,

barras corrugadas y mallas electrosoldadas.

Los didmetros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccion de obras de hormigon armado, seran exclusivamente los siguientes,

con las areas en cm? que se indican.

Cuadro 2.8. Diametros y areas de aceros

Diametro, en mm Area, en cm?
4 0,126
6 0,283
8 0,503
10 0,785
12 1,131
16 2,011
20 3,142
25 4,909
32 8,042
40 12,566
50 19,635

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH - 87
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2.5.3. Caracteristicas de célculo del hormigon
2.5.3.1. Resistencias del hormigon
Resistencia caracteristica de proyecto fc es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a compresion como base de los célculos, asociados en la norma a un nivel de

confianza del 95% se denomina, también resistencia especificada.

Resistencia caracteristica real de obra fc, es el valor que corresponde al cuantil del 5% en la
curva de distribucion de resistencias a compresion del hormigdn colocado en obra.

Figura 2.8. Definicién de resistencia caracteristica

-
—

fex o Distribucidn normal

de resistencias

FRECUENCIAS

9% del areq RESISTENCIAS f
bajo la curva

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. (15%® Edicidn)

2.5.3.2. Resistencia de célculo
Se considera como resistencias de célculo, o de disefio del hormigon (en compresion feq 0 en
traccion fetq), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente, dividido
por un coeficiente de minoracion vy, que adopta los valores indicados en el Cuadro 2.10. y
2.11.

Los valores de célculo establecidos suponen que la carga total no actda antes de los 28 dias

del hormigonado.

2.5.3.3. Diagrama de calculo tension — deformacion

a) Diagrama parabola - rectangulo.

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo. (Figura 2.9.)
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Figura 2.9. Diagrama parabola — rectangulo.

‘ oc/fc

0.85 fcd

EJE DE LA PARABOLA

EC

0.002 0.0035 -

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87.

El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigdn, a compresién simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por mil
(Deformacidn de rotura del hormigon, en flexién). La ordenada maxima de este diagrama

corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq.
La ecuacion de la parabola es:

0, =850 * f .4 e, (1 —250%*¢.)

Donde:
fea = Resistencia de calculo del hormigon.
& = Deformacion relativa del hormigén.
o, = Tension del hormigon.

b) Diagrama rectangular.

Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80x, siendo “x” la profundidad del eje

neutro y el ancho 0,85 fcq. Figura 2.10.
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Figura 2.10. Diagrama rectangular.

Ec .85 fou

553
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87.

2.5.3.4. Coeficiente de dilatacion térmica
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara o = 1*10 por cada

grado centigrado.

2.5.4. Caracteristicas de calculo del acero

2.5.4.1. Resistencia caracteristica
La resistencia caracteristica del acero fyx, se define como el cuantil 5% del limite elastico en
traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, fo 2).

2.5.4.2. Resistencia de calculo

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, el valor fyq dado por:

fyk
fyd = I
Donde:
fyk = Limite elastico del proyecto
Vs = Coeficiente de minoracion. Definido en el Cuadro 2.10.y 2.11.

2.5.4.3. Diagramas de tension — deformacion
Los diagramas de célculo tension — deformacion del acero (En traccién o compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de

Hooke, de razon igual a: 1/ys

Estos diagramas estan representados en la Figura 2.11.
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La deformacidn del acero en traccion se limita al valor de 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil.
Figura 2.11. Diagramas de célculo tension — deformacion del acero.

Ty

'“ = il.‘u,k

f'." e e

f -i fg_;d J
f“ +- !
| 0
]
|
k? | E‘ |E‘
0,0035 K3 S o
y T
i 0,01 L/
1 [
1 : I:
' {n) it (b)
| ]

-1 —f Fo=x —f
W v i o
[

= fu P - =

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87

2.5.4.4. Modulo de deformacion longitudinal
Para todas las armaduras tratadas en la Norma Boliviana, como mddulo de deformacion

longitudinal, se tomara:
E; = 210000 Mpa

2.5.4.5. Coeficiente de dilatacion térmica
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del hormigon, es decir o =

1*10°°, por cada grado centigrado.

26



2.5.4.6. Cuantias minimas
Cuadro 2.9. Cuantias geométricas minimas en tanto por mil

) Clase de acero
Tipo de elemento estructural
Fyk =400 N/mm?2 | Fyk =500 N/mm?
Pilares 0,004 0,004
Losas 0,002 0,0018
Vigas @ 0,0033 0,0028
Armadura
Muros (3 Horizontal 01004 0,0032
Armadura Vertical 0,0012 0,0009

@ Cuantia minima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal, repartida en las
dos caras. En losas apoyadas sobre el terreno, se dispondra en la cara inferior la mitad de esta
armadura.

@ Cuantia minima correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda disponer en la cara
opuesta una armadura minima igual al 30% de la indicada en la tabla.

@ La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta una armadura igual al 30% de la indicada en la tabla.

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. (15%® Edicidn)

2.5.5. Acciones
Una accion es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas, deformaciones impuestas, o
impedidas parcial o totalmente. Debidos a una misma causa y que aplicadas a una estructura
o0 elemento estructural son capaces de producir en ella estados tensionales; las acciones se

clasifican en 2 grupos.

2.5.5.1. Acciones directas
Estan producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a la estructura e

independientes de las propias caracteristicas resistentes y de deformacion de la misma.
Estas acciones pueden clasificarse, segun sus variaciones en el tiempo, en:

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

elemento resistente, y por otro, las cargas muertas que gravitan sobre dicho elemento.
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2.5.5.1.2. Variables.
Las acciones variables, representadas por “Q” si son concentradas y por “g” si son repartidas,
estan constituidas por todas aquellas fuerzas que son externas a la estructura en si, y para las
cuales las variaciones son frecuentes o continuas, y no despreciables con respecto a su valor

medio. Se subdividen en:

e Acciones variables de explotacion o de uso, que son las propias del servicio que la
estructura debe rendir.

e Acciones variables climaticas, que comprenden las acciones del viento y de la nieve.

e Acciones variables del terreno, debidos al peso del terreno y sus empujes.

e Acciones variables debidos al proceso constructivo.
Desde otro punto de vista, las acciones variables pueden subdividirse, también, en:

e Acciones variables frecuentes que son aquellas de actuacion comun y frecuente, que
presentan, por tanto, una gran duraciéon de aplicacion a lo largo de la vida de la
estructura

e Acciones variables infrecuentes que, no siendo extraordinarias, tienen pocas
probabilidades de actuacién y presentan, por tanto, una pequefia duracion de

aplicacion a lo largo de la vida util de la estructura.

2.5.5.1.3. Extraordinarias.
Son aquellas para las cuales es pequefia la probabilidad de que intervengan con un valor
significativo, sobre una estructura dada, durante el periodo de referencia (generalmente la
vida prevista de la estructura), pero cuya magnitud puede ser importante para ciertas

estructuras.

Como ejemplos de acciones extraordinarias pueden citarse las fuerzas resultantes de choques,
explosiones, hundimientos de terreno, avalanchas de piedras o nieve, tornados o sismos en

las regiones normalmente expuestas a ellos, etc.

2.5.5.2. Acciones indirectas
Estan originadas por fendmenos capaces de engendrar fuerzas de un modo directo, al imponer
0 impedir, total o parcialmente, deformaciones, o imprimir aceleraciones a la estructura,

siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas de deformacion de la propia estructura.
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Entre estas acciones cabe distinguir:

e Acciones reoldgicas, producidas por deformaciones cuya magnitud es funcién del
tiempo y del material de la estructura, estas acciones pueden provenir de la retraccion
y/o de la fluencia.

e Acciones térmicas, producidas por las deformaciones a que dan lugar las variaciones
de temperatura.

e Acciones por movimientos impuestos, tales como las producidas por vibraciones,
descensos diferenciales de los apoyos de las estructuras como consecuencia de
asientos del terreno de cimentacion o por movimientos intencionales de tales apoyos.

e Acciones sismicas, producidas por las aceleraciones transmitidas a las masas de la

estructura por movimientos sismicos.

2.5.6. Bases de calculo
El proceso general de célculo prescrito en la norma corresponde al método de los estados
limites. Dicho célculo trata de reducir a un valor, suficientemente bajo, la probabilidad,
siempre existente, de que sean alcanzados una serie de estados limites, entendiendo como
tales, aquellos estados o situaciones de la estructura, o de una parte de la misma, que, de

alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.

2.5.6.1. Estados limites ultimos
La denominacién de estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes a una
puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma o de una
parte de ella.

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacion limite
en estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones exteriores produzcan
un efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que esta

asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
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En consecuencia, el proceso de céalculo preconizado en la Norma Boliviana del Hormigén,

consiste en:

a) Obtencion del efecto Sq, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a

partir de valores ponderados de las acciones caracteristicas.

b) Obtencidn de la respuesta Rq de la estructura, correspondiente al estado limite en estudio,

a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.

c) El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:

= Valor de calculo de la solicitacion actuante.

Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

Los estados limites incluyen:

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

Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente o
la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes.

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

Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.

Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dindmicas.
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2.5.6.2. Coeficientes de seguridad

Cuadro 2.10. Coeficientes de minoracién de la resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico | Nivel de control Correccion
Reducido + 0,05
Acero Vs =1.15 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido +0,20
Hormigon Ve =150 Normal 0
Intenso - 0,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87

Cuadro 2.11. Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales

Coeficiente bésico Nivel de control y dafios previsibles Correccion
Reducido +0,20
Nivel de control en
. - Normal 0
la ejecucion
Intenso -0,10
Vi=16 ex'g/lllljrs]il\r;;?se);te -0,10
Dafios previsibles materiales ’
en caso de :
accidente Medios 0
Muy importantes +0,20

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87

2.5.6.3. Hipotesis de carga

Las hipdtesis de carga mas desfavorables son las siguientes:

Hipdtesis I:
Hipdtesis 1I:

Hipdtesis I11:

Vig™ G+ Yig ™ Q

0.9 (yig* G+ 719 * Q) + 0.9 * Yrg * W

0,8 * (vfig * G + Vig * Qeq) + Feq * Weq
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En estas expresiones:

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq:  Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W:  Valor caracteristico de la carga de viento.

Weq:  Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general se

tomard Weq = 0.
Feq:  Valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.7. Estructura de sustentacion de la edificacion

2.5.7.1. Andlisis de cargas
Se denomina carga o accion a toda cusa que pueda provocar y cambiar el estado de tensiones

al que esta sometido un elemento estructural.

2.5.7.1.1. Carga gravitatoria
Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de los objetos que pueden actuar
por razén de uso, y de la nieve en las cubiertas. Son cargas siempre verticales pueden ser de

los siguientes tipos:

a) Con carga: Es la carga cuya magnitud y posicion es constante a lo largo del tiempo,
se descompone en peso propio y carga permanente.

b) Peso propio: es la carga debido al peso del elemento resistente. Constituye parte de
la con carga.

c) Carga permanente: Es la carga debido a los pesos de todos los elementos
constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta el elemento. Constituye parte de la
con carga.

d) Sobre carga de uso: Es la sobrecarga debido al peso de todos los objetos que puedan

gravitar por el uso, incluso durante la ejecucion.
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Figura 2.12. Sobre cargas de uso.

Tabla 3.1
Sobrecargas de uso
Uso del alemante sw
A, Azotess
Accesibles sblo para conservacién 100
Accesibles sdlo privadamente 150
Accesibles al pablico Seglin su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segln art. 3.5
C. Hoteles, hospitales, chrceles, otc.
Zonas de dormitorio 200
Zonas puablicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunién y de espectéculo 500
Balcones volados Segan art. 3.5
D. Oficinas y comercics
Locales privados 200
Oficinas p(blicas, tendas 300
Galerias comerciaies, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segin su uso
Balcones volades Segln art. 3.5
E. Edificios docentss
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segln art. 3.5

Fuente: Codigo Técnico de la Edificacion NB-AE/88.

2.5.7.2. Vigas
2.5.7.2.1. Flexién simple
Para el calculo préctico de secciones rectangulares se han establecido dos tablas universales
que facilitan notablemente la resolucion de problemas. Corresponden al diagrama parabola —

rectangulo.

El Cuadro 2.12. corresponde a secciones rectangulares sometidas a flexion simple (Dominios

2,3y 4), obteniendo de esta manera la armadura longitudinal de una viga.

_ My _ A*fyd
e =g (@) 0= o o)
, a
(=37 0 §F=3 @

Donde:

19 Momento flector reducido o relativo.
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M, = Momento flector altimo.

b = Anchura de una seccion rectangular.
d = Canto util.
d = Distancia de la fibra mas comprimida del hormigon al centro de

gravedad de la armadura de compresion.

fea = %" ; Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
w = Cuantia mecanica.

fya = fyisk ; Resistencia de calculo del acero.

X = Profundidad del eje neutro.

¢ = Profundidad relativa del eje neutro.

d = Coeficiente de variacion.

Para el calculo de la armadura longitudinal existen dos casos:

a)

b)

Para pd < 0.296, la seccion no necesita armadura de compresion y entrando en el
Cuadro 2.12. con el valor de pd, se encuentra . La cuantia mecanica de la armadura
de traccion es:

A=wxbxdxld (5)

yd

Para pd > 0.2961, es necesario colocar armadura de compresion. Las cuantias

mecanicas necesarias son:

, _ Mg —0,2961

—= (6) w=w +0,364—V, (7)

w

Y las capacidades mecanicas correspondientes:
U=A*fya=w *xbxdxfq (8)
U=Axfya=wx*bxdxfq 9)
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Cuadro 2.12. Tabla universal para flexion simple

S U ®
0,0816 0,03 0,0308
0,0953 0,04 0,0414
0,1078 0,05 0,052
0,1194 0,06 0,0627
0,1306 0,07 0,0735
0,1413 0,08 0,0844
0,1518 0,09 0,0953 o
0,1623 0,1 0,1064 CZD
0,1729 0,11 0,1177 =
0,1836 0,12 0,1291 o)
0,1944 0,13 0,1407 N
0,2054 0,14 0,1524
0,2165 0,15 0,1643
0,2277 0,16 0,1762
0,2391 0,17 0,1884
0,2507 0,18 0,2008
0,2592 0,1872 0,2098
0,2636 0,19 0,2134
0,2796 0,2 0,2263
0,2958 0,21 0,2395
0,3123 0,22 0,2529
0,3292 0,23 0,2665
0,3464 0,24 0,2804
0,3639 0,25 0,2946
0,3818 0,26 0,3091
0,4001 0,27 0,3239 o
0,4189 0,28 0,3391 g
0,4381 0,29 0,3546 =
0,45 0,2961 0,3643 o)
0,4577 0,3 0,3706 w
0,478 0,31 0,3869
0,4988 0,32 0,4038
0,5202 0,33 0,4211
0,5423 0,34 0,439
0,5652 0,35 0,4576
0,589 0,36 0,4768
0,6137 0,37 0,4968
0,6168 0,3712 0,4993

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. (152 Edicion)

35



2.5.7.2.2. Cortante

Una pieza estd en buenas condiciones a cortante si se verifican las dos siguientes condiciones:
Vrd < Vul
Vrd < Vuz

Donde el primer miembro de estas ecuaciones es el esfuerzo cortante reducido de célculo, en

el caso habitual de piezas de hormigon armado de canto constante es simplemente:
Via =Va
Este cortante actuante de calculo no debe superar dos valores que se mostraran por separado.
a) Agotamiento por compresion oblicua del alma V,;;
Vu1 =03 fg%b, *d (10)

b) Agotamiento de piezas con armadura de cortante V,,,

fva = 0.5 * \/fcd (11)
Vo = Veu = foa * bo xd (12)
Si se cumple que V,q < V.t

Agmin = 0.02 % b, xd * t * ]’:Ld (13)

yd
Si se cumple que Vg > V., , pero V., < Vg < Vi

Vou = Viea — Ve (14)

Vsu*St
s 0.9xd*fyq

(15)
La separacion s; que deben tener los estribos deben cumplir:
5:<0,75*xd (1 +cotg x) » 600mm si V,q<02xV,
S <06*dx*(1+cotgx)»450mm  si 0,2*Vy,; <V,q <0,67 %V

5: <03*xd*(1+cotgx)»300mm si 0,67V, <Vuy
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Donde:
V,.a = V4=  Esfuerzo cortante de calculo.
p1=  Cuantia geométrica.
V.,= Esfuerzo cortante ultimo.
s¢=  Espaciamiento.
b,= Anchura de la seccién.

2.5.7.3. Columnas
Las columnas o pilares de hormigon armado constituyen piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion a compresion es predominante. Sus distintas secciones transversales

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

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actuan sobre la estructura
hacia la cimentacién de la obra, por lo que constituye elementos de gran responsabilidad
resistente.

2.5.7.3.1. Excentricidad minima de célculo
Debido que existe una gran dificultad en la practica para lograr que la carga actle realmente
en el baricentro de la seccién, la Norma Boliviana considera una excentricidad minima

ficticia, en la direccion principal méas desfavorable, igual al mayor de los dos valores:
h

— ; 2cm (16)

Donde h es el canto total de la seccién de la direccidn considerada.

2.5.7.3.2. Disposiciones relativa a las armaduras
2.5.7.3.2.1. Armaduras longitudinales
Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccion. En las columnas circulares debe colocarse un minimo de 6 barras. Para

la disposicidn de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.
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a) La separacién méxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35
cm. Por otra parte, toda barra que diste mé&s de 15 cm de sus contiguas debe

arriostrarse mediante estribo, evitando de esta manera el pandeo.
b) Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o0 mayor que 2 cm, que el

didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del &rido.

2.5.7.3.2.2. Cuantias limites
Las armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesta,

suponiendo que estan colocadas en dos caras opuestas, A; Yy A, las siguientes limitaciones:
Ay * fyqg = 0,05 * Ny
Az * fyq = 0,05 % Ny
Ay * fya S 05 % Ac * fog
Ay % fya S 05 % Ac * feg
Que, para el caso de compresion simple, puede ponerse en la forma:
Ag * fyg = 0,1% Ny
Ag * fya = Ac * fea
Donde:
A.= Areade laseccion bruta del hormigon.

Ny=  Esfuerzo axil de célculo.
A= Area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado

2.5.7.3.2.3. Armadura trasversal
La misidn de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,

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

eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes.
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a)

b)

Con objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion s entre
estribos debe ser:
s < b,

Donde b, la menor dimension del nacleo de hormigdn, limitado por el borde exterior
de la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para s valores mayores a 30
cm.
Con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la
separacion s entre estribos debe ser:

s<15%86
Siendo 6 el didmetro de la barra longitudinal més delgada.
El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningln caso serd menor de 6

mm.

2.5.7.3.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigon armado

2.5.7.3.3.1. Longitud de pandeo

La longitud de pandeo 1o de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado

equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre los puntos de

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

Cuadro 2.13., en funcion a la longitud de la pieza L.

Donde:

L =cxl  (17)

Longitud de pandeo.

,_.
S
11

R
I

Coeficiente de pandeo.

,_.
I

Longitud de la pieza.
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Cuadro 2.13. longitud de pandeo de las piezas aisladas.

Valor del coeficiente

Sustentacion de la pieza de longitud 1 “

Un extremo libre y otro empotrado 2

Ambos extremos articulados
Ambos extremos empotrados, pero con libre 1
desplazamiento normal a la directriz.

Un extremo con articulacion fija 'y el potro empotrado. 0,7

Ambos extremos empotrados 0,5

Fuente: Hormigon Armado, Jimenez Montoya. (152 Edicion)

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas de cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de los
monogramas de la figura 2.13., siendo para ello preciso decidir previamente si el portico
puede considerarse traslacional o traslacional.

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista

de la estabilidad del conjunto; y traslacional en caso contrario.

Figura 2.13. Nomogramas que ofrecen la longitud de pandeo en soportes de porticos

| 1 |
Va = V¥a Ya ot Ye
T @© @ 200 2 —®
10.0 3-500 0 500-F 5 100.0 -] F 00 [ 000
e - E 50.0— i -50.0
5073 50 30.0— -+ 5.0 3200
3.0 109 - 3.0 20.0 N L 20.0
2.0 — 4 - 20 1 -
10.0
-1 o - -1 3.0 — 10.0
9.0 - — 9.0
—T1-08 80— :_ - 80
1.0 — - 1.0 7.0 - %8
0.9 — 09 6.0 + L 60
0.8 T — 08
0.7 - 0.7 5.0 + — 50
0.6 - 4 o7 — 06 40— —+—20 — 40
0.5+ - 05 30_‘ + r 0
0.4 1 — 04 | T | 3
0.3 I~ 03 2.0 o - 20
" —1-1.5
0.2 — 08 = 0.2 -
3 1.0— + — 1.0
0.1 — T — 0.1 i i i
0. —4-0.5 O 0 4 1.0 L. O
a) Porticos intraslacionales b) Porticos traslacionales

Fuente: Hormigén Armado, Jiménez Montoya. (152 Edicion)
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Z*(?)d@ todos los pilares que concurrenen A

(18)

¥

Z*(?)de todos las vigas que concurrenen A

Z*(?)de todos los pilares que concurren en B

(19)

lIUB:

EI .
Z*(T>de todos las vigas que concurren en B

2.5.7.3.3.2. Esbeltez
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion:

lg=2 (20)
Donde:
Ag=  Esbeltez geométrica.
l,=  Longitud de pandeo.
h = Dimension de la seccion en el plano de pandeo.

Mientras que se llama esbeltez mecénica a la relacion:

1= (21)

I.= /I/A radio de giro de la seccién.

I.= Inerciade la seccién en plano de pandeo.

A Area de la seccion en plano de pandeo.

2.5.7.3.3.3. Valores limites para la esbeltez
a) En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales, si la esbeltez
mecanica A es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden y, en
consecuencia, no es necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.

b) Cuando 35 <A < 100, pueden aplicarse los métodos aproximados.
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¢) En pilares aislados, si 100 < A < 200, asi como en estructurales traslacionales, la
comprobacion frente al pandeo debe realizarse segun el método general.

d) Estanorma no cubre los casos en que la esbeltez mecanica A de los pilares sea superior

a 200.

2.5.7.3.3.4. Excentricidad de primer orden
La excentricidad inicial o de primer orden, no es menor que la excentricidad accidental, y es

igual a:

M
€ = N_d (22)

2.5.7.3.3.5. Excentricidad ficticia

a) Secciones circulares:

- fyd c+20xe, E —4
€fic = (0’85 + 1200) ¥ eriove, 1, 10 (23)

b) Secciones rectangulares:

o fyd) c+20xe, 13 _a
€fic = (3 * 3500/ * cH10ve, I 10 (24)

Donde:
c= Canto medido paralelamente al plano de pandeo que se considera.
e,= Excentricidad de primer orden.
I.=  Radio de giro de la seccion total del hormigon en la direccion considerada.

l,=  Longitud de pandeo.

2.5.7.3.3.6. Excentricidad total

La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:

er = e, + efic (25)
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2.5.7.3.4. Célculo de la armadura longitudinal
a) Momento reducido

Ng*e
H= h*bdz*f’[;d (26)
b) Axil reducido:
— _Na
V= o (27)

c) De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecanica ®

As=w*b*h*fﬂ (28)

fyd

2.5.7.3.5. Célculo de la armadura transversal
Para el célculo de la armadura transversal en columnas se seguira las bases establecidas en
2.5.7.3.2.3.

2.5.8. Estructura de sustentacion de la cubierta
2.5.8.1. Losa alivianada con viguetas pretensadas
Este tipo de losa es probablemente el sistema de losas mas utilizado a nivel mundial. Se usan
para entrepisos y cubiertas ante la gran necesidad de reduccion de costos de encofrados,
apuntalamientos y mano de obra especializada. Ademas, por la gran proporcién de elementos
huecos del material de relleno se logra una mayor aislacion térmica que en las losas macizas

tradicionales.
Se logra también una reduccién del peso propio para luces importantes.

Las viguetas son fabricadas con materiales de alta calidad, incluso los aceros que componen
la armadura son aceros de alta resistencia, muy superiores a los aceros que se usa

comunmente en hormigén armado.
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Figura 2.14. Vigueta Pretensada

Fuente: Revista Técnica, Concretec (7.0).
La losa se compone de tres elementos principales:

a) Vigueta pretensada, fabricada por firmas comerciales reconocidas y garantizadas.

b) Material de relleno o bovedilla, que consiste en bloques cerdmicos o de plastoformo
que tienen las medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante de las viguetas.

c) Capa de compresion de hormigdn, se lo agrega en obra junto con el agregado minimo
de una armadura de 6 mm transversales a las viguetas. Esta capa tiene de 3 a5 cm de

espesor.

2.5.8.1.1. Armadura de reparto en losas alivianadas
En la losa de hormigdn y en direccién perpendicular a los nervios, se colocard una armadura
de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y cuya area As en cm?/cm,
cumpliré la condicién:

50+ho - 200

A, >
fyd fyd

(29)

Donde:
h,= Espesor de la losa en el centro de la pieza, en cm.

fya= Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto.
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2.5.9. Estructuras complementarias
2.5.9.1. Fundaciones
Las fundaciones son aquella parte de la estructura que se coloca por debajo de la superficie
del terreno y que cumplen la funcion de transmitir las cargas de la estructura al suelo o roca
subyacente. Dependiendo de las necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del
suelo pueden disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas, vigas

de fundacién y losa de fundacion.

2.5.9.1.1. Zapatas aisladas
Se emplean cuando el terreno tiene una resistencia media o alta en relacién con las cargas

que transmite la estructura.

Por la relacion entre sus dimensiones pueden ser rigidas y flexibles, segun la relacion del

mayor vuelo al canto, sea 0 ho menor de 2.

Figura 2.15. Zapatas rigidas y zapatas flexibles.

v —
T t Y
h
1

174

h>v/?2 h <v/?2

Fuente: Hormigon Armado, Jimenez Montoya. (152 Edicion)

2.5.9.1.2. Disefio de zapata aislada
a) Dimensionamiento en planta de la zapata.
Se asume una distribucion uniforme de tensiones, las dimensiones “a” y “b” de la planta

de la zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno.

N+P

Ogdm = Y (30)
Donde:
A = Area necesaria en planta de la zapata (a * b).

Oqaam= Tension admisible del terreno.
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N = Carga centrada de servicio.

P = Peso propio de la zapata (Al no ser conocido este valor, se admite un 5% de  N).

Escogidos los valores “a” y “b”, se calcula el esfuerzo maximo que se presentara en la

zapata.

N  6My = 6Mx
o =—+—
1 A ab? ba?

(31)
Donde:
Mx = Momento en el eje x.
My = Momento en el eje y.
Se debe verificar:
Oadm > 01
Si no se cumple, se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b”
para luego repetir el procedimiento anterior.
b) Dimensionamiento del canto de la zapata

Se debe adoptar valores inferiores al mayor de las siguientes ecuaciones.

ao*bo a*b a0+b0
dz = -
4 2*xK—1 4

da = 2x(a—ag) (32)
3 4+K
2*(b—b0)

d- =
3 4+K

_ 4xfpq
K=t (33)

foa = 0.50 % \[fq (34)

Donde:
d = Canto atil.
Ao, bo = Dimensiones en planta de columna.
fv»a= Resistencia convencional del hormigon a cortante.

c) Determinacion de las armaduras principales (Calculo a Flexion).

Mog = L2 (2 40154 a5)>  (35)
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Donde:
a = Lado mayor de la zapata.
a0 = Lado mayor de la columna.
La armadura correspondiente a esta seccidon de dimensiones b * d, puede determinarse

mediante la formula simplificada para el momento reducido.

Momento reducido de calculo: U= m;”z—“*‘;m (36)
Cuantia mecanica: w=pu(l+p (37)
Capacidad mecénica del acero: Us= wxbxdx*fy, (38)
Armadura minima: ASpmin = Pmin *b * d (39)

La cuantia minima exigida por la norma para el acero a ser utilizado es: p = 0.0015 para
acero AE-500.

d) Comprobacion a cortante y punzonamiento

Figura 2.16. Comprobaciones a esfuerzo cortante y a punzonamiento

4 a N 1
a } "'+- e ——— T
v — 1 . 2d

¢t 2 b _J_I.r | x_:;
|2 + +! EEI s

T | Lo ' b 2d ' Y.

_I,_ L A & & i... _.I 4%4_‘ 1 —l—. S
¢ 3 featootaat
a) b) c)

Fuente: Hormigon Armado, Jimeénez Montoya. (152 Edicidn)
Comprobacion a cortante:

Se verifica en la seccion 2-2 de la figura 2.16. cuando sea a —ay = b — by, €aso
contrario se comprobara en la seccion ortogonal. Se verifica de acuerdo a la siguiente

ecuacion:
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(- d) <ds * fua (40)

axb 2
Comprobacidn a punzonamiento:

Se efectla en la seccion critica Ac formada por las cuatro secciones verticales
separadas d/2 de las caras del soporte de la figura 2.17. es decir, en la seccion A, =
2(ag+d+by+d)*d, La zapata se encuentra en buenas condiciones de

punzonamiento cuando sea:

U (a+b = (ap + d)(by + d)) < A * 2fyg (41)

2.5.9.2. Escaleras
Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente varios
niveles. La funcion primordial que tienen es conectar un punto de la estructura con otro,

ubicado dentro de la misma, pero con diferentes cotas de nivel.
Las partes que puede tener una escalera son:

Figura 2.17. Partes de una escalera.

Barandado

Descanso

Fuente: Elaboracion propia.
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a) Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

b) Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los niveles de
piso, de un ancho no menor a 3 huellas.

¢) Huella: Parte horizontal del escalon.

d) Contrahuella: Parte vertical del escalon.

e) Baranda: Proteccion de la escalera.

Proceso de calculo:
a) Condiciones de calculo

Para el calculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que cominmente
se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor longitud, variando

de acuerdo a diferentes andlisis los tipos de apoyos longitudinales que pueden tener.

b) Espesor de la losa
t=— (42)
t=— (43)
Se debe utilizar el promedio de t.
Donde:
t = Espesor de la losa.

Ln = Longitud horizontal de la escalera.

¢) Angulo de inclinacion de la huella

cosa = \/%sz (44)
Donde:
P = Longitud de paso.
Cp = Longitud de contra paso.
d) Alturainicial
h=— (45)
e) Altura media
M = h+2 (46)
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Cargas que actuan sobre la escalera

a) Peso propio de la escalera
Losa de los tramos de subida y bajada
Pyy=Yc*hymxb  (47)
Losa de descanso
Pog =yc*t=*b (48)
Donde:
b = Base de la losa
b) Cargas permanentes
La sobrecarga por el peso de acabados sera la especificada en el anexo A.5. Detalle
de cargas, ademas se debe tomar en cuenta el peso del barandado.

Cp.acab.= Sc.acab b  (49)
Cp.bar.= Carga de barandado (50)
Y por lo tanto la carga permanente sera:
Cp.= C.pacab + C.p.bar (51)

c) Carga de disefio
La sobre carga de disefio es la indicada en la Figura 2.13 en el apartado de edificio de
docentes.
Q;=S.xb (52)

De esta manera se obtendran las cargas en la losa de descanso y en la losa en subida y bajada:
Qu/subida = 1.6 * (Pp; + Cp + Qq) (53)
Qu/bajada = 1.6 * (Ppq + C, + Qq) (54)

Calculo de armaduras

Momento reducido de célculo u,4, se debe calcular aplicando la ecuacion (1).

a) Armadura positiva
Con u, se obtiene una cuantia mecanica w valor extraido de el cuadro 2.12. Se

determina la armadura As, aplicando la ecuacion (5).
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b) Armadura minima

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenida
del cuadro 2.9.
Asmin = Wmin *b xd (55)

Se toma el valor mayor obtenido entre la armadura positiva y la armadura minima.

c)

Armadura negativa

Se debe idealizar una viga biempotrada a manera de determinar el momento maximo
negativo que solicita la escalera. Se debe calcular la armadura requerida para soportar
el momento flector méximo negativo.

Con u, se obtiene una cuantia mecanica w valor extraido del cuadro 2.12. Se
determina la armadura As, aplicando la ecuacion (5).

El refuerzo negativo debe ser igual al mayor entre la armadura negativa calculada

para el momento maximo negativo o la armadura minima negativa.

Disposicion de armaduras

Donde:

d)

As = % * 0% * Nbarras(56)

5= b-2r—0 (57)

Nparras—1

r = Recubrimiento.
) = Didmetro de los aceros
Refuerzo transversal por temperatura

La armadura para este propoésito A, debe ser calculada aplicando la ecuacion (55)
con la cuantia minima.

Asimismo, la separacién de la armadura debe ser calculada con la ecuacion (57).
Refuerzo longitudinal minimo

La losa de la escalera no necesita armadura de compresion, por este motivo se coloca

armadura minima longitudinalmente. Calculada con la ecuacién (55).
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2.5.9.3. Juntas de dilatacion
Son separaciones de la estructura, que se disponen para absorber los movimientos

termohigrometros (de temperatura y retraccion) provocados en la estructura.

En edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion estd en funcion de las

condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no seré superior a:

a) 25 m en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C)
b) 50 m en regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor a
10°C)

El ancho de la junta se obtiene de las siguientes ecuaciones, el ancho minimo de la junta debe

ser, en cualquier caso, 25 mm:

C,=(Ts—Tm)*L*1.1x10"> (59)

Donde:
a = Ancho de junta.
K| = 2 para edificios sin calefaccion.
C1 = Cierre maximo de juntas.
Ts = Temperatura maxima.
Tm = Temperatura media.
L = Distancia entre juntas.

2.5.10. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.5.10.1. Especificaciones técnicas
Es un documento en el que se describe detalladamente las caracteristicas y condiciones

minimas que debe cumplir un producto o item.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras expresamente el pliego de especificaciones
deberéa consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a

los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
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de ejecucion provisto, las normas para la elaboracion de distintos elementos de la obra y las
precauciones que deban adoptarse durante la construccion. Ver anexo A.6. Especificaciones

Técnicas.

2.5.10.2. COmputos métricos
Los computos métricos son un estudio minucioso de medicion de longitudes, areas y
volumenes de todos los elementos de una obra. Requieren el manejo de formulas geométricas
para determinar qué cantidad de materiales y qué cantidad de mano de obra son necesarios

para realizar la obra. Ver anexo A.7. Computos métricos y rendimientos de mano de obra.

2.5.10.3. Precios unitarios
Es el costo de cada item por su respectiva unidad de medida, pudiendo ser volumen, area
longitud, punto, segun corresponda.

Los elementos influyentes en el precio unitario de cada item son:

e Materiales.

e Mano de obra.

e Maquinaria, equipo y herramientas.
e Beneficios sociales.

e Utilidades.

e |mpuestos.

Tomando en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra, como herramientas

menores el 5% de la mano de obra, beneficios sociales y del IVA.

Como gastos generales el 8% y como utilidad 8%. Para los impuestos se tomé un valor de
IVA del 13% y un IT del 3%. Ver anexo A.8. Precios unitarios, cronograma y presupuesto

general.

2.5.10.4. Presupuesto general de la obra
Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de

factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacién mientras que otros
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estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista. Ver anexo A.8. Precios unitarios,

cronograma y presupuesto general.

2.5.10.5. Cronograma de ejecucion de la obra
El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal detalle
para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven a cabo en un
tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del tiempo. Ver anexo

A.8. Precios unitarios, cronograma y presupuesto general.
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3. Ingenieria del Proyecto
Este capitulo se basard en la ingenieria del proyecto; se detallardn los procedimientos y
calculos de las dimensiones de los elementos estructurales mas solicitados, con las

recomendaciones de las normativas y metodologias que se prescriben en el anterior capitulo.

3.1. Andlisis del levantamiento topografico.
La topografia del lugar de emplazamiento de la obra, fue proporcionada por el Gobierno

Auténomo Municipal de Tarija, ver anexo A.1. Levantamiento Topografico.

Se pudo apreciar mediante el levantamiento topografico y visitica técnica, que, el terreno
presenta pendientes y desniveles minimos, casi despreciables. En el lugar radica una cancha

de futbol de tierra como muestran las imagenes.

Figura 3.1. Lugar de emplazamiento.

Fuente: Propia.
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Figura 3.2. Lugar de emplazamiento.

Fuente: Propia.

Las coordenadas geograficas de emplazamiento son 21° 34> 11.11° Latitud Sud y 64° 44’
05.49°° Latitud Oeste.

3.2. Analisis del estudio de suelos
Los estudios estuvieron a cargo del postulante a través de la Constructora y Consultora
CEPAS, quien realizo el ensayo SPT (Standard Penetration Test), en tres pozos a diferentes
profundidades, ubicados dentro la zona donde se ubicara la Unidad Educativa; dicho analisis

comprende: Ver anexo A.2. Estudio de Suelos.

e Granulometria.

e Limites de Atterberg.

e Humedad natural.

e Clasificacion de suelos.

e Capacidad admisible.
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Cuadro 3.1. Tabla resumen del resultado de estudio de suelos.

Pozo N° | Profundidad (m) | Tipo de Suelo | Resistencia admisible (Kg/cm?)
1 1.5 oL 2.98
1 2.5 CL 3.43
1 4 CL 4.09
2 1.6 oL 3.15
2 2.2 CL 3.54
2 4 CL 4.09
3 1.5 oL 3.43
3 2.5 CL 4.09
3 4 CL 4.54

Fuente: Elaboracion propia.

Se realizara la fundacion a 2 m de profundidad, utilizando la menor resistencia admisible

obtenida en el terreno que es 2.98 Kg/cm?.

3.3. Analisis de disefio Arquitectonico
El disefio arquitectonico fue elaborado por el Gobierno Auténomo Municipal de Tarija; a
continuacidn, se presenta la arquitectura de la Unidad Educativa compuesta por los siguientes
ambientes: Ver anexo B.1. Planos Arquitectonicos.

Planta Baja:

Porteria, Oficina 1, Taller de biologia, laboratorio, Bafio 1, Aula 1, Aula 2, Aula 3, Oficina
2, Aula 4, Aula 5, Aula 6, Biblioteca, Aula 7, Aula 8, Bafio 2, Aula 9, Aula 10, Oficina 3.
Ver anexo B.1. Planos Arquitectdnicos.

Planta Alta:

Salon de actos, Bafio 3, Aula 11, Aula 12, Aula 13, Taller de tecnologia, Oficina 4, Aula 14,
Aula 15, Aula 16, Aula 17, Aula 18, Aula 19, Bafo 4, Aula 20, Aula 21, Oficina 5. Ver anexo

B.1. Planos Arquitecténicos.
Azotea:
La estructura cuenta con una losa no visitable, como azotea. Ver anexo B.1. Planos

Arquitectdnicos.
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3.4. Analisis de acciones sobre la estructura
3.4.1. Sobrecargas de uso
Para el disefio de la Unidad Educativa 6 de Junio Nivel Secundario, se tomaron en cuenta las
sobrecargas de uso que recomienda el cédigo técnico de la edificacién, el cual recomienda
una sobrecarga de uso 300 — 400 Kg/m?, se trabajo con 300 Kg/m?, se hace referencia con

mas detalle en el anexo A.5. Detalle de cargas.

3.4.2. Cargas permanentes
El peso propio de la estructura lo determina el programa de manera automatica, en el anexo
A.5. Detalle de cargas, se detalla el calculo de la carga permanente que actta en las losas de
entre piso, sin considerar el peso propio de la misma, del mismo modo se detalla la carga de
muro y la carga que actda en la losa de azotea debido a la pendiente que tiene la cubierta.

3.5. Planteamiento estructural

Los materiales que se utilizaron son las siguientes:

e Hormigon H25
e Acero B500S

Segun la norma Boliviana CBH-87 se puede escoger el nivel de control y dafios previsibles
de la obra, se tom6 un control normal que es lo mas comdn en nuestro medio y los

coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de cargas son:
Ye = 1,50 coef.de minoraciéon para el Hormigon
¥s = 1,15 coef.de minoracion para el Acero
Yr = 1,60 coef.de mayoracion de Cargas
La capacidad portante que se escogio en base al estudio de suelos realizado fue:

Kg
Oaqdm = 2,98 m—z
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Figura 3.3. Planteamiento Estructural de la Unidad Educativa.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

3.6. Andlisis, disefio y calculo estructural
3.6.1. Estructura de sustentacion de la edificacion

3.6.1.1. Vigas
El calculo a flexion simple y a cortante se muestra a continuacién y el detalle de las armaduras

se encuentra en el plano de vigas en el anexo B.2. Planos estructurales.

3.6.1.1.1. Flexién simple
Disefio de la viga a flexion simple, para el elemento més solicitado del segundo tramo del
nivel Planta Alta, portico 68 (P149 - P165).

Sujeta a los momentos de disefio:
Momento de disefio positivo, M; = 15,09 Tn * m.
Momento de disefio negativo a la izquierda, M; = —15,72 Tn * m.

Momento de disefio negativo a la derecha, M; = —10,05 Tn * m
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La seccidn del elemento es 25cm x 40cm, el canto util de la viga es d = 36 cm, con

resistencia de materiales del hormigon y del acero 250 K—gz, 5000 K—gz.
cm cm

[H

=12

MLARSRT

Figura 3.4. Momentos flectores actuantes en viga.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

a) Armadura positiva

Reduccion de los materiales:

_ fck 250 166.67 Kg
fea = 1,5 1,5 " em?
fyk 5000 Kg

fya = 115 115

Determinacion del momento reducido de calculo ug:

M, 1.509.000

Ma = a2« £, 25 %362 * 166,67

= 4347,82 —=
cm

=0,2794

58



Wim = 0,2961
Como ug < Wim — 0,2794 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =0,2794 - ©=0,3383 (de tabla universal — dominio 3)
Determinacion de la armadura Aj:

A bxd Jea 0.3383 » 25 % 36 x 207 _ 1167 em?
= *k * ¥ — = * * ¥ —
“ fra 434782 0™

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp, =0,0028 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin *b xd = 0,0028 % 25 x 36 = 2,52 cm?
Como A <A — 2,52 < 11,67
Se utilizara A, para disponer las armaduras
Determinacion del namero de barras:

2016 + 2025 — Ay = 4,02 4+ 9,82 = 13,84 cm?
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Figura 3.5. Armadura positiva al centro de la viga

@16mm

- @.//Qﬂﬁmm

@8mm
L

/—QHGmm

|_—©@25mm

—
TR

oo Lo L

3.5 cm 3.5 cm +35 cm

Fuente: Elaboracion Propia.
b) Armadura negativa a la izquierda

Reduccion de los materiales:

_ fck 250 166.67 Kg
fea = 1,5 1,5 " em?
fyk 5000 Kg

=i = —434782—L
fya 1,15 1,15 3478 cm?

Determinacion del momento reducido de calculo ug,:

_ Mg 1572000
 b*xd?*f,; 25%362x166,67

g =0,2911

Wim = 0,2961
Como ug < wyim - 0,2911 < 0,2961

No lleva armadura de compresion
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Determinacién de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =0,2911 - w = 0,3564 (de tabla universal — dominio 3)

Determinacion de la armadura Aj:

A bxd fea 0,3564 * 25 * 36 166,67 12,29 cm?
= E 3 * X — = * * * ——— =
“ i 434782

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp, =0,0028 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin *b xd = 0,0028 % 25 x 36 = 2,52 cm?
Como A,y < A; — 2,52 < 12,29
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del namero de barras:
2016 + 2025 — Ay = 4,02 4 9,82 = 13,84 cm?

Figura 3.6. Armadura negativa lado izquierdo de la viga

a8
36 cm /////__- m

40 cm -

Q\\\
]

25cm

Fuente: Elaboracion Propia.
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¢) Armadura negativa a la derecha

Reduccion de los materiales:

_fek 250 __ _Kg
fea = 1,5 1,5 " em?

fyk 5000 Kg
=—"—=——=4347,82——
fya 1,15 3478 cm?

1,15
Determinacion del momento reducido de calculo u4:

_ Mg 1.005.000
© bxd%xf.y 25%362%166,67

Ha = 0,1861

Wim = 0,2961
como gy < wim — 0,1861 < 0,2961
No lleva armadura de compresién
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
ug =0,1861 - w = 0,2084 (de tabla universal — dominio 2)

Determinacion de la armadura A;:

fed 166,67 5
A=w*xbxd*x—=0,2084 % 25+«36 x———=7,19cm
fya 4347,82

Determinacion de la armadura minima A,,,;,.:
fyk =5000 - wp;,; =0,0028 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin * b *d = 0,0028 * 25 x 36 = 2,52 cm?
Como A,in <4 — 2,52 <7,19
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del numero de barras:

2016 mm + 1925 mm - Aprov = 4,02 + 4,91 = 8,93 cm?
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Figura 3.7. Armadura negativa lado derecho de la viga

}—6.5 on— ~—65c~_/ @16mm
- @25mm
L —| _——916mm
c. > cul
\_/

[
P @16mm
“4/0/

Fuente: Elaboracion Propia.

Armadura provista por el programa:

Figura 3.8. Area requerida a flexion por el programa Cypecad.

Areas X

Amadura longitudinal (cm2)
Superior
lzquierda Centro Derecha

T @
Posicion  0.13 6.42

Inferior
lzquierda Centro Derecha

Anec. 280 1182 399
A real 4.0213.84
Posicién 129 358 525

Amadura transversal vertical (cm2/m)
(Area Total de Estribos y Ramas /p.m.)

Intervalo Area Célculo  Area Real
’ 0.131.02) i 10.05 10.05
[1.02:6.42] 6.70 6.70

Fuente: Paquete estructural Cypecad.



Figura 3.9. Armadura a flexion dispuesta por el programa Cypecad.

SJLQS S’rﬂg Q]

25 20
P PR (P165) PR
(P132) 265 (P149) 655 93B3
| 1025 L=180
g 20125 =285 ——140— ;
—110— 20110 L=125
i | 2016 L=955 g R
i -
’ | \20x25
"1‘[ (25x40 ) T\—[ (25x40 ) 5
TANRANARARNNANR HHHHHHHWHHH!HHHH!HHHHHH—-‘-U-‘-!
H 5
; | 2016 L=690 ”N
Qll___20161=260 2025 L=410 —g7—-2210
: : L 125 n

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

3.6.1.1.2. Cortante

Disefio de la viga a cortante, para el elemento mas solicitado del segundo tramo del nivel

Planta Alta, portico 62 (P146 - P162). Sujeta al cortante de disefio V; = 19,52 Tn.

La seccion del elemento es 25cm x 40cm, el canto Gtil de la viga es d = 36.cm, con

resistencia de materiales del hormigén y del acero 250 g 5000
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Figura 3.10. Cortantes actuantes en viga.

P

18

18

14

12

10

®»
I‘IHI‘I\H‘I\

Cortante
L=

\I\Til“l\lwl

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Resistencia convencional del hormigon a cortante f,4:

fvd = 0,50 = \/fcd

kg

foa = 0,5+ /166,67 = 6,455 —

Esfuerzo cortante resistente de la seccion del hormigon V,:

ch:fvd*b*d

V., = 6,455 = 25 * 36 = 5809,5 kg

Esfuerzo por agotamiento por compresion del hormigon V,,,:

Vou =030 * feqxb*d

Vo = 0,30 * 166,67 * 25 x 36 = 45000 kg

Como, V,, <V,; <V,

- 5809,5kg < 19520 kg < 45000 kg

Esfuerzo cortante resistido por el acero Vg,:

Vou =Va — Veu

Cumple
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Vs = 19520 — 5809,5 = 13710,5 kg
Armadura transversal Ag;:

Vou * S¢
Age =
0,90 * d * f,q

13710,5 = 100

Ast =590+ 36 = 4200 ~ 1007 em’
Separacion requerida entre los estribos:
Para @ 8mm — 0,5 cm?
s= 10.07 _ 10,07 cm
0,5%2 ’

Armadura final:
P8mmc/ 10 cm

3.6.1.1.3. Armadura provista por el programa:

Figura 3.11. Area para cortante requerida por el programa Cypecad.

- -

Areas X
Amadura longitudinal {cm2)
Superior
lzquierda Centro Derecha

A nec. 9.05 378

A real 13.84 893

Posicion  0.13 6.42

Inferior

lzquierda Centro Derecha

A nec 543 565 280
A real 1384 1384 402
Posicion 127 201 532

Amadura transversal vertical (cm2/m)
(Area Total de Estribos y Ramas / p.m.)

| Intervalo Area Célculo  Area Real {

} 033113] | CoosD 1005

| |[1.136.42) @ 1005
Aceptar

Fuente: Paquete estructural Cypecad.



Figura 3.12 Armadura a cortante dispuesta por el programa Cypecad

0 <[] &0
25 25 20
(P129) 965 (P146) 655 (P162) 463
2®§Q5L:285 M 1
10— 1307 20910 L=190 |
]% i 2016 L=955 LS
il s s
T (2Bd0) 7 (25xa0) T (200250
LT T O T T P T P A T T T e
L1 Ll L |
| ' 2016 L=690 e |
QI 201617290 20025 L=400 2810L=195
~—103— !
| 10x1e@8 i
_ 16x1e@8cA5 | i cA0 53x1e@8c/10 _10x1e@8c/15
24 229 13113 100 530 1313 148 2

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

3.6.1.2. Columnas
Disefio de la columna P88 mas solicitada de la planta

correspondientes son los siguientes:
Donde:
Esfuerzo normal de célculo:
Momento de calculo en direccion x:

Momento de célculo en direccion y:

Resistencia caracteristica del hormigon:

Resistencia caracteristica del acero:

Longitud de la columna:
Altura de la columna:

Base de la columna:

baja de la estructura, los datos

Ny = 44080 kg
My, = 150000 kg *m

Mg, = 23000 kg * m
kg
fer =250 —=

— kg
fyr = 5000—%

[ =400cm
h=30cm
b=25cm
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Momento de inercia de la columna:

_bxh®  25%303

=562 4
I, 17 17 56250 cm
o hxb®_30%25° a5 cmd
YT 12 T 12 2 cm

Momento de inercia de las vigas superiores:
1) Viga 20 cm x 30 cm:

_b*h3_20*303

— 4
I, 12 1 = 45000 cm
; _h*b3_30*203_20000 .
YT 12 T 12 cm

L=45m
2) Viga 20 cm x 30 cm:

p _b>|<h3_20>|<303_45000 .
*TT T T 12 T cm
; _h*b3_30*203_20000 4
Y= 12 T 12 cm

L=45m
3) Viga25cm x40 cm:

_b*h3_25*403

— 4
I 1 2 - 133333,33 cm

_h>l<b3_40>|<253

= 52083,33 cm*
=" 12 cm

L=255m
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4) Viga 25 cm x 40 cm:

p _b*h3_25*403
T 12 12

= 133333,33 cm*

p _h>l<b3_40>ls253

— 4
Yy =33 —— = 5208333 cm

L=65m
Momento de inercia de las vigas inferiores:
1) Viga 20 cm x 35 cm:

; _b>|<h3_20>»<353

— 4
=0 —— = 7145833 cm

I_h*b3_35*203
yoo12 0 12

= 23333,33 cm*

L=45m
2) Viga 20 cm x 35 cm:

_b>l<h3_20>k353

— 4
L= —— = 7145833 cm

; _hxb3 35%20°
yUo12 T 12

= 23333,33 cm*

L=45m
Verificaciéon de Traslacionalidad

Para las estructuras usuales de edificacion, de menos de 15 plantas, en las que los
desplazamientos maximos en cabeza, bajo cargas horizontales caracteristicas (estado de
servicio), calculando mediante la teoria de primer orden y con las rigideces correspondientes
a las secciones no fisuradas, no supere 1/750 de la altura total, basta comprobar cada soporte,
aisladamente, con la longitud de pandeo definida en el coeficiente del monograma para
porticos traslacionales, y con los esfuerzos obtenidos aplicando la teoria de excentricidad de

primer orden
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1000 cm 25cm
—=1,33 > — =1,25 Cumple

750 ' 20

Determinacion de los coeficientes de pandeo:

1) Cabeza superior de columna:

Exl, 56250 56250
Z( I ) 200 T 400

Wor =

L 450 T 450 T 255 650

5 (L 39062.5 , 39062,5
L 200 _ 400
lp: = =
ay Z(Eth) 20000 20000 _52083,33 5208333
L 450 " 7450 255 650

2) Cabeza inferior de columna:

Exl, 56250 56250
v - Z( I ) _ 200 t7200  _ .,
Bx Z(Euk@x) 7145833 7145833
L 250 250

Exl
Z(___z) 39062,5  39062,5

_ L )] _ 7400 200 _
q%Y"Z(Euk@)"2333&33_F2333&33"&82
I 450 450

Usando el nomograma obtenemos el coeficiente de pandeo:
kx = 1,25
ky = 1,45

Se trabajara con el mayor valor obtenido, k = 1,45

E(E*va) 45000 , 45000 |, 133333,33 n 133333,33

0,30

0,52
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Figura 3.13. Nomograma para coeficiente de pandeo

Ya = ¥
@ — 200 — @
100.0 — 100 L 100.0
50.0 ~ 500
30.0— 5.0 —30.0
20.0 — 40 L 200

10.0 _| |
907 20 — %9
8.0 — 8.0
7.0— — 7.0
6.0 — — 6.0
5.0 — 50
40— — 4.0
] N
3.0 — 30
2.0— — 2.0
g -
1.0 — — 1.0
— i
0 o
Ya Vg
0 = — O
100.0 — - 1000
50.0— L 50.0
30.0 —300
20,0 — —20.0
10.0 _ |
9.0 — 98
8.0 — 8.0
7.0 — 7.0
6.0 — — 6.0
5.0 — 50
4.0 — 4.0
3.0 [ 30
2.0— — 2.0
10— 10
0 L0

Fuente: Hormigén Armado, Jiménez Montoya (1522 Edicion)
Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna:

l,=k*1l=145%400=580cm



lo 580
Ax = —
ﬁ (56250

A N25%30

l 580
1= 2

g \ﬁ_ 39062,5
4 \Z5%30

Reduccion de los materiales:

_ fck 250 166.67 Kg
Jea = 1,5 1,5 ' cm?
_ fyk 5000 Kg
fya = 1,15 1,15 347,82 cm?
Excentricidad de primer orden:
_ Mgy _ 150000 _
Cox =°Ng T aa080 ™
_ Mgy _23000 _
v ="Ng ~ 24080
Excentricidad por construccion minima:
= 25 =1,25 <« 2
e, = 50~ b cm cm

= 66,97 > 35 Columna esbelta

= ——=2380,37 > 35 Columna esbelta

Excentricidad adicional debida al pandeo (efectos de segundo orden):

fya b+20xe, [,°
=3 2 4107
Cricx ( 73500) b+ 10%e, b

107%* =9 ¢cm

3500 /) 25+ 103,40 25

fya b+20%e, [,° _
efic=<3+35yoo 22— %10"*

i b+10xe, b
( 4347,82) 254+ 20%0,52 5802
= *k £
3500 25+4+10%0,52 25

( 4-34-7,82) 25+ 203,40 58072
*

*x10™* = 6,69 cm
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Excentricidad final:
€finalx = €ox T €c + €fricxy =3,40+2+9 =14,40cm
€finaly = €oy T €c + €ficy = 0,52+ 2+ 6,69 =9,21 cm
Determinacion de momento de disefio de segundo orden:
Mgy = Ng * €rinaix = 44080 * 14,40 = 634752 kg x cm
Mgy = Ny * €finaiy = 44080 * 9,21 = 405976,8 kg * cm

Determinacion de variables reducidas:

_Na o _ 44080
Vo Axfy 25%30%16667
My, 634752
1y = - = 0,17
Axh=*f.,; 25%30% 166,67
M 405976,3
Uy @ =0,11

T Axh+fy 25#30% 166,67
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Determinacion de la cuantia mecanica de las armaduras:

Entrando en el &baco de roseta correspondiente se obtiene mediante interpolacion el valor de

la cuantia.
Figura 3.14. Abaco en roseta para 4 armaduras longitudinales.
0.4 03 02 0.1 0 0.1 0.2 03 04
SbE Y = 0,4] s v =0.2fH
0,4 1] nEm ot 10,4

\’lv ] Sag
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. (15%® Edicidn)
Obteniendo:

Para,v=0,20 - w =0.37
Para, v=040 - w =0.33

Interpolando para v = 0,35:
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(0,2-10,35) * (0,37 — 0,33)

= 0,37 = 0,34
“ 02— 0,4)
Determinacién de la armadura total:
2 _wxbxhxfy 034x25%30%166,67

s fya 4347,82
Agmin = 0,004 * b * h = 0,004 * 25 % 30 = 3 cm?
Como A, <Ay — 3 <978
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras longitudinales:
4920 mm - Apyop = 12,57 cm?
Determinacion de armadura transversal:

@ 20
Destrivo = Z = T =5mm <« 6mm

s<12%x0 =12*20mm = 240 mm = 24 cm

Se colocara estribos de @ = 6 mm "/20 cm

= 9,78 cm?
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Figura 3.15. Armadura obtenida manual para columna.

Amnadura lado X Amadura lado Y

\/\ | ?— gzzgn':‘n':‘ \/\ @20mm
— P
L]

w

@6mm @26mm
//7_ @6mm //’/_ demm
20cm 20cm

“

/

Y\ Y

25cm 30cm

Fuente: Elaboracion Propia.

3.6.1.2.1. Armadura provista por el programa:

Figura 3.16. Armadura para columna propuesta por el programa Cypecad.

[E] Dimensionado de columnas

Referencia: |m I Pes |L!H_I &P Cuadro de columnas Datos de la columna

Esquina Cara X Cara Y Estribos Fe/Fbl%)
100025 x[03 hlowe vk | J0 ] Hles v[2]0 107
9 [0 [025 x[03 4016 40 | Jo ] % ~|2] 107
g O [025 x[03 4@16 v.0 | A 2 v[20] 107
7 [0 025 (03 /@20 vh0 | o0 ] H e v[2]0 168
6 [0 025 x[03 /@20 v .0 | +0 ] 0 v[20] 168
5 0 025 x[03 4l v}uf0 ] |0 ] % v|[2] 168
4 |0 [025 x[03 420 w40 | o0] @ v |[20] 168
3|0 025 x[03 420 ][0 | o0 ] % v |[20] 168

Fuente: Paquete estructural Cypecad.



3.6.2. Estructuras complementarias

3.6.2.1. Disefio de zapatas

Disefo de la zapata P88, los datos son los siguientes:

Datos:
Esfuerzo normal:

Momento flector en direccién x:
Momento flector en direccion y:
Esfuerzo cortante en direccion x:

Esfuerzo cortante en direccion y:

N = 49550 kg
M, = 35000 kg *m

M, = 1000 kg * m

Resistencia caracteristica del hormigén:  f., = 250 C’%

Resistencia caracteristica del acero:

Peso especifico del H°A®:

Lado de la columna en direccion x:

Lado de la columna en direccion y:

Recubrimiento de la zapata:
Capacidad admisible del suelo:

Reduccion de los materiales:

fck

= —25 = 166,67
fea = 1,5 1,5 " em?

_ fyk 5000
fya = 1,15 1,15

— kg
fyr = 5000 =2

K
YHeae = 2400 _g

m
a, =25cm

b, =30cm
r=5cm

kg
Oagdm = 2,98 m
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Célculo del &rea minima necesaria:

_N+P

o= <o,
ax*bh adm

Donde el peso propio de la zapata se estima un 5% de la carga que viene de la estructura.

N+ P 49550 + 0,05 * 49550
A= = = 17458,89 cm?

Cadm 2,98
Entonces:
a=b=+VA=,/17458,89 = 132,13 cm
Se realizar la verificacion para una dimension de: a=b=140cm
Verificando:
N+P 6My 6Mx
=Y +ab2 +ba2
49550 + 0,05 * 49550
= 140 * 140 = 2,65
Como: g < gggm - 2,65 % <298 % Cumple

Determinacién del canto util:

El canto util d, debe ser mayor al valor de cualquiera de las siguientes expresiones:

k
foa = 0,50 % \[foq = 0,5 * /166,67 = 6,46 —2.

cm?

I = 4xfog  4%646
 Yf % Ogam 1,6%298

_|ao * b, ax*xb (a, + b,)
dz_\/ R — 4

= 32,93 cm

B 25*30+ 140 140 25+ 30
2= 4 2%5,42 —1 4
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_2x(ap—a) 2x(25-140)

3= T4tk at54z = ChHem

4 _2x(b,—b) 2x(30—140)
37 44k T 44542

=23,35cm
El canto util serd, d = 35 c¢m al tener un recubrimiento r = 5¢m, la altura final de la zapata
sera;
h=40cm
Comprobacion de la tension en el terreno:

00 kg
1003 m3

P

, = 1960 Kg

ropio zapata — A * bxhxyys =140 * 140 * 40 *

49550 + 1960
0= —oor— =262 < g =298 Cumple

Correccion de momentos:
M', = M, +V, x h = 35000 * 560 * 40 = 57400 kg * cm
M'y, = M, +V, x h = 1000 * 30 * 40 = 2200 kg * cm
Célculo de los esfuerzos en la zapata:

Figura 3.17. Puntos criticos de la zapata para esfuerzos criticos

@ @
iy
ET
a Sl en MY
g
hvj
©) 4
ke a &

Fuente: Elaboracién propia.
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_N+P 6My 6Mx 49550 +1960 657400 6 * 2200

UT T AT T ab?  ba?z | 140140 140 = 1402 140 = 140%2

_N+P N 6My 6Mx 49550 + 1960 N 657400  6%2200

%2="Y ab?  ba? 140 % 140 140 * 1402 140 * 1402
N+P 6My 6Mx 4955041960 6+57400 62200

0'3 = = =

A apz " ha? 140+ 140 140 = 1402 T 120 » 1402

_N+P+6My+6Mx_49550+1960+ 6 * 57400 N 6 % 2200 _,
9% ="y ab? = ba? 140 % 140 140 * 1402~ 140 * 1402

s - _ kg _ kg
Esfuerzo maximo o, = 2,76 p—r < Ogqm = 2,98 p—r: Cumple

Determinacién de la armadura a flexion:

Direccion x:
a-—a, 140 — 25
I, = > +O,15*a0=T+O,15*25=61,256m
Direccion y:
b — b, 140 — 30
l, = > +0,15*b0=T+O,15*30=59,Scm

Célculo de momentos:

!

04 — 0y _ 14
a a— lb
04 — O 2,76 — 2,74
V’ = (a_lb)* 4 2 _ (140 — 61,25) x——— = 0,01125
140

/ kg

Oq =Y + 0y, = 0,01125 + 2,74 = 2’75 m_z

04 — 03 2,76 — 2,51

== = (140 — — " =10,144
y'=0b-1l)+* b (140 — 59,5) * 70 0,
kg

0p =y +05 = 0,144 +251 = 2,65 —

)

)
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a) Calculo del momento en la direccion a:

o, x 1,2 O, —0,) *1 2
M, = a*lp +(4 ) b*(_*lb>

2 2 3
2,75 % 61,25% (2,76 — 2,75) * 61,25 /2
= + * (— * 61,25)
2 2 3
kg xcm
= 517090 ———

My, =1,6+b*M, = 1,6 * 140 * 5170,90 = 1158282,42 Kg * cm
Determinacion del momento reducido de calculo u :

My, 115828242
~ b*d?x fcd 140 %352 % 166,67

Ha 0,04

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =004 - w=0,0414 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura A;:

A bxd Jea 0,0414 * 140 * 35 166,67 7,78 cm?
= *k * ¥ —= * *k ¥ —
s =@ fra a3a7gz O

Determinacion de la armadura minima A, :
fyk =5000 - wpy =0,001 (de tabla cuantia minima)
Agmin = Wmin * b *d = 0,001 * 140 = 35 = 4,9 cm?
Como A, <A — 49 <778
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras:

Paraun @16 mm — A = 2,01 cm?

A 7,78
N°parras = ﬁ = m = 3,87 ~ 4 barras
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Separacion de barras:

b—N°®parras*@—2%r 140 —-4x1,6—2%5
N® parras — 1 4-1

s = =412cm

La norma establece una separacién maxima de 30 cm, por esta razon se dispondra el armado
a una separacién de 30 cm teniendo un total de:

N°parras = 5 barras
Disposicion final de barras:

5016 mm /30 o = Aprov = 10.04

b) Calculo del momento en la direccién b:

g, * 12 O, — 0p) * 1 2
Mb: bza +(4 Zb) a*(g*la)

2,65 * 59,52 N (2,76 — 2,65) * 59,5 (2
= k

59 5) 4820,64 K9 c™m
— % — —_—
2 2 3%°7 '

cm
My, = 1,6 xb * My, = 1,6 x 140 * 4820,64 = 1079823,45 Kg * cm
Determinacion del momento reducido de calculo pg:

My,  1079823,45
“ bxd?xfcd 140 * 352 x 166,67

Ha = 0,04

Determinacién de la cuantia mecéanica de la armadura w:
g =004 - w=0,0414 (de tabla universal)

Determinacion de la armadura Ay:

A bxd Jea 0,0414 * 140 * 35 166,67 7,78 cm?
= E3 * X —_— = * ES3 ¥ ——— =
sT@ ik 434782 0™

Determinacion de la armadura minima A,,,;,.:
fyik =5000 - wp; = 0,001 (de tabla cuantia minima)

Agmin = Omin *b*d = 0,001 140 * 35 = 4,9 cm?
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Como A, <A — 49 <778
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del numero de barras:
Paraun @16 mm — A = 2,01 cm?

o A, 7,78
N®parras = A_(z) = 2.01

= 3,87 ~ 4 barras

Separacion de barras:

b_NobarraS*Q_Z*r_140_4’*1,6—2*5

=41,2cm
N® parras — 1 4-1

S =
La norma establece una separacion maxima de 30 cm, por esta razén se dispondré el armado
a una separacién de 30 cm teniendo un total de:
N°parras = 5 barras
Disposicion final de barras:

5016 mm /30 o = Aprov = 10.04

Figura 3.18. Armadura obtenida manual para Zapata

Armadura lado X Armadura lado Y

@18mm @18mm

/mﬂmm / oz

b L L]

—30 om——=

140 140 em

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.6.2.1.1. Verificacién al vuelco

. N" a 49550+ 1960 140 163895 > 15  Sati tori
= — % — = 3 =
x = %3 5300 > ) , atisfactorio

N" a 49550+ 1960 140 . .
Y, = e *y = 35000 = 103,02 > 1,5 Satisfactorio

3.6.2.1.2. Verificacion de adherencia

a—a, 140 — 25
Vo=op+ax( +0,15*a0)=2,62*140*<T+0,15*25)
= 22466,5 Kg
V,
T d <k * (fed)*/3

=O,9*d*n*rt*®

22466,5 <25 (16667123
= £ 3
09*35*%*5*xm*x1,6" (166,67)

Tp
28,38 < 60,67 Cumple

3.6.2.1.3. Verificacién a punzonamiento
Ve > Vd

Kk
fev = 0,5 fog = 0,5 % /166,67 = 6,45%

A, =4xdx(a, +d) =4 %40« (25 + 40) = 10400 cm?
Voy = 2% foy % A, = 2 % 6,45 x 10400 = 134160 Kg
Vg =0y * [a® — (d + a,)?]
Vy = 2,65 *[140% — (40 + 25)?] = 40743,75 Kg
Como:
Vewu > Vg

134160 kg > 40743 kg Cumple
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3.6.2.1.4. Armadura provista por el programa:

Figura 3.19 Armadura para zapata, provista por el programa Cypecad.

P88

P88
140 x 140 x 40

Elemento de fundacion P88

Geometria

Zapata cuadrada
Ancho : 140.0 cm

Altura :400cm
Armadura

X : 5@16¢/30
Y : 5@16¢/30

P88

Ji2

— 70 —sh— 70— — 70 —s— 70—
L J L ]
oy 5016cB0L=148 | 5016c/30 L=148
: H

140

75x75x30

|- 40

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

P88

k30 +f

L3

{

EX1@16 L

=102

25

20

[

306
L=104




3.6.2.2. Escaleras
La estructura cuenta con 5 escaleras ubicadas en diferentes lugares de un solo tipo, con las
mismas dimensiones en cada lugar; a continuacion, se muestra el disefio de la escalera con

los datos correspondientes:

Ambito: 1,80 m
Espesor: 0,15m
Huella: 0,30 m
Contrahuella: 0,17 m
Desnivel que salva: 4,08 m

N° de escalones: 24

Planta inicial: Planta Alta
Planta final: Planta Baja

Figura 3.20. Vista en planta de la escalera

7
£

3
J

330

Fuente: Paquete estructural Cypecad
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Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera, tanto de subida como de bajada son
simétricas, solo bastara con verificar una de ellas y la otra tomaré la misma disposicion de la

armadura. Por lo tanto, solo se verificara la losa de subida.

Debido a su inclinacion y poca luz éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede suponer que
la escalera es una losa horizontal siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su
espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en esta

suposicion es minimo y no afecta el disefio.

3.6.2.2.1. Determinacién de las cargas de la escalera
a) Cargas sobre la losa de la rampla:
o Argmpia = 330 * 180 = 59400 cm?

2500
1003

® Grampla =t *Vgepe xa = 15 * * 180 = 6,75 f_i

hxcp 30%17
Vescalon - *a =

* 180 = 45900 cm?

2500
j— o j— j—
i Pesoescalon = Vescalon * VHea® * N peldafos — 45900 = 1003 *12 =
1377 kg
PesOescaion 1377%180 kg
° = *xaq = = 8 —
Qescalon Arampla 59400 ’ cm?2

® {acabados = 0’0102% * 180 cm = 1,84 f—i

k
3_g
cm

Qbarandas

Qmuerta total = Clrampla + Gescalén + Qacabados + Avarandas
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k
Quuertatotar = 6,75+4,18 +1,84 + 3 = 15,77 &9

cm
b) Cargas sobre la losa de descanso:
2500 kg
Qdescanso =t * Viope ¥ @ = 15 * W * 180 = 6,75 C7’n_2
kg kg
Qacabados = 0,0102 p—k 180 cm = 1,84 o

Qmuerta total = Ydescanso + acabados
kg
Qmuertatotar = 6,75+ 1,84 = 8, 59%

c) Sobre carga de uso:

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo y uso de la edificacidn y se obtiene
del Codigo técnico de la edificacion, Figura 2.13.
kg

400
Qsobrecarga = qsc * @ = 1002 *180 = 7,2 om

Consideracion para la disposicion de la armadura en la escalera:

Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la

placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando las
piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo rigido, ni
apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar envolventes de los esfuerzos
correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple apoyo (salvo si se
quiere evitar la fisuracién). Pueden tomarse, el momento de empotramiento y el de vanos
iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los proporcionados por el calculo para
el caso de empotramiento perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado, si el armado se
hace con mallas electrosoldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda
colocar armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio,

pero al calcular las armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe suponerse que
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la viga es un apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuiré su rigidez torsional de forma

decisiva.

El calculo de la armadura principal se realizard como en una viga, transversalmente se
dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no seré inferior al 20% de la principal en

los 3/5 centrales de la luz.

Aplicando estas consideraciones, la escalera podrd ser disefiada como se indica a

continuacion:
a) Parala armadura de vano:

Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas, se tiene que:

Figura 3.21. Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura principal.

CMmmpla: 15,77 kg/lcm Cudesc= 8,59 kg/cm

SCyramoe= 7.2 kafcm SC,eagesc= 7,2 kgicm

2.04 m

330m———==—180m —

Fuente: Elaboracion propia.
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Que por razones de célculo podra considerarse como una losa plana:

Figura 3.22. Consideracion como una losa plana, apoyo simple.

C“rampla: 15,77 kglam Ciu‘ldesc: 8,99 kg/cm
S'C"H!"“"“Iﬂﬂ: 1,2 kgicm SCysodesc= 1,2 kglcm
o & b & &
Rampla Descanso T
-~ 330m 1.80m —=

Fuente: Elaboracion propia.
Resolviendo se tiene que:
R, = 5629,30Kg
Rp =4793,02 Kg
M, = 689786,39 Kg * cm

Figura 3.23. Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana.

Ry = 4793,02 kg

Mmax = 689786,39 kg*cm

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.24. Diagrama de momentos de la escalera, esquema real.

R, =563

~—— 245 m—

9,30 kg

~—3.30m ——

v/ %

B kg®cm

Fuente: Elaboracion propia.

A

~—1.80 m —=

5= 4793,02 kg

b) Para la armadura negativa: Supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas de

servicio.

Figura 3.25. Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa.

Gt rampia= 9,86 kg/am

Citgesc= 9,37 kglcm

SC — 4 5 kglcm

usorampla

SCusudesc: 4|5 kgicm

2.04m

3.30m——

~—1.80 m —=

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.26. Como una losa plana, apoyo empotrado.

C‘"'mmpla: 9,86 kg/an Citdesc= 2,37 kglcm
SCusommph: 4'5 kngI"I'] Soumdesc: 4.-5 kgrcm
Rampla Descanso
—~—3.30m 1.80 m —=

Fuente: Elaboracion propia.
Resolviendo se tiene que:
R, = 3578,89 Kg
Rp = 2936,51 Kg
M, = 298668,57 Kg * cm
Mg = 268214,25 Kg * cm
Figura 3.27. Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana empotrada.

M, = 298668 57 kg*em

My = 268214,25 kg*em

Ry = 3578,80 kg Ry =2936,51 kg

Fuente: Elaboracion propia.



Figura 3.28. Diagrama de momentos de la escalera, esquema real empotrada.

Mg = 268214,25 kg*cm

M, = 29866857 kg*cm

R, = 3578,89 kg

Fuente: Elaboracion propia.

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura de la

escalera.
3.6.2.2.2. Determinacién de la armadura longitudinal positiva
Datos:
Momento de célculo: M; = 689786,39 kg * cm
Cuantia minima para losas: Wmin = 0,0018
Ancho de rampla: a=180cm
Espesor de la losa: h=15cm
Recubrimiento de la armadura: r=3cm
Canto util: d=12cm

Reduccion de los materiales:
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fyk 5000 Kg
=l = —434782—L
fya 1,15 1,15 3478 cm2

Determinacion del momento reducido de célculo ug:

My 68978639
~ bxd?xfcd 180 * 122 x 166,67

Ly 0,16

Wim = 0,2961
Como py < Wim — 0,16 < 0,2961
No lleva armadura de compresién
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
Ug=016 - w=0,1762 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura Ay:

A b+l = 01762 5180 x 12+ 2207 _ 14,50 cm?
= * * ¥ — = * * ¥ —— =
sT@ iRk 434782 0

Determinacion de la armadura minima A,,,;,.:
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin *b *d = 0,0018 * 180 * 12 = 3,89 cm?
Como A, < A; — 3,89 < 14,59
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del numero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro @12 mm, con un area de

Asp1, = 1,13 cm?, entonces:

As 14,59
Agr, 113

= 12,91 ~ 13 barras

o J—
N barras —
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Separacion de barras:

b—N°pgrras *®—2%r 180 —13%1,2—2%3 13
S= = =13 cm
N° barras_1 13-1

Se asumiré una separacion de 10 cm, entonces:

. a 180
Nbarras=;+1zﬁ+1=19

Determinacién final de armadura:

3.6.2.2.3. Determinacién de la armadura longitudinal negativa

Datos:
Momento de célculo: M, = 298668,57 kg * cm
Cuantia minima para losas: Wmin = 0,0018
Ancho de rampla: a=180cm
Espesor de la losa: h=15cm
Recubrimiento de la armadura: r=3cm
Canto util: d=12cm

Reduccion de los materiales:

_fck_250_16667 Kg
fea = 1,5 1,5 " em?

_ fyk 5000 Kg
fya = 1,15 1,15 4347,82 cm?2

Determinacion del momento reducido de calculo ug:

__ My __ 29866857
Ha = i dz« fed 180« 122 % 166,67

Wim = 0,2961
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Como uy < Wim — 0,07 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
Ug =007 - w=0,0735 (de tabla universal)

Determinacion de la armadura Aj:

fead 166,67 5
A=w*xbxd*x—=0,0735%180 % 12 *x ——— = 6,08 cm
fya 4347,82

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyik =5000 - wpy; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin *b *d = 0,0018 = 180 * 12 = 3,89 cm?
Como A, < As — 3,89 < 6,08
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerard un didmetro @12 mm, con un area de

Agp12 = 1,13 cm?, entonces:

A; 6,08
Agg12 1,13

= 5,38 ~ 6 barras

[e] J—
N barras —

Separacion de barras:

b — N° *x@—2xr 180—6%1,2—2%3
<= barras — = 33,36 cm
Nbarras_1 6—1

Se asumira una separacion de 10 cm, y se dispondra el armado de igual manera que la

armadura positiva.
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Determinacién final de armadura:
912 mm c/10 cm

3.6.2.2.4. Armadura de reparto
Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura principal, por lo que se tiene lo siguiente:

La armadura longitudinal principal es:
As = 14,59 cm?
Considerando el 20% se tiene:
A; = 0,2 % 14,59 = 2,92 cm?

Para el calculo del nimero de barras por metro, se considera un didmetro @8 mm, con un

area de @g,,m = 0,5 cm?, entonces el nimero de barras sera:

A, 2,92

—584~6 barras
As®8 0,5 /m

o —_
N barras —

N°arras = 6 ¥ 3.30 m = 19,8 ~ 20 barras

Separacion de barras:

b—N°parras *@—2 %1 330—20%0,8—2%3
S = 5 = = 16,21 cm
Nbarras_1 20—1

Determinacién final de armadura:

20 P8 mm C/15 cm
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3.6.2.2.5. Armadura provista por el programa

Figura 3.29. Grafica de la disposicion de armaduras para las escaleras

204

f'{ 146

19@12¢/10 L=603

30
p—

., 195
N\19@12¢/10 L=185

17

“

\19@12¢/10 L=493

15

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
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3.6.2.3. Disefio de la rampa de acceso al nivel superior

Figura 3.30. Representacion grafica de la losa de la rampa.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Datos:
Lado mayor: L, =450 cm
Lado menor: L, =130cm
Recubrimiento: r=25cm
Espesor: h=12cm
Canto util: d=95cm

Cargas para disefio:

Pp = 100 + 100 * 12 * 2200 — 300 X9
= £ * E 3 = —_—
p 1003 m2
Kg
CMgycapaaos = 102 W
Kg
SCuso = 400 W
kg
Cparpeto =90 R

Q = ((Pp + CMacabados + SCuso) * Lx + Cparpeto) * 1:6
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K
Q = ((300 + 102 + 400) * 1,30 + 90) = 1,6 = 1812,16 Wg

Disefio a flexién

Figura 3.31. Coeficientes para disefio de losas macizas rectangulares.

Losa Férmula Coef Lx/Ly

1.00 | 0.90 | 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50

. —y 11 A=00001q.8L'/(Eh) |5 22 301 410] 557
o, ' M,.=00001 qm,, L> |m,. 2070 2871 382 508
) ; M, =00001 qm, L' |m. | 697| 795|900 1010
' ? 1y | My, =0.0001 gm,, L7 |m,, 319 353|385 408
|
.@ |
] ]
] %m“_l
P
Ly

748
666
1100
414

976
850
1180
414

Fuente: ROMO P. Marcelo, Temas de Hormigén Armado M. Sc. Escuela Politécnica del

Ejercito. Ecuador 2008

L, 130

450

0,3

De la tabla anterior se obtiene:
M, = 0,0001 = 1812,16 * 850 * 1,302 = 260,32 Kg *xm
M,_ =0,0001 = 1812,16 * 1180 = 1,302 = 361,38 Kg * m
M,, = 0,0001 * 1812,16 * 414 * 1,30> = 126,79 Kg * m
Reduccion de los materiales:

_fck_250_16667 Kg
fea = 1,5 1,5 " em?

_ fyk 5000 Kg
fya = 1,15 1,15
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a) ParaM,,

Determinacion del momento reducido de calculo ug:

_ M, _ 26032
~ b*d?x fcd 130 %9,52 x 166,67

L = 0,013

Wim = 0,2961
Como uy < wim — 0,013 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =0013 - ©=0,0308 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura Ay:

A bxd Jea 0,0308 * 130 x 9,5 5 2207 _ 1 46 em?
= *k * ¥ — = * *k ¥ —
“ fra ~ 434782 0

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Agmin = Wmin *b *d = 0,0018 * 130 * 9,5 = 2,22 cm?
Como A, > A — 2,22 > 1,46
Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras:

Para determinar el nUmero de barras se considerard un diametro @6 mm, con un area de

Agpe = 0,28 cm?, entonces:

A 2,22
N°parras = r; = m = 7,93 ~ 8 barras
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Separacion de barras:

b— N° *x@P—2*r 130—8x%x06—2%2,5
5= barras 0 = = 14,87 cm
N barras — 1 8—-1

Determinacién final de armadura:
8 06 mm 0/15 cm
b) ParaM,_

Determinacion del momento reducido de calculo u,:

M 36138
"~ bxd?xfcd 130 %9,52 % 166,67

Uy =0,018

Wim = 0,2961
Como puy < uim — 0,018 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura w:
g =0,018 - ©=0,0308 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura A;:

A bed =2 = 003084130+ 9,5 % _ 1 46 cm?
= * * ¥ — = * * ¥ — =
@ fra > azazgz - "

Determinacion de la armadura minima A, :
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin * b *d = 0,0018 * 130 * 9,5 = 2,22 cm?
Como A, > A — 2,22 > 1,46

Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras

102



Determinacién del nidmero de barras:

Para determinar el nUmero de barras se considerarda un diametro @6 mm, con un area de

Agp6 = 0,28 cm?, entonces:

A 2,22
N°parras = As;6 = m = 7,93 ~ 8 barras

Separacion de barras:

b— N° *@—2xr 130—8=%0,6—2%25
s = ’j“”‘“s 0 = = 14,87 cm
N barras — 1 8—-1

Determinacién final de armadura:
8 96 mm C/15 cm
c) ParaM,,

Determinacion del momento reducido de célculo pg:

My 12679
" b*d?*fcd 130 %9,52 % 166,67

=0,01

Ug

Wim = 0,2961
Como uy < Wym — 0,01 <0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
Ug =001 - w = 0,0308 (de tabla universal)

Determinacion de la armadura Ay:

fead 166,67 5
A=w*xbxd*x—=0,0308+130%9,5 «——=1,46cm
fya 4347,82

Determinacion de la armadura minima A,,,;,.:

fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
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Ag min = Omin *b *d = 0,0018 * 130 x 9,5 = 2,22 cm?
Como A,in > 4 — 2,22 > 1,46
Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras
Determinacion del namero de barras:

Para determinar el nUmero de barras se considerara un diametro @6 mm, con un area de

Agp6 = 0,28 cm?, entonces:

A 2,22
N®parras = r; =028 7,93 ~ 8 barras

Separacion de barras:

b= N°parras*@—2xr 130—8%0,6 —2%25

=14,87cm
N® parras — 1 8—-1

S

Determinacion final de armadura:

8 06 mm c/15 cm
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3.6.2.4. Juntas de dilatacion

Figura 3.32. Representacion y ubicacién de las juntas de dilatacion.

£

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Datos:

Temperatura maxima media:
Temperatura minima media:
Coeficiente de dilatacion:
Longitud junta 1:

Longitud junta 2:

Longitud junta 3:

Longitud junta 4:

Ts = 30°C
Ts =8°C
a=1%10"°
L; =26,23m
L, =27,63m
L; =27,23m
L, =27,63m

Cierre maximo tedrico entre juntas de dilatacion:

Ce=Ts—T)*L*a

C, = (30 —8) * 26,23 x 0,00001 = 0,0058
C, = (30 —-8) 27,63 %0,00001 = 0,0061

C; = (30 —8) 27,23 % 0,00001 = 0,0060
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C, =(30—-8)%27,63+0,00001 = 0,0061
Ancho de juntas:
a=C*K;

Cuadro 3.2. Valores de k;

K; Caracteristica del edifico
2 Para edificios sin calefaccion
17 Para edificios con calefaccion, pero sin aire
' acondicionado
1,4 Para edificios con calefaccion y aire acondicionado

Fuente: Proyecto y calculo de estructuras de hormigon armado, José Calavera. Tomo 1 (2%
Edicidn)
La estructura no cuenta con calefaccion ni aire acondicionado, por lo que el valor de

K; = 2, teniendo como resultado el siguiente:
a; =0,0058x2=0,0116 m=1,16 cm
a, =0,0061%x2=00122m=1,22cm
az; = 0,0060 2 =0,0120m = 1,20 cm
a, =0,0061+2=0,0122m = 1,22cm

La norma establece que ningun ancho de junta de dilatacién puede ser menor a 2,5 cm.

Entonces:
a,=a,=az3=a4=2,5cm

3.6.3. Estrategia ejecutada para el proyecto
En los siguientes puntos se detallara todo lo planificado para la correcta ejecucion del

proyecto.

3.6.3.1. Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas se las realizaron segun el marco teorico, las cuales se detallan

en el Anexo A.6. Especificaciones técnicas.
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3.6.3.2. Precios unitarios
El andlisis fue realizado para cada item y se detalla en el anexo A.8. Precios unitarios,

cronograma y presupuesto general.

3.6.3.3. Computos métricos
Los computos métricos se realizaron segun el marco teérico, se detallan en el anexo A.7.
Computos metricos y rendimientos de la mano de obra, se obtuvo los volimenes de obra del

paquete estructural Cypecad, ver anexo A.11. Cuantias de obra segin Cypecad.

3.6.3.4. Presupuesto general
El presupuesto total de la estructura pertenecientes a la obra gruesa se calculd, mediante los
computos métricos obteniendo la cantidad de cada item, multiplicando el precio unitario de
los items por la cantidad llegando a un presupuesto total de obra; se detalla en anexo A.8.

Precios unitarios, cronograma y presupuesto general.

3.6.3.5. Cronograma de ejecucion
El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras de Gantt, siguiendo
el marco teorico; se detalla en el anexo A.8. Precios unitarios, cronograma y presupuesto

general.
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4. Aporte académico, Comparacion técnica — econdémica entre una losa alivianada con
viguetas pretensadas y una losa reticular.

4.1. Generalidades
En el siguiente capitulo se detallara la metodologia a utilizar para los calculos y el disefio de
losas reticulares y losas alivianadas con viguetas pretensadas, concluyendo con la losa méas
eficiente para el salon de eventos (Auditorio) de la Unidad Educativa 6 de Junio Nivel

secundario, bajo con una comparacion técnico — economica.
Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicara las recomendaciones de:

e Norma Boliviana CBH-87 para el disefio de estructuras urbanas
e Forjados, Florentino Regalado.
e Norma espafiola.

e Hormigon Armado, Pedro Jiménez Montoya

4.2. Marco Tedrico

4.2.1. Losas reticulares
El forjado reticular pertenece a la familia de las losas de hormigén armado, no homogéneas,
aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales.

La estructura asi formada, admite que sus flexiones puedan ser descompuestas y analizadas
segun las direcciones de armado, y forma con los soportes un conjunto estructural espacial,
capaz de soportar las acciones verticales muy adecuadamente y las horizontales

razonablemente bien.

Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular son:

Canto total de la placa Hi
Altura del caseton: h
Separacion entre nervios: e
Base de nervios: b,

Espesor de la capa de compresion: ¢
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En base a estos parametros es criterio del proyectista identificar y definir las dimensiones de
los aligerantes, la altura de la carpeta de compresion, asi como el ancho del nervio, a pesar
que existen ciertos parametros orientativos que ayudan a definir estos parametros de manera

adecuada.

Este tipo de forjados es capaz de soportar las acciones verticales repartidas y puntuales muy
adecuadamente, y en menor medida también las horizontales, es decir que, al ser forjados
bidireccionales, por la doble direccidn ortogonal de sus armaduras, sus flexiones pueden ser

descompuestas y analizadas segun esas dos direcciones de armado.

Como elementos del Hormigon Estructural CBH-87, bajo la denominacion de placas (tanto
para losas macizas como para forjados reticulares) también se les Ilama en algunas
bibliografias como forjados bidireccionales, por enfrentarse a los esfuerzos con dos dominios

ortogonales de nervios.

Figura 4.1. Tipos de forjados.

- L A I
I.;E.:'L:.“"'i;_-. : :::"-. :..:-"- 1. i ""f/f’:;‘;ﬂ | .}_5-'-'
; EELZ . - ‘a - # f IL ,.-r""“ Al
| v | h
".'-'.-_-.-',r.-""' y -

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras, 2003.

Los forjados reticulares son una opcion en alza en nuestro medio desde hace afios, al amparo
de la instruccion CBH-87 y la norma espafiola que es compatible en proporcién a su mejor
conocimiento. Resultan insustituibles en el campo de los techos planos con grandes luces y

elevadas cargas, pero avanzan también a la edificacion de viviendas.
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Figura 4.2. Forjados reticulares.
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Fuente: Placas y forjados reticulares, proyecto de estructuras,2003.

Los forjados reticulares con casetones de aligeramiento, aportan propiedades diferentes a las
puramente resistentes, por ejemplo, casetones de polietileno para un mejor aislamiento

térmico, de fibras especiales resistentes al fuego con acabados estéticos.

Las siguientes figuras muestran diferentes tipos de casetones ya sean perdidos o recuperables.

Figura 4.3. Aspectos de los forjados de casetones recuperables

Fuente: Losas reticulares, Florentino Regalado.
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Figura 4.4. Aspectos de los forjados de casetones especiales.

Fuente: Losas reticulares, Florentino Regalado.

Abacos: Los &bacos son las zonas de una placa alrededor de un pilar, que se resalta en las
placas aligeradas por ser un macizado de hormigdn armado. Este macizado puede ir

acompariado o no de un capitel. Puede tener el mismo espesor que la losa o no.

4.2.1.1. Pre dimensionamiento

Figura 4.5. Esquema de una losa reticular

£ P—

Fuente: Elaboracion propia.

J.‘_

a) Determinacion de la altura de la losa reticular:

H>L
— 25

Donde:

L = Longitud promedio de la losa.
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H Altura total de la losa

b) Espesor de losa de compresion:
3cm<e<10cm
L

>3 5 —7
e cm (0] 10
c) Espesor de nervio:
b>7cm
b>7cm
b > i
35
d) Recubrimiento mecanico:
1)
Tm < Tamin + Dpase + bzase

e) Separacion ente luz libre de nervios:
s <100 cm
4.2.1.2. Armadura minima en nervios
Segun la Norma espafiola EHE-08, la cuantia minima en nervios es:

3
Asminzm*b*d

4.2.1.3. Disefo a cortante
El disefio a cortante de una losa reticular se realiza mediante la seccion critica, determinando

de la siguiente manera las longitudes de dicha seccion:

b

Leritica = d + Crlztwa
ly

Lcarga = ? — Leritica
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Figura 4.6. Dimensiones criticas de losa

Ly

Lx

1O 4=

LRG0 TILD Do TART

B
+
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1
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f——— SECCION DE DISEND

Fuente: Elaboracion propia.

La fuerza que actia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:
Vg =1mx Lcarga *(q
Contribucién del hormigoén al esfuerzo cortante en la losa:

ch:fvd*b*d

foa = 0.5%/fea

Vg >V, Nonecesita armadura de corte

4.2.1.4. Verificacion de flechas de forjados reticulares
La norma Boliviana del hormigon CBH-87, refleja que el valor maximo de la flecha en

forjados y vigas que no haya de soportar tabiques ni muros es:

l
A= —
300

Donde:
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[ = Luz del elemento considerado.

4.2.1.5. Armaduras de reparto por temperatura y retraccion
Para absorber los esfuerzos generados en la capa de compresion de la losa por cambios de
temperatura y retraccion de fraguado, permitiendo un control eficiente de las fisuraciones, se
debe colocar una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm

y cuya Area por metro, debe cumplir:

h 200
Asreparto = 50 = fy_d = fy_d

Donde:
h = Altura de la carpeta de compresion

4.2.1.6. Punzonamiento

Donde:

B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de carga:
B = 1,15 para soportes interiores.
B = 1,140 para soportes de borde.
B = 1,50 para soportes de esquina.

U, = Perimetro critico

T,q=Tensién nominal en el perimetro critico.

T,¢=T€ension maxima resistente en el perimetro critico.

200\ .
Tra =012 x| 1 + a4 * /100 * p * foi

Donde:

p=media de las cuantias en dos direcciones ortogonales.
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Figura 4.7. Perimetro critico en losas
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. (15%® Edicidn)
Soportes interiores:
u, = 4nd + 2(a, + b,)
Soportes de borde:
U, = 3nd + a, + 2b,)
Soportes de esquina:
Uy =nd+a, +by)
Finalmente:
Trq > Tsq Cumple

4.2.2. Losas alivianadas con viguetas pretensadas
Las losas alivianadas son estructuras de concreto armado, que para aligerar o alivianar su

peso, se le colocan complementos, que pueden ser de ladrillo o polietileno expandido.

Este elemento ademas de ser el lugar horizontal donde transitamos y subdividimos nuestra
edificacion en diferentes ambientes, también es el diafragma, en el que hace que las cargas

se distribuyan uniformemente.
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Las losas alivianadas siempre van apoyadas en vigas descolgadas y constan de los siguientes

parametros:

e Capa de compresion.
e Armadura de reparticion.
e Complementos.

e Viguetas pretensadas.
Figura 4.8. Parametros de una losa alivianada con viguetas pretensadas.

CONSTAN BASICAMENTE DE 4 ELEMENTOS:

SU ECONOMIA RADICA EN QUE NO NECESITAN ENCOFRADOS NI MANO DE
OBRA ESPECIALIZADA; LO QUE PERMITE SUPRIMIR UNO DE LOS
GREMIOS QUE INTERVIENEN EL PROCESO DE LA OBRA (CEMENTISTAS).

N

\
VIGUETAS BLOQUES

Fuente: Cétedra de construcciones, Arquitectos Sarkissian, 2006.

La economia de estas losas alivianadas radica en que no necesitan encofrados ni mano de
obra especializada, lo que permite suprimir uno de los gremios que intervienen en el proceso

de la obra.

Uno de los principales elementos de las losas alivianadas son las viguetas pretensadas, estas

viguetas cuentan con las siguientes caracteristicas:

e Absorben las tensiones de flexion.
e Se fabrican en hormigon pretensado con secciones fijas y largos dependientes del

fabricante.
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e Estan armados con 3 a 4 trenzas de acero.

e Se colocan de forma paralela.

Figura 4.9. Representacion grafica de una vigueta pretensada.

Fuente: Ficha técnica viguetas, CONCRETEC

Los materiales utilizados para la fabricacion de viguetas pretensadas tienen caracteristicas
muy superiores a las fabricadas con hormigones convencionales, por lo que generan

elementos de mayor calidad y resistencia.

Las viguetas pretensadas estan disefiadas para generar una perfecta adherencia con el
hormigon de la losa. Son utilizadas en todo tipo de losas como elementos resistentes,
reduciendo significativamente los pesos estructurales y facilitando el colocado de las mismas,

asi mismo reduce de manera importante los tiempos de ejecucion de obra.
Pueden ser utilizadas en:

e Losas de entrepiso

e Losas de cubierta.

e Embovedados de cerramiento.
e Pasos peatonales.

e Edificios de gran altura.

o Edificaciones desde 2 plantas.
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4.2.2.1. Pre dimensionamiento
a) Espesor de la carpeta de compresion:
El espesor minimo de la carpeta de compresion, de una losa con pieza aligerante no
debera ser menor a5 cm

b) Altura total de losa alivianada:

Ln
~ 25

Donde:
Ln: Lado menor de losa alivianada.

¢) Ancho efectivo:
En ausencia de una determinacién mas precisa, se puede asumir que es igual al caso de
vigas T que supone, para las comprobaciones a nivel de seccion, que las secciones
normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas Ilamado
ancho efectivo b,.
De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresion, el ancho
efectivo del ala es igual al ancho efectivo del nervio méas un quinto de la distancia entre

puntos de momento nulo, son sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene:
1
be=bo+§*ZOSb

Donde:

b.= Ancho efectivo

4.2.2.2. Relaciéon modular o coeficiente de equivalencia
Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los célculos usando
el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocada in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccién equivalente mas pequefia de concreto pre colado

de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigén armado al hormigén pretensado:

E.
fc=_*fcp - fc=n*fcp
Ecp
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Donde:
fe, E. = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigdn armado.
fep» Ecp= Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado.

n = Relacién modular de los concretos, donde el concreto colocada in

situ de menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente.

4.2.2.3. Célculo de la armadura de reparto
En la carpeta de compresion de hormigon se colocara una armadura de reparto constituida

por barras separadas como maximo 30 cm, y en direccidn perpendicular a las viguetas, cuya

) 2 - .
area A, en €™° /., cumplira la condicion:

50 % h, 200
s = =
fyd fyd

Donde:
h,= Espesor en cm de la losa de compresion.
fya= Resistencia de calculo de la armadura de reparto.

4.2.2.4. Célculo de la armadura negativa
En los apoyos de las viguetas se colocara una armadura resistente a los momentos negativos,
pudiendo calcularse las solicitaciones por un método elastico, o considerando redistribucion
por plasticidad hasta igualar el momento de empotramiento y el del vano, iguales en valor
absoluto, e iguales a la semisuma de los proporcionados por el calculo para el caso de

empotramiento perfecto.

4.2.2.5. Verificacion del esfuerzo cortante
Es necesario verificar que no se produce agotamiento por compresion oblicua del alma, ni

por traccion oblicua en la misma.
Para ello debe comprobarse que se cumpla simultaneamente las condiciones siguientes:
En el borde del apoyo: V,; < V1

Vur =03 fegxbxd
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4.2.3. Rango de luces para losas

Cuadro 4.1. Rango de luces 6ptimas.

Tipo de losa Luz optima
Alivianada con Viguetas Hasta 7 m
Pretensadas
Reticular o Nervada Hasta 10 m

Fuente: Hormigon Armado, losas Ing. Jorge Raul Bernal.

4.3. Alcance del proyecto

El disefio comprende:

a) Losa reticular

Dimensionamiento de la losa reticular enmarcada en la norma boliviana del
hormigén CBH-87, Florentino Regalado, Jiménez Montoya, ACI.

Disefio a flexion, armadura positiva.

Disefio a cortante en la seccidn critica.

Armado de reparto por temperatura y retraccion de fraguado.

Comprobacion de flechas.

Verificacion de abacos si se requiere.

Verificacion al punzonamiento.

b) Losa Alivianada con viguetas pretensadas

Dimensionamiento de la losa alivianada con viguetas pretensadas enmarcada
en la norma boliviana CBH-87, Jiménez Montoya.

Armado de reparto.

Armado negativo.

Verificacion al esfuerzo cortante.
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4.4. Aporte académico

Se realizaré un anélisis técnico — econdmico entre una losa reticular o casetonada y una losa

alivianada con viguetas pretensadas en el salon de eventos (Auditorio) perteneciente a la

Unidad Educativa 6 de Junio Nivel Secundario, modificando el planteamiento estructural,

adecuéndolo a las luces que requieren las losas, concluyendo con la losa méas factible técnica

y econémicamente para esta estructura.

Figura 4.10. Ubicacion de la losa a ser comparada.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

4.5. Disefo de la losa reticular

4.5.1. Pre dimensionamiento
Dimensiones de la losa reticular, con luces de 8.5 m x 8,50 m

a) Altura de la losa reticular

8,50 + 8,50
Lpromedio = # =8,50m
Segun Jiménez Montoya:
H L_85_ 0,34
=25 25 ™M
Segun Florentino Regalado:

L <HC< L
247 T 20
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8,5<H<8,5
24— 20

035m<H<042m
Segun CBH-87:

H > L —8’5—031
=28 28 0™

Después de analizar las diferentes alturas obtenidas segln distintos autores, se decidio

trabajar con una altura de losa h = 35 cm.
b) Separacién entre nervios

Segun la norma Boliviana del hormigdn CBH-87, la m&xima separacion entre nervios es de

100 cm, para este proyecto se trabajara con una separacion s = 50 cm
c) Espesor de la losa de compresion
Segun Florentino Regalado:
3cm <e<10cm
Segun CBH-87:
e>3cm

Después de analizar ambos resultados se decidid trabajar con una carpeta de compresion e =

5cm.
d) Base de los nervios
Segun Florentino Regalado:
b>7cm
Segun CBH-87:
b>7cm

Considerando medidas constructivas se optara por una base b = 10 cm
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e) Recubrimiento mecénico

Qbase
2

Tm < Tmin + Q)base +

1
rmS2cm+1+§=3,5cm

4.5.2. Pardametros de losa reticular

Espesor de la carpeta de compresion: e=5cm
Altura de nervio: h=30cm
Canto total: H=35cm
Base de nervio: b, =10 cm
Separacion entre nervios: Sp =40 cm
Luz libre entre nervios: s=50cm
Longitud mayor de la losa: L, =850 cm
Longitud menor de la losa: L, =850cm
Recubrimiento mecénico: Tm = 3,50 cm
Altura atil de la losa: d = 31,5cm

Figura 4.11. Geometria de la losa reticular.

Fuente: Elaboracion propia.
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4.5.3. Determinacioén de cargas

a) Peso propio de la losa

Figura 4.12. Area asumida para la determinacion de peso propio.

Fuente: Elaboracion propia.
V=1m*1m=*035m—4*x04m=0,4m=030m=0,158m3

Kg
B, =V *yy, = 0,158 = 2500 = 395 e

b) Cargas por acabados:

Kg
CMgycapados = 270 W

c) Sobre carga de uso:
kg
SCuso = 100 W

d) Carga total:

Ctotal = Pp + CMgcabados + SCuso
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Figura 4.13. Losa a ser calculada cono sus respectivos apoyos.

Crotar = 395 + 270 + 100 = 765

Kg

Kg
m2

Cfinal = 765 * 1,6 = 1224 W

//.

8.50m

EBAEESIESINEEENNESSSSSSSSSSSSS

8.590m

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.14. Coeficientes para el disefio de losas reticulares.

Losa Formula Coef Lx /Ly
1.00 | 090 [ 080 | 0.70 | 0.60 | 0.50
—— T A=00001q3L}/(EDLY) |5 265| 207 322|339 345|339
M, =0.0001 qm, I’ |m, 718|  790| 850| 888| 902 88
é. % é. M,_=00001 qm,. I,> |m,. 354 401|439 44| 473 4
1 1 ? Ly | M,_=0.0001 qm,_T,’ m,_ s97|  s86| ses| 54| s32| 520
5 myE M,-=0.0001 qmy- L} |m,. 269| 240 205| 185| 167| 177
B —
Lx

Fuente: Escuela Politécnica del Ejército — Ecuador.
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Con ese valor, de la imagen anterior se extrae la siguiente informacion:
M,_ = 0,0001 * 1224 = 718 * 8,52 = 6349,56 Kg *m
M, = 0,0001 % 1224 * 354 * 8,5 = 3130,56 Kg * m
M,_ = 0,0001 * 1224 = 597 = 8,52 = 5279,51 Kg *m
M,, = 0,0001 * 1224 * 269 = 8,52 = 2378,87 Kg * m
Para una franja de 50 cm se tiene:
M,_ =3174,78 Kg xm
M,, = 156528 Kg *m
M,_ =2639,75Kg *m
M,, = 1189,44 Kg *+ m

En adelante el procedimiento se realiza como una viga T

4.5.4. Diseno a flexion
45.4.1. Para My_
M, = 0,85 * f.q * b * he * (d — 0,5 * hf)

M, = 0,85 % 166,67 x50 * 5% (31,5 — 0,5 *5) = 1027103,88 kg * cm
M, > M,
1027103,88 Kg xcm > 317478 kg *cm
Se disefia como viga rectangular.

Determinacion del momento reducido de calculo ug:

oM 317478 ~
Ha = i dz« fed ~ 50 % 31,52 + 166,67

0,04
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Wim = 0,2961
Como uy < Wim — 0,04 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =004 - w = 0,0414 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura Aj:

A bxd Jea 0.0414 + 50 « 31,5+ 2207 _ 5 50 em2
= *k * ¥ — = * * ¥ —
“ fra ~ 434782 0

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp, =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Agmin = Wmin *b *d = 0,0018 * 50 = 31,5 = 2,83 cm?
Como A, > A — 2,83 > 2,50
Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras
Determinacion del namero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro @16 mm, con un area de

Agp16 = 2,01 cm?, entonces:

o A 2,83
N°parras = Aore = m = 1,45 ~ 2 barras

Determinacién final de armadura:
2016 mm

45.4.2. ParaM,,:
M, = 0,85 f.q * b * he * (d — 0,5 * hf)

M, = 0,85 % 166,67 x50 * 5% (31,5 — 0,5 x5) = 1027103,88 kg * cm

M, > M,
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1027103,88 Kg xcm > 156528 kg * cm
Se disefia como viga rectangular.

Determinacion del momento reducido de calculo u4:

M, 156528 B
“ bxd?*fcd 50%31,52%166,67

L 0,02

Wim = 0,2961
Como puy < uim — 0,02 <0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
Ug =002 - ©=0,0308 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura Ay:

A bxd Jea 0,0308 * 50 + 31,5 » 2207 _ 1 g6 em?
= *k * ¥ — = * * ¥ —
@ fra > aza7gz - "

Determinacion de la armadura minima A, :
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
A min = Wmin *b *d = 0,0018 x50 * 31,5 = 2,83 cm?
Como Ay > A; — 2,83 > 1,86
Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerard un diametro @16 mm, con un area de

Agp16 = 2,01 cm?, entonces:

o A 2,83
N°parras = Aore = m = 1,45 ~ 2 barras
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Determinacién final de armadura:
2016 mm

454.3. ParaM,._:
M, = 0,85 * foq * b x he % (d — 0,5 * hy)

M, = 0,85 166,67 * 50 * 5 * (31,5 - 0,5 *5) = 1027103,88 kg * cm
M, > M,
1027103,88 Kg xcm > 263975kg *xcm
Se disefia como viga rectangular.

Determinacion del momento reducido de célculo pg:

M 263975
" b*d?xfcd 50%31,52 % 166,67

Ha = 0,04‘

Wim = 0,2961
Como py < Wim — 0,04 < 0,2961
No lleva armadura de compresién
Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura w:
Ug =004 - w = 0,0414 (de tabla universal)
Determinacion de la armadura Ay:

fead 166,67 5
A=w*xbxd*x—=0,0414+«50% 31,5 «———=250cm
vd 4347,82

Determinacion de la armadura minima A,,,;,.:
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Ag min = Wmin *b *d = 0,0018 * 50 x 31,5 = 2,83 cm?

Como A,in > 4 — 2,83 > 2,50
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Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras
Determinacion del nimero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerard un diametro @16 mm, con un area de

Agp16 = 2,01 cm?, entonces:

. A, 2,83
N®parras = m = m = 1,45 ~ 2 barras
Determinacién final de armadura:
2016 mm

4544 ParaM,,:

M, = 0,85 foq * b * he * (d — 0,5 * hf)
M, = 0,85 % 166,67 x50 * 5% (31,5 — 0,5 *5) = 1027103,88 kg * cm
M, > M,
1027103,88 Kg xcm > 118944 kg x cm
Se disefia como viga rectangular.

Determinacion del momento reducido de calculo u :

M, 118944

= = =0.02
b*d?x* fcd 50%31,5%*166,67

Ug

Wim = 0,2961
Como ug < Wiim — 0,02 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:

g =002 - w=0,0308 (de tabla universal)
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Determinacion de la armadura A;:

A bxd Jea 0,0308 + 50 « 31,5 2207 _ 1 g6 em?
= *k * ¥ —_— = * * ¥ —
@ fra P 434782 0

Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)
Agmin = Wmin *b *d = 0,0018 * 50 = 31,5 = 2,83 cm?
Como A, > A — 2,83 > 1,86

Se utilizara A,,,;,, para disponer las armaduras

Determinaciéon del nimero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerard un didmetro @16 mm, con un area de

Agp16 = 2,01 cm?, entonces:

A, 283

N° =—
barras As®16 2’01

= 1,45 ~ 2 barras

Determinacion final de armadura:

2016 mm
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4.5.5. Armadura provista por el programa

Figura 4.15. Armadura transversal superior.

P67 P69
(45x45) o (48x45)
E; S 30x40
8 b 8
3 0 i
N —
1S = o
HIRRIIE S °IL
T EE

w w
1 2] Ll
£ £
I S
@ ™
-t 2 Q .
N T N o~ T
> by 3
- b 5 2 e
S & o Gl &
T =) 5 A
H - Sl o
N 8 S
il —, [ P T T U Y S T PR e
= @[ o 30x40 30x40 ]
: o
d316'vf E ) Rf I P18
(454575 - ¥4 (48x48)

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Figura 4.16. Armadura transversal inferior.

P67 P6ES
(#45x45) (45x45)
] 30x20 \
=]
b 0 © =] olllollle 0 |
b © 4 N RN @
I 5 o - ST S ] .
@ ] 2 SIS @
H o) & 2 a18(l|e = ]
% by =1 + FIFIE T Xl
= S &
S IS 3 “
v & n w WS W |
L I = = — =y = |
=l o Q © ©o 0|l o
N - I =l{l= -
e & IS 5} —
[ 30x40 30x40 ] t
P1 ’H & P18 [ o
(4554575 4 (45x 7
ol T T 3]

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
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Figura 4.17. Armadura longitudinal inferior
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T Tew
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Figura 4.18. Armadura longitudinal superior

Fuente: Paquete estructural Cypecad
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4.5.6. Disefio a cortante en la seccidn critica

Datos:
Carga de disefio: Q =1224 %
Longitud de la losa inter eje: L=85m
Base de la viga: byiga = 0,35m
Ancho de nervios: b=01m

Resistencia de disefio para el hormigén fea = 166,67 C’%

b,; 35
I = wga+d=—+31,5=49cm
2 2
I—L I—850 49 = 376
v—z - 2 = cm

Fuerzas cortantes que actlan sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:

Vg=Qx*I,x1m
Vg =1224 % 3,76 x 1 m = 4602,24 Kg Para 2 nervios
Vg =1224 3,76 x0,5m = 2301,12 Kg Para 1 nervios

Resistencia cortante convencional del hormigon:

k
foa = 0,5 %/166,67 = 6,45 —2_

cm?
Veu = foa*xb*d =645%35%315=7111,12 kg
Donde:
Vewu > Vg

7111,12 kg > 2301,12 kg
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45.7. Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de
temperatura
50« h, 200
s = =
fyd fyd

50 x5 - 200
500 — 500

A >

A, > 0,5cm? > 0,4 cm?
Separacion:
Para un @6 mm — Age = 0,28 cm?

0,5
Nparras = 028 =1,78 ~ 2 barras/m

La norma establece que la maxima separacion debe ser de 30 cm, asumiendo que la
separacidon entre nervios es de 50 cm se dispondra como armadura final:

06 mm c/25 cm

4.5.8. Comprobacién de flechas en forjados reticulares
A = L 85
“mT 500 ~ 500

=1,7cm

Deflexiéon maxima real de la losa:
Areqi= 0,62 cm
Donde:

062cm <1,7cm  Cumple

4.5.9. Abacos

M,,_ > M, Necesita abaco

M,_ < Mjim, No necesita abaco
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3 3
Xiim = §*d =§* 31,5=11,81cm

Yiim = 0,8 * x;;;m = 0,85 11,81 = 9,4 cm

Viim
2

Mlim:0:85*®*fcd*b*ylim*(d_ )

)

4
> ) = 302310,04 kg * cm

Mjim = 0,85 0,9 x 166,67 * 10 9,4 x (31,5 -

Mim = 3023,10 kg * m
Donde:
M,_ =3174,78 kg *m > 3023,10 kg *m Necesita abaco
M,_ =2639,75kg xm < 3023,10 kg *m  No necesita abaco

La norma establece que toda losa reticular debe ir acompafiada de manera obligatoria por

abacos.

4.5.10. Verificacion a punzonamiento

Se analizara la seccion correspondiente a la columna P69, que consta de un soporte de borde.

200\ .
Tra =012 | 1+ a4 * /100 * p * for

0,12 1+ 200 3{/100 0,02+ 25=0,47 N
= E3 —_— E3 * ES3 =
tra ’ 315 ’ " mm?

Determinacion del perimetro critico:
Uy = 2 *m* 315+ (450 + 2 * 450) = 3329,20 mm
Esfuerzo por punzonamiento:

*
B fyd STrd
py *d

Tsqg =
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_ 14+167800 _
'sa =332920%315 —

Tsq = 0,22 < 047 Cumple

mm? mm?2

No requiere armadura por punzonamiento
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4.6. Disefio de losa alivianada con viguetas pretensadas

La verificacion se la realizard en aquella losa correspondiente al pértico N° 67 y portico N°

68.

Figura 4.19. Vista en planta de la disposicion de viguetas.

P67 P68
(40x40) 20%20 (40x40)
] [ | [
o [=
O {7}
>
[= =]
@, @
_‘ 20x20 o
) 1T
P1e 17 P T
(4eanfil | 0 (40xa0nt { O
[$] -‘o: (3] E

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

4.6.1. Pre dimensionamiento

a) Carpeta de compresion
El espesor minimo es 5 cm por lo que se trabajard con un espesor e = 5cm

b) Alturatotal de losa

Datos:
Luz de célculo: L=45m
_ Ln _ 4,5 018
25 25 oM
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Se adoptara con una altura total de losa de H = 20 cm

4.6.2. Propiedades de los materiales

4.6.2.1. Dimensiones de plastoform
Tiene una dimension de: 15x43x100 (Segun la guia de productos CONCRETEC ver anexo

A.10. Tablas, especificaciones técnicas consultadas.

Figura 4.20. Caracteristicas geométricas del plastoform.

32 cm

8cm

25cem

Fuente: Elaboracidn propia.

4.6.2.2. Dimensiones de la vigueta pretensada
Segun la guia de productos CONCRETEC ver anexo A.10. Tablas, especificaciones técnicas

consultadas.

e Armadura: Variable en funcién de: cargas actuantes, espesor de losa, longitud de
viguetas y complementos.
e Altura: 12 cm

e Ancho: 12 cm

4.6.3. Célculo del ancho efectivo

Datos:
Ancho del nervio de la vigueta pretensada: b, =4cm

Luz entre puntos de momentos nulos: l, =450 cm

139



Separacion real entre viguetas: b=50cm

1
be =bo+z*ly < b

1
be = 4+ ¢ * 450 < 50

b, =94 cm < 50

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas,

entonces se tiene:
b, =50cm

4.6.4. Célculo de la relacion modular

E. 19000 *Fr  |fax  [250 084
n=————————= _— = — =0,
Ep 19000 */foy fer 350

4.6.5. Calculo de las caracteristicas geométricas

Figura 4.21. Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

r B 3cm B Bcm o Jcm N 1
i | i
E
&
E 1
W E
E +| -
[ &] =
NG i
E
g . B
= F e £ =
| @
W )
S
E u
(5] —
[=+] o'}
| =
(o] i
] | L)
4cm dcm
- e -
12cm
|- — — dl

Fuente: Elaboracion propia.
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A. = 79,50 cm?
C; =7,104 cm
C, = 4,896 cm

I, = 1115,456 cm*

Area de la seccion transversal de la vigueta.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecanico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.

Figura 4.22. Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.

S em

8 cm

o0 cm
- -
. A 7 4 o
i ., 4 -: q,_'l
o Iv] 4
A a, B
a
o
16 cm fem “d4em” Tem 18 cm
-~ — -—— - —— —

A. = 312,50 cm?
C; = 10,456 cm
C, =9,542 cm

I, = 1862,591 cm*

Fuente: Elaboracidn propia.
Area de la carpeta de hormigon.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecaénico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.
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Figura 4.23. Caracteristicas geométricas de la seccién compuesta de la losa.

r 50cm

5 cm
=S

8 cm

20cm

Secm

25 ¢em

Fuente: Elaboracion propia.

A. = 392,00 cm? Area de la seccion compuesta.

C, =5820cm Brazo mecanico superior.

C, =14,180 cm Brazo mecanico inferior.

I, = 11573,677 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tiene:
Haciéndose que las secciones tomen forma de una seccién en T:

I_b*h3 b_1*12
12 E

a) Para la vigueta pretensada:

Momento de inercia de la vigueta:

IxC fcp=35 Mpa = 1115,456 Cm4

Altura considerada para la vigueta.

h=12cm
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Coeficiente modular

1
- =119
"=o8s

Lo vigueta fek=250 kg/em? = lec ¥ = 1145,456 1,19 = 1363,09 cm*

Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

1363,09 x 12

b vigueta fck=250 kg/cm? — T =947 cm
1115,456 %« 12

btr vigueta fck=350 kg/cm? — 123 =7,75cm

b) Para la carpeta de hormigon colocado in situ:
Momento de inercia con respecto eje x:
Ly =25 Mpa = 1862,591 cm*
Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm:
h=8cm
Coeficiente modular

n = 0,84
Ie H°A° fck=350 kg/cmz == IXC *Nn = 1862,591 * 0,84 == 1564’,57 Cm4

Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

1564,57 x 12

b, carpeta fcp=350 kg/cm? = T = 36,67 cm
1862,591 * 12

by carpeta fck=250 kg/cm? = g3 =43,65cm
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c) Finalmente, la seccién queda homogeneizada de la siguiente manera:

Toda la seccidn tiene una resistencia f,, = 250 Kg/cmz

Figura 4.24. Caracteristicas geométricas de la seccion homogenizada.

43,65cm
£
(5]
vl
£
(5]
(]
(']
£
(%]
o
17,09cm 947cm 17,09cm
Elaboracion: Propia.
A, = 462,84 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C, =646 cm Brazo mecanico superior.
C, =13,54cm Brazo mecanico inferior.
L., = 11799,92 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Toda la seccion con una resistencia fz, = 350 Kg/cmz
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Figura 4.25. Caracteristicas geométricas de la seccion homogenizada.

36,67cm
I
£
3
£
(8]
o
(9]
£
&
L]
7,75cm
Fuente: Elaboracion propia.
A, = 386,36 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C,=641cm Brazo mecanico superior.
C, =13,59cm Brazo mecanico inferior.
L. = 9741,99 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

4.6.6. Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada

Resumen de cargas consideradas sobre la losa alivianada:

Kg
Cacabados = 270 W

Kg
Ppropio de lalosa — 250 W

kg
SCuso == 100 W
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Luz de célculo de las viguetas pretensadas:
L=45m
Separacion entre viguetas:
s=05m
Carga total sobre la losa:
Ctotar = (270 4+ 250 + 100) * 0,5 = 310 %

Kg
Ciotar = 1,6 +310 = 496 P~
4.6.7. Célculo de la armadura de reparto

y >50*5>200
= 500 ~ 500

Ag > 0,5cm? > 0,4 cm?
Separacion:
Para un @6 mm — Age = 0,28 cm?

0,5
Nbarras = m =1,78~2 barras/m

La norma establece que la méaxima separacién debe ser de 30 cm, asumiendo que la

separacidon entre viguetas es de 50 cm se dispondra como armadura final:

06 mm C/25 cm
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4.6.8. Célculo de armadura negativa
Figura 4.26. Consideraciones de los apoyos para la vigueta pretensada

Q= 496 Kg/m

- 4.50 m -

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.27. Momentos negativos considerados para la verificacion.

M,=837 Kg*m Mg=837 Kg*m
7 7

YA Da S s s

Ra=1116 Kg Rg=1116 kg
Fuente: Elaboracion propia.

M, = 0,85 foq * b * he * (d — 0,5 * hf)

M, = 0,85 x 166,67 * 43,65 * 8 * (18 — 0,5 * 8) = 692593,85 kg * cm

M, > M,
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692593,85 Kg xcm > 83700 kg xcm
Se disefia como viga rectangular.

Determinacion del momento reducido de calculo u4:

B M, B 83700
~ b*d?x fcd 43,65 182 x 166,67

Ly = 0,04

Wim = 0,2961
Como uy < Wim — 0,04 < 0,2961
No lleva armadura de compresion
Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura w:
g =004 - w=0,0414 (de tabla universal)

Determinacion de la armadura Ay:

fed 166,67 ,
A=w+*b*xd*x—=0,0414 43,65« 18 «———=1,25cm
yd 4347,82
Determinacion de la armadura minima A,,,;,:
fyk =5000 - wp; =0,0018 (de tabla cuantia minima)

Agmin = Wmin * b xd = 0,0018 % 43,65 * 18 = 1,41 cm?
Como A, > A — 1,41 > 1,25
Se utilizara A para disponer las armaduras
Determinacion del niumero de barras:

Para determinar el nimero de barras se considerard un diametro @10 mm, con un area de

Agp10 = 0,79 cm?, entonces:

A 1,41
N°parras = —— = —— = 2 barras
Agro 0,79
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Determinacién final de armadura:

2010 mm

4.6.9. Armadura dispuesta por el programa

Figura 4.28. Armadura negativa dispuesta por el programa para losa alivianada.
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Fuente: Paquete estructural Cypecad

4.6.10. Verificacion del esfuerzo cortante
Vg = 22440 Kg

En el borde del apoyo V,; < V,,;:

bwV,1 =04 f.a*%bxd

bwV,, = 0,4 * 166,67 * 43,65 * 18 = 52381,05 kg

22440 kg < 52381,05kg Cumple
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4.7. Comparacion técnica y economica.

Figura 4.29. Opcidn 1 losa alivianada con viguetas pretensadas.

P65 P67 P68 P69 P71
(40n4D) 20620 (400040 20020 (4040 20020 (400 20620 (40040) 20030 A0nsd)
Ei ] il T [ [

E 5 2 5 T
P19
] 2020 a 2020 7l 20020 [ 20120 [ Iﬁ‘“’""
el PRy P il Al 1
1 hl il 4] [ il
Fuente: Paquete Estructural Cypecad.
Figura 4.30. Opcion 2 losa reticular.
P65 P67 P69 P71
(45045) irfico 74 (451?45)'ﬁ () r_(‘iﬂﬁl
Elm 300 Il 300 | | 30xd0 | |
P19
B | | || 1E8
[ 3040 3040 3040 3040 | 040 8 .
s I T T 1l — —
L I 2 [45045) g g
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Fuente: Paquete estructural Cypecad.
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El planteamiento estructural que se realiz6 en el salon de eventos de la Unidad Educativa 6

de Junio (Auditorio) a comparar, fue el siguiente:

e Para la losa alivianada con viguetas pretensadas se mantuvo una luz adecuada de 4,5
m, obteniendo un espesor de losa H = 20 cm como se muestra en la Figura 4.29.

e Para la losa reticular se elimind la continuacion de varias columnas a partir de la
planta alta, obteniendo de esta manera losas méas grandes con luces mas significativas,
teniendo un espesor de losa H = 35 cm y una luz de 8,5 m, como se muestra en la
Figura 4.30.

Cuadro 4.2. Aspectos entre losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas reticulares.

Losa alivianada con viguetas .
Losa reticular

pretensadas
Su proceso constructivo es sencilloy no | Su proceso constructivo es mas complejo
se requiere de mano calificada. y re se requiere mano de obra calificada.
Cuenta con viguetas pretensadas Los nervios que forma la losa reticular
prefabricadas con una elevada resistencia son vaciados in situ.

Por su facil y rapida disposicién reduce el

tiempo de colocado. Requiere mayor tiempo de armado.

Requiere el minimo de apuntalamiento, Estas losas se encofran como una losa
disminuyendo asi el uso de encofrado. maciza.

Dispone de elementos aligerantes de Dispone de elementos aligerantes de
poliestireno expandido, reduciendo el poliestireno expandido, reduciendo el
peso de la losa y el aislamiento térmico peso de la losa y el aislamiento térmico
de la misma. de la misma.

Fuente: Elaboracidn propia.

Luego de realizar un analisis de los resultados obtenidos y los precios unitarios de cada losa
a comparar, para el salén de eventos (Auditorio) de la Unidad Educativa 6 de junio Nivel
Secundario, se pudo resaltar que, al cambiar el tipo de losa no solo varia su disposiciéon y
precio unitario sino el de toda la estructura y varios items que conforman la misma; a
continuacion, se muestra en el Cuadro 4.4. la variacion de los elementos estructurales mas

importantes de la estructura.
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Cuadro 4.3. Andlisis mecénico, al utilizar losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas

reticulares.
Losa Reticular Losa Viguetas
Altura losa 35cm 20 cm
Vigas eje y 35¢cm X 35cm 30 cm X 60 cm
Vigas eje X 30 cm X 40 cm 20cm X 20 cm
Mizq Mcent Mder Mizq Mcent Mder
. (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m)
Momentoenejex | °;,6; 17,16 -10,08 -0,65 0,37 -0,57
-17,83 6,92 -12,02 -0,97 0,60 -0,87
Mizq Mcent Mder Mizq Mcent Mder
. (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m) (Tn*m)
Momentoenejey | °;; 5 5,79 -12,74 -16,90 29,64 -17,87
-10,17 5,04 -12,55 -17,87 30,29 -18,57
Vizq Vder Vizq Vder
. (Tn) i (Tn) (Tn) i (Tn)
Cortante en eje x 8,45 732 0,87 0,81
8,66 -7,41 1,41 -1,34
Vizq Vder Vizq Vder
. (Tn) i (Tn) (Tn) i (Tn)
Cortante en eje y 33,44 -37,05 20,88 -20,20
29,07 -36,61 22,40 -22,44

Fuente: Elaboracion propia.

Cuadro 4.4. Resultados obtenidos en elementos estructurales, al utilizar losas alivianadas
con viguetas pretensadas y losas reticulares.

Losa Alivianada con Viguetas

Pretensadas Losa Reticular

Elemento

Volumen | Acero Volumen | Acero
Costo (Bs Costo (Bs
m) | (ko) B m) | o) (Bs)

Columnas | 105,15 21334 | 546.255,90 104,15 21307 | 542.385,21

Vigas 232,81 33171 | 1.140.296,67 | 230,39 32404 | 1.125.252,48

Zapatas 58,47 | 3654,67 | 203.766,67 59,48 | 3778,43 | 207.745,69

Fuente: Elaboracion propia.
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El presupuesto final de la estructura se detalla en el A.10. Precios unitarios, cronograma y

presupuesto general, teniendo como resumen el siguiente cuadro:

Cuadro 4.5. Variacion en el presupuesto final de la estructura.

L osa Costo (Bs)
Alivianada con Viguetas 7.473.245,52
Pretensadas

Alivianada con Viguetas
Pretensadas + Reticular

Fuente: Elaboracion propia.

7.528.945,03

El presupuesto final de la estructura como se puede observar en la anterior tabla es superior
usando una losa reticular en el salon de eventos de la Unidad Educativa, teniendo un
incremento de Bs. 55.699,51.

4.8. Periodo de ejecucion
El periodo de ejecucion de obra se detalla en el anexo A.8. Precios unitarios, cronogramay

presupuesto general, teniendo para ambos casos lo siguiente:

Cuadro 4.6. Variacion en el periodo de ejecucion de la estructura.

Periodo de ejecucion
Losa .
(dias)

Alivianada con Viguetas

408

Pretensadas

Alivianada con Viguetas 414
Pretensadas + Reticular

Fuente: Elaboracidn propia.
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5. Conclusiones y recomendaciones

5.1. Conclusiones

Como se indica en los objetivos planteados se llego a cumplir de manera satisfactoria
la realizacion del disefio estructural de la UNIDAD EDUCATIVA 6 DE JUNIO
NIVEL SECUNDARIO, para asi dar solucion al problema identificado.

Del estudio topogréfico realizado, se pudo concluir que el terreno de emplazamiento,
se puede considerar plano, con muy pocas variaciones minimas de desnivel.

Se determind la capacidad portante del suelo, realizando 3 pozos de estudio a

diferentes profundidades, llegando a una maxima de 4m, se trabaj6é con la minima

resistencia obtenida, g,4, = 2,98 kg/cmz; en base a esta resistencia se decidid

fundar a 2m de profundidad.
Se verificd mediante métodos teodricos la capacidad portante del terreno, utilizando el

método modificado de Terzaghi, afectado por factores de forma y profundidad. Se

obtuvo 6,4, = 1,09 kg/cmz; el resultado obtenido es menor que el obtenido

mediante el SPT, esta variacion puede darse por varios factores, como ser, el uso de
tablas para aproximar la cohesion y angulo de friccién interna del suelo; asi mismo,
segun el Reglamento Nacional de Gestion de la Infraestructura Vial, seccion Geologia
y Geotecnia del Per, el ensayo SPT es altamente recomendado para suelos arenosos,

mientras que para suelos finos o arcillosos presenta dispersiones en los resultados.

La resistencia obtenida mediante SPT, g,4,, = 2,98 kg/cmz , puede darse para un

suelo OL (Limos organicos y arcillas limosas de baja plasticidad), si este suelo
presenta un alto grado de consolidacion y puede variar segun la profundidad de
estudio.

Para el disefio de la estructura se utilizé el paquete computacional CYPECAD, donde
se verifico la cuantia de los elementos mas solicitados de forma manual, obteniendo
resultados con muy poca variacion respecto a los obtenidos en el paquete de manera

satisfactoria, bajo la norma Boliviana del hormigoén CBH-87.
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La resistencia de disefio para todos los elementos estructurales de hormigén armado

fue de 250 kg/cmz, obteniendo de esta manera una vida Gtil con mayor servicio para

la sociedad.

Para elegir el tipo de fundacion se compararon zapatas rectangulares y zapatas tronco
piramidales, obteniendo 3,08 m® de incremento de hormigon utilizando zapatas
rectangulares y un costo de Bs. 6.952,24.

Pese a este incremento en volumen y costo, utilizar zapatas tronco piramidales
implica mayor tiempo de ejecucion, debido que estas zapatas son mas complejas de
construir y requieren mayor mano de obra; por estos motivos se decidi6 trabajar con
zapatas rectangulares en toda la estructura.

Se realizd el disefio de una losa reticular y una losa alivianada con viguetas
pretensadas para el salon de eventos (Auditorio) de la Unidad Educativa 6 de junio
Nivel Secundario, cumpliendo la normativa boliviana del hormigén armado CBH-87
y tomando algunos pardmetros de Forjados Reticulares de Florentino Regalado
Tesoro.

Se realizd la comparacion técnica — economica de una losa reticular con una losa
alivianada de viguetas pretensadas, para el salon de eventos de la Unidad Educativa
6 de junio nivel secundario, obteniendo un incremento del presupuesto final de obra
en Bs. 55.699,51 y 6 dias mas en periodo de ejecucion. Al ser el incremento
econdmico un monto significativo y el requerimiento de mano de obra calificada, asi
como el periodo de ejecucion aspectos en contra, se concluye que, en esta edificacion,
por motivos técnicos y econdmicos, es mas factible realizar una losa alivianada con
viguetas pretensadas que una losa reticular.

El presupuesto final de la estructura correspondiente a la obra gruesa es de Bs.
7.473.245,52 (Siete millones cuatrocientos setenta y tres mil doscientos cuarenta y
cinco con 52/100 bolivianos) y tiene un periodo de ejecucion de 408 dias.
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5.2. Recomendaciones

En la etapa de construccion se deberan respetar estrictamente la norma CBH-87 para
las estructuras de H°A® ya que son de mucha importancia en el momento de la funcién
estructural de la misma.

e Serecomienda cumplir con las especificaciones técnicas para el proceso constructivo,
controlando de esta manera la calidad de obra y materiales a utilizar.

e Se recomienda realizar mas pozos exploratorios debido a la gran superficie que
presenta la Unidad Educativa, siendo insuficientes los 3 pozos realizados, logrando
asi verificar los resultados obtenidos en el estudio de suelos.

e Se recomienda realizar primero un sondeo en el terreno y en base al tipo de suelo

obtenido, trabajar con el ensayo méas dptimo para encontrar la capacidad portante del

terreno.
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