CAPITULO |
ANTECEDENTES

1.1. EL PROBLEMA

El problema identificado que sustenta la demanda del proyecto, es la discontinuidad de
formacion académica del nivel primario al nivel secundario, que existe en las comunidades
alejadas con respecto a la comunidad El Cruce, lugar donde se encuentra ubicado el
establecimiento educativo que presta dicho nivel, ya que presenta la mayor afluencia de
estudiantes que pertenecen al cantén de Iscayachi de la segunda seccién de la provincia
Méndez, Distrito # 6 del municipio El Puente.

Por otro lado, viendo la situacion socioeconémica de las familias y especialmente de los
jovenes estudiantes de las comunidades alejadas, se ve prioritaria el disefio y construccion
de un internado para albergar a jovenes, y que estos tengan mayores ventajas para proseguir

sus estudios y acceder a posibilidades de capacitacion académica o estudios superiores.

Uno de los principales ambitos de desarrollo tiene que ver con el desarrollo humano y
dentro de éste la construccion de establecimientos educativos e internados son elementos de
base y de impacto estructural. En este sentido, el Gobierno Municipal El Puente tiene la

potestad y la responsabilidad de atender la solicitud.

1.1.1. PLANTEAMIENTO
De acuerdo a las estadisticas proporcionadas por el INE (Instituto Nacional de Estadistica),
el 83% de los jovenes estudiantes en el area rural no contintan con su formacion académica
en el nivel secundario, provocando que solo el 17% de los estudiantes lleguen a concluir
con el bachillerato.
Las principales causas que originan la discontinuidad de formacion académica del nivel
primario al nivel secundario, son:

e Bajo nivel de ingresos econémicos de aquellas familias que se encuentran en las

comunidades rurales, para que sus hijos concluyan el nivel secundario.

¢ Distancias largas que recorren los estudiantes para continuar sus estudios.



e Infraestructura actual limitada para el nivel secundario, en las comunidades alejadas
(solo existe nivel secundario hasta el ultimo grado, en la comunidad El Cruce), el

cual no cuenta con un internado.

Infraestructura Educativa en el canton de Iscayachi

NUCLEO: FRANZ TAMAYO

UNIDAD TIPO DE LA N° DE
N° COMUNIDAD EDUCATIVA UNIDAD GRADOS NIVEL
1 Cruce (lIscay.) Franz Tamayo Central 9 Primario
2 Cruce (lIscay.) Col. Tarija Central 4 Secundario
3 Chilcayo Chilcayo Seccional A 4 Primario
4 El Puesto El Puesto Seccional A 9 Primario
5 Sama Sama Seccional A 6 Primario
6 San. Antonio San. Antonio Seccional A 9 Primario
7 San Roque San Roque Seccional B 3 Primario
NUCLEO: EL MOLINO
UNIDAD TIPO DE LA N° DE
N° COMUNIDAD EDUCATIVA UNIDAD GRADOS NIVEL
1 | El Molino El Molino Central 9| Primario
2 | Cieneguillas Cieneguillas Seccional B 5| Primario
3 | San Lorencito San Lorencito Seccional A 7| Primario
4 | Santa Ana de agua rica |Santa Ana de aguarica | Seccional A 7| Primario
5 | Villa Nueva Villa Nueva Seccional A 8| Primario
6 | Obispo Obispo Seccional B 6| Primario
7 | Tres Cruces Tres Cruces Seccional A 6| Primario
NUCLEO: PUEBLO NUEVO
UNIDAD TIPO DE LA N° DE
N° COMUNIDAD EDUCATIVA UNIDAD GRADOS | NIVEL
1 Pueblo Nuevo Pueblo Nuevo Central 9| Primario
2 Chorcoya Méndez Chorcoya Méndez Seccional A 9| Primario
3 Carolina Carolina Seccional A 6| Primario
4 Campanario Campanario Seccional A 7| Primario
5 Papa Chacra Papa Chacra Seccional A 7| Primario
6 Qda. Grande Qda. Grande Seccional A 7| Primario

FUENTE: RUDE 2011, Distrito Educativo El Puente, Ministerio de Educacion y Culturas — Servicio
Departamental de Educacion
Elaboracion propia




De mantenerse la situacion actual es posible que se incremente la discontinuidad en la
formacion académica en los estudiantes del area rural y en consecuencia, las regiones
tendrén indices de desarrollo bajo, provocando la pobreza en las comunidades debido al
abandono en la educacion, y ademas reduce en los estudiantes la posibilidad de conseguir
buenos empleos en el futuro, por lo que se hace necesario plantear como solucién las

siguientes alternativas:

e Disefio estructural de un internado para albergar a los estudiantes del nivel
secundario, en la zona involucrada.

e Ofrecer cobertura a jovenes con bajos niveles de ingreso econdmicos pero con
aptitudes intelectuales (becas de alimentacion, estadia y transporte).

e Alquilar ambientes para satisfacer las necesidades de recursos humanos capacitados

en el area rural (zona involucrada).

1.1.2. FORMULACION

En consecuencia con el perfil del proyecto de grado, se elige la alternativa “Disefo
Estructural Internado Rural de Iscayachi”.

Dicho esto indicaremos que en la fase de disefio, se plantean tres alternativas que retnen

condiciones de similar alcance.

ALTERNATIVA#1

En esta alternativa se considera la construccién de una infraestructura completamente
nueva de una sola planta, que consiste en disefiar dos bloques totalmente independientes, de
dimensiones rectangulares, el primer bloque esta destinado para la sala de estudios y el
comedor, el segundo bloque destinado al albergue de los estudiantes y ambientes del
docente interno y portero.

Como se trata de una construccion de bloques independientes, el costo es un poco elevado,
sobre todo se incrementan los costos en la etapa de operacién y mantenimiento.

Los bloques estdn emplazados fuera de los predios del colegio, quedando lejos del centro

educativo a una distancia aproximada de un kilébmetro.



ALTERNATIVA#?2

En esta alternativa se considera la construccién de una infraestructura completamente
nueva de dos plantas, con un disefio de plantas rectangulares, el cual contempla la planta
baja para la sala de estudios, comedor, bafios y ambientes para docente interno y portero,
mientras que en la planta alta estard destinada al albergue de los estudiantes, estara
emplazado en los predios del Colegio Tarija, en esta alternativa se considera una cubierta
completamente de calamina, reduciendo el costo en el techo.

Pero por otro lado el proyecto reduce los espacios destinados al area recreativa de la unidad

educativa, obstaculizando su construccion en dichos predios.

ALTERNATIVA#3

En esta alternativa se considera la construccién de una infraestructura completamente
nueva de dos plantas, contiguo al Colegio Tarija, manteniendo el mismo disefio
arguitectonico que la alternativa 2, reduciendo los espacios de construccidén en comparacion
a la alternativa 1, en esta alternativa se considera una cubierta completamente de teja
colonial, por requerimiento de los beneficiarios, aunque el costo del techo es un poco
elevado en comparacion con la cubierta de calamina.

Las plantas son totalmente independientes, y adecuada para la topografia del terreno, dando
acceso a los estudiantes de estar a unos pasos del colegio y permitiendo el ahorro de

espacios para la unidad educativa.

Por lo indicado anteriormente se elige la alternativa # 3.

En este sentido el proyecto esta enfocado a coadyuvar a aquellas familias brindando un

centro educativo en ptimas condiciones.

1.1.3. SISTEMATIZACION
Con la alternativa de solucion definida, y con un analisis técnico y econdémico en el estudio
del perfil del proyecto, se establece que la alternativa méas viable para las estructuras de

sustentacion son los siguientes:



e Cubierta del nivel superior de teja colonial.

e Cubierta para el nivel intermedio (techo o piso) sera de losa alivianada con viguetas
pretensadas.

e Estructura de sustentacion superior de la cubierta, cercha de madera.
e Estructura de sustentacion, de porticos de H°. A°,
e Estructura de cimentacion, de zapatas aisladas de H°. A°.

e Estructuras complementarias (escaleras, losa para tanque de agua).

1.2. OBJETIVOS DEL PROYECTO
1.2.1. OBJETIVO GENERAL

Realizar el “Disefio Estructural del Internado Rural de Iscayachi”, ubicado en la comunidad
EL CRUCE del canton de ISCAYACHI.

1.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS
e Determinar la resistencia admisible del terreno de fundacion de la estructura.
e Realizar el estudio topogréafico del area de emplazamiento.
e Aplicar la norma boliviana CBH- 87 en el disefio estructural.
o Realizar el calculo estructural de la estructura de sustentacion de la cubierta.
e Realizar el célculo estructural de las cimentaciones (zapatas aisladas, cuadradas).

e Realizar la verificacién del calculo estructural manual con el paquete electronico
CYPE CAD 2010”.

e Realizar los computos métricos, precios unitarios y presupuesto en general.

e Realizar el cronograma de ejecucién de obra.

1.3. RAZONES QUE JUSTIFICAN EL PROYECTO

Las razones por las cuales se justifica el disefio estructural del proyecto son las siguientes:

1.3.1. RAZONES ACADEMICAS
Profundizar y poner en practica todos los criterios de disefio y conocimientos adquiridos en
el calculo de estructuras de hormigén armado y estructuras de madera, en todos los afios de

estudio universitario, y llevar a cabo el proyecto con éxito.



1.3.2. RAZONES TECNICAS

Se validard el paquete estructural CYPECAD 2010 para el calculo estructural de la
estructura aporticada, verificando sus resultados con el calculo manual, en los elementos
estructurales con las acciones mas solicitadas.

La comunidad de El Cruce cuenta con espacios aptos para el disefio del proyecto, su
topografia permite un disefio econémico, la accesibilidad a la comunidad es regular no

existiendo impedimentos para proseguir con el disefio.

1.3.3. RAZONES SOCIALES

La poblacion de la zona del proyecto en forma conjunta con sus organizaciones e
instituciones, plantean la necesidad que tienen los jovenes de proseguir sus estudios
secundarios en su entorno, ya que por no existir este ciclo con la infraestructura adecuada
muchos abandonan la educacion formal o tienen que trasladarse a centros alejados con

diversos inconvenientes.

El internado permitird ofrecer cobertura a jovenes con bajos niveles de ingresos
econdmicos pero con aptitudes intelectuales. Su uso también permitira cubrir la vivienda a

profesores rurales.

Por otra parte, existe pleno acuerdo de todos los actores sociales e institucionales del
Municipio para que el proyecto se ejecute, ya que sera de gran beneficio para toda la

sociedad en su conjunto.

1.4. ALCANCE DEL PROYECTO

El proyecto contempla el “Disefo Estructural Internado Rural de Iscayachi”, plasmando el

disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.
Topogréaficamente se definira el equipo a utilizar y el detalle del estudio (curvas de nivel).

En el estudio de suelos, se determinara la resistencia admisible del suelo, los limites de
Atterberg, la granulometria del suelo, asi como clasificar por el Sistema Unificado, como
también por el A.A.S.H.T.O.



Con respecto a la estructura aporticada de H° A°, se realizara el calculo estructural mediante
el programa computarizado CYPECAD 2010, utilizando el Cddigo Boliviano del
Hormigdén (CBH-87), y se compararan los resultados mediante el calculo manual, en las

secciones que tengan las acciones mas solicitadas.

En cuanto a la estructura de sustentacion de la cubierta, se realizara el calculo manual de
todos los elementos de la cercha, obteniendo las secciones comerciales mas utilizadas. Se

aplicard para su disefio, el Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.

En lo que respecta a las instalaciones de agua potable y alcantarillado, se realizar solo un
predisefio y una estimacion de los costos no llegando a elaborar el disefio final debido a

que el proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad.

Asi mismo, de manera referencial, se incluye la instalacion eléctrica en la parte del

presupuesto final.

Con respecto al cronograma de ejecucion de obra, se utilizard el programa Microsoft
Project 2010, para obtener el diagrama de GANTT (representacion grafica), que muestre 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

1.5. LOCALIZACION DEL PROYECTO
1. UBICACION GEOGRAFICA

Departamento: Tarija

Provincia: Méndez (Segunda Seccion)
Municipio: El Puente

Distrito Iscayachi

Comunidad El Cruce

El Departamento de Tarija se ubica en el extremo Sur Este del pais, entre los paralelos 20°
53700 y 22° 52 30’ de Latitud Sur y entre los meridianos 65° 25° 48" y 62° 15 34”” de
Longitud Oeste.

La provincia Méndez se sitta al Noreste del departamento de Tarija, entre los paralelos
20°56’ y 21°36° de latitud sur y los 64°05° y 65°13° de longitud oeste.



2. UBICACION DEL PROYECTO

La comunidad EI Cruce es una de las 19 comunidades que forman parte del distrito 6
Iscayachi, se encuentra ubicada dentro del municipio ElI Puente, en las coordenadas
geograficas, 21°28°25”" de Latitud sur y 64°57°05"" de Longitud Oeste.

Colinda al norte con la comunidad de EI Puesto, al sur con la comunidad de Chilcayo, al
este con la comunidad de Sama y al oeste con la comunidad de Alta Gracia.

Imagen 1.1.
Ubicacién de la zona de influencia directa

FUENTE: Plan de Desarrollo Municipal El Puente 2007-2011

3. ACCESO A LA ZONA DE INFLUENCIA DIRECTA DEL PROYECTO

La via de acceso es la carretera principal departamental Tarija - Potosi, carretera doble via.
La distancia que separa Tarija de la comunidad es de aproximadamente 54 km., El tiempo
de llegada desde la capital es de 1 Hora y 30 minutos hasta la comunidad.

En el siguiente cuadro se presenta tiempos y kilometrajes por tramo.



Cuadro 1.1.
Acceso vial en kilometros y tiempo

Nombre km. h-min-s
Tarija - Tomatitas 4.2 0:08°25”
Tomatitas - Cruce Santa Barbara 5.2 0:13°02”
Cruce Santa Béarbara — Iscayachi 44.6 1:09°00”’

FUENTE: Plan de Desarrollo Municipal El Puente 2007-2011

4. DESCRIPCION FISICA DEL AREA DEL PROYECTO

4.1. CLIMA

El clima predominante en la zona del proyecto es frio, se puede clasificar en forma general
como un clima semiérido, fresco, con poco o ningun exceso de agua, Andino.

La temperatura Media Anual es de 15°C, la Maxima Media Anual 20.5°C, y la Minima

Media de 4°C. En la zona Alta la temperatura media esta alrededor de los 14 °C.

4.2. RELIEVE TOPOGRAFICO

Los suelos fisiograficamente se encuentran sobre una terraza antigua plana suavemente
inclinada, de formacién fluvio lacustre, derivado de arenisca, lutitas y cuarcita.

Presenta un nivel de fertilidad medios, donde los contenidos de materia organica y
nitrégeno son medios, de fésforo medios a altos y de potasio bajos a medios.

Terreno con pendiente montafioso accidentado y llegando a la comunidad completamente
plano.

1.6. ESTUDIO SOCIOECONOMICO

A. ASPECTOS DEMOGRAFICOS

Estos aspectos son de vital importancia en la preparacion de este tipo de proyectos de
impacto social que benefician a poblaciones en general.

Al realizarse un andlisis de la evolucion social de la zona, y considerando los aspectos
mencionados, se nos permitirad visualizar de manera objetiva las necesidades prioritarias de
dicha poblacion.

Para este analisis nos basamos en una fuente de informaciéon confiable como es el

diagnostico del Municipio de El Puente.



1. POBLACION BENEFICIADA

Si bien el proyecto se emplaza en la comunidad de EI Cruce, los beneficios son directos
para dieciocho comunidades circundantes, mismas que se presentan a continuacion,
asimismo, la poblacion y las familias.

El proyecto plantea el beneficio directo a 6489 habitantes, 1258 familias. Posteriormente el

cuadro 1.2 muestra la composicion por género.

Cuadro 1.2.

Poblacion y familias de la zona de influencia directa
DISTRITO N° 6 ISCAYACHI

Comunidad Nifios Adolescentes Adultos Total N°

0-13afios | 14-17 afios Alfabetos | Analfabetos Totales General | FLIAS

H M H M H M H M H M
Chorocoya Méndez 129 | 129 31 32| 101 84 29 55| 290| 300 590 121
Pueblo Nuevo 110 90 33 40| 116 99 27 89| 286| 353 639 125
Carolina 48 41 12 16 28 29 8 17 96| 103 199 33
Campanario 115| 125 37 34 87 83 7 45| 246 287 533 91
Chilcayo 62 77 16 19 69 57 6 24| 153| 167 320 66
Papachacra 88 90 25 25 84 57 21 48| 218| 220 438 86
Quebrada Grande 96 82 28 18 60 51 13 43| 197| 194 301 69
Sama 58 60 23 23 91 69 8 32| 180| 184 364 72
El Puesto 68 80 23 24 88 42 18 45] 197| 191 388 75
Santa Ana de agua rica 51 40 19 22 51 32 7 21| 128| 115 243 42
Corral Grande 17 30 7 6 23 22 5 10 50 70 120 20
Villa Nueva 43 59 11 18 32 35 7 14 93| 126 219 39
San Roque 23 45 13 11 38 25 1 26 75| 107 182 38
San Antonio 76 82 17 22 81 51 7 37| 181 192 373 79
San Lorencito 58 48 12 13 38 41 16 23| 124| 125 249 47
Tres Cruces 21 25 6 9 15 23 13 14 55 71 126 25
El Molino 107| 110 30 28 86 59 17 421 240| 239 479 86
Alta Gracia 76 64 14 24 69 65 7 25| 166| 178 344 76
El Cruce 62 54 13 20 60 57 6 200 141| 151 292 68
TOTAL 1308|1331 370| 404|1217| 981 223| 630]3116|3373 6489 | 1258

FUENTE: Censo Comunal 2006 — OTBS - Direccion Distrital.
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B. SERVICIOS BASICOS

1. SERVICIOS BASICOS DEL AREA DE PROYECTO

1.1.  AGUA POTABLE, SANEAMIENTO BASICO Y ENERGIA ELECTRICA
Los servicios basicos constituyen el acceso y disponibilidad de agua potable, letrinas para
saneamiento basico y energia eléctrica. A continuacién se muestran los servicios basicos

del area de influencia directa del proyecto.

Cuadro 1.3.

Distrito: Iscayachi

AGUA POTABLE LETRINAS ENERGIA ELECTRICA
N° | Comunidades Cobertura | Estado | Cobertura Eliminacion
% Actual % de solidos Fuente Cobertura

1 Papachacra 75 Regular 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
2 San Antonio 85 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
3 Chilcayo 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
4 Sama 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
5 Alta Gracia 90 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
6 Corral Grande 0 | - 85 Pozo ciego | Gen. El Molino 0
7 Santa Ana de Generador

Agua Rica 90 Bueno 90 Pozo ciego | El Molino 90
8 San Lorencito 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 90
9 El Molino 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 90
10 | El Puesto 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
11 | San Roque 90 Bueno 90 Pozo ciego | Gen. El Molino 90
12 | El Cruce 95 Bueno 95 Alcantarillado | Gen. EI Molino 95
13 | Carolina 90 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
14 | Quebrada Grande 90 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 0
15 | Tres Cruces 90 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
16 | Campanario 90 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
17 | Pueblo Nuevo 85 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 85
18 | Chorcoya Méndez 85 Bueno 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 0
19 | Villa Nueva 75 Regular 95 Pozo ciego | Gen. El Molino 80

FUENTE: PDM EI Puente 2007-2011, Elaboracion propia
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C. SERVICIOS DE EDUCACION

Con la implementacion del proyecto se pretende disminuir la desercion escolar en las
comunidades alejadas que no cuentan con el nivel secundario en sus respectivos nucleos
educativos, y de esta forma incrementar el nimero de alumnos que podran seguir sus
estudios secundarios para alcanzar el bachillerato, para asi continuar con los estudios
superiores y por lo tanto se elevaré la calidad de vida de los pobladores del area rural.

De manera general el Municipio de EI Puente cuenta con 8 nudcleos, conformado por 54
establecimientos o unidades educativas (Cuadro 1.4).

Cuadro 1.4.
Resumen de los nucleos constituyentes del municipio EI Puente

Nucleo Unidades N° Alumnos N° de Analfabetos
Educativas Matriculados
H M Total H M Total
1) Franz Tamayo (Iscayachi) 7 427 435 862 53 219 272
2) Carrizal, A. Zamora 6 89 100 189 18 40 58
3) El Puente 10 285 263 548 57 186 243
4) San Antonio de Curqui 4 99 80 179 18 70 88
5) El Molino (Iscayachi) 7 203 152 382 52 | 129 181
6) Paicho Centro 8 148 160 298 99 210 309
7) Paicho Sud 6 136 136 272 76 126 202
8) Pueblo Nuevo (Iscayachi) 6 371 371 742 105 277 382

FUENTE: CENSO COMUNAL 2006- OTBs- DIR. DISTRITAL,
Elaboracién propia.

Las comunidades del area de influencia directa cuentan con establecimientos educativos
formales, siendo solo la U.E. Tarija (Nucleo Franz Tamayo), de la comunidad EI Cruce
que oferta el ciclo secundario y por lo tanto el bachillerato.

Durante la gestion 2011 se matricularon 188 estudiantes en el establecimiento educativo
“Colegio Tarija”, (zona de influencia directa del proyecto). Notdndose un crecimiento de la
poblacién estudiantil en el nivel secundario, en comparacién con el censo realizado en el

afio 2006, de los cuales 87 son hombres y 101 son mujeres.
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Cuadro 1.5.

Numero de matriculados gestion 2011 U. E. Tarija
NUCLEO: FRANZ TAMAYO

Ne COMUNID. UNIDAD TIPO DE N° DE Ne° NIVEL CURSO NUMERO DE
EDUC. LA GRADO ALUMNOS
UNIDAD MATRICULADOS
PROF. H| M [ TOTAL
1° de Secund. 1A 17 18
1B 16 | 20 71
2° de Secund. 2A 10 15
1 Cruce 2B 15 9 49
(Iscayachi) Col. Tarija Central 4 10 3° de Secund. 3A 7 10
3B 9 8 34
4° de Secund. 4 A 13 21 34
TOTAL 4 10 87 | 101 188

FUENTE: RUDE 2011, Distrito Educativo El Puente, Ministerio de Educacion y Culturas — Servicio
Departamental de Educacion

Elaboracion propia

Cuadro 1.6.
Poblacion estudiantil 2011 (Colegio Tarija)

NIVEL CANTIDAD PORCENTAJE (%)
Hombres Mujeres Hombres Mujeres
Secundario 87 101 46.28% 53.72%
TOTAL 188 100,00%

FUENTE: RUDE 2011, Distrito Educativo El Puente, Ministerio de Educacion y Culturas — Servicio
Departamental de Educacion

Elaboracion propia

El disefio y construccion de la infraestructura permitira brindar ambientes adecuados para el

ciclo secundario, se tiene como dato que la demanda actual es de 51 estudiantes en la

gestion 2011, que estan internados en los ambientes del instituto CETA, pero no en las

condiciones éptimas que se requiere para el nivel educativo.
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CAPITULO 11
MARCO TEORICO

2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

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

En un levantamiento topogréfico se toman los datos necesarios para la representacion

grafica o elaboracion del mapa del area en estudio.

2.1.1. LEVANTAMIENTO CON ESTACION TOTAL (SOKIA)

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

estaciones.

2.1.2. CURVAS DE NIVEL

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

Una curva de nivel es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intersecta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de

igual cota o elevacion.

Si una superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de nivel,
las cuales al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun, representaran el relieve

del terreno.
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2.2. ESTUDIO DE SUELOS

La exploracion del terreno es necesaria para proporcionar al ingeniero proyectista datos
sobre:

a). La profundidad de la capa fretica.

b). Las diferentes capas del terreno conociendo su inclinacion, espesor y caracteristicas
mecanicas (compresion simple) y quimicas (sulfatos, carbonatos, etc.).

c). Muestras del suelo para conocer otras caracteristicas mecénicas y la capacidad de

asientos sobre suelos inalterados.

El método de prueba in situ mas ampliamente utilizado es el de penetracién. Los
penetrometros utilizados para el estudio del terreno se hincan o se hacen penetrar a presion
en el terreno, midiendo la resistencia a la penetracion.

La prueba mas ampliamente utilizada es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste
en la hinca del toma muestras, dejando caer una maza de 140 libras (65 kg.) desde una
altura de 30 pulgadas (75 cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de
golpes necesarios para hincar la toma muestras 1 pie (30 cm.).

El objetivo de esta practica es la determinacion de la resistencia a la penetracion del suelo
expresado como el nimero de golpes necesarios para hacer penetrar el penetrometro 30 cm.
mediante el ensayo de SPT.

Determinar los limites de Atterberg que posee el suelo sobre el cual se ensayd la prueba de
penetracién estandar.

Determinar la granulometria del suelo, asi como clasificar dicho suelo por el Sistema

Unificado, como también por el A.A.S.H.T.O.

A continuacion se presenta un esquema general del ensayo de penetracion estandar SPT

que se realiza en el area de emplazamiento de la estructura.
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Imagen 2.1.
Esquema del ensayo de penetracion estandar o SPT.

Polea

Tripode

Cuerda

Martillo

A

NN

Cono de punta diamantada

ANNIESS

KK

2.2.1. RESISTENCIA DE COMPRESION SIMPLE DEL SUELO, EN EL AREA DE

ENSAYO
Terzaghi y Peck dan la correlacion para pruebas en arcillas que se presentan en la tabla

siguiente:
Cuadro 2.1.

Resistencia a compresion simple de suelos

N° de Consistencia del Resistencia a compresion simple
Golpes suelo kg
qu = (m
2 Muy blanda 0.25
2—-4 | Blanda 0,25-0,50
4-8 | Media 0,50-1
8-15 | Compacta 1-2
15-30 | Muy compacta 2-14
30 Dura 4-8

FUENTE: Guias de Laboratorio de Suelos (U.A.J.M.S.).
El valor de g, se obtiene dividiendo el N° de golpes (N) entre 8:

N kg

qu =§ (sz
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2.3. DISENO ARQUITECTONICO

2.3.1. MEMORIA DESCRIPTIVA DEL PROYECTO DE ARQUITECTURA

El proyecto estd basado en dos conceptos importantes, el primero es reflejar la
arquitectura autdctona del lugar, ademas de esta forma se ayudara a que los habitantes y
usuarios del internado se sientan a gusto, en un espacio con el cual se sientan identificados.
Otro concepto importante es el hecho de brindar toda la comodidad y confort a los usuarios
del edificio, comunarios, alumnos, con la creacion de espacios, que también brinden sus
funciones a la comunidad y al colegio para distintos tipos de actividades, educativas,
sociales y culturales, de esta forma el edificio al tiempo de ser un lugar para habitar,
también serd un lugar de aprendizaje y encuentro, por eso se crea la sala de estudios, el

comedor con dimensiones grandes, cocina.

2.3.1.1. DESCRIPCION GENERAL
a) AREA DE COCINA

La Cocina, ha sido disefiada para abastecer la demanda de 110 personas simultaneamente.
Para este efecto, se han considerado tanto el mobiliario del comedor, como el equipamiento
de la cocina, en todos sus espacios necesarios.

La Cocina es amplia que comprende un depésito o almacén, un area de preparacion y
coccion de alimentos y un area de lavado de servicio, que tiene la capacidad de abastecer y
cubrir también eventos para el colegio, no solo para el internado sino también en eventos

comunales de diversa indole.

b) SALON COMEDOR
El salon-comedor es un ambiente bastante amplio de 23,80 x 5,60 m, en donde se cumple la
funcion de comidas y refrigerios y tiene la capacidad de abastecer también a todo el
colegio. ElI comedor ofrece la ventaja de ser un espacio destinado a reuniones comunales,

ser un salon multifuncional para cualquier actividad que se haria en el internado.
¢) DORMITORIOS PORTERO Y PROFESOR INTERNO

Este sector cuenta con dos dormitorios uno para el profesor interno y otro para el portero,

este sector se encuentra en la planta baja de la edificacion.
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d) SALA DE ESTUDIOS
Estos ambientes se encuentran en la planta baja, destinada a la educacién. La sala de
estudios como su nombre lo dice esta disefiada para el trabajo y aprendizaje, la cual cuenta
con un depdsito de libros.
La sala es un ambiente bastante amplio de 7,40 x 5,60 m, el cual esta disefiado para una

capacidad para 36 estudiantes.

e) AREA DORMITORIOS

Se han planteado dos alas de dormitorios en el proyecto, que abasteceran la demanda de
habitacion y bafios para los internos.

Cada una de las alas tiene un espacio destinado para seis habitaciones, cada habitacién
alojara a 8 internos, con el fin de separar o clasificar a los huéspedes por edad, de manera
gue se consigan espacios intimos mas homogéneos para sus usuarios y acordes con el
desarrollo personal de cada uno de ellos.

Es importante, hacer notar que se ha considerado la separacion fisica entre los bloques de
dormitorios para hombres como de mujeres, por lo que se ejercerd un mayor control en la
disciplina de los internos, evitando las irrupciones de unos en las areas intimas de los otros.
Cada bloque de dormitorios, contara con un profesor interno encargado de la disciplina de

su area (inspector), este contara con su propia habitacion cercana al pabell6n que custodia.

f) AREA DE SERVICIOS GENERALES
Consiste en la construccién de los espacios necesarios para el correcto funcionamiento del
internado, entre otros se cuenta con dos lavanderias destinadas al uso de los internos, y se

adiciona baterias sanitarias, con bafios publicos separados por sexo.

g) DISENO DEL ENTORNO E IMAGEN URBANA
Como se sabe el internado servira para hospedar a los alumnos, pero no sélo abarca a la
mismo, sino que ademas incide en el entorno inmediato. Lo que se propone para el entorno
inmediato del internado escolar es que se disponga la presencia de areas verdes, también

areas para descanso pasivo como recreativo.
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2.4. IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA

2.4.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA CUBIERTA

La idealizacion estructural de la cubierta estéa ligada a la geometria donde estara dispuesta y
sobre todo a la arquitectura.

Se opta la colocacion de una cubierta de teja colonial con estructura de madera por la
factibilidad del material, ya que la madera es un elemento de facil obtencion y de
manipuleo, ademas es de vital importancia reflejar la arquitectura autdctona del lugar,
reflejando la identidad de aspecto colonial, ademés de esta forma se ayudard a que los
habitantes y usuarios del internado, en este caso en su mayoria jovenes campesinos se

sientan a gusto en un espacio con el cual se sientan identificados.

Establecida la geometria se presenta el tipo de armadura a implementar en la estructura y

como se la considerara en el calculo de la misma.

Imagen 2.2.

Armadura tipo W de dos aguas

2.4.2. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

La estructura de sustentacion de la edificacion estd constituida por varios porticos, los
cuales estan constituidos por columnas de seccién cuadrada, manteniendo la uniformidad
de la estructura y vigas de seccion rectangular, ambas de H°. A°, asi como también de losa
alivianada compuesto por viguetas pretensadas y plastofor como material aligerante.

Se emplearan vigas rectangulares con base de 25 cm. en la planta baja, esto por las cargas
que soportard, ya que son de magnitud, ademas para no perder la estética de la estructura se
evitara tener vigas largas para no ocasionar secciones muy grandes, entre las luces mayores

se tiene de 5,80 m.
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Por consiguiente de acuerdo a los planos arquitectonicos del proyecto se establece la

estructura aporticada como se muestra a continuacion.

Imagen 2.3.

Estructura aporticada

/\{Vigas de planta alta
Losa alivianada [

Vigas de planta baja

Columna

Vigas de sobrecimiento

I Fundacién

2.4.3. IDEALIZACION DE FUNDACIONES
En el disefio de la zapata se emplearan zapatas aisladas centradas esto por la magnitud con
la que se distribuye la carga y viendo la factibilidad de disefio ya que la estructura se

encuentra ubicada en un area libre que no colinde con intermediarios.

Imagen 2.4.

Zapata aislada
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2.4.4. OBRAS COMPLEMENTARIAS

Para el disefio de escaleras se tomara en cuenta la norma del cddigo boliviano para generar
el célculo aunque la norma boliviana no es clara en cuanto al criterio de disefio de
escaleras, pero se tomaré en cuenta algunos criterios y posteriormente se calculard con el
programa estructural CYPECAD.

El tanque de agua que ira en la parte superior de la estructura, estara disefiada por una losa
maciza de hormigdén armado debido a la resistencia que presenta para sobrecargas de esta

magnitud.

2.5. DISENO ESTRUCTURAL

2.5.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA CUBIERTA

La armadura de madera presenta grandes ventajas para la solucién de coberturas de
ambientes, lo que posibilita una mayor flexibilidad en el disefio arquitecténico.

El relativo poco peso las hace mas manejables en el montaje que otros sistemas; asimismo,
mediante armaduras es posible utilizar maderas cortas que en el mercado son mas
econOmicas. Estas caracteristicas hacen de las armaduras un sistema de uso generalizado
para la construccion de techos.

2.5.1.1. CERCHAS

Este tipo de armaduras se caracterizan porque sus elementos se disponen formando
triangulos, porque éstos son las Unicas figuras geométricas que no se deforman, es decir no
cambian de longitud bajo la accién de cargas, y las cargas exteriores producen solamente

esfuerzos directos de compresion o traccion en sus elementos o piezas.”
2.5.1.2. CRITERIOS DE DISENO

a) Pendiente: La pendiente de una armadura se define como la inclinacion de sus aguas,
o sea el angulo que hace la cobertura con la horizontal.?

Se expresa generalmente como fraccion:

Altura de la armadura

— = Pendiente =
L enatente Longitud del tramo horizontal considerado

Para la arquitectura moderna, la pendiente de mayor difusion es 5/12.

! Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, Pag. 11-2.
2Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, Pag. 11-2.
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b) Espaciamiento: Es conveniente usar el mayor espaciamiento entre armaduras porque

resulta por lo general, en el disefio mas economico.

El espaciamiento entre las cerchas depende del peso que soportara la cubierta, pero

basicamente de la flexion y de la deformacion de los listones o largueros que se colocan

entre las cerchas.

c) Material: Es recomendable el uso de madera del grupo C, pues debido a su baja

densidad son faciles de clavar y livianas para su montaje. Maderas de otras especies de

grupos mas densos pueden usarse tambien con uniones ensambladas y/o empernadas.

d) Dimensiones minimas: Las secciones de los elementos no deben ser menores de 6,5

cm de peralte y 4 cm de ancho (dimensiones reales secas), a menos que se usen cuerdas de

elementos multiples, en cuyo caso pueden considerarse anchos mas pequefios.

Cuadro 2.2.
Dimensiones reales y equivalentes comerciales de la madera

AREA

COMERCIAL | REAL Ix ly Wx | Wy rx ry PESO POR METRO
bxh bxh | (m?) | (em?) | (em? | (em®) | (em®) | (em) | (em) | GRUPO | GRUPO | GRUPO

(pulgadas) (cm) A B C
2x2 4x4 16 | 21,33 | 21,33 | 10,67 | 10,67 | 1,155 | 1,155 | 1,76 1,6 1,44
2x3 4x65 | 26 | 91,54 | 34,67 | 28,17 | 17,33 | 1,876 | 1,155 | 2,86 2,6 2,34
2x4 4x9 36 243 48 54 24 | 2,598 | 1,155 | 3,96 3,6 3,24
2Xx6 4x14 56 914,7 | 74,67 | 130,7 | 37,33 | 4,042 | 1,155 6,16 5,6 5,04
2x7 4x16,5 | 66 | 1497 | 88 | 1815 | 44 | 4,763 | 1,155 | 7,26 6,6 5,94
2x8 4x19 | 76 | 2286 | 101,3 | 240,7 | 50,67 | 5,485 | 1,155 | 8,36 7,6 6,84
2x10 4x24 | 96 | 4608 | 128 | 384 64 | 6,928 | 1,155 | 10,56 9,6 8,64
3x3 6,5x6,5 42,3 148,8 | 148,8 | 45,77 | 45,77 | 1,876 | 1,876 4,64 4,22 3,8
3x4 65x9 | 585 | 3949 | 206 | 87,75 | 63,38 | 2,598 | 1,876 | 6,43 5,85 5,26
4x4 9x9 81 | 546,8 | 546,8 | 121,5 | 121,5 | 2,598 | 2,598 | 8,91 8,1 7,29
4x6 9x14 | 126 | 2058 | 850,5 | 294 | 189 | 4,042 | 2,598 | 13,86 | 12,6 | 11,34
4x8 9x19 | 171 | 5144 | 1154 | 541,5 | 256,5 | 5,485 | 2,598 | 18,81 | 17,1 | 15,39
4x10 9x24 | 216 | 10368 | 1458 | 864 | 324 | 6,928 | 2,598 | 23,76 | 21,6 | 19,44
4x12 9x29 | 261 | 18292 | 1762 | 1262 | 391,5 | 8372 | 2,598 | 28,71 | 26,1 | 23,49
6x6 14x14 | 196 | 3201 | 3201 | 457,3 | 457,3 | 4,042 | 4,042 | 21,56 | 19,6 | 17,64
6x8 14x19 | 266 | 8002 | 4345 | 842,3 | 620,7 | 5,485 | 4,042 | 29,26 | 26,6 | 23,94

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.
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e) Esfuezos Admisibles y Mddulo de Elasticidad:
El disefio de los elementos de madera debe hacerse para cargas de servicio o “Método de
esfuerzos admisibles”.
» Requisitos de resistencia: Los elementos estructurales deben disefiarse para que los
esfuerzos aplicados, producidos por las cargas de servicio, sean iguales 0 menores que
los esfuerzos admisibles del material (¢ < 0,4:m)-
Esfuerzos aplicados < Esfuerzos admisibles
» Requisitos de Rigidez: Las deformaciones deben evaluarse para las cargas de servicio.
Es necesario considerar los incrementos de deformacion con el tiempo por accion de
cargas aplicadas en forma continua. Las deformaciones de los elementos estructurales
deben ser menores o iguales que las admisibles.
Deformaciones < Deformaciones admisibles
En caso de que el espaciamiento entre las armaduras sea de 60 cm o menos, los esfuerzos
admisibles pueden ser incrementados en un 10 por ciento y se puede utilizar el modulo de
elasticidad promedio Eyom. EN caso contrario, se consideraran los esfuerzos admisibles sin

ningun incremento y el médulo de elasticidad minimo Emip.

Cuadro 2.3.
Esfuerzos admisibles segun el tipo de madera
GRUPOS | FLEXION TRACCION | COMPRESION | COMPRESION CORTE

PARALELA PARALELA | PERPENDICULAR | PARALELO
fm (kg/cm?) | ft (kg/cm?) fc (kg/cm?) fc (kg/cm?) fv (kg/cm?)

A 210 145 145 40 15

B 150 105 110 28 12

C 100 75 80 15 8

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.

Cuadro 2.4.
Mddulo de elasticidad segun el tipo de madera
GRUPO Emin Epromedio
(ke/cm’) (kg/cm’)
A 85000 130000
B 75000 100000
C 55000 90000

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.
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f) Deflexiones admisibles
Las deflexiones admisibles en vigas, viguetas o entablados de piso o techo dependen del
uso al que se destine la edificacion.
Las deformaciones deben limitarse para que la estructura o elemento cumpla con su funcion
adecuadamente, para evitar dafios a elementos no estructurales y acabados, asi como para
evitar efectos perjudiciales a la estructura misma y a su apariencia.
Las deflexiones deben calcularse para los siguientes casos:

» Combinacion més desfavorable de cargas permanentes y sobrecargas de servicio.

» Sobrecargas de servicio actuando solas.

Cuadro 2.5.
Deflexiones maximas admisibles de la madera
Carga actuante Con cielo raso de Sin cielo raso de
yeso yeso
Permanentes + sobrecarga L/300 L/250
Sobrecarga L/350 L/350

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.

Los valores indicados en la primera columna, deben ser utilizados cuando se tengan cielos
rasos de yeso u otros acabados que pudieran ser afectados por las deformaciones; en otros

casos deben utilizarse los valores de la segunda columna.

2.5.1.3. CARGAS A CONSIDERARSE EN EL DISENO
Las cargas que se deben considerar en el disefio de las cerchas son de dos tipos: Carga
Muerta y Sobre carga o Carga Viva.
A) CARGA MUERTA

1) Peso propio de la cercha
El peso de la armadura no se conoce con exactitud hasta después de haberla calculado,
puesto que depende evidentemente de las escuadrias de las piezas componentes.

2) Peso de la cubierta
El peso del material de cubierta dependera de la clase de material que se emplee para
techar.
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3) Peso de las correas, cabios y listones
Sobre la base de la experiencia se tantean las escuadrias mas aconsejables, se calcula la
cantidad en pies cuadrados. Se debe considerar que ésta varia si la madera esta seca o
hdmeda.

4) Cielo falso

Como la cuerda inferior soportara un cielo falso, se tendra una carga de 30 kg/m?.

B) CARGA VIVA
1) Sobrecarga.’?
Se utiliza una sobrecarga de servicio para techos inclinados de 50 kg/m?.
2) Viento
La presion del viento sobre la superficie inclinada de un techo depende de su velocidad y
direccion, ademas de la orientacion y pendiente del techo.
La presion o succion del viento, perpendicular a la superficie del techo se puede determinar
mediante la siguiente expresion:
P=C*W
Donde:
P = Presion del viento en kg Im?
C = Coeficiente eolico que depende de la posicidn e inclinacion del techo.
W = Carga dinamica del viento en kg /m”
El valor de W se determina mediante:
VZ
V=16

Donde: V = Velocidad del viento en m/s.

El valor de C (C1 para barlovento o C2 para sotavento) se determina mediante cuadro 2.6
donde los valores negativos significan succién y para angulos intermedios se puede

interpolar linealmente:

3Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, Capitulo 13, P4g. 13-3.
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Cuadro 2.6.

Coeficientes del barlovento y sotavento

ANGULO BARLOVENTO SOTAVENTO
a C1 Cc2
90° +0,85 -0,27
70° +0,85 -0,27
60° +0,85 -0,27
50° +0,65 -0,27
40° +0,50 -0,27
35° +0,36 -0,27
30° +0,30 -0,27
25° -0,1 -0,27
20° -0,50 -0,27
10° -0,50 -0,27
0° -0,50 -0,27

Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.

2.5.1.4. DISENO ESTRUCTURAL

1) DISENO DE LAS CORREAS

El momento méaximo positivo es:

a) Verificacion a flexion
fm = Esfuerzo admisible a flexion
L = Mayor luz
b = base adoptada
om= Fatiga real de flexion.

El mddulo resistente minimo es:

La fatiga real a flexion es:
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b) Verificacion al corte

El cortante maximo sera:

q-L
Vinax = T
Esfuerzo admisible al corte (f,)
z‘=§* Vi <f,
2 b*h

c) Verificacion a la flecha
Emin = Mdulo de elasticidad minimo
| = Inercia de la pieza
g = Carga
De la norma obtenemos que para una deflexion méxima aplicando tanto la carga

permanente como sobrecargas:

2) DISENO DE LA CERCHA

a) Verificacion a traccion
Esfuerzo admisible a traccion paralela (f;)
N= Fuerza axial

Célculo del area critica:

2 N
crit = [
, - Yf
Esfuerzo de calculo a traccion:
N
ftcalculo = X < ft

b) Verificacion a compresion

Se inicia el calculo considerando los siguientes datos:
v" Esfuerzo admisible a compresion paralela (f.ll)
v Modulo de elasticidad minimo (Emin)
v Fuerza axial (N)
v Longitud de la barra (L)
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Longitud efectiva:

L =k*L

efectiva

Esbeltez:
En el caso de escuadrias cuya seccion transversal presenta dimensiones diferentes segun los

ejes de simetria X-X e Y-Y, las esbelteces son:

L L

1 = efectiva 1 = efectiva

X h Y b
Calculo de la esbeltez limite Ck:
Ck =0,7025 E
fell

Las columnas se clasifican en funcion de su esbeltez: en columnas cortas, columnas
intermedias y columnas largas.

Columna corta A <10

Columna intermedia 10 <A<Ck

Columna larga Ck<h < 50
Las Columnas cortas, fallan por compresion o aplastamiento, su carga admisible puede ser
calculada por:

Nadm = fc// * A

Elementos sometidos a flexocompresion
Los elementos sometidos a flexocompresion se disefian por tanteo hasta satisfacer la
siguiente expresion:

N | km*|M]|

+ <1
Nadm W fm

Donde:

fm = Esfuerzo admisible en flexion.

Km = Factor de amplificacion de momentos debido a la presencia de la carga axial.

| M | = Valor absoluto del m&ximo momento flector en el elemento.

Nadm= Carga axial admisible.

W = Modulo de seccion transversal con respecto al eje alrededor del cual se produce la

flexion.
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Cuando existen flexion y compresion combinadas, los elementos flectores se amplifican por

accion de las cargas axiales. Este efecto puede incluirse multiplicando el momento flector

maximo por:
o = 1
T1-15
Ne¢r
Donde: Ncr = Carga critica de Euler para pandeo.

2
T *x Epin * 1
2

cr

Lefec

Elementos sometidos a flexotraccion.
Los elementos sometidos a flexotraccion deben disefiarse para satisfacer la siguiente
expresion:

N M|

1
Asf,  We f

Donde:

| M | = Valor absoluto del momento flector méaximo del elemento.
N = Carga axial de traccion aplicada.

Ac = Area de la seccion.

ft = Esfuerzo admisible en traccion.

W= Maodulo de seccion con respecto al eje alrededor del cual se produce la flexion.

2.5.2. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

2.5.2.1. NORMAS DE DISENO

El procedimiento de ejecucidn, los materiales, el agua, encofrados, apuntalamiento, tiempos
de desencofrado, hierro, recubrimientos minimos, empalmes de armaduras, ensayos de
control, y otros requeridos por el tipo de obra a ejecutarse, deben cumplir la Norma
Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87), para garantizar los resultados de célculo y
disefio, puesto de acuerdo a la Resolucion Ministerial N° 194, del 22 de octubre de 1986
establece en el Articulo 2%, que es de aplicacion en las obras de hormigén armado sean

publicas o privadas en el pais.
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2.5.2.2. HORMIGON ARMADO
1. HORMIGONES
El hormigon o concreto es un material semejante a la piedra que se obtiene mediante una
mezcla cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado, y agua;
después, esta mezcla se endurece con la forma y dimensiones deseadas.
El cuerpo del material consiste en agregado fino y grueso. EI cemento y el agua interactian
quimicamente para unir las particulas de agregado y conformar una masa solida. Es
necesario agregar agua, ademas de aquella que se requiere para la reaccién quimica, con el
fin de darle trabajabilidad adecuada y que permita rodear el acero, antes de que se inicie el
endurecimiento.

A) RESISTENCIA CARACTERISTICA DEL HORMIGON
La resistencia a compresion simple es la caracteristica mecanica mas importante de un
hormigon. Su determinacion se efectGa a través de un control estadistico de ensayos
realizados con probetas cilindricas generalmente normalizadas a dimensiones de 30 cm X
15cm.?
La resistencia caracteristica de proyecto f. es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a compresion como base de los célculos, asociado en este Caodigo a un nivel de
confianza del 95 %:; se denomina también, resistencia especificada.’

B) RESISTENCIA DE CALCULO
Se considerara como resistencia de célculo del hormigdn (en compresion f.y 0 en traccion
fea, ¢), @l valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente, dividido por un

coeficiente de minoracion yc, que adopta los valores indicados en el cuadro 2.9.°

2. ARMADURAS

El hormigdn simple, sin refuerzo, es resistente a la compresion, pero es débil para resistir la
traccion, lo que limita su aplicabilidad como material estructural. Para resistir el esfuerzo
de traccidn, se emplea refuerzos de acero, generalmente las armaduras en forma de barras,
colocadas en zonas donde se preve que se desarrollaran esfuerzos de traccion bajo

solicitaciones de servicio.

*Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 142 Edicién, P4g. 85.
®Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado™ Capitulo 5, Pag. 35.
® Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 5, Pag. 36.
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El acero restringe el desarrollo de las grietas originadas por la poca resistencia a la traccion
del hormigon.

El uso de la armadura no esta restringido a la finalidad anterior. También se emplea en
zonas de compresion para aumentar la resistencia del elemento reforzado, para reducir las
deformaciones debidas a cargas de larga duracion y para proporcionar confinamiento lateral

al hormigon, lo que indirectamente aumenta su resistencia a la compresion.

A) RESISTENCIA DE CALCULO DEL ACERO
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:
fyk
ba=y

Donde:

fyk= Resistencia caracteristica del acero

ys = Coeficiente de minoracion, definido en el Cuadro 2.9.
Nota: La anterior expresion es vélida, tanto para traccién como para compresion.’

B) ADHERENCIA DE LAS ARMADURAS

La adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y la
armadura a lo largo de toda la longitud de ésta, y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos. Si no existiese la adherencia, las barras
serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccién, ya que el acero se deslizaria sin
encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigon en sus
deformaciones, con lo que, al fisurarse este, sobrevendria bruscamente la rotura.

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante, la
tension tangencial de adherencia tb, producida por el esfuerzo cortante de calculo Vy, en
una viga de canto util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u,

tiene que cumplirse la limitacion:

"Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 5, Pag. 44.
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Va

Ty =——F—<T7
PT09xd*n*u bd
Donde:
Tpq = Resistencia de calculo para adherencia, definida en la Norma Boliviana del Hormigon

Armado®y para zapatas®.

C) DISTANCIA ENTRE BARRAS
Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén 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 Hormigdén Armado recomienda los valores que se indican a
continuacion:
a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la
armadura principal debe ser igual 0 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 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben 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 forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm. El
disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una préactica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del

hormigén y que todas las barras queden envueltas por él.*

8 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 12, Pag. 225.
® Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado™ Capitulo 9, Pag. 163.
10 Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 12, Pag. 227.
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D) DISTANCIA A LOS PARAMENTOS
Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento més proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas adin 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
mas proximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del tamafio maximo del
arido.*
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 hormigén del mismo. EIl recubrimiento minimo en cualquier

caso debera ser mayor que 1,5cm.

Cuadro 2.7.
Recubrimientos minimos
Para losas y paredes en el interior de los edificios lcm
Para losas y paredes al aire libre 15cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 15cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo 4 cm

FUENTE: Formulario: Materia Hormigén Armado - Ing. Victor Mostajo.

1 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 12, Pag. 228.
12Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado™ 14% Edicién, Pag. 167.
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E) ANCLAJE DE LAS ARMADURAS
El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccién 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 esté solicitada a
las tensiones méximas. La longitud de anclaje de una armadura es funcién de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la posicion
de la barra con respecto a la direccidn del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la

forma del dispositivo de anclaje.*®

Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por prolongacion
recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas, por dispositivos
especiales.

Se usaran las formulas para el calculo de la longitud de anclaje por prolongacion recta:
_ @ * fyd

lb, =
1 4 %1y,

Donde:

lb; = Longitud de anclaje minima necesaria para la transmisién de esfuerzos al hormigén.
@ = Diametro de la armadura de acero.

fya = Resistencia de calculo de la armadura.

Tpy = Tension de adherencia ultima del hormigon.

PARA ACEROS LISOS

7,, =0.90*[f, (kg/cm?); 7,, =0.28* . [f,, (MPa)
PARA ACEROS CORRUGADOS
7,, =0.90*3/f_,* (kg/cm?); 7,, =0.40*3/ f ,* (MPa)

Donde: f.; = Resistencia de calculo del hormigon.

13 Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado™ 14° Edicion, Pag. 168
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Para el calculo de la longitud de anclaje cuando la armadura real es mayor que la necesaria,

se utiliza la siguiente formula:

O+, % As 0.30 * lby
lbl — fyd calc. b > 10+ @
4 * Tpu * ASreal 15 cm

En el caso de barras, usadas juntas, los valores del largo de anclaje, deben ser mayorados:

- Para 2 barras juntas, en un 20 %.

- Para 3 barras juntas 0 mas, en 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.

PARA ACEROS LISOS PARA ACEROS CORRUGADOS
Ib/3 Ib/3

Ibl =lb-Alb=(lb-15*¢) >|10*¢ Ibl =lb-Alb=(Ib-10*¢) >|10*¢
15cm 15cm

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de separacion o
desconchado del hormigdn del recubrimiento.
Son indispensables los anclajes por gancho (135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los
anclajes por patilla(90° a 135°), sélo 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@ 050 mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.

» 100 o 70 mm, a continuacion de un arco de circulo de 90°.

F) EMPALME DE LAS ARMADURAS
Solo se dispondran los empalmes indicados en planos, empalmes que se procurara que

queden alejados de la zona en las que la armadura trabaje a su méxima carga.’

14 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 12, Pag. 219.
15Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 12, Pag. 221.
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e EMPALME POR TRASLAPO O SOLAPO
Es el tipo de empalme mas comun no es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea
mayor a 25 mm y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.
La idea basica 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

lv=1 *lb,
Con ganchos para aceros lisos Con ganchos para aceros corrugados
20cm 20cm
— *h * *
v=(p*Iv—15%g) > | 154 v=(y*-10%¢)=|10%¢
*
0.50*|b1 0.50*Ib,

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

factores:

> Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion

» Ellargo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre ejes
de las barras empalmadas en la misma seccion transversal

» También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada hasta

la parte de la pieza.

Imagen 2.5.
Empalme por traslapo
v

FUENTE: Formulario, materia Hormigén Armado, Ing. Victor Mostajo.

36



Cuadro 2.8.
Valores del coeficiente

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q B<5*@ 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*@ b>5*@ 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

FUENTE: Formulario, materia Hormigon Armado, Ing. Victor Mostajo.

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 0,1mm.*°

2.5.2.3. BASES DE CALCULO, DE LAS ESTRUCTURAS DE HORMIGON
ARMADO

En sentido estricto, el calculo de una estructura consiste esencialmente en comprobar que se

satisfacen las condiciones de equilibrio de esfuerzos y de compatibilidad de deformaciones.

El calculo de una estructura incluye también la fase previa de establecimiento del tipo

estructural.

Imagen 2.6.
Proceso de célculo de una estructura

‘ ESQUEMA ESTRUCTURAL
‘ HIPOTESIS DE CARGA
'
‘ CALCULO DE ESFUERZOS
:
CALCULO DE SECCIONES .

e  Comprobacion
e Dimensionamiento

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 14% Edicidn, Pag. 211

18 Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 12, Pag. 221.
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v’ Establecimiento del esquema estructural, que suele ser una simplificacion de la
estructura real a efectos de célculo, fijando su disposiciéon general, forma de trabajo,
dimensiones, condiciones de apoyo y toda la parte logistica en cuanto a seccién y forma.

v Consideracién de todas las acciones que pueden actuar sobre la estructura, no solo
las acciones fisicas (que son las intervienen en los célculos) sino también las acciones
quimicas, que afectan a la durabilidad de la estructura. *’

Es también necesario en esta etapa considerar las caracteristicas del terreno de
cimentacion (tensiones admisibles, posibles asientos, posible agresividad, etc.).

v Determinacion de las hipétesis de carga, que son las diferentes combinaciones de las
acciones que debe soportar la estructura, y que deben elegirse de forma que se
produzcan en ella los efectos més desfavorables.

v’ Calculo de esfuerzos, imaginado la estructura cortada en una serie de secciones
caracteristicas (centros de luces, apoyos, etc.) y obteniendo para cada hipotesis de carga,
al considerar el equilibrio de fuerzas y la compatibilidad de deformaciones, las
solicitaciones que actlan en estas secciones.

Dichas solicitaciones no son sino las resultantes de todas las tensiones ejercidas, en la

seccion, por una parte de la pieza cortada sobre la otra parte.

Una vez calculados los esfuerzos puede ocurrir que su magnitud no resulte proporcionada,

por exceso o por defecto, a las dimensiones originalmente otorgadas a las secciones de la

estructura, en cuyo caso deberan corregirse y habra que repetir el proceso.

v’ Calculo de secciones, que segun los casos, consiste en una u otra de las siguientes
operaciones:

e Comprobacion de que una seccidon previamente conocida es capaz de resistir las
solicitaciones mas desfavorables que pueden actuar sobre ella.
e Dimensionamiento de una seccion aun no definida completamente, para que pueda

soportar tales solicitaciones.

Si en el dimensionamiento se alteran de forma importante las dimensiones de las secciones,

puede resultar necesario un nuevo calculo de la estructura.

7 Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 14® Edicién, Pag. 211.
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2.5.2.4. COEFICIENTES DE SEGURIDAD
Para la realizacion de céalculos para los elementos de hormigon armado, se utilizaran
coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales y coeficientes de mayoracién de
las cargas y acciones en general.*®

A) ESTADOS LIMITES ULTIMOS
Los coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales en estados limites ultimos,
que recomienda la Norma Boliviana del Hormigon, son:

Cuadro 2.9.

Coeficientes de minoracién

Material Coeficiente Nivel de control Correccion
basico
Reducido +0.05
Acero ¥s =115 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
Hormigdn y. =150 Normal 0
Intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87)

Los coeficientes de mayoracion de cargas en estados limites Gltimos que recomienda la

Norma Boliviana del Hormigén, son:

Cuadro 2.10.
Coeficientes de mayoracion
Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos

Nivel de control en la | Reducido +0.20

ejecucion Normal 0
7. =1.60 ] _ mt,er?so -0.10
Dafios previsibles en Minimos -0.10

caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Armado (CBH-87)

B) ACCIONES DE CALCULO

Para el establecimiento de acciones de célculo, se procederd a escoger las acciones

correspondientes a la estructura.

8 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 7, Pag. 59.
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Para los estados limites ultimos:

» Acciones directas

e Cargas permanentes: si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado con
los coeficientes respectivos de mayoracion aplicando simultdneamente a todas las
acciones que actlen sobre la estructura. Si su efecto es favorable el coeficiente sera
de 0,9 aplicado simultdneamente a todas las acciones que actlen sobre la estructura.

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

» Acciones indirectas: las que tengan caracter de permanencia, como son a veces las
geoldgicas y los movimientos impuestos, se tratardn como cargas permanentes. Las

gue no tengan este caracter, se tratardn como cargas variables.

C) HIPOTESIS DE CARGAS MAS DESFAVORABLES
Las distintas comprobaciones a realizar, se deben efectuar para la hipotesis de carga mas
desfavorable, es decir, para aquella combinacion de acciones tales que, siendo compatible
su actuacion simultanea, produzcan los efectos méas adversos en relacion con cada uno de
los estados limites.*
Se utilizaran las siguientes hipotesis de carga:

HIPOTESIS | 74, *G+y4*Q
HIPOTESIS Il 0,90( 74, *G+Y,, *Q)+0,90% 7, *W

Donde:

G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
de permanencia.

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

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

7 =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se

tomara V=7t y si el efecto es favorable se tomara;/fg =0.

19 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 7, Pag. 62.

40



Y tq =Coeficiente de ponderacidn de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable se
tomaré Vg™Vt aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen que

actuen en la estructura, si su efecto es favorable se tomara el valor ponderado y fq =0,90.

Y =Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio, para

los estados limites ultimos no debera ser menor que ¢ =125 pero si mayor.

Los coeficientes de ponderacion vy, para el caso de control normal de ejecucion que

recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

Y tq =1 si el efecto de las cargas permanentes es favorable.?
Y tq =1,50 si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.
7 =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

7 =1,60 si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

Los siguientes cuadros nos proporcionan valores de las cargas permanentes y accidentales
de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcién que cumple la misma. Es importante

tomar en cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las normas.

Cuadro 2.11.
Cargas permanentes
Materiales Peso especifico kg/m’

Rocas Marmol y calcareo 2800

Bloques de mortero 2200
Bloques Losetas ceramicas 1800
artificiales Ladrillos con huecos 1300

Ladrillos macizos 1800

Teja colonial 50

Argamasa de cal arena y cemento 1900
Revoques y Argamasa de arena y cemento 2100
hormigones Argamasa de yeso 1250

Hormigon simple 2300

Hormigdén armado 2500

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87)

2 Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 142 Edicién, Pag. 227.
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Cuadro 2.12.
Cargas accidentales

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?
A. | Viviendas
Habitaciones de viviendas econémicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300

B. | Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87)

D) ACCIONES DEL VIENTO

La accion del viento es un factor muy importante en el momento del disefio, y se lo debe
tomar en cuenta especialmente en zonas donde éste es predominante.
Direccion del viento: se admite que el viento, en general, actia horizontalmente y en
cualquier direccién. Se considerara en cada caso la direccion o direcciones que produzcan
las acciones mas desfavorables.
Las estructuras se estudiaran ordinariamente bajo la actuacién del viento en direccién a sus
ejes principales y en ambos sentidos.
Presion dinamica del viento: el viento de velocidad v (m/s) produce una presion dindmica
w (kg/cm?) en los puntos donde su velocidad se anula, de valor:

V2
~ 16
La presion dinamica que se considerara en el célculo de un edificio, funcién de la altura de

w

su coronacion y de su situacion topografica.

Sobrecarga del viento sobre un elemento superficial: el viento produce sobre cada
elemento superficial de una construccion, tanto orientado a barlovento como a sotavento,
una sobrecarga unitaria p (kg/m?) en la direccién de su normal, positiva (presién) o
negativa (succion), de valor dado por la expresion: p =c*w

Siendo w la presion dinamica del viento y c el coeficiente edlico, positivo para presion o
negativo para succion, que depende de la configuracion de la construccién, de la posicion

del elemento y del angulo a de incidencia del viento en la superficie.
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Cuadro 2.13.

Presion dinamica del viento

Altura de coronacion del edificio Velocidad del viento Presion
sobre el terreno en metros cuando dindmica W
la situacion topogrdfica es: 14 kg/m’

Normal Expuesta m/s km/h
DeOa 10 - 28 102 50
De 11 a 30 - 34 125 75
De 31a 100 De0Oa 30 40 144 100
Mayor de 100 De 31 a 100 45 161 125
- Mayor de 100 49 176 150

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 12° Edicion

Cuadro 2.14.

Coeficiente edblico

COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA

Cornente
Vento P—j \\
Remanso
Situacién: Coeficiente edlico en:
Angulo de Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
incidencia A barlovento A sotavento A barlovento A sotavento A barlovento | A sotavento
del viento c1 c2 c3 c4 c3 c4
En remanso
90°-0° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
En corriente
90° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
80° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
70° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.4 -0.4
60° +0.8 -0.4 +0.4 -0.4 0 -0.4
50° +0.6 -0.4 0 -0.4 -0.4 -0.4
40° +0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -0.8 -0.4
30° +0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -1.2 -0.4
20° 0 -0.4 -0.8 -0.4 -1.6 -2.0
10° -0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -2.0 -2.0
0° -0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -2.0 -2.0

Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 122 edicion
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2.5.2.5. DISENO DE JUNTAS DE DILATACION
El tema de las juntas en las estructuras de hormigon es de esencial importancia en su
calidad y, muy especialmente, en su durabilidad. La documentacion sobre este asunto es
escasa y dispersa y las propias normas de los diferentes paises lo tratan solo de forma
superficial.
Las variaciones de temperatura ocasionan cambios dimensionales, tanto en la estructura
como el resto de los componentes de la construccion.
El proyectista se ve obligado a disponer juntas de dilatacion que permitan la contraccion y
la expansion de la estructura y reduzcan los esfuerzos de dichos movimientos.
El hecho de que los métodos actuales de calculo permitan calcular las construcciones con
mayor precision que en otros tiempos conduce, en definitiva, a estructuras mas afinadas y
ello hace que muchas reglas empiricas sobre el tema de las juntas de dilatacion no resulten
ya vélidas y sea necesario un anélisis mas racional del tema.?
En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacién, en funcion de las
condiciones climatolégicas del lugar en que estén ubicadas, no sera superior a:

e En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25

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

La informacion sobre el tema es poca, especialmente por lo que se refiere a mediciones
sobre edificios construidos. En particular el informe de la National Academy of Sciences,
de Washington, basado en el estudio de medidas sobre nueve edificios reales y en
numerosos calculos de estructuras tedricas, contiene a nuestro juicio, la informacion méas
valida sobre el tema.

A) CALCULO DE JUNTA DE DILATACION

Ancho de la junta:
a=K=xC;
Donde C; viene dada por:

C,=(T,— T,)*L*1.1%107>

2L Ref.: Cuadernos Intemac N° 14 — 2° Trimestre “94, P4g. 13.
22 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 10, Pag. 194.
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Donde:

Te = temperatura maxima durante los meses de verano.

Tm = temperatura media, en la zona que se va construir el edificio.

L = debe tomarse como L, el valor medio de las dos distancias entre las juntas de los
bloques contiguos a la junta considerada.

Los valores de K son:

K =2 (para edificios sin calefaccion).

K =1,7 (para edificios con calefaccién pero sin aire acondicionado).

K = 1,4 (para edificios con calefaccién y aire acondicionado).

El ancho minimo de la junta debe ser, en cualquier caso de 25 mm.

2.5.2.6. DISENO DE LOSAS

A) LOSA MACIZA
Para la estructura del internado se dispondran de losas macizas de hormigdén armado, en la
losa se sujetara el tanque de agua, debido a las cargas que actlan en esos puntos son muy
considerables.
Célculo de armadura: segun la norma, determinamos el area de armadura que requiere la

losa con las siguientes formulas:

M;=16-M
Ha = a7 g

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

Uaiim = 0,332 »  Para losas de hormigon con un acero fy = 4200 kg/cm?

Con el valor encontrado de u,, entramos en la tabla universal de célculo (Cuadro 2.17) y
encontramos el valor de la cuantia mecanica ws.

El area de armadura para la losa sera:

AS=WS'bW'd'fC—d
fyd

Se debe calcular el area minima que necesita la pieza, para esto, del Cuadro 2.15,

encontramos la cuantia geométrica minima (Ws min.)
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Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.
Asmin = Wgmin " by - d

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

B) LOSA ALIVIANADA

Las losas son elementos estructurales tridimensionales, 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 las mismas, por lo que su
comportamiento estd dominado por la flexion.

Este tipo de losas, es muy comun en la construccion actual. Los alivianamientos, se pueden
conseguir mediante mampuestos aligerados de hormigon (son los de mayor uso en nuestro
medio), ceramica aligerada, formaletas plésticas recuperables o formaletas de madera.

Las principales ventajas son la rapidez de ejecucion pero principalmente la posibilidad de

ejecutar la losa con menor cantidad de puntales y encofrados.

La vigueta T de hormigdn pretensado es el elemento mas conocido y probado para todo
tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad garantizada y con
caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las viguetas de fabricacién artesanal de
hormigon armado comun.

Imagen 2.7.

Componentes de una losa alivianada

Zarios de luz /
Malla de acern
Bloque ceramico =S Ak decacetn
de techo Vigueta de hormigdn
pretensado Capa dz compresion
de hormigdn,
Rsnr<sr 4 a7 rm

Las experiencias han verificado que las vigas que se encuentran intimamente ligadas a las

losas arrastran una deformacion una parte de esta.
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Distribucion de Presiones

Para el disefio se puede decir que las cargas actlan en forma uniformemente distribuida
sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por m2 de losa, la cual se utiliza para
todos los paneles y en todos los pisos que contengan seccién de losa tipica.

Si se presentaran cargas concentradas grandes estas requieren apoyos adicionales y deben

ser consideradas por aparte de la carga distribuida.

2.5.2.7. DISENO DE VIGAS RECTANGULARES

A) CRITERIOS PARA EL DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS DE
HORMIGON ARMADO

» La base minima para vigas que forman pdrticos o elementos sismorresistentes de
hormigdn armado es de bmin =25 cm.

» Las dimensiones de h y b deben estar relacionadas tal queh=(2a3) b

> Laaltura del peralte h, va del orden de 1/10 a 1/12 de la luz libre.

» Considerar un numero de barras de refuerzo en relacion al ancho del alma de la
viga. Asi para anchos menores o iguales a 30 cm considerar 2 barras, para anchos
comprendidos entre 30 y 45 cm por lo menos 3, y para anchos comprendidos entre
50y 70 cm por lo menos 4.

» Es muy probable que en las plantas de las edificaciones se tengan elementos con
algunos tramos similares y entonces el disefio final debe reflejar la uniformidad de
éstos. Debe evitarse encontrar dos soluciones de armado usando diferentes
didmetros a pesar de requerirse areas muy semejantes en elementos con
caracteristicas similares.

> No usar simultaneamente barras muy diferentes dentro del disefio de un mismo
elemento.

» Generalmente siempre los momentos negativos maximos, en los apoyos, son
mayores a los positivos centrales, y esto hace que se debe disponerse mayor
refuerzo corrido en la cara superior.

» Escoger diametros de barras de acuerdo a las caracteristicas del elemento o de la

estructura que se proyecta. Sera preferible considerar barras de 12mm y 16mm para
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el refuerzo longitudinal de edificaciones de albafileria y concreto, o estructuras de
concreto armado de pocos pisos o luces pequefias.

Y seré preferible considerar barras de 16mm, 20mm y 25mm para refuerzo de vigas
de edificaciones con mayor importancia, mayor numero de pisos o luces

considerables.

B) DISENO ESTRUCTURAL DE VIGAS A FLEXION SIMPLE
1) Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que
se obtiene del cuadro 2.10.
M, =y.*M
2) Se deberé calcular el momento reducido de céalculo con la siguiente ecuacion:
M

Donde: _ d
He = xq2 =
b d f
w cd

w =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 1til”)
fca = Resistencia de disefio del hormigon.

3) Se calculara el valor pim, Se obtiene del cuadro 2.15.

Si: 4, = 1y NO necesita armadura a compresion

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

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

a) Con el valor del momento reducido se entra al cuadro 2.17 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura

b) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo

Donde: As = Ws *bw*d *h

, ;. d
ws = Cuantia mecanica de la armadura y
fya= Resistencia de calculo del acero

As =Area de la armadura a traccion.
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c) Calcular la armadura minimay el valor de wsn;, e obtiene del cuadro 2.16.

— * *
Arnin - WSmin bW d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares

d) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

4) Cuando el momento reducido es mayor que el momento reducido limite

Si; 1 < M4 Necesita armadura a compresion
Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita

armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

a) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

r
=4

w,, = Hy 1__:}% lim

Wsl = WIim + WsZ

Donde:
wiim= Este valor se obtiene del cuadro 2.15.
W= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
W,= Cuantia mecénica para la armadura a compresion
[= Relacion entre el recubrimiento y el canto Gtil
r=Recubrimiento geométrico.

Imagen 2.8.

Viga de hormigon armado

1 __dq: ?\ 75 +— Asz2 (Armadura de

compresion)
h d
4 11 €+ Ast (Armadura de
+ ‘i traccion)
bw
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b) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

*x x> *
A = WsZ *bw*d * fcd A = Wsl bw d fcd
s2 f sl f
yd yd

Donde:
As1= Area de la armadura a traccion.
As2= Area de la armadura a compresion.

¢) Calcular la armadura minima, y el valor de wsnin, Se obtiene del cuadro 2.16.
Aﬂin = WSmin *bw *d

d) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Asl

como para As2.

Cuadro 2.15.

Valores limites
fy (kg/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd (kg/cm?) 1910 2090 3480 3650 4000 4350
Elim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
w lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Cuadro 2.16.
Cuantias geométricas minimas
ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
Soportes | Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
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 direccidn 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Muros Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 0.0016 | 0.0014
Armadura horizontal en una 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 Hormigén Armado
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Cuadro 2.17.
Tabla universal para flexion simple o compuesta

3 n o 2 +103

fyd
0.0891 0.03 0.0310 D
0.1042 0.04 0.0415 0]
0.1181 0.05 0.0522 M
0.1312 0.06 0.0630 |
0.1438 0.07 0.0739 N
0.1561 0.08 0.0849 |
0.1667 0.0886 0.0945 0]
0.1684 0.09 0.0960
0.1810 0.10 0.1074 2
0.1937 0.11 0.1189
0.2066 0.12 0.1306
0.2198 0.13 0.1426
0.2330 0.14 0.1546
0.2466 0.15 0.1669
0.2590 0.159 0.1782
0.2608 0.16 0.1795 D
0.2796 0.17 0.1924 @)
0.2988 0.18 0.2056 M
0.3183 0.19 0.2190 |
0.3383 0.20 0.2328 N
0.3587 0.21 0.2468 |
0.3796 0.22 0.2612 o
0.4012 0.23 0.2761
0.4234 0.24 0.2913 3
0.4461 0.25 0.3069
0.4696 0.26 0.3232
0.4939 0.27 0.3398
0.5188 0.28 0.3570
0.5450 0.29 0.3750
0.5721 0.30 0.3937
0.6006 0.31 0.4133
0.6283 0.3193 0.4323 0.0994 D
0.6305 0.32 0.4338 0.1007 @)
0.6476 0.3256 0.4456 0.1114 M
0.6618 0.33 0.4554 0.1212 |
0.6681 0.3319 0.4597 0.1259 N
0.6788 0.3352 0.4671 0.1343 I
0.6952 0.34 0.4783 0.1484 o
0.7310 0.35 0.5030 0.1860
0.7697 0.36 0.5296 0.2408 4
0.7788 0.3623 0.5359 0.2568
0.7935 0.3658 0.5460 0.2854
0.8119 0.37 0.3280
0.8597 0.38 04931
0.9152 0.39 0.9251
0.9848 0.40 5.9911

f,qen kglcm?
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2.5.2.7.1. CALCULO DE LA ARMADURA A ESFUERZO CORTANTE

El objeto del calculo a esfuerzo cortante es el de proporcionar una seguridad razonable,
frente a los distintos tipos de rotura de la pieza (rotura por flexioén pura, por cortante, por
flexion y cortante, por compresion del alma, por deslizamiento de las armaduras), y al

mismo tiempo, mantener la fisuracién dentro de los limites admisibles.?

A) CALCULO DE LA ARMADURA TRANSVERSAL

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

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin
armadura.
V, >V,

V= f,, *bw*d
fg =050% [f, (kg/cm?)

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. Vy >V,

Vd :ch +Vsu _)Vsu :Vd _ch

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccién transversal
de la pieza multiplica a t.
As i =0,02*bw*t*fi’
yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de 4200
kg/cm2. A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la

armadura transversal, donde se indica las formulas de calculo.

2 Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 8, P4g. 75.
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Se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la armadura transversal.

datos
bw;vd; f_,; f 4;h;d

l

f.g =050%./f,
vV, = f, *bw*d
V,, =0,30* f , *bw*d

A

Amin = 0,02 *bw*t* I“d > vd < Vcu
v no

A\ 4

Vcu <Vd <Vou
si

\ 4
V,, =Vvd -Vcu
o Vsu*S
0,90*d™* f

2.5.2.8. DISENO DE COLUMNAS

Las columnas de hormigdn armado constituyen piezas, generalmente verticales, en las que
la solicitacion normal es predominante. Sus distintas secciones transversales pueden estar

sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

La mision principal de las columnas es la de canalizar las acciones que actdan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la estructura, y en altimo 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.

2 Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 14% Edicién, Pag. 327.
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Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber
compresiones en colaboracion con el hormigdn, 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 mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar
su ductilidad y resistencia.”®

A) EXCENTRICIDAD MINIMA DE CALCULO
La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal méas desfavorable,
igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm 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.?

B) DISPOSICION RELATIVA A LAS ARMADURAS
Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.
Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimension de
los soportes debe de ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccién es
circular. %’

C) ARMADURAS LONGITUDINALES
Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccidn. En los soportes de seccién circular debe colocarse un minimo de 6
barras.
Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.
a) La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo.

% Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 8, P4g. 80.
% Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 8, P4g. 68.
T Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 14% Edicién, Pag. 331.
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Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el diametro de la
mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes
se podran colocar dos o tres barras en contacto.

a) Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos entre dos y
cinco centimetros, no debiendo ser inferiores al diametro de las barras ni al tamafio maximo

del &rido.

D) 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 v,
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 hormigén.?®
Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre
planos de cercos o estribos debe ser:
S<b
e
Siendo be la menor dimension del nucleo de hormigon, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para S valores mayores de
30cm.
Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la
separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S <15¢
Donde:
@= EIl diametro de la barra longitudinal mas delgada. En aquellas estructuras ubicadas en
zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del viento y, en general, cuando se trata de
obras de especial responsabilidad, la separacion S no debe ser superior a 12* @.
El didametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro

correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ninguin caso sera menor de 6mm.?

% Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 142 Edicién, Pag. 333.
2 Ref.: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 8, Pag. 72.
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E) PANDEO DE PIEZAS COMPRIMIDAS DE HORMIGON ARMADO

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

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

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 2.18 en funcién de la sustentacion de la pieza. *

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a pérticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de los
monogramas gue se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir previamente si el

portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.

Cuadro 2.18.

Longitud de pandeo Lo=k* { de las piezas aisladas

SUSTENTACION DE LA PIEZA DE LONGITUD ©. k
Un extremo libre y otro empotrado

Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacién fija en un extremo y empotrado en el otro 0,70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0,50
Soportes elasticamente empotrados 0,70
Otros casos 0,90

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado

% Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado” Capitulo 8, Pg. 88.
%! Ref.: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 142 Edicién, Pag. 340.
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La longitud de pandeo de una columna esta en funcion de las rigideces de las columnas y

vigas que concurren a esta.

Jiménez 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 nomogramas que se indica en esta parte, siendo para

ello preciso decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe

considerarse traslacional.

Imagen 2.9.
Pérticos intraslacionales

(Para obtener el valor de k)

Imagen 2.10.
Pérticos traslacionales

(Para obtener el valor de k)
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FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado

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

Longitud de pandeo I0 =k*I (k se obtiene entrando con )

Va™ D (El =1) de todos las vigas

> (El +1) de todos los pilares

; (igual para ://B)
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F) ESBELTEZ GEOMETRICA Y MECANICA
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=Co/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccidn en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=CLo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion
en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (/A), siendo I y A respectivamente, la inercia
en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccién del hormigén.
Los valores limites para la esbeltez mecénica que recomienda la norma Boliviana de
hormigdn armado son los que mencionan a continuacion:
e 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 comprobacién a pandeo.
e Para esbelteces mecénicas 35<A<100(geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el método
aproximado.
e Para esbelteces mecédnicas 100<A<200(geométricas 29<10<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 las curvas de referencia.
e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con esbelteces

mecanicas A>200(geométricas Ao>58).

G) SECCION RECTANGULAR CON ARMADURA SIMETRICA (PILARES)
En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo diametro
dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, que, se encuentren, bien
en la misma seccion o a lo largo de la 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. Para el dimensionamiento y la
comprobacion de este tipo de secciones, existe un procedimiento sencillo y practico, que se

expone a continuacion.
1) ABACOS ADIMENSIONALES EN ROSETA
Para realizar el célculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexo- compresion

esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en roseta.
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Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de
diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que
resultan 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 denominacién en roseta). Si
ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v,
KX, Ky), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y
la resistencia del hormigon (para poder observar las rosetas, Ver Anexo IlI).

El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos 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 ux, Wy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

2) PROCESO DE CALCULO
Esbeltez mecanica:

La esbeltez mecanica de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:
l, k=xl

A==2=
i I
A

Donde:

lo = Longitud de pandeo que es igual a (I*k)

k= Coeficiente de pandeo para la pieza en la direccion en que estamos haciendo el célculo.
A= Area transversal de la columna

| = Inercia de la seccidn en la direccion en que estamos analizando.

e Para esbelteces mecanicas A<35, la pieza puede considerarse corta, despreciando los
efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a
pandeo.

Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial.

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

natural, la resistencia maxima de la columna es:
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Vm*Nd=0’85*fcd*b*h+As*fyd
b+6
Ym=T21,15

Despejando As de la ecuacion:
_Vm*Nd_0»85*fcd*b*h

As Fra
La armadura minima es:
A, = 0,006 * A,
La armadura maxima es:
A, = 0,08 * A,

e Para esbelteces mecéanicas 35< A <100 (geométricas 10< Ao <29), puede aplicarse el
método aproximado.
La seccion deberad dimensionarse para una excentricidad total, igual a:
€total = €e T €q
Con:

h+20-e, I,°
*
h+10-e, 50-i,

ea =(1+012-B)(g, +¢)

Con los siguientes significados:
e.= Excentricidad de célculo de primer orden equivalente:

e, = 0,6e, + 0,4e; para soportes intraslacionales

e, = e, para soportes traslacionales

e,= Excentricidad ficticia equivalente a los efectos de segundo orden.
e,= Excentricidad de célculo méxima de primer orden, tomada con signo positivo.
e;= Excentricidad de célculo minima de primer orden, tomada con el signo que le
corresponda.
Normalmente e, y e; son las excentricidades en los extremos. No se tomaran menores que
la excentricidad accidental minima.
l,= Longitud de pandeo del soporte.
i.= Radio de giro de la seccion bruta de hormigon en la direccion considerada.

&y= fyd/Es = deformacion del acero para su resistencia de calculo fyq.
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€= Parametro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia.
€= 0,003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.
€= 0,004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.
B= Factor de armado
B= 1,0 para armaduras en las caras frontales (maxima eficiencia frente al pandeo)
B= 3,0 para armaduras en las caras laterales (minima eficiencia frente al pandeo)
B= 1,5 para armaduras en las cuatro caras (caso intermedio)

h= Canto total medido paralelamente al plano de pandeo.

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 14* Edicién, Pag. 343.

Calculo de las armaduras

Armadura longitudinal

La armadura longitudinal se calculara con el dbaco en roseta a flexo- compresion esviada.
a) Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:

hx, hy= Dimensiones de la seccién del pilar

Myd=Momentos flectores de calculo en la direccion Y.

Mxd=Momentos flectores de calculo en la direccion X

Nd=Esfuerzo normal de calculo

fcd= Resistencia de calculo del hormigon

fyd = Resistencia de célculo del acero

b) Determinar la capacidad mecanica del hormigon.

Uc=f *h *h
cd X y
c) Determinar los esfuerzos reducidos

V:m y7i MXd Myd

U U *h ST

X

d) Definir los valores de momento reducido
My > U
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e) Determinar la cuantia mecanica w

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura para
los pilares se entra a los diagramas de interaccidn, estos diagramas se encuentran en el

Anexo 11 del presente proyecto.

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.

f) Determinar la capacidad mecéanica de la armadura total.

U =W*U,

total
g) Determinar la armadura total de acero

w*h *h *f
~total _ x _y o

total - f total - f
yd yd

2.5.2.9. ESTRUCTURA DE CIMENTACION (ZAPATAS DE He. A°))

La cimentacién constituye el elemento intermedio que permite transmitir las cargas que
soporte una estructura al suelo subyacente, de modo que no rebase la capacidad portante del
suelo, y que las deformaciones producidas en éste sean admisibles para la estructura.

Por tanto, para realizar una correcta cimentacion habrd que tener en cuenta las
caracteristicas geotécnicas del suelo y ademas dimensionar el propio cimiento como

elemento de hormigdn, de modo que sea suficientemente resistente.

A) CRITERIOS Y PROCESO DE DISENO DE ZAPATAS AISLADAS
Se emplean zapatas aisladas para cimentar soportes, y se disponen centradas, las zapatas
son normalmente de planta cuadrada, o de planta rectangular para pantallas y soportes de
seccion alargada, asi como cuando las zapatas cuadradas quedan muy proximas.
Los criterios de disefio de zapatas, son los que se describen a continuacion:
1) Bajo la zapata se dispone de 10 cm. de hormigon, que sirve para evitar el contacto de la

armadura con el terreno (suelo).
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Imagen 2.11.

Tipos de zapatas

N

==
1(_:.._

a). Zapata flexible b). Zapata rigida
v > 2h v = 2h

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigoén Armado”. Pag. 492.

2) Las zapatas flexibles son més econémicas en comparacion de las zapatas rigidas. Por la
relacion entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo), pueden ser
rigidas y flexibles (imagen 2.11.), segun que la relacion del mayor vuelo al canto sea o
no menor de 2, respectivamente.

Imagen 2.12.
Criterios constructivos para zapatas aisladas

I Ny .
L/‘“//“/‘////I
L

e e — *

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado”. Pag. 492.

[

3) La separacion “Sh” entre armaduras sera de: 10 cm. <Sh< 30 cm.
4) Se toma una cuantia minima geométrica en el sentido principal y lo mismo en el sentido
transversal de 0,0015 es decir:
Amin = 0,0015 bh (eje de b)
Amin =0,0015 ah (eje de a)
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5) Disponer de zapatas de tal forma que formen cuadriculas, buscando luces minimas de 4
metros para las viguetas prefabricadas.
6) No emplear didmetros de aceros menores a 12 mm, por el problema de la oxidacion de
las barras.
7) El recubrimiento de las barras de acero debe ser mayor a: r > 5¢cm.
8) El canto minimo en el borde sera de:
d= 35 cm. para zapatas de hormigdn en masa.
d= 25 cm. para zapatas de hormigdn armado.
9) Es recomendable modular las dimensiones horizontales y verticales en multiplos de 25
cm y las alturas en multiplos de 10 cm por lo que, ya descrito el inciso 8, tenemos:
hminima = 40 cm. para zapatas de hormigon en masa.

hminima = 30 cm. para zapatas de hormigdn armado.

10) En la obtencion de las dimensiones en planta de las zapatas es necesario comprobar
que las presiones sobre el terreno y los asientos del mismo no superen sus valores
admisibles. Como tanto las presiones y asientos, como sus valores admisibles dependen
de las dimensiones de la zapata, desconocidas a priori, en general debe procederse por
tanteos:

v Estimacion de las dimensiones de la zapata y la obtencién de la presion de
hundimiento y de la presion admisible del terreno.

v’ Calculo de las presiones sobre el terreno.

v' Comprobacion de que las presiones no superan las admisibles y reajuste, en su
caso, de las dimensiones de la zapata.

v" Calculo de los asientos del terreno.

v' Comprobacién de que los asientos no superan las admisibles y reajuste, en su
caso, de las dimensiones de la zapata.

En la préactica, sin embargo, se simplifica este proceso utilizando valores aproximados de la

presion admisible y valores estimados de los asientos.

11) La distribucion de las presiones del terreno sobre la base de una zapata, depende

fundamentalmente del tipo de suelo y del tipo de zapata (Imagen 2.13).
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Imagen 2.13.
Esfuerzos en zapatas aisladas

TIFQ DE ZAPATA
TIPFO DE SUELD -
RIGIDA FLEXIBLE
COHESIVO
o 1 = =
GRANULAR g l
o a Q{ﬁ]ﬁ
ROCA H—
. RITTTIY

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado”. Pag. 498.

B) DISENO ESTRUCTURAL DE ZAPATAS
Imagen 2.14.

Solicitaciones presentes en una zapata aislada

N
| b |
Mx My : !
o @
gey
- = My
- 3
- - Vx 4|>
e - ) Vi Mx
7 e ~ Ao | eex e a
- V ¥ -~ \ _I_ Vv
h a -
L -~ 4
| b | \\-" - @ @
l I +—bo—+

Datos:

Mx = Momento en el eje x
My = Momento en el eje y
Hy = Cortante enel eje y
Hx = Cortante en el eje x

N’ = Carga total que llega a la zapata

0 ,4m= Esfuerzo admisible del suelo
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Una vez definidos todos nuestros datos, se procede a calcular la zapata con los siguientes
pasos:
PASO 1. Determinar el peso total N que soportara la zapata
Primeramente se aproximamos el peso de la zapata como el 0,05 del peso total N’ que llega
a la zapata, entonces el peso total N (carga que llega a la zapata mas el peso de la zapata)
es:

N=1,05N"

PASO 2. Determinar las dimensiones a 'y b de la base de la Zapata.
La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un &rea

necesaria dada por:

Se escoge un area A mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones
tentativas de a y b tal que: A=ab
Debe recordarse que los valores de a y b deben ser dimensiones constructivas. Escogidos

los valores de a y b, se calcula el esfuerzo méaximo o, que se presentara en la zapata dado
por:

N 6My 6Mx
Oy =—+—>+—
A ab ba
En esta etapa hay que verificar que:

Gl < Uadm

Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de a y b para luego
repetir el paso de calcular el esfuerzo maximo en la zapata y verificar que se cumpla la
desigualdad o, < T4y
PASO 3. Determinar el canto Gtil d y el canto total h de la zapata.
Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigén:

fck

fcd =
Ve
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Donde:

f.4 = Resistencia de disefio del hormigdn

f4 = Resistencia caracteristica del hormigén

7. = Coeficiente de seguridad para el hormigon (1,5).

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

o AT

Donde:
f, =kg/cm?
7. = Coeficiente que normalmente vale 1,6
G om= kg/cm?

Con el valor de k se determina el valor del canto Gtil tal que:

Jm+m+ ab  al+bl
4 2k-1 4
2(a—al)

d=> 4+k
2(b-h1)

4+Kk
25cm

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

anteriores se tiene: h=d+c

PASO 4. Se determina la carga real N que actuara en la zapata.
Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada por:
Peso Zapata = y,,.,.abh=2,5 (tm%.a.b.h
Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
N=N’ + (Peso Zapata)
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PASO 5. Célculo de los momentos corregidos
Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular los

momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:
g Mx =M X+ hHy

My =M ¥y + hHx

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido que el
momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

PASO 6. Calculo de los esfuerzos en la zapata

AN 6My  6Mx
A ab® ba’
O_ZZE_GMerGMx

+ = Compresidn A ab®  ba’ a)
- =Traccién o3= EJF 6My _ 6Mx
A ab® ba’
o N_6My _6Mx
A ab*> ba’

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
férmulas de resistencia de materiales tenemos que los esfuerzos debidos 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 area total. Si no
cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la seccion. Luego se debe de
verificar:

0} < Oaq4m
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
PASO 7. Calculo del momento de disefio

Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido, y se halla el momento a
una distancia del 0,15 de al.
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Imagen 2.15.

Momento de disefio

el

Tx A2

aZ
A1

ol

A2

Al

=2
N F ppis
N

De la imagen 2.15 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:

_a-al

L +0,15a1

Oy = 0'1—%(0'1—0'2)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

2 3

_ 2
M = ALD1+ A2.D2 = o, L.(%}M(E L):%[0-1+07XJ (t.m/m)

Para las unidades se tiene que t.m/m = 10°kg.cm/cm. Finalmente el momento de disefio es:

Md=16 M*Db

PASO 8. Calculo del area de acero

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 (Mg) a una distancia de 15 cm de la cara de la comuna del bloque

mas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:
My =1,6"M,
My
Ha = 3742 fo
w =g (1= pg)
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El drea de armadura sera:

As =w-b-d .fc_d
fyd
Del cuadro 2.17, escogemos la cuantia geométrica minima wg,,;, Y con ésta determinamos
la armadura minima necesaria en la pieza.
Agmin = Wsmm b - d

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

PASO 9. Se verifica que la zapata no se vuelque

_ (N +P.P.yapara ) - a/2

> 1,5
Yva M, +V, h =
(N + P.P.yapara ) " b/2
= > 1,5
)/Vb Mb + Vb - h -
PASO 10. Se verifica que la zapata no se deslice
Para suelo sin cohesién:
(N+P.P.zqp) tanpg ] 2
s = ” = 15 : Pa=3"¢
¢ = anguloderozamientointerno
Para suelo cohesivo:
Vs = % > 15 Cq = 0,5-Cohesion

Cuando no se cuenta con pruebas de laboratorio que sirvan para determinar el angulo de

friccion interno de los suelos, se podria emplear los valores siguientes (aproximados):

TIPO DE SUELO ANGULO DE FRICCION
4
Limo 20°
Arena himeda 10° a 15°
Arena seca 30°a 34°
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PASO 11. Verificacion de la adherencia
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de
cimentacion, deberé verificarse:

Tp < Thd

_ Vai
090«d*n*mT=*0Q

Tpg = k * S/fzcd

{ k =2 (flexible)
k = 0.95 (rigida)

Tp

Donde:

T,= Tension tangencial de adherencia.

1p¢= Resistencia de célculo para adherencia.

V41 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.

d =Canto util.

n= Numero de barras.

fcd= Resistencia de calculo del hormigén (kg/cm?).
vy =Coeficiente de mayoracion de cargas.

k =Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles.

2.5.2.10. DISENO DE ESCALERAS
A) DEFINICION

Las Escaleras se disefian dentro de ciertas normas establecidas en las ordenanzas de la
construccién para ofrecer comodidad y seguridad a quienes las transitan.

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. Los principales elementos de una escalera fija son

los que se muestran en la imagen 2.16.
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B) COMPONENTES DE UNA ESCALERA
Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
Huella: Es el ancho del escalén, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta

Imagen 2.16.
Representacion de las partes de una escalera

Rellano o {
meseta

| ——
! /ineas de Huella Eroywotisay; -
: proyectura .
tira o tramo ‘ “ = huella
R ]
peIdang o escalon fhuella "
tabica o c,'omrahuella | attura de peldafio e
//
—
i : attura de
s tabica peldafio
07, 15,
4 ' ; 1
ambito ‘
a) Vista axonométrica b) Seccion c) Calabazada

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

misma anchura que el ambito de los tramos.

Contemplamos otros conceptos o partes como son la linea de huella, la proyectura, el

ambito, el tiro y la calabazada:

Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre el

inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2y 5 cm.
Ambito: Es la longitud de los peldafios, o sea la anchura de la escalera.
Tiro: Es una sucesion continua de peldafios (21 a lo sumo).

Calabazada: Es la altura libre comprendida entre la huella de un peldafio y el techo del tiro

de encima.
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C) CARACTERISTICAS TECNICAS Y CONSTRUCTIVAS
En el cuadro 2.19 se especifican las dimensiones recomendadas de las escaleras
distinguiendo, por imperativos constructivos, unas de acceso normal y otras de acceso
rapido, teniendo en cuenta que éstas Gltimas sélo se montaradn cuando no sea posible montar

una escalera normal.

Cuadro 2.109.
Dimensiones recomendadas de las escaleras
MAGNITUD ACCESO NORMAL

Inclinacion a (tg o = t/h) 20° a 45°
Distancia vertical entre peldafios “t” (contrahuella) 13-20 cm
Longitud del escal6n “h” (huella) 23-32 cm
Ancho libre minimo 90 cm
Altura del pasamanos (4 o0 mas peldafios) 90 cm
Altura libre vertical 220-230 cm
Altura libre 200 cm
Formula de medida del paso 2t+h=63 cm
Formula de seguridad t+h= 46 cm

FUENTE: Enciclopedia de la construccién

2.6. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

2.6.1. ESPECIFICACIONES TECNICAS

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
deberéa consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones 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.
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2.6.2. PRECIOS UNITARIOS
Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades definidas para
una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos determine el costo
parcial de la misma.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d) Gastos generales.

e) Utilidad.
La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que
adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.
Tomado en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas
menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos
generales el 10% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomé un valor de IVA del
14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

2.6.3. COMPUTOS METRICOS
Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de férmulas

geomeétricas y trigonomeétricas.

2.6.4. PRESUPUESTO

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccién, cada uno de ellos se halla condicionado a una
serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion mientras que

otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
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2.6.5. CRONOGRAMA

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
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 se hayan terminado.

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

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién a la formulacién de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacién del proyecto.

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se hardn uso del método de la
ruta critica el cual es un modelo matematico — logico. En funcion a este se analizan

mediante los métodos PERT (método probabilistico) y CPM (método deterministico).

La representacion se la realizard mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion gréfica de la informacion relacionada con la programacion el cual muestra
las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades que

se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. CONSIDERACIONES PREVIAS AL DISENO

Con la localizacion del Internado, aprobada por la Alcaldia Municipal EI Puente y
consensuada con la comunidad beneficiaria, el levantamiento topogréafico y los estudios de
suelos, realizados en el &rea del proyecto, se consiguieron las condiciones principales para
definir el proyecto.

1) TOPOGRAFIA

Toda la informacion obtenida del levantamiento topografico fue realizado con equipo
6ptimo, como es la Estacion Total (Sokia), descargando la informacion a un programa
especializado como es el Autodesk Land Cad version 2010, el cual nos permite encontrar
las curvas de nivel del terreno y los puntos mas representativos, mismas que serviran para
la ubicacién y emplazamiento de las estructuras configurando un entorno espacial para el
disefio en planta.

De acuerdo al plano de curvas de nivel, se obtiene el desnivel maximo, que es de 1,49 m.
Pero por lo general se tiene poca variacion de cota en la parte central del area de

emplazamiento, por lo que se puede considerar una topografia relativamente plana.
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)

FUENTE: Anexo | (Levantamiento Topogréfico).
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Vista panordmica del area de emplazamiento

W a0

FUENTE: Elaboracion Propia

2) SUPERFICIE
Superficie actual del terreno: 4800 m?
Superficie necesaria para el internado es de: 720 m?
La forma de la superficie destinada serd rectangular, considerando las construcciones
aledafas, se emplazard siguiendo la linea perimetral definida por los muros y areas de

circulacion de los ambientes construidos en el colegio Tarija adyacente.

Croquis del lote y emplazamiento del proyecto

COLEGIO TARIJA ISCAYACHI
INTERNADO RURAL
it EXT I DE ISCAYACHI
i . AL - c
-
: é g
- %
b %
]
® %
M %
e 30m

CARRETERA A POTOSI
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Vista general de ubicacion del proyecto

FUENTE: Elaboracion propia.

3) CALIDAD DE SUELO

El suelo del area de localizacion del proyecto, corresponde a suelo con gravas y arenas
limosas y arcillosas poco o nada plésticas, sin presencia de nivel freatico, lo que significa
un terreno de fundacion de bueno a excelente.

La granulometria obtenida del suelo (pozo N°1), posee un suelo bien graduado, como se

muestra en la imagen:
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FUENTE: Anexo Il (Estudio de Suelos).
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4) CAPACIDAD PORTANTE DEL SUELO

Para determinar la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de S. P. T.

Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicado aproximadamente en medio del terreno, con
una profundidad de 1,50 m (Pozo N°1) y 1,80 m (Pozo N°2).

Se realiza el estudio a dichas profundidades, debido a que se trata de suelos muy
compactos, que posen una buena granulometria, y no poseen cohesion (suelos
incompresibles), que con la presencia de carga practicamente no se deforman y también
porque se trata de una estructura de dos plantas, donde solo habra mayor solicitacion de

cargas en la segunda planta.

Ubicacion de los pozos de ensayo

5
802.%
o7k

o
802
ks

FUENTE: Elaboracién propia.
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También se extrajo el material necesario para realizar todos los ensayos correspondientes,
para la clasificacion del suelo obtenido.
Resultados del ensayo en el pozo N° 1.
e Limite liquido = No tiene
e Limite plastico = No tiene
e Humedad natural= 11,36 %
e Granulometria= Bien graduada
e Indice de plasticidad = 0
e Indice de grupo = 1,121
e Tipo de suelo = A-2-6 (Gravas y Arenas limosas y arcillosas poco o
nada plasticas), segun la clasificacion AASHTO.
Para conocer los resultados del ensayo en el pozo N° 2, ver Anexo Il (Estudio de Suelos), el

cual tiene las mismas caracteristicas del pozo N°1.

Del analisis del suelo en laboratorio, el terreno presenta una resistencia o capacidad
portante de disefio de 1,75 kg/cm?, en el pozo N°1 y 2 kg/cm?, en el pozo N°2.
Segun observacion de estratos del suelo en ambos pozos, presentan las mismas

caracteristicas, como se muestra en las siguientes imagenes.

Composicion del Suelo
Pozo N°1 Pozo N°2

FUENTE: Elaboracion propia.
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3.2. DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectdnico, fue modificado por el profesional de disefio (Arquitecto), para
realizar la optimizacion en el calculo estructural.

Se realiza el disefio estructural en tres bloques independientes, esto debido por las juntas de
dilatacion que debe tener toda estructura, para evitar fisuraciones.

Seran blogues separados, por una junta de dilatacion de 2,50 cm, se aumentaran columnas y

vigas. Las columnas estan unidas en la fundacion, como se muestra en la imagen.
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3.3.

MEMORIA DE CALCULO DEL PROYECTO ESTRUCTURAL

3.3.1. DESCRIPCION DEL MODELO ESTRUCTURAL
El modelo estructural de la edificacion se calculd utilizando el programa computarizado

CYPE CAD 2010, considerando cargas estaticas, cargas por peso propio y cargas por peso

eventual, la sumatoria de estas es el peso total que actla en la estructura del disefio.

Los reportes de andlisis y disefio se adjuntan segln la siguiente relacion:

Fundaciones: Las fundaciones del edificio estan compuestas por zapatas aisladas
céntricas, a una profundidad de 1,50 metros, con una resistencia admisible en el
suelo de 1,75 kg/cm?.

Vigas: Estan compuestas de vigas rectangulares, entre las luces mayores se tiene de
5,80 m.

Columnas: Esta compuesta de columnas de seccion cuadrada.

Cubierta: Esta constituido de madera (Grupo C), con cubierta de teja colonial.
Normas aplicadas: En el céalculo de disefio se aplicaron las normas y
reglamentaciones del Cddigo Boliviano del Hormigén Armado (CBH-87). Ademas

del Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.

3.4. DATOS GENERALES DEL PROYECTO

Los datos que se utilizaran para el disefio del proyecto, de acuerdo a la norma y a los

materiales a utilizar, son los siguientes:

Resistencias caracteristicas de los materiales para hormigén armado:
fu. =210 kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigén)

fye = 4200 kg/cm? (Resistencia caracteristica del acero)
Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales:

ye =15  (Para el hormigon)

ys = 1,15 (Parael acero)

Coeficientes de mayoracién de las cargas:

7= 1,60

Juntas de dilatacion:

Ancho de la junta= 2,50 cm.
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¢ Nivel de control en la ejecucion:
El nivel de control en la ejecucion de los elementos de hormigdn armado para el
proyecto es el Control Normal.

¢ Resistencia admisible del suelo:
La resistencia admisible del suelo es: Gagmisiple = 1,75 kg/cmz.

e Velocidad del viento:
Para determinar la sobrecarga del viento se tomd una velocidad de viento de

100 km/h, aproximadamente 28 m/s.

3.5. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.5.1. ESQUEMA ESTRUCTURAL
Se modela la estructura como un portico espacial en 3D, con un esquema estructural dado

por la imagen 3.1.

Imagen 3.1.

Esquema estructural

FUENTE: Elaboracion Propia.
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3.5.2. DETERMINACION DE CARGAS

Para determinar las cargas que deberd soportar la estructura, es importante analizar los

siguientes puntos.

Acciones adoptadas en el calculo

SOBRE CARGA DE

l VIENTO

uso
|
' h 4
PESO PROPIO |
-y
"~ /" CUB. DE MADERA
QDE HoA®
( PESO PROPIO { SOBRECARGA DE USO
Programa 4 ] ~
Computarizado A travéz dle Iadnorma
CYPECAD: Estructura empleada
de H°A° = CBH-87
Anélisis Manual: Ma“U:Ljier:oGrupo
Estructura de Madera q )
( ™
Uso de la estructura
e Tabla A
Tabla B
- Y,

VIENTO
4 A travéz de la norma h
empleada
CBH-87
Manual del Grupo
Andino
& J
4 N

-

Carga de viento
P= C*(V?/16)
Tabla C
Tabla D

Tabla A. Sobrecargas de servicio (Estructuras de Madera)

Ocupacion o uso kg/m?
Graderias y tribunas 500
Oficinas 250
Salas de asamblea o reunién 500
Techos inclinados 50
Vestidores 200
Viviendas unifamiliares 200

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.
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Tabla B

Sobrecargas de uso (Estructuras de H°A°®)

Uso del elemento Sobrecarga kg/m?

D. Oficinasy comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400

E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segun art. 3,5

F. Iglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados Segun art. 3,5

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 12° Edicidn, Tabla 3.1. Pag. 684.

Tabla C

Coeficiente edlico (Cubierta de madera)

ANGULO BARLOVENTO SOTAVENTO
a C1 Cc2
90° +0,85 -0,27
70° +0,85 -0,27
60° +0,85 -0,27
50° +0,65 -0,27
40° +0,50 -0,27
35° +0,36 -0,27
30° +0,30 -0,27
25° -0,1 -0,27
20° -0,50 -0,27
10° -0,50 -0,27
0° -0,50 -0,27
Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

FUENTE: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino.
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Tabla D

Coeficiente edlico (Estructuras de H°A®)

COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA

Corniente Cy

" > Viento
Ac,

Remanso A 13 G Remanso
Situacion: Coeficiente edlico en:
Angulo de Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
incidencia A barlovento A sotavento A barlovento A sotavento A barlovento | A sotavento
del viento c1 c c3 c4 c3 c4
En remanso
90°-0° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
En corriente
90° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
80° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
70° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.4 -0.4
60° +0.8 -0.4 +0.4 -0.4 0 -0.4
50° +0.6 -0.4 0 -0.4 -0.4 -0.4
40° +0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -0.8 -0.4
30° +0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -1.2 -0.4
20° 0 -0.4 -0.8 -0.4 -1.6 -2.0
10° -0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -2.0 -2.0
0° -0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -2.0 -2.0

Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 122 edicion

3.5.2.1. CUBIERTA

La cubierta empleada es de teja colonial, con pendiente de 5:12, con un angulo de
inclinacién de: a. = 22,62°.

Para la armadura de sustentacion de cubierta, se opté la cercha mostrada en la imagen 3.2,

que estaran espaciadas cada 1,50 m, utilizando correas de 2” x 3”.

3.5.2.1.1. CARGAS QUE ACTUAN EN LA CUBIERTA
Las cargas que deben considerarse en el disefio de las cerchas son de dos tipos: Carga
Muerta y Sobre carga o Carga Viva.

Se realizara el analisis de cargas para una armadura TIPO: W.
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peso de la cubierta, tanto su carga viva como su carga muerta.

Imagen 3.2.
Cercha de madera tipo W

Para cargar los datos en el programa computarizado CYPECAD, tenemos que cuantificar el

1,85m 1,85m
2m%E" 2"X6"
iy iy g 2"X4"  2"X4" iy
2"X6 2"X4 2xan 2"X6
2"X6“ 2||X6n 2||X6n
2,46 m
7,40 m

L=3,70m

!

El desarrollo para determinar las cargas, que actlan en la cubierta, se encuentran en el

calculo estructural de la cubierta, en el punto 3.5.3.2.

En resumen ver los cuadros 3.1. y 3.2.

Cuadro 3.1.
Carga muerta en la cubierta

CARGA MUERTA PESO (kg/m?)
Cubierta (Teja colonial) 48
Correas 14
Armadura 13
TOTAL 75
CARGA MUERTA SOBRE
CUERDAS INFERIORES
Cielo falso 30
TOTAL CARGA MUERTA 105
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Cuadro 3.2.
Carga viva en la cubierta

CARGA VIVA PESO (kg/m?)
Granizo 46
Sobrecarga de servicio 50
VIENTO
Barlovento -13,5
Sotavento -125

Esta claro que la carga de granizo no actuara al mismo tiempo que la sobrecarga de
servicio, por lo que se adopta el mayor de los dos.
3.5.2.1.2. COMBINACION DE CARGAS
Para cada caso se debe estudiar la combinacién mas desfavorable de cargas, normalmente
se realizan dos hipotesis las cuales son:

I) Carga Muerta mas Sobrecarga.

I) Carga Muerta mas Carga de Viento.

De todas maneras se debe estudiar siempre la combinacion mas desfavorable.

3.5.2.2. LOSA ALIVIANADA
La carga muerta calculada a continuacion se refiere a las cargas complementarias por la
obra fina, que es el cielo raso de yeso y sobre piso con baldosa ceramica, ya que la carga
muerta que respecta al forjado de viguetas es calculada por el programa computarizado
CYPECAD, para el célculo estructural.
Imagen 3.3.
Elementos de losa alivianada

Carpeta de nivelacion o
Baldosa ceramica Acero de distribucion

Carpeta de compresion

Plastoformo Cielo razo de yeso

Vigueta pretensada
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El peso especifico de la baldosa ceramica de espesor = 2 cm es: 1800 kg/m®
Peso baldosa ceramica = 1800 kg/m**0,02m = 36 kg/m?
Del libro de Jiménez Montoya (12 edicién) tabla 2.5 pag. 682.
Peso de revestimiento por cm de espesor.
- Enfoscado o revoco de cemento 20 kg/m?.

- Revoco de yeso 12 kg/m?.

El mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 2100 kg/m®.
Por lo tanto el peso de la carga en el forjado debido a la obra fina es:
Peso de la baldosa ceramica + peso de la carpeta de nivelacién o sobre piso de 2 cm de

espesor + peso del cielo raso de yeso de 1 cm de espesor.

cM=36"9 1 0,02m*2100%9 1120 K9 1em-g0 X9
m m m®*cm m

CM = 90 kg/m? = 0,09 t/m? (CYPE)

3.5.2.2.1. CARGA VIVA EN LA LOSA ALIVIANADA

Como se trata de un edificio docente se emplea las siguientes cargas:
CV =300 kg/m? = 0,3 t/m? (CYPE)

Para las escaleras y accesos CV = 400 kg/m? = 0,4 t/m? (CYPE)

3.5.2.3. PESO MURO
Una vez definido las cargas muertas y vivas que soportara la losa, es importante cuantificar
el peso del muro para poder introducirlo como carga lineal en el programa informatico. Con

ayuda de la imagen 3.4, se calcula:

NUmero de ladrillos en 1 m horizontal = 100cm =4 Fza
25cm m

Namero de ladrillos en 1 m vertical = 100cm = 7,14%
14cm m

Pza

Numero de ladrillos en 1 m* de muro = 4*7,14 = 28,56 —,
m
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Volumen de ladrillo en 1 m? de muro = 18*12*24*28 56 = 148 055,04 cm*/m?
Volumen de mortero en 1 m? de muro = (100*100*18) - 148 055,04 = 31 944,96 cm®/m? =
0,0319 m*/m?

Imagen 3.4.

Caracteristicas técnicas del muro de ladrillo

lom
i 1 18 1
H—H
1 2em gog
Oodn
Oodno
REVOCIUE,\ oono Revoque
extertio htetrto
Oodno
+ 1 Oodno
12cm 112 ]14::111 oono
(I //\'L 1 OgdnO
H—
==y 24cm 05 24 05
950 20cm
+ 18em—- —

Se sabe por laboratorio que 1 ladrillo pesa = 4,5 kg, el mortero de cemento y arena puede
ser cuantificado como = 2100 kg/m®, también se sabe que para el revoque exterior de
cemento se tiene = 20 kg/m?.cm y para el revoque interior de yeso se tiene = 12 kg/m?.cm,

por lo que el peso de muro por m? es:

(2856 22 +45K9y | (20
m Pza m

k

2

3
9_xgom) + (129 *1cm) + (21009 %0,0310 ™ ) = 227,51 X9
cm m

m2cm m? m?

Se adopta un peso de muro = 228 kg/m? = 0,228 t/m?

Cabe sefialar que una altura de muro conservadora puede ser adoptada como h = 2,6 m para
lo cual PM =2,6*0,228 =0,5928 = 0,6 t/m (CYPE)
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3.5.2.4. PESO DE LOSA MACIZA
La losa que soportara el peso del tanque elevado, para la provision de agua del internado y

sus bafos, sera losa maciza.

Imagen 3.5.

Losa maciza

Para introducir el dato de la carga muerta en el Programa CYPECAD, tenemos que tener
cuidado, ya que el peso propio debido a la geometria de la estructura, el programa lo

calcula, por lo que la carga muerta viene dada por:

Carga actuante en la losa:

Se sabe que la maxima carga se tendra cuando el tanque se encuentre lleno y sabiendo que
el peso especifico del agua es Yagua= 1000 kg/m®, pero se tiene que el volumen del tanque es
de 500 litros = 0,5 m®, entonces tenemos que para un ancho de faja de un metro, se tendré la

siguiente carga:

W= yagua*V = 1000 kg/m**0,5m*= 500 kg

Sobrecarga:
w 500 kg kg
S¢= a*b_lm*lm_soom

Carga total que actla en la losa:
CM =500 kg/m? = 0,5 t/m? (CYPE)
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A continuacién se presenta un portico de la estructura, en el cual se puede observar las

cargas adoptadas.

Con referencia a las cargas de peso propio de los elementos estructurales, el programa

computarizado CYPECAD toma en cuenta en el momento del célculo estructural.

0,04 t/m?2
YYvvvYYYYYYYY

ACCIONES ACTUANTES

0,105 t/m2

vYvYVYYYYY

23222222212

0,05 t/m2

YeYvVYYLYY

YrYYVEYIYYY

0,6 t/m

0,6 t/m

YYYYYVYYY

Jreeveveerey

0,3 t/m?

0,3 t/m2

0,6 t/m

0,6 t/m

feevvvvvvve

Jrvevevvvveey

CARGA PERMANENTE
SOBRECARGA DE USO
CARGA DE VIENTO

ESFUERZOS PRODUCIDOS CON LA COMBINACION MAS DESFAVORABLE

HIPOTESIS |

ENVOLVENTE DE ESFUERZOS CORTANTES

0,45

0,54

7/fg *G+7fq *Q

ENVOLVENTE DE MOMENTOS FLECTORES

-0,31

B, STy ™ Ton PR
W -0,56 w -0,45 0,25 0,24
2,32 2,82 0,58 -1,65
IR Fuse 0. o). PRk
W -2,83 W -2,29 1,25 1,15
1,90 3,76 0.75 -2,05
N i S i1 N o 4
- W -2,24 W 2,73 - 0,77 1,79 -

[Valores expresados en t]
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MODALIDAD DE CARGADO

ALTERNATIVAS DE CARGA

YYYPebivYvYwrby ¥YVVIVERIVYY
Btvievvvovvivee
o _ _ [tveviopvevened
- - - . - . - - .
CARGA PERMANENTE
SOBRECARGA DE USO
CARGA DE VIENTO —_—
YYVIvYIIYYIIiYY
_ evvevvevvivvvey _ _
- - - . - . ~ - .

COMBINACIONES

Para las distintas situaciones de proyecto, las combinaciones de acciones se definiran de

acuerdo con los siguientes criterios:

Donde:

Gk= Accién permanente

Q«= Accibn variable

ve= Coeficiente parcial de seguridad de las acciones permanentes
vo1= Coeficiente parcial de seguridad de la accion variable principal

vq.i= Coeficiente parcial de seguridad de las acciones variables de acompariamiento (i > 1)
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Combinaciones

= Nombres de las hipdtesis
G = Carga permanente

Q= Sobrecarga de uso
V(+X) Viento +X
V(-X) Viento -X
V(+Y) Viento +Y
V(-Y) Viento -Y

E.L.U. de rotura. Hormigoén

E.L.U. de rotura. Hormigon en cimentaciones

Comb. | G | Q | VEX) | VEX) | VEY) | VEY)
1 0900

2 1,600

3 |0900 1,600

4 | 1,600 | 1,600

5 0925 1,440

6 | 1,440 1,440

7 0925 1,440 | 1,440

8 | 1,440 1440 1,440

9 0925 1,440

10 | 1.440 1.440

11 | 0,925 | 1,440 1,440

12 | 1,440 1,440 1,440

13 | 0,925 1,440

14 | 1,440 1,440

15 | 0,925 1,440 1,440

16 | 1,440 | 1,440 1,440

17 | 0,925 1,440
18 | 1,440 1,440
19 | 0,925 1,440 1,440
20 | 1,440 | 1,440 1,440
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3.5.3. CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL.

3.5.3.1. DISENO DE LOSA MACIZA

Alturadelalosa: L= Il = 100cm =2,50cm
40 40

l
Por norma: h > ﬁ

Con respecto a los espesores minimos, para los casos normales pueden adoptarse los
siguientes:

e 5cm; si no existen cargas concentradas.

e 7.cm; si las acciones preponderantes son distribuidas o estaticas.

e 10 cm; si una parte moderada de las acciones es concentrada y dindmica.
FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado” Capitulo 9, Pag. 125.

Sin embargo de manera constructiva asumimos un espesor de 10 cm.
Carga actuante en la losa:
Peso propio = yreas*h= 2500 kg/m**0,10 m = 250 kg/m?

Sobrecarga:
w 500 kg kg
S¢= a*b_lm*lm_soom
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Carga total que actla en la losa:
Carga total= 250 + 500 (kg/m?) = 750 kg/m?

g= 750 kg/m
y 0,50m ’ 93,75 kg.m
1 1
93,75
(J 93,75 kg.m

375 kg

Calculo de armadura
Célculo de armadura negativa en la direccion “y”
En momento méaximo negativo en la losa es: My = 93,75 kg - m
Datos iniciales:
M;=16-My=1,6-93,75kg-m = 150 kg -m = 15000 kg - cm
b, =1m=100cm
d=h—-d;=10cm—-2cm=8cm

fex 210 kg/cm?

= —= = 14‘ 2
de 1’5 1,5 0 kg/cm
fyx 4200 kg/cm?
= = = 2174 2
fya 115 115 3652,174 kg/cm

Momento reducido de calculo:

Mg 15000
Ha =y "4z f, 10082140

= 0,017

Haiim = 0,332 - Paraacerof, = 4200 kg/cm?

Ua < Ugiim = 0,017 < 0,332 no necesita armadura a compresion

Del Cuadro 2.17 - wg = 0,0310 — Cuantia mecanica

96



A, =wq b -d-fc—dz00310-100-8-$=095cm2/m
T e 3652,174

Del Cuadro 2.16 - wgpi, = 0,0018 — Cuantia geométrica minima
Agmin = Wsmin * by +d = 0,0018 - 100 - 8 = 1,44 cm?/m
Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 1,44 cm?

Determinando el nimero de barras y el espaciamiento para la armadura.

Diédmetro ¢ Numero de barras Espaciamiento
6 mm = &rea de 0,28 cm? % =514 ~ 5 % =20cm
8 mm = &rea de 0,503cm? % =286 ~ % = 33,33 cm

Asumiendo 5¢6 C/20 cm en direcciéon “y”

De igual manera realizamos el calculo de la armadura negativa en la direccion “X”.
En momento méximo negativo en la losa es: Mx = 93,75 kg - m
Datos iniciales:
My;=16-Mx=16-93,75kg-m=150kg-m = 15000 kg - cm
b, =1m=100cm
d=h—-—d;=10cm—-2cm=8cm

fex 210 kg/cm?

=Lk _ =14 2
de 1’5 1‘5 O kg/cm

fyk 4200 kg/cm? X

fyd =115° 115 = 3652,174 kg/cm

Momento reducido de calculo:

Mg 15000
Ha =y "4z f, 10082140

= 0,017

Haiim = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg/cm?

Ua < Uaim = 0,017 < 0,332 no necesita armadura a compresion

Del Cuadro 2.17 - wg = 0,0310 — Cuantia mecanica

A, =w, b -d-fc—dz00310-100-8-ﬂ=095cm2/m
R 3652,174
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Del Cuadro 2.16 = wgpi, = 0,0018 — Cuantia geométrica minima
Agmin = Wsmin * by, *d = 0,0018 - 100 - 8 = 1,44 cm?/m
Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 1,44 cm?

Determinando el nimero de barras y el espaciamiento para la armadura.

Diadmetro ¢ Numero de barras Espaciamiento
6 mm = &rea de 0,28 cm? % =514 ~ 5 % =20cm
8 mm = é&rea de 0,503cm? % =2,86 ~ 3 % = 33,33 cm

Asumiendo 5¢6 C/20 cm en direcciéon “x”

3.5.3.2. DISENO DE LA CUBIERTA

1. ESPECIFICACIONES TECNICAS DE LA MADERA

Tipo de madera = Grupo C, maderas utilizadas en el departamento de Tarija (Carapari,
Cedro, Laurel, Palo Barroso, Palo Lanza, Picana Negra).

( Flexion: (f) = 100 kg/cm?
Esfuerzos admisibles { Traccion paralela: (f) = 75 kg/cm?
Compresion paralela: (f. ;) = 80 kg/cm?
\ Corte: (f,) = 8 kg/cm?

Médulo de elasticidad minimo (Emn) = 55000 kg/cm?

Ver tabla 13.2 Esfuerzos admisibles y médulo de elasticidad
Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag.13-3.

Deflexiones maximas admisibles:

Deflexiones Admisibles C/Cielo Raso | S/Cielo Raso
Cargas permanentes + sobrecargas L/300 L/250
Solamente sobrecargas L/350 L/350

Ver tabla 8.1 Deflexiones Maximas Admisibles
Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — P4g.8-3.
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2. ESPECIFICACIONES DE LA TEJA COLONIAL
Longitud total: 0,50 m. 22 em

Longitud efectiva: 0,42 m.

50 cin
Base superior: 0,22 m.
Base inferior: 0,18 m. T
18 cm
Peso de lateja: 3 Kkg. ~gem
4 cm

FUENTE: Ceramica Guadalquivir (Tarija-Bolivia).

En el caso de teja colonial se recomienda un traslape de 8cm. Con una separacion de

listones de 42 cm.

3. ESPECIFICACIONES TECNICAS DE LA CERCHA
Tipo de armadura.
Segun Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag.11-2.
Proporciones y luces recomendadas en armaduras de maderas

FORMA LUCES
APROPIADAS
U2 L2 , L L L
4 3 9 metros
L3 | | L
TIPO: W

Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag.11-3
Pendiente:
Segun Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag.11-5.
Pendiente de la cubierta: 5:12 (42%), por lo que Tan o = 5/12 es igual a: o = 22,62°.
Espaciamiento:
Separacion de cerchas: 1,50 m.
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4. DETERMINACION DE LA CARGA MUERTA

4.1. Cubierta.
Para determinar con exactitud el peso de la cubierta se realiza el siguiente analisis:
. . 1 .
NC° de tejas por metro en fila = _100em 714 piezas
18 —4cm
. 100cm .
N° de tejas por metro en columna=  ————— =2,38piezas
50—-8cm

N° de tejas por m? de cubierta: 7,14*2,38 = 16,99 pza. /m*.
Pendiente de la cubierta: 5:12, es igual a: a = 22,62°.
Por lo que Cos o = 0,923076, eso quiere decir que el n(imero de tejas por m? de proyeccion
horizontal es 17*Cos a = 15,69229 pza. /m?. Como el peso de cada teja es de 3 kg entonces
el peso de la cubierta por m? es 15,69229*3 = 47,08 kg/m?

Peso adoptado de la cubierta = 48 kg/m?

4.2. Peso de las Correas.

Para el caso de las correas de 2”’x 3”, se tiene que calcular el nimero de correas.

N© de correas = _400cM +1=10,52correas =11correas

50 —-8cm

Para los dos lados se tiene 22 correas. Para un metro de longitud se tiene un volumen de
0,0508*0,0762*1= 0,003871 m?, para 22 correas se tiene un volumen de 0,08516 m°.
Adoptando un peso especifico para la madera de y = 600 kg/m®, se tiene un peso de
0,08516*600 = 51,096kg. repartido en un area de (4,00 m*1m)*2 lados = 8,00 m?,

Por lo que el peso distribuido por m? da 51,096kg / 8,00 m?= 6,387 kg/m. Proyectando al
plano horizontal se tiene 6,387*Cos o = 5,89 ~ 6 kg/m?

Peso de correas para el cielo falso:

Para el cielo falso se tiene cuadriculas cada 50 cm en ambas direcciones, dando por cada
metro = (100/50) +1 = 3 correas y para el largo de la cercha de 7,40 metros se tiene
(740/50) +1 = 16 correas por cada metro en direccion vertical, para las correas en direccion
horizontal se tiene 3 veces 7,40 m, igual a 22 m por lo que la longitud total de correas para

7,40 m? es de 38 m, dando un volumen de madera de:

100



Para el caso de correas de 2”’x 2”’: 0,0508*0,0508*38 = 0,09806 m®
Adoptando un peso especifico para la madera de y = 600 kg/m®, se tiene un peso de
0,09806*600 = 58,836kg. repartido en un area de 7,40m*1m= 7,40 m? por lo que el peso
distribuido por m? da 58,836kg / 7,40 m*= 7,95 ~ 8 kg/m®.

Peso de correas = 6 + 8 = 14 kg/m?

Adoptando peso total de correas = 14 kg/m?

4.3. Peso propio de la armadura.
Para determinar con exactitud el peso de la armadura se realiza el siguiente analisis.
Conociendo la longitud de cada uno de los elementos se puede calcular el peso propio de la
armadura.
Longitud total de los elementos de 2”’x 6” = 15,40 m.
Volumen = 0,0508*0,1524*15,40 = 0,11922557 m°.
Longitud total de los elementos de 2”’x 4” = 6 m.
Volumen = 0,0508*0,1016*6 = 0,03097 m®.
La suma de los dos volimenes da 0,15019 m®. En un metro de longitud existira solo una
cercha por lo que el volumen total sera 0,15019 m?®.
Adoptando un peso especifico para la madera de y = 600 kg/m®, se tiene un peso de
0,15019*600 = 90,114 kg, repartido en un area de 7,40 m*1m= 7,40 m?, por lo que el peso
distribuido por m? en proyeccién horizontal da 90,114 kg / 7,40 m?= 12,18 kg/m?.
Peso de la armadura: 13 kg/m>.

Total carga muerta por m? de cobertura es igual a:

Peso armadura + Peso cubierta + Peso correas

Total carga muerta= 75 kg/m?

4.4. Peso de Cielo Falso.

Ver tabla 13.6 Peso Propio de Coberturas
Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag. 13-5.

Carga de cielo falso de yeso que actta en las cuerdas inferiores es = 30 kg/m?.
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5. DETERMINACION DE LA CARGA VIVA
5.1. Sobrecarga.
Se adoptara una sobrecarga de servicio para techos inclinados de 50 kg/m?.

Ver tabla 13.3 Sobrecargas de Servicio
Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pag. 13-3.

5.2. Granizo.

Para el caso del granizo se podria suponer un espesor probable de 5 cm. por lo que
adoptando un peso especifico del hielo de 1000 kg/m?, se obtiene la carga del granizo por
metro cuadrado 0,05 m*1000 kg/m® = 50 kg/m?

Proyectando al plano horizontal 50* Cosa = 46,154 kg/m?

NOTA: Esté claro que la carga de granizo no actuara al mismo tiempo que la sobrecarga de

uso, por lo que se adopta el mayor de los dos.

5.3. Viento.
Para conocer las cargas ocasionadas por el viento se realiza el siguiente analisis:

La carga dinamica del viento dada por una velocidad de 100 km/h = 28 m/s, es:

2
W = % = 49 kg/m?. Por Ultimo para cuantificar el barlovento y sotavento se utiliza el

Cuadro 2.6 (Pag. 26), para interpolar el valor de a = 22.62° se tiene los valores de
C1=-0,29y C2 =-0,27. Por lo que el barlovento y sotavento valen:

Barlovento = C1*W = -14,21 kg/m?

Sotavento = C2*W =-13,23 kg/m?

Proyectando al plano horizontal: Presion o Succién del viento * Cos o

Barlovento = - 13,5 kg/m?

Sotavento = - 12,5 kg/m?

6. CARGAS Y ANALISIS ESTRUCTURAL

Carga muerta cuerdas superiores = 75 kg/m?
Carga viva (sobrecarga) = 50 kg/m?
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6.1. Combinacion de cargas.
) Carga muerta mas sobrecarga. = 125 kg/m?

II) Carga muerta mas carga de viento. = 49 kg/m?

Para cada hipotesis se debe estudiar la combinacion mas desfavorable, siendo esta la
combinacion I, que tiene la carga mas critica.

Carga repartida sobre cuerdas superiores: P = 125 kg/m?

6.2. Cargas uniformemente repartidas.
a) Carga repartida sobre cuerdas superiores
Wp = Carga sobre cuerdas superiores * espaciamiento entre cerchas
Wp = 187,50 kg/m
b) Carga repartida sobre cuerdas inferiores
Wq = Carga del cielo falso * espaciamiento entre cerchas
Wq =45 kg/m

6.3. Longitud de los elementos.

Ver tabla 11.3 Coeficientes de Longitud de carga — Tipo de armadura (Caso 6)
Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — P&4g. 11-37.

ELEMENTO COEF. DE LONGITUD. LONGITUD
C. C, *L(m)
Redondeando

A=A 0,271 2,0054 2m
B=B 0,271 2,0054 2m
CcC=C 0,267 1,9758 2m
D=D 0,133 0,9842 1m
E=F 0,333 2,4642 2,46 m

F 0,167 1,2358 1,23 m

6.4. Cargas concentradas equivalentes.

P=W, «L_ 187,5*(H) =347kg
4 4
Q =W, *; = 45*(7’:2'0) =111kg
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Cargas concentradas repartidas sobre cuerdas superior e inferior

347 Kg

173,5Kg 173,5Kg

. .

111 Kg 111 Kg

6.5. Fuerzas Axiales en las barras.

Ver tabla 11.3 Coeficientes de Longitud de carga — Tipo de armadura (Caso 6)

Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino — Pég. 11-37.

Segun los coeficientes de carga Cp y Cq, Se obtienen las siguientes fuerzas axiales en los

elementos:
Elemento | Coefic. de | Coefic. de | Fuerza axial | Fuerza axial Fuerza
carga carga Cuerda. Sup. | Cuerda. Inf. axial total
—px* —
C, Co N, =P*C, | Ny=Q*c, |N=N,+N,
kg. kg. kg.
A=A’ 3,9 2,6 1353,3 288,6 1641,9 Compresion
B=B 3,25 2,6 1127,75 288,6 1416,35 Compresion
c=C -0,96 -1,281 -333,12 -142,19 -475,31 Traccion
D=D’ 0,96 0 333,12 0 333,12 Compresion
E=E -3,6 -2,4 -1249,2 -266,4 -1515,6 Traccion
F -2,4 -1,6 -832,8 -177,60 -10104 Traccion

(+): Compresion
(-): Traccion

En el caso de utilizar los coeficientes de carga del Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino

Recuerde que un miembro en compresion “empuja” el nudo y que un miembro en traccion

“jala” el nudo.
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Distribucion de los elementos

1,85 1,85 1,85 1,85

o
(g
1,55

7. DIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS

7.1. DIMENSIONAMIENTO DE LAS CORREAS

Dimensiones adoptadas para el calculo

- PESO POR

COMERCIAL | REAL | AREA| 1x | 1y | wx | wy | | ry |7 e 22

b x h (pulgadas) t(’c)r‘n;' cm) | cm® | em™ | em®) | ) | ©cm) | ©m) G}r{“g‘;‘r’nc
2% 3 4x65 | 26 |9154[3467]2817(1733[1876]1,155| 2,34

Carga que actua sobre la correa

1) Sobrecarga de disefio = 50 kg/m?

2) Peso propio de la correa = 2,34 kg/m

3) Peso de la cubierta por metro cuadrado:

N° de tejas por m? de cubierta: 7,14*2,38 = 16,99 pza./m?

Peso de cubierta por m?= Peso de teja* N° de tejas por m?= 51 kg/m?
Carga total = 50 + 51 = 101 kg/m?

15

Correas 2, 2, 777

0,42

105



Para disefiar las correas, encontramos la carga distribuida que actua sobre ellas
multiplicando por la dimension de area de influencia.

Carga distribuida sobre la correa q = 101 kg/m? * 0,42 m = 42,42 kg/m.

Carga total: 42,42 kg/m + 2,34 kg/m = 44,76 kg/m.

q= 44,76 kg/m

PR

1,50 m
L 2
’ ’

Como las correas trabajan a flexion esviada, se descompone la carga, para obtener las

cargas en direccion X y en direccion Y.

Px

sena = 1476 = Px=qx =17,21kg/m
Py

cosa = = Py =qy =41,31kg/m

44,76

Disefio de las correas
Verificacién a flexion
Donde:
= Esfuerzo admisible a flexién (Grupo C) = 100 kg/cm?

L = longitud entre cerchas: 150 cm

Direccion X:

g, *L’
™8
Mmax = 4,84 kg.m = 484 kg.cm

El momento méaximo positivo es: M

El mddulo resistente minimo es:

M, _ 484 4.84cm?®
f 100

m

Wx =

El mddulo resistente minimo en la tabla de dimensiones reales y comerciales de la madera,

para una seccion 2”x 3”, es de 28,17 cm®.
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Con la seccién obtenida verificamos a la flexion:

M
o, =—"2%<f
om = Fatiga real de flexion. W,
Reemplazando los valores tenemos:
Gm = ﬁ = 17’18 kgz
28,17 cm

om= 17,18 kg/cm? < 100 kg/cm?

Direccién Y:

g, *L°
El momento mé&ximo positivo es: M_ =~ 8

Mmax = 11,62 kg.m = 1162 kg.cm

El modulo resistente minimo es:

M
Wx = —™ — 1162 _ 11,62cm?®
f 100
El mddulo resistente minimo en la tabla de dimensiones reales y comerciales de la madera,
para una seccion 2”x 3”, es de 17,33 cm®.

Con la seccién obtenida verificamos a la flexion:

g, =—"2 < f
om = Fatiga real de flexion. W,
Reemplazando los valores tenemos:
o, =02 _ 67,05 K9
17,33 cm

om= 67,05 kg/cm? < 100 kg/cm?
Verificacion al corte
Direccion X:
El cortante maximo sera:
_ g, *L 17,21*150
e 2

El cortante maximo en el apoyo sera: V; = 12,91 kg

Vv =12,91kg

Esfuerzo admisible al corte (f,) = 8 kg/cm?
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“Sx Aoy
T brn Y
E* 12,91 B kg
2 4*65 ' cm?

1=0,74 kg/cm? < 8 kg/cm?*
Direccién Y:
El cortante maximo sera:

v - *L 4131*150

b 2

= 30,98kg

El cortante m&ximo en el apoyo sera: Vi = 30,98 kg
Esfuerzo admisible al corte (f,) = 8 kg/cm?
_3. M <f,
2 b*h
. _3,3098 _178 kg2
2 4*%65 cm

1= 1,78 kg/cm? < 8 kg/cm?
Verificacion a la flecha
Emin = 55000 kg/cm?
Direccion X:
ly = 34,67cm*
Ox = 17,21 kg/m
L =150cm
Del manual para el disefio de Maderas, obtenemos que para una deflexion maxima
aplicando tanto la carga viva como cargas permanentes, sin cielo raso de yeso:

L 150

y=—=—=—=0,6cm.
Y =250 " 250 an

5 - 14

_ 2 % <y
384 Epn- 1,
Reemplazando los valores, tenemos:
5 0,1721-150*
= 0,59 cm

~ 384 55000 34,67
A=059cm <0,6cm
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Direccion Y:

Iy = 91,54 cm*

gy = 41,31 kg/m

L =150cm

Del manual para el disefio de Maderas, obtenemos que para una deflexién maxima

aplicando tanto la carga viva como cargas permanentes, sin cielo raso de yeso:

_Lo_1s0_
Y =250 250 0™
.l4
384 Epp - Iy

Reemplazando los valores, tenemos:

_ 5 0,4131-150*
"~ 384 55000-91,54

A=054cm <0,6cm

= 0,54 cm

Por condiciones de disefio y por motivos constructivos se empleara una seccion de 2”°x3”
para las correas.
USAR: 2”x 3” (4 X 6,5 cm)

7.2. DIMENSIONAMIENTO DE LA CERCHA
7.2.1. Elementos sometidos a traccion.
Verificacion a traccion:

Dimensionamiento de la Barra C.

Esfuerzo admisible a traccion paralela (f;) = 75 kg/cm?
Fuerza axial N = 475,31 kg.

Célculo del area critica:

N _ 475,31
fi 75
De la tabla de dimensiones reales y comerciales, escogemos una seccion que tenga un area

Agrit = = 6,34 cm?

mayor al area critica.
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COMERCIAL | REAL |AREA| Ix ly Wx Wy rx ry

bxh
bx h (pulgadas) | (cm) | (cm® || (cm®) || cm®) || (cm®) | (ecm®) | (ecm) | (cm)
2x4 4x9 36 243 48 54 24 2,598 |[ 1,155

Escogemos la seccion de 27x 4” (4 x 9 cm), ya que tiene un area de 36 cm?.
Caélculo del esfuerzo admisible:

N
ftcalculo = Z < ft

475,31 5 kg
fecatcuto = 36 = 13,20 kg/cm” < 75@

USAR: 2”x4” (4x9cm.)

Verificacion a compresion:

Dimensionamiento de la Barra D.

Esfuerzo admisible a compresién paralela (f;I1) = 80 kg/cm?
Moédulo de elasticidad minimo = 55000 kg/cm?

Fuerza axial N = 333,12 kg.

Longitud de la barra (L) = 1m.

Longitud efectiva:
Segun el Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, pag. 11-12 (Tabla 11.1), la
longitud efectiva del elemento puede ser tomada como:

Lefectiva= O,8*|—diagonal
Lefectiva = 0,8%1m = 0,80 m

De la tabla de dimensiones reales y comerciales, escogemos una seccion de:

COMERCIAL | REAL | AREA Ix ly WX Wy rx ry
bxh
bx h (pulgadas) || (cm) | (cm?) | (cm®) | (cm®) | (ecm®) | (cm® || (cm) | (cm)
2x4 4x9 36 243 48 54 24 2,598 | 1,155

Escogemos la seccion de 2”x 4” (4 x 9 cm), con un area de 36 cm?.
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Carga axial admisible:

La carga axial admisible esta en funcién de la esbeltez de la pieza, la cual se obtiene de la

siguiente expresion: L.

l _ efectiva

d

Donde:  d=altura de la seccion (9 cm)

A = 80 _ 8,88

9
Célculo de la esbeltez limite Ck: .
Ck =0,7025 Erun

1 fell

55000
C, =0,7025 - 80 - 18,42 (Para madera del grupo C)

Como: A<Ck Se trata de una columna corta (A < 10)

De la seccion 9.7.1. (pag. 9-6) Columnas Cortas. Su carga admisible puede estimarse como:
I\Iadm = fCadm *A

N, =80%36 = 2880kg

Se debe verificar: Nadmisible > Nparra
2880 kg > 333,12 kg
USAR: 2”x4” (4x9 cm.)

Disefio de elementos solicitados por flexotraccion
Dimensionamiento de la Barra E

f = Esfuerzo admisible a flexién (Grupo C) = 100 kg/cm?
f, = Esfuerzo admisible a traccion paralela = 75 kg/cm?
Fuerza axial N = 1515,60 kg.

Calculo del momento de flexién de disefio
Cuerdas Inferiores:

Wq * L?
M =
8

111



Donde:
Wq= Carga repartidas sobre cuerdas inferiores (45 kg/m)
L = Longitud del elemento (2,46 m)

Waq+L? 45 x 2,46

8 8 g-m
De la tabla de dimensiones reales y comerciales, escogemos una seccion de 2”’x 6”.
COMERCIAL | REAL |AREA| Ix ly WX Wy rx ry
bxh
b x h (pulgadas) | (cm) [ (cm?) | (cm®) | (cm®) || (cm® | (ecm® | (cm) | (cm)
2X6 4x14 56 914,7 | 74,67 || 130,7 || 37,33 | 4,042 | 1,155

Para elementos sometidos a flexotraccion, se debe satisfacer la siguiente expresion:

N M

+ <1
ft'A M/xfm

Ver (ecuacién 9.11. Elementos sometidos a flexotraccidn)
Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, péag. 9-9.

1515,60 N 3404 <
75«56  130,7 * 100

1

0,62 <1 jCumple!
Comprobacién a deflexion.

Para estructuras con cielo raso de yeso, tenemos:

L 246

Agam= 300~ 300 = Agam= 0,82cm

300

Entonces:

A

5 W,-L* 5 0,45 * 246*

A= 0,43cm

~384 E,, -1, 384 55000 914,7

A= 0,43cm < Aggm= 0,82cm ; Cumple!

USAR: 2”x 6” (4 x 14 cm.)
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Disefio de elementos solicitados por flexocompresion
Dimensionamiento de la Barra A.
Esfuerzo admisible a compresién paralela (f;I1) = 80 kg/cm?
Esfuerzo admisible a flexién (fy) = 100 kg/cm2
Médulo de elasticidad minimo = 55000 kg/cm?
Fuerza axial N = 1641,9 kg.
Longitud de la barra (L) = 2m.
Longitud efectiva
La longitud efectiva puede ser tomada:
Lefectiva = 0,4*(L1 +L2)

Ver (Tabla 11.1. Longitud Efectiva)
Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, pag. 11-12.

Lefectiva = 0,4™(2m +2m) = 1,60 m.

Calculo del momento de flexion de disefio
Cuerdas Superiores:
Wp * L?

M =
10

Ver (Tabla 11.2. Momentos de flexion de disefio)
Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, pag. 11-13.

Donde:
Wp = Carga repartidas sobre cuerdas superiores (187,5 kg/m)
L = Longitud para el momento (1,85 m)

Wp * L? _ 1875x 1,852
10 10

M =

= 64,17 kg.m

De la tabla de dimensiones reales y comerciales, escogemos una seccion de 2”x 6”.

COMERCIAL | REAL |AREA| Ix ly Wx Wy rx ry
bxh
b x h (pulgadas) | (cm) | (cm? | (cm®) || (cm®) || (cm® || (cm® | (cm) | (cm)
2X6 4x14 56 914,7 || 74,67 | 130,7 || 37,33 || 4,042 | 1,155

Clasificacion del elemento.
Emin

|| fell

Ck =0,7025
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55000
C, = 0,7025 - 80 " 18,42 (Para madera del grupo C)

Esbeltez:d = h = 14 cm

A<10- Corta
INT 10 < A < Ck- Intermedia

"Ck < A <50 - Larga

Como A = 11,43, nuestro elemento se clasifica como “intermedio”.

Carga admisible

Para un elemento “intermedio”, tenemos:

Nadm=];-A.(1_;(cik)“)

N,,. =80-56-(1 1 (11’43>4
adm — 3 \18,42

Nggm = 4258,59kg > N = 16419 kg

Carga critica de Euler.
N = %+ Epyin * Iy 72 - 55000 - 914,7
T 1602

N, = 19395,51 kg

Factor de magnificacién de momento.

k ! ! 1,14
"1-15- S 1-15 2
Ner 19395,51
Comprobacion por flexocompresion.
N kp, - |M
+— Ml <1
Naam W - fm
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1641,9 4 1,14 - [6417|
4258,59  130,7 - 100

094 <1 jCumple!

USAR: 2”x 6” (4 x 14 cm.)

Las secciones finales que tendran los elementos de la cercha son los siguientes:

1,85m 1,85m

n " 2"X4" 1 55m
2”)(6” 2I|X4I| 2 X4 2I|X6I| ’

2"X6" 2"X6" 2"X6" &
2,46 m
7,40 m

ol Ey‘

8. CALCULO DE LAS DEFLEXIONES

Para el célculo de las deflexiones en armaduras se recomienda la aplicacion del método
analitico de trabajos virtuales, Ilamado también el método de carga unitaria.
Se calcula mediante la expresion:

n

A= z N;*n; * L;

o= Emin * Ai

=1
Donde:
Ni= Fuerza axial en el elemento i.
ni = Fuerza axial en el elemento i, producida por una fuerza unitaria aplicada en el punto,
direccién y sentido para la cual se quiere evaluar las deflexiones, en el punto A en este caso.

(VER TABLA 11.3. COEFICIENTES DE LONGITUD Y CARGA.)

(Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino - P4g. 11-37)
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A, |, E han sido definidos anteriormente.

i varia desde 1 hasta el niimero total de elementos.

Estudio de deflexion en el punto A

3

p/2

P/2

LONGITUD ni Ni Area

ELEMENTO cm kg kg cm? (Ni*ni*L)/A
A 200 1,733 1641,9 56 10162,1882
B 200 1,733 1416,35 56 8766,19482
C 200 -1,281 -475,31 36 3382,62283

D 100 0 333,12 36 0
E 246 -1,6 -1515,6 56 10652,5029
F 246 -0,8 -1010,4 56 3550,83429
A 200 0,867 1641,9 56 5084,02607
B 200 0,867 1416,35 56 4385,62661

c 200 0 -475,31 36 0

D 100 0 333,12 36 0
E 246 -0,8 -1515,6 56 5326,25143
¥= | 51310,2471

Zn N, L

A= i i i

o Emin * Ai
=1

A= 0,9329 cm

La maxima deformacidn en la cuerda inferior puede evaluarse segun la expresion de la

seccién 11.4 de la Parte de Comentarios (Parte 1) -

(Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino - Pag. 11-20)
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4

Wo*L"
Ap= 175 (1,15 % 8 + ———*10%)

Wag= 30Kkg
L= 2,46m
E= 55000 kg/cm?
I=  914,6 cm’

As = 2,2597 cm

DEFLEXION MAXIMA ADMISIBLE

La deflexion méxima admisible para cuerdas inferiores se obtiene de la tabla 8.1.
VER TABLA 8.1 DEFLEXIONES MAXIMAS ADMISIBLES.

Ref.: Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino - Pag. 8-3.

CARGA ACTUANTE:
Para cargas permanentes mas sobrecargas, con cielo raso de yeso se tiene:
Aadmisible= L/300

L= Longitud total de la cuerda inferior

2,4666 cm

Aadmisible
Aadmisible > Acélculo

2466 cm > 2,259cm

Como la deflexion maxima admisible es mayor en comparacion con la méaxima
deformacion de calculo en las cuerdas inferiores, lo que quiere decir que no sera necesario

modificar las escuadrias de la cuerda inferior.

El disefio de uniones se encuentra en el Anexo V.
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3.5.3.3. DISENO ESTRUCTURAL DE LA ESTRUCTURA APORTICADA

Identificacion de los elementos de disefio
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FUENTE: Elaboracién Propia.
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1. DISENO DE VIGAS
Las solicitaciones son determinadas por el programa computarizado CYPECAD, y estan

condicionadas por la combinacion mas desfavorable la cual corresponde a:
1,6*G (carga permanente) +1,6*Q (sobrecarga de uso).

Analisis de la viga mas solicitada, planta baja, que se encuentra entre las columnas 5y 18:

S| = N ) | A, | I

/
/

Las solicitaciones de disefio son las siguientes:

10360 Kg.m 5560 Kg.m
Columna Columna
C18 C5
13140 Kg.m
As2
| |
h l

L ?% As1

bw
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Determinacion de la armadura positiva para la viga
Datos:
h=45cm
bw =25 cm
Recubrimiento: r =3 cm
Canto util: d=45-3=42cm
fck = 210 kg/em?
fyk = 4200 kg/cm?
ve=15; vs=1,15; vi=1,6
El momento maximo mayorado positivo, en la viga es:
My = 13140 kg - m = 1314000 kg - cm
b, =0,25m =25cm
d=h—-—d; =45—-3=42cm

_ka _ 0 _ 2
fea = 15-15° 140 kg/cm

foe 4200
=k 3652,174 2
fya =115~ 115 = 3652174 kg/cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Mg 1314000
Ha = ~dz-f., 25-422-140

Entonces: plim= 0,332 valor obtenido en funcién al tipo de acero

0,21

Como: pd < plim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecénica: (ws) del cuadro 2.17 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud= 0,21 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0,2468

Determinacion de la armadura: (As)

A.=w. b -d-fc_d:02468-25-42-£=993cm2
s R T 3652174

As = 9,93 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) Wmin = 0,0033
Asmz’n = Wsmimn* bw +h =0,0033-25-45 = 3,71 cm?

Como: As > As min
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Se escogera el 4rea As = 9,93 cm?

Determinando el niUmero de barras

Diametro ¢ Numero de barras
12 mm = area de 1,13 cm? % =878 =~9
16 mm = 4rea de 2,01 cm? % =494 =~5
20 mm = 4rea de 3,14 cm? % =316 =~3

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 2¢p20mm junto con 3 p16mm
As¢p20mm = 2 = 3,14 cm? = 6,28cm?
Asplemm = 3 = 2,01 cm? = 6,03cm?
As = 12,31 cm?
12,31 cm?> 9,93 cm?

Célculo de la armadura negativa para la viga, en la columna 18
El momento m&ximo mayorado negativo es:

My = 10360 kg - m = 1036000 kg - cm
Determinacion del momento reducido de célculo: (ud)

_ M, _ 1036000
" by, d?-f.y 25-422-140
Entonces: plim= 0,332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero

Ha 0,17

Como: pd < plim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecéanica: (ws) del cuadro 2.17 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud = 0,17 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0,1924
Determinacion de la armadura: (As)

A.=w. b -d-@=01924-25-42-&=774cm2
S 3652,174 '

As=7,74 cm?
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Determinacion de la armadura minima: (As) wmin= 0,0033
Ag mm = Wsmin * by - h = 0,0033 - 25 - 45 = 3,71 cm?
Como: As > As min
Se escogera el 4rea As= 7,74 cm?

Determinando el niUmero de barras

Diametro ¢ Numero de barras
10 mm = area de 0.785cm? L7t _ 986 ~ 10
0.785
12 mm = area de 1.13 cm? % = 6,85~ 7
16 mm = area de 2.01 cm? % =3,85~ 4

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 2d12mm junto con 316 mm
Asp12mm = 2 = 1,13 cm? = 2,26 cm?
Asplé6mm = 3 2,01 cm? = 6,03 cm?
As= 8,29 cm?
8,29 cm?> 7,74 cm?

Calculo de la armadura negativa para la viga, en la columna 5
El momento méximo mayorado negativo es:

My = 5560 kg - m = 556000 kg - cm
Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Mg 556000
by, d?-f.y 25-422-140

Entonces: plim=0,332 valor obtenido en funcion al tipo de acero

Ha 0,09

Como: pd<plim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica: (ws) del cuadro 2.17 tabla universal para flexion

simple o compuesta.

Con: ud = 0,09 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0,0960
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Determinacion de la armadura: (As)

A.=w. b -d-ﬁfcz00960-25-42-——351—4:386cnﬂ
R 3652,174

As = 3,86 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin= 0,0033
Agmin = Wsmin * by - h = 0,0033 - 25+ 45 = 3,71 cm?
Como: As > As min
Se escogera el 4rea As = 3,86 cm?

Determinando el nimero de barras

Didmetro ¢ Ndmero de barras

10 mm = area de 0.785cm? 380 _491~5
0.785

12 mm = area de 1.13 cm? i—f: =342~ 3

16 mm = area de 2.01 cm? % =1,92 ~ 2

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 512 mm
Asp12mm =5 = 1,13 cm? = 5,65 cm?
As = 5,65 cm?
5,65 cm? > 3,86 cm?

Calculo de la armadura transversal
Recubrimiento: r =3 cm

Distancia donde se verifica el esfuerzo cortante: S=100 cm.

16460 Kg

Columna olumna
C18 C5

13580 Kg
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Célculo de la armadura transversal para la viga, en la columna 18
El cortante mayorado (cortante de célculo) sera:
V, = 16460 kg
foa = 0,5 /feq = 0,5-V140 = 5,92 kg/cm?
Vou=foa"b-d=592-25-42 = 6216 kg
Vd <V., Nocumple

Como: Vd >V,
V=030 f.q-b-d=0,30-140-25-42 = 44100 kg
Ve <Vy <V, = 6216 < 16460 < 44100
Vi = Vg — V., = 16460 — 6216 = 10244 kg
Veu* S 10244 - 100

A. = = = 7,42 2
$T090-d-f,q 0090 42-3652,174 cm”/m
Célculo de la armadura minima
fea 140kg/cm?
Agtmin = 0,02 x bw * t * f;—d = 0,02 * 25cm * 100cm * 3652,174kg Jom? = 1,92 cm?

Asumiendo el mayor Aq= 7,42 cm?/m

La armadura transversal para dos piernas ser&: 3,71 cm?/m
Se adoptaré un diametro ®= 8mm, con un 4rea de As= 0,503 cm?

AStypierna 37
Ap8mm 0,503

N°barras = = 7,37 =~ 7barras

.- . . -, 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos la separacion — = 14,29 cm

Por norma se sabe que: s < 30cm.

Se adopta una separacion maxima de 15cm

NC° estribos = L/espaciamiento +1
] 160
N° de estribos = E-I_ 1=11,66 =~ 12

Se utilizara: 12®8mm c¢/15 cm

124



El programa computarizado CYPECAD establece la siguiente disposicion de armaduras

0

0

€

170 503

i 3E16325) 3313 165). |
L . ' L
S | 2014808) e
&l : ] IEH
T8 — =e“

D (255 2545 |

! 2E20(E40) I
ﬁﬂ 21002107 }—55_; AT 16410)

1261806 |
| Ex1e@EL/30 1 11x1e@Bci1s Oy 1e@6C/30 /10 :
Y 155 13113 160 275 120 25

El area de acero para la viga determinada por el programa son las siguientes:

% }E\.FEES

=

Amadura longitudinal {cm2)
Superior
lzquierda Centro Derecha

A nec. 7.85 424
A real 829 566
Posicion  0.13 hed
Irferior
lzquierda Centro Derecha

A nec. 37 107 477
A real 1232 1232 1232
Posicidn 1.15 319 465

Amadura transversal vertical [cm2/m)
{Area Total de Estribos y Ramas /pm.l)

A continuacion se muestra una tabla, en el cual se puede observar las areas necesarias de

acero que determina el programa computarizado y que fueron comprobadas manualmente,

las cuales tienen una variacién que se muestran a continuacion:
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AREAS Arm'adur_a Negati\ga a | Armadura Posi';iva Armadura Negati;/a a
la izquierda (cm°?) al centro (cm?) la derecha (cm?)
CYPECAD 7,85 10,71 4,24
MANUALMENTE 7,74 9,93 3,86
VARIACION 1,40 % 7,28 % 6,6%

Calculo de la longitud de anclaje para armadura negativa (C5)

Columna Columna
C18 C5
0,83m | 4,30m LO,67m

5,80 m _
d
ﬁ d

\ Decalaje del diagrama /

\ de momentos /

\ //’
Ib

d d

AN
Columna
C18

2NN\
Columna
C5

La longitud de anclaje por prolongacion recta, lp, para barras corrugadas, tanto en traccion

como en compresién, viene dada por las formulas:

e Barras en posicion I:

e Barras en posicién II:

Posicién |: Buena adherencia.

Posicion 1I: Adherencia deficiente.

lb = m1¢2 >

lb = m2®2 >

fyk*q)
20

Fyk*®
14

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya “Hormigdén Armado”. Pag. 169
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Con los siguientes significados:

I, = Longitud de anclaje por prolongacion recta.

fyx = Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?,

@ = Diémetro de la barra, en cm.

m; y m, = Valores dados en la tabla 9.5 (Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado”.

Pag. 172). El valor de m;, se encuentra mediante: m, = 1,4*m;

Calculemos primero, la longitud de anclaje en prolongacion recta:
Se encuentra en la posicion Il:

fyk*(a

12 > 15cm

lb = m2¢2 >

@=12mm=12cm
m; =14
I, = 1,4 % 14 % 1,22 = 28,224 cm

400
2 x1,2=34,30cm

lb:

La longitud de anclaje es: 1, = 34,30 cm

Para el calculo de la longitud de anclaje neta, si la armadura real es mayor que la necesaria,

se utiliza la siguiente formula:

As
Ibyeta = b *

s, real

0.60 = lb
bpeta = 100
15cm

En el caso de barras, usadas juntas, los valores del largo de anclaje, deben ser mayorados:
- Para 2 barras juntas, en un 20 %.

- Para 3 barras juntas 0 mas, en un 33%.

Anclaje en el apoyo C5, diametro de la armadura de: 3d®12 mm
@12 mm=As=1,13

0,60«lb =21cm
= 39,06 cm. bneta = 10x¢@ =11,30cm
15cm

)

lbneta = 34,30 + 3=
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Mayorando en un 33%.

21ecm 1,33 =27,93cm
lbyetq = (11,30 cm * 1,33 = 15,03 cm
15cm * 1,33 = 19,95 cm

Longitud de anclaje de: Ib =39 cm.

Caélculo de la longitud de anclaje con patilla:

Calculemos primero, la longitud de anclaje en prolongacién recta:
Se encuentra en la posicion Il

fyk *

12 > 15cm

lb = m2¢2 >

@=12mm=1,2cm

m; =14
I, =1,4 %14 % 1,22 = 28,224 cm
l, = 400 1,2 = 34,30
= * =
b 14 , ) cm

La longitud de anclaje es: 1, = 34,30 cm
Para el calculo de la longitud de anclaje neta, si la armadura real es mayor que la necesaria,

se utiliza la siguiente formula:

3,86
bpeta = 3430 % 55

)

= 39,06 cm.

Como: I; =25cm —3cm = 22 cm < by, COrresponde prolongar la armadura en

patilla en una longitud dada por: (Ver: 44.15), José Calavera Ruiz “Proyecto y Célculo de

Estructuras de Hormigon, Tomo 11”. Pag. 325.
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lz = 017(lbneta - ll) + 4@
[, =0,7(39,06 —22) + 4% 1,2 =16,74cm

El radio de doblado no debe ser inferior (Ver doblado de las armaduras, Tabla 9.3), Pedro
Jiménez Montoya “Hormigén Armado”. 14% Edicidn, Pag. 168
r=250=25%12=3cm

2. DISENO DE COLUMNAS.

Las solicitaciones determinadas por el programa computarizado CYPECAD estan en
funcion de la combinacion mas desfavorable la cual corresponde a: 1.6*G (carga
permanente) +1.6*Q (sobrecarga de uso).

Anélisis de la columna, C19.

Las solicitaciones de disefio para la planta baja son las siguientes:

Datos de la columna C19
a=hy=25cm My i
b =hy=25cm

T Mx
Nd = 29376 kg N >
Mx=0 +
My = 2270 kg.m = 227000 kg.cm -
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Célculo del coeficiente de pandeo

EI
— De todos las columnas que concurrenen A
L columnas

Wy = El 5 ; (igual para W)
— . De todos las vigas que concurrenen A
Lyvigas
Direccién X:
25%253 25%253 = g
12 12 S iy
_ 300 165 __
g = 20x303 20x303 1,36 B Alllca
12 12 Lo Rl
400 400 20x30 T 20x30 20x45 20x45
C19 3
25x253  25x253 Q
12 12
— _ 300 300 _
Wa = 20%x453 20x453 0,29
12 12 _
400 400 )
S 20x45 cm
A :3
Direccion Y: A s
25x253 25%253
12 12
300 165 25x25 cm
Y, = 165 — 8,86 “3m
30%20 o
12
580
20x30 cm
25x253 25x253
12 12
300 300 __
Wa = 45x253 45x253 0,46 A
12 12 e
580 160

La estructura considerada en el presente disefio estructural, se encuentra ubicada en un area
libre que no colinda con intermediarios y la cual no posee muros o nicleos de contraviento,

dispuestos en forma que aseguren la rigidez de la estructura.
Por lo tanto sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentaran desplazamientos

transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados, desde el punto de vista de la

estabilidad del conjunto.
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Por lo tanto la estructura, esta compuesta de porticos traslacionales y no de porticos

intraslacionales, como se muestra en la imagen.

BEEER EEEEN

PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

Determinacion del coeficiente de pandeo
Con los valores obtenidos se introducen al siguiente monograma de porticos traslacionales
para finalmente obtener el valor de «, que es el coeficiente de pandeo.

Pérticos traslacionales

Direccion X Direccion Y
0 — oo — — @
100,0 4 100,0 - :
50,0 4 50,0 - , —?S%DDG
30,0 30,0 5.0 30,0
20,0 - 20,0 - a0 | 20,0
987 204 - 19,0 '8 20 - 19,0
e ] o 90
8.0 - 20 8.0 Y
7.0 L 70 7.0 - 7.0
9 ] 2]
F WA Vg |50 L3ya Ve |50
4.0 4 2,0 - 4.0 4.0 1 2,0 - 4.0
3.0 4 - 30 3.0 4 30
2.0 L 20 20 - 2.0
] 15 |- | 151
1:3: /—1@ 1:0: 1.0
0— 101 Lo o— 1,04 Lo
a=1,25 oa=1,74

131




Calculo de la esbeltez mecéanica:

O_a*l 1,25*3m

Direccion X: =— = 51,96
[ ,0 0003255m*
f 0,0625m2
. » l, ax l 1,743 m
Direccion Y: = =72,33

[ 0,0003255m*
0, T 0,0625m2

Se realizara el dimensionamiento a pandeo mediante el método aproximado, este método es
aplicable a los soportes de seccion y armadura constantes cuya esbeltez mecéanica no supere
el valor de cien (A <100).
La seccion deberad dimensionarse para una excentricidad total, igual a:

etotal = €e T €q
Con:

h+20-e, I,°
*
h+10-e, 50-i,

a=1+012-p)(g, +¢)

Con los siguientes significados:

e.= Excentricidad de célculo de primer orden equivalente:
e. = 0,6e, + 0,4e; para soportes intraslacionales
e, = e, para soportes traslacionales
e,= Excentricidad ficticia equivalente a los efectos de segundo orden.
e,= Excentricidad de calculo maxima de primer orden, tomada con signo positivo.
e;= Excentricidad de calculo minima de primer orden, tomada con el signo que le
corresponda.
Normalmente e, y e; son las excentricidades en los extremos. No se tomaran menores que
la excentricidad accidental minima.
l,= Longitud de pandeo del soporte.
i.= Radio de giro de la seccion bruta de hormigon en la direccion considerada.
&y= fyd/Es = deformacion del acero para su resistencia de calculo fyq.
e= Parametro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia.
e= 0,003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.
&= 0,004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.

= Factor de armado

B= 1,0 para armaduras en las caras frontales (méaxima eficiencia frente al pandeo)

B= 3,0 para armaduras en las caras laterales (minima eficiencia frente al pandeo)

B= 1,5 para armaduras en las cuatro caras (caso intermedio)
h= Canto total medido paralelamente al plano de pandeo.
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Como valor de la excentricidad e, se adopta el mayor valor de los siguientes:
Direccion X:

> =€ Para soportes traslacionales.

My 0

Direccion X: e, = N = m =0cm
d

e. =0cm
LB 125cm
20 20
> 2cm

Se adopta el valor de e, = 2 cm.
La excentricidad adicional sera:

3652,174 *9

cm? __
= —2 1x106k_9 = 0,0017
’ cm?

< fyd
y—E_
S

(140,12 - 1,5)(0,0017 + 0,003) 25+2002 375° ..,
— . * * =
%a e m LI ’ 25+10-2 50722 >ccm

erotar = 2+3,12=512cm

Direccién Y:
> =€ Para soportes traslacionales.
Di oY M, 227000kg-cm_772
lreccion r: e, = Nd = 29376 kg =/, cm
e. =7,72cm
> L= 2B 1,25 cm
20 20
» 2cm

Se adopta el valor de e, = 7,72 cm.
La excentricidad adicional sera:

(140,12 1,5)(0,0017 + 0,003) 25+20-772 _522° 735
= . * * =
®a et Ll ’ 25+10-772 50-722 >0 ¢m

erotal = 7,72+ 7,35 =15,07 cm

133



Célculo de la armadura longitudinal:

Capacidad mecanica del hormigon.

210 kg /cm?
=000 090« 220KI/M o6 kg /em?
Ve 1,5
fyk 4200 kg/cm?
=—=—————=13652k 2
=5, 115 g/em
126 kg
Us = feq * hx xhy = 7 25cm * 25cm = 78750kg
Esfuerzos reducidos
N 29376 k
p=—t=2000 g4
U, 78750kg
_ de _ Nd ' ey total _ 29376 kg * 15,07 cm — 022
M = U.xh, ~ Ug+h,  78750kg x25cm
M N, e 29376 kg * 5,12 cm
i, yd _ Vd Cxtotal _ 9 = 0,07

“U.+h, U,+h, _ 78750kg *25cm

Se define los valores de momento reducido

El mayor de los dos momentos reducidos es ., y el menor es u,,, para entrar en los abacos
adimensionales en roseta y determinar las cuantias mecanicas w.
ty = 0,22
Uy = 0,07
Parav=04 — w=0,37

Capacidad mecanica de la armadura total

Uorar = W * U, = 0,37 * 78750kg = 29137,50 kg
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Armadura total de acero

4 _ Ut _ 2913750 kg
Sttt T e 3652,17 kg /cm?

= 7,98 cm?

As min = 0,006*Ac = 0,006*25*25 = 3,75 cm’.

Asmin < Astotal

Se adopta un didmetro de ®=16 mm que tiene un area A= 2,01 cm? por barra
Se utilizara 4@ 16mm

Ag = N°barras x Apleémm = 4 x 2,01cm? = 8,04 cm?
As = 8,04 cm?

8,04 cm® > 7,98 cm?

Calculo de la armadura transversal
El didmetro del estribo sera:
1

—_ %k . .
¢Estribo >1{> 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

— Segun la primera opcion: ¢ > 1/4 x 16 mm = 4 mm
Se asume ¢ = 6 mm.
- Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

¢ < { — b o h (el de menor dimension)

- 15 d’de la armadura longitudinal mas delgada

- Segun la primera opcién: S <25 cm
Se asume S =20 cm
- Segun la segunda opcion: S < 15%* 1,6 cm = 24 cm

Por lo tanto la armadura del estribo serda: @ 6mm ¢/20 cm
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Esquema gréafico del soporte N° 19 planta baja

4 @ 16mm

T

H=25cm

1

+ B=25cm --F

T

Ss=20cm Estribos de @ 6mm

s

3. DISENO DE ZAPATA AISLADA
Se procede a disefiar la zapata aislada de la columna 19, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD.

N = 22450 kg.

Mx =0

My = - 27000 kg.cm ox

Qx=0 T

Qy =- 550 kg. I I I
o adm = 1,75 kg/cm? ‘

fyk = 4200 kg/cm? v My

fck = 210 kg/cm?

ap =25cm -~ b =]
bo =25 cm

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la
carga N por lo tanto el peso total seré:

Nr =1,05-N = 1,05 * 22450 = 23572,5 kg.
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera

tener la misma:
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Ny 23572,50
Oadm B 1,75

= 13470 cm?

Apec =

Como la zapata es cuadrada: VA = 116,06 cm.
A =a*b Entonces: a=b= 116 cm.
Dimensiones adoptadas dea=1,25myb=1,25m
A = 125*125 cm = 15625 cm®.
1° condicion: A requerida < A adoptada
14166 cm®. < 15625 cm®,

Determinacion del canto de la zapata:
fug = Resistencia convencional del hormigoén a cortante.

f.a = Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

K
foa = 0,5 % \/foqa = 0,5 V140 = 5,92%
4 4 %592
PR D (7 S 8.45

T 16 0ggm  L6*1,75

. \/ao*bo axb  a,+b, \/25»@5 125125 254 25
1: =

2 Tak-1 4 7 toagas—1 g ALZdem
2*x(a—a,) 2% (125-25)
d=ds == = 4ygas _ Lo06cm
d, = 25cm

El canto util minimo es de 25 cm, segun articulo 58.8.1. (Norma EH -91).
En zapatas de espesor constante, el canto h, no debe ser menor de 30 cm.
El canto total debera de tener en cuenta el recubrimiento que para zapatas es de 5 cm por lo
tanto: 25+ 5=30cm.
Acciones en el plano de cimentacion

a) Axil en el plano de cimentacion:
Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de la
misma, con la siguiente formula:

P.P.japata = Yreae - Volumen = 2500 = (1,25 = 1,25 = 0,3) = 1171,875 kg.

Cargareal:  Nyeq = Nr * PPygpata

Nyear = 23572,50 + 1171,875 = 24744,375 kg.
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b) Momento en el plano de cimentacion:
Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:
g Mx =M X+ hHy

My =M ¥y + hHx
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.

Mx = 0 + (30*550) = 16500 kg - cm
My = 27000 + (30*0) = 27000 kg - cm

Estabilidad frente al hundimiento
Para conocer la distribucion de presiones en la zapata, se debe conocer si la carga axial esta
actuando con una excentricidad reducida o una excentricidad elevada, por lo que se realiza

el siguiente analisis:

Distribucion triangular de presiones Distribucion trapezoidal de presiones
Caso: e > % Caso: e < %
L
W]
L
K]

o

o a' -

_ M, _27000kg-cm_109 _ M, _27000kg-cm_109
= N, 24744375kg " T N, 24744375kg "
M, _16500kg-cm_067 _Mx_16500kg-cm_067
= N.,, 24744375kg 0™ = N, T 24744375kg 0
125cm 125 cm
1,09 > =20,83cm  No cumple 1,09 < = 20,83 cm Sicumple
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En el caso mas general de resultante excéntrica en ambas direcciones, si las excentricidades
relativas son reducidas, cumpliendo con la condicion:
ex e, 1
b @ 6
1,09 0,67
—+ == <
125 125
0,014 < 0,17

Segun al anélisis, las presiones actuantes en la zapata, serén trapezoidales. El célculo de las

1
6

presiones en las esquinas se obtiene de la siguiente ecuacion:

N 4_6*NR4_6*NW

o = - > - 2
a*b a*b b*a

Disposicion de los Esfuerzos en la zapata

a4

a3 oz al
—‘7 : My 2 Wy
Tulz Ml
a
J CAZO 1 CASO 2
al al = o3
I b f b 1
a3 ad ol a2
—‘7 CASO 3 CASO 4
Ml Mz
a
J F 10y ¥ My
al fepid a3 a4

Para el calculo de los esfuerzos, se tomara como referencia el CASO 3, mostrado en la
imagen.

Célculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a continuacion:

©) @
i
I I I
Ly
@ @
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o — N iG*MXiG*My
a*b  a*b? b*a?

24744,375 6%16500 6% 27000

_ _ 2
Timax = 75155 T 1251252 T 1251252 b/ 2kg/em
_ 24744375 6+16500 6+27000 .. .
%= 1352125 T 125+ 1252 125-1252 oo kg/em
_ 24744375 6+16500  6+27000 .
3= 1252125 125+ 1252  125-1252 02 kg/em
_ 24744375 6+16500  6:27000 .
Oamin = 75,125 1251252 125-1252  vAokg/em
1,62 1,45
1,72 1,55
1,72

¢ adm > ¢ max.

1,75 kglcm2 >1,72 kg/cm2 — Estable frente al hundimiento

Verificacién al vuelco:

_ (Nr + P.Poyapara ) - a/2

1,5
Yva M, +V, h =
(N + P.P.yapara ) - b/2
Yvb = = 1,5
Mb + Va " h

24744,375 % 1252
Yva = 0 (550 = 30)

24744,375 * 1252
Vb = 737000 + (0 * 30)

=93,72 =2 1,5 - Cumple

=57,28 > 1,5 - Cumple
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Verificacion al deslizamiento.-

_2
<Pd—3 @

@ = dngulo de rozamiento interno (20° para suelo limoso)

2
Qa4 ==20°=13,33°

3
N+ P.P. - tan
o = ( T zap) Pa > 15
|74
X
(24744,375) - tan 13,33° 10.66 > 15 C l
= = , =1, umpte.
Calculo de la armadura:
1,62
T
1,62 1,45
0,15.a1—
—al—
7L%
1,72 ‘ a ‘ 1,55
1,72
Lado X
L=2=3 515 a1=¥+0,15*25 — 53,75 cm
oy =ol— L(al— c2)=172 _5375 (1,72 -1,55) =1,65 kg/cm?
a 125
1,72 kg/cm2

1,65 kg/cm2

M = 2450,89 kg cm
V = 90,57 kg
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L= b__2b1+o,15 bl = @ +0,15*25=53,75cm

Gy20'1—5(0'1—(73):1,72—¥(172 1,62) =1,68 kg/cm?
a

1,68 kg/cm2 1,72 kg/em2

M = 2465,33 kg.cm
W V =91,38 kg

53,75 cm

Lado X
Momento de disefio:

My;=16*Mx*b =1,6*2450,89 x 125 = 490178 kg.cm
Momento reducido de célculo:

M, 490178
Ha =y d2x g 125+252+ 140  00%
Cuantia mecanica:
ws = ud * (1 + ud) = 0,045 * (1 + 0,045) = 0,047
Calculo de la armadura:

ws*bxdx*f.; 0,047 %125 % 25 x 140

A = = = 5,63 2
S foa 3652,17 m
ASpin = Win * b * h = 0,0018 * 125 % 30 = 6,75 cm?
Asmin > Ascal

Disposicion de armaduras
Por norma se recomienda que el didmetro minimo de las armaduras longitudinales no sea

inferior a 12 mm.
@12 =1,13 cm?.

Numero de barras:

N°deb 4s 6,75 5,97
e parras = = =5,
Agizmm 1,13
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Constructivamente se adoptara un nimero de barras de:

6 barras de @12mm.
6012 = 6,78 cm?
6,78 cm?> 6,75 cm?

Separacidn entre barras:
b'—2x*r)—n*x@® 125—(2%5)—(6%1,2)
n—1 - 6—1
Se adoptaré una separacion de 20 cm.

S =

= 21,56 cm

Por lo tanto para ambos lados de la zapata cuadrada:

USAR: 68012c/20cm

Lado Y
Momento de disefio:

My =16*Mx*b = 1,6 246533 x 125 = 493066 kg.cm
Momento reducido de célculo:

Mg 493066
Ha = wd?+f, 125+ 252« 140

Cuantia mecanica:
ws = ud * (1 + ud) = 0,045 * (1 + 0,045) = 0,047
Calculo de la armadura:
_wsxbxdxfy 0,047 %125 %25+ 140

= 0,045

As = = = 5,63 2
S foa 3652,17 m
ASpin = Wpin * b * h = 0,0018 * 125 = 30 = 6,75 cm?
Asmin > AScal

Disposicion de armaduras
Por norma se recomienda que el didmetro minimo de las armaduras longitudinales no sea

inferior a 12 mm.

912 =1,13 cm>.
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Numero de barras:
As 6,75
Ag12mm 1,13

N°de barras = = 5,97

Constructivamente se adoptara un numero de barras de:

6 barras de 12mm.
6012 = 6,78 cm?

6,78 cm?> 6,75 cm?
Separacion entre barras:
b'—(2xr)—nx@ 125—-(2+5)—(6x*1.2)
n—1 6—1
Se adoptaré una separacion de 20 cm.

S =

Por lo tanto para ambos lados de la zapata cuadrada:

USAR: 68 12c/20cm

19 19

e E25 sk E25 sl e 625 —sk—B25

= 21,56 cm

s

BE12e/20 =130 BE12e/20 =130

el | ] |

| [um]

L

125

I 125 |
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Verificacion a la adherencia.-

_ Vd _ 3 2
‘L'b—O,Q*d*n*n*¢<fbd—k*\/fcd

k = 0,95 para zapatas rigidas.

fbd = 0,95 % 1402 = fbd = 25,61kg/cm?

Lado “X”
1,6 * 90,57 < 25 61
09*25x6xm*120" '
0,28 < 25,61 Cumple.
Lado “Y”
1,6 *+ 91,38
< 25,61

09256 +xmw*1,20

0,29 < 25,61 Cumple.

Verificacion al punzonamiento
Zapatas rigidas (v < 2h)

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:

Yr*N (b+b,+d)(a—a,—d)
a-b 4
Resistencia convencional del hormigon a cortante:

foa = 0,5%/fea = 0,5%V140 = f,;, = 5,92 kg/cm?

Szfvd'(bo'l'd)'dz

1,6 - 24744375 (125 + 25 + 25)(125 — 25 — 25)
125-125 4

<2-592-(25+ 25) - 16,06

8314,11 < 9507,52 Cumple.
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4. DISENO DE ESCALERA

Idealizacién estructural:

1.55m

Descanso

1.55m

Andlisis de carga para la escalera.- se establece la geometria de la estructura como se
muestra a continuacion de forma gréfica:

Paso
T 0.3
(@) 1.15
)]
% 0.172 Contrapaso
O 1 L
0
: ¢
© 1.15 Il
- t
L 1.10 ‘L 2.40 | 7
Calculo de la carga muerta para la rampa.-
paso * contrapaso 0,300,172 3
Volescalon = > *ancho = ————+1,15 = 0,02967 m

k
Pesoascqion = Vesc * peso esp. HA’* N°,s. = 0,02967m3 * 2500m—g3 *8 = 593,40 kg

Avampa = 1,15 % 2,77 = 3,18 m?

Pesogscalon 593,40
Arampa 3’18

= 186,60

Q

187 kg /m?

Qescalon =
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og0 kg kg
Grampa = t * peso esp. H’A°= 0,15 m 2500% = 375W

Qacabados = 90 kg/mz
Carga Muerta = qescaion + Grampa t Qacabados = 652 kg/mz
Célculo de la carga muerta para el descanso.-

K
Qaescanso = t * peso esp. HA’= 0,15 m zsoom—i = 375 kg/m?

Qacabados = 90 kg/mz
Carga Muerta = qgescanso + Qacabados = 465 kg/m2

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla de

la Norma Boliviana, la cual es de 400 kg/m?.

RAMPA DESCANSO
CM = 652 kg/m? CM = 465 kg/m?
CV =400 kg/m? CV =400 kg/m?

Las carga total actuante en la rampa es Q rampa= 652 + 400 = 1052 kg/m?, proyectando en
el plano horizontal: 1052*Cos30° = 911,06 kg/m>.

En el descanso, su carga es Q descanso= 465 + 400= 865 kg/m?.

Para disefiar la escalera, encontramos la carga distribuida que actia sobre ellas
multiplicando por la dimension de area de influencia.

Carga distribuida sobre la rampa = 911,06 kg/m? * 2,40 m = 2186,54 kg/m.

Carga distribuida sobre el descanso = 865 kg/m?* 1,10 m = 951,5 kg/m.

2186,54 kg/m

951,50 kg/m

1,55

2,40 1,10 o
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Resultado de los momentos maximos positivos y negativos.

Ra = 3613 kg.
Rg=2681,4 kg. 2372,5 kg.m
B
147(;50 kg.m
1,55
4333,7 kg.m
A
2,40 1,10 -

Calculo de armadura
Célculo de armadura positiva rampa.
En momento méaximo positivo en la rampa es: Mmax = 3919,78 kg - m
Datos iniciales:
My =1,6-M =1,6-4333,7 = 6933,92 kg - m = 693392 kg - cm
b, =1m=100cm
d=h—-d,=15—-2=13cm

_ka _ 0_ 2
fea = 15-15° 140 kg/cm

_ fyx _ 4200
1,15 1,15

fya = 3652,174 kg/cm?

Momento reducido de calculo:

Mg 693392
by, -d?-f,; 100-132-140

Uy = 0,29

Haim = 0,332 = Para acerof, = 4200 kg/cm?
Ha < Uaiim 0,29 < 0,332

Del Cuadro 2.17 - wg = 0,3750 — Cuantia mecanica

Ag =ws+b -d-ﬁ—d=03750-100-13-&:18686m2/m
s YT e 3652,174 ’
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Del Cuadro 2.16 = wgpi, = 0,0018 — Cuantia geométrica minima
Agmin = Wemin * by - B = 0,0018 - 100 - 15 = 2,70 cm?/m

Asmin < Asnecesaria

Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 18,68 cm?

Determinando el nimero de barras y el espaciamiento para la armadura.

Diametro ¢ Numero de barras Espaciamiento
8 mm = area de 0,503cm? 1868 _ 37,13 = 37 ELL 2,7 cm
0,503 37
10 mm = area de 0,785cm? 1868 _ 9379 ~ 24 19 _ 417 cem
0,785 24
12 mm = érea de 1,13cm? % =16,53 ~ 16 % = 6,25 cm
16 mm = érea de 2,01cm? % =929 =~9 % =11,11cm

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 8®8 mm en la parte superior, junto con 8®16 mm en la parte inferior
Asp8mm = 8% 0,503 cm? = 4,024 cm?
As¢pl6mm = 8 * 2,01cm? = 16,08 cm?
As = 20,1 cm?
20,1 cm” > 18,68 cm”

Armadura

Seccion Tipo Superior Inferior

Rampa | Longitudinal | 8@8c/15 | 8@16c/15

Armadura negativa
En momento maximo negativo es: Mmax = 2372,5kg -m
Mg =16-M=1,6-2372,5=3796kg-m = 379600 kg - cm

B 379600 kg * cm
"~ 100 cm * 13 cm? = 140 kg /cm?

1y =0,16
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Haim = 0,332 — Para acerof, = 4200 kg/cm?
Ha < Uaim 0,16 < 0,332

Del Cuadro 2.17 - wg = 0,1795 — Cuantia mecanica

AS=WS-bW-d-fC—d=0,1795-100-13-

—— =894 cm?
fra 3652,174 em”/m

Del Cuadro = Wgpi, = 0,0018 — Cuantia geométrica minima
Asmin = Wemin * by *h = 0,0018 - 100 - 15 = 2,70 cm?/m

Asmin < Asnecesaria

Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 8,94 cm?

Determinando el nimero de barras y el espaciamiento para la armadura.

Diametro ¢ Numero de barras Espaciamiento
8 mm = area de 0,503cm? 8% _ 17,77 ~ 18 19 _556cm
0,503 18
10 mm = 4rea de 0,785cm? 89 11,38 ~ 11 0 —-9,09cm
0,785 11
12 mm = éarea de 1,13cm? % =79 ~8 %O =12,5cm

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.

Se utilizara 8012 mm en la parte superior.

As¢p8mm = 81,13 cm? = 9,04 cm?

As = 9,04 cm?
9,04 cm?> 8,94 cm?
Armadura
Seccion Tipo Superior
Rampa Longitudinal 8@12c/15
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Célculo de armadura longitudinal positiva en el descanso.
En momento méximo positivo en el descanso es: Mmax = 1323,06 kg - m

Datos iniciales:

My;=16-M=1,6-1473,5=2357,6 kg -m = 235760 kg - cm

Momento reducido de calculo:
_ Mg 235760 01

b, d?-f., 100-132-140
Haim = 0,332 = Paraacerof, = 4200 kg/cm?

Ug

Ua < Haiim — 0,1 < 0,332
Del Cuadro = wy = 0,1074 — Cuantia mecanica

A, =wg b -d-fc—dz01074-100-13-£=535€m2/m
R 3652,174

DelCuadro = Wepi, = 0,0018 — Cuantia geométrica minima
Asmin = Wsmin * by - h = 10,0018 - 100 - 15 = 2,70 cmz/m

Asmin < Asnecesaria

Adoptamos el mayor valor, la armadura es de 5,35 cm?

Determinando el nimero de barras y el espaciamiento para la armadura.

Didmetro ¢ Ndmero de barras Espaciamiento
8 mm = érea de 0,503cm? >35 10,63 ~ 11 19— 9,09 cm
0,503 11
10 mm = érea de 0,785¢cm? 235 _681~09 19 _1111¢em
0,785 9
12 mm = area de 1,13cm? i—i’g =473 ~5 % =20 cm
16 mm = area de 2,01cm? i—zf — 2,66 ~3 % = 33,33 cm

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.

Se utilizara 8 ®12 mm en la parte inferior
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Asp12mm = 8 = 1,13 cm? = 9,04 cm?

As = 9,04 cm?
9,04 cm*> 5,35 cm?
Armadura
Seccion Tipo Inferior
Rampa Longitudinal 9@12c/15

El resumen de resultados del calculo estructural, se encuentra en el Anexo V.

5. DISENO DE LA ARMADURA NEGATIVA DE LA LOSA ALIVIANADA

Las solicitaciones son determinadas por el programa computarizado CYPECAD, y estan
condicionadas por la combinacion mas desfavorable la cual corresponde a:

1,6*G (carga permanente) +1,6*Q (sobrecarga de uso).

Bovedllla Losa de 5 cm.

Vigusta pretensada Firh Acero negativ ge arclla o pollestireno \ Agerg de temparatura
./ ) S— ./
I.II' ‘{ // _I#'] ; / . —
==\%y L7 INAZ T I__\ry/ 1]
C s 1 A ] /fﬁ] ]
| 50 & 60 cm
1 1
Las solicitaciones de disefio son las siguientes:
cé6 20x45 c7
1200 Kg.m 1130 Kg.m T gass Eean
E n
: : 3 3
Xo] ~N h=1645cm wn
900 Kg.m
T 20x45 20
L 4m |
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Datos:

Altura de la losa: h =21 cm

Separacion entre viguetas: e = 50 cm
Recubrimiento: r =3 cm

Canto util: d=21-3=18cm

fck = 210 kg/cm?

fyk = 4200 kg/cm?

ve=15; vs=1,15; vi= 1,6

Célculo de la armadura negativa (C6 - C19)
El momento m&ximo mayorado negativo es:

My = 1200 kg - m = 120000 kg - cm
Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

M, 120000
= = = 0,05
by -d?-f.q 50-182-140
Entonces: plim= 0,332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero

Ug

Como: ud < plim
Determinacion de la cuantia mecanica: (ws) del cuadro 2.17 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: pd = 0,05 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0,0522
Determinacion de la armadura: (As)

A.=w. b -d-fc—d=00522-50-18-£=1806m2
R 3652,174

As= 1,80 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin= 0,0018
Ag min = Wsmim * by - B = 0,0018 - 50 - 21 = 1,89 cm?
Como: As < As min
Se escogera el area As= 1,89 cm?

Determinando el nimero de barras

Diametro ¢ Numero de barras
8 mm = érea de 0,503cm? 2% _ 375~ 4
0.503
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10 mm = area de 0,785cm? 8 2412
0.785
12 mm = area de 1,13 cm? % =1,67 ~ 2

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 1®10 mm junto con 1 ®12 mm
As¢p10mm = 1 0,785 cm? = 0,785 cm?
Asp12mm =1+ 1,13 cm? = 1,13 cm?
As=1,91 cm?
1,91 cm?> 1,89 cm?

Célculo de la armadura negativa (C7 — C20)
El momento maximo mayorado negativo es:

My = 1130 kg -m = 113000 kg - cm
Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Mg 113000
Ha = ~dz-f., 50-18%2-140

Entonces: plim= 0,332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero

0,05

Como: pud < plim
Determinacion de la cuantia mecénica: (ws) del cuadro 2.17 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: pd = 0,05 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0,0522
Determinacion de la armadura: (As)

A.=w.-b -d-fc—d=00522-50-18-&=1806m2
s w e T 3652174

As= 1,80 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin= 0,0018
Agmin = Wsmin * by - A = 0,0018 - 50 - 21 = 1,89 cm?
Como: As < As min

Se escogera el area As= 1,89 cm?
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Determinando el niUmero de barras

Didmetro ¢ NUmero de barras

8 mm = area de 0,503cm? 8 _375~4
0.503

10 mm = area de 0,785cm? 8 2412
0.785

12 mm = area de 1,13 cm? % =1,67 ~ 2

De la planilla anterior, se selecciona una distribucion de la armadura, combinando los
diferentes didmetros para no colocar demasiada armadura de excedencia.
Se utilizara 1®10 mm junto con 1 ®12 mm
As¢p10mm = 1 0,785 cm? = 0,785 cm?
Asp12mm =1+ 1,13 cm? = 1,13 cm?
As= 1,91 cm?
1,91 cm?> 1,89 cm?

3.6. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

3.6.1. PRESUPUESTO GENERAL

El presupuesto general del proyecto toma en cuenta los items mas importantes y
significativos, en los precios unitarios del proyecto se incluye el costo de la mano de obra,
materiales, herramienta, equipos, cargas sociales, gastos generales, administrativos,
impuestos y utilidades.

Los parametros tomados en cuenta para el presente proyecto se mencionan a continuacion:

PARAMETROS
CARGAS SOCIALES 55,00%
IVA 14,94%
IT 3,09%
HERRAMIENTAS MENORES 5,00%
GASTOS GENERALES 10,00%
UTILIDAD 10,00%

En el siguiente cuadro se muestra un resumen de los cOmputos meétricos, precios unitarios

de todas las actividades que forman parte del presupuesto general.
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En la parte del Anexo V1y VII, se detallan las planillas de computos métricos y los precios

unitarios de cada item, los cuales nos sirven para encontrar el presupuesto general.

PRESUPUESTO GENERAL DE OBRA

N° DESCRIPCION UNID.| canT. | PRECIO | PRECIO
U. Bs. T. Bs.
1 | INSTALACION DE FAENAS Glb 1,00 5100,25| 5100,25
2 | DESBROCE - LIMPIEZA Y NIVELACION m? 760,00 3,85| 2926,12
3 | REPLANTEO Y TRAZADO Glb 471,20 15,55 | 732545
4 |[EXCAVACION DE 0-1,5m SUELO SEMIDURO (MANUAL) | m’ 120,95 86,63| 10477,67
5 | ZAPATAS DE HPA® m’ 17,12| 261507 | 44768,62
6 | COLUMNAS DE H°A° m® 24.46| 3837,10| 93865,10
7 | RELLENO Y COMPACTADO DE ZAPATAS m’ 41,88| 16192| 678115
8 | CIMIENTOS DE H°C® m’ 3547| 577,86 | 20497,74
9 | SOBRECIMIENTO DE H° A° m’ 17,78| 3189,96 | 56711,04
10 | INMPERMEABILIZACION DE SOBRECIMIENTO ml 88,89 22,66| 2014,05
11 | MURO DE LADRILLO CERAMICO 6 H. e=18cm. m? 1033,63| 193,68 | 200192,07
12 | VIGA DE H°A® m’ 48,09| 3971,09 | 190952,02
13 | EMPEDRADO Y CONTRAPISO DE H° m? 44176 |  132,44| 58505,14
14 | LOSA ALIVIANADA DE HPA® m? 460,95| 334,86 |154351,86
15 | CUBIERTA TEJA COLONIAL/ESTR. MADERA m? 525,00 | 274,27 |143991,50
16 | LOSA LLENA H°A° m? 2,00| 2160,63| 4321,27
17 | ESCALERA DE HCA® m° 4,00| 4004,10| 16016,42
18 | REVOQUE DE CIELO RASO B/LOSA m? 460,95| 103,86 | 47873,89
19 | REVOQUE DE CIELO FALSO m? 460,95| 189,40| 8730351
20 | BOTAGUAS DE LADRILLO 21H. ml 42,80 92,92| 3976,90
21 | REVESTIMIENTO DE AZULEJO m? 243,40 196,67 | 47868,34
22 | REVOQUE INTERIOR YESO m? 1140,15 49,27 | 56171,20
23 | REVOQUE EXTERIOR CAL-CEMENTO m? 963,91| 146,02 | 140749,09
24 | MESON DE H°A° m? 1,80| 48361| 870,50
25 | PISO DE CERAMICO m? 640,40 | 195091 | 125463,36
26 | ZOCALO DE CERAMICA ml 502,80 53,28 | 26788,07
27 | PUERTAS DE MADERA TIPO TABLERO m? 85,56 | 1128,33| 96539,93
28 | VENTANA CORREDIZA (Perfil de Aluminio) m? 83,64| 127894 |106970,52
29 | COLOCADO DE VIDRIO DOBLE 3mm m? 82,76 84,55| 6997,73
30 | PROV. Y COLOCACION REJAS DE PROTEC./VENTANAS | m? 53,40| 558,37 | 29816,81
31 | PINTURA INTERIOR LATEX m? 1140,15 28,48 | 32466,79
32 | PINTURA EXTERIOR LATEX m? 963,91 30,75| 29636,30
33 | BARNIZADOS DE PUERTAS m? 171,56 38,54| 6611,94
34 | TOMACORRIENTE Pza 62,00 80,79| 5008,90
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35 | ILUMINACION INCANDESCENTE Pza 78,00| 144,43| 11265,66
36 | PROVISION E INSTALACION DE DUCHA Pza 8,00| 1323,86| 10590,85
37 | INSTALACION DE AGUA Pto 42,00 13,67 574,10
38 | PROV. Y TENDIDO DE TUBERIA PVC 4" (DESAGUE) ml 80,00 54,94 4395,54
39 | PROV. Y TENDIDO DE TUBERIA PVC 1" (DESAGUE) ml 124,00 40,14 4977,86
40 | PROV. Y TENDIDO DE TUBERIA PVC 2" (DESAGUE) ml 66,00 53,35 3520,86
41 | INSTALACION SANITARIA Pto 55,00| 114,56 6300,53
42 | CAMARA DE INSPECCION H° C 0,60x0,60 m. Pza 10,00 | 941,19 9411,88
43 | PROV. E INST. DE LAVAMANOS C/PEDESTAL Pza 8,00| 905,42 7243,38
44 | PROVISION E INSTALACION DE INODORO Pza 12,00| 803,56 9642,67
45 | PROVISION E INSTALACION DE LAVAPLATOS Pza 1,00| 1767,63 1767,63
46 | REGILLA DE PISO Pza 17,00 111,17 1889,83
47 | BARANDADO METALICO DE 2"Y 1/2" ml 49,00| 304,51| 14920,79
48| PISO ENLUCIDO m? 108,00 68,23 7369,16
49 | PROVISION Y COLOCACION DE LAVANDERIA Pza 8,00 686,31 5490,48
50 | TANQUE DE PLASTICO DE AGUA 500Lts. Pza 2,00| 1547,34 3094,68
51 | QUINCALLERIA PUERTAS Pza 24,00| 331,88 7965,12
52 | QUINCALLERIA PUERTAS BANOS Pza 20,00 122,32 2446,37
53 | QUINCALLERIA VENTANAS Pza 49,00 104,93 5141,55
54 | RETIRO DE ESCOMBROS Y LIMPIEZA GENERAL Glb 1,00| 105,34 105,34
AL gs | 1988025,54

$ 284817,41

El costo total de construccion del Internado Rural de Iscayachi es de 1988025,54 Bs. que €s

aproximadamente 284817,41 $., sin tomar en cuenta la supervision y el equipamiento.
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3.6.2. CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES

El cronograma de actividades se realizd teniendo en cuenta las cantidades de cada item, el
rendimiento de la mano de obra y una determinada cantidad de cuadrilla de trabajo. De esta
manera se pudo determinar la duracién en dias de cada actividad.

Para mayor detalle, la representacion grafica del cronograma de actividades en forma de
barras (diagrama de Gantt) y los trabajadores que componen la cuadrilla de trabajo, se
encuentra en Anexo X (Cronograma de Ejecucion de la Obra).

N° de ) _ N° de Duracion
ftems DESCRIPCION Unid. persona_l de Qe_la
trabajo | actividad.
1 INSTALACION DE FAENAS Glb. 4 2
2 DESBROCE, LIMPIEZA Y NIVELACION m? 4 5
3 TRAZADO Y REPLANTEO m? 4 7
4 EXCAVACION 0-1,5m SUELO SEMIDURO m? 8 11
5 HORMIGON ARMADO ZAPATAS m® 12 12
6 HORMIGON ARMADO COLUMNAS m® 12 16
7 RELLENO Y COMPACTADO m® 6 5
8 |CIMIENTOS DE Hece m? 8 8
9 SOBRECIMIENTOS DE H°A° m® 12 13
10 | IMPERMEABILIZACION DE SOBRECIMIENTOS m? 6 4
11 HORMIGON ARMADO VIGAS m® 12 35
12 MURO DE LADRILLO 6H E=0,18 CM m? 12 52
13 HORMIGON ARMADO LOSA ALIVIANADA m? 12 22
14 |ESCALERAS DE HORMIGON ARMADO m® 8 6
15 |CUB. DE TEJA COLONIAL C/ESTR.MADERA m? 12 40
16 HORMIGON ARMADO LOSA LLENA (BASE TANQUE) m? 4 3
17 BOTAGUAS DE LADRILLO ml 4 5
18 |PROV.Y COLOC. PUERTA TABLERO 2"C/MARCQO2"*4" m? 10 6
19 |PROV.Y COLOC. VENTANA DE ALUMINIO m? 10 6
20 | QUINCALLERIA DE PUERTAS Pza. 4 3
21 QUINCALLERIA DE PUERTAS BANOS Pza. 4 3
22 QUINCALLERIA DE VENTANAS Pza. 4 3
23 |PROV.Y COLOC. DE ILUMINACION INCANDESCENTE Pza. 4 12
24 | TOMACORRIENTE DOBLE Punto 4 4
25 |PROV.Y TENDIDO TUBERIA PVC 4" ml 4 7
26 PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 2" mi 4 6
27 PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 1" mi 4 9
28 | EMPEDRADO MAS CONTRAPISO m? 10 19
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29 [MESON DE H°A° m? 2 4
30 |REVESTIMIENTO DE AZULEJO SOBRE LADRILLO m? 12 15
31 |REVOQUE INTERIOR YESO m? 12 38
32 |CIELO RASO BAJO LOSA m? 12 22
33 [CIELO FALSO DE YESO (ESTR. MADERA) m? 12 28
34 | PISO DE CERAMICA m? 12 29
35 |ZOCALO DE CERAMICA ml 10 10
36 |PROV.Y COLOC. DE INODORO Pza. 4 6
37 |PROV.Y COLOC. DE LAVAMANOS CON PEDESTAL Pza. 4 3
38 [PROV.E INST. LAVAPLATOS A.INOX Pza. 4 3
39 [INSTALACION DE DUCHA ELECTRICA Pza. 4 8
40 | INSTALACION DE AGUA POTABLE Punto 4 4
41 | CAMARA DE INSPECCION 0,60x0,60 M Pza. 4 9
42 | REJILLA DE PISO Pza. 2 4
43 | BARANDA METALICA DE 2"Y 1/2" ml 4 12
44 | TANQUE DE AGUA DE 500 L. C/ACCESORIOS Pza. 3 3
45 |PROV.Y COLOC. DE LAVANDERIAS Pza. 3 5
46 | REVOQUE EXTERIOR CAL-CEMENTO SOBRE LADRILLO m? 12 55
47 | PISO ENLUCIDO PARA PASILLOS ml 6 6
48 | PINTURA INTERIOR m? 8 18
49 |PINTURA EXTERIOR m? 8 18
50 |REJA PARA VENTANA METALICA m? 4 14
51 [PROV.Y COLOC. VIDRIOS 3mm m? 4 4
52 | BARNIZADO DE PUERTAS m? 4 7
53 | RETIRO DE ESCOMBROS Y LIMPIEZA EN GRAL. Glb. 3 3

Con la ayuda del programa Project se pudo determinar la duracién de toda la obra, que es
de 334 dias habiles.

159




CONCLUSIONES

Como se indica en los objetivos planteados, se llegd a efectuar de manera
satisfactoria la ejecucion del “Disefio Estructural Internado Rural de Iscayachi”, con

el cual se podra dar solucidn al problema identificado.

Con el estudio topogréfico realizado en el lugar de emplazamiento, se puede
considerar el terreno con topografia relativamente plana con muy poca variacion de

cota, garantizando el poco movimiento de tierras para limpieza y desbroce.

Del estudio de suelos, segin andlisis de laboratorio, el terreno presenta una
resistencia admisible de 1,75 kg/cm?, en el pozo N°1 y 2 kg/cm?, en el pozo N°2.
Se disefio las fundaciones con la resistencia més desfavorable, el tipo de suelo es
A-2-6 (Gravas y Arenas limosas y arcillosas poco o nada plasticas), segun la
clasificacion AASHTO. Este tipo de suelo garantiza la estabilidad de la estructura,
porque tiene una consistencia compacta, presentando una granulometria bien

graduada.

Debido al bajo costo, y a su luz no superior a 10 m, se disefia la estructura de
sustentacion de la cubierta, de madera. Se utiliza madera del grupo C, pues debido
a su baja densidad son faciles de clavar y livianas para su montaje. Se realizo el
calculo manual de los elementos de la cercha, cumpliendo con todas las
recomendaciones del Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino,
obteniéndose secciones comerciales Optimas, faciles de conseguir en el mercado,
uniformizando las secciones para que haya facilidad en el momento de la

construccion.

La correcta ubicacion de columnas y vigas es fundamental para obtener secciones y
armaduras similares o semejantes en la mayoria de los pdrticos, sin descuidar la
seguridad y estética. Al ser los elementos estructurales similares se facilitara el

proceso constructivo.



Para el disefio de la estructura de sustentacion de la edificacion se utilizo el paquete
computacional CYPECAD en su version 2010. Los resultados obtenidos de los
elementos estructurales, que arroja el programa, fueron verificados realizando el

disefio en forma manual, obteniéndose resultados en su mayoria parecidos.

Se utiliza losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:
1.- Mayor resistencia, calidad y seguridad.
2.- Permite salvar grandes luces a un bajo costo.
3.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
4.- Reduccion de materiales y mano de obra.
5.- De fécil colocacién y manejo.

6.- Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.

En el disefio de vigas de hormigdn armado, se obtuvo que los dominios de la
seccidn en el estado limite ultimo, se encuentran en 2 y 3, el dominio 3 es la mejor
situacion para el disefio, pues los dos materiales son aprovechados al maximo y se

rompen simultaneamente.

Las vigas de mayor dimension obtenidas del célculo estructural son de 25cm x 45
cm, presentandose en planta baja. Para vigas en direccion longitudinal se tiene un
canto total de 45 cm con base de 20 cm, y en direccion transversal, vigas con un
canto total de 45cm con 25cm de base. Para las vigas de planta alta y vigas de
sobrecimiento sus dimensiones son de 20 x 30 cm, cumpliendo todas con los

criterios para el dimensionamiento de vigas de hormigon armado.

Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de estructuras
traslacionales, obteniéndose columnas con una esbeltez mecanica mayor a 35 y
menor a 100, siendo calculadas por el método aproximado. Todas son de seccion
cuadrada de 25 x 25 cm, cumpliendo todas las recomendaciones de la Norma
Boliviana de Hormigon Armado, como ser diametros minimos, separacion entre

estribos, recubrimientos, disposicion de las armaduras.



Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas cuadradas. El
motivo por el cual se elige esta opcidn, es por la magnitud con la que se distribuye
la carga y viendo la factibilidad de disefio, ya que la estructura se encuentra
ubicada en un é&rea libre que no colinde con intermediarios y presenta un suelo
uniforme y compacto. Las zapatas calculadas de la estructura cumplen con todos

los criterios y proceso de disefio.

En el célculo estructural se obtuvieron secciones cuadradas en columnas, de 25 x
25 cm, y 25 cm de base en vigas (ubicadas en planta baja), debido que esta planta
presenta mayor solicitacion de cargas. En cuanto a la estética de los ambientes es
un detalle minimo en comparacion con la seguridad de la estructura, porque dichas
secciones presentaran menor probabilidad de fallo, por el contrario secciones de
menor seccién, mas afinadas, mas economicas, presentaran mayor probabilidad de

fallo.

Para el calculo de los elementos estructurales, se tomd en cuenta el planteamiento
estructural, acciones de carga, las distintas hipétesis y combinaciones de carga mas

desfavorables.

Los resultados del célculo estructural, son valores coherentes que se encuentran
dentro de las recomendaciones que nos ofrecen los distintos autores de textos de
hormigon armado y normas de disefio, llegando a la conclusion que tanto los
resultados obtenidos a través del programa computarizado y verificacion manual

tienen un buen grado de semejanza y que la variacién de resultados es minima.

Se tiene un &rea construida de 720 m?, y un costo total del proyecto de 284817,41
$, por lo que el costo de la obra por metro cuadrado sin tomar en cuenta la

supervision y el equipamiento asciende a 284817,41$ / 720 m? = 395,58 $/m?.



RECOMENDACIONES

Es de gran importancia la correcta introduccién de datos al programa, 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 lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio, se recomienda
hormigonar con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y
ademas se ahorra tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamarfios

indicados en las especificaciones técnicas.

Para el armado y montaje de la cubierta se recomienda emplear personal técnico

especializado, para lograr que la estructura cumpla su funcion correctamente.

En cuanto a la separacion de las armaduras de la losa maciza, la separacion maxima
no sera superior a 30 cm ni inferior a 10 cm. Ademas se recomienda no emplear

diametros superiores a 12 mm.

Cumplir las especificaciones técnicas, para garantizar la calidad y seguridad de la

estructura, en el proceso de construccion.

Es recomendable en lo posible uniformizar todos los elementos estructurales, para

facilitar el proceso constructivo y minimizando la parte econémica y mano de obra.

Las losas llenas de hormigon armado, son elementos estructurales que tienen la
finalidad de soportar cargas considerables, por ello es recomendable el uso de la

misma para soportar cargas como el peso propio de tanques de agua.

Se recomienda, que el disefio arquitectonico sea coherente, para que el proyecto en
su disefio no sufra modificaciones. Esto afecta demasiado en el tiempo de

elaboracion del proyecto.



e Para un buen disefio estructural, se recomienda disponer las zapatas en forma de

cuadriculas, buscando luces minimas de 4m para las viguetas prefabricadas.

Disposicion de Zapatas

B B B BB m m 3

k . BIEN

MAL

e Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigon Armado, para evitar la

posible oxidacién de la armadura que pueda disminuir considerablemente su
resistencia.
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