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CAPITULO1I
ANTECEDENTES

1.1 Planteamiento del problema

En muchas zonas del pais se puede encontrar unidades educativas que no cuentan con
una infraestructura adecuada para brindar una buena educacion perjudicando a los

estudiantes y bajando su nivel académico.

Un estudio que realizo el SERCE de la relacion entre infraestructura y resultados
académicos se observa que los factores que estan mas altos y significativamente
asociados con los aprendizajes son la presencia de espacios de apoyo a la docencia
(bibliotecas, laboratorios de ciencia y salas de computo), la conexidén a servicios
publicos de electricidad y telefonia y la existencia de agua potable, desagiie y bafios en
numero adecuado. En las escuelas urbanas, ademas de los anteriores, la presencia de
areas de uso multiple (gimnasio y/o auditorio) y de espacios para enfermeria o servicios

psicopedagogicos estan asociados con mejores aprendizajes de los estudiantes.

En la comunidad Pampa Redonda especificamente en la Unidad Educativa Luis de
Fuentes, la falta de mantenimiento ¢ infraestructura de la unidad educativa ocasiono el
deterioro del mismo ocasionando un peligro para los estudiantes de la comunidad y

reduciendo el nivel académico.

Actualmente la unidad educativa tiene aproximadamente 256 estudiantes los cuales no
cuentan con una infraestructura adecuada debido a que se encuentran en muy mal
estado, poniendo en riesgo tanto la seguridad como la salud de los estudiantes. (Sub

Alcaldia de Cercado)



1.2 Formulacion del problema
(Como solucionar la falta de disefio estructural de la unidad educativa Luis de fuentes

ubicado en la comunidad Pampa Redonda?

Fotografia 1:Estado actual de la Unidad Educativa Luis de Fuentes

1.3 Objetivos
1.3.1 General

e Realizar el disefio estructural de la Unidad Educativa Luis de Fuentes ubicada en la
comunidad Pampa Redonda de acuerdo al Proyecto de Norma Boliviana NB

1225001.
1.3.2 Especificos

e Realizar un levantamiento topografico.

e Realizar el estudio de suelos para definir las caracteristicas fisicas y mecanicas

del terreno.



e Realizar los dimensionamientos de los diferentes elementos estructurales que
conforman la infraestructura a base del Proyecto de Norma Boliviana NB
12250001.

e Realizar el modelado de la estructura con uso del programa informatico
CYPECAD.

e Realizar los planos estructurales de acuerdo con los resultados del disefio con uso
del programa informatico AUTOCAD.

¢ Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion cada item.

e Realizar los computos métricos para cada item.

e Determinar los precios unitarios de cada item y realizar el calculo del presupuesto

total del proyecto.

¢ Generar un cronograma de ejecucion del proyecto y sefialar la ruta critica a través
del diagrama de Gantt.

1.4 Justificacion

1.4.1 Académica

El proyecto es un disefio estructural de una unidad educativa el cual ayudara a
profundizar el calculo y criterios de construccion con respecto a la normativa
seleccionada aplicando conocimientos adquiridos en las materias cursadas y reforzando

herramientas de trabajo aprendidas en el transcurso de la formacion académica.

1.4.2 Técnica

El proyecto de la unidad educativa es viable ya que actualmente cuenta con una
infraestructura que ya cumplio con su vida 1til, el cual necesita una nueva construccion

moderna y equipada para abarcar mas estudiantes de la comunidad.

1.4.3 Social

El proyecto ayudara a la comunidad de Pampa Redonda ya que cuenta con la
construccion de la Unidad Educativa Luis de Fuentes la cual abarcara mayor cantidad
de estudiantes incluyendo a comunidades aledafias, mejorando su formacion académica

y lograr reducir los niveles de analfabetismo de la zona.



Brindara nuevos empleos en la zona la cual mejora la calidad de vida de toda la
comunidad.

1.5 Alcance del proyecto

El proyecto abarcara solo el célculo estructural, no incluira instalacion sanitaria ni
eléctrica
Para dicho calculo estructural se realizara un estudio de suelos que lograra optimizar el

diseniode cimentacion.

1.6 Localizacion

El proyecto se realizard en la comunidad de Pampa redonda que se encuentra ubicado
en eldepartamento de Tarija, provincia Cercado a 25 km de la cuidad de Tarija, sus
coordenadas 21°42'16.59"S; 64°49'26.94"0O y una altura de 2000 m.s.n.m.

Fotografia 3:Ubicacion referencial del proyecto

Fuente 1: Imagen Satelital (Google Earth)

1.6.1 Informacion socioecondmica relativa al proyecto

1.6.1.1 Descripcion de la infraestructura

Un analisis previo de los elementos estructurales que se implementaran en el disefio

estructural de la infraestructura.

Estd contemplada por vigas, columnas, zapatas, losas aliviadas y escaleras, todas de

hormigdén armado. La norma utilizada, es el proyecto de Norma boliviana NB 1225001.



1.6.2 Servicios basicos existentes
Los servicios basicos en la comunidad son suficientes para brindar una educacion de

calidad ya que cuentan con servicios de agua potable y energia eléctrica.
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CAPITULO II
MARCO TEORICO

2.1 Levantamiento Topografico

Se entiende por levantamiento topografico al conjunto de actividades que se realizan en
el campo con el objeto de capturar la informacion necesaria que permita determinar las
coordenadas rectangulares de los puntos del terreno, ya sea directamente o mediante un
proceso de calculo, con las cuales se obtiene la representacion grafica del terreno
levantado, el area y volumenes de tierra cuando asi se requiera. Lo resumen como “el
proceso de medir,calcular y dibujar para determinar la posicion relativa de los puntos
que conforman una extension de tierra”. (Pachas, 2009)

Fotografia 4: Levantamiento topografico con GPS

2.1.1 Equipos topograficos

En el presente trabajo se propone al GPS y a la estacion total como equipos topograficos
a ser utilizados en el levantamiento, es por tanto necesario que el usuario conozca los
principios de funcionamiento de ambos. Para conocer en detalle su uso y manejo se
debera consultar los respectivos manuales del usuario, los cuales son suministrados por

las casas comerciales al momento de su adquisicion.



2.1.2 La topografia en obras

La topografia abarca un conjunto de técnicas, de las cuales solo algunas son utilizadas
para el replanteo en obra. El que estas técnicas sean generalmente sencillas no implica
que no se apliquen con el maximo rigor cientifico, puesto que el resultado influye en
gran medida en el posicionamiento de los diversos elementos geométricos proyectados.

(De Corral Manuel de Villena, 2001)
2.2 Estudio de Suelos

Es un dato fundamental para calcular un sistema de fundacién es la tension admisible

del terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.

La importancia del estudio de suelos depende del tipo de proyecto que se va a realizar
y de la magnitud de este; con los resultados que arroje el estudio de suelos se pueden
tomar decisiones del tipo de cimentacion a utilizar y hasta que profundidad se debe de
cimentar;dependiendo del tipo de suelo es la capacidad de soporte del suelo (resistencia

del suelo) y eso se puede determinar tinicamente con el estudio de suelos.

Depende del estudio de suelos,determinaras cuanto se va a gastar o cuanto se va a
ahorrar en cimentacion; ya que muchos proyectos en los que no se hace estudio de
suelos, resulta que cuando estan ya construidos se dan cuenta que tienen hundimientos
y eso carrea mas costos, ya que se debe de gastar mucho en reparar o tratar de
estabilizar el terreno y todo por “ahorrarse unos centavos”y no hacer el estudio de suelo.

(Moreira et al., 2018)

2.2.1 Ensayo de penetracion normal (SPT)

En esta practica se desarrollard el método cominmente utilizado en el proceso de
exploracionde obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Normal
(SPT), mediante el cual se obtiene el numero de golpes por pie de penetracion (N), con
lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas
profundidades. También se puede estimar la resistencia admisible del suelo mediante la
clasificacion del suelo, ya que en ciertos terrenos no se puede realizar estos ensayos por

un alto contenido deroca.



Fotografia 5: Excavacion manual para estudio de suelo

2.2.2 Clasificacion de suelo

Esta basado en el andlisis granulométrico y en los limites de Atterberg (limites liquido
y plastico) de los suelos. Este sistema de clasificacion se utiliza en cimentaciones. Para

la clasificacion se toma en cuenta lo siguiente:

1. Porcentaje de la fraccion que pasa por el tamiz N° 200.
2. Forma de la curva de distribucion granulométrica.

3. Caracteristica de plasticidad y comprensibilidad.



Los suelos se separan en tres divisiones:

1. Suelos de grano grueso.
2. Suelos de grano fino. 3

3. Suelos altamente organicos.

Los suelos de grano grueso se dividen en gravas (G) y arenas (S). Las gravas contienen
un porcentaje mayor de la fraccion gruesa retenida en el tamiz N° 4 (4,76 mm) y las
arenas son aquellos suelos cuya pocidn pasa el tamiz N° 4. Tanto las gravas (G) como
las arenas (S), se dividen en cuatro grupos secundarios: GW, GP, GM, GC, SW, SP,
SM, SC respectivamente, segun la cantidad y el tipo de los finos y la forma de la curva

granulométrica

Los suelos de grano fino se subdividen en limos (M) y arcillas (C), segiin su limite
liquido y su indice de plasticidad. Los limos son suelos de grano fino con un limite
liquido y un indice de plasticidad que resulten puntos por debajo de la linea “A”. Y
arcillas aquellos que dan puntos por encima de la linea “A” (esta definicioén no es valida
para las arcillas organicas, puesto que el limite liquido y el indice de plasticidad de estos

suelos dan puntos por debajo de la linea “A”).

El limo (M) y la arcilla (C) se dividen a su vez en dos grupos secundarios basados en el
hecho de que el suelo tiene un limite liquido relativamente bajo o alto. Los suelos
altamente orgédnicos son usualmente muy comprensibles y tienen caracteristicas
inadecuadas para la construccion. Se clasifican dentro del grupo designado por el
simbolo Pt: Turba. El humus y suelos de pantano son ejemplos tipicos de este tipo de

suelos.

2.2.2.1 Ensayo de granulometria

El objetivo principal de la granulometria es determinar cuantitativamente la distribucion
de tamafios de particulas de suelo. En cualquier masa de suelo, los tamafos de las
particulas varian considerablemente. Para clasificar apropiadamente se debe conocer su
distribucion granulométrica, es decir, la distribucion en porcentaje, de los distintos

tamanos dentro del suelo.
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El anélisis granulométrico por tamizado se efectiia tomando una cantidad medida del
suelo seco, bien pulverizado y pasandolo a través de una serie de tamices. La cantidad
de suelo retenido en cada tamiz se pesa y se determina el porcentaje acumulado de
material que pasa por cada tamiz.

Fotografia 7: Ensayo de granulometria para clasificacion de suelo

2.2.2.2 Ensayos Limites de Atterberg

Pueden definirse como los limites de los contenidos de humedad que caracterizan los
cuatro estados de consistencia de un suelo de grano fino: estado solido, estado

semisolido, estado plastico y estado semiliquido o viscoso.

El limite entre los estados s6lido y semisolido se denomina limite de retraccion, el limite
entre los estados semisolido y plastico se llama limite pléstico y el limite entre los
estados plastico y semiliquido, limite liquido. Asi de este modo, un suelo de grano fino

puede pasar de un estado de consistencia a otro en funcidn del contenido en humedad.

Permiten una rapida caracterizacion del suelo puesto que son ensayos muy rapidos de
realizar en laboratorio y no es necesario la toma de muestras inalteradas para su

determinacion.
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Fotografia 8: Ensayo de limites de Atterberg para clasificacion del suelo

2.2.2.3 Determinacion del Limite Liquido

El limite liquido es un ensayo que se determina de forma estandarizada mediante
la cuchara de Casagrande. Para ello se mide la humedad de un suelo en un surco que se
cierra una distancia aproximada de 13 mm tras dejar caer la cuchara de Casagrande 25
veces desde una altura de 1 cm. El surco se realiza con un acanalador estandarizado.

Fotografia 9:Equipo casa grande para ensayo limite liquido

2.2.2.4 Determinacion del limite plastico

El limite plastico se determina mediante la formacion de pequeios cilindros en la palma
de la mano sobre una superficie lisa de unos 3 mm de didmetro y 25-30 mm de longitud.
En el momento en el que los pequefios elipsoides se cuartean en trozos de

aproximadamente 6 mm se ha alcanzado la humedad del limite pléstico.
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Fotografia 10: Ensayo limite plastico

2.3 Diseiio Arquitectonico

El disefio arquitectonico es una disciplina que surge desde una representacion o imagen
mental imaginaria, que puede ser concreta o abstracta, ademas dentro de su transicion
y materializacidon, proyecta la construccion de una estructura fisica con sentido
arquitectonico, generando ideas con gran atractivo estético. Estd literalmente

relacionado con los trazos, dibujos, delineados, esquemas y bocetos.

Sin un disefo previo, la construccion de una obra arquitectonica pierde la eficacia que
debe tener en toda la amplitud de su valor con sentido estético, funcional, espacial y
estructural que la caracterizan. Entre los aspectos que se toman en cuenta en el disefio
arquitectonico se mencionan: la creatividad, organizacion, entorno de la obra, la
funcionalidad de su construccion, su sistema constructivo, viabilidad econdémico-

financiera y muy importante, la expresion plastico-estética.

En la actualidad el disefio arquitectonico se concentra principalmente en las inquietudes

modernas como: la comodidad, el trabajo y el medio ambiente.
2.4 Idealizacion de las estructuras

La idealizacion de la estructura se realiza de acuerdo al plano arquitectonico, estudio de
suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero, para asi planear la forma de la

estructura de sustentacion de la cubierta, edificacion y fundacion.



13

Ademas de la transformacion de las estructuras reales tridimensionales en estructuras
planas,se hacen otras idealizaciones para fines de su analisis. Un marco cuyas vigas y
columnas tienen dos dimensiones después de haberlo transformado en plano, se
representa por lineas unidimensionales, normalmente coincidentes con los ejes
geométricos de los miembros. Las luces de las vigas y las alturas de las columnas son las
distancias entre los cruces de las lineas que representan a los miembros. Idealizaciones
semejantes se hacen para los casos de vigas y armaduras.

Figura 1: Idealizacion de una estructura

|
|
|
|
|

{ a ) Estructura real { b) Estructura ideal
Fuente 2: Analisis Estructural - Gonzales Oscar

2.4.1 Sustentacion de la cubierta

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

lo que su comportamiento estd dominado por la flexion.

Si la geometria de la losa y el tipo de apoyo determinan la magnitud de los esfuerzos en
las dos direcciones ortogonales sea comparable, se denominan losas bidimensionales.
Si los esfuerzos en una direccion son preponderantes sobre los esfuerzos en la direccion

ortogonal se llaman losas unidireccionales.

Cuando el hormigdn ocupa todo el espesor de la losa se llama losa maciza, y cuando
parte del volumen de la losa es ocupado por materiales mas livianos o espacios vacios

se llama losa alivianada o losa aligerada
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Figura 2: Tipos de losas

losa maciza lora abvianada
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Fuente 3: Disefo de losas de Hormigéon Armado - Luis Cuevas

Los aliviamientos se pueden conseguir mediante mampuestos aligerados de hormigon,

ceramica aligerada, formaletas plasticas recuperables o formaletas de madera.

2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La sustentacion de la edificacion estd de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir
entre una estructura aporticada de H°A°, muros portantes, estructura de madera, de
acuerdo al tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta el

tamafio de las aberturas, luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo de suelo.

En cuanto a los pérticos de hormigon este es compuesto por dos elementos que son las
vigas y las columnas, la viga es un elemento de concreto, que cumple una funcion de
enlazar un amarre longitudinal recta a las columnas, se dice que las vigas reciben cargas
de las losas aligeradas y transmiten cargas hacia las columnas, las variadas conexiones
entre vigas y columnas constituyen la estructura del edificio, las columnas son
elementos que reciben las cargas de las vigas y las transporta a las zapatas, para un
mejor soporte en la base de la columna, trabajara en conjunto con la zapata, proyectando
mayor seguridad en su extremo inferior y en conjunto con las vigas permitiran que haya
una menor deformacion, se tomara como referencia para el disefio de los porticos el

proyecto de Norma Boliviana de hormigén armado NB 12250001

La estructura porticada del presente proyecto estard sometida a cargas gravitacionales

de peso propio y sobrecargas vivas, ademas de cargas de viento.
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2.4.3 Fundaciones

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

La cimentacion constituye el elemento intermedio que permite transmitir las cargas que
soporta una estructura al suelo subyacente, de modo que no rebase la capacidad portante
del suelo, y que las deformaciones producidas en este sean admisibles para la estructura,
por tanto, para realizar una correcta cimentacion habra que tener en cuenta las
caracteristicas geotécnicas del suelo y ademas dimensionar el propio cimiento como
elemento de hormigén, de modo que sea suficientemente resistente, se hara referencia

para el disefio en el proyecto de Norma Boliviana NB 12250001
2.5 Diseiio estructural

Una estructura puede concebirse como un conjunto de partes o componentes que se
combinanen forma ordenada para cumplir una funcién dada. La estructura debe cumplir
la funcién a que estd destinada con un grado de seguridad razonable y de manera que
tenga un comportamiento adecuado en las condiciones normales de servicio, ademas,
deben satisfacerse otros requisitos, tales como mantener el costo dentro de limites
economicos y satisfacer determinadas exigencias estéticas. (Gonzales, 2003)

Figura 3: Procedimiento general para disefio y construccion de obras

Estudics
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Fuente 4: Analisis estructural — Gonzales Oscar
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El procedimiento general que se sigue para el disefio y construccion de una obra se
puede representar esquematicamente como se muestra en la figura.

El objetivo final del disefio estructural es proveer una estructura segura y econoémica
para satisfacer una necesidad especifica. Por seguridad entendemos la capacidad
resistente de la estructura para servir sin fallas durante su vida 1til. Por cierto, el disefio
incorpora consideraciones de orden econdmico, ya que siempre puede haber soluciones
alternativas, ya para cada una de ellas un 6ptimo, o costo minimo, al que se procura
llegar.

La necesidad puede ser de cualquier indole: vivienda, hospital, infraestructura de
transporte,una planta industrial o en nuestro caso una unidad educativa. (Riddell &
Hidalgo, 1997)

2.5.1 Analisis de cargas

La tarea mas importante y dificil encarada por el proyectista de estructuras es la
estimacion precisa de las cargas que pueden aplicarse a una estructura durante su
periodo de vida util. No pueden dejar de considerarse cargas que puedan presentarse
con cierta probabilidad razonable. Una vez estimadas las cargas, el siguiente problema
consiste en determinar cudl sera la peor combinacion de éstas que pueda ocurrir en un

momento dado.

Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a continuacion.

Encasos especiales puede ser preciso tener en cuenta acciones de otra clase.
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Tabla 1: Tipos de Cargas

Peso Propio Dg
Carga Muerta Carga permanente Dg
CARGAS sobrecargade Servidoe L
GRAVITORIAS Sobrecarga de Llhuvia R
Cargawvariable — Sobrecargade Nieve g
Carga fliudos F
Carga vivas de cubierta L,
ACCION TERMICA Y/O REOLOGICA T
ACCIONES DEL TEERENOS H
ACCION DE VIENTO W
EFECTO SISMO E

Fuente 5: Norma Boliviana NB 1225002, p3

2.5.1.1 Cargas muertas

Las cargas muertas son los pesos de los diversos elementos estructurales y los pesos de
todos los objetos que estan unidos de manera permanente a la estructura. Por lo tanto, las
cargas muertas de un edificio son el peso de las columnas, vigas y trabes, la losa del piso,
el techo, paredes, ventanas, fontaneria, instalaciones eléctricas y otros accesorios

diversos. A continuacidn, se muestra una tabla con las cargas minimas de disefio.
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Tabla 2: Cargas muertas minimas de disefio

Muros psf  kN/m?
ladrillo de arcilla, 4 pulg (102 mm) 39 1.87
ladrillo de arcilla, 8 pulg (203 mm) 79 378
ladrillo de arcilla, 12 pulg (305 mm) 115 5.51

Furticiones y muros de marco

Muros de entramado exterior con revestimiento de ladrille 48 2.30

Ventanas, vidrio, marco y hoja 8 0.38
Entramados de madera de 2 X 4 pulg (51 X 102 mm)

sin enyesar El 0.19
Entramados de madera de 2 X 4 pulg (51 X 102 mm)

enyesados de un lado 12 0.57
Entramados de madera de 2 X 4 pulg (51 X 102 mm)

enyesados por los dos lados 20 0.96
Relleno de piso
Concreto de cemento, por pulgada (mm) 9 0.017
Concreto ligero, simple, por pulgada (mm) 8 0.015
Concreto de piedra, por pulgada (mm) 12 0.023
Techos
Lémina de fibra acistica 1 0,05
Yeso sobre mosaico o concreto 5 0.24
Malla de metal suspendida y yeso revocado 10 0.48
Tejas de asfalto 2 0.10
Lémina de fibra, 3 pulg (13 mm) 075 004

*Reproducido con permiso de la American Society of Civil Englneers, Minimum Design Loads for
Bulldings wnd Oher Strugtures, ASCESEL 7-10 (Cargas de disefio minlmas para edificion v otras
ostructuras, ASCESED 7.10).

Fuente 6: Analisis Estructural - R.C. Hibbeler

2.5.1.2 Cargas vivas

Las cargas vivas pueden variar tanto en su magnitud como en su ubicacion. Las puede
causarel peso de objetos colocados provisionalmente sobre una estructura, vehiculos en
movimientoo fuerzas naturales, las cargas vivas minimas se determinan con base en el
estudio de la historia de sus efectos sobre estructuras existentes. Por lo general estas
cargas incluyen una proteccion adicional contra una deformacion excesiva o sobrecarga

repentina. Acontinuacion, se muestra una tabla con las cargas minimas.(Hibbeler, 2012)
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Tabla 3: Cargas vivas minimas

Carga viva Carga viva

Ocupacitn o usa psf kN/m? Ocupadén a o psf kN/m?
Zoone de reunidn y leatros Residencial

Asienlos fijos 60 287 Viviendas (de una y das famikias}) 40 192

Asicntos mdviles 100 479 Hoteles y enses multifamiliares

Esunclonamicntos (vehiculos  § 240 Habitaciones privadas v pasillos L i) 192

de pasajeros solamente)

Edificios de oficinns Salms pitbiicas y pasillos 1tK 479

Vestibutos 10K} 4.9 Escuelas

Oficinas Lt} 2.40 Salones de clase 4) 192
Almacén Pasillos par encima de la primera plata 8} 383

Ligera 125 5.0

Pesado =0 11.97

*Reprodacido mn permen de Alnmmge iesga foads jor Badidmgs anad Osher Srucmees, ASCIUSET 2-30 (Cargm do dacno mimamas pars edificos o

ostructiran, ASCESET T-10).

Fuente 7:Analisis Estructural - R.C. Hibbeler

2.5.1.3 Simultaneidad de las cargas

En el célculo de una estructura se consideraran los casos de carga combinadas de

acuerdo a lo prescrito en las normas de estructuras de hormigon estructural, metalicas,

madera, etc. La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las

cargas mayoradas en lasecuaciones siguientes:

L

T

6.
f

Tabla 4: Combinaciones de Carga

U= 14D
U=12D+16L+05(LoSoR)
U=12D+16(LoSoR)+(L 00.5W)
U=12D+1.0W+L"+05(LoSoR)
U=12D+10E+L"+02S

U = 09D+ 1.0W

U = 09D+ 1.0E

Fuente 8: Norma Boliviana NB 1225002

2.5.2 Estructura de sustentacion de cubiertas

Es el procedimiento mediante el cual se establecen los elementos que conforman la

estructuraen cuanto a materiales, dimensiones, uniones, detalles en general y su

ubicacion relativa en la estructura. La seleccion de estos elementos se debe basar en su

comportamiento adecuadoen condiciones de servicio y su capacidad para resistir
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El principal objetivo del proceso de disefio aplicado a estructuras de techo es cumplir
con loexpuesto en el parrafo anterior junto con la utilizacién 6ptima de los materiales y

técnicas deconstruccion disponibles, seglin las razones expuestas a continuacion:

Un comportamiento adecuado en condiciones de servicio garantiza que los
elementosestructurales no presenten inconvenientes o deficiencias en situaciones
que, aunque no se ponga en juego la seguridad, afectan el correcto funcionamiento
de toda la edificacion; por ejemplo, en techos el desprendimiento de la cubierta
por la succion debido al viento

La capacidad de los elementos para resistir cargas sin llegar al colapso garantiza
queestos no presenten fallas graves bajo la accion de tales cargas, o que puedan
disminuirsu capacidad para resistir nuevas acciones, esto esta relacionado con la
seguridad dela estructura ante las solicitaciones sobre ella durante su vida ttil; por
ejemplo, el pandeo en elementos sometidos a esfuerzos de compresion en

armaduras de techos

Se debe garantizar la utilizacion 6ptima de los elementos estructurales que se
relacione con los procesos y técnicas mas apropiadas para cada material estructural
en el montaje de la estructura de techo y de esta manera lograr una reduccion en
los costos al establecer dimensiones que eviten lo mas posible los desperdicios. A
su vezel proceso del disefio aplicado a estructuras de techo debe cumplir con otros

aspectosrelacionados con la edificacion completa como:

Seguridad: asociado a la resistencia, rigidez, peso de los elementos y aspectos de

funcionamiento.

Economia: asociado con la optimizacion de los costos de construccion, seleccion
adecuada de los elementos estructurales sin sobredimensionarlos, y con el uso

moderado de acabados.

Aspectos estéticos: asociado a todos aquellos factores relacionados con la mejora

dela apariencia exterior e interior.
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Por lo general, cuando se realiza una revision de la estructura de techo y sus elementos,
se hace en base a estos aspectos en orden prioritario para luego realizar cambios al

diseno preliminar, lo cual se vera con detalle mas adelante.
2.5.3 Estructura de sustentacion de la edificacion

2.5.3.1 Vigas

El método de disefio de la actualidad se llamé durante varias décadas disefio por
resistencia ultima; pero como se menciono, el codigo ahora usa el término disefio por
resistencia. La resistencia de un miembro especifico de concreto reforzado es un valor
dado por el codigo yno es necesariamente la verdadera resistencia ultima del miembro.
Por consiguiente, se usa el término mas general disefio por resistencia, ya sea referido
a la resistencia de vigas, a la resistencia de columnas, a la resistencia al cortante u otras.

(JACK C. McCORMAC, 2012)

2.5.3.1.1 Principio de calculo

Las pruebas de vigas de concreto reforzado conforman que las deformaciones unitarias
varianen proporcion a las distancias del eje neutro, aun en los lados de tension y aun en
la cercaniade cargas ultimas.

Los esfuerzos de compresion varian aproximadamente en forma lineal hasta que el
esfuerzomaximo es igual a aproximadamente 0.50f’c. Sin embargo, éste no es el caso
cuando los esfuerzos son mayores.

Cuando se alcanza la carga ultima, las variaciones de las deformaciones unitarias y de
los esfuerzos son aproximadamente como se muestra en la figura.

Figura 4: Carga ultima

ec —y

"€ = €adencia

e & ®
varniacion de la deformacion variacion del esfuerze
unitaria en la condicionde  en la condicion de carga
carga ultima iiltima

Fuente 9: Mc. Cormac
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Los esfuerzos de compresion varian desde cero en el eje neutro hasta un valor maximo
en la fibra extrema o cerca de ella. La variacion real del esfuerzo y la posicion real del
eje neutro varian de viga en viga dependiendo de variables tales como la magnitud y el
historial de las cargas pasadas, de la contraccion y el revenimiento del concreto, del
tamafio y la separacion de las grietas de tension, de la rapidez de carga, etc.

Si la forma del diagrama de esfuerzos fuera la misma para todas las vigas, no seria dificil
deducir un solo conjunto de formulas para el comportamiento a flexiéon. Sin embargo,
debido a estas variaciones de los esfuerzos, es necesario sustentar el disefio de resistencia
en una combinacion de teoria y resultados experimentales. Aunque la distribucion real
de esfuerzos dada en la figura 5.b puede parecer importante, en la préactica cualquier
forma supuesta (rectangular, parabdlica, trapezoidal, etc.) se puede usar si las ecuaciones
resultantes se comparan favorablemente con los resultados experimentales. Los perfiles
mas comunes propuestos son el rectdngulo, la pardbola y el trapecio, con el perfil
rectangular usado en este texto como se muestra en la figura 5.c siendo el mas comun.
Si se supone que el concreto se aplasta bajo una deformacion unitaria de
aproximadamente

(valor un tanto conservador para la mayoria de los concretos) y que el acero cede bajo
0.03 fy, es posible obtener formulas de flexion para vigas, sin conocer la distribucion
exacta de los esfuerzos.

Sin embargo, es necesario conocer el valor de la compresion total y su centroide.
Whitneyl remplaz6 el bloque curvo de esfuerzos por un bloque rectangular equivalente
de intensidad 0.85 f’c y altura a = 1c, como se muestra en la figura 6.c). El 4rea de este
bloque rectangular debe ser igual a la del bloque curvo de esfuerzos y los centroides de
los dos bloques deben coincidir.

Existen suficientes resultados de pruebas en vigas de concreto como para poder obtener
la altura del bloque de esfuerzo rectangular equivalente. Por medio de los valores bl
dados en el codigo (10.2.7.3) se puede obtener este resultado. Para f’c’ entre 18 MPa y
30 MPa, el factor B1 se debe tomar como 0,85. Para resistencias

superiores a 30 MPa, B1 se debe disminuir en forma lineal a razén de 0,008 por cada

MPa de aumento sobre 30MPa, sin embargo, B1no debe ser menor de 0,65.
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Figura S: Posibles formas de distribucion de esfuerzos

fc' 0.85f7
— i b i
e a=fe
. - ! By
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Fuente 10: Mc. Cormac

con base en estas hipotesis relativas al bloque de esfuerzos, se pueden escribir facilmente
lasecuaciones de estatica para la suma de las fuerzas horizontales y para el momento
resistente producido por el par interno. De estas ecuaciones pueden despejarse
separadamente los valores de a y del momento Mn. Aqui debemos hacer una aclaracion
referente al término Mn,porque de otra manera puede ser confuso. Mn se define como el
momento resistente tedricoo nominal de una seccion. La resistencia util de un miembro
es igual a su resistencia tedricamultiplicada por el factor de reduccion de resistencia, o
sea, sMn. La resistencia utilizable por flexion de un miembro, eMn, al menos debe ser

igual al momento factorizado calculado,Mu, causado por las cargas factorizadas.
M, <90 M, (D

Para la deduccion de las expresiones de la viga, véase la figura 7. Igualando las fuerzas

horizontales C y T y despejando a, se obtiene,
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Figura 6:Bloque de esfuerzos

0.85f ab =4,

L At _ b
0.85b 0.857"

A
donde p= é =porcentaje de acero de tension
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Fuente 11:Mc. Cormac

Como el acero de refuerzo estd limitado a una cantidad tal que lo haga ceder antes de
que elconcreto alcance su resistencia ultima, el valor del momento nominal Mn puede

escribirse como:

M,=T(d-3) =As(d-3) (2)

y la resistencia util a flexion es:
a
oM, = ¢ fy(d - 5) (3)
2.5.3.1.2 Deflexiones debidas a cargas gravitacionales

Los elementos de hormigdn armado sometidos a flexion deben disefiarse para que tengan
una rigidez adecuada con el fin de limitar cualquier deflexioén o deformacion que pudiese

afectar adversamente la resistencia o el funcionamiento de la estructura.

2.5.3.1.3 Deflexion maxima admisible

Las deflexiones calculadas no deben exceder los limites establecidos en la siguiente tabla.
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Tabla 5: Deflexion maxima admisible

. . . Limite de de-
Elemento Condicién Deflexion considerada flexién
Cubiertas planas|QU€ no soporten ni estén ligados | Deflexion inmediata debida a {180 M
a elementos no estructurales Lr,SyR
susceptibles de sufrir dafios de-
Entrepisos bido a deflexiones grandes Deflexion inmediata debidaa L (/360

Susceptibles de La parte de la deflexion total

Soporteno | sufrirdafios de- | Que ocure después de la €/480 ®
unién de los elementos no es-

estan liga- bido a deflexio-
dos a ele- nes grandes. tructurales (la suma de la de-
CUblertC_iS 0 en- mentos no flexion a largo plazo debida a
trepisos No susceptibles | todas las cargas permanen-

estructura-

les de sufrir dafios tes, y la deflexién inmediata

debido a deflexio- | debida a cualquier carga viva
nes grandes. adicional)®

/2404

Fuente 12: Norma Boliviana NB 1225001

[1] Este limite no tiene por objeto constituirse en una salvaguardia contra la
acumulacion de agua. El encharcamiento de agua se debe verificar mediante célculos
de deflexiones, incluyendo las deflexiones debidas al agua estancada y considerando
los efectos a largos plazos de todas las cargas permanentes, la contraflecha, las

tolerancias de construccion y la confiabilidad en las medidas tomadas para el drenaje.

[2] las deflexiones a largo plazo deben determinarse de acuerdo con 24.2.4 y se pueden
reducir en la cantidad de deflexion calculada que ocurra antes de unir los elementos no
estructurales. Esta cantidad se determina basdndose en datos de ingenieria aceptables
correspondiente a las caracteristicas tiempo — deflexion de elementos similares a los

que se estan considerando.

[3] Este limite se puede exceder si se toman medidas adecuadas para prevenir dafios en

los elementos apoyados o ligados.

[4] Este limite se puede exceder la tolerancia proporcionada para los elementos no

estructurales.
2.5.3.1.4 Calculo de la Deflexion Instantanea
Cuando se vayan a calcular las deflexiones, aquellas que ocurran instantdneamente por

la aplicacion de la carga deberan calcularse por los métodos o formulas usuales para las

deflexiones elasticas. A menos que los valores se obtengan por un andlisis mas
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comprensivo, las deflexiones deberdn calcularse tomando el moédulo de elasticidad del
concreto. Para concreto de peso normal o ligero; el momento de inercia debe calcularse

por aparte.

2.5.3.1.5 Calculo de deflexiones dependiente del tiempo

A menos que los valores se obtengan mediante un analisis méas completo, la deflexion
adicional dependiente del tiempo, resultante de la fluencia lenta y retraccion en
elementos a flexion, debe determinarse multiplicando la deflexion inmediata causada

por la carga sostenida por el factor Aa

AE
_ = (4)
Aa 1+ 50p'

Donde:

45 = Kt;) — &) (%)

p' es el valor en la mitad de la luz para vanos simples y continuos y en el apoyo para

voladizos.

Los valores para el factor dependiente del tiempo para cargas sostenidas, & , se
encuentran definidos en la Tabla

Tabla 6:Factor dependiente del tiempo para cargas sostenidas

DURACION DE LA Factor depen-
CARGA PERMANENTE | diente del tiempo,
(meses) &

3 1,0
6 1,2
12 1,4
60 6 mas 2,0

Fuente 13: Norma Boliviana NB 1225001
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2.5.3.2 Columnas
Las columnas de concreto pueden clasificarse en las tres siguientes categorias:

Pedestales o bloques cortos a compresion. - Si la altura de un miembro vertical a
compresion es menor que tres veces su dimension lateral mas pequeia, puede
considerarse como un pedestal. La norma NB1225001 (2.2 y 10.14) establece que un
pedestal puede disefiarse conconcreto simple o sin refuerzo, con un esfuerzo maximo
de disefio a compresion igual a 0.85f°c, donde f es 0.65. Si la carga total aplicada al
miembro es mayor que 0.85f’c Ag serdnecesario ya sea incrementar el area de la seccion
transversal del pedestal o bien disefiarlo como una columna de concreto reforzado.
Columnas cortas de concreto reforzado. Si una columna de concreto reforzado, falla
debido a la falla inicial del material, se clasifica como columna corta. La carga que
puede soportar esta regida por las dimensiones de su seccion transversal y por la
resistencia de los materiales de que estd construida. Consideramos que una columna

corta es un miembro mas bien robusto con poca flexibilidad.

Columnas largas o esbeltas de concreto reforzado. - A medida que las columnas se hacen
mas esbeltas, las deformaciones por flexiébn también aumentaran, asi como los
momentos secundarios resultantes. Si estos momentos son de tal magnitud que reducen
significativamente la capacidad de carga axial de la columna, ésta se denomina larga o

esbelta.

En la practica no existen las columnas cargadas en forma axial perfecta, pero un analisis
de tales miembros proporciona un punto de partida excelente para explicar la teoria del
disefio de columnas reales con cargas excéntricas. Varias ideas bdsicas pueden
explicarse para las columnas con carga axial pura y las resistencias obtenidas sefialan
limites tedricos superioresque pueden verificarse claramente con pruebas reales.

Por estas razones, solo consideraremos aqui la resistencia ultima de las columnas. En la
falla,la Gltima resistencia tedrica o resistencia nominal de una columna corta cargada
axialmente puede determinarse con bastante precision mediante la expresion siguiente,
en la que Ag es el area total del concreto y Ast es el area total de la seccion transversal

del refuerzo longitudinal, incluyendo varillas y perfiles de acero:
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P, = 0.85f,(Ag — Ast) + fyAst (6)

Las columnas son elementos estructurales muy importantes, estas van a recibir todas las
solicitaciones a las cuales van a ser sometidas y a su vez las encargadas de transmitir
todas estas a la cimentacion para que estas sean disipadas por el terreno natural, por eso
es muy importante calcular sus dimensiones, espaciamiento, forma, etc. para que estos
parametros cumplan con su capacidad de carga, las columnas deben cumplir requisitos
fundamentales como equilibrio, resistencia, funcionalidad y estabilidad.(Villaiba Nieto

et al., 2016)

2.5.4 Fundaciones

Las zapatas de una sola columna generalmente proveen la solucion mas econdémica para
la cimentacion de columnas. Tales zapatas son comunmente cuadradas en planta, pero
tambiénpueden ser rectangulares, circulares u octagonales. Las zapatas rectangulares se
usan cuandoel espacio disponible o las secciones transversales de las columnas son
marcadamente rectangulares. La mayoria de las zapatas constan de losas de espesor
constante, como las mostradas en la figura 2.8.(a), pero si los espesores calculados son
mayores de 3 o 4 pies, puede ser mas econdmico usar zapatas escalonadas, como se
ilustra en la figura 8.

Figura 7: Formas de zapatas aisladas
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Fuente 14: Mc. Cormac

Las fuerzas cortantes y los momentos en una zapata son obviamente mayores cerca de
la columna, con el resultado de que se requiere un mayor espesor en esa zona en
comparacion con las partes exteriores de la zapata. Para zapatas muy grandes, como las
de estribos de puentes, las zapatas escalonadas pueden proporcionar ahorros

considerables en la cantidad de concreto.
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2.5.4.1 Fuerzas cortantes

Deben considerarse dos condiciones debidas al esfuerzo cortante en las zapatas para
columnas, independientemente de su forma. La primera es debida al cortante en un
sentido ocortante de viga, el cual es el mismo que se considera para las zapatas de muros

en la seccidnanterior.

En el siguiente analisis, nos referiremos a la zapata de la figura 2.10. La fuerza cortante
total (Vul) que se toma a lo largo de la seccion 1-1, es igual a la presion neta del suelo
que multiplicada por el area sombreada hacia afuera de la misma seccién. En la
expresion que sigue, bw es el ancho total de la zapata. El valor maximo de Vul, sino se

usanestribos, es igual a aVc, y el espesor maximo requerido es como sigue:

d = Vul
B qbz\/fzbw (D

Figura 8: Cortante en un sentido o cortante de viga

Fuente 15:Mc. Cormac
La segunda condicion de esfuerzo al corte es la del cortante en dos sentidos o por
penetracion,véase la figura 10. La carga de compresion de la columna tiende a extenderse
en la zapata, oponiéndose a la tension diagonal en esa zona, con el resultado de que una

columna cuadradatiende a perforar una porcion de losa, que tiene la forma de una
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piramide truncada. La normaNB 1225001 (11.11.1.2) establece que la seccidn critica
para el cortante en dos sentidos se localiza a una distancia d/2 de la cara de la columna.
La fuerza cortante Vu2 consiste en toda la presion neta hacia arriba que, sobre el area
sombreada mostrada, es decir, sobre el rea fuera de la porcion que tiende a ser penetrada.
En las expresiones que siguen, bo es el perimetro alrededor del area penetrada, igual a
4(a +d) en la figura 10.

La resistencia nominal al cortante en dos sentidos V¢ del concreto, se especifica como el
menor de los valores obtenidos al sustituir en las ecuaciones aplicables que siguen.

La primera expresion es la resistencia al cortante usual por penetracion

Ve =41 \/flbod (8)

Figura 9: Cortante en dos sentidos
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Fuente 16: Mc. Cormac

El esfuerzo cortante en una zapata aumenta conforme decrece la proporcion bo/d. Para
tomaresto en cuenta la norma desarroll6 la ecuacion 11-34. La ecuacion incluye un
término as quese usa para tomar en cuenta las variaciones en la proporcion. Al aplicar
la ecuacion, as se toma igual a 40 para columnas interiores (donde el perimetro es de
cuatro lados), igual a 30 para columnas de borde (donde el perimetro es de tres lados),

e igual a 20 para columnas deesquina (donde el perimetro es de dos lados).

- (ad ; (9)
Ve = (bo +2)A\/f:bad
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2.5.5 Normas

Este proyecto de Norma proporciona las prescripciones que deben ser observadas en el
disefio, ejecucion y control de obras de hormigon estructural (estructuras de hormigdn
sin armar en masa, armado y pretensado) las que deben ser capaces de resistir las
acciones previstas durante losperiodos de construccion y de servicio, ofreciendo la
seguridad adecuada al uso al que se destinen durante su periodo de vida util

La presente norma de hormigén estructural ha sido elaborada en base a aportes
realizados por ingenieros civiles especialistas en estructuras y a la version del codigo
ACI 318-2014, “Requisitos de Reglamento para Hormigon Estructural” del American
Concrete Institute, delafio 2014. El término “hormigoén estructural” se usa para referirse
a todo hormigdn simple oarmado usado con fines estructurales. Esto cubre el espectro
de usos estructurales del hormigon desde el simple hasta el hormigén con armadura no
pretensada, con acero de pretensado, o secciones compuestas con perfiles de acero o
tuberias. (NB 2017)

Con la intencion de adecuarse a la nueva normativa bolivianas de hormigones para el
disefio de las estructura y componentes de hormigon armado, la normativa aplicada sera:

e Proyecto de Norma NB 1225001:2012 — Hormigon estructural.
e Proyecto de Norma NB 1225002:2013 — Acciones sobre las estructuras.

e Proyecto de Norma NB 1225003:2014 — Accion del

viento.

2.6 Estrategia para la ejecucion del Proyecto

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluaciondel proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.

e Determinar los precios unitarios para la elaboraciéon del proyecto.

e Determinar el presupuesto general del proyecto.

e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
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2.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras,forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los

acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformados por los siguientes puntos:

e Definicion.

e Materiales, herramientas y equipos.
e M¢étodos constructivos.

e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.

2.6.2 Coémputos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes
de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de férmulas

geomeétricasy trigonométricas.

2.6.3 Precios unitarios

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

matematicas parciales las que se engloban en un total.

Estos precios unitarios estan compuestos por los siguientes parametros:

2.6.3.1 Costos directos

el costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos los costos en que se
incurrepara realizar cada actividad, en general, este costo directo estd conformado por
tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que se esté presupuestando.

(Excavacion, hormigon armado para vigas, replanteo, etc.)
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» Materiales. -Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los
materiales consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en
unadeterminada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciado por

el tipo de material y buscando al proveedor mas conveniente.

El precio a considerar debe ser el puesto en obra, por lo tanto, este proceso
puede ser afectado por varios factores tales como: costo de transporte,
formas de pago, volumenes de compra, ofertas del momento, etc.

» Mano de obra. -La mano de obra es un recurso determinante en la
preparacion de los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de
personal tales como: capataces, albafiles, mano de obra especializada,
peones y demas personalque afecta directamente al costo de la obra.

» Magquinaria, equipo y herramientas. -Es el costo de los equipos,
maquinarias yherramientas utilizadas en el item que se esta analizando.
Este insumo, es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de
obra que varia entre el 4% y el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.

> Beneficios sociales. -Las leyes sociales del pais determinan el pago de
benéficos sociales a todas las personas asalariadas que deben ser
involucradas dentro del costo de mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aportes patronales.

e Bonos y primas.

e Incidencia de la inactividad.

e (argas sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementacion de trabajos, Seguridad Industrial e Higiene
- Incidencia de la Antigliedad.

e Otros.
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2.6.3.2 Costos indirectos

Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente cuantificables como

paraser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

» Gastos generales e imprevistos. -El porcentaje a tomar para gastos
generales depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y
dependiendo del tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las

expectativas del proyectista.

» Utilidad. -Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica
empresarial decada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad
de ejecucion de la obra y a su ubicacion geografica (urbana o rural).

» Impuestos. -En lo que se refiere a los impuestos, se toma el impuesto al
valor agregado (IVA) y el impuesto a las transacciones (IT). El impuesto
IVA grava sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro
de estos ultimosla construccion, su costo es el del 14.94% sobre el costo total
neto de la obra y debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura
de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier
actividad lucrativa, su valor es el del 3.09% sobre el monto de la transaccion

del contacto de obra.

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 dependera en mayor medida al desglose de los
elementosque constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de fécil estimacion

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
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2.6.5 Planeamiento y cronograma

Un proyecto define una combinaciéon 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.

Las técnicas mas comunmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de barras.

e (Curvas de produccion acumulada.

e M:¢étodo de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).
e Red de precedencias.

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de tiempo y espacio.

para este presente proyecto se selecciond la técnica del diagrama de GANTT o

Diagrama debarras.

2.6.5.1 Diagrama de GANTT o Diagrama de barras

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursosy determinacion de la secuencia y cronologia. El grafico establece, de tal forma,
una relacidoncronoldgica entre cada elemente productor o tarea. Es una representacion

secuencial rectilinea de las actividades de una obra.



CAPITULO 111
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CAPITULO III
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Analisis de la topografia

Para la topografia se aplicaron los conceptos del anterior capitulo, una vez conocido el
lugar se observo que el terreno era plano por lo cual se opto realizar la topografia solo con
GPS. Con la planimetria, altimetria y curvas de nivel, se pudo determinar que el terreno
estanivelado y que no cuenta con variaciones en las curvas, topograficamente se considera
una superficie semiplana con un desnivel inferior al 1%.

El plano se encuentra en el anexo 1.

3.2 Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelos fue realizado por cuenta propia con ayuda del laboratorio de suelos
de la universidad.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en tres pozos ubicados
estratégicamente a diferentes profundidades a 1.50 m, 2 m y 3 metros.

Los resultados de dicho estudio se encuentran en el anexo 2.

3.2.1 Clasificacion de suelo

Para la clasificacion del suelo se tuvo que realizar la granulometria y limites de Atterberg

los cuales dieron los siguientes resultados.

> Granulometria
Tabla 7: Granulometria del suelo

Para muestra de 1 m de profundidad peso total (gr) 500
Numerode Tamaio Peso Retenido % % Que pasa
Tamices (mm) retenido (gr) acumulado (gr) Retenido del Total
3/8" 9,5 0 0 0,00 100,00
N4 4,75 4,57 4,57 0,91 99,09
N°10 2 2,27 6,84 1.37 98.63
N°40 0,425 14,59 21,43 4.29 95.71
N°200 0,075 148,13 169,56 33.91 66.09

Fuente 17: Elaboracion propia



37

Figura 10: Curva granulométrica

Curva Granulometrica

100,00 @@ —o— \

75,00 ~
< i

50,00
=
w =2,0393x + 85,072
8 22100 ! R? = 0,3002
R 0,00

10 TAMARNO DE PARTICULA (mm) 0,01

Fuente 18:Elaboracion propia

Los resultados de la granulometria para la muestra de 2 metros y 3 metros se encuentran
en el anexo.

» Limites de Atterberg

= Limite liquido
Tabla 8: Limite liquido

Numero de tara 1 2 3 4

Peso de taras 13,73 10,36 12,91 13,11
Peso de tara + s. Hamedo 26,81 24,89 24,56 25,76
Peso de tara + s. Seco 22,55 20,21 20,83 21,75
Contenido de humedad 48,30 47,50 47,10 46,40
Numero de golpes 15 21 25 35

Limite liquido a los N° golpes 25 y =-0,0925x + 49,549 47,24

Fuente 19:Elaboracion propia

= Limite plastico
Tabla 9: Limite plastico

Numero de tara 5 6 7
Peso suelo hiimedo + capsula 14,5 14,62 15,46
Peso suelo seco + capsula 14 14,1 14,97
Peso de capsula 12,04 12,11 13,21
Peso de agua 0,5 0,52 0,49
Peso de suelo seco 1,96 1,99 1,76
Contenido de humedad 25,51 26,13 27,84
Limite plastico 26,49

Fuente 20: Elaboracién propia
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= fndice de plasticidad
El indice de plasticidad no es mas que la diferencia entre el limite liquido y plastico dando
como resultado 20,74.

Los resultados para la muestra de 2m y 3m se muestran en los anexos.

3.2.1.1 Clasificacion de suelo método AASTHO
Para la clasificacion por el método de AASTHO se necesita el indice de grupo para lo cual

se utiliza la siguiente formula:

IG =0, 2a + 0.005ac + 0.01bd (10)

a=66.09-35=31.09
b=66.09 >55=55
c=47.24-40=17.24
d=20.74-10=10.74
IG=0.2 (31.09) + 0.005 (31.09) (7.24) + 0.01 (55) (10.74)
IG=13.25=13
Una vez calculado el indice de grupo y conociendo la granulometria del suelo, con ayuda

de la tabla se pudo determinar que el suelo perteneceaun A —7 -6

3.2.1.2 Clasificacion de suelo método Sucs
Para determinar la clasificacion es necesario conocer la granulometria y los limites de
Atterberg de la muestra, una vez conociendo estos parametros se pudo determinar que el
suelo es CL (Arcillas inorganicas de plasticidad baja a media, arcillas con grava, arcillas
arenosas, arcillas limosas)

Una vez conociendo el tipo de suelo la capacidad portante para los tres pozos son los

siguientes:
Tabla 10: Capacidad portante del terreno
Profundidad de pozo N° de golpes Capacidad portante
(m) (kg/cm?)
1.50 4 0.25
2.00 11 1.50
3.00 11 1.50

Fuente 21: Elaboracion propia
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3.3 Analisis del disefio arquitectonico
El disefio arquitectonico fue realizado tomando en cuenta todo lo mencionado
previamente en el marco teodrico, dicho disefio fue proporcionado por la Sub Alcaldia de

Cercado, los planos arquitectonicos se encuentran en el anexo 3.

3.4 Planteamiento estructural

En consecuencia, con lo establecido en la propuesta de proyecto, en tanto como en el
analisis de suelo del presente proyecto se realizaran los siguientes elementos estructurales
que se disefan para la Unidad Educativa Luis de Fuentes.

La estructura de edificacion sera porticada y se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y columnas de hormigon
armado, sometidas a cargas gravitacionales, de peso propio y sobrecargas vivas, ademas
de cargas de viento.

3.4.1 Alternatival

Caracteristicas:

e Cimentacion: zapatas aisladas o combinadas, dependiendo de las condiciones del
suelo.

e Estructura: Columnas y vigas de concreto, con losas aligeradas.

e Cubierta: Losa aligerada con viguetas in situ con caidas del 2% para el desalojo
de aguas.

Figura 11: Alternativa 1

Fuente 22: Elaboracion propia



40

3.4.2 Alternativa 2

Caracteristicas:

e Cimentacion: zapatas aisladas o corridas, dependiendo de las condiciones del

suelo.

e Estructura: Columnas y vigas de concreto, con losas maciza.

e Cubierta: Losa maciza con caidas del 2% para el desalojo de aguas.

Figura 12: Alternativa 2

Fuente 23:Elaboracion propia

3.4.3 Alternativa 3

Caracteristicas:

e Cimentacion: Losa de cimentacion

e Estructura: Columnas y vigas de concreto, con losas aligeradas

e Cubierta: Losa maciza con caidas del 2% para el desalojo de aguas.
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Figura 13: Alternativa 3

Fuente 24:Elaboracion propia

Tras a ver presentado las distintas alternativas, se decidid usar la alternativa 1, el cual
utiliza un sistema de columnas, vigas y losas aligeradas de hormigén armado. Los nticleos
de servicio (escaleras, rampas) estan integrados en la estructura, proporcionando soporte
adicional y asegurando la estabilidad general de la estructura, la cimentacion estd
conformada por zapatas aisladas.

Las ventajas de usar esta configuracion es la durabilidad ya que es excelente para resistir
cargas pesadas y condiciones climaticas adversas, tienen un buen aislamiento térmico y

acustico y sobre todo tiene alta resistencia sismica y estabilidad estructural.

3.5 Hipotesis de carga
3.5.1 Acciones consideradas
Cargas de servicio:
Aulas: 3 KN/m?
Bibliotecas: 3 KN/m?
Laboratorios: 3 KN/m?
Pasillo: 4 KN/m?

Bafios: 3 KN/m?
Depositos: 6 KN/m?
Talleres: 3.5 KN/m?
Escaleras: 4 KN/m?
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Cargas muertas:

Muro de ladrillo de 6h e = 18 cm + recubrimiento: 9.93 KN/m
Muro de ladrillo de 6h € = 12 cm + recubrimiento: 4.85 KN/m
Sobre pisos y acabados: 1.32 KN/m?

Barandas de seguridad: 0.149 KN/m

Inodoro Bari blanco IKCF corto: 0.186 KN

Lavamanos Elea Oval B231.1 blanco: 0.075 KN

Mamparas de bafio: 1.35 KN/m

Mesones: 2.50 KN/m?

3.5.2 Combinaciones de cargas

Segun el proyecto de norma boliviana NB1225002-1

U=1.4-(D)

U=1.2:(D)+1.6-(L)+0.5(Lr)

U=1.2:-D+1.6:(Lr 6 S 6 R)+(Lr 6 0.5-W)
U=1.2-D+1.6-W+1.0-L+0.5-(Lr)

U=1.2'D +1.0-L

Donde:

U: Carga o efecto de la misma debido a una accion extraordinaria

D: Carga muerta.

L: Carga viva.

Lr: Carga viva para techos.

W= Carga de viento.

3.5.3 Analisis de cargas

Cargas actuantes para la losa de cubierta

Peso propio = Yh*A =24 KN/m3 * (0.5m * 0.05m~+0.1m*0.2m) = 1.08 KN/m
Peso de bovedillo = Y*A =0.126 KN/m3 * (0.2m*0.4m) = 0.01 KN/m
Peso de cielo raso = Y*A = 12.5KN/m3 * (0.013m*0.5m) = 0.08 KN/m
Peso de revoque en techo =21 KN/m3 * (0.02m*0.5m) = 0.21 KN/m
Carga muerta total: 1.08+0.01+0.08+0.21 = 1.38 KN/m

Carga viva: 1 KN/m2 * 0.5m = 0.5 KN/m
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Figura 14: Nervio analizado para verificacion manual

Fuente 25: Elaboracion propia

Figura 15: Distribucion de cargas en nervio de losa de viguetas in situ

Q =0.5KN/m
b R L Y bRl B bt EL R Skl gl LR e & 1)
Qo= 1.38 KN/m
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Fuente 26: Elaboracion propia

Cargas actuantes para la losa de entrepiso

Peso propio = Yh*A =24 KN/m3 * (0.5m * 0.05m+0.1m*0.2m) = 1.08 KN/m
Peso de bovedillo = Y*A = 0.126 KN/m3 * (0.2m*0.4m) = 0.01 KN/m

Peso de cielo raso = Y*A = 12.5KN/m3 * (0.013m*0.5m) = 0.08 KN/m

Peso de revoque en techo =21 KN/m3 * (0.02m*0.5m) = 0.21 KN/m

Peso de baldosa de ceramica = Y*A = 18 KN/m3 * (0.05m*0.5m) = 0.45 KN/m
Peso de carpeta de entrepiso = Y*A =21 KN/m3 * (0.02m*0.5m) = 0.21 KN/m
Carga muerta total: 1.08+0.01+0.08+0.21+0.45+0.21=2.04 KN/m

Carga viva: 3 KN/m2 * 0.5m = 1.5 KN/m

Figura 16: Nervios analizados de losa casetonada en eje Xy Y

£ €vbwuro= 50 cm————o

Fuente 27: Elaboracion propia
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Figura 17: a) distribucion de cargas en nervio eje Y; b) distribucion de cargas en nervio eje X
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Fuente 28: Elaboracion propia

Cargas actuantes en la viga

Peso propio = Yh*A =24 KN/m3 * (0.3m * 0.8m) = 5.76 KN/m
Peso de losa = Y*A =24 KN/m3 * (4.08m*0.25m) = 24.48 KN/m
Carga muerta total: 5.76 + 24.48 = 30.24 KN/m

Carga viva: 1 KN/m2 * 4.08m = 4.08 KN/m

Figura 18: Distribucion de cargas muertas de losa a viga
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Fuente 29: Elaboracion propia
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Figura 19: Distribucion de cargas de servicio de losa a viga
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Fuente 30: Elaboracion propia

Figura 20: Cargas distribuidas de losa a viga
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Fuente 31: Elaboracion propia
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Cargas actuantes en la columna

Peso propio = Yh*A =24 KN/m3 * (0.3m * 0.3m*3.2m) = 6.91 KN
Peso de losa 1= Y*A =24 KN/m3 * (3.13m*1.73m*0.25m) = 32.49 KN
Peso de losa 2= Y'*A =24 KN/m3 * (3.15m*1.78m*0.25m) = 33.64 KN
Peso de losa 3= Y*A =24 KN/m3 * (1.7m*1.75m*0.25m) = 17.85 KN
Peso de losa 4= Y*A =24 KN/m3 * (1.75m*1.7m*0.25m) = 17.85 KN
Peso transmitido de viga = 134.5 KN

Carga muerta total: 6.91 +32.49 + 33.64 + 17.85 + 17.85 + 134.5 = 243.24 KN
Carga viva 1: 3 KN/m2 * (3.13m*1.73m*0.25m) = 4.06 KN

Carga viva 2: 3 KN/m2 * (3.15m*1.78m*0.25m) = 4.21 KN

Carga viva 3: 3 KN/m2 * (1.7m*1.75m*0.25m) = 2.23 KN

Carga viva 4: 3 KN/m2 * (1.75m*1.7m*0.25m) = 2.23 KN

Carga total viva: 4.06 + 4.21 +2.23 +2.23 = 12.73 KN

Figura 21: Distribucion de cargas permanentes y vivas hacia columnas
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Fuente 32: Elaboracion propia
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3.6 Diseiio estructural
3.6.1 Estructura de sustentacion de cubierta

3.6.1.1 Disefio de losa con viguetas in situ

Losa N° 30-69-68-64 Bovedillo 40x50x20

a. Caracteristicas de los materiales

Hormigon:

f'c=25 MPa Resistencia a compresion del hormigén a 28 dias

Yh = 2400 Kg/m3 Peso especifico — -

Yh = 24,00 KN/m3 B = 10NEe (1D
Ec=125,28 MPa Modulo de elasticidad

Acero:

fy =500 MPa acero corrugado ASTM A615 Grado 60

Yh=78,50 KN/m3 Peso especifico

Es =200 GPa Moddulo de elasticidad

Es =200000,00 MPa

b. Geometria de la losa

bw =10 cm base vigueta
s=50cm intereje dT
hf=5cm espesor capa compresion #
h=20cm altura bovedilla i
cc=2cm recubrimiento
B1 = 0.85 Factor que relaciona la profundidad del bloque rectangular equivalente
de tensiones
cou = 0,003 Maxima deformacion unitaria utilizable en la fibra extrema del
hormigén a compresion
Tramo Longitud (m)
L1-2= 2.4
L2-3= 4
L3-4= 4,2
L4-5= 4,1




c. Resistencias Requeridas

Se realizara el disefio de la vigueta con la solicitacion mas critica:

Resistencia requerida a flexion:
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Momentos maximos positivos Momentos maximos negativos
tramo Mmax + KN*m tramo Mmax - KN*m
M1-2= 0,29 KN*m Ml = 0,00 KN*m
M2-3= 1,65 KN*m M2 = -4,84 KN*m
M3-4= 4,73 KN*m M3 = -2,30 KN*m
M4-5= 5,76 KN*m M4 = 0,05 KN*m
MS5 = 0,00 KN*m
Resistencia requerida a cortante:
cortante (KN)
Tramo
Vizq V der
Tramo 1 1,01 -4,92
Tramo 2 5,54 -4,29
Tramo 3 5,73 -4,66
Tramo 4 5,15 -5,06
d. armadura tedrica necesaria
altura util: d=h-cc -dbt - db/2
si: d1-2= 22,6 cm
h= 25 cm d2-3= 22,6 cm
db/2 = 4 mm d3-4= 22,6 cm
cc= 2 cm d4-5= 22,6 cm
altura del bloque de compresiones "a"
b= 0,9 factor de reduccion de resistencia
amd- 22" (12)

J $085f£b,




Para momento maximo positivo

tramo a cm
al-2= 0,01 cm
al2-3= 0,08 cm
a3-4= 0,22 cm
a4-5= 0,27 cm

Altura de eje neutro "c"

_a
"
Para momentos positivos
c1-2=0,02 cm<hf= 5
c2-3=0,09 cm<hf= 5
c3-4=0,26 cm<hf= 5
c4-5=0,32 cm<hf= 5

Para momentos negativos
¢l =0,00 cm <hf=5 Se calcula
c2=1,35cm <hf=5 Se calcula
¢3=0,63 cm <hf=5 Se calcula
¢4=0,01 cm <hf=5 Se calcula
¢5=0,00 cm <hf=5 Se calcula

Deformacion relativa del acero "gt"

Tramo &t > 0,005
Tramo 1 4,290 0,005
Tramo 2 0,751 0,005
Tramo 3 0,259 0,005
Tramo 4 0,212 0,005
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Para momento maximo negativo
tramo a cm
al = 0,00 cm
a2 = 1,15 cm
a3 = 0,54 cm
a4 = 0,01 cm
as= 0,00 cm
(13)

Se calcula como viga rectangular
Se calcula como viga rectangular
Se calcula como viga rectangular

Se calcula como viga rectangular

como viga rectangular
como viga rectangular
como viga rectangular
como viga rectangular

como viga rectangular

P P (14)

Como se supuso
Como se supuso
Como se supuso

Como se supuso



Armadura teéri

ca necesaria:

4 _085-f-a

E
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(15)

Armadura positivos "As1" Armadura negativos "As2"
tramos Asl (cm2) tramos As2 (cm2)
As 1-2= 0,029 cm?2 As 1= 0,000 cm?2
As2-3= 0,163 cm?2 As2 = 0,488 cm?2
As 3-4= 0,467 cm?2 As3 = 0,229 cm?2
As 4-5= 0,570 cm?2 As 4= 0,005 cm?2
As 5= 0,000 cm?2
e. Limites de armaduras

Armadura minima "As. Min"

Armadura maxima "As. Max"

o =me(LEI) pa Az ye g e d T () (19)(17)

As.minl = 0,57 cm2

As.min2 = 0,57 cm?2 Paralos momentos Negativos  Para los momentos Positivos

As.min3 = 0,57 cm2 bt

As.min4 = 0,57 cm?2

As.minl = 0,63 cm2

As.min2 = 0,63 cm?2 As. Max1 =3,06 cm?2

As.min3 = 0,63 cm?2 As. Max2 =3,06 cm?2

As.min4 = 0,63 cm?2 As. Max3 =3,06 cm?2
As. Max4 =3,06 cm2

As.minl = 0,63 cm?2

As.min2 = 0,63 cm?2

As.min3 = 0,63 cm?2

As.min4 = 0,63 cm?2




Verificacion de armadura minima y méxima
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Armadura inferior ~ Asl Armadura superior  As2
tramo As. Min > As < As. Max tramo As. Min > As < As. Max
As1-2= USAR ARM. MINIMA Asl= USAR ARM. MINIMA
As2-3= USAR ARM. MINIMA As 2= | USAR ARM. MINIMA
As 3-4= USAR ARM. MINIMA As 3= | USAR ARM. MINIMA
As4-5= USAR ARM. MINIMA As 4= USAR ARM. MINIMA
As 5= | USAR ARM. MINIMA
Armadura a usar
N° barras = 2 N€ barras = 2
Armadura inferior  Asl Armadura superior  As2
tramo D (mm) |A (em2) Verificacién tramo D(mm) | A (em2)
Asl1-2= 8 1,01 OK OK Asl= 8 1.01
As2-3= 8 1,01 OK OK As2= 8 1,01
As34= 8 1,01 OK OK As3= 8 1,01
As4-5= 8 1,01 OK OK As4= 8 1,01
OK As5= 8 1,01
f. resistencia de disefio a Flexion
Myso¢-M, ¢-Mn=¢'ﬂs'fy'(d- i ) (18)(19)
2:-085-f'+b,
Momentos positivos Momentos negativos
tramo Mu< |¢*Mn Verificacién tramo Mu < ¢ * Mn
Ml1-2= 0.29 9.69 | CcUMPLE | CUMPLE Ml= 0,00 9.69
M2-3= 1.65 9,69 | ctaPLE | CUMPLE M2= 484 9,69
M34= 4,73 9,69 | CUMPLE | CUMPLE M3 = 2,30 9,69
M4-5= 5,76 9,69 CUMPLE | CUMNMPLE M4 = 0,05 9,69
CUMPLE M5 = 0,00 9,69
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g. Resistencia de disefio a corte

Debe cumplir la siguiente condicion: ov= 0,75
V<V oV, = ¢-YLp g (20 (21)
u-—= n n— g W
Cortantes lados izquierdos Cortantes lados derechos
Vu ¢&*Vn . . Vu ¢ *Vn
tramo . Verificacion tramo -
(KN) (EN) (KN) (KN)
Vul= 1.01 14.13 | CUMPLE | CUMPLE Vul = 492 14,13
Vul= 5.54 14,13 | CUMPLE | CUMPLE Vul= 4.29 14,13
Vu3= 5,73 14,13 | CUMPLE | CUMPLE Vu3= 4,66 14,13
Vu4= 5.15 14,13 | CUMPLE | CUMPLE Vu4= 5.06 14,13

NO REQUIERE REFUERZO POR CORTANTE I1ZQ
NO REQUIERE REFUERZO POR CORTANTE DER

h. Verificacion de deflexion
Analisis de momentos

Debido al peso propio Debido a las cargas vivas  Debido a cargas totales

M 1-2=0,22 KN*m M1-2= 0,07 KN*m M 1-2=0,29 KN*m
M2-3=1,26 KN*m M2-3= 0,39 KN*m M 2-3=1,65 KN*m
M 3-4=3,76 KN*m M3-4= 0,97 KN*m M 3-4=4773 KN*m
M 4-5=4,59 KN*m M4-5= 1,17 KN*m M 4-5=5,76 KN*m

Seccion no agrietada

Donde: b=10cm Base Iy = b *2h3 (22)
h=25cm Altura 1
Ig =13020,83 cm4 Inercia de la seccion bruta

Calculo del centro de gravedad con respecto a la seccidon mas traccionada
Es= 200000,00 MPa Relacion modular n=Es/Ec
Ec= 23500,000 MPa n= 8,51
Célculo del momento de agrietamiento

f'c= 25 MPa = 250 kg/cm?2
fr= 31,62 kg/cm2

k
fr=2|f'c ) (23)
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Donde
fr = Modulo de rotura frlg
Ig= Inercia de seccion bruta My = y1 (24)
yl= Distancia del eje neutro (h/2)
Mecr = 32940,39 Kg*cm
Mecr = 3,294 KN*m
Inercia de agrietamiento
b
b =10 cm base B=— (25)
. (n = As)
n=28,51 Relacion modular
As=1,01 cm2 Area de armadura B= 1,17 cm
Inercia agrietada
_ V2rd+B+1-1 (26)
d = 22,60 cm Canto til = B
c= 5,42 cm
donde:
= Base
c= Centro de gravedad a : b
. Y 27)
n= Relacion modular Io= 3 +n#As+(d-c) (
As= Area del acero
d= Altura util

Iecr=3056,01 cm4
Comprobacion de MpL > Mer

si el momento debido a las cargas muertas y vivas es mayor al momento de
agrietamiento la seccion es agrietada, caso contrario es una seccion no agrietada

Comprobacion MDL > Mcr
tramo 1-2 Seccion no Agrietada
tramo 2-3 Seccion no Agrietada
tramo 3-4 Seccion Agrietada
tramo 4-5 Seccion Agrietada

Inercia efectiva

Inercia efectivo permanente
MCI‘ : MC]" :
lep = (M—D) *Ig+(1—(M—D) )*ll’.‘l" (28)

Inercia efectivo permanente y
variable

M\ M, \} 28
]EDL:(M_D[,) *Ig+(l—(M—m) )*[cr ( )



Donde:

Debido al peso propio

M1-2=
M2-3=
M3-4=
M4-5=
Ig=
Mecr =

0,22 KN*m
1,26 KN*m
3,76 KN*m
4,59 KN*m

13020,83 cm4

3,29 KN*m

Inercia efectivo permanente

Iep12 =
lep23 =
lep34 =

Iep 4-5

13020,83 cm4
13020,83 cm4
9756,28 cm4
6739,14 cm4

Calculo de deflexiones inmediatas

Debido a cargas totales

M1-2=
M 2-3 =
M 3-4 =
M 4-5=

Icr=

Inercia efectivo permanente y variable

IepL 1-2

lepL 23 =

lepL 34
IeDpL 4-5

 K(5/48)M,L?

E.l,

0,29 KN*m
1,65 KN*m
4,73 KN*m
5,76 KN*m
3056,01 cm4

13020,83 cm4
13020,83 cm4

6421,68 cm4
4919,76 cm4

54

(29)

Donde, el coeficiente k depende de las condiciones de apoyo y su valor esta indicado en
la siguiente tabla

Entonces:
K1-2 =
K2-3 =
K3-4 =
K4-5 =

Ec =

Condiciones de apoyo K
viga simplemente apoyada 1
Viga con un extremo continuo 0,8
Viga con ambos extremos continuos 0,6
0,8 L1-2= 2,40 m
0,6 L2-3= 4,00 m
0,6 L3-4= 4,20 m
0,8 L4-5 = 4,10 m
23500 MPa 2350,00 KN/ecm?2

Deflexiones inmediatas por cargas permanentes

Tramo Ap

Al1-2= 0,0035 cm
A2-3= 0,0412 cm
A3-4-= 0,1808 cm
A4-5= 0,4060 cm
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Deflexiones inmediatas por cargas totales

Tramo Ab+L
A1-2= 0,0045 cm
A2-3= 0,0539 cm
A3-4-= 0,3456 cm
A4-5 = 0,6979 cm
Deflexion inmediata por la carga viva Ay =Ap41-Ap (30)
Tramo AL
A1-2= 0,0011 cm
A2-3= 0,0127 cm
A3-4= 0,1648 cm
A4-5= 0,2919 cm
Célculo de deflexion a largo plazo
P 31
Donde: Aa 1+50p’ (31)

p’ = Cuantia de la armadura a compresion

¢ = Factor que depende del tiempo para las cargas sostenidas, estos valores se encuentran
definidos en la siguiente tabla

‘ Factor

p’= Se considera 0 Duracion de la carga dependiente
, permanente (meses) :
& = Se considera 2 del tiempo &
3 1
AA = 2 6 1,2
12 1,4
60 6 mas 2
Deflexion a largo plazo
Arp=AA *0,5*% A (32)
Tramo ALP
ALP 1-2 = 0,0011 cm
ALP 2-3 = 0,0127 cm
ALP 3-4 = 0,1648 cm
ALP 4-5 = 0,2919 cm



Verificacion del limite de
deflexion
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La deflexion total, corresponde a la sumatoria de la deflexion a largo plazo y la

generada por la carga viva

ALP + AL < L/240 Verificacion
0,0022 <0,67 Cumple
0,0255 <1,11 Cumple
0,3295 <1,17 Cumple
0,5838 <1,14 Cumple

Resumen de armado:
Armadura longitudinal

Armadura inferior Asl

tramo N de b
barras (mm)

As1-2= 2 8

As2-3= 2 8

As3-4= 2 8

As 4-5= 2 8

Armadura transversal

Armadura superior
As2
tramo N de D
barras (mm)
Asl= 2 8
As2 = 2 8
As3 = 2 8
As 4= 2 8
As5= 2 8

USAR ® 6 mm ¢/ 60 cm

Tabla 11: Comparacion de armadura calculo manual vs software

Tramo Armadura colocada Calculo manual Software
Armadura superior 20 8 mm 20 8 mm

o2 Armadura inferior 2 8 mm 2 8§ mm
Armadura superior 2 0 8 mm 20 8 mm

23 Armadura inferior 20 8 mm 20 8§ mm
Armadura superior 2 0 8 mm 20 8 mm

>4 Armadura inferior 2 0 8 mm 20 8 mm
Armadura superior 2 0 8 mm 20 8 mm

3 Armadura inferior 2 0 8 mm 20 8 mm

Fuente 33: Elaboracion propia



3.6.1.2 Diseno de losa casetonada o losa nervada

Losa N° 224
caseton: 40x40x20

de poliestireno

a. Geometria de la losa casetonada

Lx = 10
Ly= 4,2
bw = 10
s= 50
hf= 5
h= 25
cc= 2
Materiales
Hormigon:
fic= 25
Yh= 2400
Yh= 24,00
Ec= 25,279
B1 = 0,85

b. Resistencias requeridas

m
m
cm
cm
cm
cm
cm

MPa
Kg/m3

KN/m3

MPa

Resistencia requerida a flexion

L S

r i
d - | h
cc 4. As
T |-b‘—~_| -
Acero
fy = 500
Yh= 78,500
Es= 200,00
n= 7,91

gcu = 0,003

se realizara el disefio del nervio con la solicitacion mas critica:

KN*m
KN*m
KN*m
KN*m

KN

Mux (+) = 16,90
Mux (-) = -12,00
Muy (+) = 12,90
Muy (-) = -12,40
Resistencia requerida a cortante
Vux = 72,9
Vuy = 53,8

KN

Factor de reduccion de resistencia

o= 0,9
dv = 0,75

Momento méaximo positivo direcciéon X
Momento méaximo negativo direccion X
Momento méximo positivo direccion Y

Momento méaximo negativo direccion Y

Cortante en direcciéon X

Cortante en direcciéon Y

Para flexion

Para cortante
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MPa
KN/m3
GPa



c. Estimacion del refuerzo por flexion teorico.

Canto util de la seccion "d"

d=
dx1 =
dx2 =
dyl =
dy2 =

h-cc -db/2
22,4 cm
22,4 cm
22,5 cm
22,5 cm

Altura del bloque de compresion "a"

ax max =

ay max =

axl =
ax2 =
ayl =
ay2 =

Altura eje neutro "c"

cxl =
cx2 =
cyl =
cy2 =

0,95
3,53
0,72
3,64

Deformacioén relativa del acero "gt"

etxl =
etx2 =
gtyl=
ety2=

0,068
0,016
0,091
0,016

7,14 cm
7,17 cm
|
u=d—Jﬁ—$§g%E;
0,80 cm
3,00 cm
0,61 cm
3,09 cm
a
5

cm <hf=

cm Para Mux (-)

cm <hf=

cm Para Mux (-)

d-c
& = z

0,005 ¢ =
0,005 ¢ =
0,005 ¢ =
0,005 ¢=
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dbx = 12 mm
dby = 10 mm
Appax = 0.375p,d,  (33)

(34)
Para el momento Mux (+)
Para el momento Mux (-)
Para el momento Muy (+)
Para el momento Muy (-)
(35)
5 Se calcula como Viga Rec
5 Se calcula como Viga Rec
5 Se calcula como Viga Rec
5 Se calcula como Viga Rec
- (36)
ety = 0,002
0,9000
0,9000
0,9000
0,9000
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Refuerzo minimo "As,min" Refuerzo maximo "As,max"
JR 14 b d L (S
A min = max (4, ;}:WE *b-d Asmax =y * L bw xd+= (ecu ¥ 0,@05) (37) (38)
Asx1,min = 0,627 cm2 Asx1l,max = 3,035 cm2
Asx2 min = 0,627 cm2 Asx2 max = 3,035 cm?2
Asyl,min = 0,630 cm2 Asyl,max = 3,048 cm2
Asy2,min = 0,630 cm2 Asy2,max = 3,048 cm?2

Refuerzo necesario "As"

Ay, = 0.85f, bya A ={1,85.f;.a.b . 0.85f; (by—by) hy (39) (40) (41)
fy fy fy
2 . . |
[ ] 2 T ] I
Aswxl = 1,707 cm?2 Asfx1 = 8,500 cm2
Aswx2 = 1,276 cm2 Asfx2 = 8,500 cm2
Aswyl = 1,292 cm?2 Astyl = 8,500 cm?2
Aswy2 = 1,315 cm?2 Asty2 = 8,500 cm?2
As = Asw + Asf
Asx1 = 1,707 cm?2 < As,min = 0,627 cm?2 OK
Asx2 = 1,276 cm?2 < As,min = 0,627 cm?2 OK
Asyl = 1,292 cm?2 < As,min = 0,630 cm?2 OK
Asy2 = 1,315 cm?2 < As,min = 0,630 cm2 OK
Asxl = 1,707 cm2 Para momento positivo X
Asx2 = 1,276 cm2 Para momento negativo X
Asyl = 1,292 cm2 Para momento positivo Y
Asy2 = 1,315 cm2 Para momento negativo Y
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Eleccidn del refuerzo real

N° barras | D (mm) | Area (cm2) | As (cm2) | Verificacion
Para Mx (+) 2 12 2,262 1,707 OK
Para Mx (-) 2 10 1,571 1,276 OK
Para My (+) 2 10 1,571 1,292 OK
Para My (-) 2 10 1,571 1,315 OK

d. Resistencia de disefio a flexion
Para Viga T
h
OMn = @+ [Asw + fy « (d —5) + Asf + fy  (d = L) (42)

Para Viga Rectangular

Af

‘ iy { o i (d 2 0»8-:3 f‘:—‘ : bw) ()

____________ : h ¢ Mnx1 = 20,09 KN*m

o ¢ Mnx2 = 14,53 KN*m

éMnyl = 14,60 KN*m

0851 bus b Mny2 = 14,60 KN*m

verificacion: sw = T, e (D

Mux (+) = 16,9 < ¢ Mnx1 = 20,09 KN*m CUMPLE
Mux (-) = 12 < ¢ Mnx2 = 14,53 KN*m CUMPLE
Muy (+) = 12,9 < ¢ Mnyl = 14,60 KN*m CUMPLE
Muy (-) = 12,4 < ¢ Mny2 = 14,60 KN*m CUMPLE

e. Resistencia de Disefio a corte

ViV, V,=V.+V, =YLy 4 (44) (45) (46)

Resistencia de corte proporcionado por el hormigon "Ve"
Vex = 18,67 KN Vux = 72,9 KN
Vey = 18,75 KN Vuy = 53,8 KN



61

Entonces la armadura de corte se calcula considerando los siguientes casos:
. No se requiere armadura de corte (colocar armadura
SivVu<0,5¢ Vc
constructiva cada 60 cm)

Si0,5¢ Ve<Vu< ¢ Ve Se debe colocar armadura de corte minima
SiVu>¢ Ve Se debe de calcular armadura de corte

Vux = CONDICION 3

Vuy = CONDICION 3

separacion maxima "s

sx=11,2 12 cm . d . )
sy =11,25 12 cm R
Para condicion 2
Armadura minima "Av,min/s" A
Av,minx = 0,084 cm2 0062/F ; (49)
Av,miny = 0,084 cm2 R 035. 278 l
Para condicion 3 z
Armadura de corte
si usamos barras de: Entonces la separacion de estribos sera:
Dx (mm) 8 sx= 14,34 cm
Dy (mm) 8 sy= 21,35cm
Avx (cm2) = 1,005 adoptar: o ¢-Ayfye-d (49)
Avy (em2)= 1,005 sx= 12cm =9V
sy= 20 cm

Resistencia de corte proporcionado por el acero "Vs"

Vsx = 93,83 KN oo Avify «d (50)

Vsy = 56,55 KN S
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Verificacion
W=V, Vo =V + ¥ (51)(52)

Vu(KN)| =<¢Vn verificacion
direccion X | 72,9 84,37 OK
direccion Y | 53,8 56,47 OK

Adopcion de armadura
COLOCAR EN X: 0)] 8 mm ¢/ 12 cm
COLOCARENY: b 8 mm ¢/ 20 cm

f. Verificacion de deflexion
Analisis de momentos

Debido al peso propio Debido a las cargas vivas
Mmax X= 9,74 KN*m Mmax X= 7,16 KN*m
Mmax Y = 6,72 KN*m MmaxY = 6,18 KN*m

Debido a cargas totales

Mmax X = 16,90 KN*m
Mmax Y = 12,90 KN*m
Seccion no agrietada .
Donde: b =10 cm Base L = b+h (53)
RV
h =25 cm Altura 1

Ig =13020,83 cm4 Inercia de la seccion bruta

Calculo del centro de gravedad con respecto a la seccion mas traccionada

Es = 200000,00 MPa  Relacion modular n = Es/Ec
Ec= 23500,000 MPa n= 8,51
Célculo del momento de agrietamiento
f'c= 25MPa=250 kg/cm2 k
fr= 31,62 kg/em2 : fr=2rei (54)
Donde
fr= Moédulo de rotura M, = frelg (55)
Ig= Inercia de seccion bruta y1
yl= Distancia del eje neutro (h/2)
Mcr = 32940,39 Kg*cm

Mcr = 3,294 KN*m



Inercia de agrietamiento b
b=10cm  base B = (0 + As)
n=28,51 Relacion modular
As =2,26 cm2 Area de armadura X Bx=
As =1,57 cm2 Area de armadura Y By =
Inercia agrietada
d =22,40 cm Canto util X = V2+d+*B+1-1
d=22,50 cm Canto util Y B
cxX = 7,56
donde cy = 6,53
= base
c= centro de gravedad a la fibra mas comprimida
n= relacion modular b+ 3
As = Area del acero +n+As+ (d—-c)?
d= Altura util

Comprobacion de MpL > Mer

5679,75 cm4
5837,15 cm4

0,52
0,75

cm
cm

si el momento debido a las cargas muertas y vivas es mayor al momento de

agrietamiento la seccion es agrietada, caso contrario es una seccion no agrietada
Comprobacion

Para eje X

Paraeje Y

Inercia efectiva
Inercia efectivo permanente

Mcr\® M
lap = M_D «1g + l—M—

Inercia efectivo pern M_\3 M
lepL =(M_“) *1g + 1_(M

DL

Donde:

Debido al peso propio
Mmax X = 9,74 KN*m
Mmax Y = 6,72 KN*m

Ig= 13020,83 cm4
Mcr = 3,29 KN*m
Inercia efectivo permanente
lIepx= 5963,72 cm4
lIepy= 6683,26 cm4

MDL > Mecr

Seccion Agrietada
Seccion Agrietada

oo

Debido a cargas totales
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(56)

cm
cm

(57)

(58)

(59)

(60)

Mmax X = 16,90 KN*m
Mmax Y = 12,90 KN*m
Ier x= 5679,75 cm4
Iery= 5837,15 cm4
Inercia efectivo permanente y variable
leoLx = 5734,11 cm4
leoLy =  5956,76 cm4



Calculo de deflexiones inmediatas
K(5/48)M, 12
A=
Ecle

64

(61)

Donde, el coeficiente k depende de las condiciones de apoyo y su valor esta indicado en

la siguiente tabla

Condiciones de apoyo K
viga simplemente apoyada 1
Viga con un extremo continuo 0,8
Viga con ambos extremos continuos 0,6
Entonces:
Kx= 0,6 Lx= 420 m
Ky= 0,6 Ly= 6,60 m
Ec= 23500 MPa Ec= 2350,00 KN/cm2
Deflexiones inmediatas por cargas permanentes
Tramo Ap
Ax= 0,7662 cm
Ay= 1,1649 cm
Deflexiones inmediatas por cargas totales
Tramo Db+
Ax= 1,3827 cm
Ay= 2,5089 cm
Deflexion inmediata por la carga viva
A =Ap4L-Ap
Tramo AL
AXx= 0,6165 cm
Ay= 1,3440 cm

Célculo de deflexion a largo plazo
Donde: Ay =——
p’ = Cuantia de la armadura a compresion

(62)

(63)

¢ = Factor que depende del tiempo para las cargas sostenidas, estos valores se encuentran

definidos en la siguiente tabla

p’= Se considera 0,0101 Duracién de la | Factor
& = Se considera 2 carga permanente dependiente del
(meses) tiempo §
AA = 1,33 3
6
12

60 6 mas




Deflexion a largo plazo

ALP= AN * 0,5 * AL

Tramo ALP
ALP x = 0,410 cm
AlLPy= 0,893 cm

Verificacion del limite de deflexion

65

(64)

La deflexion total, corresponde a la sumatoria de la deflexion a largo plazo y la generada

por la carga viva

ALP + AL < L/240 Verificacion
1,026 <1,75 Cumple
2,237 <275 Cumple

Resumen de armado:
Armadura longitudinal

Para direccion X N° barras D (mm)
Armadura inferior 2 12
Armadura superior 2 10
Para direccion Y N° barras D (mm)
Armadura inferior 2 10
Armadura superior 2 10
Armadura transversal
COLOCAR EN X: 1] 8 mm ¢/ 12 cm
COLOCARENY: 1] 8 mm ¢/ 20 cm

Tabla 12: Comparativa de armaduras calculo manual vs software

Armadura colocada Calculo manual Software
Armadura superior X 20 10 mm 20 10 mm
Armadura inferior X 20 12 mm 20 10 mm
Armadura superior Y 20 10 mm 20 8 mm
Armadura inferior Y 20 10 mm 20 10 mm

Fuente 34: Elaboracion propia
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Abacos

Después del diseiio de la losa nervada se muestra a continuacion la verificacion a
punzonamiento de los dbacos presentes en la losa anterior, para ello se eligié un abaco
centrado

Abaco centrado

Verificacion a Punzonamiento en abacos

Verificacion abaco de Columna C63

a. Caracteristicas de los materiales

Hormigoén: Acero:
fc= 25 MPa fy = 500 MPa
Yh= 2400 Kg/m3 Yh= 78,500 KN/m3
Yh= 24,00 KN/m3 Es = 200,00 GPa
Ec= 25,279 MPa n= 7,91
B1 = 0,85 scu= 0,003

b. Pre-dimencionamiento de Abacos

Recomendaciones para definir la geometria de los abacos en losas segiin NB

1. El dbaco debe extenderse en cada direccion 1/6 de la luz entre apoyos.

i1. El abaco debe proyectarse bajo la losa al menos 1/4 el espesor de la losa.

iii. En voladizos se recomienda que el dbaco sea mayor o igual a 1/2 del vuelo.

iv. En voladizo menor a 1m se recomienda llevar el abaco hasta el extremo del vuelo.

En direccion X

Donde:
A= h:—l Ix1 = 3,13 m luz entre apoyo
compensacion voladizo = 0
A= 0,52 m ~ 0,6 m
[x2
Bo>—
o Ix2 = 3,13 m luz entre apoyo
compensacion voladizo = 0
B= 0,52 m ~ 0,6 m
Entonces:
L1=A+B L1= 1,2 m

Se asume L1 = 1,2 m



En direccion Y

Donde:
s iyl lyl = 4,37 m luz entre apoyo
-~ 6 compensacion voladizo = 0,2
o Iy_2 A= 0,93 m =~ 1 m
6
ly2 = 4,37 m luz entre apoyo
compensacion voladizo = 0,2
B = 0,93 m = 1 m
Entonces:
L2=A"+B’ L2= 2 m
Se asume L2 = 2 m
Altura del ébaco embebida en la losa
h=hf  Donde: h= 25 cm
c. Disefio corte en dos direcciones o punzonamiento
cl. Calculo de la seccion de punzonamiento
Columna Interior
Dimensiones de la columna
cl= 25 cm
c2= 25 cm
Altura util Recubrimiento
d= 23 cm cc= 2 cm

Las dimensiones de la seccion critica de punzonamiento en este caso son:

bl=cl+d= 48 cm
b2=c2+d= 48 cm

Perimetro critico

b0 =2* (bl+b2)= 192  cm

It

be=ca+d

{ £

Area Critica

Ac=2%bl+b2)*d= 4416 cm

e

b=cred
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Las inercias combinadas de la seccidn critica respecto a los ejes que pasan por su centro

de gravedad a los ejes de la columna, son:

Jex = 1793080 cm4 i Bl (bf +d? y b, ébg) (66)
Joy =y (B Bk (65)
Jey = 1793080 cm4 6 -
c2. Momentos trasladados a los ejes de la seccion critica.
M1 = Mux
M2 = Muy
donde: Entonces:
Mux = 0 KN*m Ml = 0 KN*m
Muy = -0,86 KN*m
Vu= 232,86 KN M2 = 0,86 KN*m

c3. Fraccion del momento no balanceado transferida por flexion (yf)
WP, I
= (2 [b (66)
1+(3) JB:L
c4. Fraccion del momento no balanceado transferido por excentricidad del corte (yv)

Yo =1-y (67)
Donde:

bl: Dimension de la seccion critica medida en la direccion de la luz para la cual se
determina los momentos

b2: Dimension de la seccion critica medida en la direccion perpendicular a bl.

Para Mux Para Muy
bl = 48 cm bl = 48 cm
b2 = 48 cm b2 = 48 cm
yix = 0,6 vy = 0,6

YVX = 0,4 yvy = 0,4
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c5. Calculo de los esfuerzos tangenciales en la seccion critica.

Coordenadas de los puntos de estudio

X Y
A: -24 24 cm
B: 24 24 cm
C: 24 -24 cm
D: -24 -24 cm

Los esfuerzos tangenciales se calculan con la siguiente formula:

Yox 'Ml'y+yvy .Mz.x

Vu
Vy=—+ (68)
Ac Jx Iy
Donde: Entonces los esfuerzos tangenciales son:
Vu= 232,86 KN
Ac= 4416 cm?2 VuA = 0,52 MPa
Ml = 0 KN*m VuB = 0,53 MPa
YVX = 0,4 VuC = 0,53 MPa
Jex = 1793080 cm4 VuD = 0,52 MPa
M2 = 0,86 KN*m
Yy = 0,4 El maximo esfuerzo tangencial es:
Jey = 1793080 cm4 Vu= 0,53 MPa
c6. Resistencia de disefio
c6.1. Para losas o dbacos sin armadura de corte.
VS0, (69)
siendo:
Vu= 0,53  MPa El esfuerzo tangencial maximo en la seccidn critica
b= 0,75 Factor de reduccion de resistencia

Vn= Ve /b0*d El esfuerzo de corte nominal [MPa]
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Siendo Vc el menor valor de las siguientes ecuaciones
1. Ecuacion 1
Siendo: B=cl/c2= 1

B: Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la columna,

( 2) : JE  .q delacargaconcentrada, o de la superficie de introduccion de la

reaccion

Jfc= 5,00 MPa < 8,3 MPa OK
Entonces:
Ve = 1104,00 KN
ii. Ecuacion 2
oas =40 Interiores
= a . v d ’
as =30 En borde V= ( s + 2) : \,[E by, (70)
as =20 En Esquina bo 12

Siendo:

29 ¢

Los términos “columnas interiores”, “columnas de borde”, o “columnas de esquina” en

este requisito se refieren a las secciones criticas con 4, 3 6 2 lados, respectivamente.

os = 40 Columna interior
b0 = 192 cm Perimetro critico
d= 23 om Altura Util
Entonces:
Ve = 1249,67 KN
ii1. Ecuacion 3 -
Entonces: Ve= J{T by -d (71)

Ve = 736,00 KN




Asumiendo el menor valor para Vc:
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Ve = 736,00 KN
El esfuerzo nominal de corte es igual a:
e 2 (72)
Entonces: b - d

Vn = 1,67 MPa

¢.6.2. Verificando la resistencia de disefio
Vu (MPa) < ¢ * Vn (MPa)
0,53 < 1,25 VERIFICA

d. Dimensiones Finales de abaco

Espesor: h= 0,25 m
Base: Ll= 1,20 m
= 0,60 m

B= 0,60 m

Largo: L2= 2,00 m
A= 1,00 m

B’ = 1,00 m
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3.6.2 Estructura de sustentacion de la edificacion

3.6.2.1 Diseifio de vigas rectangulares

Disefio de la viga con mayor luz entre apoyos:

Disefio de vigas Rectangular

Caracteristicas de los materiales

Rectangular Constante

Hormigon:
f'c= 25
Yh= 2400
Yh= 24,00
Ec= 25,279
Bl = 0,85
Geometria de Viga
LO= 10,4
aizq= 0,3
ader= 0,3
L= 9,8
Seccion:
bw = 30
h= 80

MPa
Kg/m3
KN/m3

MPa

m
m
m

m

cm

cm

Solicitacion en estado limite ultimo

Acero:
fy= 500 MPa
Yh= 78,500 KN/m3
Es= 200,00 GPa
n= 7,91
gcu= 0,003
longitud Real
Apoyo izquierdo
Apoyo derecho

Longitud de viga entre apoyos

Base

Altura

Distancia | Momento
*
(m) | (KN*m) DIAGRAMA DE MOMENTOS
0,00 41,93 4193
326 23108 0,d0 3,26 5,26 7,26 32867349
5,26 276,58
7,26 217,44
9,80 232,86 23128 2UM
’ ’ 276,58
Momento maximo negativo izquierdo Mmax izq (-) = -41,93 KN m
Momento méximo positivo en el tramo Mmax (+) = 276,58 KN m

Momento maximo negativo derecho

Mmax der (-) = -32,86 KN m
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Distancia | Cortante
(m) (KN) DIAGRAMA DE CORTANTES
127,83
0,00 127,83 80,13
1,96 80,13 29,05
3,92 29,05
0,00 1,96 3,92 588 7,84 9,80
5,88 -16,01 416,01
7,84 70,37 7037
-128,33
9,80 -128,33
Cortante méaximo izquierdo Vizq = 127,83 KN
Cortante maximo derecho Vder = -128,33 KN
Armadura tedrica necesaria
a) Armadura teorica necesaria a flexion
1&=0.0034 085f. |
_ fA I i - 1
[ 4 ; I C=085f.ab
; é . a=0c ;
Y204 N == )
h ! Eje neutro g doar : M,
| db dbe
! ] . .
4 . t;t.;_r_'_ . ~ T=Asly
As/ cC
TS
Altura util: d=h -cc - dbe-db
Si: h= 80 cm
cc= 30 mm Recubrimiento
dbe = 6 mm Diadmetro armadura transversal
db= 12 mm Diametro armadura longitudinal
dl = 42 mm
d= 75,8 cm
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Disefio por resistencia a Flexion

Se debe cumplir la siguiente relacion:

_ 0.85f; bya

sw 7, (73)
Armadura tedrica necesaria
Che Py ’E;‘_%) a=d—\d2—w'i]3+ﬁ,bw (74) (75)
Donde: a= Es el bloque de compresiones y se calcula con la siguiente formula
Para flexion simple
Donde: Q= 0,9 Factor de reduccion de resistencia
Los resultados se resumen en la siguiente tabla
Abscisa Mu (+) Mu (-) ainf a sup As inf As sup
m KN m KN m cm cm cm2 cm?2
0,00 0,00 -41,93 0,00 0,97 0,00 1,24
3,26 231,28 0,00 5,52 0,00 7,04 0,00
5,26 276,58 0,00 6,65 0,00 8,48 0,00
7,26 217,44 0,00 5,18 0,00 6,60 0,00
9,80 0,00 -32,86 0,00 0,76 0,00 0,97

b) Limites de armaduras
Armadura minima

En toda seccion donde el andlisis requiera esfuerzo a traccion, la armadura no debe ser

menor a:
El mayor de:
7 As. Min = 5,69 cm?2
Agmin = & by - d
4fy
As. Min = 6,37 cm?2
W 14:-b,-d
smin — ﬁ,

As. min = 6,37 cm?2
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Armadura maxima
La armadura maxima se calcula directamente de la cuantia maxima en funcion a la

fluencia del acero antes que la del hormigon.

2 o L E gcu
smax =Y * flxbw+d+ fy ' (scu + 0,005) (76)
Donde:

f'c= 25 MPa  Entonces la armadura maxima es igual a:

fy = 500 MPa

bw = 30 cm As. Max = 30,81 cm?2

d= 75,8 cm

gcu = 0,003

Es = 200000 MPa

Bl = 0,85

Armadura de diseno

Abscisa | As. Inf As. Sup
m cm?2 cm?2
0,00 0,00 1,24
3,26 7,04 0,00
5,26 8,48 0,00
7,26 6,60 0,00
9,80 0,00 0,97
Armadura de montaje  N°barras D (mm) Area (cm2)
Cara sup: 2 8 1,005
Cara inf: 2 12 2,262

Armadura de Refuerzo
Diametro de refuerzo: Cara sup = 8 mm

Cara inf = 20 mm
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NP° barras Area de acero
Abscisa As inf As sup Cara inf Cara sup As inf As sup
m cm?2 cm?2 cm?2 cm?2
0,00 0,00 0,23 0 2 0,000 1,005
3,26 4,77 0,00 0 6,283 0,000
5,26 6,22 0,00 2 0 6,283 0,000
7,26 4,34 0,00 2 0 6,283 0,000
9,80 0,00 0,00 0 1 0,000 0,503
detalles de armado
Armadura en apoyo izquierdo:
N°barras D (mm) de hasta
Arm. Sup. Capal 2 8 0,00 3,26 m
Arm. Montaje sup 2 8
0,00 9,80 m
inf 2 12
As.min. < As.usada

6,37 CAMBIAR 2,01
Se puede despreciar la armadura minima si la armadura usada es mayor a 4/3 de la

armadura requerida esta verificacion est4 a continuacion

4/3 As.req. < As.usada
1,65 OK 2,01
Armadura en apoyo derecho
N°barras D (mm) de hasta
Arm. Sup. Capal 1 8 7,26 9,80 m
Arm. Montaje sup 2 8
- 5 . 0,00 9,80 m
As.min. < As.usada

6,37 CAMBIAR 1,51
Se puede despreciar la armadura minima si la armadura usada es mayor a 4/3 de la
armadura requerida esta verificacion est4 a continuacion
As.req. < As.usada/3
1,29 OK 1,51




Armadura en el vano

N°barras D (mm) de
Arm. Inf.  Capa 1 2 20 3,26
Arm. Montaje sup 2 8
0,00
inf 2 12
As.min. < As.usada
8,48 OK 8,55

¢) Resistencia de disefo a flexion

0.85f b,a
Ay = —F— ¢'Mn=¢'ﬂs'fv'(d
fy i
Abscisa Mu <@ Mn | Verificacion
0,00 41,93 67,87 OK
5,26 276,58 278,59 OK
9,80 32,86 51,04 OK

d) Armadura tedrica necesaria de corte
Disefio por resistencia
Se debe cumplir la siguiente relacion:

Vo< ¢V, ..(2) donde: V,=V.+V,

Resistencia de corte proporcionado por el hormigén "Ve"

Donde: fy = 500 MPa

Jfe= 5 MPa

bw = 30 cm V= E—waci

d= 75.8 cm
Ve = 189,50 KN

71

hasta
7,26 m
9,80 m

Ag - )f}
o) (DO

(79)

(80)
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Entonces la armadura de corte se calcula considerando los siguientes casos:
SivVu<0,5¢ Vc No se requiere armadura de corte (colocar armadura cada 60 cm)

S10,59Vec<Vu< ¢ Vc Se debe colocar armadura de corte minima

SiVu>d¢ Vc Se debe de calcular armadura de corte

nan

separacion maxima "s

d
Smax =75 < 60cm §= 37,9 cm
Armadura minima "Av,min/s" -
Av,min/s= 0,0188 cm2/cm 0.062,/f'c- ?
Av,min/s = 0,0210 cm2/em T e ks
BB
Av.Min/s= 0,021 cm2/cm
Armadura de corte "Av"
A_v — Vu - d’vc (81)
S (I) fyt d
Resultados de consideraciones o= 0,75
Abscisa Vu ¢ Ve 0,5¢ Ve Armadura
Caso de disefio a usar
m KN KN KN

"Av/s"
0,00 127,83 142,13 71,06 0,5¢ Vc<Vu< ¢ Ve 0,0210
1,96 80,13 142,13 71,06 0,5¢ Vc<Vu< ¢ Ve 0,0210
3,92 29,05 142,13 71,06 Vu<0,5¢ Vc 0,0210
5,88 -16,01 142,13 71,06 Vu<0,5¢ Vc 0,0210
7,84 -70,37 142,13 71,06 Vu<0,5¢ Vc 0,0210
9,80 -128,33 142,13 71,06 0,5¢ Ve<Vux< ¢ Vc 0,0210




Resistencia de corte proporcionado por el acero "Vs"
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VS:Av*fy*d (82)
S
Verificacion resistencia de disefio a cortante
Abscisa Vu ¢ Ve ¢ Vs Verificacio
m KN KN KN n

0 127,83 142,125 59,6925 OK

1,96 80,13 142,125 59,6925 OK

3,92 29,05 142,125 59,6925 OK

5,88 16,01 142,125 59,6925 OK

7,84 70,37 142,125 59,6925 OK

9,8 128,33 142,125 59,6925 OK

e) Adopcion de armadura transversal
s max = 37,9 Av col > Av cal
Abscisa Didmetro | separacion AV Av Ne° de
colocada calculada
estribos

m mm cm cm2 cm?2
0 1,96 6 20 0,57 0,42 10
1,96 3,92 6 20 0,57 0,42 10
3,92 5,88 6 20 0,57 0,42 10
5,88 7,84 6 20 0,57 0,42 10
7,84 9,8 6 20 0,57 0,42 10

f. Verificacion de deflexion

Analisis de momentos

Debido al peso propio
Mmax D= 192,08 KN*m

Debido a cargas totales

Mmax =

276,58 KN*m

Debido a las cargas vivas

Mmax L = 84,50 KN*m



Seccidn no agrietada
Donde: b =30 cm Base

h =80 cm Altura
Ig = 1280000 cm4 Inercia de la seccion bruta

[ _b+h3
g7 12

Célculo del centro de gravedad con respecto a la seccion mas traccionada

Es= 200000,00 MPa Relacion modular
Ec = 23500,000 MPa
Célculo del momento de agrietamiento

fe= 25 MPa = 250 kg/cm?2 ff=2ffo%%)
fr= 31,62 kg/c m2

Donde fr+lg
fr= Modulo de rotura Mer = yl
Ig= Inercia de seccion bruta
yl = Distancia del eje neutro (h/2)
Mcr = 1011928,85
Mcr = 101,193
Inercia de agrietamiento b
b=30cm base B= ——
., (n * As)
n=28,51 Relacion modular
As =8.,55 cm2 Area de armadura B=
Inercia agrietada
_ V2+d*B+1-1
d = 75,80 cm Canto util =75
c= 16,90
donde:
b= base
= centro de gravedad a la fibra mas comprimida
= relacion modular
As= Area del acero Iy = b ;3 +n*As*(d-c)?
d= Altura util
Ier = 300564,75 cm4

Comprobacion de MpL > Mer

n = Es/Ec
n =

Kg*cm
KN*m

0,41

cm

si el momento debido a las cargas muertas y vivas es mayor al momento de
agrietamiento la seccion es agrietada, caso contrario es una seccion no agrietada

Comprobacion MDL > Mecr

Entonces: Seccion Agrietada

80

(83)

8,51

(84)

(85)

(86)

cm

(87)

(88)
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Inercia efectiva
Inercia efectivo permanente

o= (%;) — (1 . (%E)) - (89)

Inercia efectivo permanente y variable

3
o= (3) w1+ (1- (1) )1 (90)

Donde:
Debido al peso propio Debido a cargas totales
Mmax D= 192,08 KN*m Mmax = 276,58 KN*m
Ig= 1280000,00 cm4 Ier x= 300564,75 cm4
Mcr= 101,19 KN*m
Inercia efectivo permanente Inercia efectivo permanente y variable
lepy= 443776,69 cm4 IepLy = 348534,04 cm4

Calculo de deflexiones inmediatas
A K(5/48)M,L?
N Ecl.

(91)

Donde, el coeficiente k depende de las condiciones de apoyo y su valor estd indicado en
la siguiente tabla

Condiciones de apoyo K
viga simplemente apoyada 1
Viga con un extremo continuo 0,8
Viga con ambos extremos continuos 0,6
Entonces:
K= 0,8 L= 9,80 m
Ec= 23500 MPa Ec= 2350,00 KN/em2

Deflexiones inmediatas por cargas permanentes
Ap= 1,4741 cm
Deflexiones inmediatas por cargas totales
Ap+L= 2,7026 cm
Deflexion inmediata por la carga viva AL=Ap4-Ap (92)

A= 1,2285 cm
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Célculo de deflexion a largo plazo "
Donde: ek = b
p’ = Cuantia de la armadura a compresion

(93)

¢ = Factor que depende del tiempo para las cargas sostenidas, estos valores se encuentran
definidos en la siguiente tabla

p’= Se considera 0,001 . r ‘ Factor
_g dera 2 Duracion de la carga dependiente del
& =Se considera permanente (meses) pe
tiempo &
AA = 1,92 3 1
6 1,2
12 1,4
60 6 mas 2
Deflexion a largo plazo
Aip=AA 0,5 %A (94)

ALP = 1,176 cm
Verificacion del limite de deflexion

La deflexion total, corresponde a la sumatoria de la deflexion a largo plazo y la generada
por la carga viva

ALP + AL < L/360 Verificacion
2,405 <2,72 Cumple




Tabla 13: Comparativa de armadura calculo manual vs software

Armadura colocada
Tramo (m)/Armadura
Calculo manual Software
Superior 2 0 8 mm Superior 2 @ § mm
< De montaje
Py Inferior 2 © 12 mm Inferior 2 @ 20 mm
S
o De refuerzo Superior 2 @ 8§ mm Superior 2 @ 10 mm
NP NP
De montaje Superior 2 @ 8§ mm Superior 2 @ 8§ mm
S
> Inferior 2 @ 12 mm Inferior 2 @ 20 mm
S
o De refuerzo NP NP
()
Inferior 2 @ 20 mm Inferior 2 @ 20 mm
De montaje Superior 2 @ 8§ mm Superior 2 @ 8§ mm
%
% Inferior 2 @ 12 mm Inferior 2 @ 20 mm
S
> De refuerzo Superior 1 @ 8§ mm Superior 1 @ 10 mm
()
NP NP

Fuente 35: Elaboracion propia

83
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3.6.2.2 Disefio de columnas rectangulares

Disefio de columnas utilizando el diagrama de interaccion

Columna: C-20
Datos:
Fc= 25 MPa Bl = 0,85
fy= 500 MPa ecu = 0,003

b= 0,3 m

h= 0.3 m Tabla 14: Valores de Bl

NP° de barras 8 fi (H!Pa) B
Diametro = 12 mm 17 =30 9-35}{' — (a)
As= 4,52 cm2 traccién 30< f/< 60 | 0,85-0,05=—=— | (b
As’= 452 c¢m2 compresion /o = S5 MPa 0,65 (c)
= fy/Es = Fuente 36:Norma Boliviana NB 1225001
Es= 200000 MPa et="fy/Bs= " T
recubrimiento= 0,03 m Solicitaciones:
d&= 0258 m Pu= 614,61 KN
d= 0042 m Mux= 296 KNm
Po= 2364,89 KN Muy= 19,47 KNm

0,8*p*Po= 1229,74 KN
Armadura minima y maxima

Donde:

p min = 0,01 As.min = pmin * Ag (95)
p max = 0,08 As.max = p max * Ag (96)
Entonces:

As.min <As.usada<  As.max

9,00cm2 9,05cm2 72,00 cm2

Disposiciones reglamentarias para diametros de armadura:
Barras longitudinales:
db > 12 mm
Estribos:
dbe = 6 mm para db < 16 mm

dbe = 8 mm para 16 mm <db< 25 mm



85

Separacion libre entre barras:

la distancia libre entre barras longitudinales no debe ser menor del mayor:

Diametro de agregado = 1,5 cm
Slmin=1,5db= 1,8 cm  Entonces la separacion minima sera:
S1 min =40 mm = 4 cm S1 min = 4 cm
S1 min = 1,33 dag = 2,00 cm
dbe = 6 mm N° de barras por lado
X=3 Y =3
En direccion X En direccion Y
sl= 9.6 cm sl= 9.6 cm
DIAGRAMA DE INTERACCION (P - Mx)
Capacidad de Momento (KN m)
0 20 40 60 80 100 120
3000
2500
— - i
= 2000 B
-
=3 T
2 1500 T e
Z ]
5 ~
< 1000 N
2 N
P
B 500 * RN ]
© -
T —} -
o -
8 0 i -
= zs
S it @= = Pn-Mn
-500 . -
Diagrama de disefio
#— Solicitaciones
-1000
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DIAGRAI\/IA DE IN'(I;ER,'\AACCIONég My)
0 20 apaC| a % omento 120

3000

2500

=
- - P -
—_ S -
= 2000 - -
I~ b N
- ... oy
©
%1500 ~
© ~
x ~
& 1000 N\
()
o >
o < e
.'8 500 -
(&) — -
© -
o 3 -
T 0 -
(@] - -
o imai
o0 [ == - e
Diagrama de disefio
4— Solicitaciones
-1000
Disefio a cortante
Resistencia requerida:
eje X Vux = 6,07 KN
ejeY Vuy = 12,46 KN

Disefo de cortante en la direccion X

Resistencia de corte proporcionado por el hormigon:

V,-d\ b,-d
¢>Vc=¢(\/E+120PW UM() W7 S0'3°\/7c"bw.d (97)
u

Si:

4xh—d

Mm = Mu — Pu * (—) Es negativo @Vc se calcula con la siguiente ecuacion:

8
’ 98
¢'Vc=¢'0'3'\/f_c'bw (98)
Donde
[fc= 5,00 MPa Mux = 2,96 KN m

= 0,75 Pu= 614,61 KN
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d= 25,8 cm Vux = 6,07 KN
b= 30 cm
h= 30 cm 0,53
Vu'd
Ag= 900 cm?2 M,
Entonces: Mm = -69,41 KN m

Mm es negativo entonces ¢*Vc se calcula con la segunda ecuacion
0*Vc = 95,58 KN
Verificar si requiere armadura de corte
Vux = 6,07 KN  <0,5%¢*Vc= 47,79 KN OK

No requiere armadura de corte, se debe proveer estribos de amarre con separacion maxima
Disefio de cortante en la direccion Y
Resistencia de corte proporcionado por el hormigon:

V,-d\ b,-d
. ) B

¢.VC=¢-(\/E+120°pW <03-yf b,-d (99)

u
si:

Mm = Mu — Pu * (%) Es negativo @Vc se calcula con la siguiente ecuacion:
¢-V.=¢-03-f!b,-d- /1+% (100)
Donde: g
\/f_’ = 5,00 MPa Muy = 19,47 KN m
Q= 0,75 Pu= 614,61 KN
= 25,8 cm Vuy = 12,46 KN
= 30 cm
= 30 cm Verd 0,17
Ag= 900 cm?2 My
Entonces: Mm = -52,90 KN m

Mm es negativo entonces @*Vc se calcula con la segunda ecuacion
0*Vc = 95,58 KN
Verificar si requiere armadura de corte

Vuy = 12,46 KN <0,5%*Vc = 47,79 KN OK
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No requiere armadura de corte, se debe proveer estribos de amarre con separacion maxima
Distribucion de la armadura de corte

Para barras longitudinales de didmetro: db= 12 mm

Se dispone estribos de diametro: dbe = 6 mm

Separacion maxima:

smax=  16*db= 19,2 cm
smax = 48*dbe= 28,8 cm
S max = b= 30 cm
S max = 19,2 cm
Separacion adoptada S max = 15 cm

Verificacion de las condiciones de arriostramiento de las barras longitudinales:
Ninguna barra longitudinal debe estar separada a mas de 150 mm

Lado direccion X s (cm) = 9,6 < 15 OK
Lado direccion Y s (cm) = 9,6 < 15 OK
Se disponen:

Estribos cerrados: @ 6 mm ¢/ 15 cm

Tabla 15: Comparativa de armadura calculo manual vs software

Tipo de armadura Calculo manual Calculo software
longitudinal 80 12 mm 6 0 16 mm
transversal @ 6 mm c¢/15cm 0 8 mm c/15cm

Fuente 37: Elaboracion propia



89

3.6.2.3 Diseno de escaleras

Determinacion de numero de pasos y contrapasos para una escalera en U

Luz libre: 3,2 m
Descaso: 0,95 m

Ancho libre: 2,80 m

Entonces la "Luz libre efectiva de la escalera" es: 2,25 m
Desnivel entre pisos: 320 m

Espesor de descanso: 0,20 m

Altura a cubrir por la escalera en un tramo:

N° de tramos: 2

H=  (Desnivel entre pisos - espesor de descanso) /N° de tramos
H= L5 m

Considerando:

Huella: 0,25 m Se recomienda pasos entre 25 y 30 cm
Contrahuella: 0,16 m Se recomienda contrapasos entre 15y 20 cm
N¢ de Escalones por tramo

N°de esc = 10

Ancho de ojo: 0,2 m

Ancho de escalera: 1,3 m

recubrimiento 3 cm

Calculo de armadura:

Longitudes tomadas
Paso(P)= 0,25 m
Contrapaso (Cp)= 0,16 m
Espesor de descanso (t)= 0,20 m
Entonces se pre dimensiono la escalera de la siguiente manera:

> <;
= S
5 I
—
[
N
D
a8 : Q :
= Luz efectiva= 2,25 m
Q
| _ Luz descanso= 095 m
Q.
2 Anchoesc= 1,30 m
AB BA S
8 ojo= 020 m
£ o ot

Ancho ojo Ancho
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Caracteristicas de los materiales

fc= 25 MPa Resistencia a compresion del hormigon
fy = 500 MPa Esfuerzo de fluencia del acero
Yh= 2400 Kg/m3 Peso Especifico del Hormigon
Yh= 24,00 KN/m3
Cargas:
Baranda: 3 KN/m
Acabados: 1 KN/m2
Carga viva: 4 KN/m2

Figura 22: Idealizacion de escalera

qu qu

2.C

Fuente 38: Elaboracion propia

Los esfuerzos fueron calculados con el programa CYPECAD para la combinacion mas

desfavorable teniendo como resultado lo siguiente

Esfuerzos en la seccion A-A

Distancia Momento Figura 23:Diagrama de momento seccion A-A
(m) (KN m) DIAGRAMA DE MOMENTOS SECCION A-A
0,00 20,82
0,60 -8,68
1,21 -10,94
1,81 -7,35 > 2 \9--'31 3,02 3,62
2,41 2,19 2,19\-/0,00
3,02 4,16 e
3,62 0.00 Fuente 39: Elaboracion propia
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Esfuerzos en la seccion C-C Figura 24: Diagrama de momentos secciéon C-C
Distancia Momento
(m) (KN m) DIAGRAMA DE MOMENTO SECCION C-C
0,00 0.00
0,60 2,20
1,21 5,03 5,51
1,81 —5,51 0,00 0,60 1,21 /st 241
2,41 -10,04 e
3,02 -8,39 2,20
3,62 -0,82
Disefio de la Seccién A-A Fuente 40: Elaboracion propia

Calculo de l1a Armadura para momento positivo

Canto util: donde: t= 20
d= t-cc-dbl/2 cc= 3
d= 16,4 cm db= 12
Momento maximo
Mu = 4,19 KNm
b= 0,9
Armadura requerida-
2|M
b M, a=d- ftfz-(p()!lSS;l‘b
" _a v S
¢fy (a-3)
Resolviendo tenemos: a= 0,103 cm
As= 0,57 cm?2

Limites de armadura

Armadura minima

cm
cm

(101) ( 102)

En toda seccion donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no deber ser

menor a:
El mayor de:
As. Min = 5,33 cm2 -
As,ml‘n - E *by-d
4fy
As.min = 5,97 cm2 14-b,-d
As,ml’n - T‘v
8 4

As.min = 5,97 cm2

(104)

(104)



Armadura maxima
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Asmax =V *BL+bw +d % (#3,005) (105)
donde:
f'c= 25 MPa gcu = 0,003
fy = 500 MPa Es = 200000 MPa
bw = 130 cm Bl = 0,85
d= 16,4 cm
Entonces: As.max = 28,88 cm?2
Armadura por temperatura se dispondra por 1 m de ancho
Donde: bw= 100 cm
As.min = 0,0018 bw*t
As.min = 3,6 cm?2
Armadura a usar:
. db  separacion Area As
Seccion A-A N¢ barras (mm) p(cm) (cm2) (cm2)
m 8 12 20 9,05 5,97 [OK
m 8 8 12 4,02 3,6 |OK
Calculo de l1a Armadura para momento negativo
Canto util: donde: t= 20 cm
= t-cc-dbl/2 cc= 3 cm
= 16,5 cm db= 10 mm
Momento maximo
Mu = -10,94 KN m
Q= 0,9
Armadura requerida:
|, 2IM,
AS:M Ta—‘—z‘) a=d—\;d2—m (106) (107)
Resolviendo tenemos: a= 0,296 cm
As= 1,49 cm?2
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Limites de armadura
Armadura minima

En toda seccion donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no deber ser

menor a:
El mayor de:
= As. Min = 5,36 cm?2
Asmin = 4_fv “by - d
Asmin= 6,01 cm2
Agmin = LE;Q
As.min = 6,01 cm?2
Armadura maxima
AS‘T,Imzy*Bl*bw*d*ﬁ*(L) (108)
f ecu + 0,005
donde:
f'c= 25 MPa gcu = 0,003
fy = 500 MPa Es = 200000 MPa
bw = 130 cm Bl = 0,85
d= 16,5 cm
Entonces: As.max = 29.06 cm?2
Armadura por temperatura se dispondra por 1 m de ancho
Donde: bw= 100 cm

As.min = 0,0018 bw*t

As.min= 3,6 cm2
Armadura a usar:
db  separacion Area As
Seccion A-A N° barras
(mm) (cm) (cm2) (cm2)
longitudinal 8 10 20 6,28 5,36 [OK
temperatura 8 8 12 4,02 3,6 |OK




Diseiio de la Seccion C-C

Calculo de l1a Armadura para momento positivo

Canto util: donde: t= 20
d= t-cc-dbl/2 cc= 3
d= 16,4 cm db= 12
Momento maximo
Mu = 1,45 KNm
o= 0,9
Armadura requerida:
f 2|M
A = Mu ([=d— ;(fz—ﬁ
; [y (dr _%) v e
Resolviendo tenemos: a= 0,124 cm
As = 0,68 cm?2

Limites de armadura

Armadura minima

94

(109) ( 110)

En toda seccion donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no deber ser

menor a:
El mayor de:
As. Min = 5,33 cm2
s. Min ,33 cm A.=£.b.d
smin 4 J‘_—v w ( 112)
As.min = 5,97 cm2
R = Dl (112)
As.min = 5,97 cm2 fy
Armadura maxima
3 f'c ecu )
As.nmx—y*ﬁl*bw*d*ﬁ*(m (113)
donde
f'c= 25 MPa gcu = 0,003
fy = 500 MPa Es= 200000 MPa
bw = 130 cm B1= 0,85
= 16,4 cm

Entonces: As.max= 29,88 cm?2



Armadura por temperatura
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se dispondra por 1 m de ancho

Donde: bw= 100 cm
As.min= 0,0018 bw*t
Asmin= 3,6 cm2
Armadura a usar:
: db  separacion Area As
S on C-C N°b
eccion arras (mm) (cm) (cm2) (cm2)
longitudinal 8 12 20 9,05 5,97 [OK
temperatura 8 8 12 4,02 3,6 |OK
Calculo de l1a Armadura para momento negativo
Canto util: donde: t= 20 cm
d= t-cc-dbl/2 cc 3 cm
d= 16,5 cm db= 10 mm
Momento maximo
Mu= -11,29 KNm
b= 09
Armadura reqrerida- |
| . 2|M,|
M =d—- |d?—- u
A, = u . a=d \!d 085 [ b (114) (115)
¢f (4-3)
Resolviendo tenemos: a= 0,247 cm
As= 1,36 cm?2

Limites de armadura

Armadura minima

En toda seccion donde el analisis requiera refuerzo a traccion, la armadura no deber ser

menor a:

El mayor de:

As.Min= 5,36 cm2 Aous=VE g g
s y3

As.min = 6,01 cm2 Agmin = be“'d

As.min = 6,01 cm2

(117)

(117)



Armadura maxima

C
As.:rna_x=Y*ﬁ1*bW*d*f

( ecu )
o —
fy \ecu+ 0,005
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(118)

donde:
f'c= 25 MPa gcu = 0,003
fy = 500 MPa Es = 200000 MPa
bw = 130 cm Bl = 0,85
d= 16,5 cm
Entonces: As.max= 29,06 cm?2
Armadura por temperatura se dispondré por 1 m de ancho
Donde: bw= 100 cm
As.min= 0,0018 bw*t
As.min= 3,6 cm2
Armadura a usar:
Seccidn C-C N° barra db  separacion Area As
(mm) (cm) (cm2) (cm2)
longitudinal 8 10 20 6,28 5,36 [OK
temperatura 8 8 12 4,02 3,6 |OK

Tabla 16: Comparacion de armadura calculo manual vs software

Tramo | Tipo de As | Calculo manual Calculo software
Superior 80 10 mm 80 10 mm
A-A
Inferior 8012 mm 80 12 mm
C.c Superior 80 10 mm 80 10 mm
Inferior 8012 mm 80 12 mm

Fuente 41: Elaboracion propia



3.6.3 Fundaciones

Disefio de Zapatas Aisladas
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Datos para el disefio

qa= 1,05 kg/cm2
qa= 0,105 MPa  Esfuerzo admisible del suelo
fc= 25 MPa  Resistencia a compresion del hormigén
fy = 500 MPa  Esfuerzo de fluencia del acero
Df= 2 m Altura de desplante
yh= 2400 Kg/m3
yh = 24 KN/m3 Peso especifico del H°A
y= 1900 Kg/m3
y= 19 KN/m3 Peso especifico del suelo
Dimensiones de la columna
cl= 30 cm
c2= 30 cm
Carga de servicio
Ppp= 215,21 PD+L= 469,93 KN
Pcm= 151,17
PL= 103,55 P12D+1,6L= 605,336 KN
Cargas en estado limite ultimo
Pu= 605,336 KN
Mux = -6,89 KN m
Muy = -0,04 KN m
Vux = 221,22 KN

Vuy = 229,75 KN
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Dimensionamiento en planta de la zapata

El esfuerzo admisible ga del suelo se usa para soportar la zapata misma y el relleno de
suelo encima de ella. El esfuerzo del suelo restante disponible para soportar las cargas de
la columna se llama qe, es decir el esfuerzo efectivo del suelo.

Célculo del esfuerzo efectivo del suelo:

tentativamente se asume:

h=30cm Ge=qa—h Vs —(Dp—h) -y (119)
Entonces:
qe = 0,066 MPa

El area requerida de la zapata es:
A =92417,71 cm2 p

A=—: (120)

Qe
Para una zapata cuadrada: Para una zapata rectangular:
A=B*L B=L L=2*B

Entonces:

Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura serian:

Zapata cuadrada Zapata rectangular
= 304,00 cm B= 214,96 cm
L= 285 cm B= 110 cm
B= 285 cm L= 220 cm

El efecto del momento produce una presion de suelo que varia linealmente y que se

determina en cualquier punto con la siguiente expresion

P 6M, 6M,

e 3 +—Y<gq. (121)
N R A A E T
Donde el esfuerzo maximo seria igual a:
P 6IM| 6|M,|
=il x . 122
Tmax =7 LBz T1zp = e (12
donde:
P= 469,93 KN = 285 cm
A= 81225 cm2 L= 285 cm
Mx = 6,89 KN m My = 0,04 KN m

q max (MPa) < qge (MPa)
0,0597 OK 0,066




Diagrama de reacciones del suelo de cimentacion bajo cargas ultimas:

Las solicitaciones ultimas son:
Pu= 605,336 KN
Mux= -6,80 KNm
Muy= -0,04 KNm

Esfuerzo ultimo del suelo

12D +16L
Qu!(ima - Qe D + L

qultima= 0,084 MPa
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(123)

La carga esta ubicada en el tercio medio de la cimentacién, por lo que los cuatro

esfuerzosultimos que definen el volumen de reacciones del suelo se pueden calcular

mediante lassiguientes expresiones:

1 6-M,, 6-M, ql = 0,073 MPa
q1= A P, + L + B I
i 6 My 6-Myy Q2= 0,076 MPa
“=ZhTTT 7B
s %[p g f’ _& ;".z] Q3= 0,076 MPa
1 6 5 MU.‘!‘ 6 i Mu =
_— Z[ P, +_L____B_x] q4 0,073 MPa
qn qult
< :
(MPa) (MPa) B 1111111
0,073 OK 0,084 =
0,076 OK 0,084 et
0,076 OK 0,084 N 1111
0,073 OK 0,084 " '
Las dimensiones de la zapata son:
B= 285 cm
L= 285 cm

h= 30 cm Se debe verificar el canto por cortante
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Altura 1til de la zapata

Direccion X

d= h-cc-dbl/2 Donde:
d= 24,2 cm cc= 5 cm
dbl = 16 mm Refuerzo X
Direccion Y db2 = 16 mm Refuerzo Y
d= h-cc-dbl - db2/2 d= No debe ser menor a 15 cm
d= 22,6 cm

Verificacion del canto de la zapata "h"
Verificacion por cortante en un sentido

Cortante en direccion X

La fuerza cortante que acta en la direccion critica es igual a:

91— qs 9 —a - (a—as ) (124)
B ~(B-x) —* q_( TR e
Donde: Entonces:
X= 103,3 cm
Y= B cl p )
i q= 0,073 MPa
Vuxl = Iamax T4y o (125)
Vuxl =214,161 KN 2

Resistencia a corte del hormigoén en un sentido

Ve=1149,50 KN V.= Y<p,d (126)
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Verificando la resistencia de disefio
$=0,75

< "
¢ Ve =1862,125 KN Vus @V (127)

Vuxl (KN) < ¢ Vc(KN)
214,161 OK 862,125
Cortante en direccion Y

L----"""

La fuerza cortante que actia en la direccion critica es igual a:

4s—q3 _ 4 — 43 ql=(q4-q3.“_y))+q3 (128)
L (L-y) L ’
Donde: rcntonces:
12 d Y= 104,9 cm
VEe————d . 3
2 2 3) q= 0,074 MPa
Vuxl = Tymax ¥4 (129)
Vuyl = 224,802 KN 2

Resistencia a corte del hormigoén en un sentido

A

6

V.= byd Ve = 1073,50 KN

Verificando la resistencia de disefio

Q= 0,75

¢ Vc= 805,125 KN

Vux1 (KN) < ¢ Vc(KN)
224,802 OK 805,125

Vs -V,
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Verificacion del peralte por cortante en dos sentidos (Punzonamiento)

cl= 30 cm
c2= 30 cm
d= 24,2 cm
Y bl = 54,2 cm
b2 = 54,2 cm

Perimetro critico:

bo = 216,8 cm

Area critica:

Ao = 2937,64 cm2

La variacion lineal de los esfuerzos de reaccion del suelo, y el hecho de que la carga esta
ubicada en el tercio medio de la cimentacion, determina que el promedio de todos los
esfuerzos del suelo de cualquier seccion cuyo centroide coincida con el centroide del
plinto, sea el esfuerzo centroidal.

Cortante por punzonamiento

Donde: g =y A—dp) (130)
B, qu= 0,075 MPa
“=F1
Vu2= 583,44 KN

Resistencia de Disefio

Vn=Vc Donde V¢ se calcula con las siguientes expresiones
1. Ecuacion 1

Siendo: B=cl/c2= 1

B: Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la

columna, de la carga concentrada, o de la superficie de

2 ’
Ve= (1 + E) % byd introduccion de la reaccidon
fc= 5,00 MPa < 8.3 MPa OK
Entonces:

Ve = 1311,64 KN
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ii. Ecuacion 2

as =40 Interiores

as =30 En borde V.= (a'};'d+ 2).@.{,0 -d (131)
as =20 En Esquina = ¢

Siendo:

29 ¢

Los términos “columnas interiores”, “columnas de borde”, o “columnas de esquina” en

este requisito se refieren a las secciones criticas con 4, 3 6 2 lados, respectivamente.

os = 40 Columna interior
bo = 216,8 cm Perimetro critico
d= 242 cm Altura Util
Entonces:

Ve = 1413,28 KN

1i1. Ecuacién 3

Entonces:

V‘=\/E-b -d

- 3 o Ve = 874,43 KN

Asumiendo el menor valor para Vc:

Ve = 874,43 KN

Verificando la resistencia de disefio

)
wso-V . < @Ve(KN)
(KN)

8344 OK 655,82

Disefio del acero longitudinal
Las secciones criticas de disefio a flexion en las dos direcciones principales se ubican en

las caras de la columna



Diseno a flexion en la direccidon X

M

-
V% Il SN ASAES

Or

a

y 8202 o

B2<w2

| e

fic= 25
fy = 500
Ec= 25,279
Es= 200000
gCc= 0,003
1= 0,85
V= 127,5
q= 0,073
+2-q5) = L
q3 6

ql = 0,073 MPa
g4 = 0,073 MPa
= 285 cm
= 285 cm
cl= 30 cm
= 24,2 cm
cc= 5 cm
Entonces:
V=T
Momento en la seccion a-a
Mux= 16852 KNm  Mux=(q’
o= 09
Cuantia mecéanica
0,85-f/
= wf =
oo
p=0,00231
Cuantia minima
p min = 0,0025
' 1,4
Pmin = MAx ('4_’-;:'."'[—)
il pmin=  0,0028
Entonces: p min = 0,0028

, 2-M,
085-¢-f! -L-d?
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MPa
MPa
MPa
MPa

cm

MPa

(132)

(133)
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Cuantia maxima

fc ecu
— s Bl + LS (—) (134)
Pmax =¥ * 1+ fy “\ecu + 0,005
p max = 0,0135
Refuerzo minimo Refuerzo maximo
As,mm = Pmin- b-d Asmax = Pmax - b-d (135) (136)
As.min = 19,31 cm?2 As.max = 101,93 cm2
Refuerzo de traccion As=p-b-d (137)
As.min
>
As (cm2) (em2)
15,91 USAR 19,31
As.min
Entonces:
As = 19,31 cm?2

Eleccion del refuerzo real

Nebarras  db (mm) Area (cm2) > As (cm2)
12 16 24,13 OK

Con un espaciamiento de:

s= 23,25 cm
_L=2r—(N° de barras dp) adoptar:
= N° de harras — 1 s = 24 cm OK
Separacion minima: s.min > db 1,6 cm D = didmetro nominal del

smin>133D 1,99 cm  agregado grueso en cm

s.min > 2,5 cm D= 1,5
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Célculo de la longitud de anclaje de la zapata

9 fy e

la=15" - (cwku) +db B (139
d, Ld= 46,08 cm
Donde:
Yt= 1 Zona de buena Adherencia ACI254.2.2
Ye = 1 Para armadura sin revestir
Ys = 0,8 Factor por didmetro
A= 1 Para hormigon de peso normal
fc= 25 MPa
fy = 500  MPa
Ktr= 0 Indice de refuerzo transversal
cuando el recubrimiento es mayor a 2db y el espaciamiento no menor a
(cbtktr)/db =
4db
2bd = 3,2 cm <cc OK
4db = 6,4 cm <s OK
(cbtktr)/db = 2,5

La longitud de anclaje o el largo de desarrollo en la direccion X debe ser menor al ancho

del vuelo de la zapata:

Ld (cm) < v - cc (cm)
46,08 OK 122,5
Resistencia de disefio
My = A, (4= 5) . =—0'82f ff*’ — (139) ( 140)
Donde:
As= 24,13 cm2 Mn = 279,93 KN m

a= 1,99 cm Q= 0,9



Verificacion:
Mu (KN m) < ¢ Mn (KN m)
M, < ¢-M, 168,52 OK 251,93
Diseno a flexién en la direccion Y
Py
/J;\
N it AN RPN AN
(L-cay2 b (L-=2)2
D L i o
J_ 1 l+
45 s
- +
— I,
| L
q4 = 0,073 MPa fic= 25
qQ3 = 0,076 MPa = 500
= 285 cm Ec = 25,279
L= 285 cm Es = 200000
c2= 30 cm £C 0,003
d= 22,6 cm B1= 0,85
cc= 5 cm
Entonces:
=224 - 127,5
= 5 v = s
; (L—v) "
q' =(gq3—q4) L +q, 4= 0,075
Momento en la seccion a-a
v? Muy = 17557  KNm
Muy = (q"+ 2% qs) *—*B Y ’
6 0= 0,9
Cuantia mecanica
0,85 f/ 2-M,
=—— €. (1- [1-
% ( j 085-¢-f; -L-dz)
p= 0,00277
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MPa
MPa
MPa
MPa

cm

MPa

(141)



Cuantia minima

p min = 0,0025

Pmin = MAx 4-f, ;T
o pmin=  0,0028
Entonces: p min = 0,0028

Cuantia maxima

o1 fc ecu
= * k| ——
Pmax =7 fy (ggu + 0,005)
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(142)

p max = 0,0135
Refuerzo minimo Refuerzo maximo
Agsmin = Pmin " b-d As.max = Pmax * b-d (143)(144)
As.min = 18,0348 cm?2 As.max = 95,19 cm?2
Refuerzo de traccion
As=p-b-d (1145)
As.min
A 2 >
s (cm2) (cm2)
USAR

17,84 As.min 18,03
Entonces:

As = 18,03 cm?2
Eleccidn del refuerzo real

Nebarras  db (mm) Area (cm2) > As (cm2)
12 16 24,13 OK
Con un espaciamiento de:
s= 23,25 cm
__L—=2r—(N°debarras dy)  adoptar:
= N° de harras — 1 g = 24 om OK
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Separacion minima: s.min > db 1,6 cm D = didmetro nominal del
smin>133D 1,99 cm  agregado grueso en cm

s.min > 2,5 cm D= 1,5

Célculo de la longitud de anclaje de la zapata

9 fy wtwews’l
0T | (@ | (146)
dp Ld= 46,08 cm
Donde:
Yt = 1 Zona de buena Adherencia
ACI
Ye = 1 Para armadura sin revestir
254.2.2
Ys = 0,8 Factor por didmetro
A= 1 Para hormigoén de peso normal
f'c= 25 MPa
fy = 500  MPa
Ktr= 0 Indice de refuerzo transversal
cuando el recubrimiento es mayor a 2db y el espaciamiento no menor a
(cb+ktr)/db =
4db
2bd = 3,2 cm <cc OK
4db = 6,4 cm <s OK
(cbtktr)/db = 2,5

La longitud de anclaje o el largo de desarrollo en la direccion X debe ser menor al ancho

del vuelo de la zapata:

Ld (cm) < v - cc (cm)
46,08 OK 122,5
Resistencia de disefio
A f,
a S y
=A.-f.- —— Q=— 147) ( 148
My = Ag- £y (d 2) TR (147) (148)
Donde:
As= 24,13 cm?2 Mn = 260,62 KN m

a= 1,99 cm o= 0,9



Verificacion:

Mu (KN m) < ¢ Mn (KN m)
M, < ¢-M, 175,57 OK 234,56

Disefio de la transferencia de carga de la columna a la zapata

Py
A, Mw,’__'%‘
-
T WD
= TEREZINARE] e
5 el
[} = < +
i e
2h ¢ 2h
bi=ct+4h
b
Transferencia de carga axial
Dimensiones de la columna:
cl= 30 cm fic= 25
c2= 30 cm fy = 500
Al = 900 cm2
Dimensiones de la zapata:
B= 285 cm
L= 285 cm
= 30 cm
A2 = 22500 cm2 A= (Cl il h)(cz +4-h)
vA2/A; <2
5 < 2 Entonces usar: 2

a) Resistencia nominal al aplastamiento del hormigon de la columna
Pnb=1912,5 KN P.p =085 f!-A,

Verificacion de la resistencia de disefio por aplastamiento
Donde: Pu= 605,336 KN

Py=¢- Py 0= 0,65
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MPa
MPa

( 149)

( 150)



Pu (KN)
605,336

<

OK

¢ Pnb
1243,125

b) Resistencia al aplastamiento del hormigédn de la zapata

Pnb = 3825 KN Pnb:(o:Bs'f‘;‘Al)-J

Verificacion de la resistencia de disefio por aplastamiento

Pu (KN)
605,336

<

OK

¢ Pnb
2486,25

c¢) Transferencia de fuerzas horizontales

111

(151)

Se aplica el método de disefio de corte por friccion del articulo 11.7 de la NB 1225001-1

0.2-fc - Ac= 450 KN
W =

55-Ac=

495 KN

Se asume el mayor:

Vn= 495

Verificacion de la maxima transmision de corte permitida

V,< ¢V, Donde: Vu= 229,75 KN
¢ = 0,75
Vu (KN) < ¢ Vn (KN)
229,75 OK 371,25

Tabla 17: Comparativa de armadura calculo manual vs software

Tipo de armadura Calculo manual Calculo software
En sentido X 12016 mmc/24cm | 190 12 mm ¢/15 cm
En sentido Y 12016 mmc/24cm | 190 12 mm ¢/15 cm

Fuente 42: Elaboracion propia

KN
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3.7 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

A continuacion, se indica las especificaciones técnicas, computos métricos y costo total
de la obra:

3.7.1 KEspecificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes puntos:
definicion, materiales, herramientas y equipos, procedimiento para la ejecucion, forma de
medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos
en el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas para cada item se encuentran en el anexo 4.

3.7.2 Cémputos métricos

Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicién de:
longitudes, areas y volumen. Para mdas detalle de los computos métricos se pueden
observar en el anexo 6 de este proyecto. En la siguiente tabla se muestra el resumen de los
computos métricos del disefio estructural.

Tabla 18:Resumen computos métricos

PROYECTO: DISENOS ESTRUCTURAL DE LA UNIDAD EDUCATIVA LUIS DE
FUENTES - PAMPA REDONDA
ITI\}{;\/I DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD
1 INSTALACION DE FAENAS Glb 1,00
2 LIMPIEZA'Y DESBROCE m?2 867,28
3 TRAZADO Y REPLANTEO m?2 867,28
4 EXCAVACION 0 - 2 m CON MAQUINARIA m3 1231,64
5 ACARREO DE MATERIAL EXCEDENTE m3 184,26
6 ZAPATAS DE H°A® m3 154,24
7 COLUMNAS DE H°A° m3 59,93
8 RELLENOY COMPACTADO CON MAQUINA m3 1047,39
9 VIGAS DE H°A° m3 151,64
10 LOSA CASETONADA O NERVADA e =25 cm m?2 561,73
11 LOSA DE VIGUETAS IN SITU m?2 1234,63
12 ESCALERA DE H°A® m3 4,97
13 RAMPA DE H°A° m3 3,19
14 JUNTA DE DILATACION m 25,00
15 ACERO ESTRUCTURAL Fy =500 MPa Kg 40686,00

Fuente 43: Elaboracion propia
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3.7.3 Analisis de precios unitarios

El analisis de precios unitarios se realizd para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta
como beneficios sociales el 66% de la mano de obra, herramientas menores el 5% de la
mano de obra, IVA 14.94%; gastos generales 10%, impuestos a las transnacionales 3.09%
y utilidades el 7%.

A continuacion, se muestra el calculo realizado para las cargas sociales:

3.7.3.1 Calculo de cargas sociales
Se calculo las cargas sociales mediante la "Resolucion Ministerial N°477 de 23 de
septiembre de 2004"
El cual aprueba dentro del marco legal de las contrataciones realizadas en aplicacion del
D.S. N°27328, el contenido minimo, formato y parametros de célculo para la incidencia
de cargas sociales en el sector de la construccion que deben estar insertos en los formatos

de pliegos de condiciones, de acuerdo al anexo "A" del presente Resolucion Ministerial.

A. Incidencia de la inactividad

Tabla 19: Incidencia de Inactividad

Descripcién Dias/Afw.Sin Jornadas/Afio
Producir Cancelado

Domingos 52 52
Feriados legales 10 10
Enfermedad 3 3
Ausencias Justificadas 2 2
Ausencias Injustificadas 3 0
Lluvias y otros 8 8
Dias de la Construccion 1 1
Vacacion 10 0
Total 89 76

Fuente 44: Elaboracion propia

Dias efectivos de trabajo: 365 -89 = 276

Jornales Abonados: 276 +76 = 352

Incidencia: 352/276=1,2754

Teniendo como resultado una incidencia del 27,54%



B. Incidencia de los beneficios

Tabla 20: Incidencia de los beneficios

Descripcion Jornales/Afio Cancelados
Aguinaldo 30
Indemnizacién anual 30
Vacacion 0
Desahucio 0
Prima 0
Total 60

Jornales abonados
Incidencia

Fuente 45:Elaboracion propia

1,1644

365+60= 425
425/365 =

Teniendo como resultado una incidencia del 16,44%

C. Incidencia por Subsidios
Tabla 21: Incidencia por subsidios
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. . Duracion por Porcentaje Bs. Anual
Descripcion S.M.N. Mes P Obrero : Obrero
Prenatalidad 2500 5 3% 375
Natalidad 2500 1 3% 75
Lactancia 2500 12 3% 900
Sepelio 2500 1 1% 25
Maternidad 1863 3 0,5% 27,945
Total 1402,945
Bs. Salario Bs. Salario Porcentaje Salario
Mano de Obra Dia Mes Obrerog Ponderado
Peon 30 900 20% 180
Ayudante 50 1500 30% 450
Albaiiil 2da 80 2400 15% 360
Albaiiil 1ra 100 3000 30% 900
Especialista 120 3600 5% 180
Total 11400 100% 2070

Fuente 46: Elaboracion propia

Incidencia por Subsidio

5,65%




D. Aportes a Entidades

Tabla 22: Incidencia a entidades

Descripcion Patronal
Cajas de salud 10,00%
Infocal 1,00%
Provivienda 2,00%
Seguro largo plazo 1,71%
Total 14,71%

Fuente 47: Elaboracion propia

E. Incidencia por antigiiedad

Tabla 23: Incidencia por antigiiedad
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Descripcion Porcentaje
Porcentaje sobre 3 salarios minimos nacionales (4 afios) 5,00%
Salario minimo 2500
Porcentaje de obreros beneficiados 4,00%
monto anual Bs./Obrero 180

Fuente 48: Elaboracion propia

Incidencia por antigiiedad ~ 0,72%
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F. Seguridad Industrial e Higiene

Tabla 24: Incidencia por seguridad e higiene

D e ., Uso Anual/ Precio Unitario Precio Total

escripcion Obrero recio Unita Obrero
Botas de Goma 20,00% 80,00 16,00
Guantes de Cuero 200,00% 15,00 30,00
Cascos 100,00% 40,00 40,00
Botiquin 1,00% 110,00 1,10
Guantes de Goma 10,00% 10,00 1,00
Botines de Seguridad 100,00% 150,00 150,00
Overol 100,00% 70,00 70,00
Protector Auditivos 30,00% 10,00 3,00
Cinturones de Seguridad 5,00% 440,00 22,00
Respiradores 5,00% 230,00 11,50
Antiparras 20,00% 20,00 4,00
Total 348,60

Fuente 49: Elaboracion propia

Incidencias por Seguridad Industrial e Higiene :1,40%
Resumen de incidencias por Cargas Sociales

Tabla 25: Resumen de incidencias para cargas sociales

Descripcion Porcentaje
Incidencia por Inactividad 27,54%
Incidencia por Beneficios 16,44%
Incidencia por Subsidios 5,65%
Incidencia por Aportes 14,71%
Incidencia por Antigiiedad 0,72%
Incidencias por Seguridad Industrial 1,40%
Total 66,46%

Fuente 50: Elaboracion propia

Porcentaje Asumido de Cargas Sociales: 66,00%
Para el analisis de precios unitarios, se utilizd el programa PRESCOM las planillas

cuentan con cada item del proyecto los cuales se mostraran en el anexo 5.
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3.7.3.2 Validacion e interpretacion de analisis de precios unitarios
A continuacion, se muestra los resultados del andlisis de precios unitarios de cada item

contemplando el precio por metro, metro cuadrado o metro cubico dependiendo de cada

item.
Tabla 26: Resumen Analisis de precios unitarios

No Descripcion Unidad Unitario
1 | Instalacion de faenas Glb 10.033,50
2 | Limpieza y desbroce m2 3,35
3 | Trazado y replanteo m?2 10,75
4 | Excavacion 0 - 2 m con maquinaria m3 61,66
5 | Acarreo de material excedente m3 27,65
6 | Zapatas de h° a° m3 3.915,45
7 | Columnas de h° a° m3 6.951,52
8 | Relleno y compactado con maquina m3 83,25
9 | Vigadeh®a® m3 6.628,26
10 | Losa casetonada o nervada e =25 cm m2 1.620,21
11 | Junta de dilatacion m 388,97
12 | Losa de viguetas in situ m2 1.223,75
13 | Escalera de h°a° m3 6.026,61
14 | Rampa de h°a® m3 7.027,48
15 | Acero estructural Fy = 500 MPa Kg 8,89

Fuente 51: Elaboracion propia

3.7.4 Presupuesto

El presupuesto total de la obra tiene un monto de 5.065.292,02 Bs (Cinco Millon(es)
Sesenta y Cinco Mil Doscientos Noventa y Dos con 02/100 Bolivianos), equivalente a
728.232,54 $us, con un cambio de moneda de 6.96 Bs. para mas detalle del presupuesto
total ver anexo 7.

3.7.5 Cronograma de ejecucion

Para la ejecucion de la obra se realiz6 un analisis de la ruta critica mediante el diagrama
de GANTT, obteniéndose un tiempo minimo para la construccion del proyecto de 232

dias calendario, el cronograma se encuentra en el anexo 8.



CAPITULO 1V
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO
“COMPARACION ENTRE ZAPATA AISLADA Y LOSA DE FUNDACION EN

EL ASPECTO TECNICO Y ECONOMICO?”

4.1 Marco conceptual

La losa de fundacion es una placa de concreto que sirve de soporte a toda una estructura
y que salvo en condiciones de suelos de extrema dificultad, se apoya directamente sobre
el suelo, por lo que sus dimensiones en planta son relativamente grandes. Una regla
practica muy difundida en las literaturas de las fundaciones indica que, si las fundaciones
aisladas ocupan mas de 50% del 4rea en planta de la edificacion, la utilizacion de una losa
de fundacion resulta mas economica. La losa de fundacion, a diferencia de una fundacion
por zapatas, no se limita a transmitir la carga de una de las columnas en cada zona del
terreno por separado, sino que logra un funcionamiento conjunto de todas las zonas de
cimentacion compensando las deformaciones que se producen en las zonas donde las
cargas son mayores con las de zonas menos cargadas, por lo tanto puede resultar adecuada
para cimentar en suelos en los que exista una zona de terreno mas blanda que el resto,
puesto que el conjunto de la estructura colabora para reducir la deformacién de la losa en

la parte que se apoya en la zona mas blanda.(Hernandez, 2015)

4.2 Marco tedrico o alcance del aporte

La cimentacion es el elemento estructural encargado de transmitir una carga al suelo o
roca donde se encuentre la estructura. Esta parte de la estructura cominmente esta por
debajo del nivel del terreno y transmite la carga directamente a un estrato resistente.

Una losa de cimentacion es un elemento que se acostumbra que sea rigido, abarcando toda
el area de la estructura y soportando las cargas transmitidas por las columnas y los muros.
Estas son comunes en suelos con baja capacidad de soporte o cuando se requiere restringir
los asentamientos diferenciales. La rigidez de la losa es proporcionada por el conjunto de

vigas y losas. Entre los tipos mas comunes de losas para fundacion se tienen:
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» Laplaca plana, losa con espesor uniforme.

» La placa plana con mayor espesor bajo las columnas.
La losa de fundacion es simplemente una losa de piso sobre nervaduras, inicamente que
la carga empleada es la reaccion del suelo ante todos aquellos pesos gravitaciones
mayorados mas el efecto del sismo por el edificio. Ademas, la disposicion del acero de
refuerzo debe de invertirse a la habitual, el superior por el inferior y viceversa.(Solano

Esquivel, 2005)

4.3 Justificacion de método convencional rigido o flexible

Para conocer que método usar se debe hacer un analisis del factor A

(152)

Donde:

Ks = Es el modulo de balasto

T = Espesor de la losa de fundacion

Es = Modulo de elasticidad del hormigén

L = Longitud mayor de las franjas divididas en la losa
Si:

Se usa el método rigido
3 (155)

Se usa el método flexible (153)
Entonces tenemos que:

Es =23500 MPa =239,633.31Kg/cm2 =

L=1427m

t 1 B
Ks(ﬁ)=40*N*§*(1+ﬁ) (154)




120

Donde: “N” es el nimero de golpes del SPT (10 golpes), “B” es el ancho de cimentacion
(9.07 m) y “L” es la longitud de la cimentacion (14.27 m)

Entonces Ks = 0.058 Kg/cm3

Determinacion del canto de la losa “d”

Para determinar el canto se tomara la seccidn critica para el cortante por tension diagonal

que estara soportada en la columna C22 que soporta una carga de 820.6 KN

(155)
d d
by = (0.5 + E) - (0.5 - E) +(05+d)=15+2d
U = (bod) * [(0)(0.34)/fc] (156)

U = (2,64)(820,60) = 2166.38 KN = 2.17 MN

2,17 = (1.5 4 2d)(d)(0.85 * 0.34 * /25

(1.5+2d)(d) =150;d=0.57m
Suponiendo un recubrimiento de 7.5 cm sobre el refuerzo de acero y también suponiendo
que las varillas de acero que se utilizaran son de 25 mm de diametro, el espesor total de la

losa sera de:

T=0.57m+0.075+0.025 = 0.67 m = 0.7 m

Una vez teniendo todos los datos de obtiene el factor A

K
)\24’3*1(3:4 3+0.058 %
3
Es*T° 15396333159+ (70 cm)>

cm?2

A=0.00121 cm

175 175
A 0.00121

= 1446.28 cm = 14,46 m

Por lo tanto:
Longitud mayor de la franja en la losa direccion X = Lx = 14.27 m
Longitud mayor de la franja en la losa direccion Y = Ly =9.07 m

14.27 m < 14.46 m Se debe usar el método rigido
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4.4 Meétodo rigido convencional y método flexible aproximado

El método de disefio rigido convencional, la losa se supone que es infinitamente rigida.
Ademas, la presion en el suelo estd distribuida en una linea recta y el centroide de la
presion en el suelo coincide con la linea de accion de las cargas resultantes de las
columnas. (Consulte la figura 18a). En el método de disefio flexible aproximado, el suelo
se supone que es equivalente a un nimero infinito de resortes eldsticos, como se muestra
en la figura 18b. A esta suposicion en ocasiones se le refiere como cimentacion Winkler.
A la constante eclastica de estos resortes supuestos se le refiere como coeficiente de
reaccion de la subrasante, k. Para comprender los conceptos fundamentales detrés del
diseno de cimentaciones flexibles, considere una viga de ancho B: con longitud infinita,
como se muestra en la figura 18c. La viga se somete a una sola carga concentrada Q. De
los principios de la mecanica de materiales.

Figura 25: a) Principios de disefio mediante el método rigido convencional; b)
Principios del método flexible aproximado; ¢) Deduccion de la ecuacion para vigas

sobre una cimentacion elastica.

O [ Qs

1
1 Resultante de la
— : presion en el suelo

a) 0,

b)

Carga puntual

Seccitn
end — A A

o
.
\i

&

Fuente 52: Fundamentos de ingenieria de cimentaciones, Ed Braja M.Das
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4.5 Producto — aporte

4.5.1 Disefo de losa de fundacion

Para realizar el disefio de la losa de fundacion se dividio el terreno en 6 bloques de los
cuales solo se realizo el disefio de la losa con las columnas mas cargadas. Por lo tanto, la
comparativa con zapatas aisladas seran abarcadas por el nimero de columnas dentro del
bloque de la losa de fundacion.

Por otro lado, la comparativa del costo sera del total de las zapatas vs el total de las losas

de fundacion.

Losa de fundacion
Propiedades de los materiales:

Hormigon: Acero:
fc= 25 MPa fy = 500 MPa
Yh= 2400 Kg/m3 Yh= 78,500 KN/m3
Yh= 24,00 KN/m3 Es = 200,00 GPa
Ec = 23500 MPa Es = 200000,00  MPa
Datos para el disefio
qa= 1,05 kg/cm2
qa= 0,105 MPa Esfuerzo admisible del suelo
Df = 2 m Altura de desplante
yh= 2400 Kg/m3
yh= 24 KN/m3  Peso especifico del H°A
ys = 1900 Kg/m3
ys = 19 KN/m3  Peso especifico del suelo
Célculo del esfuerzo neto del suelo
donde:
h= 70 cm
L= 1427m q=%iwim (158)
B=9,07m Y x
Donde:
A = Area de la losa = 129,4 m2
Ix = Inercia en el sentido X = 2196,33 m4
Iy = Inercia en el sentido Y = 887,29 m4

Carga total "Q"
Es la suma de todas las cargas de las columnas dentro de la losa de fundacion

Pus:zpiu (157)
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Cargas de servicio (D +L) Estado de servicio ultimo

(1,2D+1,6L)
Pl = 152,77 KN Pul = 218,24 KN
P2 = 218,18 KN Pu2 = 311,69 KN
P3 = 105,04 KN Pu3 = 150,05 KN
P4 = 132,82 KN Pu4 = 189,74 KN
P13 = 186,47 KN Pul3 = 266,38 KN
P14 = 200,30 KN Pul4 = 286,14 KN
P19 = 196,58 KN Pul9 = 280,83 KN
P20 = 433,05 KN Pu20 = 618,64 KN
P21 = 367,25 KN Pu2l = 524,64 KN
P22 = 574,42 KN Pu22 = 820,6 KN
P31 = 15,06 KN Pu3l = 21,51 KN
P32 = 60,81 KN Pu32 = 86,87 KN
P33 = 50,64 KN Pu33 = 72,35 KN
P34 = 45,26 KN Pu34 = 64,66 KN
P35 = 69,12 KN Pu35 = 98,75 KN
P36 = 60,75 KN Pu36 = 86,78 KN
P37 = 57,39 KN Pu37 = 81,98 KN
Ps= 2925,90 KN Pus = 4179,85 KN
Entonces "Q" esigual a  4179,85 KN
Calculo de My _
Donde: My=Q * e (159)
Q = es la carga total sobre la losa
ex = excentricidad de las cargas en el eje X ey =x — 5 (160)
Donde x” es igual a: o Qix 1+ Qx5+ Q3x’3 + -
X = (161)
Q
X'= 7,07 m
Entonces ex es igual a:
ex = -0,06 m

De aqui, la linea de accion resultante se ubica a la izquierda del centro de la losa, por
lo tanto,

My = -255,6 KN*m
De manera similar calculamos Mx
Mx=Q * e, (162)
3 L
ey, =y —-

2 (163)
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. Q[+ 0y, +Q3y +

y = 5,17m

(164)

Entonces ey es igual a:
ey = 0,63 m

La ubicacion de la linea de accion de las cargas resultantes de las columnas se muestra
en la figura 19

Mx = 2636,35 KN*m

Myx Mxy 1276724 N 246345,4x N 246601,95y
ly Ix 450,02 ~— 327846 ~ 868710,63

Q
=—+
1 A~

q=32,29 -+£0,29x =+ 1,20y (KN*m2)
Determinacion del centroide de la losa
Centroide para losas de forma compuesta

L (m) B (m) A (m2) X (m) y (m) A*x A*y
14,27 9,07 129,43 7,14 4,54 923,48 586,96
Sumatorias
= 129,43 923,48 586,96
X= 7,14 m
y= 4,54 m
Inercia de losa I = B+L° I, = L+B? (165)
Ix (m4) = 2196,33 12 12
Iy (m4)= 887.29 Figura 26: Losa de cimentacion disefiada
Ay AY
|
mC31 mcw | | mC33 ‘ RE L
(20420 20x20) | I?ZGJQUJ |
________ U I T
cC19 C20 c21 c22
W (25x25) W coco | : B 20x20) | W (25x25) g
| | \ o
|3 | S —— L] l
= | b B L L
| c13 | c14
| W (25025) ‘ W (25x25)
| |
| \
C1 c2 | 3 ‘
| W (3030) W (3030) W (20%20) | W (20:20) >
— 392m —— X"

| 14,27Tm |
Fuente 53: Elaboracion propia
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Entonces tenemos que los esfuerzos por debajo de la columna los cuales solo
tomaremos como referencia las columnas de los extremos y las criticas centrales como
resumen tenemos los siguientes resultados:

Determinamos el esfuerzo para las franjas que requerimos

En C19: x=-7,01
En C22: x =3,40
En C3: x =0,40
En C33: x =0,40

y=2,19 q= 0,0369 MPa<ga=0,105MPa
y=2,19 q= 0,0339 MPa<ga=0,105MPa
y=-4,32 q= 0,0270  MPa<qa= 0,105 MPa
y=4,09 q= 0,0371 MPa<gqga=0,105 MPa

Verificacion del peralte de la losa a partir del corte por punzonamiento
Se realizara en las columnas de mayor carga centrales, de borde y esquina

Para columna central

Columna 22
cl= 25
c2= 25
Vu= 820,6

d= 65,00
bl = 90,00
b2 = 90,00

Perimetro critico:
bo = 360

Resistencia de Disefio

Vn=Vc

i. Ecuacidn 1

(1424, .
v(._(uﬁ) b, d

ci
cm : ‘ b -Js
e SN o
cm o ; .-3
KN L L
cm b2=cl+d =
em I ;
cm
Area critica:
cm Ao = 8100 cm?2

Donde Vc se calcula con las siguientes expresiones

Siendo: P=cl/c2 =1
B: Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la
columna, de la carga concentrada, o de la superficie de

. introduccion de la reaccion
Jfc= 5,00 MPa < 8,3 MPa OK
Entonces:
| ve- 5850,00 | KN |
1i. Ecuacion 2
as =40 Interiores
0s=30  Enborde %-=(“S'd+z)-£-bo-d (166)
as =20 En Esquina b, 12
Siendo:

Los términos “columnas interiores”,

2 ¢

columnas de borde”, o “columnas de esquina” en

este requisito se refieren a las secciones criticas con 4, 3 6 2 lados, respectivamente.

os = 40
bo = 360
d= 65,00

Columna interior
cm Perimetro critico
cm Altura Util
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Entonces:
Ve = 891,67 | KN |
iii. Ecuacion 3 f
Entonces: V. = 3‘ -b,-d (167)
Ve = 390000 | KN |
Asumiendo el menor valor para Vc: Vo< ¢-V. (168)
Ve = 390000 | KN |
Verificando la resistencia de disefio = 0,75
Vu (KN) < ¢ Vc (KN)
820,60 OK 2925,00
Para columna de borde
Columna 19
cl= 30 cm YA Z
c2= 30 cm 72 IR
Vu= 280,83 KN 8 S
d= 65,00 cm "bz =Id =3
bl = 62,50 cm Jol i i
b2 = 95,00 cm
Perimetro critico: area critica:
bo = 315 cm Ao = 5937,5 cm2
Resistencia de Diseflo
Vn=Vc Donde Vc se calcula con las siguientes expresiones
1. Ecuacion 1
Siendo: P=cl/c2 =1
B: Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la
o (1 % E) ; A .p_.q ©columna, de la carga concentrada, o de la superficie de
‘ B/ 6 ° introduccion de la reaccion
Jfe= 5,00 MPa < 8.3 MPa OK
Entonces:
| Ve= 511875 | KN |
ii. Ecuacion 2
as =40 Interiores o JF
as = 30 En borde V.= ("— + 2) -—=-b,-d (169)
as =20 En Esquina  -- b 12

Siendo:
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9% ¢

Los términos “columnas interiores”, “columnas de borde”, o “columnas de esquina” en
este requisito se refieren a las secciones criticas con 4, 3 6 2 lados, respectivamente.

os = 30 Columna de borde
bo = 315 cm Perimetro critico
Altura
d= 65,00 cm Util
Entonces:
Ve= | 698750 | KN |

1ii. Ecuacion 3 f!
Entonces: V. = -?L~ b, d (170)

| ve= | 341250 | KN |

Asumiendo el menor valor para Vc:

| ve= | 341250 | KN |
Verificando la resistencia de disefio d= 0,75
V,< ¢V, Vu (KN) < ¢ Ve (KN)
280,83 OK 2559,38
Para columna de esquina
Columna 1 <
cl= 30 cm A Z
L~
c2= 30 cm v +
g )
Vu= 218,24 KN 3 -
— -
d= 65,00 cm b ecdsd °F
bl = 62,50 cm prrss {
b2 = 62,50 cm
Perimetro critico: area critica:
bo = 250 cm Ao = 3906,25 cm2
Resistencia de Disefio
Vn=Vc Donde Vc se calcula con las siguientes expresiones

i. Ecuacion 1

2\ JF
%{.=(1+—)-\’rf‘—bo-d
g 6

Jfec= 5,00

Entonces:

Siendo: P=cl/c2 =1
B: Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la
columna, de la carga concentrada, o de la superficie de
introduccion de la reaccion

MPa < 8,3 MPa OK

| Ve =

4062,50 KN
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1. Ecuacion 2

as =40 Interiores d F
as =30 En borde V.= s +2 —f‘b -d (171)
¢ b 2z "

as =20 En Esquina

o

Siendo:

Los términos “columnas interiores”, “columnas de borde”, o “columnas de esquina” en
este

requisito se refieren a las secciones criticas con 4, 3 6 2 lados, respectivamente.

os = 20 Columna de esquina
bo = 250 cm Perimetro critico
Altura
d= 65,00 cm Util
Entonces:
Ve= | 487500 | KN |
11i. Ecuacion 3 Iz
Entonces: V, = 3" -b,-d (172)
Ve= | 270833 | KN |

Asumiendo el menor valor para Vc:

| ve= [ 270833 | kKN |
Verificando la resistencia de disefio d= 0,75
Vu (KN) < ¢ Ve (KN)
Vus -V 218,24 OK 2031,25

para seguir con el célculo se divide la losa por franjas tanto en el sentido horizontal
(X), como en el vertical (Y)

Donde el ancho de cualquier franja sera "Bs" distancia entre columnas

Franja de disefo

En direccion X

columnas asociadas: 19-20-21-22
Bs= 2,64 m ancho de franja distancia entre columnas
L= 14,27 m Longitud de franja

Carga ultima de servicio

Pul9 = 280,83 KN
Pu20 = 618,64 KN

: P = Z P 173
Pu2l = 524,64 KN us ”‘ (173)
Pu22 = 820,60 KN

Pus = 224471 KN
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Esfuerzos ltimos por debajo de las columnas

q=32,29 -0,29x + 1,20y Donde: Xi (m) Yi (m)

qul9 = 0,03979 MPa -7,14 4,53

qu20 = 0,037 MPa -7,14 2,16

qu2l = 0,025 MPa 7,13 -4,54

qu22 = 0,025 MPa 7,13 -4,54
qu prom = 0,032 MPa

Carga promedio ejercido por el suelo
‘?promBIB +(Py+P+P;+F)

Carga promedio = > (174)
Carga promedio = 1717,158 KN
Factor de modificacion de la carga sera: (175)
_ Carga promedio
TP+ P+ P+ ..P,
F=0,76
La modificacion de cargas en las columnas serd: FPun...
FPul9 = 214,83 KN
FPu20 = 473,25 KN
FPu21 = 401,34 KN
FPu22 = 627,74 KN
La presion promedio modificada del suelo sera
Carga promedio
. - =q., (176)
Qprom(modificado) = Aprom ( Torom * Bl+L )

KN 1243,757 KN
Qprom(modificado) = 32 —= * yar

m2 \ 32 o 6am=«1427m
m2

gprom(mod) = 45,58  KN/m2
Célculo de las cargas actuantes
Q prom = gprom(mod)*B
B=2,64m Qprom= 120,33 KN/m
Una vez equilibrado la franja de disefio se realiza los diagramas de Cortante y
Momento

Para diagrama de cortante
Longitud total = 14,27 m
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Figura 27: Distribucion de cargas equilibradas en la franja X

P19=214.83 KN P20 =473.25KN P21= 40134 KN P22=627.74 KN

l

L
EASAASNAANARNAAREARE

Q prom= 120.33 KN/m

1| | | | |

0.18m 3.65m 3.7m 3m 3.74m

x 14.27m y
Fuente 54: Elaboracion propia Figura 28: Diagrama de cortante franja X
Distancia Cortante (KN) DIAGRAMA DE CORTANTE (KN)

(m) (-) (+) 246,035 03 70
0 0,00 0,00 / A /I J
0,18 193,17 21,66 21,66

3,83 22720 | 246,05 l/
7,53 183,30 | 218,03 N

-55 ,
10,53 223,64 177,70 720 18330

14,27 0 0 LOm  20m 40m 60m 80m 100m 12,0m 14,0m

Fuente 55: Elaboracion propia

Para diagrama de momentos

Distancia  Momento Figura 29: Diagrama de momento franja X
(m) (KN m) DIAGRAMA DE MOMENTOS (KN M)
0,00 0,00
0,18 1,95 -153,10
1,79 -153,10 -116,03
3,83 98,45 58,12
572 116,03 (;,22 (i,is 1,79 \ 3,83 /5,72 7,53/,0 10,53 1:,0207
7,53 81,50 T /
9,05 -58,12 81,50 73,0
10,53 73,08 o8
1427 0,00 Fuente 56: Elaboracion propia




Disefio por resistencia a Flexion
Se debe cumplir la siguiente relacion:
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My < ¢ M, (177)
Armadura tedrica necesaria
PR a=d— |qz——21Ml (178) (179)
¢t (d-3) $ 0.85 by,
Donde
a= Es el bloque de compresiones y se calcula con la siguiente formula
b= 0,9 Factor de reduccién de resistencia
Mu = 153,10 KN m Para refuerzo superior
Mu = 98,45 KN m Para refuerzo inferior
= 65,00 cm
H= 70,00 cm
r= 5,00 cm
bw = 100,00 cm Se realizard por 1m de ancho
f'c= 25 MPa
Entonces:
a= 1,24 cm Para refuerzo superior
As= 5,28 cm?2
a= 0,80 cm Para refuerzo inferior
As= 3,39 cm?2
Armadura minima
el mayor de: 99978420 , © Asmin= 10,584 cm2
g As.min = 9,8 cm?2
0,0014 A,
As.min = 10,58 cm?2

Armadura a usar y verificacion a flexion

oM =¢p-A_-f,-|d- A ly
" o 2-085-f-b, (180)
Didmetro area N° barras Separacion ¢ Mn Mu< ¢
(mm) (cm2) (cm) KN m Mn
superior 12 11,310 10 9,00 324,04 OK
inferior 12 7,917 7 15,00 228,25 OK

En direccion Y

columnas asociadas: 3-13-21-33
Bs = 3,92 m ancho de franja distancia entre columnas
L= 9,07 m Longitud de franja



Carga ultima de servicio

Pus:ZPiu

Pu3 = 150,05 KN
Pul3 = 266,38 KN
Pu2l = 524,64 KN
Pu33 = 72,35 KN
Pus = 1013,42 KN

Esfuerzos ultimos por debajo de las columnas

Pus+Ps*ex*x+Ps*ey*y

qi =

A — Iy - Ix
Donde: Xi (m)
qu3 = 0,040 MPa -7,14
qu33d = 0,037 MPa -7,14
qu2l = 0,025 MPa 7,13
qu33 = 0,025 MPa 7,13
qu prom = 0,034 MPa

Carga promedio ejercido por el suelo
QpromBiB +(Py + P, # Py + -+ By)
2

Carga promedio =

Carga promedio = 1108,28 KN
Factor de modificacion de la carga sera:

_ Carga promedio
TP+P+P+..5

F= 1,09
La modificacion de cargas en las columnas sera: FPun...
FPu3 = 164,10 KN
FPul3 = 291,31 KN
FPu2l = 573,75 KN
FPu33 = 79,12 KN

La presion promedio modificada del suelo sera

Yi (m)
4,53
2,16
4,54
4,54

Aprom(modificado) = Qprom (

KN 1108,28 KN

Carga promedio)
Qprom * Bl * L

Qprom(modificado) = 34m * KN

34—+ 3,92m 9,07 m

m2
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(181)

(182)

(183)

(184)

(185)
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q prom(mod) = 31,17 KN/m2
Célculo de las cargas actuantes
Q prom = gprom(mod)*B
B=3,92m Qprom= 122,19 KN/m

Una vez equilibrado la franja de disefio se realiza los diagramas de Cortante y
Momento

Para diagrama de cortante
Figura 30: Distribucion de cargas equilibradas en franja Y

P3=16410KN P13=29131KN P21=573.75KN P33=7912 KN

S N |

A A | Y A

Q prom = 122.19 KN/m

3,1m

3.42m 1,88m  0,45m
9.07m ’

Fuente 57: Elaboracion propia

Longitud total = 9,07 m ) )
Figura 31: Diagrama de cortante franja Y
Distancia Cortante (KN) DIAGRAMA DE CORTANTE (KN)
(m) ) () 241,58 368,16
0 0,00 0,00
0,22 -137,21 26,88
: - . 26,88 /\ 24,14
3,32 -49,73 241,58 £ > 4
6,74 | -20558 | 368,16 ‘l/ i
-49,73 -4,
8,62 -54,99 24,14 -205,54
9,07 0 0
,0m 2,0m 4,0m 6,0 m 8,0m

Para diagrama de momentos

Fuente 58: Elaboracion propia

Distancia | Momento Figura 32: Diagrama de momentos franja Y
(m) (KN m) DIAGRAMA DE MOMENTOQOS (KN M)
0,00 0,00 -294,84
0,22 2,96
1,34 -74,08 74,08
3,32 164,73 =0,00==2,96 \\ / 4, 57="5/43=0,00=
3,73 154,61
6,74 -294,84 164,73 254561
Sg 13537 g 8§ ¥ & ®© X ¢ 4§ 5

5 -J, =) =) — o o ) ) o0 o)
9,07 0,00 Fuente 59: Elaboracion propia
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Disefio por resistencia a Flexion
Se debe cumplir la siguiente relacion:

. . My<¢- My (186)
Armadura tedrica necesaria
Mn .
e e omow
Donde:
a= Es el bloque de compresiones y se calcula con la siguiente formula
b= 0,9 Factor de reduccién de resistencia
Mu = 294,84 KNm  Para refuerzo superior
Mu = 164,73 KN m Para refuerzo inferior
d= 65,00 cm
H= 70,00 cm
r= 5,00 cm
bw =Bs = 100,00 cm
f'c= 25 MPa
Entonces:
a= 2,42 cm Para refuerzo superior
As= 10,27 cm?2
a= 1,34 cm Para refuerzo inferior
As= 5,69 cm?2
Armadura minima
el mayor de: w A, Asmin= 10,584 cm2
o_oz;m i Asmin= 9,8 cm?2
As.min = 10,58 cm?2
Armadura a usar y verificacion a flexion
¢-M,,=¢-Aq-fy-(d—ﬂ"—'f?') (189)
: 2-085-f!-b,

Area Separacion ¢ Mn Mu < ¢

Diametro
N° barras
(mm) (cm2) (cm) KN m Mn
superior 12 10 11,310 9 324,04 OK
7 7,917 15 228,25 OK

inferior 12



4.6 Analisis técnico
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Tabla 27: Andlisis técnico zapata aislada vs Losa de fundacion

Zapata Aislada

Losa de Fundacion

Transmision de esfuerzos

Espesor

Capacidad de soporte

Peso Propio

Transmite las tensiones
que genera una columna al
terreno  ampliando la
superficie de apoyo
Tienen un canto minimo
de 40 cm si son zapatas de
hormigén en masa y 30
cm si son de hormigén
armado

Se utiliza para suelos con
capacidad portante media
a alta.

Tiene un peso propio de

7.20 KN/m?.

Transmite las cargas del
edificio al terreno
distribuyendo los
esfuerzos uniformemente
Tienen un canto minimo
de 30 cm y un maximo de
120 cm, segln el tipo de

edificacioén que soportan

Se utiliza para suelo con
capacidad portante baja a
media.

Tiene un peso propio de

9.60 KN/m?.

Fuente 60: Elaboracion propia



4.7 Analisis economico

Tabla 28: Analisis econdmico zapata aislada vs losa de fundacion

Zapata Aislada

Losa de Fundacion
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Cemento portland:

Requiere de 350 kg/m3
Arena comun:

Requiere de 0.45 m3/m3
Grava comun:

Requiere de 0.95 m3/m3
Madera de construccion:
Requiere de 25m2/m3
Clavos:

Requiere de 0.20 kg/m3
Alambre de amarre:
Requiere de 1 kg/m3

Fierro corrugado:

Requiere de 40 kg/m3
Encofrador:

Requiere de 10 hr/m2
Armador:

Requiere de 10.5 hr/m2
Albaiil:

Requiere de 12 hr/m2
Ayudante:

Requiere de 18 hr/m2
Mezcladora:

Requiere de 1 hr/m2

equipo Vibradora:

Requiere de 0.8 hr/m2

Costo por Cada metro cubico de zapata de
H°A° tiene un costo de 4.082,08
Bs.

El costo total de las zapatas
aisladas es de 629.620,02 Bs.

Materiales

Mano de obra

Magquinaria y

metro cubico

Costo total

Cemento portland:
Requiere de 350 kg/m3
Arena comun:

Requiere de 0.45 m3/m3
Grava comun:

Requiere de 0.92 m3/m3
Clavos:

Requiere de 0.90 kg/m3
Alambre de amarre:
Requiere de 2 kg/m3
Fierro corrugado:
Requiere de 50 kg/m3
Sika 1 impermeabilizante:
Requiere de 7 kg/m3
Encofrador:

Requiere de 6 hr/m2
Armador:

Requiere de 8 hr/m2
Albanil:

Requiere de 8 hr/m2
Ayudante:

Requiere de 17 hr/m2
Mezcladora:

Requiere de 1 hr/m2
Vibradora:

Requiere de 0.8 hr/m2

Cada metro cubico de losa de

fundaciéon tiene un costo de

2.739,03 Bs.

El costo total de la losa de
fundacion es de 1.200.927,70 Bs.

Fuente 61: Elaboracion propia
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CONCLUSIONES

>

El proyecto se elaboré cumpliendo las normas técnicas de estructuras, tales como
la norma boliviana NB 1225001-1 (Hormigén estructural), la NB 1225002-1
(Acciones gravitatorias y empujes), y la NB 1225003-1 (Accion del viento),
garantizando la seguridad estructural de la edificacion y el buen funcionamiento

del mismo

La topografia del lugar es relativamente plana por lo que no fue necesario el uso

de la estacion total, y se utilizé el equipo de GPS.

El estudio de suelo dio como resultado una capacidad portante de 1.50 kg/cm?2 a
2m de profundidad donde se realiz6 el emplazamiento de la cimentacion, para
obtener dicho resultado se realizaron diferentes ensayos en laboratorio de suelo los

cuales se pueden apreciar en Anexo 2.

El disefio fue realizado con el programa de calculo estructural “CYPECAD”, con
el cual se obtuvo los planos estructurales de la Unidad Educativa Luis de Fuentes-
Pampa Redonda y se realizé una verificacion manual de los elementos mds criticos

de la estructura cumpliendo perfectamente con lo que establece la norma.

Las especificaciones técnicas establecen los alineamientos necesarios para
garantizar el correcto desarrollo del proyecto. Se han definido claramente los
materiales, métodos constructivos, normas de calidad y requisitos técnicos que
deberan ser cumplidos durante su ejecucion, esto se puede ver con mas detalle en

el Anexo 4.

Tras realizar los computos métricos, se ha determinado con precision la cantidad
de recursos necesarios para la ejecucion del proyecto. El andlisis de los precios
unitarios permitié estimar los costos asociados a cada item, asegurando una
evaluacion detallada y ajustada a los estandares del mercado. Finalmente, el

presupuesto total del proyecto es de 5.065.292,02 Bs.
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» La ejecucion del proyecto esta estimada en un total de 232 dias calendario si se

cumple con el cronograma planificado.

CONCLUSIONES DEL APORTE ACADEMICO

» El objetivo del aporte académico es la comparativa entre zapata aislada y losa de
fundacion en el aspecto técnico y econdmico, el cual se puede observar que el
precio por metro cubico es mas econémico en la losa, pero en cantidad lo mas

econdmico son las zapatas por lo que es factible realizar las zapatas aisladas.

» Otrarazon para ejecutar las zapatas aisladas es el tiempo de ejecucion del proyecto
ya que al realizar una losa de fundacion se necesitaria mas dias para realizar la

excavacion del mismo y también subiria el presupuesto total del proyecto.

» El porcentaje del area de las zapatas en todo el terreno de construccion es de
58,48% lo cual supera el 50% y una opcion es realizar la losa de cimentacion, pero
comparando los precios totales entre las zapatas aisladas y la losa se tomo la
decision de optimizar el costo del proyecto por lo cual se disefid con zapatas

aisladas.

RECOMENDACIONES

» Se recomienda realizar un estudio de suelos mas profundizado para obtener
mejores resultados en el disefio de cimentaciones y evitar posibles asentamientos

en el futuro.

» Se recomienda realizar disefios sismorresistentes y con resistencia a fenomenos
naturales en areas de alta actividad sismica o con condiciones climaticas adversas,
es crucial que el disefio estructural contemple mecanismos de disipacion de

energia y refuerzos que mitiguen el impacto de estos fendmenos.



