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1. ANTECEDENTES

1.1. El problema

La ciudad de Tarija en los ultimos afios ha incrementado significativamente la cantidad
de su poblacion, esto por diferentes factores, y por lo cual la infraestructura de la actual
Unidad Educativa Jorge Araoz campero, ha quedado con baja capacidad para seguir

acogiendo a la creciente demanda de estudiantes.

Ademas, de acuerdo a observaciones hechas en la actual Unidad Educativa “Jorge
Araoz Campero” se llega a la conclusion de que el tipo de construccion, no cumple con
las nuevas exigencias educativas para el desarrollo del proceso ensefianza-aprendizaje.
Ademas, de que su estructura no brinda la seguridad necesaria para que los estudiantes
pasen clases en ella, ya que muestra su deterioro por el largo tiempo que ha prestado

su servicio, por mas de 40 afios.

1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo General

Realizar el disefio estructural de la nueva Unidad Educativa “Jorge Araoz Campero”
ubicado en el barrio la Loma, sobre la calle Cochabamba y la avenida las Américas, en
la provincia Cercado del departamento de Tarija, mediante la aplicacion de la norma

vigente en nuestro pais (CBH-87).

1.2.2. Objetivos Especificos

o Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno
de fundacion de la estructura.

e Realizar el célculo manual de los elementos estructurales mas solicitados.

e Verificar el célculo estructural, con la aplicacion de un programa
computacional.

o Definir las especificaciones técnicas para la construccion del proyecto.

e Realizar los computos métricos de volumenes de obras y precios unitarios, para

obtener un presupuesto detallado del proyecto.



e Elaborar el cronograma de actividades y determinar del plazo de ejecucion de
la obra.

e Determinar los planos estructurales para su respectiva construccion.

1.3.  Justificacion
Las razones por las cuales se justifica el proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.3.1. Académica

Se aplicara y consolidara los conocimientos adquiridos por el estudiante durante toda
la trayectoria de aprendizaje de la carrera, sobre el disefio estructural de los elementos
que constituyen una edificacion, como ser el célculo estructural de fundaciones,
columnas, vigas, losas y otros; asi también investigar la aplicacion de nuevas técnicas

de disefio y mantenimiento de estructuras.

1.3.2. Técnica

Se usara la normativa vigente en nuestro pais (CBH-87) y como herramienta de ayuda
se utilizard el programa computarizado (CYPECAD), verificando los resultados

obtenidos,demostrando y aplicando los conocimientos logrados en nuetra carrera.

Es necesario contar con una informacién técnica adecuada sobre la topografia y el
estudio de suelos del terreno de emplazamiento de la estructura, para poder determinar
la correcta ubicacion de sus elementos estructurales, asi también poder elegir de manera

mas adecuada, el tipo de fundacion necesaria para el soporte de la estructura.

1.3.3. Social

Contribuir a la ciudad de Tarija, a través del disefio estructural de la nueva Unidad
Educativa “Jorge Araoz Campero”, que brindard una edificacion confortable y segura,
con ambientes aptos para recibir mayor cantidad de estudiantes, y para que estos
puedan desarrollar sus actividades diarias de la mejor manera, pensando en que la

formacion de estudiantes es muy importante dentro de la sociedad.



1.4. Restricciones o limitaciones

En el disefio estructural de la Unidad Educativa Jorge Araoz campero, se tendra las

siguientes restricciones o limitaciones.

e No se realizard el disefio de las instalaciones bésicas (agua potable,
alcantarillado sanitario, eléctrico, etc.). Por tanto, no se plasmara el costo de
estas para calcular el presupuesto general de obra.

¢ No se hara especificaciones de los mobiliarios, equipamientos ni areas verdes.
Por tanto, no se plasmaré el costo de estas para calcular el presupuesto general
de obra.

e No se tomara en cuenta el costo de la demolicion de la actual unidad educativa,
pues para realizar un costo preciso, seria necesario realizar una medicion

detallada de todos los ambientes que componen la estructura actual.

1.5. Aporte académico del estudiante

Se realizara el andlisis, calculo y disefio de losas de fundacion de canto contante,
verificando que en ningun punto bajo ella se supere la resistencia admisible del terreno,

aplicando el programa SAFE-2016.

1.6. Localizacion del proyecto

El presente proyecto “disefio estructural de la nueva Unidad Educativa Jorge Araoz
campero” queda localizada en el Barrio la Loma de la Ciudad de Tarija y la Provincia

Cercado.

las coordenadas geogréficas en las que se encuentra el lugar donde se emplazara la

nueva unidad educativa son:
latitud sur 21°31°24.61"
Longitud oeste 64°44°23.67""

Altitud 1911 m.s.n.m.



Figura N° 1.1. Ubicacion (prov. Cercado de la ciudad de Tarija)
T

Fuente: educa.com.bo

Figura N° 1.2. Fotografia satelital de la ubicacion

Fuente: (Google earth)



Figura N° 1.3. Fotografia satelital, (emplazamiento de la actual unidad educativa)

Y e STei0s | Googleear
‘. . d 5 1 b ce
'2’ 31'25.81

1§31 S 64°44'23.61" O elev. 1909 m Alt. ojo  2.08 ki

Fuente: (Google earth)



CAPITULO II
MARCO TEORICO



2. MARCO TEORICO

2.1. Levantamiento topografico

Es el punto de partida para poder realizar toda una serie de etapas basicas dentro de un
proyecto, como levantamiento de planos (planimétricos y altimétricos), en los cuales
se puede apreciar los limites del terreno y los desniveles que existan en el lugar del

emplazamiento del proyecto.

Hoy en dia la utilizacién generalizada de instrumentos topograficos de avanzada
tecnologia tales como la estacion total, la cual tiene grandes ventajas como la toma y
registro de datos que es automatico, eliminando los errores de la lectura, anotacion,
transcripcion, y célculo, ya que con estas estaciones la toma de datos es automatica, y
los calculos de coordenadas se realizan por medio de programas de computacion
incorporados a dichas estaciones.

En todo proyecto de ingenieria, se requiere la modificacion del terreno original, ya sea
de poca o gran medida; de cualquier manera, es necesario determinar el volumen de

material a fin de estimar el costo del acarreo del material a su destino final.
2.2. Estudio de suelos

Un estudio de suelos, es el que nos permite conocer las caracteristicas fisicas y
mecénicas del suelo. Cuando se trata de edificaciones, con el estudio de suelos se
determinaré la capacidad maxima de carga que acepta el terreno y si es suficiente para
resistir la carga transmitida por el edificio. Esto se lo efectia mediante un ensayo del
suelo “in situ” utilizando el equipo de SPT (penetrémetro dindmico estdndar) o

mediante el equipo de cono holandés.

De acuerdo a las caracteristicas de la resistencia del suelo se determinan o sugieren los
tipos de fundacion a emplear y las cotas probables donde arranquen las mismas en

funcién de las caracteristicas de los suelos y de las tensiones admisibles de los mismos.



En el caso de suelos expansivos como las arcillas, son muy sensibles a las variaciones
de humedad por los cambios de volumen y que particularmente producen roturas y

humedades, se detectan y se preve su optimizacion mejorando sus efectos.

Si las cimentaciones proyectadas estuvieran sobredimensionadas o a la inversa, si
fueran insuficientes para las caracteristicas del terreno considerado, el estudio de suelos
puede prever el ahorro de costos en el primer caso y la prevision de inconvenientes en
el segundo. En las obras de mediana envergadura o bien obras de edificios publicos el

estudio de suelos es requisito exigido por los entes municipales.
2.2.1. Método de penetracién conica

Estos métodos consisten en hacer penetrar una punta cénica en el suelo y medir la

resistencia que el suelo ofrece.

Dependiendo del procedimiento para hincar los conos en el terreno, estos métodos se

dividen en:
- de penetracion estatica
- de penetracion dinamica
2.2.1.2 Cono Holandés (de penetracion estatica)

Las pruebas de penetracién estatica estan reservadas para los suelos cohesivos y
condiciones naturales del suelo. para ello se usan penetrdmetros con una punta conica
unida a una barra de diametro reducido que se va haciendo penetrar en el suelo a

velocidad regulada.

La fuerza necesaria para producir el movimiento se va midiendo con un piston

neumatico.

El cono holandés deriva su nombre del pais que primero lo utilizo, ya que el suelo de

Holanda esta formado en su mayor parte por turbas y arcillas hasta profundidades de



20 m, que descansan sobre estratos de arena de diferente densidad, hasta donde deben

extenderse los pilotes.

La prueba estatica es muy sensible a los cambios de consistencia del suelo y la
velocidad de penetracion que puede desarrollar es limitada, variando entre 10 a 20

mm/seg.

El cono presenta un Angulo en la punta de 60°. Ademas, lleva un manguito
independiente unido a la parte superior del cono. La resistencia que opone el
penetrometro a introducirse en el suelo es la suma de la friccion del cono y la del

manguito con el suelo, y se puede medir simultdneamente.

En la siguiente figura se muestra otros modelos de penetrometros estaticos con puntas
variables entre 45° y 90°. En proyeccion horizontal, el didmetro de la cabeza de los
conos varia entre 3 y 5 cm. Todos ellos se operan en forma similar a pilotes en
miniatura, forzando el suelo a su paso con una compleja distribucion de esfuerzos

cortantes a lo largo del fuste.

FIGURA N°2.1. Tipos de cono de penetracion estatica.
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Fuente: Suelos, fundaciones y muros — Maria Graciela Fratelli, pag. 78.



2.2.1.2. Cono Holandés (de penetracion dinamica)

Esta prueba de penetracion dinamica es aplicable a una amplia variedad de suelos,
especialmente los arenosos, las gravas y las rocas blandas, para los cuales la prueba de
penetracion estatica puede resultar dificil de realizar. El ensayo de penetracion
dindmica se utiliza en diferentes formas. Una de ellas es mediante los conos y puntas

que se muestran en la siguiente figura.

FIGURA N°2.1. Tipos de cono de penetracion dinamica.
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Fuente: Suelos, fundaciones y muros — Maria Graciela Fratelli, pag. 79.

El ensayo del cono holandés, se basa en la determinacion de la capacidad portante de
un suelo. Es un instrumento terminado en forma de punta como la de un alfiler, consta
de un martillo, con el cual de una altura de 75 cm se deja caer para que impacte en el
sujetador metalico y asi el instrumento pueda penetrar hasta una profundidad de 30 cm,
para ello en la prueba se registra el nimero de golpes necesarios para introducir el
instrumento hasta dicha profundidad; para luego con una formula generada se pueda

encontrar la resistencia del suelo.

El laboratorio de la universidad autonoma Juan Misael Saracho, propone una formula
empirica para el célculo de la capacidad portante de un suelo, mediante el uso del

equipo de cono holandés, dicha formula se presenta a continuacion:



_thmeN
~ 30XxNpxA

Donde:
S= capacidad portante

W= peso del martillo que es igual a 7 kg

h= altura de caida del martillo que es igual 75 cm
m= coeficiente que es igual a 0.1
N= namero de golpes a determinada profundidad

Np= coeficiente que es igual a (5-9)

g

A= Area del cono que es igual a 10.2 cm?

f= factor de eficiencia

PROCEDIMIENTO

e Se inspecciona el sitio de ensayo, buscando una zona, donde no se haya
realizado alteraciones previas.

e Una vez elegida la zona, realizamos un pozo hasta el nivel de terreno donde se
necesita averiguar la capacidad portante del suelo, el pozo tendrd un diametro
de 1,5 metros de ancho, tomando en cuenta que dos personas son necesarias
para hacer el ensayo.

e Posteriormente disponemos el equipo en el pozo y levantamos manualmente el
martillo hasta la marca de 75 cm, lo dejamos caer iniciando el conteo de golpes.

e Se repetira el martilleo, hasta que el tubo del cono penetre 15 y 30 cm,

contabilizando el nimero de golpes necesarios para cada altura.
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e Una vez que el equipo alcanza los 30 cm de penetracion se procede a remover
el cono.

e Usando una pala, extraemos una muestra del suelo pequefia para determinar su
contenido de humedad, y otra de aproximadamente 1 kg para su respectiva

clasificacion.

*Nota: La teoria sobre el cono holandés, como su procedimiento de ejecucion, se lo
puede encontrar en la guia de laboratorio de suelos Il, elaborado por la Ing. Laura
Karina Soto, en la fotocopiadora “Nico” del campus de la universidad autobnoma Juan

Misael Saracho.
2.3.  Disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico tiene como cometido, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas. Entre los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectonico, estan

la creatividad, la organizacion y el entorno fisico.
2.4.  ldealizacion de las estructuras

Teniendo en cuenta los tres factores responsables para la idealizacion estructural los
cuales son topografia del lugar, estudio del suelo de fundacion y arquitectura del
proyecto se puede realizar un andlisis minucioso de las estructuras que contempla el

proyecto como sigue a continuacion:
2.4.1. Sustentacion de la cubierta

Se lo realiza de acuerdo al tipo de cubierta y materiales a utilizar, pueden ser cubiertas
de teja colonial, calamina, losa de H°A®, para cada uno de estos se lo puede realizar con
cerchas de madera o metalicas exceptuando la losa de H°A°, se debe determinar las

cerchas con pendientes de acuerdo al plano arquitectonico.

La idealizacion estructural de la cubierta estard ligada a la geometria, donde estara
dispuesta y sobre todo a la arquitectura; en este caso toda la edificacion, como se puede

observar en la siguiente figura la arquitectura define una losa de cubierta.
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2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion puede estar constituida por porticos de

hormigdn armado.

Los porticos estan compuestos de columnas y vigas de H°A°. Sobre los porticos van
apoyadas las losas que pueden ser losa llena de hormigon armado, o losa alivianada

con viguetas pretensadas.
2.4.3. Fundaciones

Las fundaciones o cimentaciones son el conjunto de elementos estructurales, cuya
mision es transmitir las cargas de la edificacion al suelo. Dentro de las fundaciones
para una edificacion, estas pueden ser zapatas, vigas y losa de cimentacion; a su vez

las zapatas se subdividen en zapatas corridas, zapatas aisladas y zapatas combinadas.

De acuerdo a los resultados del estudio de suelos se determinara el tipo de fundacion

mas adecuado para la edificacion.

2.5. Norma de disefio

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo las normas de construccion
CBH-87 (codigo boliviano del hormigén armado)

2.5.1. Bases de calculo

El proceso general de calculo prescrito en esta 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, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio (o sea, que

ya no es capaz de cumplir la funcion para la que fue construida).

Con el objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto

de las acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la
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estructura resulte inferior a la calculada, el inferior a la calculada, el margen de
seguridad correspondiente se introduce en los célculos mediante unos coeficientes de
ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de las acciones, y otros
coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de las propiedades

resistentes de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia, el proceso de calculo que usa la norma que se esta empleando en este

proyecto, para los elementos estructurales, consiste en:

e Obtencion del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

e Obtencion de la respuesta Rd de la estructura, correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los

materiales.

e El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:
Rd >Sd
Donde:
Sd= valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rd= valor de célculo de la resistencia de la estructura.

2.5.2. Hipdtesis de carga

Se realizara las hipotesis de carga para el hormigon armado de acuerdo a la norma
CBH-87.

Hipotesis I vig-G + vyiq.Q

HipotesisIl: 09 (yig. G + 7iq.Q) + 0,9.viq W

Hipotesis Il: 0,8 (yrg. G + viq. Q) + Feq + Weq
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Donde:

G= valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.

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

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

W= valor caracteristico de la carga del viento.

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

Feq = valor caracteristico de la accién sismica.

Para cada estado limite de que se trate, se elegira la hipotesis de carga que resulte mas

desfavorable.
2.5.3. Acciones de las cargas

Acciones en la edificacion. - se denomina carga o accién de carga o accién a toda
causa que pueda provocar y cambiar el estado de tensiones al que esta sometido un

elemento estructural.
Clasificacion de las acciones de carga.

Carga gravitatoria. - es producida por el peso de los elementos constructivos, de los

objetos que pueden actuar por razon de uso. Son cargas siempre verticales.
Pueden ser de los siguientes tipos:

e Peso propio. Es la carga debido al elemento resistente.
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e Carga permanente. Es la carga debido a los pesos de todos los elementos
constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

e Sobrecarga. Es la carga cuya magnitud y/o posicion puede ser variable a lo
largo del tiempo. puede ser:

e De uso. Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que pueden

gravitar por el uso, incluso durante la ejecucion.

CUADRO N° 2.1. Sobrecarga de uso.

SOBRECARGA
USO DEL ELEMENTO kg/m?

A. Viviendas

habitaciones de viviendas econdmicas 150

habitaciones en otro caso 200

escaleras y accesos publicos 300

balcones volados *
B. Oficinas y comercios

locales privados 200

oficinas publicas, tiendas 300

galerias comerciales, escaleras 400
C. edificios docentes

aulas, despachos y comedores 300

escaleras y accesos publicos 400

balcones y volados *

Fuente: Hormigon armado de Jiménez Montoya 122 edicidn.

2.5.4. Estados limites ultimos

La denominacion de los estados limites dltimos, engloba todos aquellos
correspondientes a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o
rotura de la misma o de una parte de ella.
- Estado limite de equilibrio: definido por la pérdida de estabilidad estatica de
una parte o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.
- 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.
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- 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 hormigdn que las rodea.

- Estado limite de anclaje: caracterizado por la rotura de alguno de los

materiales de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas

dindmicas.

En estados limites ultimos, los coeficientes de minoracién de la resistencia seran los

siguientes:

CUADRO N°2.2. Coeficientes de minoracion 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 (1) +0,20
Hormigon yc=1,5 Normal 0
Intenso (2) -0,10
En el caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del
hormigon debera, ademas, minorarse en un 10%

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 51

CUADRO N°©2.3. Coeficientes de ponderacion de las acciones.

COEFICIENTE NIVEL DE CONTROL Y DANOS PREVISIBLES CORRECCION

BASICO nivel de control en la reducido +0,2

ejecucion normal 0
intenso -0,1

minimos y exclusivamente
vf=1,6 dafios previsibles en

caso de materiales -0,1

accidente medios 0
muy importantes +0,2

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 51
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Por lo tanto, los coeficientes de seguridad para el estado limite ultimo son:

- Coeficiente de minoracion del acero..................... vs = 1,15
- Coeficiente de minoracion del hormigén................ ve = 1,50
- Coeficiente de mayoracion de carga muerta............ vfg = 1,60
- Coeficiente de mayoracion de carga viva................ vfq = 1,60

2.5.5. Estados limites de servicio

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

aparicion y aberturas de fisuras, o con el de deformacion.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tendran un valor de

1 en todos los casos.
2.5.6. Parametros de disefio
2.5.6.1. Hormigon

El hormigdn es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante una mezcla

cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado y agua.

Una caracteristica importante tanto del concreto como del acero, es que el coeficiente

de expansion y contraccién térmica de ambos varia en una cantidad pequefia (o Hao=
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0,000011 m/m°C y para el acero aa =0,000012m/m°C), esta ventaja es sumamente

importante ya que posibilita a los dos materiales trabajar de una manera conjunta.
2.5.6.1.1. Propiedades mecénicas del hormigon

Entre las propiedades mecénicas, la resistencia a compresion de hormigon; se refiere a
laamasada y se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura por compresion,
en numero igual o superior a dos, realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a
partir de laamasada, conservadas y ensayadas. Al igual que la resistencia a compresion

del hormigon, la resistencia a traccion es determinada a partir de ensayos con probetas.
2.5.6.1.1.1. Resistencia a compresion

La resistencia caracteristica del hormigon, es un resultado de un control estadistico
practicado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucién de

frecuencias (curva de gauss); este es un valor con un 95% de probabilidad que ocurra.

Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15 cm. de diametro y 30 cm. de
altura, curada a una humedad relativa no inferior al 95% y a 20 +0"- 2°C y rota en
estado himedo a los 28 dias de edad.

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

(1952}

resistencia a compresion a ) dias, es mediante la siguiente tabla:

CUADRO NP° 2.4. Coeficientes de conservacion de la resistencia a la compresion

respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades.

Edad del hormigon (dias) 3 7 28 90 360

Cemento portland comun 0,40 0,65 1,00 1,20 1,35

Cemento portland de alta resistencia 0,55 0,75 1,00 1,15 1,20

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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La resistencia a compresion del proyecto fck, en ningln caso sera inferior a 125 kg/cm2
(125Mpa).

Una vez adoptada en el proyecto un valor de la resistencia caracteristica, la instruccion
establece el correspondiente sistema de control de calidad para verificar que se
mantiene en el suministro del hormigon un valor de la resistencia caracteristica no
inferior al establecido en el proyecto. Es claro que el valor de la resistencia
caracteristica del hormigon suministrado, no coincidira con el especificado en el

proyecto, superandolo como forma habitual.

El proyectista debe tener clara la idea de que el hormigon de la estructura es de inferior
resistencia, a igual edad que el de las probetas, por lo tanto, que el valor especificado
en el proyecto. De hecho, no se afirma que el hormigon de la estructura este

correctamente representado por el de las probetas moldeadas.

Lo que si puede afirmarse es que, de acuerdo con los andlisis teoricos, las
investigaciones de laboratorio y la experiencia practica, con los coeficientes de
seguridad reglamentarios y basandose en la resistencia del hormigén en probetas
moldeadas, los métodos actuales de calculo conducen a estructuras satisfactorias y

razonablemente econdmicas.
2.5.6.1.1.2 Resistencia a la traccion.

Al igual que la resistencia a la compresion del hormigon, la resistencia a traccion es
determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia bien puede determinarse
mediante: el ensayo brasilefio, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de didmetro y

30 cm de altura, de veintiocho dias de edad.

La resistencia a traccion del hormigdn varia entre 8% y 15% de su resistencia a la
compresion. Una razon principal para esta baja resistencia, es que el concreto contiene

en gran numero de grietas muy finas.

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

asumiendo que el hormigdn no tiene resistencia a traccion.
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2.5.6.1.1.3. Resistencia de calculo

Se considerara como resistencia de calculo, o de disefio del hormigon (en compresién
fea 0 en traccion ferq ) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto

dividido por el coeficiente de minoracién yc.

Donde:

f.= resistencia caracteristica del hormigén a compresion.

Y. = coeficiente de minoracion.

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

y compactacion.
2.5.6.1.2. Mddulo de deformacion longitudinal

Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el moddulo de deformacién
longitudinal inicial Eo del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva

real), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:
Eo =21000% /fcj — en (kg/cm?).
Eo =6640x ,/fcj — en (Mpa).
Donde: fcj= resistencia caracteristica a compresion del hormigoén a j dias de edad.

Como modulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la

secante), se adoptara:
Es = 6000 x \/f—q — en (Mpa).

Es =0.90 x Eo
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Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5fcj. En esta expresion de entrarse con fcj en Mpa.
2.5.6.1.3. Coeficiente de poisson

Para el coeficiente de poisson, relativo a las deformaciones elésticas, bajo tensiones
normales de utilizacion, se tomara un valor medio, p igual a 0,20. En ciertos calculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

2.5.6.1.4. Coeficiente de dilatacion téermica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara:
o= 1,0 x10 *m/m°C

2.5.6.2. Acero

El acero de refuerzo, conformado usualmente por barras circulares de acero con
deformaciones superficiales apropiadas para proporcionar anclaje y adherencia
necesaria. Una vez que las barras estén completamente rodeadas por la masa de
hormigdn endurecido, comienzan a formar parte integral del elemento. El resultado de

la union de estos dos materiales se conoce como hormigén armado.

Las armaduras para el hormigon seran de acero y estan constituidas generalmente por:

barras lisas, barras corrugadas.
2.5.6.2.1. Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite
elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, f o.2), es decir, el valor de la

tension que produce una deformacién remanente de 0,2%.

2.5.6.2.2. Resistencia de calculo

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

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

la anterior expresion es vélida, tanto para traccion como para compresion.
2.5.6.2.3. Mddulo de deformacion longitudinal

Para todas las armaduras de diferentes diametros, se tomara el médulo de deformacién
de:

Es =210 000 Mpa

2.5.6.2.4. Coeficiente de dilatacion téermica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al hormigon, es decir:
o= 1,0x10°m/m°C

2.5.6.2.5 Area y diametro nominal

La forma de designar una barra corrugada estandar es por su diametro en milimetros,
este se conoce como diametro nominal, se utiliza para la comercializacion del acero, y
para el disefio estructural. Respecto a este que se establecen las tolerancias y se

determinan, el area, perimetro, etc.

El didametro equivalente de una barra corrugada es el area que tendria una barra de la
misma longitud y peso, pero de seccidon constante (sin corrugaciones) “definido como
el didmetro de la seccion circular equivalente calculada como el peso por unidad de
longitud de una barra dividido por el peso especifico del acero, no debiendo ocurrir en

ningln caso que la seccion equivalente sea menor del 95% de la nominal”.
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Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utiliza

en el proyecto y construccion de obras de hormigon armado, seran exclusivamente los

siguientes:

CUADRO N°2.5. Diametros y areas de aceros (barras lisas y corrugadas).

Diametro (mm)

10 12 16

20 25 32

40 50

Area (cm2)

0,126

0,283 10,503

0,785

1,131 (2,011

3,142 | 4,909 | 8,042

12,566 | 19,635

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Las barras no presentaran defectos superficiales, grietas ni sopladuras.

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

deformacion remanente del 0,2%.

CUADRO N°2.6. Caracteristicas mecanicas minimas garantizadas de las barras

corrugadas.
Limite Carga unitaria | Alargamiento |Relacion fs/fy
elastico de rotura fyK
fyd en de roturaen % | en ensayo no
Clase
Designacion de en Mpa no | Mpa no menor | sobre base de 5 menor
menor
Q). acero que: que (2): didmetros, no Que (3):
menor que:
AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,10
AH 500 N D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 N E.F. 500 550 10 1,10
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,10

(1) AH=Acero para hormigon (D.N.= dureza natural, E.F.= estirado en frio).

(2) Para el calculo de los valores unitarios se utilizara la seccion nominal.

(3) Relacion minima, admisible, entre los valores de la carga unitaria de rotura y

del limite elastico, obtenidos en cada ensayo.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 26.
2.5.6.3. Hormigén armado
2.5.6.3.1. Adherencia entre el hormigon y el acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno bésico, sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que
el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompanaria al
hormigon en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca, la norma boliviana
de hormigén armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos
tangenciales entre el hormigdn y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y
también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus

extremos”.

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la

armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.5.6.3.2. Disposicién de las armaduras.

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las principales las armaduras longitudinales

y las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos a flexion o traccion directa, o bien reforzar las

zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion
originadas por esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria
ligadura entre las armaduras principales de forma que se impida su pandeo y la

formacion de fisuras localizadas.
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En cuanto a armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o

menos parasitos. Su disposicidn puede ser longitudinal o transversal.
2.5.6.3.3. Distancia entre barras.

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacion del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomienda los

valores gue se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, ente dos barras aisladas consecutivas
de la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores
siguientes:

- Dos centimetros.
- El diametro de la barra mas gruesa.
- 1,25 veces el tamafio méaximo del arido.

b) Si se disponen de dos 0 méas capas horizontales de barras de acero, cada capa
debe situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre
columnas de barras debe ser tal, que permita el paso de un vibrador interno.

c) En losas, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras
de la armadura principal de ¥<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de
O<25mm. El disponer estos grupos de barras (asi como aparear los estribos) es
una practica recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para
asegurar el buen paso del hormigoén y que todas las barras queden envueltas por
él.

2.5.6.3.4. Distancia a los paramentos (Recubrimientos).

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a
la distancia libre entre su superficie y el paramento méas proximo de la pieza. El objeto

del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del
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fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon de recubrimiento

mas alin que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento méas proximo igual o mayor a un diametro y los seis quintos del
tamafio maximo del &rido

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de
armaduras, es de cinco centimetros. Si es necesario, disponer un mayor
recubrimiento y salvo casos especiales de ambientes agresivos, conviene
colocar una malla fina de reparto en medio del espesor del recubrimiento, para

sujetar el hormigon del mismo.
El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor a 1,5cm.

CUADRO NP° 2.7. Recubrimientos minimos.

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5¢cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigo6n en un medio fuertemente agresivo 4cm

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
2.5.6.3.5. Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado
a comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigon armado
Las barras deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo,
para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigon de la zona

de codo. En este sentido, conviene advertir que las tracciones transversales que tienden
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a desgarrar el hormigon, suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas

directamente por el codo.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente

tabla;

CUADRO N°©2.8. Radios de curvatura para ganchos y estribos.

Diadmetro de la armadura CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
@ < 20mm 20 20 20 250 30
@ > 20mm 250 250 30 40 50

Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya
@= didmetro de la barra en (mm).

a) En el caso de estribos con @ < 10mm. los radios de curvatura internos podran
ser adoptados igual a 1,50 @ cualquiera sea el acero.
b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25y CA-32 con @ > 6mm.

es obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la

siguiente tabla:

CUADRO N° 2.9. Radios de curvatura de la armadura principal.

Acero CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60

Radio minimo 50 6d 69 750 9@

Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya.
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En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion
del hormigon en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de la

cantidad de capas:

o Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%

o Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%

2.5.6.3.6. Anclaje de las armaduras

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion, se basa en la tension de adherencia promedio que
se logra en la longitud embebida de las barras o alambres.

Este concepto exige que las armaduras tengan longitudes minimas especificadas, o que
se prolonguen las distancias minimas especificadas mas alla de las secciones en las

cuales la armadura esta solicitada a las tensiones maximas.

Jiménez Montoya dice “la longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la
posicién de la barra con respecto a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la

armadura y de la forma del dispositivo de anclaje”.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje, por prolongacion recta

son:
X f,
lbl _ (I) yd
4 X Thu
Para aceros lisos
Tpy = 0.90 X /f.q (kgf/cm?) Ty = 0.28 X /f.q (MPA)

Para aceros corrugados
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Tpy = 0.90 X 3/f§d (kgf/cm?) Tpy = 0.40 X 3/f§d (MPA)

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

_ d) X fyd X Ascalc

b =
b 4 X Tpy X Asreal
0,30 x Ib1
Ib>{ 10x ¢
15cm

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura
necesaria determinada por el célculo estructural (donde el esfuerzo de las barras, no
llega a la tensidn de calculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje, en funcion de

la relacion de la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.
Donde:

@= didmetro de la armadura

fyd= es la resistencia de calculo del hormigén a compresién.

fcd=resistencia de calculo del hormigén a compresién

Ib1= es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de célculo al hormigdn.
Tou= la tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje

y para un contacto de 3 barras 0 mas se debera aumentar un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento

sera resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.
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Para aceros lisos

Ib
_ _ 3
= 1h — = - >
Ib; =lb—Alb=(Ib—-15X%X ) > 10% ¢
15cm

Para aceros corrugados

Ib
_ _ 3
= 1h — = - >
Ib; =lb—Alb=(Ib—-10 X ¢) > 10% ¢
15cm

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento
o desconchado del hormigén del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por
gancho (135°a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patillas (90°a 135°),
solo se admite para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total, cuando las porciones curvas se prolongan a través

de porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

- 5@ 0 50mm a continuacion de un arco de circulo de 135 ° 0 mas.

- 10@ o 70mm a continuacion de un arco de circulo de 90°.
2.5.6.2.7. Empalme de las armaduras

Las barras de acero se comercializan estan entre 10 y 12m. de largo cuando tenemos
una pieza estructural de un mayor tamafo es necesario hacer un empalme para cubrir
las solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo
de armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los

empalmes.
Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme méas comin no es utilizado en barras de acero, cuyo diametro

sea mayor a 25mm y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.
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La idea béasica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia
en un largo igual al largo del anclaje, el mismo es corregido por un coeficiente y que

lleva en cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape:

Iv=yxlby
Con ganchos para aceros lisos.
20cm
lv=(¢xlv—15xq))2{ 15X ¢
0.50 x Ib,
Con ganchos para aceros corrugados.
20cm
lv=(¢xlv—10xq))2{ 10 X ¢
0.50 x Ib,

Coeficiente yr; que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas en la misma seccién transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa

empalmada hasta la parte de la pieza.

FIGURA N°2.3. Empalme por traslapo.

2 lo

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 227.
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Cuadro N° 2.10. Tabla para determinar el valor de .

Distancia Porcentaje de barras traslapadas Barras traslapadas
transversal trabajando a traccion, con relacion a ; P
o .. trabajando normalmente a
a” entre los dos la seleccion total de acero

compresion en cualquier
(2) empalmes P g

més proximos | 20% | 25% | 33% | 50 % | > 50 % porcentaje
<100 12 | 14 | 16 | 18 | 20 1.0
>100 10 | 11 | 12 | 13 | 14 10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 228.

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en

una misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo nos limitamos al empalme por traslape,
porque es mas utilizado en nuestro proyecto. La norma recomienda que el

deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es
fundamental que el espesor del hormigon que exista alrededor del empalme, sea lo
suficiente. El valor minimo que recomienda la norma boliviana de hormigén armado

para ese espesor, es de dos veces el diametro de las barras.
2.6. Disefio estructural
2.6.1. Vigas

Las vigas son elementos estructurales sometidos esencialmente a esfuerzos de flexion,

donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal. Solo se analizara el caso de secciones rectangulares de hormigdn armado,

ya que el proyecto sera disefiado con vigas rectangulares.
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2.6.1.1. Calculo a flexion simple armadura longitudinal

Para el disefio en estados limites Gltimos de elementos sometidos a esfuerzos normales

se debe tener en cuenta las siguientes hipotesis.

- Se debe cumplir con las condiciones de equilibrio (estatica) y compatibilidad
(deformaciones).

- De acuerdo al teorema de Bernoulli; las secciones inicialmente planas,
permanecen planas al ser sometidas a la solicitacion. Esta hipdtesis es valida
para pizas en las que la relacién de la distancia entre los puntos de momento
nulo, al canto total, I/h sea superior a 2.

- Se supone una adherencia total del acero y el hormigon, es decir, que no existe
deslizamiento entre ambos materiales.

- Se considera despreciables la resistencia a la traccién del hormigon.

- La deformaciéon méaxima del hormigén es de € =0,0035

- El alargamiento unitario maximo de la armadura se toma igual a 0,0010.

- La relacion esfuerzo-deformacion del hormigdn en compresion para viga se

usard el de parabola rectangulo, ya que este es el que recomienda la norma.

Entonces el modelo de comportamiento a flexion para el estado de rotura, es el

siguiente:

Figura N°2.4. Diagrama de esfuerzo parabola rectangulo.

Detormaciones Tcnaionles del Tensiones del
b hormigdn acero
' l d5%e = OB5-feg

.

L

Lw
+ 3

Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 142 Ed, pag. 272.

b
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Proceso de calculo

a) Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad yf. Que se

obtiene del cuadro N° 2.2.
Md = 'YfXMmax
b) Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

~ Md
"= Pwx &2 x fod

Donde:

bw= ancho de la viga.

d=es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

mas traccionada (también llamado “canto til”).

fea= resistencia a disefio del hormigon.
c) Se calcula el valor pim:
e Casol
Si: im > pg NO necesita armadura de compresion.

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se deberé disponer de una armadura que soporte

los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
Calculo de las armaduras

- Con el valor de momento reducido se entra al cuadro N° 2.13. tabla universal
para flexion simple o compuesta y se obtiene la cuantia mecanica de la

armadura.
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- Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

f
As = w X bw X d><c—d

yd
Donde:
w= cuantia mecénica de la armadura.
fyd= resistencia de célculo del acero.
As= area de la armadura de traccion.

- Calcular la armadura minimay el valor de wmin Se obtiene del cuadro N° 2.11.
ASmin = Wmnin X bw x d
La ecuacion que se muestra, s6lo es para secciones rectangulares.

- Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

e (Caso?2
Si: wim < ug Necesita armadura de compresion.

Si el momento reducido de célculo, es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresién, como de una armadura que soporte los esfuerzos de

traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

- Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccion y compresion.

Ws2 =

Ws1 = Wjip + Wgy
Donde:
Wiim= este se obtiene del cuadro N° 2.11.

Ws1= cuantia mecanica para la armadura a traccion.
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Ws2= cuantia mecanica para la armadura a compresion.
r=recubrimiento geométrico.

- Determinar la armadura, tanto para traccion como para compresion.

W1 X by X d X fq
51: f
yd

Wgp X by, X d X fq

f5a

Ay =

Donde:
Asl= &rea de la armadura a traccion.
As2=area de la armadura a compresion.

Figura N° 2.5. Viga de hormigon armado.

bw
1 1 As2 compresion
]
h L i
i LS R
- f

As1 tracei6n

Fuente: Elaboracion propia.
- Calcular la armadura minima, y el valor de wmin Se obtiene del cuadro N° 2.12.
ASmin= WminXbwxd

- Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados tanto

para Asl como para As2.
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CUADRO N°2.11. Valores limites.

fy (kp/cm?2) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd (kp/cm2) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
€ lim 0,793 0,779 0,679 0,668 0,648 0,628
p lim 0,366 0,362 0,335 0,332 0,326 0,319
o lim 0,546 0,536 0,467 0,46 0,446 0,432
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
CUADRO N° 2.12. Cuantias geométricas minimas.
ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
armadura total 0,008 0,006 0,005 0,004
Soportes
con 2 armaduras Aly A2 0,004 | 0,003 | 0,0025 | 0,002
Vigas armadura en traccion 0,005 | 0,0033 | 0,0028 | 0,0023
Losas en cada direccion 0,002 | 0,0018 | 0,0015 | 0,0014
armadura horizontal total 0,0025 | 0,002 | 0,0016 | 0,0014
MUFOS armadura horizontal en cara | 0,0008 | 0,0007 | 0,0006 | 0,0005
armadura vertical 0,0015 | 0,0012 | 0,0009 | 0,0008
armadura vertical en una cara | 0,0005 | 0,0004 | 0,0003 | 0,0003

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. pag. 67.
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CUADRO N° 2.13. Tabla universal para flexion simple o compuesta.

g n w (w/fyd).10s
0,0891 0,03 0,0310

0,1042 0,04 0,0415

0,1181 0,05 0,0522

0,1312 0,06 0,0630

0,1438 0,07 0,0739 o
0,1561 0,08 0,0849 )
0,1667 0,0886 0,0945 <
0,1684 0,09 0,0960 z
0,1810 010 0,1074 O
0,1937 0,11 0,1189 N
0,2066 0,12 0,1306

0,2198 0,13 0.1426

0,2330 0,14 0.1546

0,2466 0,15 0,1669

0,259 0,159 0,1782

0,2608 0,16 0,1795

0,2796 0,17 0,1924

0,2968 0,18 0,2056

0,3183 0,19 0,213

0,3383 0,2 0,2328

0,3567 0,21 0,2468 o
0,3796 0,22 0,2612 S
0,4012 0,23 0,2761 =
0,4234 0,24 0,2913 o)
0,4461 0,25 0,3069 w
0,4696 0,26 0,3232

0,4939 0,27 0,3398

0,5188 0,28 0,357

0,545 0,29 0,375

0,5721 0,3 0,3937

0,6006 0,31 0,4133

0,6283 0,3193 0,4223 0,0994
0,6305 0,32 0,4338 0,1007
0,6476 0,3256 0,4456 0,1114
0,6618 0,33 0,4554 0,1212
0,6681 0,3319 0,4597 0,1256
0,6788 0,3352 0,4671 0,1343| ©
0,6952 0,34 0,4783 0,1484 g
0,731 0,35 0,503 0186| =
0,7697 0,36 0,5296 02408| 3
0,7788 0,3623 0,5359 0,2568 | ~
0,7935 0,3658 0,5460 0,2854
0,8119 0,37 0,328
0,8597 0,38 0,4931
0,9152 0,39 0,9251
0,9848 0,4 5,9911

Fuente: tabla 14.3. hormigdn armado (Jiménez Montoya, Edicion 14°).

2.6.1.2. Calculo de la armadura transversal

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

38



Caso 1 (Veu> Va)
En este caso el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin armadura.
Veu> Vy

ch = fvdx wa d

fva=0.50x Vfcd — (kg/cm?)
Donde:
Vcu= cortante que resiste el hormigén.
Vd= cortante debidamente mayorado.
Para este caso sélo se dispondra armadura minima.

La norma aconseja, en todas las piezas de hormigon armado, se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccidn

transversal de la pieza multiplicada a t.

L fcd
Astmin = 0.02 X bw X txf—

yd
Caso 2 (Vd > Vcu)

Cuando el esfuerzo cortante real, es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza,
es necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.
Vd >V
Vi=Vw + Va — Vsu=Vd - Vo

La armadura para este caso, se determinara segun la norma, que es:
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Vsu X s

0.90 x d x fyd
r1>kAVmin> Y

’ fyd

Donde:

n= el nimero de piernas de los estribos.

Vsu=Vd -Vcu

Despejando la separacion, de estas dos ecuaciones se tiene:
n X Av x 0.90 x d x fyd

Vsu
= n X Av X fyd

0,02 X bw X fcd

Maéxima separacion de estribos segin Norma CBH.
30 cm
$ <140,85d
3 bw

La norma sugiere que la mé&xima resistencia caracteristica del acero serd4 de 4200
kg/cm?. A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la

armadura transversal, donde se indica las férmulas y criterios de célculo.
Caso 3 (Vd >Vou)

En el caso que se necesite de armadura transversal, antes se verificara que el cortante
de disefio “Vd” sea menor que el cortante que produce la falla de agotamiento por

compresion oblicua “Vou”
Vou =0,30 x fcd x bw x d

El esfuerzo cortante donde se esté disefiando, es mayor al esfuerzo cortante de la biela

de compresion. Lo mas recomendable es cambiar la seccion para este caso.
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2.6.2. Columnas

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

flexion compuesta.

Jiménez Montoya nos dice “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones
que actlan sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y en su Gltimo extremo
al terreno de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad

resistente”.

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

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

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

aumentar su ductilidad y resistencia.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor dimension
de los soportes debe ser 20cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm. Si la

seccion es circular.
2.6.2.1. Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 'y 2 cm siendo h el canto en la direccion
considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresién compuesta, deben
también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos

principales.
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2.6.2.2. 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 los menos una barra
en cada esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular, debe colocarse un
minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguir las siguientes

prescripciones.
Para el célculo de la armadura, se aplica la siguiente ecuacion:

_ Us
 fyd

As
También debe calcularse la armadura minima:
As min=ws min X hx X hy

Se elije la armadura mas alta.

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

natural, la resistencia maxima de la columna es:
Ym X Nd = 0,85 X fcg X b X h + Ay X fi4

b+ 6
ym=T21,15

Despejando As de la ecuacion:

_ Ym XNd—0,85xfyXbXxh

S
fya

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

arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.
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b) Para que el hormigon 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 méaximo del arido. No
obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en

contacto.

2.6.2.3. Cuantias limites
La norma boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple 0 compuesta, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:
A1 X fya > 0,05 X Ng
Az X fyad > 0,05 X Ng
A1 X fygd <0,5% Ac X fed
Az Xfyg < 0,5 X Ac Xfeq

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

forma:
As X fyg > 0,10 X Ng As X fyg < Ac X fed
Donde:
A= el area de la seccion bruta de hormigon.
f,q= resistencia de célculo del acero que no se tomara mayor, en caso de 4200 kg/cm?.

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

compuesta.
Nd= esfuerzo axial de calculo.

fea= resistencia de calculo del hormigon.
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As= el area de acero utilizado en la pieza de hormigdn armado.
2.6.2.4. Pandeo de piezas comprimidas de hormigén armado

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

calcular los esfuerzos

Jiménez Montoya nos dice “por efecto de las deformaciones transversales, que son
inevitables aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades
de la directriz y a la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen
momentos de segundo orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y

pueden conducir a la inestabilidad de la misma”.
2.6.2.5. Longitud de pandeo

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

el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo lo de un soporte, se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre
dos puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes

aislados, se indica en el cuadro N°2.14 en funcion de la sustentacion de la pieza.
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Cuadro N°2.14. longitud de pandeo (lo=k x | ) de las piezas aisladas.

Sustentacion de la pieza de longitud | k
Un extremo libre y el otro empotrado 2
Ambos extremos y articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Avrticulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0,7
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0,5
Soportes elasticamente empotrados 0,7
Otros casos 0,9

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

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

y vigas que concurren a esta.

Jimenes Montoya nos dice “la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus
extremos, y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo
para ello preciso decidir previamente si el pdrtico puede considerarse intraslacional o

debe considerarse traslacional”.
Para poder determinar la longitud de pandeo, se utiliza la siguiente ecuacion:
Longitud de pandeo lo=k x 1 (k se obtiene entrando con )

_ X(EI + I)de todos los pilares
~ Y(EI+I)de todos las vigas

A ;igual para Yp
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Figura N°2.6. Porticos intraslacionales, para obtener el valor de k.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag.84

Figura N°2.7. Porticos traslacionales, para obtener el valor de k.
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2.6.2.6. Esbeltez geométrica y mecéanica

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

esbeltez mecénica a la relacion A =lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro
ic de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic= /I/A , siendo | 'y A

respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a la

seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma boliviana de

hormigon armado, son los que se mencionan a continuacion:

a) para esbelteces mecanicas A<35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion a pandeo.

b) para esbelteces mecanicas 35< A< 100 (geométricas 10< Ag < 29), puede
aplicarse el método aproximado. se calcula excentricidad adicional (columna
larga)

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

d) No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A>200 (geométricas Ag>58).
2.6.2.7. Armadura transversal

La misién de los estribos, es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de

las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.
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Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S
entre planos de aceros o estribos debe ser:

S< be

Siendo la menor dimensién del nacleo de hormigén, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores

mayores de 30 cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,
la separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S< 150
Donde:
@= el diametro de la barra longitudinal més delgada.

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico 0 expuesto a accion del
viento y en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad la separacion

S no debera ser superior a 12 @.

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

mm.

1
Bestrivo = 12 x @ de la armadura longitudinal
estribo =—

6mm

2.6.2.8. Disefo a flexién esviada

Se dice que una seccion se halla en un estado de flexion esviada, cuando no se conoce

a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:
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- En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria,
como las secciones en la L de los lados desiguales.

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

- EnGltimo caso es, sin duda el mas frecuente en el que se encuentran la mayoria
de los pilares, pues, aunque formen parte de pérticos planos, la accion de viento
o del sismo, puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se
desprecian, lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del
pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes

excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion.

La razon de rehuir al problema de la flexion esviada, debe atribuirse a su complejidad
y a la ausencia hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

a) Seccion rectangular con armadura simétrica

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

armaduras conocidas y simétrica, en la que la Gnica incognita es la armadura total.

Jiménez Montoya nos dice “en la multitud de elementos resulta aconsejable el armado
con barras del mismo didmetro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de
edificaciones, en los que, bien en la misma seccion, o a lo largo de altura, actian
momentos flectores de diferente signo, y en los que, en todo caso, el armado asimétrico
exigiria un control de obra especial para evitar errores en la colocacion de las
armaduras. Ademas, siendo importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica

es razonablemente eficaz”.
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En el célculo de estructuras de hormigén armado, es habitual no hacer variar en el
dimensionamiento la seccion de hormigon, ya que ello exigiria en general un nuevo

calculo de esfuerzos.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
b) Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion
esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexién recta. Del
mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccién un conjunto de
diagramas de interaccién (N, M), aqui se obtiene un conjunte de superficies de
interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas

que resulta al cortarlas por planos N=cte.

En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en
roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los
esfuerzos reducidos (v, ux, uy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera

gue sean sus dimensiones y la resistencia del hormigon.

El dimensionamiento de una seccion, es inmediato al disponerse de una roseta
preparada para la misma disposicién de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de px, py, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
Proceso de calculo

e Los datos basicos que se requieren, son los que se mencionan a continuacion:
hx, hy =son las dimensiones de la seccion del pilar.
Myd = momentos flectores de calculo en la direccién Y.
Mxd = momentos flectores de calculo en la direccién X.

Nd = esfuerzo normal de calculo.
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fcd = resistencia de célculo del hormigon.
fyd = resistencia d calculo del acero.
e Determinar la capacidad mecanica del hormigon.
UC:fch hxx hx
e Determinar los esfuerzos reducidos.
Ng
V=—
Uc
_ _Mya
Uc X hy
_ _Mya
U. X hy

Hx

Hy

e Definir los valores del momento reducido.
p1>p2
p 1= mayor (px, py)
i 2= menor (px, pLy)
e Determinar la cuantia mecénica w.

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura

los pilares, se entra a los diagramas de interaccién (&bacos en roseta).

Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados

correspondientes a los valores redondos de v entre los que este situado el lado.

Los &bacos en roseta para flexion esviada, estan expuestos en el libro de Jiménez

Montoya.

e Sefialar la capacidad mecanica de la armadura total.
U totat = W X Uc
e Determinar la armadura total del acero.

A _ Utotal
total — f
yd

w X hy X hy X f4
Atotal = f
yd
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e Se debera verificar que la pieza se encuentre en buenas condiciones frente al
pandeo.

Célculo de las propiedades:

My
=N
eax=%22cm
f b+20Xxe lo? x 10™*
Cx = 3+ yd X X]
3500 " [b+ 10 x e, b

Donde:
b, h = es la dimension de la pieza en la direccién del plano Xy Y.
lo = longitud de pandeo
ex= excentricidad de primer orden
eax= excentricidad accidental en el pandeo que se estudia.
er = excentricidad ficticia en el plano que se analiza (segundo orden).
e excentricidad final
ef = mayor (eo, ea) + efic
o esfuerzos sobre las columnas, determinacion de los momentos de disefio
Md= Ndxef
2.6.3. Losas

Las losas son elementos estructurales dimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actlan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de los mismos, por

lo que su comportamiento esta dominado por la flexion.
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2.6.3.1. Losa alivianada de viguetas pretensadas

Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigon pretensado y estan unidas

monoliticamente, en la capa superior con una losa de espesor minimo.

Para el complemento, se colocaran rellanos de plastoformo que, ademas de ser livianos,

son aislantes térmicos y acusticos.

Figura N°2.8. losa de viguetas pretensadas.

Capa de compreson

Fuente: www.tensolite.com.ar.
Cargas actuantes en una losa.
- Peso propio de la losa.

- Sobre pisos y acabados: Para determinar esta carga se tomara en cuenta el peso del
piso y el peso del cielo raso.

- Carga accidental: Es aquella que esta dada por la norma (sobrecarga de uso).

Dentro de las ventajas de las viguetas pretensadas podemos sefialar:

e Es un producto de fabricacion industrial con calidad garantizada y con
caracteristicas siempre uniformes que remplaza a las viguetas de fabricacion
artesanal.

e Mayor resistencia, calidad y seguridad

e Permite salvar grandes luces a un bajo costo

e Aligeramiento y por tanto reduccién del peso de la estructura
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e Reduccion de materiales y mano de obra

e De féacil colocacion y manejo

2.6.3.1.1. Propiedades del concreto

La vigueta es un elemento prefabricado y presforzado, en el cual el concreto se
caracteriza por tener resistencia a la compresion(f'c) de mayor calidad que el utilizado
en construcciones coladas en situ. Los valores tipicos de f'c para elementos
prefabricados y presforzados varian entre 350 y 500 kg/cm?. La calidad y resistencia
del concreto usado para la fabricacion de viguetas, permite la reduccion de las
dimensiones de la seccion, lo que lleva a la disminucion de costos, asi como a reducir

el peso propio de la losa.

Con respecto al médulo de elasticidad, este se considera igual a 15200vfc que
pertenece a un hormigon de densidad normal de 2320 kg/m® ya que ademas con esa

densidad se tienen resistencias en el hormigdn menores e iguales a los 35Mpa.

2.6.3.1.2. Propiedades del acero de preesfuerzo

Un acero para pretensar viguetas es de alto contenido de carbono, con una resistencia
promedio de 17500 kg/cm?, este acero es conocido como alambre de preesfuerzo. Los
alambres de preesfuerzo individuales se fabrican laminando en calientes lingotes de
acero hasta obtener alambres redondos, después del enfriamiento pasan a través de
trogueles para reducir su diametro hasta su tamafio requerido. EI proceso de estirado se
ejecuta en frio lo que modifica notablemente sus propiedades mecénicas e incremente
su resistencia.

Posteriormente se les libera de esfuerzos residuales mediante un tratamiento continuo
de calentamiento hasta obtener las propiedades mecéanicas requeridas.

Los alambres se fabrican en diametros de 3,4,5,6,7,9,10mm y las resistencias varian de
16000 a 19000 kg/cm? (dependiendo del fabricante). Los alambres de 5,6 y 7mm

diametro pueden presentar acabado liso, dentado y tridentado.
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2.6.3.1.3. Bovedillas

Son elementos que se apoyan sobre las viguetas y sirven para aligerar el sistema de
piso. las bovedillas se fabrican de concreto ligero (con agregados de pomex o tepetzil),

de poliestireno (nuestro caso) o fibra de vidrio y pueden tener diversos peraltes.

Figura N°2.9. Tipos de bovedillas.

AVAYAYAY AR
JECERE nn"&

Hormigon ceramica EPS

Fuente: www.tensolite.com.ar
2.6.4. Escaleras

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente, sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles
de un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios, que estan

formados por huellas y contrahuellas y de rellanos.
2.6.4.1. Partes de la escalera
Las partes que tiene una escalera son:

Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escaleras en las que se apoya el pie

al subir o bajar por ella.
Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
Huella: Es el ancho del escalon, medida en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

Rellano: Es la porcién horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la

misma anchura que el ambito de los tramos.
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Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada meseta o rellano. El final de la escalera

se llama desembarco.

Descanso: Parte horizontal més extensa que limita los tramos entre los niveles de piso,

de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso principal.
2.6.4.2. Medidas de las escaleras

La anchura de las escaleras también tiene relacion con el nivel de seguridad de la
misma. Una escalera demasiado estrecha dificulta el movimiento de la persona, por

ello la anchura minima de una escalera de uso normal es de 90 cm.

El ancho o huella de un peldafio, suele oscilar entre 25 y 30 cm para que pueda apoyarse
al pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11y los 22

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

La altura de paso o escapada es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo lo normal la comprendida entre 2 y 2,40m
; solo en casos de excepcion y escaleras de poca importancia se puede reducir la medida
hasta 1,80m.

Figura N°2.10. Partes constitutivas de una escalera.

o €= Pasamanos

Descanzo

Ll

T -I(— Contrahuella

Huella

Fuente: elaboracion propia.
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Cuadro N°2.16. Medidas de las escaleras.

Magnitud Acceso normal
inclinacion a (tg o =t/h) 20° -45°
distancia vertical entre peldafos t (contrahuella) 13-20cm
longitud del escaldn h (huella) 23-32 cm
ancho libre minimo 90 cm
altura del pasamanos x (4 o mas peldafos) 90 cm
altura libre vertical y 220 -230 cm
altura libre z 200 cm
formula de medida del paso 2t +h =63 cm
formula de seguridad t +h =46 cm

Fuente: enciclopedia de la construccion.
2.6.4.3. Proceso de calculo
Se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie, para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas
macizas utilizando los mismos parametros de disefio del codigo boliviano del hormigén
CBH-87.

La escalera se calcula como si fuera una losa horizontal de ancho unitario y luego se
dispone precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera,

siguiendo el siguiente procedimiento de calculo:
Armadura longitudinal

Primero se calcula el momento reducido de calculo.

Md

Md = P x d2 x fcd

Teniendo ya el momento reducido de célculo, podemos obtener la armadura necesaria.
Con ug4 se busca en tabla la cuantia mecéanica:
ws= 0,128
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fcd
As = ws Xbw Xd X —

fyd

Donde la armadura minima es:

Wsmin= 0,00018

Asmin=wsmin X bw X d
Armadura de corte en la escalera
Resistencia del hormigon al esfuerzo cortante:
Vcu =fed X bw x d
Debe cumplir la condicién:
Vd > Vcu

Si cumple la inecuacion calculamos la armadura minima.

Wsmin= 0,00018

Asmin= Wsmin X bw X d

2.6.5. Fundaciones

Es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de la superficie

del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente.

El objetivo de una cimentacion, es transmitir las cargas de la superestructura y el peso
propio de ellas al terreno. Pero ademas tiene las siguientes funciones: proporcionar
apoyo a la estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad
adecuado entre la estructura de cimentacion y el suelo, limitar los asentamientos totales
y diferenciales, con la finalidad de controlar los dafios en la construccion y
construcciones adjuntas, y ademas mantener la posicion vertical de la estructura ante

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

apoya la cimentacion
2.6.5.1. Distribucién de tensiones en el terreno

La distribucion de las tensiones del terreno sobre la base de la zapata, depende
fundamentalmente del tipo de suelos y rigidez de la zapata como se muestra en la

siguiente figura:

Figura N°2.11. Distribucion de presiones bajo una zapata.

.,,_+_ -
i ! S
\ %35, L 1.
I, (1) L‘ l
\~_J/
o) Zapota rigida b) Zopata rigida ¢) Zopaoto fledble d) Zopata flexible
sueio cohesivo suelo sin cohesidn suelo cohesivo suelo sin cohesidn

Fuente: Jiménez Montoya, hormigdn armado, decimocuarta edicion.
2.6.5.2. Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas tienen una relacion L/B (largo L y ancho B) que no excede 1,5 la
cimentacion debe soportar la carga de las columnas. En este caso cada zapata puede ser
independiente una de otra, por lo que se requiere que los asentamientos diferenciales

entre ellas no excedan los asentamientos totales o diferenciales permitidos.

Generalmente las zapatas aisladas, se usan en suelos de baja compresibilidad y en
estructuras donde los asentamientos diferenciales entre columnas pueden ser
controlados por la flexibilidad de la superestructura, o incluyéndolos en el disefio de
los nodos de la base de la estructura o articulando los nodos de manera que puedan

tomar los asentamientos diferenciales y/o rotaciones sin dafar la estructura.
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Por medio de analisis tedricos elasticos y observaciones, se ha demostrado que la
distribucion de esfuerzos debajo de las zapatas cargadas simétricamente, no es
uniforme. La distribucion de esfuerzos depende del tipo de material debajo de la zapata
y de la rigidez de la zapata misma. Para zapatas sobre material suelto y poco cohesivo,
las particulas del suelo tienden a desplazarse hacia los extremos quedando
relativamente confinadas en el centro. En el caso general de zapatas rigidas sobre suelos
cohesivos la distribucion de presiones es méxima en los extremos y minimos en el

centro.

Las zapatas aisladas, se clasifican en funcién de su vuelo y en la direccién en que sea

maximo, en los dos tipos siguientes:
a) Tipo I-zapatas rigidas

Incluye los casos en que el vuelo maximo de la cimentacion Vmax, medio en ambas
direcciones principales, desde el paramento del elemento que se cimenta, no sea

mayor a 2h.
b) Tipo Il-zapatas flexibles

Incluye los casos en que dicho vuelo maximo es superior a 2h, en alguna de las

direcciones principales.
2.6.5.2.1. Calculo de zapata aislada

El célculo de las zapatas aisladas, se realiza de la siguiente manera:
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Figura N°2.12. Solicitaciones presentes en una zapata aislada.

Fuente: Célculo de estructuras de cimentacion — J. Calavera.
DATOS:
Mx = momento en el eje Xx.
My= momento en el eje y.
Vx= cortante en el eje x.
Vy= cortante en el gje.
N= carga vertical que llega a la zapata.
¢ Dimensionamiento en planta

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.

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la

carga N.

szapata: 0,05 x N
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Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el &rea minima que debera

tener la misma:

Donde:

A= area necesaria en planta de la zapata=a x b.

o adm = tension admisible del terreno.

N= carga centrada de servicio (sin mayorar).

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

Escogemos un area mayor a la necesaria y determinamos las dimensiones tentativas de

ay b, estos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos en el punto mas critico:

N 6XMa 6XxXMb
Gadm:Kiaszzi—aszz

Para que la zapata no trabaje a traccion se recomienda que el 6,,;, >0
o Canto de la zapata

Por razones econdmicas, el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas
necesiten armaduras por cortante, reduciendo también el volumen de hormigon, sin que
aumenten las armaduras longitudinales, que suelen estar controladas por las cuantias

geomeétricas minimas establecidas por las normas.

La altura de la zapata, la estimamos con la siguiente formula:
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/d—— a0><b0+ axb ag + b,
1= 4 2xk—1 4

4 _2x(a—ap)

d> — 27 4+k

q _ 2x(b—by)

37 44k
- ds= 25cm

Donde:

_ 4vad

Y X Ovreal

fvd =0,5 % ﬂfcd
yf=1,6

El 6,04 puede ser el o,.4 0 €l 0a4m

luego se procede definir el valor de ¢ para el recubrimiento (> 5cm), con los valores

anteriores se tiene la altura de la zapata igual a:
h=d+c
o verificacion de esfuerzos

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio

real de la zapata con la siguiente formula:
P.P zapata = yne x volumen

Donde el peso especifico segiin norma es 2500 kg/m®.
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La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la
zapata.

N =N + (peso zapata)
Célculo de los momentos corregidos

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y este sumando

con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento, dichos momentos seréan:
M'x= MXx £ Vx X h
M’y=My = Vy x h

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

que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las

verificaciones de estabilidad.

Podemos determinar los esfuerzos en las esquinas de la zapata, con la siguiente

ecuacion:

N 6 xMy 6xMX

1 =at oxpz T aZxop
N 6><M'y+6><M'X
GZ_A aXx b2 azxb
_N+6><M'y 6 X M'x
3T AT axb?  aZxb
N 6xMy 6x*Mx
Oy = ——

A a*b2 aZxb

Es importante entender que la distribucion de esfuerzos, depende de la clase de suelo,
pero para los fines practicos; se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y

utilizando las formulas de resistencia de materiales, tenemos que los esfuerzos debidos
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a flexo-compresion estan dados por las anteriores formulas, en esta etapa se tiene que

verificar que la mayoria del area de la zapata, este comprimida, para lo cual el area

comprimida tiene que ser mayor que la mitad del &rea total. Si no cumpliria esta

verificacion, se debe cambiar el area de la seccidn, luego se debe verificar:

Oj < Oadm
e Verificacion al vuelco

(N + P.P.zapata) X %
Yva = ML ¥ Vx x b

>1,5

(N + P.P.zapata) X g
My + Vy X h

Yvb = = 115

e Verificacion al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara sélo con el rozamiento entre la base del elemento

de cimentacion y el terreno, o la cohesion de este. Se verificard que cumpla las

siguientes recomendaciones:

Para suelo sin cohesion:

N’ X tan@qg
Hx _

N’ X tan@gy 2y=15
Hy
pd=z¢

Donde:

4 = valor de célculo del angulo de rozamiento.

= angulo de rozamiento interno.
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para suelo cohesivo:

(AX Cd

Hx .
AXCd ZY—LS

Hy

_A><cd

= >1,5
Ys v

Cd=0,5xC
C=cohesion (= 0,3)

Donde:
A= a*b = area de la base de la zapata medianera.
C, = valor de célculo de la cohesion.

¢ = angulo de rozamiento interno.

e Calculo de la armadura

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio, para
esto calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la

misma.

Luego encontramos el momento “Me” a una distancia de 0,15 de la cara de la columna

del bloque méas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:

Med= 1,6 X Me
Célculo del area de acero

B Med
"d4T Px a2 x fod
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Donde:

b=100cm (por metro).

d= canto util.

fcd=resistencia de disefio del hormigon.

Med= momento de disefio

Con este valor se determina la cuantia mecanica de acero dada por:

w= ug X (1—uy)
El &rea de la armadura sera:

f
As = wX b X dxc—d

f5a

De tabla, se escoge la cuantia minima wsmin y con esta determinamos la armadura

minima necesaria en la pieza.

As min =W smin X b X d

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

Verificacién de la adherencia

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del

elemento de cimentacion, deberd verificarse que:

Tp < Tpd

_ Va1
090 X d X n X u

Tp

a—a1

Vd1=YfXGt1Xb2*[ +0,15><a1]

Thd = k x 3’fczd
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Donde:

Tp= tension tangencial de adherencia.

Tpq= resistencia de célculo de adherencia.

Vd1= fuerza cortante mayorada en la seccion

d= canto util.

n= numero de barras.

u= perimetro de cada barra.

o:1= tension o presion con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera.
fcd= resistencia de célculo del hormigon (kg/cm?).

v¢= coeficiente de mayoracion de cargas.

k= coeficiente que se toma 0.95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles.

Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo méximo s superior a 2h, en

alguna de las direcciones principales.

Se define como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo maximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del

elemento que se cimenta, no sea superior a 2h.
2.6.6. Juntas de dilatacion

Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el
objeto de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la
retraccion de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos,
normalmente, solo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion
horizontal. Su magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el

calculo.

En principio, las juntas de dilatacion, deben afectar a todos los elementos de la
estructura, incluidos los secundarios, tales como muros medianeros o de fachada, por

ejemplo, a no ser que se trate de elementos rigurosamente estables.
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Si por cualquier razon las juntas solo son parciales, es decir, no afectan a algunos
elementos secundarios, se deberan adoptar las precauciones necesarias para evitar que

las juntas se continten en dichos elementos, fisurandolos.

Las juntas de dilatacion, deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico y

acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

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

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

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

Si se sobrepasan estas distancias y a menos que se adopten disposiciones especiales,
deberan tenerse en cuenta en los calculos los efectos producidos por la retraccion y las

variaciones de temperatura.

2.7. Estrategia para la ejecucion del proyecto

En este apartado se delinearan todos los parametros para ejecutar el proyecto, como
ser: especificaciones técnicas, computos métricos, andlisis de precios unitarios,

presupuesto general y cronograma de ejecucion respectivo.
2.7.1. Especificaciones técnicas

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

del contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de
especificaciones debera 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 de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion

de las distintas partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones
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que deban adoptarse durante la construccion, los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucion y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.

Su objetivo radica en que, en determinado momento, ayuda a aclarar un proceso de

disefio y/o constructivo.
Las especificaciones técnicas constan de las siguientes partes:
Definicion. - Se describe brevemente a que refiere el item.

Materiales, herramientas y equipo. - Se detallan todos los materiales, herramientas
y equipos a utilizar en la ejecucion del item, teniendo en cuenta los parametros de la

norma, para el empleo de ciertos materiales.

Procedimiento para la ejecucion. - Aqui se describe el procedimiento necesario para

la correcta ejecucion del item, ademas se detalla.

Medicidn. - Se indica la unidad en que se cobrar el item y la forma en que se medira

el item ejecutado para su correspondiente cancelacion.

Forma de pago. - Aqui se indica que es lo que contempla la cancelacion del item y a
qué precio sera cancelado el mismo, dicho precio es obtenido del precio unitario de la

propuesta aceptada.
2.7.2. Precios unitarios

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

corresponda, para cada item de construccion.

Este sistema es analitico, por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones
y especificaciones técnicas y a los planos arquitectonicos, estructurales constructivos
define el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como asi
mismo los correspondientes volumenes de obra, estableciéndose en cantidades

matematicas parciales las que se engloban en un total.

70



Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a) Costos directos. - el costo directo del precio unitario de cada item, debe incluir
todos los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo
directo estd conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o qué
actividad que se esté presupuestando. (replanteo, excavacion, hormigén armado para
vigas, etc.).
- Materiales. - Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los
materiales, consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una
determinada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de
material y buscando al proveedor més conveniente. El precio a considerar debe ser
el puesto en obra, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como:
costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento,
etc.
- Mano de obra. - La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion
de los costos unitarios, se compone de diferentes categorias de personal tales
como: capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal
que afecta directamente al costo de la obra.
Los salarios de los recursos de mano de obra, estan basados en el nimero de horas
por dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario
basico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los
beneficios legales que la empresa otorgue al pais.
- Magquinaria, equipo y herramientas. - Es el costo de los equipos, maquinarias
y herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.
Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo,
es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre
4% vy el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.
- Beneficios sociales. - Las leyes sociales del pais determinan el pago de
beneficios a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del
costo de mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
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-Aporte patronal
-Bonos y primas.
-Incidencia de la inactividad
-Cargas sociales:
-Incidencia de los subsidios
-Implementos de trabajo, seguridad industrial e higiene.
-Incidencia de la antigiiedad.
-Otros.
b) Costos indirectos. - los costos indirectos son aquellos gastos que no son
facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.
Los costos indirectos incluyen:
- Gastos generales imprevistos. - el porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del
tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.
- Utilidad. - Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial
de cada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la
obra y su ubicacion geografica (urbana o rural).
- Impuestos. - en lo que refiere a los impuestos, se toma el impuesto al valor
agregado (IVA) y el impuesto a las transacciones (IT). El impuesto IVA grava
sobre toda compre de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos
la construccién, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y
debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.
El IT sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de
obra.
A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente

forma:;
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CUADRO 2.17. Modelo de planilla de precios unitarios.
Proyecto :
Actividad : |
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
1. MATERIALES
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO _|cosTo TOTAL
PRODUCTIVO
1|
TOTAL MATERIALES
2. MANO DE OBRA
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO _|cosTo TOTAL
PRODUCTIVO
1
2
CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) (55% al 71.18%)
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO DE OBRA +
CARGAS SOCIALES)
TOTAL MANO DE OBRA
3. _EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
. PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD | o oniéTivo |COSTO TOTAL
1
N
* HERRAMIENTAS = (% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA)
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
COSTO TOTAL
* ] GASTOS GENERALES = % DE 1 +2 + 3
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
5. UTILIDAD
COSTO TOTAL
x ] UTILIDAD = % DE 1 + 2 + 3 + 4
TOTAL UTILIDAD
6. IMPUESTOS
COSTO TOTAL

|

IMPUESTOS IT=%DE1+2+3+4+5

TOTAL IMPUESTOS|

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

TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales)

(*) El proponente deberan sefialar los porcentajes pertinentes a cada rubro

Fuente: NB SABS, Formulario B-2.
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2.7.3. COmputos métricos

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

que llevara a cabo en la realizacion de la documentacion definitoria del proyecto.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del
presupuesto, esta clasificacion por actividades, deberd ser hecha con criterio; se separa
todas las partes que sean susceptibles de costo distinto, no sélo para facilitar la
formacion del presupuesto, sino también porque este es un documento de contrato y

sirve como lista indicativa de los trabajos a ejecutar.

El trabajo a computar serd detallado en todas sus partes para facilitar su revision,
correccion o modificacion, deberd quedar constancia; no solamente de todas las
operaciones, sino también de los criterios particulares que hayan sido necesario
adoptar, se buscara un orden, que posibilite reducir al minimo el nimero de operaciones
y el de mediciones, no se deben descuidar ciertas operaciones de control que permitan
asegurarse contra errores groseros, tal es el caso de cubiertas, pisos, revoques, pinturas,

etc.
A modo de referencia, se presenta el modelo de la planilla de computo métrico:

CUADRO N°2.18. Modelo de planilla de computos métricos.

.. . Dimensiones Partes
N° | Actividad | Unidad . total
largo | Ancho | Alto | iguales

SO~ WIN|F

Fuente: Elaboracion propia.
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2.7.4. Presupuesto.

El presupuesto general del proyecto, es el que nos hace conocer el precio referencial
que tendra la obra. Se lo determina de acuerdo a la cantidad correspondiente de cada
item, multiplicada por el precio unitario correspondiente. ElI cual refleja la
compensacion total por los materiales, mano de obra, herramientas, equipo y otros
gastos que sean necesarios para la adecuada ejecucion de las actividades. Asi mismo
también se consideran los impuestos correspondientes, las cargas sociales, gastos

generales y la utilidad asignada.
2.7.5. Cronograma de actividades

El cronograma de actividades es una representacion grafica y ordenada con tal detalle,
para que un conjunto de tareas se lleve a cabo en un tiempo estipulado. Para la
realizacion, del cronograma, se tiene que tomar en cuenta las actividades mas
importantes para desarrollar la ruta critica a partir de esta las demaés actividades se las

puede hacer de forma paralela.

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

terminacion.

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

Partiendo de aqui, se puede entender como la planificacién a la formulacion de un
conjunto de acciones sucesivas que sirve de guia para la realizacion del proyecto, tanto
la planificacion, como la programacion de una obra, se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a

Veces es necesario representar y replantear.
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La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT que es una
representacion gréfica de la informacion relacionada con la programacion, la cual
muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo, pudiendo identificar las

actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie; es decir una tras otra.

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez,
constituye uno de los métodos de programacion méas completos y, sin duda, el méas
usado. El grafico se confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en
horas, dias, semanas, etc.); en la vertical, se ordenan las actividades que intervienen en

el proyecto.
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CAPITULO III

INGENIERIA DEL
PROYECTO



3. INGENIERIA DEL PROYECTO

En este capitulo se presenta la ingenieria del proyecto, andlisis, dimensionamientos y
calculos, basados en el capitulo Il (marco tedrico) aplicando normativas y
metodologias mencionadas en dicho capitulo.

3.1. Andlisis del levantamiento topografico

Se realizé el levantamiento topografico de manera satisfactoria por parte del Gobierno
municipal de la Provincia Cercado, consiguiendo las respectivas curvas de nivel con

intervalos de 1m, como se puede observar en el siguiente gréfico.

Figura 3.1. Topografia de la actual U.E. Jorge Araoz Campero.

‘TB 70

‘PESHRELA

Fuente: Elaboracion propia.

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel alcanzadas con el levantamiento
topografico, se pudo determinar que el terreno presenta desniveles importantes que se

tomaran en cuenta en él disefio.

Para mayor detalle del plano topografia ver el anexo A-1.
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Para una mayor comprension de la diferencia de niveles que existe en el terreno, se
adhiere la siguiente fotografia del emplazamiento de la actual unidad educativa “Jorge

Araoz Campero”.

Figura 3.2. Fotografia de la actual U.E. Jorge Araoz Campero.

Fuente: Elaboracion propia.
3.2. Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelos lo realiz6 el postulante, con apoyo y guia de personal de laboratorio
de suelos de la “Universidad Autdnoma Juan Misael Saracho”, quienes posteriormente
certificaron los resultados obtenidos.

Dichos anélisis comprenden granulometria, limites de Atterberg, clasificacion y desde

luego el ensayo de capacidad portante.

La determinacion de la resistencia admisible del suelo, se realiz6 mediante el ensayo
del cono holandés y no con el ensayo del SPT, ya que los lugares para armar el equipo
eran reducidos, haciendo dificil su utilizacion.
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Se realizaron dos pozos de estudio, estos ubicados en los lugares del area de

emplazamiento que se indican en la siguiente figura.

Figura 3.3. Ubicacion de los pozos para el estudio de suelos.

1

. Imag
: W ©2018'CS5gIc

e 20118 DigitalGlobe

Fuente: Elaboracion propia.

Se procedid a armar el cono holandés, y se hinco el vastago a nivel del suelo de
fundacion y contar el nimero de golpes imprescindibles para penetrar 30 cm dando los

siguientes resultados:
Pozo N° 1

Se realiz6 la excavacion a 2.40m de profundidad, con un didmetro de 1.5m,
determinado como nivel de fundacion se pudo observar la presencia de un suelo

arcilloso.

Al realizar el ensayo, se tuvo que ubicar la punta del vastago en una posicion que
permita la penetraciéon del equipo. al ubicar la punta del vastago en una posicion
favorable, se llevo a cabo el ensayo suspendiendo el martillo de forma manual y
dejando caer, en total 40 golpes hasta conseguir la penetracién de 30 cm.
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Seguidamente, se realizé el muestreo del material presente a nivel del suelo de
fundacidn, para posteriormente realizar ensayos de laboratorio y poder determinar sus
caracteristicas fisico-mecénicas, logrando de esta manera la siguiente tabla que resume

los resultados:

CUADRO 3.1 Resumen del estudio de suelo en pozo 1.

clasificacion del suelo descripcidn del suelo

AASHTO: A-6(6)
arcilla de baja plasticidad
ligeramente arenosa
SUCS: CL

capacidad portante (kg/cm?) 0,65

Fuente: Elaboracion propia.
Pozo N° 2

Se realiz6 la excavacion a 2,10 m de profundidad, con un didmetro de 1,5 m
determinado como nivel de fundacién, se pudo observar la presencia de un suelo

arcilloso.

Al realizar el ensayo, se tuvo que ubicar la punta del vastago en una posicion que
permita la penetracion del equipo. al ubicar la punta del vastago en una posicion
favorable, se llevé a cabo el ensayo suspendiendo el martillo de forma manual y

dejando caer, en total 60 golpes hasta conseguir la penetracion de 30 cm.

Seguidamente, se realizd el muestreo del material presente a nivel del suelo de
fundacion, para posteriormente realizar ensayos de laboratorio y poder determinar sus
caracteristicas fisico-mecanicas, logrando de esta manera la siguiente tabla que resume

los resultados:
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CUADRO 3.2. Resumen del estudio de suelo en pozo 2

clasificacion del suelo descripcidn del suelo

AASHTO: A-7-5(11)
limo de baja plasticidad
SUCS: ML

capacidad portante (kg/cm?) 0,98

Fuente: Elaboracion propia.

Para mayores detalles del andlisis de suelos ver anexo A-2. Y para ver las fotografias

tomadas de los pozos excavados ver anexo A-3.

Nota: El estudio del pozo 1 sera el utilizado para el disefio de la cimentacién en el nivel
de cota -2.00m y -5,95m donde se construiran las zapatas y losas de fundacion; y el
estudio del pozo 2 ser utilizado para el disefio de la cimentacion en el nivel de cota -
9.95m donde se construira la fundacion corrida para los muros de H°A°.

En la siguiente figura se puede apreciar el nivel de cotas, de las cimentaciones, extraido
desde el programa CYPECAD.

Figura 3.4. Cotas de disefio de las fundaciones.

*’

Fuente: Elaboracion propia.
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3.3. Analisis de la arquitectura del proyecto

El disefio arquitectonico fue elaborado por la Secretaria de Obras Publicas del Gobierno

Municipal de la Cuidad de Tarija.

Desde el punto de vista de la ingenieria, el proyecto tiene posibilidades de adecuarse a
diferentes tipos de elementos estructurales que no alteren la arquitectura, siempre

teniendo en cuenta que no afecte su funcionalidad en su disefio.

El nuevo colegio consta de tres plantas, en la parte de la estructura que colinda con la
calle Cochabamba y consta de 4 plantas en la parte que colinda con la avenida las
Ameéricas, esto debido a que por el gran desnivel que se vio en el estudio topogréafico

se propuso realizar un nivel de aulas adicional.

Los planos arquitecténicos, nos indican que la nueva estructura cuenta con una
superficie de 1250.262 m? y un perimetro de 159,698m, que se refiere al edificio de

aulas.

A continuacién, se presenta el plano de la planta baja, para dar una idea de la

arquitectura que presenta la nueva infraestructura.

Figura 3.5. Arquitectura planta baja de la nueva UE Jorge Araoz Campero.

ESC 1:250

Fuente: Gobierno municipal de la Ciudad de Tarija.
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Para ver la distribucion y el tipo de los ambientes por planta, del que cuenta la nueva
infraestructura, se sugiere ver el anexo A-13. En el que se hallan todos los planos de la

arquitectura.
3.4. Planteamiento estructural

La estructura debe resistir las solicitaciones a las que esté sometida permitiendo

cumplir su funcionalidad.
Se disponen de juntas de dilatacion en la estructura.
3.4.1. Estructura de sustentacién de la cubierta

Al igual que para los entrepisos, se definié losas alivianadas de viguetas pretensadas
para la estructura de sustentacion de la cubierta.

3.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

El modelo empleado consiste en una estructura de porticos espaciales de vigas y

columnas, ademas de losas de viguetas pretensadas que trabajan en una sola direccion.
Vigas

Las vigas que conforman los porticos de la estructura son de seccion rectangular, se
tratd de utilizar la menor cantidad de tamafios diferentes de vigas, a fin de optimizar el

futuro proceso constructivo y de esta manera economizar la ejecucion de la obra.
Columnas

Las columnas estructurales por condicion arquitectonica y facilidad constructiva, se
mantuvieron con la misma seccion de hormigdn en la mayoria de los niveles. Las
columnas que estan destinadas a soportar los pasillos por ser estas columnas vistas

seran de seccién circular.
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Losas de entrepiso

Las losas de entrepiso que se plantearon para soportar las cargas relativas a los salones
de clase y los demés ambientes que seran utilizados por los estudiantes, sera losa de
viguetas pretensadas. Se eligio este tipo de losa con la filosofia de que la losa trabajara

en una sola direccion debido a la forma de los ambientes.
3.4.3. Estructuras complementarias (escaleras)

Fig N°3.6. Planteo estructural de las escaleras

Fuente: Elaboracion propia.
3.4.4. Fundaciones

La cimentacién de la estructura esta constituida por zapatas aisladas (fig. a), y losas de
fundacidn (fig. b). El calculo de las losas de fundacion se explica a mayor detalle en el

capitulo 4.
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3.4.5. Muros de hormigén armado

Por el gran desnivel que presenta el terreno, se hace necesario la implementacion de

muros de hormigdn armado tipo ménsula, desde los cuales nacera parte de la estructura.

Figura N° 3.7. Muro de H°A° tipo ménsula.

Alzado o cuerpo

Piedra triturada
Tubo de drenaje
.0

RIS
Losa de base

777777777

7%

S

Punta‘l
Taldon

Fuente: Hormigdn |1, Cap. 9, Carlos Ricardo llopiz.

A continuacion, se muestra el planteo estructural de la edificacion.

Fig. 3.8. Planteo estructural de la edificacion.

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5. Analisis, disefio y calculo estructural

El andlisis, disefio y calculo estructural se realizé bajo los lineamientos de la norma
boliviana del hormigén armado CBH 87.

3.5.1. Disefio de la estructura aporticada
La estructura de la edificacion esta constituida por porticos de hormigon armado.
3.5.1.1. Disefio de vigas

Se realizara la verificacion manual y comparacién de resultados que se obtiene de una
de las vigas de la estructura, que fue previamente calculada con el programa
CYPECAD para la viga mas solicitada de la estructura que se encuentra en el portico

N°24 del primer piso como se indica en la figura siguiente:

Fig. 3.9. Viga a ser disefada.

” Pértico 24, viga N2 93

Fuente: Elaboracion propia.
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Se adoptara una altura de h=50 cm

La base “b” de la viga serd igual a b=25cm

a) Comprobacion de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes

datos:

fck= 250 kg/cm?

fyk= 5000 kg/cm?

Md= 16,10 Tn*m

h=50 cm

bw= 25 cm

rm = 2,5+0,8+2/2+2=6,3cm
d=43,7cm

ye=1,5

vs= 1,15

v=1,6

Donde:

fck
fcd = % = 166,67 kg/cm?

= =— = 4347,83 kg/cm?

e
h=0.50m

Estribo

= As (+)
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fck= Resistencia del hormigon a compresion.

fyk= Limite el&stico caracteristico del acero.

Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccion rectangular (d+rm).

b= Ancho.

rm = Recubrimiento mecénico.

d=altura util.

fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

El diagrama de la envolvente de momentos flectores, correspondiente a la viga en

estudio es:

-13,57 Tn*m 901 Tn*m
() )
i i - Il
C35 C34 C33

16,10 Tn"m

Determinacion del momento reducido de calculo:

B Md
" bw x d2 x fcd

L 1610000 000
U= 5% 4372 % 166,67

Entonces: u;,= 0,319 valor obtenido en funcion al tipo de acero.

Como: W q<Mjim NO Se nececita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecanica: ws del cuadro 2.13 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: p 4=0,202 se obtiene una cuantia mecanica de ws= 0,243

Determinacion de la armadura: (As)

fcd
As = ws X bw X dxfy—d
166,67 ,
As = 0,243 x 25 X 43,7 X m: 10,18 cm

Determinacion de la armadura minima: (As) w min= 0,0028 para vigas
ASmin = Wmin X bw x d
As =0,0028x 25 x 43,7 = 3.059 cm?
Como: As>As min

Se escogera el area As= 10,18 cm?

As =4 x @20 mm =4x3,142 cm? = 12,568 cm?
As =2 X @20 mm+3 x @16 mm =2 x 3,142 cm? +3 x 2,011 cm? = 12,317 cm?
As =2 x @20 mm+2 x @16 mm =2 x 3,142 cm? +3x 2,011 cm? = 10,306 cm?
Se utilizara 2 @20 mm + 2 @16 mm
10,306 cm? > 10,18 cm? ok!!

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.
Adoptando un diametro para el estribo de 8 mm.

by — 2 X @ese — Nhierros X @gng — 2 X1
N2 hierros — 1
25—-2%x08—-(2%x16+2%x2)—2x%x25
5= 4—1

= 3,73cm

b) Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna 34.

El diagrama de la envolvente de momentos flectores, correspondiente a la viga en

estudio es:



-13,57 Tn*m 9,01 Tn*m

) )

[ [ | ]
C35 C 34 (+) c33
16,10 Tn*m

Determinacién del momento reducido:

- Md
U4~ Pwx d x fed

B 1357000
“a = 35X 4372 X 166,67

=0,1705

Entonces: 1;,, =0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero.
Como: uyq < uy;m, NO Se nececita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: ws del cuadro 2.13 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: 14=0,1705 se obtiene una cuantia mecanica de ws= 0,2

Determinacion de la armadura: (As)

fcd

As = ws Xbw X d X —

fyd
As = 0,2 X 25 x 43,7 X 166’67—838 2
5= 0 /7 434783 OO0

Determinacion de la armadura minima: (As) w min=0.0028
As min = Wnin X bw X d
As min = 0,0028 x 25 x 43,7= 3.059 cm?
Como: As > As min

Se escogera el area el area As= 8,38 cm?
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As=2@10 mm +4@16 mm= 9,46 cm?
As= 2012 mm +3@16 mm= 8,295 cm?
As= 2010 mm +3@20 mm= 10,842 cm?
Se utilizara 2 @10 mm + 4 @16 mm

9,46 cm?> 8,38 cm? ok !!
Determinacion de la separacion de barras dentro de la pieza.
Adoptando un didmetro para el estribo de 8 mm.

by — 2 X @ese — Nehierros X @igng — 2 X1

N¢ hierros — 1
25-2x08—-(2%x1+4x1,6)—2x25
S =
6—1
Usar : 2 @10 +4 @16 mm, con separaciones entre barras de 2 cm

= 2cm

c) Comprobacién de la armadura longitudinal negativa en la columna 33.

El diagrama de la envolvente de momentos flectores, correspondiente a la viga en

estudio es:
-13,57 Tn*m 901 Tn"m
(-) (-)
C 35 C 34 C 33
16,10 Tn*m

Determinacién del momento reducido:

~ Md
"= bwx d2 x fed

B 901000
" 25x 43,72 x 166,67

wuy =0.1132
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Entonces: 15, =0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero.
Como: uy < i, NO Se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: ws del cuadro 2.13 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con: 14=0,1132 se obtiene una cuantia mecanica de ws= 0,126

Determinacion de la armadura: (As)

fcd

As = ws Xbw X d X —

fyd
As = 0,126 x 25 x 43,7 X 166,67 _ 5,28cm?
S= 0 F 7 434783 oM

Determinacion de la armadura minima: (As) w min=0.0028
AS Min = Wmin X bw X d
As min = 0,0028x25 x 43,7= 3,059 cm?
Como: As > As min

Se escogera el area el area As= 5,28 cm?
As= 2010 mm +3@12 mm= 4,81 cm?
As= 2010 mm +4@12 mm= 5,94 cm?
5,94 cm?> 5,28 cm? ok !
Determinacion de la separacion de barras dentro de la pieza.
Adoptando un didmetro para el estribo de 8 mm.
by — 2 X @ese — Nhierros X @gng — 2 X1
N¢ hierros — 1
S_ZS—ZxOB—(Zx1+4x12)—2x15

6—1
Usar : 2 @10 +4 @12 mm, con separaciones entre barras de 2,32 cm

= 2,32cm
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d) Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga, al lado de la

columna 34.

Vd= 15460 kg “cortante a una distancia d=43,7cm de la columna 34”

h=50 cm

bw =25 cm 1608 Tn

rm= 6,3cm .

d=50cm -6,3cm =43,7cm (+)

fcd= 166,67 kg/cm? l(m O, 0 .
fyd= 4200 kg/cm? senin

vc=1,5 16947
ys=1,15

vf=1,6

fvd=0,5x /fq = 0,5 X V166,67 = 6,46 kg/cm?

Contribucién del hormigén al esfuerzo cortante Vcu:
Vcu= fvd x bw x d= 6,46 C% x 25 cm x43,7 cm=7057,6 kg
Vd<Vcu
15460 kg < 7057,6 kg (no cumple) necesita armadura transversal.
Como:
Vd > Vcu= 15460kg > 7057,6 kg
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma Vou.
Vou =0,30x fcdx bw x d =0,30 ><166,67C% x 25 cm x 43,7 cm=54626,09 kg

El cortante de disefio es mayor a la contribucién del hormigon al esfuerzo cortante.

Veu< Vd < Vou = 7057,6 kg < 15460kg < 54626,09 kg
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Como el esfuerzo cortante es menor al cortante de disefio se calcula la armadura Vsu

para la diferencia de:

Vsu=Vd -Vcu= 15460kg —7057,6 kg = 8402,4 kg

3,175m

1.72m
18,08 Tn

t=172 cm (distancia desde la cara de apoyo hasta donde los cortantes son menores a
Vcu)

Se adopta estribos con un didmetro @=8mm
Que tiene un area A = 0,503 cm?

_nXAstX0,9><d><fyd_2><O,503><O,9><43,7><4200

S Ve 84024 = 19,78 cm
n=2 (nimero de piernas de los estribos de 8mm de didmetro)
Célculo de la separacién minima:
S min = n X Age X fiq 2% 0,503 x 4200 — 50.7em

0,02 xbw X f.g _ 0,02 X 25 X 166,67
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3. de la norma tenemos:

30 cm
$ <10,85 xd =37,145 cm
3Xbw=75cm
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adoptamos entonces una separacion maxima de 18 cm.

Determinacién del nimero de estribos.

t
N¢ estribos = E+ 1= - + 1 =10,55 = 11 estribos

Se utilizard: @=8mm c/18 cm para t=172 cm

e) Célculo de la armadura transversal en el extremo de la viga, al lado de la

18,08 Tn 3175m
2427Tn
[\ (+)

C35 (_)J 34 (_) C33

columna 33.

16,94 Tn

| t2=158m |

Vd= 14350 kg “cortante a una distancia d=43,7cm de la columna 33”
Este cortante mayorado (cortante de calculo) seré:
fvd=0,5% \/foq = 0,5 X V166,67 = 6,46 kg/cm?
Contribucion del hormigén al esfuerzo cortante Vcu
Vou= fvd x bw x d= 6,46 £ x 25cm x 43,7cm = 7057,6 kg

Vd > Vcu
Se necesita armadura transversal.

Vsu= 14350-7057,6 = 7292,4 kg
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Se adopta estribos con un didmetro @= 8mm
Que tiene un area A = 0,503 cm?

_nxAstx0,9><d><fyd_2x0,503x0,9x43,7x4200

5T Veu 7292,4 =228 cm
n=2 (nimero de piernas de los estribos de 8mm de diametro)
Célculo de la separacion minima:
S min — nxAgXfyq  2x0,503 %4200 — 50,7cm

0,02xbwxf.qy 0,02 X 25 x 166,67

Se utilizard: @=8mm c¢/22 cm para t= 158 cm

f) Verificacion de la flecha maxima
Segun el programa CYPECAD tenemos una flecha maxima de: fmax=0,949cm

Pero segln recomendacion de la norma, la flecha méxima no debe de exceder al valor
de la siguiente expresion.

L libre _ 660cm
500 500

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible, por lo tanto, esta
correcto.

fadm =

=1,32 cm

[E Armodo de viges - [C\Users\ GONSALO\Desktoptiges de 50y acero S000\con vigas de S0cm y acero 5000 3]

e o)l
rOART 3RO R RN L0 @
+ o229 Y |AEE e
ROQALANR
2016 L=195
2016 L5335
o0 nggo 3012 L=185 .
& 20110 L=705 I8
Flec ecante) 1g
r '|-"—|' @ A::jtznf':‘a‘. ggggr?m (U ‘|"‘—
qj‘”””“‘thH}HHH | ] HHHL
<A 3916 L=727 _m
o 20112 L=305 16 Lot
—120—
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3.5.1.2. Disefio de columnas

Se realizara el calculo de la columna C 83 ubicada entre la planta del sétano (nivel -
3.95m) y la planta baja (nivel -0.00m), debido a que esta es la mas critica del proyecto,
para asi poder demostrar el calculo y sobre todo verificar los resultados de armadura y

dimensidn de la columna que el programa CYPECAD me da.

Datos generales:

Altura de la columna H=3,95m

Seccion de la columna A= 30cm x 30cm
Recubrimiento r=2,5cm
Esfuerzo normal de calculo Nd= 130016 kg
Momento de célculo en direccion x Mdx= -240 kgxm
Momento de célculo en direccion y Mdy= -32 kgxm
Cortante en direccion x Vx=-620 kg
Cortante en direccion y Vy=10 kg
Resistencia caracteristica del H°A° fck= 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk=5000 kg/cm?

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

foe 250 kg/cm?

fcd =
¢ Ye 1,5

= 166,67 kg/cm?

o fyx 5000 kg/cm?
yd=—=——""—"—"—

= = 4347,83 kg/cm?
Ve 1,15 g/cm
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Fig. 3.10. Columna a ser disefiada.

— I Columna N283

Fuente: Elaboracion propia.
Verificacién de la esbeltez:

En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales, si la esheltez
mecanica A es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden y en

consecuencia, no es necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.

lo _kxl_ 0,5x%x3,95m

X = — = — =228
ic \F 0,000675 m*
A \/ 0,09 m?2
lo kxI 05x%395m
Aoy = — = =

— = = =228
ic \F 0,000675 m*
A \/ 0,09 m?Z
A <35
22.8<35 ok!!!

Verificacién de excentricidad:

Se empleara un coeficiente de seguridad, de tal modo que los resultados asi obtenidos
concuerden de una manera satisfactoria con los correspondientes al método de la

excentricidad minima o queden del lado de la seguridad.
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Excentricidades de célculo:

Excentricidad minima accidental:

= —30—15 =2
eC_ZO_ZO_ .5cm = 2cm
Adopto: e, = 2cm

Excentricidad de Primer Orden:

_Max _ 240kgxm o 008 = 0.2 em < 2
eOX—Nd— 30016kg ~ m = 0.2 cm < 2cm

Mgy 32kg Xm
€oy N, 130016 kg 0.000246 m = 0.025 cm < 2cm

Excentricidad ficticia, equivalente a efectos de segundo orden

x 10™* = 0.586cm

~ ( 4347.83) L 30+20x02 1975
Cicx 3500 / 30 + 10 X 0.2 30

~ (3 N 4347.83)  30+20x0025 19757
Clicy = 3500 /30 + 10 x 0.025 . 30

Excentricidad total

x 10™* = 0.556cm

ey = €ox T+ €ficx = 2cm + 0.586 cm = 2.586 cm

ey = €y + €ficy = 2cm + 0.556 cm = 2.556 cm

y

Disefio a flexion esviada:

Esfuerzo Reducido

I\ 130016
V= = = 0.87
fegXbxh 166.67 x 30 x 30
v = 0.87
Momento reducido
_ Ngxe, 130016 x 2.586
b T X b2 x fg 30 x (30)2 x 166.67
W, = 0.0747 = 0.07523
Ng X ey 130016 x 2.556
Ky =

“bxhixfy 30x(30)%x 166.67
i, = 0.0739 ~ 0.074
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Cuantia mecanica

Se obtiene:
Parav = 0.8 w = 0.25
Parav =1 w = 0.45
Entonces para v = 0.87 w = 0.32

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA

ACERO B 400S
fyie = 400N/ mm?
Acza-b
A= BA

di=010-a  dy=010:b

Mg _ Mpg

Agra-feq 0 Acbefy
veNo Aoty
Ao fea s

st P>, = g Ho= oy
S Ha=<tas Hisio, Pozila

Calculo de la armadura longitudinal
Determinacion de la armadura total (As):

wXxXbxhxfy 0.32x30x30x166.67
fya B 4347.8

A total =
AS total = 1104‘ sz

Determinacion de la armadura minima (As min):

Segun la tabla 8.1.7.3. de la norma CBH nos dice que la cuantia minima no debe ser

menor a la siguiente expresion.
As min=0.0025 x b x h=2.25cm?

Se adopta un diametro de @=16 mm que tiene un area A=2.011 cm? por barra.

Célculo del nimero de barras:
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A416mm +4@12mm=12.57cm?
A@16mm +4@10mm=10.88cm?
Se utilizara 4@16mm +4@12mm

Calculo de la armadura transversal de la columna
El cortante mayorado (cortante de disefio) es:
Vd=1.6 x 620 kg=992 kg
Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante

kg
cm?

fvd = 0,5 x Vfcd = 0,5cm?V166.67 = 6,46

Entonces la contribucion del hormigon la resistencia a esfuerzo cortante es:

db 1.6
d=h—r—ds—7=30—2,5—0,6—7=26.1cm

Vcu= fvdxbwxd= 6.46x30x26.1= 5058.18 kg
Verificacion para el requerimiento de armadura transversal
Vd<Vcu
992 kg < 5058.18 kg
Solo se dispondra de armadura minima:

El didmetro del estribo sera:

1
7 X @ de la armadura longitudinal mas gruesa

@ estribo > 6 mm
Segun la primera opcion: @ > Y4x 16mm = 4mm

Segun la segunda opcion: @ > 6mm
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Se asume @=6mm

fcd
Asmin > 0,02 X bw X s X —
fyd

Despejando la separacion “s” de esta expresion tenemos:

_ nxAsxfyd _ 2x0283x 4200
>=0,02xbwxfcd 0.02x30x 166.67

= 23,77 cm

adoptamos una separacion de s=20 cm

la separacion “s” entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las 3 cantidades

siguientes:

15 X @ long mas delgada
S < 1b oh (el de menor dimension)
30 cm

Segln primera opcién: S< 15 x 1,2 cm=18 cm
Segun segunda opcion: S< 30 cm
Adoptamos una separacion maxima de :S=15 cm

Usar: @6mm c/15cm (estribo de dos piernas)

3.5.2. Estructura de sustentacion de la cubierta y entrepiso

Se opto6 por emplear en el disefio viguetas y complementos prefabricados de la marca
CONCRETEC.

A continuacion, se efectia el calculo de la losa de mayores dimensiones:
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Figura N°3.11. Losa de viguetas a ser disefiada.

vaB

.
Y
L

Losa de mayores

o
ey

LT

dimensiones:

—

1k
4}

Longitud mayor
paralela a las
viguetas 4,5 metros.

Fuente: Elaboracion propia.
Disefio de entrepisos con viguetas.

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.

Luz libre a cubrir=4,50 m

Longitud de apoyo total de las viguetas= 10 cm

Resistencia especificada a la compresion del hormigon= 250 kg/cm?
Resistencia especificada a la compresion de la vigueta= 350 kg/cm?
Resistencia especificada a la fluencia del acero= 5000 kg/cm?

Resistencia especificada a la fluencia del acero dentro de la vigueta= 18000 kg/cm?

Altura de la losa

La normativa CBH-87, recomienda que no es necesario comprobar las flechas maximas
.. .. . ., . . 1
indicadas en las prescripciones, siempre que la relacion canto/luz no sea inferior a o
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1 . . .
Este valor de YR considera el caso de forjados que se tomen como simplemente
apoyados y que no han de soportar tabiques ni muros.

_ L _4,5m
24 24

=0,19m

Adoptamos una altura de losa de H=20 cm

Calculo de la capa de compresion de la losa de H°A°

Los forjados de semiviguetas, tendran una placa superior de hormigén cuyo espesor
ho, segln el tipo de piezas empleadas cumplird en todo punto las siguientes
condiciones:

Figura N°3.12. Imagen ilustrativa de un forjado de semiviguetas

b JHi 4

N\ ENEE 2
| CON PIEZAS RESISTENTES: hy a%a 2cm
CON PIEZAS ALIGERANTES: hy 2 2.2 3cm

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, pag. 195.

En nuestro proyecto, utilizaremos piezas aligerantes, por lo tanto:

16cm
ho > 8 = 3cm

ho = 2cm = 3cm
Por fines constructivos se adopta:
e =5cm

Figura N°3.13. Imagen ilustrativa de una losa de viguetas pretensadas

Fuente: CONCRETEC.
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Propiedades geométricas de los elementos:

e Complementos de plastoformo (CONCRETEC)

Cuadro N°3.3. Ficha técnica de plastoformo.

103300 1042130 42 130 10 38 8-10
103301 10°42*100 42 100 10 38 8-10
103302 10°50*100 50 100 10 46 8-10
103303 10°50°130 50 130 10 46 8-10
103304 10°43*100 43 100 10 39 8-10
103305 10°51*100 51 100 10 47 8-10
103306 12°42*100 42 100 12 38 8-10
103307 12°42*130 42 130 12 38 8-10
103308 12752100 52 100 12 48 8-10
103309 12°52*130 52 130 12 48 8-10
103310 12°43*100 43 100 12 39 8-10
103311 12°53*100 53 100 12 49 8-10
103312 15%42*100 42 100 15 38 810 |
103313 15743100 43 100 15 39 8-10
103314 15°52*100 52 100 15 48 8-10
103315 1553100 53 100 15 49 8-10
103316 16°42*130 42 130 16 38 8-10

¢ Vigueta pretensada

Fuente: CONCRETEC.

Propiedades geométricas

a= 6 cm
b= 4 cm
c= 11 cm
d= 2,5 cm
e= 1,5 cm
f= 2 cm
g= 1,5 cm
h= 3 cm
K= 2 cm
s= 6 cm
db= 0,4 cm
ycg= 4,39 cm
A bruta= 74,75 cm?2
Ix bruta 748,29 cm4

®
?
@ L
@ }
\_\' = & =
Comw ]

: (seguin la guia de CONCRETEC).

o
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Como en ninguln caso el ancho efectivo, no sera mayor que la separacion entre viguetas

el ancho seré:

be=50 cm

Verificacion de los esfuerzos producidos por la fuerza de preesfuerzo de los

alambres con la resistencia del concreto

Nota. - Para este disefio se basara en base a la norma americana ACI. 3185-05 debido

a que la norma CBH 87 no contiene algun capitulo para hormigon pretensado.

Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza de preesfuerzo al concreto, los

alambres se los tesara al 74% de su resistencia a traccion. ACI 318S-05 (seccion 18.5).

Diametro del cable de la vigueta=0,4 cm
fsi= 0,74 x fpu
Donde:
fpu=18000 kg/cm? (resistencia especificada a la traccion del acero)
fsi= 0,74 x 18000= 13320 kg/cm?

¢ Determinacion de la fuerza de transferencia para un alambre.
A: alambre= 0,13 cm? (4rea de un alambre)
Entonces la fuerza de transferencia por alambre es:
ft=fsi X Az alambre = 13320 X 0,13 =1673,84 kg
La fuerza de transferencia total para el total de alambre sera igual a:
n=3 (nimero de alambres por vigueta)
Ft total= n° x ft=3x 1673,84 =5021,52 kg

e Determinacion de los esfuerzos admisibles en el concreto establecidos por el cddigo
ACI.318S-05 (seccion 18.4)

Esfuerzo maximo de compresion del concreto durante la transferencia:
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Nota. - segun codigo ACI la minima resistencia del hormigén a la que se tiene que
tesar (transferir la fuerza de preesfuerzo de los alambres al concreto) es de 245 kg/cm?

que es lo que equivale al tesado al séptimo dia.

f'ci=245 kg/cm? (la minima resistencia a la que se puede tesar el HP°)
Esfuerzo maximo de compresion del concreto durante la transferencia:
fci=-0.60 x f'ci =-0.60 x 245 = -147 kg/cm?
Esfuerzo maximo de tension del concreto durante la transferencia:
fti= 0,80 x Vfci = 0,80 x V245 =12,52 kg/cm?
Esfuerzo en la fibra extrema en compresion (después que han ocurrido todas las
perdidas):
fcs=-0,45 x f'¢=-0,45%350= -157,50 kg/cm?
Esfuerzo en la fibra extrema en tensién (después que han ocurrido las perdidas):

fts= 1,60 X vf'c = 1,60x /350 = 29,93 kg/cm?

¢ Determinacion de la seccion transversal de la vigueta.
Se tiene que obtener el area transversal de la vigueta para lo que se transformara el

acero a su equivalente en concreto (homogenizacion de la seccion)

. Es
Ec

Donde:

Es= 1950000 kg/cm?

Segln la norma AASHTO 5.4.2.4 nos recomienda que utilicemos la siguiente ecuacion

para poder determinar el médulo de elasticidad del concreto.
Ec=15200x +/f'ci = 15200 x v245= 237917,63 kg/cm?

Entonces:

_Es_ 1950000
M= EcT 237917.63

Teniendo la razon modular ahora, se puede obtener sus propiedades geometricas de la

= 8,2 (razon modular)

vigueta homogeneizando la seccién a un solo material, es decir:
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Propiedades geométricas de la seccion

homogeneizada a concreto para f'ci=245 kg/cm?

A total= 77,66 cm?
Y cg= 4.35 cm
IX cg= 760,84 cm?

homogenizacion de la vigueta en el momento de la transferencia de esfuerzo.

O 9t |

Determinacion de los esfuerzos en la seccion homogeneizada debido a las fuerzas de

preesfuerzo.
__Ftiowl __(Prretyet
Atotal Ixcg
i .
I
."'.llll
III.-’
+ /
— —
_ Ft total (P1 ety c2
A total Ixcg
Esfuerzo superior:
Fttotal P, Xe; Xc; P, Xe,Xc
O sup = — - +
A total Ixcg Ixcg

Donde:
Ft tota= 5021,52 kg (fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables)

(P2 e2yc

Ixcg

7

__(P2re2)c2

Ixcg
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P1=1676,84 kg (fuerza de preesfuerzo debido al cable superior)
Po=3347,68 kg (fuerza de preesfuerzo debido a los cables inferiores)
A o= 77,46 cm? (area de la seccion homogeneizada a concreto)
e1 = 1.65 cm (excentricidad del cable superior)
e» = 2,35 cm (excentricidad de los cables inferiores)
C1= 6,15 cm (fibra extrema superior)
C>=4,35 cm (fibra extrema inferior)
Remplazando tenemos:
o sup = —23.58 kg/cm?
Esfuerzo inferior:

Fttotal P, Xe; Xc, P,Xe,Xc,
A total Ixcg Ixcg

oinf =

Remplazando valores tenemos:
o inf = —93.99 kg/cm?
o Verificacion de esfuerzos.
o max (sup — inf) < fci
93,99 kg/cm? < 147 kg/em? Ok 1!

Conclusion:

Como si cumple el esfuerzo de compresidn inicial en la transferencia si esta dentro de

los limites permisibles y por lo tanto se puede aplicar esta cantidad de preesfuerzo a la

seccidn de la vigueta, pues la seccidn resiste la fuerza de transferencia aplicada.

Disefio de la vigueta como elemento individual, para que se auto soporte

simplemente apoyada.

¢ Determinacion de los esfuerzos debido solamente al preesfuerzo.

Nota. - aqui se supone que el hormigdn, ya alcanz6 su resistencia de disefio, por lo

tanto, la razén modular es otra debido a que ahora se tienen otro médulo de elasticidad.

Es

n_—
Ec

Donde:
Es= 1950000 kg/cm?
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Ec= 15200 v/f'c= 15200 x +/350= 284365,96 kg/cm?

Entonces:

Es _ 1950000

N = fc~ 28436596 80

Con este nuevo valor de razon modular tenemos las siguientes propiedades geométricas

de la seccion homogeneizada a concreto.

Propiedades geométricas de la seccion
homogeneizada a concreto para f ci=350 kg/cm?

A total= 76,96 cm?
Y cg= 4.36 cm
Ix cg= 758,52 cm?

Entonces los esfuerzos en la fibra inferior y superior de la seccion son los siguientes.

Ft total __(P17e1yel _(PZ'e2yc1

" TAtol Ixcg lxcg

— ﬂﬁ

U N R

Ft total (P1*e1yc2 __(PZ'e2)c2

" Atotal Ixcq Ixcg

Esfuerzo superior:

Fttotal P, Xe; Xc; P, Xe,Xc
- +

A total Ixcg Ixcg

osup = —

Donde:

Ft totai= 5021,52 kg (fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables)
P1=1676,84 kg (fuerza de preesfuerzo debido al cable superior)
Po=3347,68 kg (fuerza de preesfuerzo debido al cable inferior)

A o= 77,46 cm? (area de la seccion homogeneizada a concreto)
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e1= 1,65 cm (excentricidad del cable superior)
e>= 2,35 cm (excentricidad de los cables inferiores)
c1= 6,15 cm (fibra extrema superior)
c2= 4,35 cm (fibra extrema inferior)
remplazando tenemos:
o sup = —23,65 kg/cm?
Esfuerzo inferior:

Fttotal P, Xe; Xc, P,Xe,Xc,
A total Ixcg Iycg

oinf =

Remplazando valores tenemos:
o inf = —94,74 kg/cm?
- determinacion de la fuerza util (Fu) de preesfuerzo.
Nota. - para determinar la fuerza Gtil (Fu) se necesita saber las pérdidas de prees

forzado.

e Determinacion de la perdida por acortamiento elastico (perdida instantanea)
Para determinar esta perdida se usara la ecuacion de la AASHTO 5.9.5.2.3

Ep
— X fi
Eci cep

Afpes =
Donde:
Ep= 1950000kg/cm?
El valor de Eci corresponde al médulo de elasticidad del concreto en el momento de la

transferencia del preesfuerzo.

Eci= 15200x /f'ci= 15200 x v/245= 237917,63 kg/cm?

El valor de fgcp es la sumatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad
de los tendones de pretensado debidas a la fuerza de pretensado en el momento de la

transferencia y al peso propio del elemento en las secciones de maximo momento.

Entonces:

Mo X e + Fttotal X e Fttotal
Ixcg =  Ixcg A total

fgep = +
Donde:
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Ft total= 5021,52 kg (fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables)

A total= 77,46 cm? (4rea de la seccién homogeneizada de concreto)

e=1,02 cm (excentricidad desde el centroide de la seccion al centro de gravedad de los
cables)

El valor del momento por peso propio Mo es igual a :

_ qo X Lv?
8
(0= 7 HepoX A a1 =2400%0,008 = 19,20 kg/m

_ qo X Lv? 19,20 x 4,52

Mo

Mo 3 3 = 48,6 kg *xm
Determinacion de la ubicacion de los cables en la seccion de la vigueta homogeneizada.
2 2
ﬂx4db1 ><n1><s+%db2><n2xk
ye Tt X db? T X db2
X nl+ X n2
4 4
O1
cg
[ ] Cgp 1 O2[ ]

nl=1 (namero de cables superior)
n2= 2 (numero de cables inferior)
dbl=db2=0,4 cm
Reemplazando valores tenemos:
yc=3,33cm

Se puede observar que el centro de gravedad de los cables, se encuentra por debajo del
centro de gravedad de la seccion homogeneizada, esto nos dice que para hallar fcgp se
debe colocar signo negativo debido a la flexion por el centro de gravedad de los cables
de preesfuerzo, excepto por peso propio.

Mo X e Fttotal xe Fttotal

f = 4+ — —
&P Ixcg Ixcg A total

El valor de fcgp es igual a :
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fcgp=-66,57 kg/cm?
Entonces la perdida por acortamiento elastico es igual a:

v _Ep . 1950000
PES T B " BP T 33791763

e Determinacion de la perdida por contraccion (perdida diferida)
Segun la AASHTO LRFD (5.9.5.4.2-1) nos facilita la siguiente relacion para poder

determinar esta pérdida.

X 66,57 = 545,58 kg/cm?

Afysr = (117 — 1,03 x H) x 10
Donde:
H=70% (humedad relativa ambiente media)

Kk
Afysg = (117 — 1,03 x H) x 10 = (117 — 1,03 X 70) X 10 = 449 —>
cm

e Determinacion de la perdida por fluencia lenta del hormigon (perdida diferida)
Segun el codigo ACI tenemos la siguiente ecuacion para determinar esta pérdida que
es:

Es
Afpcr = Ker X ke (fcir — fcds)

Donde:

Kcr= 2 (para elementos pretensados)

Es= 1950000kg/cm?

Ec= 284365,96 kg/cm?

fcir= fcgp= 66,57 kg/cm?

el valor de fcds es igual a la tension del hormigdn, en coincidencia con el baricentro
del acero de pretensado, debido a todas las cargas permanentes sobrepuestas que se
aplican al elemento una vez que ha sido pretensado. Se entiende como “cargas
permanentes sobrepuestas” a aquellas que permaneceran en la estructura por tiempos
prolongados, son generalmente las concargas mas una fraccion de las sobrecargas que
se suponen que actuaran permanentemente sobre la estructura (entre el 15y el 40% de
la sobrecarga de disefio).

M1= Mp+% M

e= 4,35-3,33 = 1,02 cm (ubicacion desde el centro de gravedad de la seccion hasta el

baricentro de los cables)
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Ixcg=760,84 cm*
Para encontrar el valor de MD determinamos todas las cargas permanentes que actuaran
sobre la vigueta.
D=pp de la losa + piso ceramico +cielo raso +contrapiso de niv.
D=210+18+12,5+42=282,5 kg/cm?
=300 kg/cm? (para aulas)
Para poder determinar la carga por metro lineal sobre la vigueta necesitamos saber la
distancia de intereje de viguetas.
go=Dx b =282,5% 0,5 = 141,25 kg/m

De la misma manera determinamos el valor de la carga por metro lineal para la
sobrecarga.

gu=L X b=300 x 0,5= 150 kg/m
Entonces los momentos para la vigueta simplemente apoyada (para obtener el caso mas
desfavorable) son:
-momento por carga muerta:
qp X Lv? 141,25 x 4°

MD = = 282,5 kg X
3 3 82,5 kg X m
-momento debido a la sobrecarga:
qr X Lv? 150 x 42
ML = = = 300 kg X m

8 8
Una vez determinado el valor de los momentos, ahora determinamos el momento M1

para poder determinar el valor del esfuerzo fcds.
M1=Mp +% M= 282,5+0.3%300 = 372,5 kgxm

El valor del esfuerzo fcds sera igual a:

feds = M; Xe _ 37250 x 1,02 — 43 94£
Ixcg 760,84 """ cm?
Finalmente podemos decir que la perdida por fluencia lenta es igual a:
Af,cr = Ker X Es X (fcir — fcds) = 2 % M %X (66,57 — 43,94)
Ec 284365,95

= 310,364 kg/cm?
¢ Determinacion de la perdida de relajacion de los cables (perdida diferida)

Para determinar esta perdida se usara la ecuacién que nos proporciona la ACI.
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Afypg = (Kre — ] x (Afygs + AfpSR+AprR)) x C
Donde:
Af,s=545,58 kg/m?
Af,sr= 449 kg/m?
Af,cr= 310,364 kg/m?
Los valores de Kre, J y C se toman de la siguiente tabla.
Cuadro N°3.4 Valores de Kre y J.

Tipo de cable Kre J

(psi)
cordén o alambre alivianado de tensione grado 270 | 20000 0,15
cordon o alambre alivianado de tensione grado 250 | 18500 0,14

alambre alivianado de tensiones grado 240 0 235 | 17600 0,13

cordon de baja relajacion grado 270 5000 0,040
alambre de baja relajaciéon grado 250 4630 0,037
alambre de baja relajacion grado 240 o 235 4400 0,035

barra alivianada de tensiones grado 145 o0 160 6000 0,05

De esta tabla se obtendran los valores de Kre y J para cordon de baja relajacion grado
270, donde:

Kre= 5000 psi
J=0,04
Cuadro N°3.5 Valores de C.
fp/fpu cordon o alambre aliviado barra aliviada de tensiones, o cordon
de tensiones 0 cable de baja relajacion
0,80 1,28
0,79 1,22
0,78 1,16
0,77 111
0,76 1,05
0,75 1,45 1,00
0,74 1,36 0,95
0,73 1,27 0,90
0,72 1,18 0,85
0,71 1,09 0,80
0,70 1,00 0,75

Para entrar a esta tabla necesitamos los valores de fpi y fpu donde:
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fpi: tension en el acero de pretensado debida a Ppi/Aps

Ppi: fuerza de pretensado en los cables en la ubicacion critica del tramo luego de
efectuar las reducciones debidas a las perdidas por friccion y en los dispositivos de
anclaje, pero antes de efectuar las reducciones debida al acortamiento elastico y todas
las pérdidas diferidas en el tiempo.

Aps: Area total del acero de pretensado.

Nota.- como se trata de un elemento (vigueta) pretensado donde no hay friccion ni
dispositivo de anclaje entonces el valor de Ppi sera la fuerza total de preesforzado

debido a todos los cables de preesfuerzo.

Entonces:
w _ G
fu = ~Tsooo = 074
Entrando a la tabla tenemos el valor de C:
C=0,95

Finalmente decimos que la perdida por relajacion de los cables es igual a:
Afopg = (Kre — ] x (Afygs + AfpSR-i-AprR)) x C = 295,142 kg/cm?

Resumen de todas las pérdidas de preesfuerzo.

Tipo de perdida Kg/cm?
Por acortamiento elastico 545,58
Por contraccion del hormigén 449

Por fluencia lenta del hormigon 310,364

Por relajacion de los cables 295,142

Total (Acgar) 1600,086
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Entonces el esfuerzo y fuerza Gtil que nos queda debido a las pérdidas de preesfuerzo
son:
-Esfuerzo util:

F total 5021,52
— Atotal = 038

fatil = —1600,086 = 11614,44 kg/cm?

-Fuerza util:

Fu total= f Gtil x Ap=11614,44% 0,38= 4413,49 kg/cm?
-Determinacion de la contraflecha debido solamente a la fuerza de preesfuerzo.
La ecuacion que se empleara para determinar la contraflecha es igual a:

A _5><M><Lv2
max = 48 x E x 1
Donde:

Lv=4,5m
Ec= 284365,96 kg/cm?
Ixcg= 758,52 cm*
El valor del momento M corresponde al momento generado por los cables de
preesfuerzo; es decir:
M=Fu total x e =4413,49 x 1,02= 4501,76 kgxcm

Entonces el valor de la contraflecha es igual a:

A _5><M><Lv2 3 5 X 4501,76 X 4502
max T A8 xEx1 48 x 284365,96 X 758,52

e Determinacion de la flecha debida solo al peso propio de la vigueta.

= 0,44 cm

A - 5 X w X Lv?
max T 384 X E X |
El valor de la carga linealmente distribuida debido al peso de la vigueta w es igual a:

W= yHPAC x A total= 2400 x 00,0077 = 18,47 kg/m

Entonces el valor de la flecha debido al peso propio de la vigueta es:
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A B 5% 0,18 x 4502 — 00000022
max = 384 < 28436596 X 75852 cm

obtencion de la flecha real debido a la fuerza de preesfuerzo y el peso propio de la vigueta

A = Acontrafiecha — Aflecha = 0,44 — 0,0000022 = 0,44cm

Determinacion del funcionamiento de la vigueta apuntalada.

Nota. - Para determinar el funcionamiento de la vigueta apuntalada, debemos
determinar los esfuerzos a la que estard sometida la vigueta con los puntales, para tal
efecto nos damos la separacion de los puntales y verificar si es la correcta o no con el
resultado de los esfuerzos.

Lap= 2m (separacion de los puntales)

Lap Lap
| 2 bl 2 =1
M(+)=w*Lap M(+)=w*Lap
9 9

Las ecuaciones que se presentan para determinar los momentos fueron obtenidos del

cédigo ACI. 318S-05 (8.3.3.), ademas cumpliendo todas las condiciones para su uso.

Nota. - Se hace el uso de la ecuacién de momento positivo para claros exteriores y no
la de interiores para asi tener el caso mas desfavorable en el disefio.
Integrando las cargas a las cuales la vigueta sera sometida durante el proceso de
fundicién en obra son:
D=pp de la losa terminada x distancia entre viguetas
D=210x0,5=105 kg/m
L=50 kg/m (debido a trabajadores y equipo)
Entonces la sobrecarga total de fundicion en obra es:
S:C:T:= D+L=105+50 =155 kg/m
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Una vez obtenido la sobrecarga total podemos determinar los momentos positivos
como negativos.
w X Lap? 155 x 22

=) = = X
M(-) 3 3 77,5 kg X m
w X Lap? 155 x 22
M(H) = —5—=—75—=688%kgxm

A continuacion, se obtienen los esfuerzos en la fibra superior e inferior para los dos
momentos, pero sin tomar en cuenta la fuerza de preesfuerzo debido a que ya se
determinaron los esfuerzos para ese caso lineas arriba.

e Esfuerzo debido al momento negativo.
Esfuerzo superior:

MxC 7750 X 6,14
Ixcg 758,52

fsup = + = 62,734 kg/cm?

Esfuerzo inferior:

MxC 7750 X 4,36

finf = — Ixcg - 758,52

= —44,547 kg/cm?

e Esfuerzo debido al momento positivo (al centro del primer claro extremo)
Esfuerzo superior:

MxC 6889 x 6,14
Ixcg 758,52

fsup = — = —55,76 kg/cm?

Esfuerzo inferior:

MxC 6889 x4,36

finf = -
=t e 758,52

= 39,6 kg/cm?

Determinacion de los esfuerzos totales debido a la fuerza de preesfuerzo y los esfuerzos
de la vigueta apuntalada.
e Para el momento positivo (al centro del primer claro extremo):
Esfuerzo superior:
Otsup= Osup+fsup=-23,65+ (-55,76) = -79,41 kg/cm?
Esfuerzo inferior:
Otint= Osup+fsup=-94,74+ 39,6 = -55,14 kg/cm?

e Para el momento negativo:
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Esfuerzo superior:
Otsup= Osup+Fsup=-23,65+ 62,734 = 39,08 kg/cm?
Esfuerzo inferior:
Otini= Osup+fsup=-94,74+ (-44,547) = -139,29 kg/cm?
Verificacion de los esfuerzos maximos obtenidos en la vigueta apuntalada con los
esfuerzos admisibles.
Nota. - Para la verificacion de los esfuerzos se debe adoptar el maximo de los esfuerzos
para ser comparado con el admisible.
En este caso tenemos:
o(t-inf) < fcs
139,29 kg/cm? < 157,50 kg/cm?®  Ok!!!
Conclusion: Se puede observar que el esfuerzo maximo obtenido para la vigueta
apuntalada es menor que el esfuerzo admisible que la norma ACI me da para elementos
preesforzados (después de que hayan ocurrido todas las perdidas), por tanto, la longitud

de separacién de los puntales escogida es la correcta.

Determinacion del funcionamiento de la vigueta a seccién mixta.

- Determinacion de las propiedades geométricas de la seccion.

Retirando los puntales y garantizando que ya se tiene una seccién de losa monolitica,
entonces ahora se tiene la siguiente seccion mixta.

Datos:

b=0,50 m

h=0,20 m

c=0,05m

Nota. - Para poder determinar las propiedades geométricas de esta seccion mixta se
usaran los datos de la vigueta homogeneizada a concreto punto lineas arriba cuando ya
alcanzo su resistencia de disefio.

Es evidente que ahora se trabajara con una viga en T, es decir:
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Se hara una simplificacion de aumentar 2cm el espesor de la losa para asi no tomar en
cuenta el hormigdn que se introduce entre el material aligerante y la vigueta teniendo

una nueva seccidn como esta:

b=0,50 m
h=0,20 m
¢=0,07 m
] b —

A i

Q

!

N o)
1 o) o)

Antes de calcular las propiedades geométricas de la nueva seccion mixta se calculara
la razén modular entre el hormigon de la losa y el de la vigueta.
Entonces:
Losa: f'c=250 kg/cm?
Ec = 15200x vf'c= 15200x +/250= 240333,1 kg/cm?
Ec(vigueta) = 284365,96 kg/cm?
La razon modular es:
n=1,183
Entonces las propiedades geométricas de la seccion mixta homogeneizada a un
concreto de resistencia igual a de la vigueta son:
A total=348,07 cm?
Ycg=13,81 cm
Ixcg=10705,58 cm*
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- Determinacion de los momentos que actuaran sobre la vigueta.

Nota. - como la vigueta compuesta tiene restriccion al giro se considera semi-
empotrada y esto justifica que se une un momento de la siguiente magnitud como
promedio.

w X L2
10
Momento por peso propio de la vigueta simple.
wx L2 0,18 x 4502
10 10
Momento por carga de peso conformado por la fundicion y el complemento

= 3645 kg X cm

aligerante.

" wXx L2 0,84 x 4502 17010 k
frd = = X
10 10 g7 cm

- Determinacion de los esfuerzos de la seccién compuesta.

e Esfuerzos solo para el peso de la vigueta en la seccion compuesta.
Esfuerzo en direccién de la fibra extrema superior de la losa.
Mxy 3645 % 6,19

f1=— S — 2,108 kg/cm?
Ixcg 10705,58 g/cm

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema inferior de la losa.

M X yc 3645 x 1,19
- e _ _ = —0,405 kg/cm?

Fr = _
Ixcg 10705,58

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema inferior de la vigueta.
_ Mxycg 3645 x 13,81
~ Ixcg  10705,58

'3 = 4,702 kg/cm?

e Esfuerzos solo para el sistema conformado por el firme y el complemento de
poliestireno expandido en la seccidon compuesta.

Esfuerzo en direccion de la fibra extrema superior de la losa.

Mxy 17010 x 6,19

F1 = _
Ixcg 10705,58

= —9,84 kg/cm?

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema inferior de la losa.

Mxy 17010 x 1,19

Frro = _
Ixcg 10705,58

= —1,89 kg/cm?
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Esfuerzo en direccion de la fibra extrema inferior de la vigueta.

s M xycg 17010 x 13,81
~ Ixcg  10705,58

= 21,94 kg/cm?

- Esfuerzo final disponible para la sobrecarga.

b

7

e Esfuerzo final en la fibra superior de la losa
f1=f1+f"1=—2,108 +(—9,84)= - 11,948kg/cm?

preesfuerzo  peso peso sobrecarga

vigueta  del disponible
firme

e Esfuerzo final en la fibra inferior de la losa
2= £ 2+f 2+ f"2= -23,65+(—0,405) + (—1,89) = -25,947 kg/cm?
e Esfuerzo final en la fibra inferior de vigueta
3= £ 3+f "3+ f""3=-97,74+4,702 +21,94 = -71,1 kg/cm?
- Determinacion de la sobrecarga que soporta la seccion compuesta debido a la
deflexion.
Como nuestro momento es para semi-empotrado, entonces se asumird como una
aproximacion con vigueta semi-empotrada con la siguiente ecuacion para determinar
la deflexion de seccién compuesta.

5 X w X Lv*
480 X E X 1

Nota. - el valor de la carga “w” serd debido al peso de todo el firme (losa)+ el

Amax =

complemento de poliestireno ya que las lineas arriba ya se determind la deflexion para
el peso propio de la vigueta.
Reemplazando valores tenemos:

5XWXLV4_ 5 x 0,84 x 450*
480 x Ex1 480 x 284365,96 x 10705,58

Amax = = 0,147cm
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Comparando esta flecha con la que se obtuvo anteriormente para la vigueta simple,
tenemos la siguiente flecha final de la seccion compuesta considerando ademas la
contra flecha que me genera la fuerza de preesfuerzo.

Afinal = Asimple — Acompuesta = 0,44 — 0,147

= 0,293 cm (con sentido hacia arriba)

Esta deflexion final sera aquella que quedara despueés de ser endurecido el concreto y
retirados los puntales.
- Determinacion de la deflexion admisible por norma ACI. 318s-05
Segun esta norma en su tabla N° 9,5b nos facilita el siguiente valor de deflexién como
admisible.

Lv. 450
Amax—perm= m = @ = 0,938 cm

- Determinacion del margen de deflexién que se dispone.
Nota. - No se debe de olvidar que la deflexion final debido al preesfuerzo y el peso
propio de la vigueta, méas el peso de la seccion compuesta tienen sentido hacia arriba,
por lo tanto, el margen de deflexion para la sobrecarga que se tiene es dicha deflexion
final+ la deflexion admisible que proporciona la norma.

Asc= Afinal + Amax—perm= 0,293 + 0,938 = 1,231cm
Con esta deflexion determinamos el valor maximo de la sobrecarga que debe de resistir
la vigueta para que asi no se sobrepase las flechas méas de este valor cuando el entrepiso
entre un funcionamiento.
Aplicando la ecuacidon de deflexion para semi-empotrado tenemos el siguiente valor de

sobrecarga.

_ Asc X480 X E X Ixcg 1,231 x 480 x 284365,96 x 10705,58
N 5 x Lv4 N 5 X 4504

Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:
Wsc=1754 kg/m?

= 8,77 kg/cm

- Determinacion de la maxima sobrecarga que resiste la secciébn compuesta
debido a la flexion.
El maximo esfuerzo que se obtuvo en la seccién compuesta es:
fmax= 71,1 kg/cm?

De acuerdo a la ecuacion de la flexion determinamos el maximo valor del momento.
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M fmax X Ixcg 71,1 x 10705,58 5117 k
e = = X
y 13,81 gxm

Y de acuerdo a la ecuacion para encontrar el momento de una viga semi-empotrada,
podemos determinar el valor maximo de la sobrecarga que la seccion compuesta puede
resistir debido a la flexion.

W 10 x M _ 10 x 55117 — 2,72 kg/cm
Lv? 4502 ’
Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:
Wsc= 544 kg/m?

- Verificacion de esfuerzo de la seccion compuesta debido a la méxima

sobrecarga por flexion.
Los esfuerzos que se llegaria a obtener si es que la losa se somete a la carga por flexion

recién determinada son:

esfuerzo
sobrecarga  yonhido ala esfuerzo

disponible

maxima inal
sobrecarga

Determinacion de los esfuerzos debido a la sobrecarga méxima que ocasiona el analisis
de la flexion.
-Esfuerzo en la fibra superior de la losa.

oo Mxy_ SSU7x619 o,
= " Txeg ~ 1070558  oL87ke/cm

-Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.
Mxy 55117 x 1,19

f5 = = =—6,13k 2
Ixcg 10705,58 g/cm
-Esfuerzo en la fibra inferior de la vigueta.
M Xy 55117 x 13,81 kg
f6 = — = — =71,1—
Ixcg 10705,58 cm?
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Entonces los esfuerzos finales que se tiene después de haber aplicado la sobrecarga
maxima debido a flexion sobre la losa son:
-Esfuerzo en la fibra superior de la losa.
f7 =f1+f4 = —11,948 + (—31,87) = —43,818 kg/cm?
-Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.
f8 = f2 + f5 = —25,947 + (—6,13) = —32,1 kg/cm?
verificacion del maximo esfuerzo final con el esfuerzo admisible segin corresponda.
f(max-8) < fcs
43,818 < 157,50 kg/cm? ok!!!
Conclusion: Se puede observar que el maximo esfuerzo final de la seccion compuesta
se encuentra la union de las losas con la vigueta, con un valor mucho menor que el
esfuerzo admisible que la norma ACI nos da.
Pero el esfuerzo en la parte inferior de la losa compuesta es nulo, pero nosotros sabemos
que un elemento pretensado si resiste a la traccién segun el capitulo 18.4.2. de la ACI.
Lo cual esto hace que la sobrecarga debido a la flexién aumente un poco mas, es decir:
Segun el codigo ACI. Lo méaximo de esfuerzo a traccion que debe de tener el hormigon
pretensado es:
fts= 29,93 kg/cm?
De acuerdo a la ecuacion de la flexion determinamos el méximo valor momento.

y - fts X Ixcg _ 29,93 X 10705,58
oy 13,81

Y de acuerdo a la ecuacion para encontrar el momento de una viga semi-empotrada,

= 23196,08 kg X cm

podemos determinar el valor maximo de la sobrecarga que la seccion compuesta puede
resistir debido a la flexion.
10 x M
WET T a000 e
Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:

Wsc= 228 kg/m?

10 X 23196,08 4 kg
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Obteniendo asi con esta sobrecarga adicional los siguientes esfuerzos finales que son:

W I mme
-Esfuerzo en la fibra superior de la losa.
9= _ M Xy _ 23196,08 x 6,19 — 13,40 kg/cm?
Ixcg 10705,58
-Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.
€10 = — M Xy _ 23196,08 x 1,19 — 9 57&
Ixcg 10705,58 " cm?
-Esfuerzo en la fibra inferior de la vigueta.
f11 = Mxy 23196,08 x 13,81 = 29,93 kg/cm?

Ixcg 10705,58
Entonces los esfuerzos finales después de haber aplicado la sobrecarga adicional son:
-Esfuerzo final en la fibra extrema superior de la losa
12 = f7+f9 = -43,818+(-13,40) = -57,218 kg/cm?
-Esfuerzo final en la fibra extrema inferior de la losa
13 = f8+f10 = -32,1+(-2,57) = -34,67 kg/cm?

-Esfuerzo final en la fibra extrema inferior de la vigueta.

f14 = f11= 29,93 kg/cm?
verificamos nuevamente el maximo esfuerzo final con el esfuerzo admisible segun
corresponda.

f(max-8) < fcs

57,218 < 157,50 (kg/cm?) Ok!!!
Nota. - Como ahora se sabe que el maximo esfuerzo que ocasiona la sobrecarga
adicional, no sobrepasa los esfuerzos admisibles que la norma nos da, también hay que
verificar si esta sobrecarga adicional no ocasiona deflexiones mayores que la

admisible, es decir:
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La deflexion admisible que la norma nos da es:

Lv 450
Amax—perm: @ = @ = 10,9375 cm

Aplicando la ecuacion de deflexioén para semi-empotramiento tenemos el siguiente
valor de sobrecarga.

_ A5 X480 X ExIxcg  0,9375 X 480 x 284365,96 X 10705,58
N 5 x Lv4 N 5 x 4504

Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:
Wsc= 1336 kg/m?

= 6,68 kg/cm

W (sobrecarga-adicional) < W (sobrecarga-flecha méxima)
228 kglem? < 1336 kg/cm? ok
- Tabla de resumen de sobrecargas.
Una vez que se verifican los esfuerzos, entonces ahora podemos elegir cual es la

sobrecarga méaxima que la losa puede soportar sin pasar de los esfuerzos admisibles

Tabla resumen de sobrecargas permisibles.

Deflexion (kg/m?) Flexion (kg/m?)

1754 772

Como se puede observar la que manda es la flexion.

Determinacién de las armaduras.

A
!

Y

- Armadura a flexién negativa.

Md < Mn
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Donde el valor del momento altimo para un ancho 1m es igual a:
Wu=1,60xD + 1,6 XL
D=(210+72,5)= 282,5 kg/m?
L= 300= 300 kg/ m?
Entonces, el momento Gltimo de acuerdo al punto 8.3.3. de la ACI. Para losas de dos

claros es igual a:

_ WuxLv? 932 x4,5?

3 3 = 2097 kg X m/m
Determinacion del momento reducido de célculo:
Md
M= Fd x bw < &2
Donde:
Md= 209700 kgxcm/m (momento de disefio negativo)
db=10mm
d= H—r—ﬁ=20—25—1=17cm
2 ' 2
bw=100cm
fcd = fek = 250 = 166,67 kg/cm2
1,5 1,5
Entonces:
ud 209700 00435

~ 166,67 x 100 x 172
De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2. del capitulo Il el valor plim = 0,319 para
un acero AH-500, donde:
pd < plim
0,0435 < 0,319
Con esta verificacion garantizamos que por lo menos se tendra deformaciones unitarias

de por lo menos igual a 0,0043 (concepto de ductilidad).

Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2. del capitulo 11 obtenemos la cuantia mecéanica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de calculo
ud = 0,0435 ws = 0,0454 (valor interpolado)
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Determinacién de la armadura As

As=ws><bw><d><fc—d
fyd
Donde:
fyd = fyk _ 5000 _ 4347 83E
1,15 1,15 "7 cm?
Remplazando valores:
As = 0,0454 X 100 X 17 X ﬂ = 2,96 cm?/m
4347,83

Determinacion de la armadura minima

Segun el cddigo CBH nos recomienda como armadura minima, para evitar la aparicion
de fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son
gobernantes hasta hormigones con fcd=300 kg/cm? dado que después para la armadura
minima gobierna la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.3.

As min=w s minxbw x d = 0,0015x100x17= 2,55cm?/m

Determinacion del nimero de barras de acero.
_ 4 X As _4><2,96
N Ixdbz | wx 12

Calculando la separacion de las barras para el db adoptado anteriormente y para el

= 3,77 = 4 barras/m

numero de barras calculado para una longitud b=1m tenemos:

b 100
s=—=——=25cm
n 4

Adoptamos una separacion de s= 25 cm
por lo tanto, la cantidad de acero que se necesita para la flexion negativa por metro

lineal es:

usar: barras @ 10c/25¢cm
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e Determinacion de la armadura de contraccion y temperatura.
Segun la norma CBH en su tabla 8.1.7.3. la cuantia de refuerzo de retraccion y
temperatura debe ser al menos igual a 0,0015
As =0,0015 X b x ¢=0,0015 x100 x5 =0,75 cm?m
Determinacion del nimero de barras
4xAs 4x0,75

1= T x db? :nx0,62

Determinacion de la separacion de las barras para 1m de longitud transversal.
100 100
= o = = = 33,33 cm = 30cm

Por lo tanto, la cantidad de acero por contraccion y temperatura que se necesita para

= 2,65 barras/m = 3

reforzar en ambas direcciones es:

Usar: @ 6mm ¢/30 cm

3.5.2.1. Pendiente de la cubierta de losa plana y ubicacion de las bajantes

Se asumira una pendiente minima de 1% para drenar el agua en el nivel+11.85m, la

cual seré recolectada y evacuada mediante bajantes.

A continuacion, se muestra el esquema de la distribucion de caida de agua, que tiene

la cubierta de losa plana.
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PANEL 1
PENDIENTE 122

'

PANEL 5
FPENDIENTE 1%

o Bajantes tubo de 4”

En la anterior figura se aprecia la ubicacion de las bajantes de tubo de 4”, representadas

con circunferencia de color rojo.
METODO RACIONAL

Q=2752xCxixA
Q=caudal (litro/seg)

C= coeficiente de escorrentia.
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i= intensidad de precipitacion (cm/hr).

(en los 10 minutos de precipitacion).

A= area (Has).

Caudal que recolecta un tubo de 4”

1) Panell
Datos:
C=0,95
i=12cm/hr
A=0.02964Has

2) Panel 2
Datos:

C=0,95

i=12 cm/hr
A=0.025833 Has

3) Panel 3
Datos:
C=0,95

[SSI ]

m X D* ( ) 0.012
=———x(— .
Q= 5009x2 < \16) X

2
X 0.12 <0.1>§ 0 01%
=X |— X 0.
0.009 x 4 16

Q=0,00296m?%/seg =2.96 Its/seg

—930lts—00093 3
Q=9 seg m?3/seg

Se asumiran 4 tubos de didmetro 4”

Its
Q =8.11— = 0.00811m3/seg
seg

Se asumiran 3 tubos de diametro 4”
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i=12 cm/hr
A=0.00328049 Has

Its
Q = 1.03— = 0.00103 m3/seg
seg

Se asumiran 1 tubos de didmetro 4”
4) Panel 4
Datos:
C=0,95
i=12 cm/hr
A=0.021674 Has

—681tS—00068 3
Q==6. seg m°/seg

Se asumiran 3 tubos de didmetro 4”
5) Panel 5
Datos:
C=0,95
i= 12 cm/hr
A=0.013822 Has

—434lt5—000434 3
Q=4. seg V- m°/seg

Se asumiran 2 tubos de diametro 4”
Corte A-A

8.725cm

|

8,75m

Como se puede observar en el corte, se tendréa la altura de la carpeta de entrepiso para

drenar las aguas de la cubierta de losa plana en la seccion A-A.

Para el disefio estructural de la cubierta, se asumira como promedio una altura de 5

cm de carpeta de hormigon.
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3.5.2.2. Tanque de agua

Se colocaran tanques de agua de poliuretano tricapa, para la dotacién de agua a las
baterias de bafio y otros.

e Dotacion de agua

Segun el reglamento nacional de instalaciones sanitarias domiciliarias:

Centro educativos y/o colegios 50litros/alumno/dia
Hoteles y similares100-200 litros/cama /dia
Bloque de aulas

50 litros

cantidadrequerida = TTumno < dia X 660 alumnos = 33000litros

e Dimensionamiento del tanque elevado

tanque elevado = 33000 litros X 0.4 = 13200 litros

TANQUES DE AGUA

DE 300 A 25.000 LITROS

TANK-BURG

FABRICADOS POR:

PLAXBURG

ESPECIFICACIONES TECNICAS*

CAPACIDAD (L) 300 450 650 900 1000 1200 1500 2000 2500 3000 3500 5000 10000 20000 25000

ALTURA (mm) 730 930 1210 1200 1220 1290 1250 1530 1935 1700 1880 2030 2610 3234 3820
DIAMETRO (mm) 850 850 930 1040 - 1200 - 1400 1400 1750 1750 2000 2320 2957 2857
ANCHO (mm) o [ T N Ayon] IR s
LARGO (mm) — (=2 T I saopn| RESS is00:

* VOLUMENES Y DIMENSIONES NOMINALES (+2%) ** TANQUES HORIZONTALES TIPO CISTERNA
De la ficha técnica de tanques de la marca TANK-BURG, se observa que la opcién
mas recomendable es optar por 4 tanques de 3500 litros de capacidad.

e Calculo del peso de los tanques de agua

l:)esotanque = Yagua X VOlurnentanque

Pesoianque = 1000kg/m3 x 3.5m3 = 3500kg
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Los tanques se ubicardn como se muestra en la siguiente figura:

Cada tanque tendra un peso aproximado de 3500 kg los cuales se ubicaran en los cruces
de las vigas y sobre las columnas, con el propdsito de distribuir la carga hacia las vigas

y posteriormente a las columnas.

3.5.3. Estructuras complementarias (escaleras)
En este apartado se presenta el calculo manual de la escalera, para ver el calculo

mediante el programa CYPECAD ver anexo A-6.

La escalera se calcula como si fuera una losa horizontal de ancho unitario y luego se
dispone precauciones en el cambio de pendiente a la escalera.
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Figura N°3.14. Diagrama de la escalera.

—

H

Fuente: Elaboracion propia.

Datos generales: w0 20

11 T

S

L1=3m longitud horizontal de la rampa

[o14

L2=1,6m longitud total del descanso

[
=

L in= 3,59m longitud inclinada de la rampa

a= 1,4m ancho de la rampa

B=1,4m ancho total del descanso

00€

t=0,15m espesor de la losa

H= 0,3m huella

C= 0,18 m contra huella

Z=3,95m altura a salvar
N= 22 niimero de escalones

yH= 2400 kg/m?® peso especifico H°A°

Analisis de cargas en la escalera
Rampa (gR)
Hx C

P peldafio = yg. X X a X Nrampa = 997,92 kg
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Area de larampa=a x L1 =4,2 m?
Carga debida a los peldafios por metro
q peldafios= 237,6 kg/m/m
Carga debido al peso de la rampa por metro:
q rampa= 360 kg/m/m
Carga debido al peso del ceramico:
q ceramico= 50 kg/m/m
carga muerta total de la rampa:
q R=647,6 kg/m/m
Descanso (gD)
Carga debida al peso propio del descanso.
q descanso= 360 kg/m/m
Carga debida al peso propio del ceramico.
q ceramico= 50 kg/m/m
Carga muerta total del descanso
g D= 410 kg/m/m
Sobrecarga de uso (qv):
Sobrecarga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho
q v=400 kg/m/m
Cargas de disefio:
Combinaciones a utilizar
qd=1,6 xgcm + 1,6 X qv
En rampa:
qd rampa= 1676,16 kg/m
En descanso:
qd descanso= 1296 kg/m

Disefio del tramo A-B (descanso-rampa):
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Del calculo de la viga se obtiene:
RA= 3749,38 kg
RB=3352,7 kg
V max= 3749,38 kg: x=0
M max (+)=4146,45 kgxm: x=2m

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa apoyada en viga
perimetral

qx1?
12
M rampa(-)= 1257,12 kgxm

M max(—) =

M Descanso(-)= 276,24 kgxm
Armadura inferior positiva por metro:

M max(+)= 414645 kgxcm momento mé&ximo de calculo

t=15cm altura de seccion
r=4cm recubrimiento mecéanico
d=11cm altura efectiva

bw= 100 cm ancho de seccién

Minoracion de resistencias

_ fck 250 kg/cm?

- = = 2

fcd = 15 15 166,67 kg/cm
fyk 5000 kg/cm? "
fyd = s =— 115 = 434783 kg/om

Procedimiento de calculo.
Momento reducido de calculo

Md

Hd = @ x fod
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ud = 0,245
ud < pd lim
0,206 < 0,319 ok
Armadura necesaria

Con nd se busca en la tabla la cuantia mecanica

ws=0,248

fcd
As =ws Xb xXdx— = 10,46 cm?
fyd

Armadura minima
wmin = 0,0015
As min = wmin X b X d = 1,65 cm?
Se adopta el mayor valor, la armadura es de:

As = 10,46 cm?

Armadura real
Se adopta 6 barras @16m c/15cm
As real > As nec
12,066 cm? > 10,46 cm? ok
Armadura superior negativa por metro:

M max(-)= 125712 kgxcm  momento maximo de disefio

t=15cm altura de seccion
r=4cm recubrimiento mecéanico
d=11cm altura efectiva
bw=100cm ancho de seccién

Procedimiento de calculo.

Momento reducido de calculo

d=— M4 _ 0623
e X @2 xfed
ud lim = 0,319
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ud < pd lim
0,0623 < 0,319 ok

Armadura necesaria

Con ud se busca en la tabla la cuantia mecanica

ws=0,0662

fc
As =ws Xb X dX— = 2,79 cm?

fyd

Armadura minima

wmin = 0,0015

As min = wmin X b X d = 1,65 cm?

Se adopta el mayor valor, la armadura es de:

As nec= 2,79 cm?
Armadura real

Se adopta 6 barras @8mm c/15cm
As real > As nec
3,018 cm? > 2,79 cm? ok

Armadura de corte en la escalera

V max= 3749,38 kg cortante maximo de disefio
t=15cm altura de seccion

r=4cm recubrimiento mecéanico
d=11cm altura efectiva

bw=100cm ancho de seccion

resistencia convencional del hormigén a cortante es:

k
fvd = 0,5 x Vicd = 6,46 —
cm

Procedimiento de calculo:

Resistencia del hormigén a esfuerzo cortante:
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Vceu=fvd x bw x d= 7106 kg
Condicion:
Vd < Vcu
3749,38 kg < 7106 kg

El cortante de disefio es menor que la contribucidn del hormigon al esfuerzo cortante,
no se necesita armadura de corte.

Armadura minima transversal por retraccion y temperatura

Ws min= 0,0015

As min=ws min x bw x d= 1,65 cm?

Se adopta el mayor valor, la armadura es de :

As nec= 1,65 cm?
Armadura real

Se adopta barras @8mm c/25cm
As real > As nec

2,012 cm? > 1,98 cm? ok

3.5.4. Diseio de fundaciones

Este elemento estructural, fue disefiado bajo solicitaciones de corte y compresion axial

siguiendo los parametros conforme lo indica la norma boliviana del hormigon armado.

Figura N°3.15. Zapata a ser disefiada.

Zapata de columna 33 _|

Fuente: Elaboracion propia.
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Se tienen los siguientes datos:

N= 50050 kg carga axial.

Mx= 20 kg-m momento en direccion x

My= 10 kg-m momento en direccion y.

Hx= 30 kg cortante en direccion X.

Hy= 10 kg cortante en direccion Y.

fck= 250 kg/cm? resistencia caracteristica del H°.
fyk= 5000 kg/cm? resistencia caracteristica del acero.
ao= 25 cm, dimension de la base de la columna en X.
bo= 25 cm, dimension de la base de la columnaen'Y.
y= 2400 kg/m?® peso especifico del HOA?,

o max= 0,65 kg/cm? capacidad portante del suelo de fundacion.
Resistencias caracteristicas reducidas:

foe 250 kg/cm?

fed=—=—21____—1 k 2
cd Yo 15 66,67 kg/cm
f 5000 kg/cm?
vk g 2
=2 = =434 k
fyd Ve 115 347,8 kg/cm

Dimensién en planta:

Como todavia no se tiene la dimension definida de la zapata, por lo tanto,
aumentamos en un 5% a la carga de servicio por desconocer de dicho peso, es decir:

N= N+P= N +0,05xN
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N+P

o= A < oadm
entonces
B 1,05 x 50050 _ 80850 cm?
=T 065 cm

a= b= +v/A=1/80850 entonces a=b =284,3 cm

se debe hacer variar “a” y “b”, hasta encontrar la alternativa mas conveniente, siempre
que no se sobrepase la tension admisible ¢ adm. Asumiendo una seccién cuadrada, la

dimensién minima de la seccion sera:

a=290cm b =290cm

A partir de esta dimension minima se fue aumentando el tamafio de la zapata, y la que

cumple todas las comprobaciones, tiene dimensiones:

a=320cm b =320cm

N 6 X Mx 6 X My

o = + + <o
maxX axb~axb?2 ~ aZxb adm

1,05 x 50050 + 6 x 2000 + 6 x 1000 <
320 x 320 320 x 3202 ~ 3202 x 320 _ Jadm

O_max -

0,514 kg/cm? < 0,65 kg/cm?  cumple!!!

Determinacién del canto util:

Con las siguientes ecuaciones, se podra determinar el canto minimo de la zapata,

olvidandose la verificacion tanto a corte por flexion y por punzonamiento
Donde:
fyd= resistencia convencional del hormigén a cortante.

fcd=resistencia de calculo del hormigén a compresién.
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vf= coef. De seguridad de la solicitacion a flexion yf=1,6
cgadm= tension admisible del terreno.

f,q = 0,5 X /fq = 0,5 X /166,67 = 6,46kg/cm?

K= 4xfvd 4 x6,46 kg/cm?
~ yf x oreal 1,6 x 0,514 kg/cm?

= 31,42

1=

a0><b0+ axb ap + b,
4 2xk—-1 4

= 30,07 cm

i 25><25Jr 320 x320 25+ 25
1= 4 2x%x31,42 -1 4

_2x(a—ap)

27 4+k
_2><(320—25)_1666
25 Ty y3142  beem

2% (b—by)

37 44k

2 x (320 — 25)
= = 16,66cm

37 443142

Entonces, la altura es:

db 1,2
h=d+7+r=30,07+7+1,2+5=36,87cm

adoptamos una altura de:
h=40 cm
entonces el nuevo valor de canto Util adoptado sera

)

d= 40 !
N 2

—1,2—-5=33,2cm
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Correccion de momentos:
M= My +Hy x h = 2000 + 10 x 40 = 2400 kgxcm
M"y= My +Hx x h = 1000 + 30x40 = 2200 kgxcm
Célculo del peso propio de la zapata:
P.P zapata = yreao Xvolumen= 0,0024x40x320x320= 9830.4 kg
Correccion de la normal
N*=N + P.P. = 50050 + 9830.4 = 59880,4 kg
Calculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

N 6xMj;  6XM;
o = +
M axb~axb?  aZxb

59880,4 6 X 2400 6 X 2200

= + + = 0,586k 2
Omax = 350 x 320 320 x 3202 — 3202 x 320 g/cm
0,586 kg/cm?< 0,65 kg/cm?  cumple
Calculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata
N* 6 XM 6 XM k
0, = + X 422D _ 5862
do X bz a, X bZ do X bz cm
N* 6 XM 6 XM k
0, = XZ —— y — 0,585—g2
do X b2 a, X bZ do X b2 cm
N* 6 X M 6 X M k
o3 = L2y 22 5852
a; Xb, a, xb, a,? X b, cm
N* 6 XM 6 XM k
0y = - 2 = 0,584—2
do X b2 a, X b2 do X b2 cm

Toda la zapata esta en compresion.
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Verificacién al vuelco:

Verificacién en la direccion x

« _a
N™ X 7 59880,4 320 . .
Yy = = X = 4354,94 > 1,5 satisfactorio

M; 2200 2

Verificacion en la direcciéon y

. b
N" X5 59880,4 . 320
M: 2400 2

Yy = = 3992,03 > 1,5 satisfactorio

Verificacion al deslizamiento:
Cd=0,50 x ¢ = valor de calculo (minorado) de la cohesion.
A= Area de la base del elemento de cimentacion

H= esfuerzo cortante.

2
@ed = §¢ = Angulo de friccién del suelo

b =27°

Valores referenciales de cohesion en kg/cm?:

arcilla rigida 0,25
arcilla semirrigida 0,1
arcilla blanda 0,01
arcilla arenosa 0,05
limo rigido o duro 0,02
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Para suelos arcillosos

(N +P) X tan(pd) + A X Cd  59880,4 X tan (182) + 320% X (0,5 X 0,01)
H, B 30

=819,2> 1,5

(N+P) X tan(pd) + AX Cd _ 59880,4 X tan(18°) +320° X (0,5 X 0,01)
H B 10

= 2457,6 > 1,5
y

Determinacion de la armadura a flexion: la armadura a flexion se la determina en
una seccion s-s a una distancia “la”, “Ib” del extremo de la zapata a 0,15 ao y 0,15 bo

del bloque del pilar en ambas direcciones. Como se observa en la siguiente figura:

) 3)

(+)

(2)

(1

Calculo del momento en la direccion “a”

Corte en la direccion a, esfuerzos e la zona critica:
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a,

[
(3) ' (1)
+)]

(a - ao)
2

Lb = +0,15 X a,

Lb=151,25cm
a1= 0,586 kg/cm?

03= 0,585 kg/cm?

(61)

a=320 cm

y=(61;—03)x(a—lb)

y=0,00053 kg/cm?
0, =03 +y =0,585+ 0,00053 = 0,5855 kg/cm?

El momento a 0,15 a, es:
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o, x1b? 2

Ma=T+§x (0, — 0,) X 1b?
59880,4 x 151,252 2
Ma = 2 + 3 x (0,586 — 0,5855) x 151,252

Ma= 6704,74 kg x cm /cm
Momento de disefio:
Mad= Ma x yf
Mag= (6704,74 kg X cm /cm) x 1,6
Mag= 10727,6 kg X cm/cm
Se calcula para un anchode 1 m
Mag= 10727,6 kgxcm/cm x 100cm = 1072760 kgxcm

_ Md _ 1072760
" bx d?2x fcd 100 x 33,22 X 166,67

g = 0,0584

Wy, = tg(1 + pgq) = 0,0584 x (1 — 0,0584) = 0,0618
Armadura necesaria;

_ WX by xdxfq

Asa_ fd
y

10,0618 x 100 x 33,2 X 166,67
sa ™ 4347,8

= 7,87cm?

Armadura minima:
Ag min =¢c X by, xd

Ag min = 0,0015 X 100 X 33,2 = 4,98 cm?
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Entonces elegimos la A= 7,87 cm? que es para un metro de ancho, pero para

los 3,20 m
As= 7,87%3,20 = 25,184 cm?
Determinacién del nimero de barras

_AxAs _4x25184 .
N Ixdbz T mx12z P T arras

Separacion entre barras

o _ 320em—2(1,2/2) - 2(5)

31 = 14,95

adoptamos una separacion de 12,5cm

Se utilizara 27 @ 12 mm ¢/12,5cm

Entonces la armadura de la zapata N°33 queda como se muestra en la fig.

- 320 -

320

@12mm c/12,5cm

Verificacién a la adherencia

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del

elemento de cimentacion, debera verificarse que:
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tbd<tb
Donde:

vd1l
090 xdXnxu

thd =

tb = k x Vfcd? la resistencia por adherencia
fcd= 166,67 kg/cm?

k= 2 (zapata flexible)

k
th =2 % 3/166,672 = 60,57%

Verificacion en la direccion “x”

Para realizar el andlisis de verificacion en esta direccion, primero se determinara el
valor de VVd1 que se encuentra en la seccion critica que es la misma para determinar

el momento critico.

corte en la direccion a, esfuerzos en la zona critica

Ib

0,15 a0

a

\
\
e
(03)

(1)

Donde los esfuerzos mas desfavorables son:
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trapecio mas solicitado en la zona critica.

(1)
a1= 0,586 kg/cm?
oa= 0,5855 kg/cm?
Entonces el valor de Vd1 es:
Vd1=0a><lb><B+<0 ;Ga)xlbe
Donde:
Ib= 151,25 cm
B=320cm
Remplazando valores:
Vdl = 0,5855 X 151,25 X 320 + (0’586 _2 0’5855) X 151,25 X 320 = 28350,3 kg
Entonces la tension tangencial de adherencia
tbd = vd1

0,90 xdXxXnxXu
Donde:
d=33,2cm

n= 27 (nimero de barras)
u=nxdb=n X 1,2 = 3,77 cm (perimetro de una barra)
reemplazando valores:

vdil 28350,3

d = G dxnxu_ 090x332X27 X377

= 9,32 kg/cm?

Verificando:
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tbd <1b
9,32 < 60,57 (kg/cm?) ok

3.5.5. Juntas de dilatacion

En la siguiente figura, se aprecia la ubicacién de las juntas de dilatacion que dividen a

la estructura en tres bloques.

Figura N°3.16. Ubicacion de las juntas de dilatacion en la estructura.

Bloaue 3

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°3.17. Detalle de junta entre bloquel-2.

Fuente: Elaboracion propia.
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Distancia entre juntas de dilatacion.

En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), la norma
recomienda, que las juntas estén separadas a menos de 25 m.

Segun,”Weather Spark”(pagina de internet), en Tarija, los veranos son largos, calientes
y mayormente nublados y los inviernos son cortos, frescos y mayormente despejados.
durante el transcurso del afo, la temperatura generalmente varia de 5°C a 25 °C y rara
vez baja a menos de 1 °C o sube a mas de 29 °C

En la siguiente figura, se aprecia la variacion promedio de temperaturas en la ciudad

de Tarija.

Temperatura maxima y minima promedio

fresco

o 24°C 16 may. 13 jul
25°C e QDJ:C

ene. feb. mar abr. may jun

Ancho de las juntas.

Coef. De dilatacion térmica; «c=1E-5/°C

Jul. ago. sept.

AL=xx X AT X L

Longitud del tramo: L

caliente

& dic
25°C
Alta

oct nov. dic.

AT=30°C

AT a L AL
Entre bloques
©) (mm) (mm)
1-2 30 1E-5 22383 6.8
2-3 30 1E-5 18040 5.5
31 30 1E-5 18841 5.7

Por cuestiones constructivas utilizaremos juntas con 2,5cm de ancho.
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3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones fueron realizadas, segun los items asignados a la obra, como nos

indica el procedimiento, medicion y forma de pago de cada item.

Las especificaciones técnicas, se muestran en el anexo A-8.

3.6.2. Precios unitarios

Los precios unitarios, se muestran en el anexo A-9 a detalle de cada actividad.

Se desarrollo el analisis de precios unitarios y presupuesto de obra de acuerdo a los
formularios B-2 y B1, respectivamente, del sistema de administracion de bienes y
servicios SABS, utilizando las incidencias pertinentes y los precios actuales de

materiales, mano de obra, equipo, etc. Relativos a nuestro medio
3.6.3. COmputos métricos

Los computos métricos se los realizo por medio de los planos arquitectonicos, y planos

estructurales. Los computos métricos se muestran a detalle en el anexo A-10.
3.6.4. Presupuesto

El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los computos
métricos y obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente, multiplicando el precio
de los diferentes items por la cantidad de cada item llegando a un presupuesto total de
la obra de 13832354,54 Bs (trece millones ochocientos treinta y dos mil trescientos

cincuenta y cuatro con 54/100 bolivianos).
Se puede ver en detalle el presupuesto del proyecto en el anexo A-11.
3.6.5. Cronograma de actividades

El cronograma de ejecucion de la obra, se lo realiz6 tomando en cuenta todas las

actividades correspondientes al proyecto.
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El plan y cronograma de obras, se lo realiz6 aplicando un diagrama de barras de Gantt,
el cual permite apreciar la ruta critica de la obra. Este se lo realiz6 con la ayuda del

programa “Microsoft Project”.

La obra tendra un plazo de ejecucion de 816 dias habiles (954 dias calendario),

Se puede ver a detalle el cronograma en el anexo A-12.

157



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO



4. APORTE ACADEMICO

En este capitulo, se desarrollara la metodologia de célculo, para el sistema de fundacién
adoptado para el presente proyecto, que se trata de sistema de losas de fundacion de
canto constante, el cual se tornd necesario por la baja capacidad portante del suelo del

lugar.
4.1. Alcance del aporte

El aporte del presente proyecto, se limitara a la realizacion de la memoria de célculo
para el sistema de losas de fundacion de canto constante. Para ello, nos apoyaremos en
el programa computacional SAFE-2016, y sera disefiado utilizando la normativa CBH-
87.

4.2. Marco teorico del aporte

4.2.1. Losa de fundacién

La losa de fundacion algunas veces es también llamada placa de fundacion, o platea de
fundacion, son elementos estructurales de hormigén armado, cuya finalidad es:
transmitir cargas mediante la fundacion al suelo. Evidentemente, la losa de fundacion
abarca la superficie de apoyo maxima disponible bajo el edificio, es decir que puede

cubrir el &rea entera bajo una estructura.

El uso de una losa de fundacion, esta especialmente indicado cuando la superficie de
fundacion mediante zapatas aisladas o corridas, supera el cincuenta por ciento de la
planta de la construccién, caso en el cual podria resultar mas econdmico utilizar una

losa de fundacion.
Estas fundaciones también son usadas cuando la presion admisible del terreno es baja.

“En resumen, se puede concluir indicando que la losa de fundacion, es una estructura
de hormigdn armado cuyo objetivo es el transmitir la carga de muchas columnas hacia

una superficie de suelo”.
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4.2.2. Tipos de losas de fundacion
Actualmente se usan vario tipos de losas de fundacidn, incluye los siguiente:

Losa de canto constante (espesor uniforme) (figura 4.1. (a))
Losa con vigas en una direccion (figura 4.1. (b))
Losa con vigas en dos direcciones (figura 4.1. (c))

Losa de canto constante con pedestal (figura 4.1. (d))

o~ w DN oE

Losa con muretes integrados para s6tano o cajon de fundacion (figura 4.1. (e))

Figura N°4.1. Tipos comunes de losas de fundacion.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pég. 201.

La losa puede apoyarse en pilotes, lo que ayuda a reducir el asentamiento de una
estructura construida sobre suelo altamente compresible. si el nivel freatico es alto,
frecuentemente se coloca las losas sobre pilotes para controlar la flotacion.
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4.2.3. Métodos de disefio estructural de la losa de fundacion de canto constante

El disefio estructural de las losas de fundacion, se puede efectuar por los dos métodos
principales: el método rigido convencional y el método flexible.

4.2.3.1. Disefio de las losas de fundacidn de canto constante por el método rigido

El disefio estructural de las losas de fundacion, se realiza asumiendo una distribucion
de presiones uniforme en la base de la platea o losa de fundacion. Esto proporcionara

una estimacion conservadora de los momentos de flexién.

Si las cargas de las columnas, no estan distribuidas uniformemente en la losa, se puede
requerirse juntas de construccion para separar las partes de la losa que se asentara de

diferente modo.
4.2.3.1.1. Dimensionamiento en planta
Ubicacién de la resultante

Para el dimensionamiento en planta, se debe ubicar el punto de aplicacion de la
resultante, para cumplir con este objetivo, calcular previamente las coordenadas (X,
Y) del centro de gravedad mostrada en la figura 4.2. y posteriormente calcular las

coordenadas de la resultante.

Figura N°4.2. losa de fundacion de canto constante.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 202.
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Entonces, la resultante de la carga total de las columnas esta dada por la siguiente

ecuacion:

Donde:
Pi= D+L

Si la seccion es simétrica, es decir rectangular, las coordenadas del centro de gravedad

estan dadas por:

Una vez obtenida la magnitud de la resultante R, hallar el punto de actuacion de la
misma a través de la sumatoria de momentos, con las ecuaciones detalladas a

continuacion:

n
RXXR=ZPi><xi
i=1
n

RXYg= Y Pixyi

i=1
Inmediatamente después de calcular las excentricidades observadas en la figura 4.2.
ex = |Xr — Xgl
€y = lyr — yal

Donde:
161



ex, ey = excentricidad de la resultante “R” vertical con respecto al eje centroidal.

Luego verificar que la resultante “R” este dentro del nucleo central y cumpla con las

condiciones admisibles.

D
>
IA
o

IA
oo}

ey g

Entonces si se verifica las condiciones admisibles la fundacion, cumple con las

condiciones de volteo.

Nota. - Si esto se cumple quiere decir que “R” cae dentro del nucleo central, si no
cumple cae fuera, entonces la losa tiende a inclinarse a los lados, por tanto, se debe

cambiar los valores de B y L de la losa de fundacion.
Anélisis de presiones
Encontrar la presion del suelo para varios puntos de la losa de fundacion.

R Mx X My X
- Yi_ yxX
Az Ix ly

q

Donde:
Az = Area de la fundacion en contacto con el suelo BxL
Mx,My = Momento de la resultante R con respecto al eje X,Y respectivamente
Ix,Iy = Momento de inercia con respecto al eje X,Y.
X,y = Coordenadas donde se requiere la presion “q” (ejes locales).
Mx =R X ey

My = R X ey
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L x B3

Ix =

=T
I_B><L3
Y="12

Remplazando valores de las ecuaciones, en la ecuacion principal, se obtiene la

ecuacion:

R 12xe, Xy 12Xe, XX
=—x |1+ +
Mt e T ]

Cabe recalcar que se debe realizar el calculo de presiones en “m” puntos de la losa,
también se calcula la presion bajo cada columna, donde la presion en cualquier punto

debe ser menor a la presion neta admisible.
g <gadm

Al cumplir que la presion admisible sea menor a la encontrada, se verifica con la

condicion de hundimiento.

Nota. - la ecuacién de presiones es la empleada en cualquier punto de la losa, + son

signos de “x, y”’ que se analiza desde el centro de gravedad de la losa de fundacion.
4.2.3.1.2. Dimensionamiento en elevacion

Asumir “d” canto util para toda la losa de fundacion.

Verificacidn a corte por punzonamiento.

Para la verificacion de corte a punzonamiento encontrar la carga Gltima total de todas

las columnas.
Pi=1,6D+1,6L

Las secciones criticas a punzonamiento estan ubicadas a una distancia “d/2” de la
columna. Por lo tanto, la expresion para el calculo de “bo” que es el perimetro critico
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estd en términos de “d”, que depende de la posicion de la columna con respecto al plano

de la losa figura 4.3.

Figura N°4.3. Definicion de &reas de corte en diferentes posiciones de columnas.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 205.

a).Columna de esquina

A, =(a+d/2)-(b+d/[2)
by =(a+d[2)-(b+d/2)
by=(a+b+d)

b).Columna lateral

Ay=(a+d/2)(b+d)
by=2-(a+d/2)+b+d
by=2-(a+d/2+d)
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c).Columna central

Ay =(a+d)(b+d)

at

by=2-(a+d)+2-(b+d)
by=2-(a+b+2-d)

La tension cortante admisible definida en las expresiones del reglamento.
fcv=0,5 x Vfed
Vcu=fcv X boxd
Finalmente se procede a verificar
Pu<Vcu

Generalmente se realiza el calculo para la columna que tenga mayor carga y menor
seccion, es decir la columna mas critica (esto para no hacer todas las columnas y solo
hacer las mas desfavorables).

Verificacion de la rigidez de las losas de fundacion

Una fundacion puede disefiarse por el método rigido, si los espaciamientos entre
columnas en una franja, es menor que:

Donde:
I=es la luz libre entre columnas
b= ancho de una franja

E= modulo de elasticidad
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I=inercia de la franja

Figura N°4.4. Division de franjas para verificacion de rigidez.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 208.

Figura N°4.4. Division de franjas para verificacion de rigidez.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 209.

La longitud de la franja “L” puede variar a “b” dependiendo de la direccion de la
franja.

I_b><h3
12
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ks=k x S
k= coeficiente de balasto

S= factor de forma

_n+0,5
" 1,5%xn

para suelos cohesivos

n=L/b

Nota. - Se debe realizar esta verificacion para todas las franjas de la losa. Si no cumple,

cambiar al método flexible o cambiar el canto util “d”.

4.2.3.1.3. Andlisis de esfuerzos (franja L)

Figura N°4.5. Diagrama de corte y momento.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 210.
Realizar el analisis para todas las franjas.
4.2.3.1.4. Célculo del refuerzo de acero por flexion para todas las franjas
Una vez calculado los diagramas de momentos de cada una de las franjas en la

direccion X oY, se obtendra los momentos maximos positivos y negativos por

unidad de ancho. Con el que se procede a calcular la armadura requerida.
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Célculo del momento reducido de calculo:

Md

d=——
M T b xdz x fed
Con el momento reducido, obtenemos cuantia mecanica “w” de tabla.

Determinacion de la armadura (As):

As = ><b><d><fccl
SEW fyd

Determinacién de la armadura minima:
As min = wmin X b X d

Como armadura, se escogera el mayor de ambas.

4.2.3.1.5. Célculo del refuerzo de acero por corte

Con los diagramas de corte obtenidos, determinar:

Vu= cortante de disefio medido a una distancia “d” de la cara de la columna.

Posteriormente determinar el valor de la tension cortante admisible que segun el
reglamento esta determinado por:
Vcu=fvd xbxd

Donde:
fvd=0,5x vfcd

Para la verificacion:
Vu<Vcu
En caso de no cumplir aumentar la dimension de “d”

4.2.3.2. Disefio de losas de fundacion por el método flexible o sobre lecho elastico.

En el método de disefio rigido convencional, la losa se supone infinitamente rigida,

ademas, la presion del suelo se distribuye linealmente y el centroide de la presion del
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suelo coincide con la linea de accion de las cargas resultantes de las columnas. En
cambio, en el método flexible de disefio, el suelo se supone equivalente a un nimero
infinito de resortes elasticos, como muestra la figura 4.7. este método de disefio es méas

exacto en sus soluciones y mas econémico.

La constante elastica de estos resortes, se denomina como en todos los casos de disefio
de fundaciones por este método, modulo “k” de reaccion del suelo o también

coeficiente de balasto.

Para entender los conceptos de fundamentales del disefio de fundaciones sobre lecho
elastico, considere una viga de ancho “b” y longitud infinita, como se muestra en la
figura 4.6. cuyo disefio difiere del anterior, s6lo en la forma de obtencién de los
esfuerzos de la fundacion, para hallar la distribucién de la armadura y realizar algunas
comprobaciones. Es decir, el disefio es practicamente idéntico al rigido, en lo que se

refiere al disefio en planta y elevacion.

Figura N°4.6. principios de disefio por el método rigido (a),

principios de disefio por el método flexible (b).

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 211.

Procedimiento
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Por lo expuesto anteriormente, en el disefio de las losas de fundacion por el método
flexible, de igual manera que el rigido debe seguir los mismos pasos como ser el

dimensionado en planta, verificacion a corte y por punzonamiento.
4.2.3.2.1. Dimensionamiento en planta

Ubicacion de la resultante

Calcular igual que en el método anterior.

Anélisis de presiones

Igual que en el método anterior.

4.2.3.2.2. Dimensionamiento en elevacion

Verificacidn a corte por punzonamiento

La verificacion se la realiza de la misma manera que en el método anterior.
Verificacion de la rigidez de la losa

En este método la verificacion de la rigidez de la losa es igual que el método anterior.

4.2.3.2.3. Analisis de esfuerzos

Figura N°4.7. Modelo matematico usado para el andlisis de esfuerzos
en el método elastico.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 212.
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El modelo estructural para el analisis de esfuerzos, consiste en discretizar la fundacion
en pequefios elementos, placas unidimensionales, tal como se aprecia en la figura 4.8.
la cantidad de elementos, dependerd de la precision requerida en el analisis de
esfuerzos, puesto que todo programa computacional que utiliza la teoria de los
elementos finitos, tiende a un calculo matematico mas preciso, cuanto mayor sea la

cantidad de elementos discretizados.

Figura N°4.8. Areas de influencia que varian seguin la posicion del nudo.

Las areas de influencia varian segun la posicion del nudo.

7

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 213.

Entonces, para cada nudo se encontrara las constantes de los elementos el&sticos, esta
se halla multiplicando el area de influencia de un punto de la fundacion por el

coeficiente de balasto antes calculado:
ki= ks x Ainf
Donde:

ki= constante del resorte del nodo i.
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ks= coeficiente de balasto.
A inf= area de influencia del nodo i.

Una vez introducido el coeficiente de balasto del suelo, e introducidos todos los demas
datos al programa SAFE 2016, se procede a la obtencion de los diagramas de momentos

en los ejes “X”y “Y”.

Figura N°4.9. Esquema de momentos en una losa de fundacion.

M-11

M-22

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 214.

Finalmente, calcular la armadura necesaria con los diagramas anteriormente obtenidos.

172



4.2.3.2.4. Célculo del refuerzo de acero por flexion
Igual que en el método anterior.

4.2.3.2.5. Célculo del refuerzo de acero por corte
Igual que en el método anterior.

4.3. Producto- Aporte

En este apartado se realizar el disefio de las losas de fundacion, se presentard el disefio
en forma resumida, mediante tablas de resultados y gréficos.

Ademas, se mostrara el disefio detallado de una de las losas de fundacion, para la

comprension del procedimiento.

Coeficiente de balasto del suelo

El valor adoptado para el coeficiente de balasto del suelo, esta en relacion con la carga

admisible del suelo.
Formula de BOWLES para hallar el coeficiente de balasto
k =40 X fs X 044

Donde:
K= coeficiente de balasto del suelo (KN/m?).
fs= factor de seguridad empleado para minorar la tension en el suelo= 2
0.4m = esfuerzo admisible del suelo, (Kpa).
Datos: 0,4y = 0,65kg/cm?

k =40 X 2 X 65 KPa

k=5200 KN/m?® = 0,52 kg/cm?®
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Cuadro N°4.1. Correlacion entre el tipo de suelo y el coeficiente de balasto.

P . 3
Descripcion de los suelos K.” (Vertical) [kg /cm’]
Simbolo Rango Promedio
Gravas bien graduadas GW 14-20 17
Gravas arcillosas GC 11-19 15
Gravas mal graduadas GP 8-14 11
Gravas limosas GM 6-14 10
Arenas bien graduadas SW B-16 11
Arenas arcillosas SC 6-16 1
Arenas mal graduadas s5p 5-9 T
Arenas limosas SM 5-9 T
Limos organicos ML 4.5 6
Arcillas con grava o con arena CL 4.6 g
Limos organices y arcillas limosas oL 3-5 4
Limos inorganicos MH 1-5 3
| Arcillas inorganica CH 1-5 3
Arcillas organicas OH 1-4 2

Fuente: Cimentaciones de concreto armado en edificaciones, “Julio Rivera”

Cuadro N°4.2. Relacion entre capacidad ultima de carga y coeficiente de balasto.

MODULO DE REACCION DEL SUELO
Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler
(Kg/Cm?) (Kg/Cm?) (Kg/Cm?) (KgfCm?) (KgfCm?) | (Kg/Cm?)

0.25 0.65 1.55 319 285 570
0.30 0.78 1.60 328 280 580
0.35 091 1.65 337 295 5.90
0.40 1.04 1.70 346 3.00 6.00
0.45 147 1.75 3.55 3.05 6.10
0.50 1.30 1.80 364 3.10 6.20
0.55 1.39 1.85 3.73 3.15 6.30
1.50 3.82 3.20 6.40
ﬂ 5ﬂ|_? 1.95 391 3.5 550
0.70 b6 2.00 4.00 3.30 6.60
0.75 175 2.05 410 3.35 6.70
0.80 1.84 2.10 420 3.40 6.60
0.85 1.93 2.15 4.30 345 6.90
0.90 202 2.20 440 3.50 700

0.95 211 2.25 450 3.55

1.00 2.20 2.30 4.60 3.60
1.05 229 2.35 4.70 3.65 730
1.10 238 2.40 4.80 3.70 740
1.15 247 2.45 450 3.75 7.50
1.20 2.56 2.50 5.00 3.80 760
1.25 265 2.55 5.10 385 7.70
1.30 274 2.60 5.20 3.90 7.80
1.35 283 2.65 5.30 3.95 750
1.40 292 2.70 240 4.00 8.00

3.01 5.50
3.10 5.60

Fuente: Fundaciones | - UMSS, péag. 72.
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De la anterior tabla N°4.1. se observa que el valor de coeficiente de balasto para arcillas
inorganicas esta comprendido entre 1y 5 kg/cm?; De la tabla N° 4.2. se observa que el
valor de coeficiente de balasto para suelos de capacidad de carga admisible de suelo de
0,65 kg/cm? es de 1,57 kg/cm®.

La bibliografia, recomienda que, para estar por el lado de la seguridad, se debe de
trabajar con el valor de coeficiente de balasto de menor valor, por lo tanto, el valor
determinado con la formula de Bowles (0,52 kg/cm?®) es la indicada.

Disefio de las losas de fundacion por el método flexible o sobre lecho elastico

En el método flexible, el suelo se asume equivalente a un namero infinito de resortes
elastico con cargas puntuales que transmiten las columnas a las fundaciones. Este

método de disefio, es mas exacto en sus soluciones y mas econémico.
¢ Disefio de la losa-1

Datos:

Figura N°4.10. Ubicacion de la losa 1
h= 40 cm Losal

L=17,18 m QQO
B=8,48 m \ c
k= 0,52 kg/cm?® . \L
fck= 250 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?

g adm= 0,65 kg/cm?

r=5cm

|

Fuente: Elaboracion propia.
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Procedimiento
Dimensionamiento en planta

Ubicacion de la resultante

Determinar la magnitud de la resultante de la carga total de las columnas:

n
R=ZPi
i=1

Donde:

Pi=D+L
C73 12.84 36.46 49.3
C 66 18.69 37.88 56.57
C72 12.8 37.45 50.25
C 65 20.3 42.39 62.69
C71 5.24 22.08 27.32
C 64 8.5 25.7 34.2
Ch59 5.49 22.53 28.02
C52 8.9 25.5 34.4
C 58 13.15 39.64 52.79
Cb51 21.27 44.64 65.91

R= 461.45

Resultante= 461.45 toneladas

Una vez encontrada la magnitud de la resultante” R”, hallamos el punto de aplicacion
de la misma, a través de la sumatoria de momentos, mediante de las ecuaciones
detalladas a continuacion:

« - Y(Pi x xi)
R~ R

i (Pix yi)

Yp =m0
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COLUMNA Pi (Tn) Xxi (cm) yi cm Pi*xi (Tn*cm) | Pi*yi (Tn*cm)
Cc73 49.3 162 775 7986.6 38207.5
c66 56.57 162 115 9164.34 6505.55
C72 50.25 615 775 30903.75 38943.75
Cc65 62.69 615 115 38554.35 7209.35
c71 27.32 1065 775 29095.8 21173
ce4 34.2 1065 115 36423 3933
C59 28.02 1095 775 30681.9 21715.5
C52 34.4 1095 115 37668 3956
C58 52.79 1515 775 79976.85 40912.25
C51 65.91 1515 115 99853.65 7579.65

461.45 400308.24 190135.55
400308,24 Tn X cm
XR = —rasTn  _oo7Scm
190135.55Tn X cm
YR = —etasmn izl

Se procede a determinar las coordenadas del centro de gravedad de la losa de

fundacion.

Si la seccidn es simétrica; es decir rectangular, las coordenadas del centro de gravedad

estan dadas por:

o _L_1718m
GTZ;T T 5 T ooUm
, _B_848m_

GTZT T ThHeEm

Posteriormente, se procede a calcular las excentricidades de la resultante “R”:
ex= Xr-Xc = | 867,5-859 | = 8,5 cm
ey= Yr-Yo= |412,1-424|=11,9 cm

Se verifica que la resultante “R” este dentro del ntcleo central y cumpla las condiciones

admisibles:
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ex <

o

1718 cm

<
8,5cm < c

85cm<286cm ok!!

11,9cm <

119cm <141 cm ok!!!

Entonces si se verifica las condiciones admisibles, la fundacién cumple con las

condiciones de volteo.
Analisis de presiones

La presion en cualquier punto bajo la cimentacion debe ser menor a la presion neta

admisible.

Se debe recordar que, segln la normativa, se debe tomar en cuenta el peso propio de la
fundacion en el analisis de presiones en el suelo. En nuestro disefio, se adopto para el

peso propio un peso especifico del hormigén armado de y=2500kg/m?.

Del analisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016, se observa que la

presion maxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,638 kg/cm?.
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Figura N°4.11. Presiones bajo la losa 1 de fundacion.

File Edit View Define Draw Select Assign Design Run Display Detailing Toels Options Help
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Fuente: Elaboracion propia.
g < Qadm
0,638 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!
Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacién, cumple con las
condiciones de hundimiento.
Dimensionamiento en elevacion de la losa
Verificacién a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacidn, es necesario tomar las cargas ultimas
(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L
La comprobacién a punzonamiento la realizaremos con la columna mas critica
Datos de la columna C-65: L= 20,3 ton, D=42,39 ton
Pu=1,6(20,3) + 1,6(42,39) = 100,304 ton
Canto util:
d=40-5-(2+2/2) = 32cm
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Fuerza cortante Gltima por punzonamiento:
Vu= Pu — at(ao+d)(bo+d)
Vu= 100304kg-0,65kg/cm?x (25cm+32cm)(25cm+32cm)
Vu=98192,15kg

Figura N°4.12. Ubicacion de la columna C65, para disefio a punzonamiento.

\ - ’

Fuente: Elaboracion propia.

Perimetro critico:
bo = 4(25cm+32cm) = 228cm
Tension admisible a corte resistida por el H:

Vcu= 2xfcv x bo x d

Veu= 2% (0,5% 4/166,67kg/cm?) x 228cmx32cm
Vcu =94191,9 kg
Verificacion:
Vu < Vcu
98192,15 kg < 94191,9 kg
No cumple !

Determinar el canto Util necesario para soportar el punzonamiento:
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= 33.36 cm

Vu 98192,15 kg
d >

=2xboxfev ,166,67kg
2 X (0,5 X —m? X 228cm

h= 33,36+5+2+2/2 = 41,36 cm
Asumimos h =50 cm

Entonces, bajo la columna C 65 se necesita un macizamiento de 50 cm de altura.

Cuadro N°4.3. Altura de macizamientos en la losa 1 bajo las columnas.

C73 49.3 | 78.88 76.76815| 228 94,264 | cumple 40
C66 56.57| 90.512 | 88.40015| 228 94,264 | cumple 40
C72 50.25| 80.4 78.28815| 228 94,264 | cumple 40
C65 62.69| 100.304 | 98.19215| 228 94,264 |nocumple|33.3| 413 50
C71yC59 |55.34| 88.544 | 86.43215| 288 | 119,071 |cumple 40
C64yC52 | 68.6 | 109.76 |107.64815| 288 | 119,071 |cumple 40
C58 52.79| 84.464 | 82.35215| 228 94,264 | cumple 40
C51 65.91| 105.456 |103.34415| 228 94,264 |nocumple |35.1| 43.1 50

Andlisis de esfuerzos en la losa de fundacién

Una vez obtenidos las dimensiones en planta de la fundacién, el canto util, y el médulo
de balasto del suelo, se procede a ingresar los datos al programa SAFE-2016, para asi

obtener los diagramas de momentos en la losa:

Figura N°4.13. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 1.

[ 5 Rt 3 D st 10180 v =]
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Figura N°4.14. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 1.

Fuente: Elaboracion propia.

Siab Resultant M22 Diagram - (disefio 1.6D+16L) [kaf-cm/cm]
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Figura N°4.15. Ejes de replanteo de la losa 1.

Fuente: Elaboracion propia.

Fuente:

Elaboracion propia.
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Célculo del refuerzo de acero por flexion (armadura base)

Obtenidos los diagramas de momentos de la fundacién, se procede a calcular la

armadura necesaria para resistir el momento critico.
Determinacion de la armadura minima:
As min = wmin X b X d
As min = 0,0015 X 100cm X 32cm
As min = 4,8 cm?

Determinacion del nimero de barras de @12mm:

_4><As 4% 4,8

n—1T><db2 =11><1,22 = 4,24 = 5 barras

Entonces el &rea minima de acero seré:
As=5 x1,131cm?= 5,66 cm?

Separacion entre barras:

100cm
S =

z = 20 cm

Se utilizard @12mm c/20cm

Momento resistente de la armadura minima
Fs
o= As
Fs= 0 x As= fyd XAs

5000kg

2
Fs = % X 5% (1,131cm?) = 24587 kg

Fs=Nc=0,85 fcdx b x y
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166,67kg
24587 kg = 0,85 X T X 100cm X y

y=1,74cm

Md=Nc><z=Nc><(h—r—%)

1,74
Md = 24587 kg x (40—8— > )cm

Md=765393,3 kgxcm/m

Md=7653,933 kgxcm/cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y

Célculo del refuerzo de acero por flexién

De la modelacion en el programa SAFE-2016 obtenemos el diagrama de momentos de

la losa del Eje-14. este diagrama es obtenido usando las cargas mayoradas.

Disefio para el Momento negativo del tramo medio entre columnas C 66 y C 65.

. Md
N = X dZ x fed

_ 7991,77 kg X cm/cm
~ 100cm X (32cm)? X 166,67 kg/cm?

x 100 am
" m
u= 0,047

w = p(1+p)

w = 0,047(1 + 0,047)

185



w = 0,0492

As = ><b><d><de

S= W fyd
As = 0,0492 x 100 x 32 X 166,67
S= 0 4347 83

As = 6,035 cm2

Disefio para el Momento positivo bajo la columna C 66.

B Md

~ b xd?xfcd

B 11541,62 kg X cm/cm

~ 100cm x (32cm)? x 166,67 kg/cm?

1l

1002
x —
I’l m

w=0,0722
w = p(l+p)

w = 0,0722 (1 + 0,0722)
w = 0,0774

As = ><b><d><de
S= W fyd

166,67

= X X 32 X —————
As 0,0774 x 100 x 32 4347 83
As = 9,5 cm?

Disefio para el Momento positivo bajo la columna C 65.

Md

= < d? x fed

_ 10347,67 kg X cm/cm
~ 100cm X (32cm)? X 166,67 kg/cm?

x 100 —
H m

L = 0,0606

w = p(1+p)

w = 0,0606 (1 + 0,0606)
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As = 0,0643 x 100 x 32 x

w = 0,0643

fcd

As= wXbxdx—

fyd

As = 7,89 cm?

166,67
4347,83

Cuadro N°4.4. Armado por flexion de la losa 1.

14 C66 11541.62 - 8.86 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12¢/20cm
C66 - C65 - -7991.77 | 6.02 | 5.66 | B 12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
C65 10347.67 - 7.89 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
C65 - C64 - -8493.38 | 6.41 | 5.66 | @ 12c/20cm | @ 12¢/20cm
C64YC52 20359.84 - 16.38 | 5.66 | @ 12 c/20cm | @ 20c/20cm
C52- C51 - -5477.17 | 4.06 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm 0
51 13779.89 - 10.71 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 12 ¢/20cm
12 c73 13006.95 - 10.06 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 12 ¢/20cm
€ 73-C72 - -9495.66 | 7.21 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
c72 9995.36 - 7.61 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
C72-C71 - 10149.2 | 7.73 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 12 ¢/20cm
C71YC59 15956.3 - 12.54 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 16 ¢/20cm
C59-C58 - -6570.03 | 4.91 | 5.66 | @ 12 c/20cm 0
€58 15124.03 - 11.84 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 16 ¢/20cm
K C73 4957.03 - 3.67 | 5.66 | @12 c/20cm 0
C73-C66 - -18224.54 | 14.5 | 5.66 | @ 12 c/20cm | @ 16 ¢/20cm
C66 7974.47 - 6 | 5.66 | @12c/20cm | @12 c/20cm
L C65 8211.53 - 6.19 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
C65-C72 - -17489.31 | 13.86 | 5.66 | @ 12 c/20cm | @ 16 ¢/20cm
C72 4487.36 - 3.31 | 5.66 | @12 c¢/20cm 0
M,N |ceavcs2 11335.51 - 8.69 | 5.66 | @12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
rycs - -18235.54 | 14.51 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 16 ¢/20cm
C71YC59 5723.6 - 425 | 5.66 | @12 c/20cm 0
0 €51 8464.61 - 6.39 | 5.66 | 12 c/20cm | @ 12 ¢/20cm
C51-C58 - -18535.83 | 14.77 | 5.66 | @ 12 ¢/20cm | @ 16 ¢/20cm
€58 4977.44 - 3.68 | 5.66 | @12 c/20cm 0
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e Disefo de la losa-2

Datos:

Figura N°4.16. Ubicacion de la losa 2

h=40 cm o
L=16,85m -
B=8,70m

k= 0,52 kg/cm?®
fck= 250 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?

g adm= 0,65 kg/cm?

r=5cm

Fuente: Elaboracion propia.
Procedimiento

Dimensionamiento en planta
Analisis de presiones

Del analisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016, se observa que la

presion maxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,616 kg/cm?.

Figura N°4.17. Presiones bajo la losa 2 de fundacion.
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Fuente: Elaboracién propia.

g < Qadm
0,616 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!

Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacion, cumple con las

condiciones de hundimiento.

Dimensionamiento en elevacion de la losa
Verificacidn a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacidn, es necesario tomar las cargas ultimas
(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L

Cuadro N°4.5. Altura de macizamientos en la losa 2 bajo las columnas.

C57 48.56|77.696 | 75.584 | 228 | 94,264 | cumple 40
C50 54.7 | 87.52 | 85.408 | 228 | 94,264 |cumple 40
C56 43.49169.584 | 67.472| 228 | 94,264 | cumple 40
C49 54.55| 87.28 | 85.168 | 228 | 94,264 | cumple 40
C55 35.67|57.072 | 54.960 | 228 | 94,264 | cumple 40
c48 43.45| 69.52 | 67.408 | 228 | 94,264 |cumple 40
C54 47.51|76.016|73.904 | 228 | 94,264 | cumple 40
Cc47 57.35| 91.76 | 89.648 | 228 | 94,264 |cumple 40
C53 35.23|56.368 | 54.256 | 228 | 94,264 | cumple 40
C46 48.58|77.728|75.616 | 228 | 94,264 | cumple 40
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Anadlisis de esfuerzos en la losa de fundacion

Figura N°4.18. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 2.

- .
1 Diagram - (disefio 1.6D+1.6L) [kgf-cm/cm]

-12.0

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.19. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 2.

N

|2 Diagram - (disefio 1.6D+1.6L) [kgf-cm/cm]

E+3

32.0f
28.0]
24.0/
20.0]
16.0]
12.0]
8.0
4.0
0.0
4.0,
-8.0)
-12.0
-16.0)

-20.0

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura N°4.20. Ejes de replanteo de la losa 2.

Fuente: Elaboracion propia.
Calculo del refuerzo de acero, por flexion (armadura base)

Se utilizard @12mm c/20cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y
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Calculo del refuerzo de acero por flexién

Cuadro N°4.6. Armado por flexion de la losa 2.

14 C50 10804.5 - 8.26 5.66 @12 c/20cm | @12 c/20cm
C50 - C49 o -8366.55 6.31 5.66 @12 ¢c/20cm | @12 c/20cm
C49 8260.91 - 6.23 5.66 @12 ¢c/20cm | @12 c/20cm
C49 - C48 - -2997.53 2.2 5.66 @ 12 c/20cm 0
C48 5647.64 - 4.2 5.66 @12 c/20cm 0
C48-C47 = -2592.48 1.89 5.66 @ 12 c/20cm 0
c47 7827.9 - 5.89 5.66 @ 12¢/20cm | @ 12 c/20cm
C47-C46 - -1623.83 1.18 5.66 @12 c/20cm 0
C46 8918.12 - 6.75 5.66 @ 12¢/20cm | @ 12 c/20cm
12 C57 11512.92 - 8.84 5.66 @12 c/20cm | @12 c/20cm
C73-C72 - -9885.68 7.52 5.66 @ 12¢/20cm | @ 12 c/20cm
C56 6716.6 - 5.02 5.66 @ 12 c/20cm 0
C72-C71 - -3428.68 2.52 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C55 5181.57 - 3.84 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C59-C58 - -2312.05 1.68 5.66 @12 c/20cm 0
C54 10628.72 - 8.12 5.66 @12 ¢c/20cm | @12 c/20cm
C54-C53 - -1870.92 1.36 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C53 8132.69 - 6.13 5.66 @12 c/20cm | @12 c/20cm
Q C57 5470.02 - 4.06 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C57-C50 - -16979.53 13.42 5.66 @12 c/20cm | @16 c/20cm
C50 8355.25 - 6.3 5.66 @12 c/20cm | @12 c/20cm
S C56 4313.9 - 3.18 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C56-C49 - -17347.33 13.74 5.66 @12 c/20cm | @16 c/20cm
c49 7707.75 - 5.8 5.66 @12 ¢/20cm | @ 12 c/20cm
T C55 3570.84 - 2.62 5.66 @ 12 c/20cm 0
C55-C48 - -17730.06 14.07 5.66 @12 ¢/20cm | @ 16 c/20cm
C48 6190.89 - 4.62 5.66 @12 c/20cm 0
\ C54 5132.78 - 3.8 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C54-C47 - -17730.06 14.67 5.66 @12 c/20cm | @16 c/20cm
c47 7017.22 - 5.25 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
w C53 3955.9 - 2.91 5.66 @ 12 c/20cm 0
C53-C46 - -16994.02 13.43 5.66 @12 ¢/20cm | @ 16 c/20cm
Cc46 7167.83 - 5.37 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
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e Disefo de la losa-3

Datos:

Figura N°4.21. Ubicacion de la losa 3

h=40 cm s
L=7,225m -
L'=4,60m
B=5,425m
B'=4,00m

k= 0,52 kg/cm?®
fck= 250 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?

g adm= 0,65 kg/cm?

r=5cm Fuente: Elaboracién propia.

Procedimiento
Dimensionamiento en planta
Analisis de presiones

Del andlisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016, se observa que la
presion maxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,638kg/cm?.
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Figura N°4.22. Presiones bajo la losa de fundacion 3.

Fuente: Elaboracion propia.
g < Qadm
0,638 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!
Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacién, cumple con las
condiciones de hundimiento.
Dimensionamiento en elevacion de la losa
Verificacién a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacion, es necesario tomar las cargas ultimas
(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L

Cuadro N°4.7. Altura de macizamientos en la losa 3 bajo las columnas.

C31 59.41| 95.056 | 92.944| 228 | 94,264 cumple 40
C32 11.81| 18.896 | 16.784 | 228 | 94,264 cumple 40
C28yC25 | 83.9 | 134.24 |132.128| 288 | 119,071 | no cumple |35.5| 43.5 50
C29yC26 |14.41| 23.056 | 20.944| 288 |119,071| cumple 40
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Analisis de esfuerzos en la losa de fundacion

Figura N°4.23. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 3.

B=

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.24. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 3.

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura N°4.25. Ejes de replanteo de la losa 3.

Fuente: Elaboracion propia.
Célculo del refuerzo de acero por flexién (armadura base)

Se utilizard @12mm c/20cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y
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Calculo del refuerzo de acero por flexién

Cuadro N°4.8. Armado por flexion de la losa 3.

P C32 2747.12 - 2 5.66 @ 12 c/20cm 0
C32-(C29y C26) z 1169.25 0.87 5.66 @ 12 c/20cm 0
C29YC26 4575.87 - 3.38 5.66 @ 12 ¢/20cm 0

R Cc31 11414.21 = 8.75 5.66 @12 c/20cm | @ 12 c/20cm
C 31-(C28 Y C25) z -970.85 0.84 5.66 @ 12 c/20cm 0

C28YC25 24281.88 - 19.93 5.66 @12 c/20cm | @20 c/20cm

19 Cc31 15068.37 - 11.78 5.66 @12 c/20cm | @ 16 ¢/20cm
C31-C32 = 4956.88 4.39 5.66 @ 12 c/20cm 0
C32 1916.48 - 1.66 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
21Y22 | C29YC26 2992.2 - 2.18 5.66 @ 12 ¢/20cm 0
C65-C72 = 6540.37 4.88 5.66 @ 12 c/20cm 0

C28YC25 18234.77 - 14.51 5.66 @12 c/20cm | @ 16 ¢/20cm

e Disefno de la losa-4

Datos: Figura N°4.26. Ubicacién de la losa 4

h=40 cm

% Losa 4
L=8,20m
B=5.60m |
fyk= 5000 kg/cm? - .

g adm= 0,65 kg/cm? T HH

r=5cm

k= 0,52 kg/cm?®

fck= 250 kg/cm?

Fuente: Elaboracion propia. 199



Procedimiento
Dimensionamiento en planta

Anélisis de presiones

Del analisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016 se observa que la

2

presion maxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,645 kg/cm<.

Figura N°4.27. Presiones bajo la losa de fundacion 4.

Fuente: Elaboracion propia.

g < Qadm

0,645 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!

Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacion, cumple con las

condiciones de hundimiento.

Dimensionamiento en elevacion de la losa

Verificacién a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacion, es necesario tomar las cargas ultimas

(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L

200



Cuadro N°4.9. Altura de macizamientos en la losa 4, bajo las columnas.

C83 91.71|146.74 | 144.2374 | 248 | 70.79 | no cumple |45.8 | 53.8 60
C86 25.25| 40.40 | 37.9014| 248 | 70.79 | cumple 40
c84 89.85|143.76 | 141.2614 | 248 | 70.79 | no cumple [44.9| 52.9 60
Cc87 23.41| 37.46 | 34.9574| 248 | 70.79 cumple 40

Analisis de esfuerzos en la losa de fundacion

Figura N°4.28. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 4.

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.29. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 4.

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura N°4.30. Ejes de replanteo de la losa 4.

® ©

Fuente: Elaboracion propia.

@__79%54___{?(:87

Célculo del refuerzo de acero, por flexion (armadura base)

Se utilizard @12mm c/20cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y
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Calculo del refuerzo de acero por flexién

Cuadro N°4.10. Armado por flexion de la losa 4.

3 C83 33258.35 - 28.57 5.66 | $12¢/20cm | $25c/20cm
C83-C86 o 4533.35 3.35 5.66 @12 ¢/20cm 0
C 86 4950.06 - 3.66 5.66 @12 c¢/20cm 0

4 c84 32006.96 z 27.32 5.66 @12 ¢/20cm @25 ¢/20cm
C84-C87 - 5143.54 3.81 5.66 @12 c¢/20cm 0
C 87 4393.63 - 3.24 5.66 @12 c¢/20cm 0

D c84 22180.55 - 18.02 5.66 @12 ¢/20cm @20 ¢/20cm

C84-C83 - -7757.74 5.83 5.66 @12 c/20cm @12 c¢/20cm

cs83 21013.82 - 16.96 5.66 @12 ¢/20cm @20 c¢/20cm

E C87 8582.44 - 6.48 5.66 | $12¢/20cm | ©$12c/20cm
C87-C86 - -4673.76 3.46 5.66 $12 ¢/20cm 0

C86 8895.61 - 5.39 5.66 @12 ¢/20cm @12 ¢/20cm

e Disefio de la losa-5

Datos: Figura N°4.31. Ubicacion de la losa 5
h=40 cm
Losa 5
L=10,10 m E
B=6,40m

k= 0,52 kg/cm?®

fyk= 5000 kg/cm? =

I
g adm= 0,65 kg/cm? EHH

r=5cm

fck= 250 kg/cm?

Fuente: Elaboracion propia.
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Procedimiento
Dimensionamiento en planta

Anélisis de presiones

Del analisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016, se observa que la

presion méaxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,647 kg/cm?.

Figura N°4.32. Presiones bajo la losa de fundacion 5.

iy

Fuente: Elaboracion propia.
g < Jadm

0,647 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!

Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacion, cumple con las

condiciones de hundimiento.

Dimensionamiento en elevacion de la losa

Verificacién a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacion, es necesario tomar las cargas ultimas

(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L
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Cuadro N°4.11. Altura de macizamientos en la losa 5, bajo las columnas.

C85YC12(99.22|158.75|156.64015| 318 |131.47 | no cumple | 38.1 46.1 50
C88YC18|20.59| 32.94 | 30.83215| 318 |131.47| cumple 40
Cc11 78.86|126.18 | 124.06415| 248 |102.53 | no cumple | 38.7 46.7 50
c17 15.62 | 24.99 | 22.88015| 248 [102.53| cumple 40
Cc10 71.72|114.75|112.64015| 248 |102.53 | no cumple | 35.2 43.2 50
c16 18.11| 28.98 | 26.86415| 248 [102.53| cumple 40

Andlisis de esfuerzos en la losa de fundacion

Figura N°4.33. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 5.

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.34. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 5.
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Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.35. Ejes de replanteo de la losa 5.

Fuente: Elaboracion propia.
Célculo del refuerzo de acero, por flexion (armadura base)

Se utilizard @12mm c/20cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y
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Calculo del refuerzo de acero por flexién

Cuadro N°4.12. Armado por flexion de la losa 5.

5y6| C8yC12 35720.68 - 31.05 5.66 @12 c/20cm | @25 c/20cm
(C85y C12)-(C88y C18) ° 4078.41 3 5.66 @12 c¢/20cm 0
Cc88yC18 5126.17 - 3.78 5.66 @12 ¢/20cm 0

7 c11 33774.24 - 29.07 5.66 @12 ¢/20cm | @25 c¢/20cm
Ccl11-C17 - 4410 3.26 5.66 @12 ¢/20cm 0
c17 5789.78 - 4.31 5.66 @12 ¢/20cm 0

8 c10 30184.04 - 25.53 5.66 @12 c¢/20cm @25 c/20cm
C10-C16 - 4465 9.5 5.66 @12 ¢/20cm 0
C16 5414.77 - 4.02 5.66 @12 c¢/20cm 0

D Cc10 17045.33 - 13.47 5.66 @12 c/20cm | @16 c/20cm
c10-C11 - -633.87 0.46 5.66 @12 c¢/20cm 0

C1l1 17318.44 - 13.71 5.66 @12 ¢/20cm @16 c/20cm

C11-(Cl2y

C85) - 1633.62 1.19 5.66 @12 ¢/20cm 0

C12YC85 28232.93 - 23.65 5.66 @12 ¢/20cm @25 c/20cm
E Cc16 4622.99 - 3.42 5.66 @12 c¢/20cm 0
cl6-C17 - -458.44 0.33 5.66 @12 ¢/20cm 0
c17 4047.92 - 2.98 5.66 @12 c¢/20cm 0

C17-(C18y

C88) - 2545.57 1.86 5.66 @12 c¢/20cm 0

C18YC88 15107.54 - 11.82 5.66 @12 c¢/20cm @16 c/20cm
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e Disefo de la losa-6

Datos:

h=40 cm
L=7,15m
B=535m
L'=5,15m
B'=2,35m

k= 0,52 kg/cm?®
fck= 250 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?

g adm= 0,65 kg/cm?

r=5cm

Procedimiento

Dimensionamiento en planta

Analisis de presiones

Figura N°4.36. Ubicacion de la losa 6

A
-
:

Fuente: Elaboracion propia.

Losa 6

Del andlisis de presiones en el programa estructural SAFE-2016, se observa que la

presion maxima en el suelo de fundacion que se determina es 0,633 kg/cm?.
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Figura N°4.37. Presiones bajo la losa de fundacion 6.

-0.633 kgflemz2

Fuente: Elaboracion propia.
g < Qadm
0,633 kg/cm? < 0,65 kg/cm? ok!!!
Entonces, si se verifica las condiciones admisibles la fundacion, cumple con las
condiciones de hundimiento.
Dimensionamiento en elevacion de la losa
Verificacién a corte por punzonamiento

Para el disefio de la losa de fundacion, es necesario tomar las cargas ultimas
(mayoradas) de todas las columnas que llegan a la cimentacion.

Pu=1,6D + 1,6L

Cuadro N°4.13. Altura de macizamientos en la losa 6, bajo las columnas.

Cc8 73.05|116.88|114.76815| 248 |102.53 | no cumple | 35.8 43.8 50
C9 55.03 | 88.05 | 85.93615| 248 |102.53| cumple 40
Cc15 16.51| 26.42 | 24.30415| 248 |102.53| cumple 40
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Anadlisis de esfuerzos en la losa de fundacion

Figura N°4.38. Diagrama de momentos “M 1-1” en losa 6.

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N°4.39. Diagrama de momentos “M 2-2” en losa 6.

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura N°4.40. Ejes de replanteo de la losa 6.

.a 2.65m :
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
-
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
S
|
|
|
|
|
|

Fuente: Elaboracion propia.
Célculo del refuerzo de acero, por flexién (armadura base)

Se utilizard @12mm c/20cm

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE X
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Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE X

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento positivo EJE Y

Areas donde se necesita armadura adicional, por momento negativo EJE Y
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Calculo del refuerzo de acero por flexion

Cuadro N°4.14. Armado por flexion de la losa 6.

9 C9 19076.9 - 15.25 5.66 @12 ¢/20cm P16c/20cm
C9-C15 o 3000 2.19 5.66 @12 c¢/20cm 0
Cc15 3199.37 = 2.34 5.66 @12 c¢/20cm 0
10 C8 22467.98 - 18.28 5.66 @12 c/20cm @20 c/20cm
B C8 18973.79 - 15.15 5.66 @12 c¢/20cm @16¢/20cm
C10 14655.11 - 11.44 5.66 @12 ¢/20cm $12c/20cm
E Cc15 5713.69 - 4.25 5.66 @12 c¢/20cm 0
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. CONCLUSIONES

e Se logré cumplir con el Objetivo General del Proyecto, el cual fue realizar el disefio
estructural de la Unidad Educativa Jorge Araoz Campero, siguiendo los lineamientos

de la Normativa vigente en el Pais [CBH- 87].

e Del estudio topografico realizado, se puede concluir que el terreno de emplazamiento
presenta un desnivel de 7.95m, por lo cual; se hace necesario el empleo de muros de
contencion de HeA®,

e El estudio de suelos se tuvo que realizar por el ENSAYO DEL CONO HOLANDEZ,
del ensayo se obtuvo una resistencia caracteristica del suelo de 0,65 kg/cm? en el pozo

1(suelo arcilloso), y una resistencia de 0.98kg/cm? en pozo 2(suelo limoso).

e El pozo 1 se excavo desde el nivel +0.00m hasta el nivel de -2.00m, este estudio de

suelos nos sirvio para el disefio de las fundaciones al nivel -2.00m y nivel- 5.95m.

e El pozo 2 se excavo desde el nivel -7.95m hasta el nivel -9.95m, este estudio de suelos
nos sirvid para el disefio de las fundaciones corridas de los muros de H°A° que se

ubican en el nivel - 9.95m.

e Ya que se trata de suelos de bajas resistencias, al tratar de disefiar zapatas aisladas
para toda la estructura, algunas zapatas se solapan y entre todas ocupan un porcentaje
importante del &rea de la construccion, por lo que la teoria en este caso, nos respalda

para el disefio de losas de fundacion.

e Se vio conveniente incluir juntas de dilatacion en el modulo disefiado a distancias
menores a los 25 m, siguiendo los pardmetros que recomienda la norma boliviana del

hormigon.

e La comprobacion de los elementos de hormigon armado, fue realizado con el

programa computacional CYPECAD.

216



Comprobacion de la viga 93.

ELEMENTO VIGA DISENO MANUAL DISENO CON EL PROGRAMA VARIACION
armadura longitudinal
para el momento flector| 2@20mm+2@16mm 2¢16mm+3@16mm -2.44%
(+)
armadura longitudinal
para el momento flector| 2@10mm+4@16mm 2010mm+4@16mm 0%
(-)c34
armadura longitudinal
para el momento flector| 2@10mm+4@12mm 2010mm+3@12mm -19%
(-)c33
armadura transversal
para el cortante @8mm c/18cm @8mm c/21cm -14%
C34
armadura transversal
para el cortante @8mm c/22cm @8mm c/25cm -12%
C33
Comprobacion de la columna C83.
ELEMENTO COLUMNA DISENO MANUAL DISENO CON EL PROGRAMA VARIACION
armadura longitudinal 4@16mm+4@12mm 4G16mm+2@12mm+2@16mm 14.00%
armadura transversal @6mm c/15cm @6mm c/15cm 0%
Comprobacién de la escalera.

ELEMENTO ESCALERA DISENO MANUAL DISENO CON EL PROGRAMA VARIACION
Momento positivo @16mm c/15cm @16mm c/15cm 0%
Momento negativo @8mm c/20cm @8mm c/20cm 0%

Armadura transversal @8mm c/25cm @8mm c¢/20cm 20%
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Comprobacion de la zapata de la columna C33.

ELEMENTO ZAPATA

DISENO MANUAL

DISENO CON EL PROGRAMA

VARIACION

Armadura a flexion
para el momento Mx

27@312mm c/12,5cm

13@16mm c/25cm

-11.40%

Armadura a flexion 27@12mm ¢/12,5cm 13@16mm c/25cm 0%
para el momento My
canto de la zapata 40cm 80cm -
dimensiones 320x320 345x345 -

Se escogieron losas alivianadas con viguetas prefabricadas de hormigon pretensado

por razones constructivas, por la cual se ahorra en mano de obra, personal calificado

en la tarea de colocar la armadura, armar el encofrado, y el tiempo que se necesita

para llevar a cabo.

El presupuesto para la construccion de la nueva U.E. Jorge Araoz Campero, es de

13.559.991,76 Bs (trece millones quinientos cincuenta y nueve mil novecientos

noventa y uno con 76/100 bolivianos). El costo del proyecto, incluye obra gruesa,

obra fina, colocacién de puertas y ventanas; En el costo, no se incluye costo de

mobiliarios, instalaciones, ni el costo de demolicion de la construccion antigua.

El plazo para la construccién de la nueva U.E. Jorge Araoz Campero, es de 816 dias
habiles (954 dias calendario).

5.2. RECOMENDACIONES

Se recomienda al Gobierno Auténomo Municipal de la ciudad de Tarija, realizar mas

puntos de estudio de suelos a diferentes alturas, previo a la licitacién del proyecto,

para poder garantizar el disefio de fundaciones realizado y no tener que tropezar con

inconvenientes al momento de ejecutar el proyecto.
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Es de gran importancia, la correcta introduccion de datos a los programas
computarizados, puesto que es la etapa donde se suelen cometer errores, se
recomienda tomarse el tiempo necesario, para analizar y comprender lo que pide el

programa computarizado.

Para facilitar la ejecucion de la obra, se recomienda redondear las dimensiones de la

estructura; como también emplear espaciamientos que sea multiplos de 5 cm.

Se recomienda usar varillas de fierro corrugado con diametro menor que varillas
gruesas, en algunos casos por varias razones, la primera porque una varilla de menor
diametro resulta mas facil de adquirir, es mas practica de trabajar en obra, y porque
posee mas propiedades de adherencia con el concreto que una varilla de diametro

mayor.

Para la construccién, se debe seguir de manera estricta los planos de detalles y
especificaciones técnicas, para evitar cualquier tipo de falla.

Se debe complementar el disefio, con un célculo de las respectivas instalaciones de
agua potable, sanitaria y eléctrica para la total funcionalidad de la obra.

Debido a que la cubierta de la estructura es de losa, se debe realizar un disefio

complementario de drenaje pluvial, para la correcta evacuacion de aguas pluviales.

Es imprescindible tener en cuenta el cronograma de ejecucion, para evitar retrasos en

las actividades criticas.

Es necesario seguir las recomendaciones de las normas en el andlisis de las cargas

gue soportan las estructuras, para dimensionar de manera correcta los elementos.

Se recomienda que, en lo posible, se uniformice el tamafio de los elementos

estructurales para que asi constructivamente, sea facil y rapido en construir.

Se recomienda utilizar un espaciamiento en las juntas de dilatacion e= 2.5 cm, valor

minimo que recomienda la CBH-87, para evitar fisuras producidas por dilataciones.
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