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1.-ANTECEDENTES
1.1 El problema

1.1.1.- Planteamiento

La situacién que presenta la poblacion estudiantil y el sector administrativo en la escuela
superior de formacion de maestros Juan Misael Saracho, es de extrema deficiencia por las
condiciones de hacinamiento y falta de espacio. La falta de un lugar adecuado del sector
administrativo, hace que las instalaciones en su mayoria estén esparcidas por todo el
campus ya que no se cuenta con una infraestructura destinada a este fin.

La infraestructura actual con la que cuenta la Normal de Canasméro (Bloque
Administrativo) no brinda la seguridad necesaria de forma eficaz, debido a las malas
condiciones de la estructura actual del lugar. La administracion del centro educativo es muy
importante ya que en ese lugar es donde se registra a todos los estudiantes, profesores y
trabajadores en general, la cual necesita un espacio mas apto para desempefiar un trabajo
mas eficiente.

La elaboracion del proyecto surge de la necesidad, de la falta de una infraestructura propia
y adecuada para el 6ptimo desenvolvimiento del personal que trabaja dentro de la Normal
de Canasmoro, ya que en la actualidad las condiciones del sector administrativo cuentan
con unas instalaciones muy pequefas y deterioradas.

Se dispone de planos arquitecténicos y de lugar para emplazar una nueva obra, por tales
motivos es optimo la construccion de un Bloque Administrativo en la escuela superior de
formacién de maestros Normal de Canasmoro del Departamento de Tarija que brinde un
espacio comodo, que sea una infraestructura adecuada tanto como para los estudiantes,

docentes y para el personal administrativo.

1.1.2.- Formulacion

Se plantea dos alternativas para solucionar el problema:
La superficie a cubrir sera de 625.00 m?.

Alternativa (A)

Construccion del Mdédulo Bloque de Administracion



El disefio del blogue solucionara los problemas que tiene el personal administrativo,
estudiantes y docentes, se dispondrd& de un espacio propio y Optimo para el
desenvolvimiento del personal.

Alternativa (B)

Reparacion del bloque actual

Esta alternativa es mas econdmica independientemente, pero no solucionaria todos los
problemas y a lo largo del tiempo los gastos seran mayores debido al deterioro del bloque
por causas de infiltraciones y demas, las instalaciones actuales son pequefias y el personal

administrativo se encuentra disperso por la escuela superior de maestros.

1.1.3.- Sistematizacion
En base a las hipotesis planteadas anteriormente la alternativa elegida tanto econémica
como técnicamente seria la alternativa A “Construccion del Bloque de Administracion -

académico”.

La solucion de construir una infraestructura destinada a este fin es la mas optima porque
todos los trabajadores del personal administrativo tendrian un espacio adecuado para que su
trabajo sea mas Optimo y personalmente estén comodos, también es beneficioso para los
estudiantes ya que al hacer tramites o papeleo encuentren todas las oficinas centralizadas en
un mismo bloque, también se cuenta con un salon maltiple que usarian para desarrollar

actividades.

De la alternativa de solucion se realizo un analisis previo de los elementos estructurales que
se implementaran en el disefio estructural de la infraestructura, donde se contempld lo
siguiente:

Losas. - Losa casetonada, cubierta plana.

Estructura porticada. - Esta contempla vigas y columnas.

Cimientos. - Zapata (cimiento aislado y combinado).

1.2 Objetivos

El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:



1.2.1.- Objetivo General

Realizar el disefio y célculo estructural del Bloque Administracion - Académico en la
Escuela Superior de Formacion de Maestros Juan Misael Saracho, conforme a la Norma
Boliviana NB 1225001, de manera que se cumplan los requerimientos de funcionalidad y
resistencia brindando a los usuarios seguridad y confort.

1.2.2.- Objetivos Especificos

» Validar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del suelo.

> Validar el estudio topogréafico del lugar.

> Realizar el anlisis de carga en concordancia con la Norma Boliviana NB 1225001.

> Realizar el disefio y calculo estructural con el programa de apoyo estructural
CYPECAD v.2019 vy realizar la verificacion manual de los diferentes elementos
estructurales tomando en cuenta las solicitaciones mas criticas del analisis estructural.

> Realizar computos métricos

> Realizar las especificaciones técnicas.

> Realizar el analisis de precios unitarios

> Realizar el presupuesto y cronograma de la obra gruesa del proyecto.

1.3 Justificacion

Las razones por las cuales se plantea el proyecto son las siguientes:

1.3.1 Académica

Es vital para la graduacion del universitario, llegando a ser la justificacion principal desde
este punto de vista, ya que se obtendra el aporte académico que dejara el estudiante a la
universidad, dicho aporte servira a futuras generaciones.

Se profundizara los conocimientos adquiridos por el estudiante durante su carrera
universitaria, en el area de estructuras para poder realizar el disefio estructural, desde la
topografia, estudio de suelos, resistencia de materiales y como resultado obtener la

licenciatura de la carrera de Ingenieria Civil.

1.3.2.- Técnica
Los ambientes con los que contara el proyecto brindaran las condiciones de seguridad y
confort, para que las actividades realizadas dentro de la estructura no sean limitadas por

deficiencias estructurales.



1.3.3.- Social

Contribuir al personal administrativo con el disefio estructural del médulo administrativo de
la escuela superior de formacién de maestros de Canasmdro, para mejorar la actividad
pedagogica brindando a los estudiantes, docentes y plantel administrativo ambientes
cémodos, amplios y apropiados para el desarrollo de sus actividades, mejorando asi la
calidad de la formacion académica.

1.4 Alcance del proyecto

1.4.1.- Resultados Logrados
> Se valido el estudio de suelos del lugar de emplazamiento de obra proporcionado por el

gobierno autbnomo municipal de Tarija.

> Se disefio los elementos estructurales en base a la norma vigente “Norma Boliviana NB

1225001, garantizando la seguridad y el confort en la estructura.

> Se gener0 los planos a detalle de todos los elementos estructurales del Bloque

Administrativo de la Escuela superior de maestros Normal de Canasmoro.

> Se realizd cronograma de ejecucion, especificaciones técnicas, coOmputos métricos,
precios unitarios y presupuesto de la obra gruesa de la construccion del Bloque

Administrativo.

1.4.2.- Restricciones

En este proyecto se presentan las siguientes restricciones:
>  No se realizo el disefio de instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable,
pluviales, debido a que lo primordial es la especializacion del estudiante en el disefio de

estructural. El presupuesto de obra tampoco contempla estos servicios.



Figura.l. Blogue Administracion - Académico.

Fuente: Adaptado de Modelado 3D Arquitectdnico.

1.5 Localizacion.

El proyecto esta ubicado en la localidad de Canasméro perteneciente al municipio de San
Lorenzo de la provincia Eustaquio Méndez del Departamento de Tarija; el municipio de
San lorenzo limita al norte con la provincia Sud Cinti del Departamento de Chuquisaca, al
oeste con el municipio EI puente, al este con el municipio de Entre Rios, y al sur con el

municipio de Cercado.



Geograficamente el proyecto esta ubicado en una latitud 21 20’ 39” S y una longitud 64
45°32” O, a una altitud de 2056 m.s.n.m. y esta a 20 km, de la ciudad de Tarija con un viaje

aproximado de 30 min. via terrestre.

Figura.2. Ubicacion del proyecto en la localidad de Canasmoro.

Fuente: Adoptado de Google Earth

1.6. Servicios bésicos existentes

La comunidad cuenta con todos los servicios basicos; es decir, agua potable, luz eléctrica,
alcantarillado y servicio de telefonia local, nacional e internacional. También existen dos
lineas de micros “San Lorenzo” y “San Miguel”, que hacen el recorrido diario de la

comunidad a la ciudad de Tarija y viceversa, de lunes a domingo y en distintos horarios.
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CAPITULO Il

2.-MARCO TEORICO.

2.1. Levantamiento topogréfico

Definicion: Segun (Mc. Cormac), la topografia se puede definir como la ciencia que
determina las dimensiones y el contorno (o caracteristicas tridimensionales) de la superficie
terrestre a través de la medicion de distancias direcciones y elevaciones representados en
los planos topograficos. Los planos topogréaficos tienen la intencion de mostrar esta
informacion en conjunto con la ubicacion de los elementos artificiales y naturales de la
tierra, incluyendo edificaciones, carreteras, corrientes, lagos, bosques, etc. Es evidente que
la topografia de un area en particular es muy importante para elaborar planos de grandes
proyectos como edificaciones, presa o ductos. Adicionalmente, exceptuando los casos en
los que el lector vive en terrenos planos, querra contar con un plano topografico del terreno
antes de localizar y hacer los planos para la construccién de una vivienda. La topografia
también es importante en los proyectos de conservacion de suelos, en los planes de
aprovechamiento de bosques, en planos geoldgicos, etc.

El método mas comun para la representacion de la topografia de un area determinada es
usar curvas de nivel.

Curvas de nivel

Una curva de nivel es la traza de la superficie del terreno marcada sobre un plano horizontal
que la intercepta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de
igual cota o elevacion.

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

del terreno®. El concepto de las curvas de nivel se ilustra en la figura 3.

L ftp://ftp.fao.org/Fi/CDrom/FAQ training/FAQ training/general/x6707s/x6707s07.htm



ftp://ftp.fao.org/Fi/CDrom/FAO_training/FAO_training/general/x6707s/x6707s07.htm

Figura.l. Representacion del concepto de curva de nivel
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Fuente: Pagina FAO

Validacion del Estudio Topografico

La validacion de un estudio topografico es un proceso crucial para garantizar la

confiabilidad y precision de la informacién contenida en el mismo.
1. Revision de la informacion:

Verificar la documentacion: El estudio topografico debe estar acompafiado de una serie
de documentos que avalan la metodologia empleada, los equipos utilizados y la

competencia del topdgrafo responsable.
2. Verificacion de campo:

Inspeccidn del sitio: Es recomendable realizar una inspeccion de campo del area objeto del
estudio topografico para verificar la existencia de los mojones o hitos sefialados en el plano
y para identificar cualquier anomalia o irregularidad en el terreno que no haya sido

considerada en el estudio.
3. Evaluacién de la metodologia:

Analizar la metodologia empleada: Es importante evaluar si la metodologia empleada
para el levantamiento topografico es adecuada para el tipo de terreno y para el nivel de

precision requerido.
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La validacion de un estudio topografico es un proceso importante para garantizar la calidad
de la informacion y para proteger los intereses de las partes involucradas en un proyecto.

2.2. Estudio de suelos

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecéanicas del suelo,
es decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como el tipo
de cimentacion méas acorde con la obra a construir y los asentamientos de la estructura en

relacion al peso que va a soportar.

¢Para qué sirve un Estudio de Suelo?

El Estudio de Suelo tiene una funcion muy préctica y te permitird conocer:
Las caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo donde estas pensando construir
tu casa.
» Su composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos de diferentes
caracteristicas que lo componen en profundidad.
»  Ubicacion de cuerpos de agua si las hay.
» Laprofundidad a la que deberas de hacer las fundaciones (Nivel de fundacion)

Etapas del Estudio de Suelo

Un Estudio de Suelo tiene 3 etapas claramente definidas:

» Trabajo de Terreno.

» Trabajo de Laboratorio.

» Redaccion del Informe Final.
A. Trabajo de Terreno.
En esta primera etapa es donde se inspecciona y toman las muestras de terreno, las que
luego iran al laboratorio. Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados,
es el S.P.T. ademas de ser muy econémico.
El mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de los
materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la
resistencia a la penetracion en funcién del nimero de golpes (N) de los diferentes estratos
que conforman el subsuelo a diversas profundidades.
Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracién. La prueba mas
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ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la
hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (65 Kg.) desde una altura de 30
pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracién se expresa por el nimero de golpes
necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia
a la penetracién es funcién de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Presion admisible. - Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcién de N; incluso han dibujado los abacos que dan directamente la presién admisible
con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios
cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la
consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio

sobre muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:

Tabla1l. Relacion de Resistencia para las Arcillas

Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?

2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1

8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

Fuente: Mecéanica de suelos, Braja M. Das, 1982

Tabla 2. Relacion de Resistencia para Las Arenas

N Compacidad de la Arena

0-4 Muy suelta

12



4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa

Fuente: Mecéanica de suelos, Braja M. Das, 1982

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo SPT
se utilizan los abacos de la figura 4 y figura 5 segun el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.
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Figura.3. Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelos.
Fuente: Guia de Laboratorio de Suelos, Universidad Auténoma Juan Misael Saracho
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B. Trabajo de Laboratorio.

Una vez hecho el trabajo en terreno, la muestra es llevada al laboratorio para realizar el
ensayo correspondiente, algunos tipos de ensayos basicos son:

B.1. Caracterizacion

Este ensayo busca determinar la granulometria por tamizado, consiste en hacer pasar una
muestra de suelo por tamices de diferente area de apertura véase tabla 4, para determinar la
proporcién es decir el porcentaje de distintos tamafios de arido de la muestra analizada.

Tabla 3. Serie de tamices A.S.T.M.

Tamiz 37 2” 177 17 3 p”  3g”  N°4 N°10 N°40 N°200

¢émm 75.00 50.00 37.50 25.00 19.00 1250 9.50 4.75 2.00 0.475 0.075

Fuente: Guia de Laboratorio de Suelos, Universidad Autdnoma Juan Misael Saracho

La grafica granulométrica suele dibujarse con porcentajes como ordenadas y tamarios de las
particulas como abscisas. Las ordenadas se refieren al porcentaje, en peso de las particulas
menores que el tamafio correspondiente. La representacion en escala semi-logaritmica (eje

de abscisas en escala logaritmica).

CURVA GRANULOMETRICA

100%
90%
80%
70%
60%
50%
40%
30%
20%
10%

0%

% QUE PASA

100 10 1 0,1 0,01 0,001
ABERTURA DEL TAMIZ (mm)

Figura.4. Curva granulométrica

Fuente: Guia de Laboratorio de Suelos, Universidad Auténoma Juan Misael Saracho
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Tabla 4. Clasificacion de suelos por el método A.A.S.H.T.O.

CLASIFICACION GENERAL

Materiales Granulares

{igual o menor del 35% pasa el tamiz N° 200)

Materales Limo - Arcillosos
(mds del35% que pasa el tamiz N® 200)

GRUPOS A A-2 AT
A-3 A4 A-5 A-B A-T-5
SUB - GRUPOS A-1-a A-1-b A24 A-2-5 A-2-6 A-2-T ATE
% que pasa el Tamiz:
MN® 10 50 max.
N 40 30 max. | 50 max. 51 max.
Mo 200 15 max. | 25 max. 10 max. 35max. | 35 max. | 35max. | 35 max. | 36min. | 36min. | 36 min. | 36 min.
Caracteristicas del Material
que pasa el tamiz N° 40
Limite Liquido NO 40max. | 41min. | 40 max. | 41 min. | 40max. | 41 min. | 40 max. | 41 max.
indice de Plasticidad 6max | 6max. | PLASTICO | 10 max. | 10 max. | 11 min. | 11 min. | 10 méx. | 10 mdx. | 11 min. | 11 min.
Indice de Grupo 0 0 0 0 4dmax. | 4max. | Smax. | 12max. | 16 max. | 20 max.
fragmentos de
Tipos de Material piedra gravay Arena fina Grava, arenas limosas y arcillosas Suelos Limosos Suelos Arcillosos
arena

Terreno de Fundacion

Excelente a Bueno

Regular a Deficiente

MNOTA:El indice de plasticidad de los suelos A-7-5 esigual o menor que su Limite Liquido 20, el de los A-7-6
mayorgue suLimite Liguido (fig. 1)se halla indicadalarelacion ente o LL 2 IP de los materiales finos. Dicho de otro modo, el grupo A-7 es subdivididoen A-7-5 0 A-T-6

dependiendodel Limite Plastico (L.P.)
SielLP = 30, la clasificacion es A-7-6
SielLP =30, laclasificacion es A-7-5

Fuente: Guia de Laboratorio de Suelos, Universidad Auténoma Juan Misael Saracho.
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Sistema de clasificacion unificado S.U.C.S
Este sistema fue creado para la clasificacion de suelos en la Construccion de Aeropuertos,
aungue en el mundo se utiliza en casi todas las obras civiles.
El método también considera dividir al suelo en dos partes, (grueso y fino), la division la
realiza el Tamiz N° 200.
Primer grupo: se encuentran las gravas, arenas o suelos gravosos arenosos con poco 0
nada de material fino (limo y arcilla), son designados de la siguiente manera.
G = Grava o0 suelo gravoso.
S = Arena o suelo arenoso
W = Bien graduado
C = Arcilla inorganica
P = Mal graduado
M = Limo inorganico o arena fina.
Segundo Grupo, Se encuentran los suelos finos, limosos o arcillosos, de baja o alta
compresibilidad, son designados de la siguiente manera.
M = Limo inorganico o arena muy fina.
C = Arcilla
O = Limos, arcillas y mezclas con alto contenido de material organico.
L = Baja a mediana compresibilidad. (LL<50%)
H = Alta compresibilidad. (LL > 50%).

70 — Q}\B
[a ] P ?\
& 2
— 60 [~ 8 CH N
s = u
= 40 |- OH
&8
CLuOL MH
8 oo CL “ u
= 10, cL-me MLl._ OH
4 r 7 ; L | | OL | | | | |
0] 10 ™20 30 40 50 60 70 80 90 100
Limite liquido

Figura.5. Carta de plasticidad

Fuente: Guia de Laboratorio de suelos, Universidad Autdnoma Juan Misael Saracho

18



Tabla 5. Clasificacion de suelos por el método S.U.C.S.

[F1 —F} = Porcentaje de arena entre N° 4 y N° 200

CLASIFICACION DE SUELOS SUCS

INSPECCION VISUAL ¥
DETERMINAR EL

SUELO Al F < 50% N SUELO
s N
GRAVA ARENA
HACFR |iMITFS
HIMITF HOUIDO HMITF HHOUIDO |
E— | - | [ E—
MENOS ENTRE 5% MAS DEL MENOS ENTRE 5% MAS DEL ABAID ARRIEA DE ARRIEA DE ABAID DE ARRIEA DE
DEL 5% ¥ 12% 12% PASA LA DEL 5% ¥ 12% 12% PASA LA LiNEA LA LINEA "4 LA LINEA Lt LINEA La LINEA
PASALA PASA L& MALLA PASALA PASA L& MALLA B AR T B "
MALLA MALLA NE200 MALLA MALLA NE200 .
NE200 NE200 NE200 NE200
| I | I
CASD FRONTERS, CASD FRONTERR, | VERIFICAR
Cusz=4 SIMBOLD DOBLE DE DETERMINA Cu =6 SIMBOLD DOBLE DE DETERMINA CRGANI INCRGANI CARACTERETICAS
ACUERDD A SUS ACUERDD ASUS LMITEs cos cos
145043 CARACTERITICAS DE LIMITES 145043 CARACTERISTICAS DE CLOR, COLOR, LIMITES
!—‘_\ !—V—I_\ : :
BIEN MAL ABAID ARRIEA DE ARRIEA DE BIEN MAL ABMID ARRIEA DE ARRIEA DE
GRAD SRAD LINEA LA LINEA "4 LA LINEA GRAD ERAD LINEA LA LINEA "4 Lo LINEA
“n AT “n AP T
[ [ [ [ [ [ [ [ [ I
GwW GP GM GM-GC GC sw 5P &M SM-5C 5C oL ML ML-OL CL MH OH CH

Fuente: Guia de laboratorio de Suelos, Universidad Auténoma Juan Misael Saracho.




C. Redaccion del Informe Final
Finalmente se redacta el documento técnico final que, en este informe se encuentra toda la
informacién recabada, los parametros mas importantes y un diagnostico acerca del
comportamiento del terreno?.
El estudio de suelos fue realizado y entregado por el Gobierno Auténomo Departamental de
Tarija a través de la consultora EOLO S.R.L.
2.2.1.- Como validar el estudio de suelos- El presente estudio que es entregado por la
empresa serd validado, mediante la comparacion de los resultados mostrados al realizar los
estudios en el campo y laboratorio, con lo que dice la teoria, para asi verificar que dichos
resultados cumplan con los parametros de acuerdo al tipo de suelo que se tenga.
Los parametros que se tomaran en cuenta para validar el estudio de suelo seran:

» El analisis granulométrico.

» Capacidad portante del suelo
En funcién de esto se hara la constatacion de los datos si estos son consistentes para ser
usados en el célculo.
Ensayo de Penetracion Normal (S.P.T.)
Consiste basicamente en contar el namero de golpes (N) que se necesitan para introducir
dentro un estrato de suelo, un toma-muestras (cuchara partida) de 45 a 60 cm
aproximadamente de largo, a diferentes profundidades (generalmente con variacion de
metro en metro). El toma-muestras es golpeado bajo energia constante, con una maza en
caida libre de 140 Ib. (33.5 Kg) y una altura de caida de 30 plg. (76,2 cm.). Este ensayo se
realiza en depdsitos de suelo arenoso y de arcilla blanda. No es recomendable llevarlo a
cabo en depdsitos de grava, roca o arcilla consolidada, debido a los dafios que podria sufrir

el equipo de perforacion al introducirlo dentro de dichos estratos.

2.2.4. Capacidad admisible del suelo de fundacion

El célculo de la capacidad admisible del suelo de fundacion, a partir del nimero de golpes
“N” obtenidos en el ensayo SPT. Se puede determinar con la bibliografia Braja M. Das
“Fundamentos de Ingenieria Geotécnica” y Terzaghi, K. & Peck “Soil Mechanics in
Engineering Practice”. Donde relacionan el nimero de penetracion estandar corregido

(N60) con la resistencia al corte no drenado para suelos cohesivos.

2 http://blog.about-haus.com/estudio-de-suelo/
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Numero de penetracidn estandar corregido (N60)

Es importante sefialar que hay varios factores que contribuyen a la variacion de la cantidad
de penetracion estandar “N” a una determinada profundidad de perfiles de suelos similares.
Estos factores incluyen la prueba de penetracién (SPT), la eficiencia de martillo, el
didmetro de la perforacion, el método de muestreo y el factor de longitud de la varilla. Los
dos tipos mas comunes de martillos SPT utilizados en campo son el martillo de seguridad y
el martillo de anillos. Cominmente se dejan caer por una cuerda con dos vueltas alrededor
de una polea. Con base en las observaciones de campo parece razonable estandarizar el
namero estandar de penetracion de campo basado en la energia de conduccién de entrada y
su disipacion en torno a la toma de muestras en el suelo circundante.

N *nh *nb *ns *nr
N60 = 50 (1)

Donde:

N60: nmero de penetracion estandar corregido para condiciones de campo.

N: nimero de penetracion medido.

nH: eficiencia del martillo (%).

nB: correccion para el diametro de la perforacion.

nS: correccion del muestreador.

nR: correccion para la longitud de la varilla.

Capacidad de carga para cimentaciones superficiales

La capacidad de carga total Gltima se puede determinar con la ecuacién propuesta por

Meyerhof (1963) usada para cimentaciones superficiales.

qu =cNc * Fcs * Fcd * Gei + q * Nq * Fgqs x Fqd

1 (2)
* fqi + > * YBNyFysFydFyi

Un factor de seguridad adecuado debe usarse para calcular la capacidad de carga admisible.
Para losas sobre arcilla, el factor de seguridad no debe ser menor que 3 bajo carga muerta y
carga viva maxima. Sin embargo, bajo las condiciones mas extremas, el factor de seguridad

debe ser por lo menos entre 1.75y 2.
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2.3. Disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico se los realiza considerando: la morfologia, funcionalidad y
estética, siendo plena responsabilidad del arquitecto.

El disefio arquitectdnico es el concepto que se centra en los componentes o elementos de
una estructura o sistema y los unifica en un todo coherente y funcional, de acuerdo con un
enfoque particular para lograr los objetivos bajo las restricciones o limitaciones dadas.

El disefio también debe ser econdémico, por este motivo el disefio arquitectonico del
proyecto contempla una estructura sencilla, segura y con la funcionalidad requerida para las
actividades del personal de educacion en la normal de Canasmoro, de esa manera se plasmé
la arquitectura del presente proyecto en planos (ver anexo A.10. Arquitectura del
proyecto.)

2.4. Idealizacion de las estructuras

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una estructura
es necesario idealizar la estructura de manera vinculada y con el sistema de cargas mas
desfavorable. Los componentes estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas
concentradas rara vez acttan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas
pequefias. Sin embargo, si estas caracteristicas se consideran a detalle, el analisis de una
estructura sera mas complicado.

El proceso de vincular una estructura real con un sistema posible y con el analisis de carga
correspondiente se llama idealizacion estructural.

La infraestructura consiste de todos los elementos necesarios para soportar la estructura.

Los componentes basicos son:

2.4.1. Sustentacion de la Cubierta

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimensién es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actuan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su
comportamiento esta dominado por la flexion.

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

ortogonal, se llaman losas unidireccionales.
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La idealizacion de la cubierta estd ligada a la arquitectura. La cubierta para el presente
proyecto esta compuesta por losas planas; segln los planos arquitectonicos se tiene una
terraza y una losa plana sobre los accesos (gradas).

2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La idealizacién de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero, en nuestro caso
sera una estructura porticada de H°A°. En cuanto a los pdrticos 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 funcién 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 la Norma Boliviana NB 1225001.

La estructura porticada del presente proyecto estara sometida a cargas gravitacionales, de

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

2.4.3.1 Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

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

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

Arrangue de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
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El ancho o &mbito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de
las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe tener
es de 60 cm. mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo 80 cm,
aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.

Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del ascensor
ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.

La Altura de Paso o Escapada: Es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima: siendo la distancia normal la comprendida entre 2 y
2,40 m: sblo en casos de excepcién y en escaleras de poca importancia se puede reducir la
medida hasta 1,80 m.

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

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente prolongada
entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordon y sirve para disminuir el desarrollo de
la escalera: a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no teniéndose en cuenta
este saliente para el avance de la escalera.

Las barandillas: Son elementos de proteccion y seguridad: asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los
pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Desembarco

Huella

Arranque
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Figura.6. Partes de una escalera

Fuente: Elaboracion propia

Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en lozas macizas

utilizando los mismos parametros de disefio de la Norma Boliviana NB 1225001.

2.4.4. 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
soporte una estructura al suelo subyacente, de modo que no rebase la capacidad portante del
suelo, y que las deformaciones producidas en éste sean admisibles para la estructura. Por
tanto, para realizar una correcta cimentacion habra que tener en cuenta las caracteristicas
geotécnicas del suelo y ademas dimensionar el propio cimiento como elemento de
hormigdn, de modo que sea suficientemente resistente, se hara referencia para el disefio en
la Norma Boliviana NB 1225001.

» Losa Casetonada de poliestireno de caseton perdido.
» Estructura de sustentacion de la edificacion porticada con elementos estructurales
(vigas, columnas) de H°A°.

» Cimentacion de H°A° zapata aislada y combinada bajo columna.
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CUBIERTA

PLANTAALTA
PLANTA BAJA
= CIMENTACION == B R

Figura.7. Planteo estructural de la estructura porticada

Fuente: Elaboracion propia

Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de longitud para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada, para posteriormente
determinar el area de acero conforme se realiza en disefio a la Norma Boliviana NB
1225001.

2.5 Disefio Estructural
2.5.1 Datos generales del proyecto y Analisis de Cargas

2.5.1.1 Normativa de Disefio
Con la intencién de adecuarse a la nueva normativa boliviana de hormigones, para el disefio

de las estructura y componentes de hormigon armado, la normativa aplicada sera:
Norma NB 1225001-1:2020 — Hormigon estructural.
Norma NB 1225002-1:2019 — Acciones sobre las estructuras.
Norma NB 1225003-1:2022 — Accion del viento.

2.5.2 Analisis de cargas
El analisis de cargas es un procedimiento que permite conocer las cargas que se ejercen

sobre los distintos elementos estructurales que integran la construccion debido a su
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funcionamiento. Es decir, las cargas muertas y variables que en ella actian durante la

operacion usual del edificio.

2.5.2.1 Cargas muertas (D)
Es la carga cuya magnitud y posicion es constante a lo largo del tiempo, salvo el caso de
reforma del edificio. Se descompone en peso propio y carga permanente.

Carga muerta de peso propio (DG)
Es la carga debida al peso de los elementos resistentes. Constituye parte de la carga muerta.
Carga muerta permanente (DP)

Es la carga debida a los pesos de todos los elementos constructivos, pisos, mamposteria,
instalaciones fijas y otros elementos de presencia permanente y que no son la estructura

resistente.

2.5.2.2. Cargas variables

Las cargas variables en estructuras son aquellas que pueden cambiar en el tiempo y que no
son constantes, a diferencia de las cargas muertas que son constantes y predecibles.
Algunas de las cargas variables mas comunes incluyen: Carga viva, carga de nieve, carga

de viento, carga de fluido, carga del terreno.
Cargas vivas (L)

Cargas debidas a la ocupacion y uso o servicio que presta la estructura debida al peso de
todos los objetos y/o personas que puedan gravitar por el servicio que prestaran en su
explotacién e incluso durante la ejecucion. Por ejemplo: peso de personas y muebles en

edificios, mercaderias en depdsitos, vehiculos en puentes, etc.

Tabla 6. Sobrecargas de servicio (L)

Sobrecargas

TIPO DE SERVICIO Uniforme en | Concentrada
kPa (KkN/m2) en kN

OFICINAS
Uso para oficina 3,0 9,0
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Salas de archivo 5,0
Avreas de cafeteria 5,0
Corredores y escaleras 4,0
Uso para computacion 4,0 9,0

Fuente: NB 1225002, Acciones sobre las estructuras.

Sobrecarga de viento

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W en la direccién de su normal,

positiva (presion) o negativa (succion).

El pardmetro principal es la velocidad de viento, que se debe determinar en funcion a la
zona de emplazamiento de la obra. Este valor se puede obtener de registros historicos de
velocidad de viento en el lugar.

El procedimiento de disefio que nos propone la Norma Boliviana NB 1225003, para

calcular la presion del viento es la siguiente:

- Se determina la velocidad basica del viento “V” y el factor de direccionalidad Kd.

- Se determina un factor de importancia I.

- Se determinan para cada direccion de viento una categoria o categorias de
exposicion y los coeficientes de exposicion para presion dindmica Kz o Kh, segln
corresponda.

- Se determina un factor topografico Kzt.

- Se determina un factor de efecto de rafaga G o Gf, para estructuras rigidas se toma
G = 0,85, caso contrario se puede recurrir al Anexo B de esta Norma.

- Se determina una clasificacion de cerramiento de acuerdo con el articulo.

- Se determina el coeficiente de presion interna GCpi, de acuerdo con el tipo de
estructura.

- Se determina la presién dindmica gz o gh, segun corresponda.

Gs = 0.613K, * Ko x Ky s V2 1[N/ | (3)

Donde:
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Kd = factor de direccionalidad del viento.

Kz = coeficiente de exposicion para la presion dindmica.
Kzt = factor topogréfico.

Qz = presion dindmica calculada a la altura z.

V = velocidad bésica m/s.

| = factor de importancia.

- Se determinan los coeficientes de presién externa Cp o GCpf, o los coeficientes de
fuerza Cf, seguin corresponda.
- Se determina la carga de viento de disefio P.

P = 4,6Co — qu(GCp) [N/, -] (4)

Accion del terreno

Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del terreno sobre las partes del

edificio en contacto con él.

Para el correcto disefio de estructuras de contencién como muros o estructuras similares, se
hace indispensable estimar las presiones laterales que genera el terreno sobre estas, con el

fin de garantizar un correcto funcionamiento y la estabilidad del talud.

El suelo ejerce sobre el muro, unas fuerzas que tiende a desestabilizarlo, estas fuerzas son
las que se conocen como empujes de tierra y su valor cambia de acuerdo a las condiciones

que este posea, como parametros del suelo y condiciones de drenaje.
Los empujes sobre el muro pueden ser de los siguientes:

e Empuje Activo: El terreno empuja al muro permitiéndose las suficientes
deformaciones en la direccién del empuje para llevar al terreno a su estado de
rotura. Es el caso habitual cuando se desarrolla una ‘accién’ del terreno.

e Empuje al reposo: El terreno empuja, pero el muro no sufre apenas deformaciones,

es decir, son nulas o despreciables. El valor del empuje es mayor que el activo.

29



e Empuje pasivo: Cuando el muro se desplaza contra el terreno, lo comprime y éste

reacciona. Es siempre una ‘reaccion’. Su valor es mucho mayor que el activo.

2.5.3 Estructura de Sustentacion de cubierta

La principal funcién de una cubierta es evitar la entrada de agua al espacio habitable, pero
también desempefia un papel importante en la proteccion térmica. La cubierta para el
presente proyecto es de losa (cubierta plana) en toda la estructura, se disefia de acuerdo a la
Norma Boliviana NB 1225001:2020 analizando las cargas mas desfavorables que se
puedan tener.

2.5.4 Estructura de Sustentacion de la edificacion
La estructura porticada de hormigdn armado se disefia y analiza de acuerdo a la Norma
Boliviana NB 1225001.

2.5.4.1. Consideraciones para el disefio de los elementos de hormigon armado

2.5.4.1.1. Hormigon armado

Resistencia especificada a la compresion del hormigén

La resistencia a la compresion del hormigon (f’c) es la caracteristica mecéanica mas
importante de un hormigon. Su determinacion se efectia mediante el ensayo de probetas
cuyo resultado sigue una curva de distribucion de frecuencias (curva de Gauss), este es un
valor con un 95% de probabilidad que ocurra.

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a los
28 dias, en probetas cilindricas normales.

Resistencia nominal

Resistencia de un elemento o una seccion transversal calculada con las disposiciones e
hipdtesis del método de disefio por resistencia de la norma NB 1225001, antes de aplicar
cualquier factor de reduccion de resistencia.

La resistencia nominal se calcula utilizando los valores nominales especificados de las
resistencias de los materiales y de las dimensiones. El subindice “n” se emplea para
referirse a las resistencias nominales, por ejemplo, resistencia nominal a carga axial Pn,

resistencia nominal a momento Mn y resistencia nominal a cortante \Vn.
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Resistencia de disefio
La resistencia de disefio es igual a la resistencia nominal multiplicada por un factor de

reduccion de resistencia ¢.

Tabla 7. Factores de reduccion de resistencia ¢

Accion o elemento estructural ¢
a) Momento, fuerza axial o momento y fuerza axial 0.65a0.9
combinados
b) Cortante 0.75
c) Torsién 0.75
d) Aplastamiento 0.65
e) Zonas de anclajes de postensado 0.85
f) Cartelas y ménsulas 0.75
9) Bielas, tirantes, zonas nodales y areas de apoyo 0.75
disefiadas de acuerdo con el método biela- tirante
h) Componentes de conexiones de elementos 0.9
prefabricados controlados por fluencia de los
elementos de acero a traccion
) Elementos de hormigdn simple 0.6
)} Anclajes en elementos de hormigon 0.45a0.75

Fuente: NB 1225001:2020

Resistencia requerida

Resistencia que un elemento o una seccion transversal debe tener para resistir las cargas
mayoradas o0 los momentos y fuerzas internas correspondientes combinadas.

Se utiliza el subindice “u” para denominar las resistencias requeridas, por ejemplo,
resistencia requerida a carga axial Pu, resistencia requerida a momento Mu y resistencia
requerida a cortante Vu, calculadas a partir de la cargas y fuerzas mayoradas aplicadas.

El requisito basico para el disefio por resistencia puede expresarse de la siguiente manera:

Resistencia de disefio > Resistencia requerida

Por ejemplo:

¢pPn>Pu ¢Mn>Mu (5)
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Donde:

¢:
Pn:
Pu:

Mn:
Mu:
Vn:
Vu:

Tn:
Tu:

dVn>Vu dTn>Tu (6)

Factor de reduccidn de resistencia
Resistencia nominal a carga axial
Resistencia requerida a carga axial
Resistencia nominal a momento
Resistencia requerida a momento
Resistencia nominal a cortante
Resistencia requerida a cortante
Resistencia nominal a torsion

Resistencia requerida a torsion

Resistencia especificada a la fluencia del acero

Resistencia a la fluencia minima especificada, o punto de fluencia de la armadura. La

resistencia a la fluencia o el punto de fluencia deben determinarse en traccion, de acuerdo

con las normas ASTM aplicables.

Principalmente los aceros resistentes a la fluencia se refieren al limite elastico del acero que

es la cantidad de tension que debe soportar una pieza de este material para conseguir una

deformacidn pléstica.

2.5.4.1.2. Combinaciones de cargas

La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las cargas mayoradas en

las siguientes ecuaciones.

Estructura vacia: U=1.4(D+F)

Estructura con sobrecargas: U=1.2(D+F+T)+1.6(L+H)+0.5(Lr 6 S 6 R)
Estructura de cubierta: U=1.2D+1.6(Lr 6 S 6 R)+(1.0 L 6 0.80I)
Accion de viento: U=1.2D+1.0W+1.0L+0.5(Lr 6 SO R)
Accion de viento + empujes de suelo U=0.9D+1.0W+1.6H

Donde:

D: Cargas muertas.
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F: Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definidas y alturas
maximas controlables.

H: Cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros materiales.
L: Cargas vivas.

Lr:  Cargas vivas de cubierta.

R: Cargas por lluvia.
S: Cargas por nieve.
T: Efectos acumulados de variaciéon de temperatura, fluencia lenta, retraccion,

asentamiento diferencial, y retraccion del hormigon de retraccion compensada.
u: Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.
W:  Carga por viento.

2.5.4.2. Disefio de vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitados principalmente a flexion.

En cualquier seccion transversal existen fuerzas internas que pueden descomponerse en
fuerzas normales y tangenciales a la seccion. Las componentes normales a la seccion son
los esfuerzos deflexion (tension en un lado del eje neutro y compresion en el otro), su
funcion es la de resistir el momento flector que actia en la seccion. Las componentes
tangenciales se conocen como esfuerzos cortantes que resisten las fuerzas transversales o
cortantes.

Las vigas se dimensionan generalmente considerando una altura del orden de:
L L
10°12

Donde “L” es la longitud entre ejes de columna.

(7)

La norma nos recomienda unas alturas minimas de vigas no pretensadas.

Tabla 8. Altura minima de vigas no pretensadas

Condiciones de apoyo h minimo
Simplemente apoyadas L/16
Un externo continuo L/18.5
Ambos extremos continuos L/21
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En voladizo L/8

Fuente: NB 1225001:2020

La tabla anterior es aplicable para hormigon de peso normal y fy= 420 MPa.

Para otros casos el h minimo cuando fy es distinto de 420 MPa, debe multiplicarse por:

fy
(0.4 + ﬁ) (8)

2.5.4.2.1. Disefio a flexion

Una seccion rectangular es toda seccion cuya area sometida a compresion es un rectangulo.

Una seccion de viga simplemente armada es aquella que posee acero de refuerzo

unicamente en la zona donde se evidencian tracciones por flexion.

Fuerza de compresion:
C=085«f_.xaxh (9)

Donde:

f'c: Resistencia especificada a la compresion del hormigdn
a alto de la viga

b: ancho de la viga

Fuerza de traccion:
T=As+f, (10)

Donde:

T: Fuerza de traccion

As:  Area del acero

fy: Resistencia especificada a la fluencia del acero

La cuantia necesaria sera:

085+ (1= |1 2 x M, (11)
= 0. % — % — —_

P 5, b %085 f, b *d?

Donde:

p: cuantia del refuerzo

f'c: Resistencia especificada a la compresion del hormigon

fy:  Resistencia especificada a la fluencia del acero
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Mu: Momento mayorado en la seccion

¢: Factor de reduccion de resistencia
b: Ancho del alma
d: Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el baricentro de las armaduras

longitudinal en traccién

El area de acero necesaria se determina:

As=px*bxd (12)
Donde:
p: Cuantia geométrica de la armadura
b: Ancho de la cara
d: Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el baricentro de las armaduras

longitudinal en traccion
Se debe colocar un &rea minima de refuerzo para flexion As(min) en toda seccion donde el
analisis requiera refuerzo a traccion.

El area de acero minima debe ser el mayor entre:

1

AS(min)zz*\/f,c*b*d (13)
4

Ag(min) = 3* Ag, cuando Ag < Agiminy (14)

El espaciamiento minimo entre barras, debe ser el mayor de:
2.5cm

d
Smin = 4 ’ (15)

3" dagg
db:  Diametro del refuerzo longitudinal

dagg: Tamafio nominal maximo del agregado grueso

2.5.4.2.2. Disefio a cortante

El esfuerzo cortante es el segundo esfuerzo predominante en las vigas. El objeto del calculo
a esfuerzo cortante es proporcionar una seguridad razonable frente a estos distintos tipos de
rotura.

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

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.
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En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn solo puede resistir el esfuerzo cortante
sin necesidad de armadura.

La fisura inclinada mas cercana al apoyo de la viga se extiende hacia arriba desde la cara
del apoyo y alcanza la zona de compresion a una distancia de aproximadamente “d” medida

desde la cara del apoyo.

Vu<op=*Vn (16)
En un miembro sin refuerzo para cortante, se supone que el cortante lo resiste el alma del

hormigén. En un miembro con refuerzo para cortante, se supone que una parte de la

resistencia a cortante la proporciona el hormigén y el resto el acero para cortante.

Vn =V, +V, (17)

V= +V)—> b =0.75 (18)
Donde:
Vu:  Cortante ultimo de disefio
Vn:  Resistencia nominal a cortante
Vc:  Resistencia a cortante del hormigén
Vs:  Resistencia a cortante del acero transversal
Las dimensiones de la seccion transversal deben seleccionarse para cumplir con la siguiente

ecuacion

Vi, <bx*(V.+0.66+/f xbxd) (19)

Para elementos no pretensados V¢ debe calcularse por medio de:

Ax Jf
v, = % xbxd (20)
Donde:
A: Factor de modificacidn que tiene en cuenta las propiedades mecéanicas reducidas del

hormigdn de peso liviano, relativa a los hormigones de peso normal de igual resistencia a la
compresion.

A menos que se realice un calculo mas detallado se calcula a partir de la siguiente tabla.
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Tabla 9. Método detallado para calcular Ve

AT V,-d (a)
. [T b
Ve = (1—6}[6+17'Pw)b'd ®

0.29-/1-Jf_’c-b-d ©

Nota: En la tabla se presentan las ecuaciones para el calculo de la resistencia a cortante del

hormigon.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB 1225001:2020

Sil, < ¢ *V,, lapieza resiste,necesita refuerzo minimo

La resistencia a cortante Vs para el acero transversal, se debe calcular como:

A, f,xd |
A, = N°ramas * A, (22)

Ab:  Areade la barra a utilizar
Av:  Area de refuerzo
S: separacion de barras de acero

El area minima por refuerzo para cortante en vigas, debe considerarse el mayor de:

Av.min — vV f,c * b (23)
S 16 * f,;

Av. Area minima de refuerzo

fyt:  Esfuerzo de fluencia del estribo

Ay i b
PR — 0.35 % — (24)
S fye

La separacién maxima entre estribos, debe ser menor a:

> 0 600 mm

Siempre y cuando
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V. <033x,/f.xbxd (25)

En caso de ser mayor, se considera como separacion maxima

7 0 300 mm

2.5.4.3. Disefio de columnas

Las columnas son aquellos elementos verticales que soportan fuerzas de compresion y
flexion, encargados de transmitir todas las cargas de la estructura a la cimentacion; es decir,
son uno de los elementos mas importantes para el soporte de la estructura, por lo que su

construccion requiere especial cuidado.

Las columnas son disefiadas con una seccion y refuerzo segun los esfuerzos que debe
resistir, generalmente repartiendo el esfuerzo longitudinal simétricamente en la cara de la

seccidn, para no causar excentricidades en el elemento.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y

estribos.

Las barras longitudinales constituyen la armadura longitudinal y estan cargadas de absorber
compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen la
armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes.

Para el predimensionado de columnas, Antonio Blanco Blasco propone la siguiente

ecuacion.
. P(servicio)
Area de columna = — (26)
nxf'c
Donde:
P: Carga en servicio
n: 0,45 para columnas centrales
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n: 0,35 para columnas esquineras

2.5.4.3.1. Disefio de columnas

La normativa que rige el disefio estructural de los miembros que conforman una estructura
de concreto reforzado, estd conformada por la Norma Boliviana del Hormigon Estructural
NB 1225001:2020.

Acero de refuerzo longitudinal

Tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del
pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccién. En los
soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras.

Las armaduras no deben estar separados a mas de 30 cm.

Dependiendo de la excentricidad de la carga algunas barras estaran en compresion y otras
en traccion.

La armadura minima debe ser el 1% y la maxima el 8%.

Acero de refuerzo transversal

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

€C 2
S

La separacion entre planos de cercos o estribos debe ser menor a:

s=12+%d, (27)

s =36*dy; (28)

s = menor dimension de la seccion
Donde:

db: Didmetro nominal de una barra
dbt: Diadmetro nominal la barra transversal

Diagrama de interaccion
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El diagrama de interaccion de columnas es una representacion gréafica que muestra la
capacidad resistente de una columna en funcion de la carga axial y el momento flector que
actuan sobre ella. Este diagrama se utiliza para analizar el comportamiento de una columna

ante cargas combinadas de compresién axial y momento flector.

En el diagrama de interaccion, el eje vertical representa la carga axial y el eje horizontal
representa el momento flector. La curva que se traza en el diagrama indica los valores

limite de la carga y el momento que la columna puede soportar sin que se produzca un
fallo.

El uso del diagrama de interaccion de columnas es comun en el disefio estructural de
edificios y otras estructuras, ya que permite determinar la capacidad resistente de la
columna ante diferentes combinaciones de carga axial y momento flector, lo que permite
seleccionar la seccion transversal y la armadura adecuadas para garantizar la seguridad y la
estabilidad de la estructura.
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Figura.8. Diagrama de interaccion columna rectangular
Nota: En la figura se presenta el diagrama de interaccion para columnas rectangulares, la
cual es diferente para distintas secciones y porcentajes de acero.

Fuente: Jack C. McCormac — Russel H. Brown, Disefio de concreto reforzado.

La columna es capaz de resistir cualquier combinacion de valores que estén dentro de la

curva. Para distintos porcentajes de acero se tienen curvas diferentes.
Procedimiento para elaborar el diagrama de interaccion

El diagrama de interaccion es una herramienta importante en el disefio de columnas de
hormigon armado y se utiliza para evaluar el comportamiento de la columna bajo cargas
axiales y momentos flectores. A continuacién, se presenta un procedimiento general para

construir el diagrama de interaccion:

e Calcular la carga axial maxima Pu que puede soportar la columna sin tomar en
cuenta la resistencia a flexion. Esto se puede hacer utilizando las ecuaciones de
resistencia a la compresion.

e Calcular el momento flector méximo Mu que puede soportar la columna sin tomar
en cuenta la resistencia a la compresion. Esto se puede hacer utilizando las
ecuaciones de resistencia a la flexion.

e Dibujar el eje vertical del diagrama de interaccion para representar la carga axial de
la columna. El eje vertical se etiqueta como "Pu™ y se mide en unidades de fuerza.

e Dibujar el eje horizontal del diagrama de interaccion para representar el momento
flector de la columna. El eje horizontal se etiqueta como "Mu" y se mide en
unidades de momento.

e En el diagrama, trazar la curva que representa la resistencia nominal de la seccién
transversal de la columna. La resistencia nominal es la resistencia maxima tedrica
de la seccidn transversal y se puede calcular utilizando las ecuaciones de resistencia
a la compresién y a la flexion.

e Identificar el punto A en la curva de resistencia nominal que corresponde a la carga

axial maxima Pu. Trazar una linea vertical desde este punto hasta el eje horizontal.
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e ldentificar el punto B en la curva de resistencia nominal que corresponde al

momento flector maximo Mu. Trazar una linea horizontal desde este punto hasta el

eje vertical.

e EIl punto de interseccion entre las lineas trazadas en los dos pasos anteriores

representa la carga axial y el momento flector maximos que la columna puede

soportar antes de fallar.

e Trazar una linea curva desde el punto A hasta el punto B para representar el

comportamiento de la columna bajo cargas combinadas de axial y flexion.

e EIl diagrama de interaccion esta completo y puede ser utilizado para evaluar la

capacidad de carga de la columna bajo cargas axiales y momentos flectores

combinados.

Disefio a cortante

Donde:

Vu:  Cortante Gltimo de disefio

Vn: Resistencia nominal a cortante

Vc:  Resistencia a cortante del hormigén

Vs:  Resistencia a cortante del acero transversal

¢: Factor de reduccion de resistencia

(29)

(30)

Para elementos sometidos a compresidn axial, V¢ debe calcularse por medio de:

RSEVi

Ve

si Vu<g-Vc, la pieza resiste, necesita refuerzo minimo

1+ N b xd
_— *
6 144,

(31)
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Donde:

A Factor de modificacidn que tiene en cuenta las propiedades mecénicas reducidas del
hormigon de peso liviano, relativa a los hormigones de peso normal de igual resistencia a la

compresion.
Nu:  Carga axial mayorada normal a la seccion transversal,
Ag:  Area bruta de la seccion

La resistencia a cortante Vs para el acero transversal, se debe calcular como:

A, xf,xd 1
A, = N°ramas * A, (33)

Ab:  Areade la barra a utilizar
Av:  Area de la armadura de cortante
El area minima por refuerzo para cortante en columnas, debe considerarse el mayor de:
Apmi ‘«*b b
vmin — fC ;0.35*_ (34)
S 16 * fyt fyt

La separacidn maxima entre estribos, debe ser menor a:

s=12+d,
s =36*dy;
s=menor dimension de la seccibn
Donde:
db: Diametro nominal de una barra

dbt: Diadmetro nominal la barra transversal
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2.5.5. Estructuras complementarias (escaleras)
Se puede definir el sistema de escaleras de una edificacion como parte integral de la
estructura que se encarga de conectar un punto con otro dentro de la misma estructura a

diferentes cotas de nivel.

Las escaleras son elementos estructurales singulares, esto quiere decir que tiene un
procedimiento especial de calculo y que se calculan en forma independiente al conjunto,
pero esto no quiere decir que se obvié sus efectos que se transmiten a la estructura en su

conjunto.

Las escaleras cumplen con la funcion de brindar acceso de un nivel a otro, se las puede
clasificar de muchas formas, la cual nos interesa bastante ya que define la forma de calcular

al elemento, segun su tipologia se las clasifica en:

- Escaleras de elementos lineales

- Escaleras de elementos especiales

Debido a su inclinacién y poca luz, estas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios.
La obtencion de la armadura longitudinal es andloga al de vigas, por otra parte, se debe

disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.

2.5.5.1. Procedimiento de calculo

Al tratarse de una escalera autoportante, éstas son estructuras independientes que no
requiere soportes laterales ni fijacion a la pared. Entonces, se las idealiza como un pértico,
y se calcula en dos estados, empotrado — empotrado y apoyado — apoyado, para poder

determinar las solicitaciones mayores negativas y positivas.
Obtenemos el momento maximo positivo Mu y calculamos el refuerzo necesario.

e Calculo de la armadura necesaria

fe 2% My
p=085«—=x|1— [1-— 5 (35)
fy G *085*f *bxd

44



As=p=*b=d (36)

Donde:

p: Cuantia geométrica de la armadura

Mu:  Momento mayorado en la seccion
e Disposicion de la armadura

Asumimos un diametro de la armadura y calculamos la separacion entre barras, por medio de la

siguiente ecuacion:

A
s =100 * —— (37)
s.cal
Donde:
S: Separacion entre barras

Avar: Area de acero de la varilla

e Armadura minima

Debe colocarse un area minima de armadura a flexién de acuerdo con la siguiente tabla.

Tabla 10. Armadura minima para losas en una direccion

Tipo de armadura fy (MPa) As min
Barras corrugadas < 420 0,020 - Ag4
Barras corrugadas o armadura 0,018 - 420
de alambre electrosoldado > 420 Iy 7
0,0014 - A,
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Nota: En la tabla nos indican el &rea minima de armadura a flexion para losas macizas, que

varia dependiendo de la resistencia a fluencia del acero.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB 1225001:2020.

El espaciamiento de la armadura requerida no debe ser mayor a 300 mm.
e Revision por cortante

Se debe verificar que:

d*V. >V, (38)

Si se cumple, no se requerira refuerzo por cortante (estribos).

2.5.6. Fundaciones
La fundacion es el elemento estructural encargado de transmitir una carga al suelo o roca
donde se encuentra 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.

Este tipo de fundacion puede estar compuesto por dos elementos, la losa y las vigas de
amarre. La funcion de las vigas es dar rigidez a la losa para transmitir las cargas al suelo,
uniformemente. Ademas de resistir determinadas cargas si fue necesario (momento,

cortante).

El analisis y disefio de una losa de cimentacion se realiza determinando las acciones que se
presentan en el centroide del area del cimiento, sin ser afectadas por coeficientes de

amplificacion.

Con esto se debe verificar que la capacidad de soporte del suelo sea mayor o igual a los

esfuerzos que genera la estructura (qadm > gmax), esto determina el area requerida.
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Las losas sobre el terreno que transmiten cargas verticales o fuerzas laterales provenientes
de otras partes de la estructura al suelo, deben disefiarse y construirse de acuerdo con las
disposiciones aplicables de la norma NB 1225001:2020.

El &rea minima de la base de la fundacion debe calcularse a partir de las fuerzas y
momentos no mayorados transmitidos por la fundacion al suelo y de la capacidad portante
admisible definida con base en principios de mecanica de suelos.

2.5.6.1.1. Diserfio a flexion

Se calcula el &rea necesaria para un momento mayorado (Mu)

fe 2% My
p=085x—=x|1— |1-— 5 (39)

fy ¢ *0.85x%f +bxd
A;=pxbxd (40)

Definida el area necesaria por metro lineal, se procede a calcular el espaciamiento del

refuerzo, iterando el nimero de la varilla a utilizar, por medio de la siguiente ecuacion:

var

A
s =100 %« —— (41)
s.cal
Donde:
S: Separacion entre varillas (cm).
Avar: Area de acero de la varilla (cm2).

As. cal: Area de acero calculado (cm2).

Conocida la separacion tedrica de las armaduras, esta debe ser comparada con las

separaciones maximas definidas por la norma.

2.5.6.1.2. Comprobacidn a corte en dos direcciones (punzonamiento)
Las losas deben ser evaluadas para cortante en dos direcciones en la proximidad de

columnas, de cargas concentradas y de zonas de reaccién en las secciones criticas.
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El cortante en dos direcciones debe ser resistido por una secciéon con una altura “d” y un
perimetro critico supuesto bo que se extiende completa o parcialmente alrededor de la

columna, carga concentrada o area de reaccion.

Tabla 11. Calculo de la resistencia a cortante en dos direcciones

7
" )

3f by -d =

p A\/f_'( B)b i b)
AN

Nota: En la tabla se muestran las ecuaciones para calcular la resistencia a cortante en dos

direcciones.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdn Estructural NB 1225001:2020

B es la relacion del lado largo al lado corto de la seccién de la columna.
as. 40 para columnas interiores

as. 30 para columnas de borde

as. 20 para columnas en esquina

bo:  Perimetro de la seccidn critica para cortante

Para elementos en dos direcciones con armadura a cortante (estribos), el valor de wvc

calculado en las secciones criticas no debe exceder el siguiente valor:

_AJT (42)

Vc.max - 6
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A = Factor de modificacion que tiene en cuenta las propiedades mecanicas reducidas del
hormigon de peso liviano, relativa a los hor-migones de peso normal de igual resisten-cia a

la compresién,

El vu méaximo para elementos en dos direcciones con armadura a cortante, es:

u

y, =—¢*;/f_'f (43)

¢ = Factor de reduccion de resistencia
2.6  Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.6.1 Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas definen los requerimientos detallados para cada trabajo en
cuanto a materiales, equipos y calidad de la mano de obra que seran incorporados dentro
del proyecto. De igual forma, describen los procedimientos que deben seguirse dentro de la
construccion de dicho proyecto, es decir, detallan la ejecucion del trabajo que se realizan en
campo. Las especificaciones son el Unico documento que sefiala las obligaciones de la
administracion del proyecto durante su construccion, ya que la mayoria de tareas
administrativas que el residente del proyecto realiza se encuentran dentro de las

condiciones generales, que son parte de las especificaciones técnicas.

2.6.2 Computos Métricos

Por medio del computo métrico, se miden las estructuras que forman parte de una obra de
ingenieria, con el objeto de:

a.- establecer el costo de la misma, o de una de sus partes.

b.- determinar la cantidad de materiales necesarios para ejecutarla.

El computo métrico es un problema de medicién de longitudes, areas y volimenes, que
requiere el manejo de férmulas geométricas; computar es entonces medir, computo,
medicion y cubicacion son palabras equivalentes.

La planilla de cémputos métricos que se usa para el proyecto es como la siguiente tabla.
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Tabla 12. Planilla de computo métrico.

N° | ACTIVIDAD | UNID.

DIMENSIONES

N° DE

LARGO | ANCHO

ALTO | VECES

TOTAL

AREAVELS PARCIAL

TOTAL

S|lwiN| e

Fuente: Elaboracion propia.

2.6.3 Precios unitarios

El precio unitario puede definirse como el importe de la remuneracién o pago total, que

debe cubrirse al contratista por unidad de obra de cada uno de los conceptos de trabajo que

realice. Asi mismo, unidad de obra puede definirse como la unidad de medicion que se

sefala en las especificaciones técnicas, como base para cuantificar cada concepto de trabajo

para fines de medicion y pago. El concepto de trabajo o concepto de obra, podrd quedar

definido como el conjunto de operaciones y materiales que, de acuerdo con las

especificaciones respectivas, integran cada una de las partes de una obra en que esta se

divide convencionalmente para fines de medicidn y pago. Para estimar el presupuesto por

precios unitarios es indispensable realizar el computo métrico. En la formacién de la

estructura de costos y la determinacion de un item intervienen los factores que se detallan y

obedecen a la estructura de la siguiente tabla.

Tabla 13. Componentes de la estructura de costos.

DATOS GENERALES

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Proyecto:

item N°:

Actividad:

Cantidad:

Unidad:

Moneda:

MATERIALES

DESCRIPCION

UNIDAD

CANTIDAD

PRECIO
PRODUCTIVO

COSTO
TOTAL
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TOTAL DE MATERIALES:

MANO DE OBRA

DESCRIPCION

UNIDAD CANTIDAD HREAY

PRODUCTIVO COSTO
TOTAL

N

SUBTOTAL MANO DE OBRA:

Cargas Sociales = (% del Subtotal de Mano de Obra) 55%

Impuestos 1.V.A. Mano de Obra = (% de Mano de Obra +
Carga Sociales) 14,94%

Subtotal Cargas Sociales e Impuestos:

TOTAL DE MANO DE OBRA:

EQUIPO, MAQUINARIAY HERRAMIENTAS

DESCRIPCION

UNIDAD CANTIDAD HEEL

PRODUCTIVO COSTO
TOTAL

1

N

Herramientas = (% de Total de Mano de Obra) 5%

TOTAL DE EQUIPO, MAQUINARIAYY HERRAMIENTAS:

GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

GASTOS GENERALES =% DE 1+2+3

TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

UTILIDAD

UTILIDAD=% DE 1+2+3+4

TOTAL UTILIDAD

IMPUESTOS

IMPUESTOS IT=% DE 1+2+3+4+5

TOTAL IMPUESTOS

TOTAL PRECIO UNITARIO 1+2+3+4+5+6
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TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales) |

Fuente: SICOES, de acuerdo al Documento Base de Contratacion para Contratacion de
Obras.

Los parametros de los precios unitarios son:

a) Costos directos. - El costo directo del precio unitario de cada item incluyen todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad. El costo directo esta
conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad y son:
Materiales, mano de obra y maquinaria, equipo.

b) Costos indirectos. Son la suma de aquellos gastos que por su naturaleza son de
aplicacion a las obras ejecutadas en un determinado tiempo; estos son: Gastos
generales, utilidad e impuestos.

1.- Materiales. Es el costo de materiales puesto en obra y con factura.

2.- Mano de Obra. Es un recurso determinante en la preparacion de los costos unitarios. Se
compone por categorias de personal tales como capataces, albafiles, peones y demas
personal que afecta directamente al costo de la obra.

Dentro de la mano de obra se incluyen las cargas sociales que son un porcentaje que se
toma sobre la mano de obra. Segun Decreto Supremo 27328, varia entre 50-71.18%. Estos
porcentajes de carga sociales es la sumatoria de varias incidencias como ser:

e Incidencia por inactividad.

Tabla 14. Incidencia por inactividad.

DESCRIPCION JORNALES/ANO
CANCELADOS

Domingos

Feriados legales
Enfermedad
Ausencias justificadas
Lluvias y otros

Dia del constructor

52
10
2
2
2
1

TOTAL

Dias del afio
Incidencia

69

365

69 dias/365 dias

[ Incidencia por inactividad

18.90% |

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.

Incidencia de los beneficios.
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Tabla 15. Incidencia de los beneficios.

Aguinaldo
Indemnizacion anual
Vacacion

Desahucio

Dias del afio 365

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.

Incidencia de los subsidios.

Tabla 16. Incidencia de los subsidios.

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.

Aportes a entidades.
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Tabla 17. Incidencia por aportes.

DESCRIPCION PATRONAL
Cajas de Salud 10.00%
INFOCAL 1.00%
Vivienda 2.00%
Seguro de Riesgo Profesional (AFP) 1.71%
TOTAL 14.711%

| Incidencia por aportes 14.71% |

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.

e Seguridad industrial e higiene

Tabla 18. Seguridad industrial e higiene.

DESCRIPCION uso PRECIO PRECIO
ANUAL/ UNITARIO TOTAL
OBRERO OBRERO
Botas de goma 20% 80.00 16,00
Guantes de cuero 200% 15.00 30,00
Cascos 100% 40.00 40,00
Botiquin 1% 110.00 1,10
Guantes de goma 10% 30.00 3,00
Botines de seguridad 100% 180.00 180,00
Overol 100% 70.00 70,00
Protectores auditivos (de insercion) 30% 10.00 3,00
Cinturdn de seguridad (arneses) 5% 440.00 22,00
Respiradores 5% 230.00 11,50
Antiparras 20% 20.00 4,00
TOTAL 380,60

_Salario anual ponderado

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.

Incidencia por antigliedad.

30,600
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Tabla 19. Incidencia por antigtiedad.

Porcentaje sobre 3 salarios minimos 5%
(hasta 4 anos)

Salario minimo 2250

Porcentaje de obreros beneficiarios 4%

Incidencia por antigiiedad 0.15%

Fuente: Camara Departamental de la Construccion Cochabamba.
Resumen de las incidencias

Tabla 20. Resumen de incidencias.

Incidencia por inactividad 18.90%
Incidencia por beneficios 20.55%
Incidencia por subsidio 6.65%
Incidencia por aportes 14.71%
Incidencia por seguridad industrial e higiene 1.24%
Incidencia por antitigiiedad 0.15%
Total incidencias por beneficios sociales 62.20%

Fuente: Elaboracion Propia.

Las cargas sociales son 62.20 % del subtotal de mano de obra.

Impuestos IVA sobre mano de obra. El impuesto al valor agregado, segin impuestos
nacionales es 14.94 %. En el analisis de precios unitarios el IVA es el 14.94% de suma del
subtotal de mano de obra mas cargas sociales.

3.- Maquinaria, equipo y herramientas. Es el costo de los equipos, maquinarias y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando. Este insumo es calculado
generalmente como un porcentaje de la mano de obra, se toma el 5% del total de mano de
obra.

4.- Gastos generales y administrativos. Dependen de varios aspectos, siendo su
evaluacion muy variable, sin embargo, algunos de los factores a considerar son los
siguientes: costos de propuestas y contratos, gastos administrativos, gastos profesionales y
especiales, aportes a entidades o costos fijos, riesgos e imprevistos. Se toma el 10% de la

suma del material mas mano de obra, mas maquinaria.
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5.- Utilidad. Es el beneficio o ganancia de la empresa por la ejecucién de la obra. Se asume
como referencia un porcentaje del 10% de los puntos (1+2+3+4) como se muestra en la
tabla 2.10.

6.-Impuestos. El Impuesto a las Transacciones (IT) tiene una alicuota de 3.09% de
(1+2+3+4+5) como se muestra en la tabla 2.10.

2.6.4 Presupuesto
Algunas definiciones de presupuestar:
e Es la prediccion monetaria que representa realizar una actividad o tarea
determinada.
e Calculo aproximado del costo de una obra.
e Es la expresion en cifras monetarias del programa de trabajo previsto en un
proyecto.
e Es el monto que se autoriza como apropiacion para invertir en la materializacion de
un proyecto especifico.
e El presupuesto es el calculo anticipado del costo de una obra, o de una de sus partes.
Sea que se trate de una valoracion rapida o del andlisis analitico para una cotizacion formal,
toda estimacidn de valores se basa en la experiencia del calculista, en su informacion actual

y en su capacidad de comparar.

2.6.5 Planeamiento y cronograma

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

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan
en base al cual se puede programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se puede
entender como planificacion a la formulacion de un conjunto de acciones sucesivas que

sirva de guia para realizacion del proyecto.
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Tanto planificaciobn como programacion de una obra se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces
en necesario reprogramar y replantear.
Las técnicas mas cominmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de barras o de GANTT

e Meétodo de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM)

e PERT (Program Evaluation Review Technique)
Para el presente proyecto se realiza la técnica del diagrama de barras o de GANTT que es
una herramienta Gtil para planificar proyectos. Al proporcionarte una vista general de las
tareas programadas, todas las partes implicadas se sabe qué tareas tienen que completarse y
en qué fecha. Un diagrama de Gantt muestra: La fecha de inicio y finalizacion de un
proyecto, qué tareas hay dentro del proyecto, quién esta trabajando en cada tarea, la fecha
programada de inicio y finalizacion de las tareas, una estimacion de cuanto llevara cada

tarea, cOmo se superponen las tareas y/o si hay una relacion entre ellas.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Anélisis del levantamiento Topogréafico

Segun lo sefialado en el marco teorico, el levantamiento topogréfico fue realizado por la
entidad del Gobierno Autonomo Departamental de Tarija (GADT), usando el equipo
topogréfico la estacion total, de forma que se obtiene las curvas de nivel y puntos limites de
area de proyecto.

Con la planimetria y altimetria y las curvas de nivel obtenidas con el levantamiento
topogréfico, se pudo determinar que el terreno esta nivelado y que no cuenta con
variaciones en las curvas, topograficamente se considera una superficie plana. El plano se
encuentra en el anexo A-11.

Validacion del estudio topografico

Se reviso la informacién brindada por el Gobierno autdbnomo Departamental de Tarija, se
verifico los equipos utilizados y se visitd el lugar de emplazamiento de obra para su
inspeccion y se pudo presenciar de que es un terreno plano como marca el informe

proporcionado.

Figura.9. Terreno donde se realizo el estudio topografico

Fuente: Elaboracion propia
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3.2 Analisis del Estudio de Suelos

El estudio de suelos fue realizado y entregado por la consultora EOLO S.R.L., dicho
estudio fue entregado al Gobierno Auténomo Departamental de Tarija (GADT) y el GADT

a mi persona.

El estudio fue validado siguiendo los parametros que nos arroja la teoria mostrada en el

punto 2.2 y demostraron que los datos brindados tienen coherencia.

Las planillas de estudio de suelos que fueron entregadas por el Gobierno Auténomo

Departamental de Tarija se encuentran detalladas en el anexo A-1.

3.2.1. Validacion del estudio de suelos
En el estudio de suelo realizado se mostro una clasificacion del suelo perteneciente a un A-
2-4(0) por la norma AASHTO.
Descripcion del material > GRAVA'Y ARENA LIMOSA
Analisis Resistencia portante del suelo
La resistencia portante del suelo que nos da de referencia en el informe es de 2.00 Kg/cm?.
Dicha resistencia se da a 1,50 m respecto al nivel del terreno.
Analizado el procedimiento que fue aplicado para la determinacion de la capacidad
admisible del suelo, se procedié a la validacion del mismo.
e De acuerdo al informe, se indica que la relacion de namero de golpes a diferentes
profundidades y el calculo de las probables fatigas admisibles, han sido obtenidas
utilizando los abacos segun B.K. Hough “Basic Soil Engineering”. Para la

profundidad de 1,50 metros y N =13, se procedio a verificar la capacidad portante.
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Figura.10. Abaco de capacidad de carga admisible en arcillas, segiin B.K. Hough

“Basic Soil Engineering”
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Nota: En la figura se muestra el abaco segun B.K. Hough, el cual fue utilizado para la
determinacion de la capacidad admisible del suelo brindada por la empresa, y con color
rojo se puede ver la comprobacion a un namero golpes igual a 13, donde el valor esta
alrededor de 2 kg/cm2. Se puede validar que es el mismo valor que fue brindado por la
empresa.

e Asi también con la bibliografia Braja M. Das “Fundamentos de Ingenieria
Geotécnica” y Terzaghi, K. & Peck “Soil Mechanics in Engineering Practice”, se
procedio a calcular la capacidad admisible del suelo, tomando como dato el nUmero
de golpes SPT obtenido del estudio de suelos.

3.2.1.1 Capacidad admisible del suelo de fundacién

El método que se propone para el calculo de la capacidad admisible del suelo de fundacion,
es a partir del numero de golpes “N” obtenidos en el ensayo SPT. Basidndose en la
bibliografia Braja M. Das “Fundamentos de Ingenieria Geotécnica” y Terzaghi, K. & Peck
“Soil Mechanics in Engineering Practice”. Donde relacionan el numero de golpes SPT

corregido (N60) con la resistencia al corte no drenado para suelos cohesivos.
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En el ensayo SPT, se obtuvo el nimero de golpes “N” igual a 13, a una profundidad de 1.50
m. lo cual es el dato principal que se utilizar4 para la determinacion de la capacidad
admisible del suelo.

Calculo del numero de penetracion estandar corregido (N60)
Datos que se usaran para el calculo son
N =13 nH= 60 nB=1 nS=1 nR=0.95
Usando la formula (1), se obtiene:
Ngo = 12,35 ~ 12

3.2.1.1.1. Determinacion de la resistencia al corte no drenado con el N60
Con la relacion entre el nimero de golpes N60 en la cuchara de muestreo y la resistencia a

la compresion no confinada de Terzaghi y Peck, se tiene:

_ (10 _ (100
Neo = {20 T = {200kp“
Para N60 = 12, qu = 120 kPa.
Cy = 60 kpa

Con la primera correlacion, se obtiene una resistencia al corte no drenado igual a 60 kPa,

este valor se verificara con la siguiente ecuacion que propone otro autor.
Stroud (1974), recomienda un valor de K, entre 3.5 a 6.5 KN/m2.
Para K=3.5 KN/m2.
Cy,=35%12 =42 kpa
Para K=6.5 KN/m2.
Cy, =65%12 =78 kpa

Entonces, podemos definir que el valor de 60 kPa calculado por la correlacidn de Terzaghi

y Peck, esta dentro de los valores considerados por Stroud.
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Se considera como el valor de la resistencia al corte no drenado igual a 60 kPa.

3.2.1.1.2. Célculo de la capacidad admisible del suelo
La capacidad de carga total Gltima en condiciones no drenadas, se determina con la
ecuacion (2) propuesta por Meyerhof (1963).

GQu = Cy* N xFgxFeqg + q

(44)
Donde:
cu: cohesion no drenada.
Nc¢=5.70 Ng=1 y Ny=0
0.195B
Fe =1+ (45)
L
D
Fog=1+ 0.4% (46)

La sustitucién de los anteriores factores de forma y profundidad da:

0.195B
Aneta = qu — 9 = 5.70 x C,, (1 + )(1 +0.4) (47)
_ Qneta
Qaam FS

Teniendo como datos:

Angulo de rozamiento ¢=0, para arcillas saturadas.
Resistencia al corte no drenado cu=60 kPa

Ancho menor de la zapata B=1,75m

Largo de la zapata L=1,75m

Profundidad de desplante Df=1,5m

La sustitucion de los valores da:
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kg
Gneta = 548,81 kpa = 5,6ocm—2

Con un FS= 3, se tiene

5,60 kg
Qneta = T =188 W

Realizada la verificacion del estudio de suelos, se puede validar que la capacidad admisible
del suelo de 2.0 kg/cm?2 a una profundidad de 1,50 m, es similar a los resultados obtenidos
en la verificacidn, por lo tanto, se aceptara el valor considerado en el informe (ver Anexo

A-1), se disefiaran las fundaciones con una capacidad admisible igual a 2.00 kg/cm?2.

3.3 Analisis del Disefio Arquitectéonico

El disefio arquitectonico del Blogue de Administracién — Académico fue proporcionado por
el Gobierno Autonomo Departamental de Tarija (ver anexo, A- 10 Planos arquitectonicos).
Desde un punto de vista de la ingenieria el proyecto tiene la posibilidad de adecuarse a los
diferentes tipos de elementos estructurales de forma que no alteren la arquitectura. Segun
los planos arquitectonicos se tiene ambientes de grandes luces, areas de oficinas y una
cubierta de losa plana para los cuales se plantea los diferentes elementos estructurales

resistentes.

Se modelo en el programa CYPECAD - 2019 sin romper lo funcional de lo estructural y

respetando el disefio arquitectdnico.

3.4 Planteamiento Estructural

En consecuencia, con lo establecido en la propuesta de proyecto, en tanto como en el
andlisis de suelo del presente proyecto se cita a continuacion los elementos estructurales
que se disefian para el Bloque de Administracion — Académico de la Normal de

Canasmaoro.
3.4.1. Estructura de sustentacion de cubierta

El disefio de la cubierta de acuerdo a los planos arquitectonicos (ver anexo A.10. Planos

Arquitectdnicos), es una cubierta plana compuesta por losas como se muestra en la
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siguiente figura 16, donde se plantea una cubierta plana de Losa Casetonada de caseton

perdido de poliestireno.

/N[ ] T A
N AN}

Figura.11.Modelo de la cubierta plana.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD

3.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

La estructura porticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigén
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas, ademas
de cargas de viento, se usaran juntas de dilatacion a los 20 m aproximadamente, la junta
debe afectar el edificio en su totalidad, hasta la cimentacién considerando zapatas aislada
de columnas multiples.
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Figura.12. Modelo de la estructura de edificacion

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

3.4.3. Estructuras complementarias

3.4.3.1 Escaleras

Las escaleras son de hormigon armado, se disefian como una losa maciza unidireccional de

acuerdo a la Norma Boliviana NB 1225001.

3.4.4. Fundaciones
En las fundaciones segun el estudio geotécnico realizado (ver anexo, A.l. Estudio de

suelos), para una profundidad de 1.50 m la capacidad admisible del suelo es 2.0 kg/cm2.
Segun la capacidad admisible del suelo se opta por una fundacion superficial compuesta

por zapatas aisladas y combinadas, como se muestra en la siguiente figura:

Figura.13.Modelo de la fundacion

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
3.5 Analisis, célculo y disefio estructural
3.5.1 Datos generales del proyecto y Analisis de Cargas

3.5.1.1 Resistencias Usadas para el Analisis
Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormigdén armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.
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» Materiales empleados en el hormigon armado

fa = 250 kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigon en compresion)
fy« = 5000 kg/cm?  (Resistencia caracteristica del acero en traccion)

> Nivel de control en la ejecucion

El nivel de control en la ejecucion de los diferentes elementos de hormigén armado para el

proyecto es el control normal.

» Capacidad portante del suelo

La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto es Gaim=2.0 kg/cm?,
3.5.2.- Cargas consideradas sobre la estructura

3.5.2.1 Cargas gravitatorias

3.5.2.1.1 Carga Muerta

a) Muros de ladrillo ceramico.

El peso del muro por metro lineal es de acuerdo a la altura del muro:
e Para nivel de planta baja, la altura de muro de 2.65 m.
PM =535kN/m
e Para nivel de planta alta, la altura de muro de 3 m.
PM = 6.06 kN/m
e Para nivel de terraza, la altura del parapeto es 1.5 m.

PM =3.03kN/m
Los sobre pisos se detallan en las siguientes tablas y se calculan aplicando la férmula.

e Para el nivel de planta alta.
Tabla 21. Carga sobre piso nivel planta alta.

MATERIAL Y(KN/m3) | Espesor(cm) | Peso (KN/m2)
Yeso cielo raso 12.5 2.5 0.3125
Mortero de nivelacion 21 3 0.63
Mortero cola 12.5 1 0.125
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Baldosa ceramica 18] 1 0.18

CARGA TOTAL DE SOBRE
PISO 1.2 KN/m2

Fuente: Elaboracion propia.

e Para el nivel de terraza, se toma en cuenta la carga de hormigén simple para
dar una pendiente de 2% sobre la losa, como se muestra en la figura3.3; la
pendiente sirve para el escurrimiento del agua. La carga de sobre piso para el

nivel de terraza se muestra en la tabla 3.2.

2%

Figura.14. Pendiente sobre losas.

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 22. Carga sobre piso nivel terraza.

MATERIAL Y(KN/m3) | Espesor(cm) | Peso (KN/m2)
Yeso cielo raso 12.5 2.5 0.3125
Hormigon simple 24 2.25 0.54
Mortero cola 12.5 1 0.125
Baldosa ceramica 18 1 0.18
CARGA TOTAL DE SOBRE

PISO 1.2 KN/m2

Fuente: Elaboracion propia.

e Para el nivel de cubierta se trata de una losa plana, se toma también la
consideracionde la pendiente de 2% sobre la losa con hormigdn simple para

el escurrimiento del agua.

Tabla 23. Carga sobre piso nivel cubierta.

MATERIAL Y(KN/m3) | Espesor(cm) | Peso (KN/m2)
Yeso cielo raso 12.5 2.5 0.3125




Hormigon Simple 24 2.25 0.54
Impermeabilizante 0.15 0.5 0.00075
CARGA TOTAL DE SOBRE

PISO 0.9 KN/m2

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.2.1.2 Cargas Variables

a) Sobrecarga de uso (SC). Se definen en cada nivel de la estructura de acuerdo al

tipo de uso. Los valores se toman de la Norma Boliviana 1225002-1

Tabla 24. Sobrecarga de servicio

Edificios para Oficinas

Salas de computacion y archivo se disefiaran
para cargas mayoradas basadas en el destino
previsto salones de entrada y corredores

Oficinas
Comedores en pisos superiores a planta baja

50
25
40

9.0
9.0
9.0

Fuente: la Norma Boliviana 1225002-1, Acciones sobre las estructuras

b) Cargas de nieve o granizo.

Se definen para el nivel de terraza y nivel de cubierta. De acuerdo a la figura 20

(Zonificacion de la carga de nieve base)
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[ simzonagnm 0 kgm2
[ zoma 1 an=30 keimz
] zoMA 2 gn= 00 kgm2

[ zoMa3  gn= 130 kg'm2

FACTOR DE GRANIZO : Fg= 2.50

{%e aplicara en localidadex que tengan repertes de granize con e # 15 cm)

FACTOR DE COMSOLIDACION : Fc=1.70

(9e aplicara en localldades donde |3 nleve pernaneece par mas de 16 dlas e dande existe
combinacion de niawe, lluvia y vients. O I da comp ion de la nieve)

Figura.15. Zonificacion de la carga de nieve base

Fuente: Guia para la evaluacion de cargas meteorologicas en Bolivia, Patrick Putnam P.
2017

Canasmoro esta ubicado en la zona 2 con una carga de nieve base qn=90 kg/m2=0.9

kN/m2, se calcula con la formula 2.8 y es:

e Parael nivel de terraza

q=0.9%1.5=1.35 kN/cm2

e Para el nivel de cubierta

q=0.9%1=0.9 kN/cm2

3.5.2.1.3 Accién del viento

e Velocidad del viento

La velocidad del viento se consider6 segun la tabla siguiente, con la comunidad mas

cercana a lugar de emplazamiento de obra, siendo Coimata con una velocidad de 22.10 m/s.
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Tabla 25. Velocidades Basicas del Viento en Ciudades

Ne ESTACION et | Vimiseg)
1 |Achiri La Paz 33.04
2 |Achumani La Paz 14.80
3 | Aguaraycito Tarija 18.50
4__|Aiquile Cochabamba 26,40
5 | Alcantari Chuquisaca 2461
6 | Andamarca Oruro 50,19
7 | Anzaldo Cochabamba 21,73
8 |Apolo La Paz 21,73
9 |Arani Cochabamba 17,82
10_|Ayo Ayo La Paz 32,24
11 |Ayoma Potosi 28.24
12 | Azurduy Chuquisaca 32.76
13 [Belen La Paz 39.19
14 |Bermejo, Aeropuerto Tarlja 50.20
15 |[Cabaiia Forestal Oruro 19,96
16__| Calacoto La Paz 30,49
17__| Caicha Nor Chichas Potosi 25,27
18 |Camata La Paz 20,98
19 | Campanario Tarija 30.49
20 [Cafas Tarija 26.41
21 |[Capinota Tarnija 16.97
22 |Carabuco Cochabamba 26.03
23 |Caracollo Cadea La Paz 25,86
24 |Caranavi Oruro 21,19
25 |Catacora La Paz 42,33
26 |Chacattaya La Paz 8,10
27 | Challviri Potos| 26,40
28 |Chaqui Polosi 32,35
29 |Charafia La Paz 24.33
30 |Chirapaca La Paz 13,41
31 |[Chico Chico Potosi 15.81
32 |Chilica Oruro 17.70
33 | Chinoli Potosi 30.31
34 | Chipirri Cochabamba 15,77
35 |Chocloca Tarnja 14,32
36 |Chorocona La Paz 21,10
37 [Chuma La Paz 2494
38 [Chuqui Chuqui Chuquisaca 22,51
39 _|Chuquifia Oruro 16,21
40 |[Cobija Aeropuerto Pando 12,60
A1 l‘mha ﬁmhmg A4 ’yl
42 [Coimata Tarija 22,10

Fuente: NB 1225003-1, Tabla 5.3, pag. 16
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La velocidad es V=22.10 m/s
e Factor de direccionalidad del viento Kd

El factor de direccionalidad del viento, Kd, considerando un edificio de sistema principal
resistente a la fuerza del viento, se optd tomar Kd = 0.85. (Edificios)

e Factor de importancia |

El factor de importancia para este caso que es un edificio de Oficinas con capacidad de méas
de 150 personas, pertenece a la categoria 111, donde indica que el factor de importancia es
| =1.15.

e Categorias de exposicion

Segun la ubicacion geografica, la categoria adoptada es la “B”, que pertenece a areas
urbanas y suburbanas, areas boscosas, o terrenos con numerosas obstrucciones proximas

entre si, del tamafio de viviendas unifamiliares o mayores.
e Coeficientes de exposicion

Tabla 26. Coeficientes de exposicién Kz por planta

Z Kz
0 0.59
3.60 0.59
6.80 0.64
9.30 0.70
10.50 0.73

Fuente: Elaboracion propia

e Factor topografico Kzt
Se adoptd Kzt =1.0

Debido a que la topografia del lugar es plana. El edificio no esta sujeto a los efectos

topograficos.
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e Presion dindmica se determino con la formula (2)

q, =0.613K; K, « K; *V? %[ [N/mz]

Tabla 27. Presion dinamica gz por planta

Z Kh Kzt Kd V2 I qz
10,50 0,73 1,00 0,85 488,41 1,15 0,21
9,30 0,70 1,00 0,85 488,41 1,15 0,20
6,80 0,64 1,00 0,85 488,41 1,15 0,19
3,60 0,59 1,00 0,85 488,41 1,15 0,17
0,00 0,59 1,00 0,85 488,41 1,15 0,17

Fuente: Elaboracion propia

e Coeficiente de presion interna (GCpi)

El coeficiente de presion interna GCpi = + - 0.18, debido a que se trata de un edificio
cerrado.

La presion de viento a aplicar es la siguiente segun la formula (3):

Tabla 28. Presion de disefio por planta — fachada 1

Z(m) gz (kN/m2) Cp Gcpi G Px(kN/m2)
10,50 0,21 0,80 0,18 0,85 0,18
9,30 0,20 0,80 0,18 0,85 0,17
BARLOVENTO
6,80 0,19 0,80 0,18 0,85 0,16
3,60 0,17 0,80 0,18 0,85 0,15
SOTAVENTO | 10,50 0,21 0,50 0,18 0,85 0,13
LATERALES 10,50 0,21 0,70 0,18 0,85 0,16
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 29. Presion de disefio por planta — fachada 2
Z(m) | qz(kN/m2) Cp Gcpi G Py(kN/m2)
10,50 0,21 0,80 0,18 0,85 0,18
9,30 0,20 0,80 0,18 0,85 0,17
BARLOVENTO
6,80 0,19 0,80 0,18 0,85 0,16
3,60 0,17 0,80 0,18 0,85 0,15
SOTAVENTO | 10,50 0,21 0,50 0,18 0,85 0,13
LATERALES 10,50 0,21 0,70 0,18 0,85 0,16
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.3 Estructura de sustentacion de cubierta
Es una cubierta plana, como se muestra en la figura 21, se realiza el disefio de la losa

casetonada en el nivel de terraza debido a que tiene la luz mas grande del proyecto.

Figura.16.Vista 3D de las losas en la estructura.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD- 2019.

3.5.3.1 Disefio de cubierta de Losa Casetonada
Pre dimensionado de losa casetonada con caseton perdido de poliestireno

Las dimensiones a calcular en la losa casetonada se muestran en la siguiente figura:

Canto total (h) "l em c

Capa de compresion c) |:| cm

Irtereje {b) |:| cm
Ancho del nervio {a) |:| cm : '
tat

|

b 1

Figura.17.Dimensiones a considerar en la losa casetonada.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

a) Canto total (h)
Segun planos arquitectonicos se toma una luz promedia.
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L =595 cm.

El canto (h) segln el criterio de Florentino Regalado Tesoro es:

L L
2—O>h>ﬁ=29.756m>h>24.79cm

El canto (h) segln la norma espafiola EHE (articulo 50), para no comprobar flechas es:

h > L +3—590+3—3004
Z> = = 30.04 cm

Segun los criterios anteriores se toma h= 30 cm.
b) Inter eje (b)
Segln la norma NB 1225001 b<750 mm, se adopta 50 cm.

c) Capa de compresion (c)

Segln la norma NB 1225001, debe cumplir

40 mm
1
hf IV de la distancia libre entre nervios
L _ 40 _ 333
12 12 °>20m

Segun Florentino Regalado lo ideal es 5 cm y cumpliendo con la horma se asumira 5 cm

constructivamente.

d) Ancho del nervio (a)

Segln la norma NB 1225001 el ancho del nervio no debe ser menor a 10 cm.

Calculada las dimensiones a considerar en la losa casetonada se introduce al paquete

estructural CYPECAD - 2019, como se muestra en la siguiente figura 23.
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| ]
Canto total (h) 0.0 cm C
Capa de compresion (c) 50 cm
h
Intergje (b) 8.0 cm
Ancho del nervia (a) 100 cm : :
tat
.l b .
Figura.18.Dimensiones de la losa casetonada.
Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
3.5.3.2 Disefio a flexion a momentos positivos (armadura inferior)
Datos:
My+=15,1 kN*m (nervio en X)
My+= 14,5 kN*m (nervio enY)
b =100 cm h =30 cm
Nervios en “X”
Tgeo=2 CM
lo
rmec = rgeo + ¢est + dlog
(48)

Nervios en “Y”

Tgeo=2 CM

rmec: recubrimiento mecéanico
rgeo: recubriemiento geométrico

rmec = 3.50 cm

d=30-3,50=26,50 cm

rmec = 4,50 cm
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d=30-4,50=25,50 cm

Profundidad del bloque de compresion y eje neutro

a=d—\/d2— 2 * |Mmax| (49)

@%085%fc*b

Donde:

d: Distancia desde la fibra extrema en com-presion hasta el baricentro de las armadu-ras

longitudinal en traccion, mm

Nervios en “X”

a=31,69mm
. a
c= I (50)
a = Profundidad del bloque rectangular equiva-lente de tensiones, mm.
B = Relacion de la dimension larga a corta
c=37,28mm
d—c
& = *(0.003) (51)

et = Deformacion unitaria neta de traccion en el acero longitudinal extremo en traccion
c= Constante de la seccion transversal para definir propiedades a la torsion de losas y vigas

g, = 0.018 = 18,0 %o

c
pi < 0.375 es una seccion ductil
37'28—014<0375 l
Seg — 014 =0. cumple

0.005 < &, = 0.018 Cumple, esta controlada por tracciéon

Nervios en “Y”
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De acuerdo a la formula (47):

a =31,70mm
De acuerdo a la formula (48):

c=37,30mm
De acuerdo a la formula (49):

g = 0.0175 = 17,5 %o

c
Pl < 0.375 es una seccion ductil
37'30—015 < 0.375 !
oee = 015<0. cumple

0.005 < & = 0.0175 Cumple, esta controlada por traccion
Acero tedrico en la seccion

|[Mmax|
As = a (52)
A )

Nervios en “X”
Aplicando la formula (49), se obtiene:

As=134,68 mm?
Nervios en “Y”

As=134,74 mm?
Disposicion del acero

Nervios en “X”
N°b _AS 17 ~2B
arras = a0 b e arras

As=134,68 mm?< Asp=2*78,5=157 mm? Cumple
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Nervios en “Y”

As
N°barras = ——= 1,73 = 2 Barras

As®
As=134,74 mm? < Asp=2*78,5=157 mm? Cumple
Usar 2¢p10en ambos nervios "X"y "Y"
Disefio a flexion a momentos negativos (armadura superior)
Datos:
Mu—=16,4 kN+m (nervio en X)
Mu—=15,8 kN+m (nervio enY)
Profundidad del bloque de compresion y eje neutro
Nervios en “X”
Aplicando la formula (47), se obtiene:
a = 34,62mm

Aplicando la formula (48), se obtiene:

c =40,73mm
Aplicando la formula (49), se obtiene:

g, = 0.0165 = 16,5 %o

c
p < 0.375 es una seccion ductil
2073 _ 0.154 < 0.375 l
s = 0 <0. cumple

0.005 < & = 0.0165 Cumple, esta controlada por traccion



Nervios en “Y”
Aplicando la formula (47), se obtiene:

a= 3477 mm
Aplicando la formula (48), se obtiene:

c=4091 mm
Aplicando la formula (49), se obtiene:

g, = 0.0157 = 15,7 %o

c
a < 0.375 es una seccion ductil
4091 _ 0.160 < 0.375 l
e = O <0. cumple

0.005 < & = 0.0157 Cumple, esta controlada por traccion

Acero teorico en la seccion
Aplicando la formula (50), se obtiene:
Nervios en “X”

As=153,33 mm?
Nervios en “Y”

As=147,76 mm?
Disposicion del acero

Nervios en “X”

As
N°barras = —— = 1,953 = 2 Barras

As®

80



As=153,33 mm? < Asp=2+78,5=157,0 mm? Cumple

Nervios en “Y”

As
N°barras = —— = 1,88 =~ 2 Barras

As®
As=147,76 mm? < Asp=2+78,5=157,0 mm? Cumple
Usar 2¢10 en ambos nervios “X’y “Y”
Disefio a Cortante
Zona de los apoyos
Datos
A =1 (para hormigon de peso normal)
f'c=25MPa
Nu =0 (fuerza axial)
b =100 mm
h =300 mm
Nervio en “X” Vu=36,2 kN
Nervio en “Y” Vu=39,9 kN

La resistencia al cortante debe calculares segun la siguiente expresion, para elementos

sometidos Unicamente a cortante y flexion.

Vc=)\*6vfc*b*d (53)
V. = 22,08 kN

Ademas, se debe cumplir que las dimensiones de la seccidn transversal deben seleccionar

para cumplir con la siguiente ecuacion.
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V,<¢p*(V,+066+/fcxbxd) (b = 0.75 corte)  (54)
36,2 kN < 82,15 kN CUMPLE

En cada seccion donde Vu>¢Vc debe colocarse refuerzo transversal
36,2 > 0.75 % 22,08
36,2 kN > 16,56 kN requiere refuerzo
El Vs para el refuerzo a cortante debe calcularse con la formula (22)
Asumiendo que ¢=8 mm y s=100 mm

Segun el apartado 21.1.5 de la norma NB 1225001 la armadura en elementos que resisten
fuerzas inducidas por sismo. El valor de fy para la armadura transversal no debe exceder
de 420 MPa, por lo tanto.

Ve =111,86 kN = 36,2 kN cumple
Vo=V + Vs
V, =22,08kN + 111,86 kN = 133,94 kN
Vu < oV,
36,2 < 0.75% 133,94
36,2 kN < 100,455 kN Cumple

Finalmente usar estribos de: ¢p8¢/10 disponer

Armadura por retraccion y temperatura

La armadura por retraccion y temperatura viene definida por la siguiente expresion

0.0018 x 420
ASmin = ———F———*4g (55)

fy

Datos

b =100 cm
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h=5cm

cm?
Asmin = 0.756 E

Asumimos ¢8c/30cm

As,, = 0.5026 cm?

cm?
Aspro = 1,67 m

Condicién
Asmin < Aspro

cm? cm?
0.756 — < 1,67 —— cumple
cm cm

Finalmente usar ¢p8c/30cm
Comprobacion si es necesario macizamiento para resistir el punzonamiento en la losa.
Realizando relaciones de deformaciones.

0 0
3A)0:5/00 (56)
c d—c

3 %o(d—c)=5%o0%*cC
5%0*xc+3%0%c=3%0*d

3 %o
*
8 %o

3d
= — %
‘T3

Como el bloque compresiones estd limitado por, el bloque de Whitney queda de la siguiente

manera:
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a=0,85-c
Datos
Altura de la losa /=30 cm rmec=3,50 cm

z=brazo de palanca

3
i = 0.85 * gt d (57)

Qim = 845cm
El eje el bloque de compresiones no puede superar mas de aiim

Equilibrio de fuerzas

M, =N_,*z (58)

’ a;;
M, =085« q)flexion * f C*b*ayy * (h ~ Tmec — %)

M, = 7199 kN *m

El maximo momento que se tiene en la losa es de: M=28,97 kN-m

M = 2897 kN xm < M,, = 71,99 kN * m “No se necesita colocar dbaco”

Es decir que los nervios que interviene son capaces de resistir.

(59)
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Figura.19.Esquema de Armado de Losa Casetonada

i
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—"[ﬂ.wi I‘_ U.GIJ_-'II:_I .‘l.l:_l"!_¢ U.HIU—F'IEU.W: —
2610 e 2010
, el s B B
Pl 7l e —k [f
= > 00
Ly . . bk
 2¢010 2410 210
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.4 Estructura de sustentacion de la edificacion

En la siguiente figura se muestra las vistas 3D del modelo estructural donde se indica la

viga, columna y zapata aislada de mayor solicitacion en la estructura.

Figura.20.Vista 3D de la estructura.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
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3.5.4.1. Disefo de vigas
Se analiza la viga mas solicitada, siendo esta la viga 15 o0 209 (Nivel 6,80 m)

Pre-dimensionamiento de viga

Para optimizar las dimensiones de las vigas, se realizd un pre-dimensionamiento segun los

porticos que se forman y se tomo en cuenta las longitudes méas desfavorables, de tal modo

que presentamos distintas dimensiones de viga.

Segun Antonio Blanco Blasco, se debe considerar una altura de la viga en el orden de:

Lo L
12 ="9%=19
, 456

hlviga =17 = 38.0cm

hlvi —456—456
viga = =45.6cm

500
h2viga = SV 41.67 cm

h2vi —500—500
viga = — =500 cm

h3vi —584—584
viga = - =584cm

Se considerara una altura de viga igual a h1= 40 cm, h2= 45 cm y h3=50 cm.

Y la base de la viga, se asumiran todas 25 cm.
byiga = - = 25 cm

Verificamos la altura minima segin lo que nos recomienda la NB 1225001.
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L

hviga = 1_6

para fy = 420 MPa

Para otros casos, la altura minima se modifica de acuerdo a la siguiente ecuacion:

iga = 75+ (04 +25) (60)

Para fy=500 Mpa, L=584 cm
hyiga = 40,67 cm
Entonces, la seccion de la viga es igual a 25 cm x 50 cm.
3.5.4.1.1. Disefio de vigas a flexion
Para el disefio de la viga se consideraron los siguientes parametros:
b=25 cm
h=50 cm
f'c=25 MPa
fy=500 MPa
e Calculo para el momento positivo
y | \ (25%50) ot
] ,7; N -
L=625 J
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Figura.21.Envolvente de los momentos de la viga mas solicitada

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2019, Seccion de la viga 25 cm x 50 cm

Mu=86,6 KN-m
r=2,5+0.6+0.8=3,9 cm
d=500—39=461 cm

- Calculo de B1

B1 = 0.85paral7 Mpa < f'c < 28 Mpa

Asumiendo un ¢ =0.9 para que la pieza tenga una falla ductil. La seccion esté controlada

por traccion.

- Cuantia necesaria aplicando la formula (14)
p = 0,003791

El acero necesario se determina con la formula (15)
As.cal=4,37 cm?
- Control de area minima se determina con la formula (16)
As(min) = 2,88 cm2
Ascar > Asmin)
Considerando un @=16mm
Agiminy = 2.011 cm?

As.cal_ 4,37 C217~3
A 2011 07

As = 2.011 * 3 = 6,633 cm? > 4,37cm?

El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:

2.5 cm
d, =1.6cm
Smin =44 (61)
—x2=2.7cm

3
Scal=7cm > 2.7cm

Cumple con el espaciamiento minimo entre barras.
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- Control de cuantia maxima ductil

$1=0.85
0.85* B1 xf'c 0.003
Pmix = o ¥ (0.003 + 0.005) (62)
Pmax = 0.0135
A max = 15.56 cm?
Cumple, la pieza tiene una falla ductil.
- Bloque de compresiones
Calculo de “a” profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.
As *
a= ﬁ (63)
a=624cm

Célculo de “c” Distancia maxima entre la fibra extrema de compresion al eje neutro.

_ a
Cc = Bl

c=734cm

- Verificacion del factor de reduccién de resistencia
€0y = 0.003
fy
= = = 0.0024
%y = Es ~ 210000
‘= & (64)

& =0.016= 1,6%

La seccion esta controlada por traccion, ya que la deformacion unitaria neta en traccion del

acero es mayor a ty+0,003=5,4 %o.
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Figura.22.Resultados de areas necesarias y efectivas del programa

Viga: V-209 (25x50) |k
X:3.04 m |
A.nec.(-): 0.00 cm® |!
A. nec.(+): 4.38 cm*®
A. efec.(-): 4.02 cm*®
A. efec.(+): 6.03 cm*

e o,

Nota: Se puede observar en la imagen el &rea necesaria y efectiva para la viga 209, donde

los resultados obtenidos manualmente son muy aceptables.

Fuente: Cypecad V.2019

El area necesaria para resistir el momento positivo del resultado en el programa CYPECAD
V.2019 es igual a 4,38 cm2 y en la comprobacién manual 4,37 cm2, se puede observar que
la diferencia es minima.

e Calculo para el momento negativo
Célculo de armadura negativa de la viga, lado izquierdo
Mu=—84,7 KN-m
d=50—-3.9=46.1 cm

- Cuantia necesaria
Aplicando la férmula 14
p =0,0037

Aplicando la férmula 15
A; = 0.0037 * 25 x 46.1 = 4,53 cm?

- Control de area minima
- Aplicando la formula 16

AS(min) = 2.88 sz
As > As(min)

Considerando 3¢9=16 mm
Vs
Agr = i 1.62 = 2.011 cm?

A’s =2.011 * 3 = 6.033 cm? > 4,53cm?

El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:
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25cm
d, =1.6cm

Smin -
§* 2=27cm

Aplicando formula 58
Scat =7cm >27cm

Cumple con el espaciamiento minimo entre barras.

- Control de cuantia maxima
£1=0.85
Aplicando la formula 59
Pmax = 0.0135

A max = 15.56 cm?
Cumple, la pieza tiene una falla ddctil.

Figura.23.Resultados de areas necesarias para resistir el momento negativo

= X:019m =

A. nec.(-): 4.54 cm*®

A. nec.(+): 0.00 cm?

\ A. efec.(-): 6.82 cm?
A. efec.(+): 312 cm?

—
Il

Fuente: Cypecad V.2019

En el programa CYPECAD V.2019 el area calculada es igual a 4,54 ¢cm2 y en la
comprobacion manual 4,43 cm2, se puede observar que la diferencia es minima.
Calculo de armadura negativa de la viga, lado derecho
Mu=-32,1 KN-m
d=50-3.9=46.1 cm
- Cuantia necesaria, aplicando la formula 14
p =0.00136
Aplicando formula 15
A, = 1,57 cm?

- Control de area minima
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Aplicando formula 16

Agiminy = 2.88 cm?
As < As(min)
Considerando 29=16 mm

s
Agig =7 * 1.6* = 2.011 cm?

A’s = 2.011 *3 = 6,022 cm? > 2,88 cm?

El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:

2.5cm
d, =1.6cm
Smin = b
§ x2=27cm

Sea1 = 15,6cm > 2.7 cm

Cumple con el espaciamiento minimo entre barras.

- Control de cuantia méaxima aplicando formula 63
£1=0.85
Pmay = 0.0135

Agmar = 0.0135 % 25 * 46.1 = 15.56 cm?

Cumple, la pieza tiene una falla ddctil.

3.5.4.1.2. Disefio por cortante

Figura.24.Envolvente de los esfuerzos a corte de la viga mas solicitada

5947
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Nota: Diagrama de la viga mas solicitada a corte, viga 209

Fuente: Cypecad V.2019

Calculo de refuerzo a corte, lado derecho
Vu=122,9 KN
¢$=0.75

- Resistencia a cortante del hormigon
Aplicando formula 23

Ve =96,04 kN
- Verificacion de la seccion transversal
Aplicando formula 22

Vu < 360,94 kN

122,9 < 360,94, cumple !
- Resistencia a cortante del acero transversal
Aplicando la formula 22
Vs = 67,83 kN
Aplicando férmula 26
Vs.max = 384,167 kN

Asumiendo un espaciamiento s=15 cm
Vs *S
fyt*xd

Av.cal = 0.53 cm?

Av.cal = (65)

0.53 2
_ 022 cm
Av.cal 015 3,53 /m

Aplicando férmula 25
Av.min = 0.30 cm?
Aplicando férmula 24
Av.min = 0.28 cm?
Av > Av.min
Considerando @=6mm
Av = Nro ramas * Ab = 2 * 0.283 = 0.565 cm? > 0.53 cm?

La separacidn entre estribos debe ser menor a, (46,1)/2=23.05 cm, cumple.
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0 =6mmC/yq4
Calculo de refuerzo a corte, lado izquierdo
Vu=159,4 KN
¢$=0.75
- Resistencia a cortante del hormigon
Aplicando férmula 23
Ve =96,04 kN
- Verificacion de la seccion transversal
Aplicando férmula 22
Vu < 360.94 kN
159,4 < 360.94 , cumple!
- Resistencia a cortante del acero transversal
Aplicando férmula 22
Vs =116,49 kN
Aplicando férmula 26
Vs.max = 384,167 kN
Asumiendo un espaciamiento s= 15 cm

Aplicando formula 66

cm?
Av.cal = 0.90——
m

Aplicando férmula 25

Av.min = 0.30 cm?
Aplicando férmula 24

Av.min = 0.279 cm?

0.30
Av.cal = 015 = 2,0 sz/m

Considerando @=8mm
Av = Nroramas * Ab = 2 * 0.5067 = 1,0134 cm? > 0.28 cm?
La separacidn entre estribos debe ser menor a, (46,1) /2=23.3 cm, cumple.

®:8mmc/15cm



Tabla 30. Variacion de resultados entre el programa y manualmente

Armadura Armadura Armadura Armadura
negativa izquierda | positiva centro | negativa derecha cortante
cm? cm? cm? cm?/m
CYPECAD 4,38 4,54 1,59 2,11
MANUAL 4,37 4,43 1,57 2,0
VARIACION 4,32 % 0,23 % 1,26 % 521 %

Nota: En la tabla se realizé una comparacién entre los resultados obtenidos manualmente y

Fuente: Elaboracion propia

por el programa, donde se puede verificar que la variacion es minima.

Figura.25.Detallado de armaduras
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Nota: En la figura se puede observar el detallado de vigas, donde se ve la disposicién del

armado y empalmes.

Fuente: Cypecad V.2019




3.5.4.2 Disefio de columnas de Hormigon Armado
Se disefia la columna con mayor solicitacion (Columna 6), entre el nivel planta alta +3.60
m y nivel de planta baja +/-0.0 m

3.5.4.2.1 Pre dimensionado de columnas

Se usa el siguiente criterio.

Carga aproximada por metro cuadrado 1000 kg/m2
Avrea tributaria A=23.96 m?

NUmero de pisos N=2

Se calcula la carga de servicio.

Pservicio = 1000 * 2 * 23.96 = 47920 kg
El area de la columna es:
Aplicando férmula 27
Ac = 425.96 cm?
Se asume una seccion de 30x30 = 900 cm? > Ac (Cumple)

3.5.4.2.2 Tipos de columnas utilizadas en la estructura

El tipo de columna utilizada es de acuerdo a la arquitectura del proyecto, capacidad de
resistir los esfuerzos actuantes y para prevenir armadura longitudinal excesiva en las
secciones. La dimension de la columna se muestra en la siguiente figura expresadas en

centimetros.

30

pe—e
30 \ S

q

|
s |
1+ a

Figura.26.Disposicion de columnas en la estructura.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
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3.5.4.2.3 Verificacion de pilar

Los datos serdn obtenidos del programa CYPECAD, usdndose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones
y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

Figura.27.Esfuerzos en columnas

Fuente: Paquete estructural CYPECAD V.2019

Nu= 839.6 kN
b=30 cm h=30 cm A=900 cm?
Mx= 3,9 kN*m
My= 5,0 KN*m
4P4
30 4P4020
L 20 —k

Figura.28.Disposicion de armadura en la columna mas solicitada

Fuente: Paquete estructural CYPECAD V.2019

=20 mm
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Tabla 31. Armado longitudinal de la columna, planta baja

Dimension Esquinas
X(cm) | Y (cm)
30 30 4 | @20

Fuente: Elaboracion propia

T
As = z *2.02 %4 = 12,57 cm?

A, 1257
P =4, ~ 900

=0014 =14 %

Con los datos, podemos determinar el diagrama de interaccion para la columna, y verificar
que las combinaciones maximas de fuerza axial y momento estén dentro del diagrama.
OP, = @ *0.80 % [0.85 x f'c(A; — As) + £, * Ast]
@P, = @ = 0.80 * [0.85 * 25 * (90000 — 1257) + 500 * 1257]
PP, = 1709,72 kN

P, < @B, Cumple!

2000,00 DIAGRAMA DE INTERACCION
e= e= PnvsMn
-—
1500,00 -~ - -
-— - -
-— - - -
1000,00 S e
~
N\
\
500,00 \
-
-
- -
-
0,00 —= "
0,00 - %O,UO 40,00 50,00 60,00 70,00

500,00 = —

-1000,00
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Figura.29.Diagrama de interaccion, para columna mas solicitada

Fuente: Elaboracion propia

La combinacién de valores esta dentro de curva, por lo tanto, la columna resiste.
Agmin = 1% *b x h = 0.01 *30 cm * 30 cm = 9 cm?
Asmax = 8% * b+ h = 0.08 x 30 cm * 30 cm = 72 cm?
Asmin < As < Agmax

e Calculo de la armadura transversal
Vu=9.4 kN

Nu=839,6 kN
Aplicando la formula 31
Ve =92,84 kN
Ve =187.18 kN
Vu < ¢ * V¢, la pieza resiste, necesita refuerzo minimo
9.4 kN < 0.75%92.84 = 69.63 kN
La separacion entre estribos, debe ser menor a:

s=12*20cm =24 cm
s =36*0.6cm =21,60 cm
s=30cm

Se consideran estribos @ = 6mm ¢/20 cm

Tabla 32. Resumen de armaduras obtenidas

A. longitudinal | Estribos
CYPECAD 2019 4016 @6¢/15
VERIFICACION MANUAL 4016 @6¢/20
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% VARIACION 0.00 5%

Fuente: Elaboracion propia

3.5.5 Estructuras complementarias — Disefio de Escaleras

A continuacion, se muestra el calculo de una escalera de hormigon armado, la cual presenta
tres tramos (tiros) y dos descansos (meseta).

3.5.5.1 Disefio geomeétrico:

Se tiene un desnivel a salvar z=360cm
La huella minima es 25 cm, por lo que se adoptara h=30cm
La contrahuella sera c=18cm
N = —=10.67 ~ 11
ro de huellas 030 0.67

Nro de contrahuellas =11 -1 =10

18
= tan~! (—) = 30.96°

30
h = 15 =175
" cos(3096%) M
Cargas de disefio
> Se tienen las siguientes cargas actuantes
Peso propio de la losa por unidad de area:
kg
Peso propio de los peldafios por unidad de area:
kg
g1 =200
Acabado g2 = 100 kg/m?
Sobrecarga de uso q = 400 kg/m?

Por tanto, la carga muerta total es:

kg
CM=g+gl+gZ=675W
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La carga viva total actuante es:

CV =560 kg/m
Analizando las combinaciones de carga se tiene que la combinacion méas desfavorable es
de:

U=1,2CM+1,60CV
U=12%*675+1,6*560 =

U=1706kg/m
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Figura.30.Tipo de Escalera: Tres tiros rectos con meseta de cuarto de vuelta

ke la] 0 4 : 0 ;

T

I.--------- [ &

Ly

|
o

4

P.Iﬂifl‘i..l-

I

Huella: 0.300 m
Contrahuella: 0.180 m

N? de escalones: 20
Desnivel que salva: 3.60 m

Fuente: Elaboracion propia

Se analizara las vistas de la escalera para proximamente idealizar sus tramos y apoyos de la

misma.
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Figura.31.Proyeccion isométrica de la escalera

VISTA EN
PLANTA

B

VISTA VISTA
FRONTAL LATERAL

Fuente: Elaboracion propia

Se idealizara la escalera en tres tramos, mostrados a continuacion
TRAMO N°1

Figura.32.ldealizacion de la escalera TRAMO 1
Qu= 1706 Kg/m

IR IR

LOSA DE DESCANSO 1 /)
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Fuente: Elaboracion propia
TRAMO N°2

Figura.33.ldealizacion de la escalera TRAMO 2

Qu=1706Kg'm

NN I NN I

AN

LOSA DE DESCANSO 2

AN

LOSA DE DESCANSO1
Fuente: Elaboracion propia
TRAMO N°3
Figura.34.ldealizacion de la escalera TRAMO 3

Qu= 1706 Kg/m

NN I

) -]
ot

AN

LOSA DE DESCANSO 2

Fuente: Elaboracion propia
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Para el calculo de los momentos se idealiza como una viga simplemente apoyada de dos

tramos considerando las cargas previamente definidas.
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Determinando los esfuerzos maximos
Momento positivo y negativo maximo
Figura.35.Diagramas de momentos negativos para el disefio

Tramo |

"\ LOSA DE DESCANSO 1 //\

15,7 kN'm

Tramo 11

16,9 kN'm

L DE DESCANSO™

157 kKN*m

Tramo 111

LOSA DE DESCANSO 2

16,9 kN/m



Fuente: Elaboracion propia
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m
Mu(+) = 5730 kN *E

kN
V, =59,3—
m

My = =255 kN * m/m
Determinando el refuerzo de acero por flexion
h=15 cm
r=3.0cm
d=15 cm—3.0 cm=12.0 cm
Mu=485 kN-m/m

Aplicando la formula 36

p = 0.008293
Aplicando la formula 37
As = 9,953 cm?
Aplicando las formulas de la tabla N°10, > 420 MPa
As = 2.27 cm?

As(min) = 2.1 cm?
As > As(min)
P16mm
Apie = 2,01 cm?
s=20,19cm
Usar @16 mm €/5q .
10,05 cm? > 9,953 cm?
Determinando el refuerzo negativo de acero
h=15 cm
r=3.0 cm
d=15 cm—3.0 cm=12.0 cm
Mu=255 kN-m/m
Aplicando la formula 36
p = 0.004136

Aplicando la formula 37



As = 4,96 cm?

Aplicando las formulas de la tabla N°10, > 420 MPa
As(min) = 2.27 cm?
As(min) = 2.1 cm?

As > As(min)

@12mm
AQIO = 1,13 sz
s=22,78cm

Usar 012 mm c/20cm
5,65 cm? > 4,96 cm?
Se verifica que el refuerzo de acero por flexion positivo y negativo es el mismo que el
calculado en el programa.

Usar @10mm c/20cm para el refuerzo transversal por temperatura

= 3,95 cm? > 2.27 cm?

().; 91; *
20

Cumple, el refuerzo transversal es mayor al minimo.

Verificacion por corte

Vu=59,3 kN/m
Vu < ¢ *Vc
h=15 cm
d=15-3=12 cm
Aplicando la formula 32
Ve =100 kN/m

kN
59,35 < 0.75 %100 =75 kN/m — cumple!
Cumple, el hormigdn absorbe el corte.

Tabla 33. Resumen de las armaduras obtenidas

A. longitudinal | A. longitudinal
o _ A. transversal
inferior superior
CYPECAD 2019 ?16¢/10 @16¢/20 @10c/20
VERIFICACION MANUAL ?16¢/10 @16¢/20 @10c/20
% VARIACION 0.00 0.00 0.00
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.6 Fundaciones

3.5.6.1 Disefio de zapata aislada de hormigén armado
Se realiza el disefio de la zapata de mayor solicitacién que corresponde a la zapata 6.

Los esfuerzos en servicio de la zapata son los siguientes:
Ns=538,5 kN

Mxs=25 kN+m

Mys=5,7 kN*m

La zapata corresponde, ala zapata que esta soportando a la columna N°6

F 3
Y
< N=538,5 kN
Mx=2,5 [-:N*m/—
e v v B X
My= 357 kN°'m
!
- 175 _—

Figura.36.Zapata Aislada esfuerzos en servicio

Fuente: Elaboracion propia

Excentricidad. - El calculo de la excentricidad de la zapata es para ver si la carga esta

dentro del nucleo central.
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M
= — 66
e=- (66)
B 1,75
e=00047m=47mm< G = G = 0,29 m "Esta dentro del NC"

Verificacion de hundimiento con los esfuerzos en servicio.
Ng 6My 6My

=24 _ 24— < 67
LB~ BIZ — LBz — Jadm (67)

(0}
La capacidad admisible del suelo es de 0,4, = 2 Kg/cmz , aplicando la férmula 69
KN
o, = 185,02 —
KN
o, = 179,42 7
KN
o3 = 172,25 7
KN
0, = 166,66

k
o; = 1,8502 — < 2,00 _gz Cumple el hundimiento
cm cm

Como se demuestra la zapata aislada cumple con el hundimiento es decir que el esfuerzo

que trasmite la estructura al suelo, el suelo resiste a hundimiento.
Los esfuerzos en resistencia de la zapata son los siguientes:
Nu=563,8 kN

Mux= 4,3 kNxm

Muy= 2,8 kN*m

Aplicando la férmula 69

KN
01 = 192,05 W

KN
O, = 185,78 W
KN
03 = 182,42 W
KN
O4 = 176,15 W
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Figura.37.Esfuerzo en la Zapata

/

75

40

gadm= 192,05 KN*m2

Fuente: Elaboracion propia

Momento para el disefio de la armadura

X
Mu=(amax*X*B)*§ (68)

M, = 94,525 kN *m

Célculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje neutro

Datos
¢=0,90

f c=25 MPa
b=1750 mm
$16=16 mm

rmec=74 mm

£1=0,85
fy=500 MPa
rgeo=50 mm

h=400 mm

d=400-74=326 mm
Mmax=94,525 kN+*m

Remplazando en férmula 47

a=8,78mm

Aplicando la formula (48), se obtiene:
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c=1033mm
Acero tedrico en la seccion, aplicando formula 50
As = 653,14 mm?2

Calculo de acero minimo requerido seglin norma

0,25 /fc*b*d
Asminl = / (69)
fy
14
Asmin2 =—x*bxd (70)
fy
Asminl = 1426,25 mm?
Asmin2 = 1597,4 mm?
Acero provisto
Asmin = 1597,4 mm?
Disposicion del acero
N°B _ As _1597,4_794 ~8b
arras = o =011 =9t~ arras

As =1597,4 < Asp = 8 x201,1 = 1608,8 mm?*
Espaciamiento del acero

B — 2 x rmec
Nb—-1
Esp = 23,57 cm

Esp =

Usar 8¢p16 c/20 (en ambas direcciones X y Y)
Deformacion del acero

Aplicando la formula 66

et = 0,092
c
7 < 0,375 es un seccion ductil
10,33
326

0,005 < et = 0,092 cumple esta controlada por tracciéon

<0,0317 £0,375 CUMPLE

Comprobacién a punzonamiento
Segun el apartado 11.11.2 de la NB 1225001 el disefio de una losa o zapata con

comportamiento en dos (2) direcciones esta basado en las siguientes ecuaciones, su
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comprobacion se basa en saber si el elemento que recibe el esfuerzo vertical es capaz de
resistir.

Datos

Nu =563,8 kN

f'c=250 kglcm2

H=40cm

a=25cmyb=25cm

d=326cm

Calculo del perimetro critico (Columna central)
bo =2a+ 2b + 4d (71)

bo = 230,4 cm
Cortante que resiste el concreto (escoger el minimo de las siguientes ecuaciones en
kgecm2) ¢=0,75 A=1 B= relacion entre el lado mayor entre el lado menor as=40 para

columnas centrales.

dVe=d*1,1x/fc (72)
¢VC=¢*0,53*\/f_'C*(1+%> (73)
, a xd
¢Vc=¢*0,27*\/f_c*(2+ ™ ) (74)

Reemplazando, en la formula 74,75,76

Ve = 13,044 9
pve =13, cm?

Ve = 1886 9
Ve =18, cm?

Ve = 24,52 9
Ve =24, cm?

. kg
Asumir : $Vc = 13,044 —
cm

Por lo tanto, la zapata resiste.
Pz = $Vc*bo *xd = 13,044 x 9,81 * 230,4 * 32,6 = 961,125kN

La eficiencia de la zapata con respecto al punzonamiento es de:
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Nu 5638
Pz 961,125

Comprobacidn al deslizamiento

=060 <1CUMPLE

se sigue la siguiente ecuacion, ademas se sabe que el suelo tiene una cohesion de
¢ =93 kN/m2
La fuerza cortante es de: V=21,13 kN

El &rea de la zapata es de: A= 3,06 m2

Ax*Cd
Coq = > 1,50 (75)
%4
Cd: Constante de la seccidn transversal para definir propiedades a la torsién de losas y
vigas,
Cd=05C
Remplazando:
kN
Cd =465 —
m
Coq = 1,50

Csq = 6,73 = 1,50 Se verifica, cumple
Verificacion al vuelco
Datos
La fuerza Normal es de: N = 563,8 kN

El momento en la zapata es de: M = 43 kNsm

N *%
Csp = > 1,50
563,8 * 1’275
Cop = 13 >1,50

Csy = 11,47 > 1,50 " Se verifica, cumple”
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Figura.38.Disposicion de armado en la zapata.

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

Tabla 34. Resultados de armaduras obtenidos

A. flexion
CYPECAD 2019 8@16¢/20
VERIFICACION MANUAL 8@16¢/20
% VARIACION 0

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.6.2 Disefio de zapata combinada
El disefio de la zapata combina contemplara el disefio a flexion, ya que la zapata combinada
no posee los esfuerzos maximos, es decir que en este punto se muestra el calculo de una

zapata combinada.

Figura.39. Zapata Combinada a disefiar

Fuente: Cypecad V.2019

Figura.40.Geometria de la zapata combinada

25 25
/] /]
|74 |74
C8 c9
78,9 , 107,2 ) 78,9
| |
66,41 82,16 6641
mn
o
265
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Fuente: Elaboracion propia

Verificacion de la zapata combinada
Los esfuerzos en servicio de la zapata son los siguientes:

Tabla 35. Esfuerzos en Servicio de a Zapata combinada

Esfuerzos en Axial Msx Msy
Servicio (kN) (KN*m) (KN*m)
C8 136,9 57 3,2
C9 22,7 8,9 8,6

Fuente: Elaboracion propia

Haciendo momento en el punto A para calcular la excentricidad.
La resultante de la fuerza en servicio es de Ns=159,6 kN

_ZF*X
" Rs
x=094m

(76)

Célculo la excentricidad de la zapata combinada queda:
e=-0,385m

La excentricidad nos indica que la fuerza esta sobre el eje X, pero antes del centro

geométrico de la zapata.

Ms = Rs e + Msx
(77)

Ms =76,046 kN *m
La normal en servicio queda:
Ns = Cg + Cy
Ns =136,9 + 22,7 = 159,6 kN

Verificacion al hundimiento
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Aplicando la formula 69
o =280,77 KN /m?2

02 = 3,063 KN/m?2
01<2 kg/cmz 'CUMPLE es menor al admisible’

Disefio a flexién:

Una vez verificado el hundimiento de la zapata, para el calculo en flexion se realiza con

esfuerzos en resistencia.

Tabla 36. Esfuerzos en Resistencia de la Zapata Combinada

Esfuerzos Nu Mux Muy
En resistencia (kN) (KN*m) (KN*m)

C8 141,8 55,1 -5,3

C9 57,8 118,3 -10,1

Fuente: Elaboracion Propia

La resultante de la normal en resistencia queda de la siguiente manera: Nr= 199,6 kN

_ZF*x
X = Rr
x =1,499m

Calculando la excentricidad la zapata combinada queda:
e=0,174

Para este caso la excentricidad es positiva ya que la resultante queda en la parte del lado

derecho, es decir la parte de la derecha estard mas comprimida respecto a la parte izquierda.
El calculo previo para calcular los esfuerzos.

A=411m2
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— 7
A~ Sy (78)

kN
0l = 6642 —
m2

kN
02 =163,55—
m2

Para obtener la carga distribuida hay que multiplicar por el ancho B=1,55m

Finalmente se demuestra que la zapata esta totalmente comprimida, la carga distribuida
queda:

kN
ql = 66,42 * 1,55 = 10295%

kN
q2 = 163,55 1,55 = 253,50 ooy

Célculo de acero para la zapata combinada

Para el disefio se calculara con el momento méas desfavorable, es decir, que maximo del

diagrama tanto para la parte superior como inferior, para uniformizar los aceros provistos.
Datos

$=0,90 B1=0,85

f c=25 MPa

fy=500 MPa

b=1550 mm

rgeo=50 mm
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¢16=16 mm

h=350 mm
rmec=58 mm
d=350-58=292 mm

Mmax=45,325 kN+*m

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje neutro

Aplicando la formula 47

a=292—./528mm

_ 5,28 — 621
©=0gs oMM
Cantidad de acero teorico en la seccién:
|[Mmax|

As

Torfyr@-9
Ast = 348,086 mm?
Célculo de acero minimo requerido segun norma, formula 71y 72
Asminl = 1131,5 mm?
Asmin2 = 1267,28 mm?
Asmin3 = 464,11 mm?
El acero provisto es de:
As = 1267,28 mm?

Disposicion del acero con @12
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= 7 barras

N°barras =
AS¢16

As = 1267,28 mm? < Asp = 7 *201,6 = 1411,2 mm? CUMPLE

Espaciamiento del acero
Esp — B — 2 xrmec
PETNb—1
Esp = 24,16 = 20cm

Usar ¢16 c/20 (en ambas direcciones X yY)

Deformacion del acero

Aplicando formula 66
g = 0,14

< 0.375 es una seccion ductil

6.21 _ 0.021 < 0,375 CUMPLE
292 =
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Figura.41.Zapata Combinada despiece de armado
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Fuente: Elaboracion Propia

3.6 Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1. Especificaciones técnicas
En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y

por Gltimo la forma de pago. Véase Anexo A-8.

3.6.2. COmputos métricos

El analisis de los precios unitarios fue realizado como se indico en el marco tedrico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el anexo
A-5
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3.6.3. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indico en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo
A-T.

3.6.4. Presupuesto de la obra

Se obtuvo en funcion a los volimenes de obra gruesa y precios unitarios correspondientes a
cada item. Tomando como presupuesto de Obra gruesa la suma de las dos cantidades,
llegando a un presupuesto total de obra gruesa de Bs. 3.566.059,63.

Detallado en el Anexo A-6

3.6.5. Plan y cronograma de ejecucion de la obra

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion del
BLOQUE ADMINISTRATIVO — ACADEMICO. Segln el cronograma mostrado en el
Anexo A-9 se tiene planificada la construccion de obra gruesa del Bloque, en

aproximadamente 295 dias calendario, de acuerdo al plan de obra trazado.
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CAPITULO IV

APORTE
ACADEMICO



CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO TANQUE DE HORMIGON ARMADO ENTERRADO

4.1 Alcance del aporte académico. -

Este estudio se centra en el andlisis, calculo y disefio estructural de un tanque de hormigon
armado enterrado, con una capacidad de 10.000 litros para almacenar agua de forma que
esté disponible ante un posible fallo del sistema y para la extincién de incendios, lo cual

nos garantizara un flujo de agua constante.
Teniendo asi un total de aproximadamente 11.000 Litros de agua potable.

4.2 Marco conceptual del aporte
Debido a las condiciones de disefio arquitectonico, se realizd un analisis y disefio de un

tanque enterrado ubicado cerca de la estructura.
4.3 Marco tedrico del aporte

4.3.1 Tanques de almacenamiento de agua

Los tanques o reservorios de agua son estructuras que desempefian un rol importante en los
sistemas de distribucion y almacenamiento de agua. Estos deben estar construidos con
materiales que de ninguna forma alteren la calidad, composicion y condiciones del agua. El
contenedor de almacenamiento esta relacionado con el volumen de agua requerido para

abastecer la demanda del edificio.

4.3.1.1 Clasificacion de los tanques
Los tanques se deben clasificar tomando en cuenta el uso que se le va a dar, el tipo de
liquido, la ubicacién, el terreno donde se encontrara y la geometria mas favorable que se

adoptara.

SegUn su geometria

Tanques cilindricos. -
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Por teoria se conoce que los tanques cilindricos son los mas convenientes ya que para una

altura y volumen dados, se tiene un perimetro minimo.

Tanques rectangulares y cuadrados. -

Los tanques rectangulares y cuadrados pueden estar enterrados, semienterrados o
superficiales dependiendo del tipo de material que conforme la estructura.

Tanques esféricos. -

Los tanques esféricos generalmente se construyen sobre la superficie, elevados en torres, la
altura que pueda tener aumenta la carga hidrostatica para facilitar la distribucion del
liquido.

Segun su ubicacion.

Tanques superficiales

Son aquellos tanques que se construyen directamente apoyados sobre la superficie del
suelo. Por lo general esta ubicacion es favorable cuando se conoce que el terreno tiene la
capacidad para soportar las cargas impuestas por la estructura sin sufrir deformaciones
considerables. En algunos casos es mas conveniente que el tanque se encuentre a una
determinada altura de la superficie, a fin de contar con cierta carga de presion hidrostatica

adecuada.
Tanques enterrados

Son aquellos tanques que se constituyen totalmente bajo la superficie del terreno. Por lo
general esta ubicacion es favorable cuando el terreno de desplante es adecuado para el

funcionamiento hidraulico de la red de distribucion.

Los tanques enterrados tienen la ventaja de conservar el agua a resguardo de grandes

variaciones de temperatura.
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Como otro tipo de tanques se tiene los semienterrados en los cuales una parte de la
estructura se encuentra bajo la superficie y la otra sobre la superficie. Este tipo de tanques
se construyen generalmente debido a razones topograficas — geotécnicas, debido a su

localizacién o cuando el costo de la excavacion es alto.
Tanques elevados

Un tanque elevado de agua tiene como objetivo principal la distribucién por gravedad,
reduciendo asi el consumo de energia eléctrica para el bombeo de agua a los hogares.

Este sistema es utilizado principalmente en zonas planas, que carecen de montafias para
colocar el tanque. En ese aspecto el tanque permite aprovechar la altura y ejerce presion de

salida gracias a la gravedad.

Los tanques elevados suelen ser méas seguros, teniendo en cuenta que es mucho mas dificil
llegar hasta a ellos por su ubicacion. Al encontrarse tan altos, se evita que puedan verse

afectados por distintos contaminantes.

Otra de las ventajas del tanque elevado es que minimiza el riesgo de accidentes por parte de

vehiculos o camiones que puedan chocar directamente con los tanques.

Segun los materiales de construccidn.

Tanques de mamposteria

Generalmente los tanques de mamposteria tienen geometria rectangular debido a que los
tanques circulares soportan la presion de agua a traves de la tension anular, este tipo de
tanque no cuenta con refuerzos de acero para contrarresten dichas tensiones ocasionando
agrietamientos en las juntas, pueden ser utilizados como fosas sépticas o para el

almacenamiento de agua.
Tanques de hormigon armado

Los tanques de hormigdn armado pueden tomar cualquier geometria siendo capaces de
resistir grandes presiones en los cuales el refuerzo de acero contrarresta las tensiones que se

producen por el liquido o por el suelo, evitando de esta manera agrietamientos en las juntas.
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Tanques de plastico

Son las estructuras mas livianas que sirven para almacenar cualquier tipo de liquido, el
plastico usado debe tener algunos recubrimientos de materiales como polietileno o fibras
resistentes que ayuden a contrarrestar las presiones. Esto tanques son de facil y répida

instalacion, pueden tener varias formas.
Tanques metalicos

Son estructuras livianas comparadas a los tanques de hormigdn armado, estos tanques
sirven para resistir grandes presiones debido a la gran resistencia de las planchas de acero

estructural y las uniones soldadas que usadas para su construccion.

4.3.2 Tipo de tanque a disefar.
El tanque a disefiar es de concreto reforzado y fue concebido para el almacenamiento de
agua potable, estara enterrado hasta el nivel de la tapa y su forma es rectangular.

4.3.2.1 Factores a Considerar para la Seleccion del Tamano

Consumo de Agua:

Consumo diario promedio: Es la cantidad de agua que se consume diariamente en el
edificio.

Normativa Local:

Reglamentos de construccion: Las normas locales pueden establecer requisitos minimos

para la capacidad del tanque.

4.3.2.2 Aspectos Complementarios
- Borde libre

El tanque debe estar provisto de una altura libre por encima del nivel maximo de agua, con
el objeto de contar con un espacio de aire ventilado. La altura libre no debe ser menor a
0,20 m.

- Revestimiento interior

El fondo y las paredes del tanque, deben ser impermeables, independientemente de

cualquier tratamiento especial, como pintura o revestimiento.
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- Boca de visita

El tanque debera contar con una abertura para inspeccion de 0,70 m x 0,70 m como

minimo.

La abertura para inspeccion debe ser cerrada con una tapa que tendrd un sistema de
seguridad con llave o candado.

4.3.3 DISENO ESTRUCTURAL

4.3.3.1 Definicion de las cargas y fuerzas
Para el disefio del tanque se debe de considerar una serie de caracteristicas geotécnicas para
la determinacién de las cargas gravitacionales y fuerzas horizontales que se describen a

continuacion:

e Carga muerta. - Es la producida por el peso de los diferentes elementos de la
estructura, al igual que en el caso de la carga viva se considera como carga muerta a
la reaccidn que se produce en la base a causa del peso del tanque.

e Carga viva. - La carga viva es la sumatoria del peso de las personas que intervienen
en el montaje del tanque, o el mantenimiento y reparaciones del mismo, tomandose
el valor mayor de ambas, en este caso tomaremos como carga viva el peso del agua.

e Carga hidrostatica y empuje hidrostatico en la pared. - La carga hidrostatica
sera representada por un tridngulo de presiones en las caras internas del muro, el

valor de la presidn es proporcional a la altura y esta dado por la ecuacion:

P=v,*H (79)
Yw: Densidad del agua (kg/m3)

H:Altura de la columna de agua (m)

e Empuje de tierras: Se considera que de manera semejante a la carga hidrostatica el

suelo produce un triangulo de presiones.
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4.3.3.2 Analisis Hidrostatico
Tanque Enterrado

Se debe analizar el tanque para que este pueda soportar satisfactoriamente la presién lateral

del suelo, analizando en la peor situacion que seria el tanque vacio.

Figura.42.Cargas actuantes en las paredes del Tanque Enterrado, empuje del
suelo
Fuente: Elaboracion Propia
4.4 Producto — Aporte

Planteamiento Estructural

4.4.1.- Descripcion de la estructura de sustentacion
El tanque enterrado se encuentra a una altura de -1,50 metros y cuenta con una capacidad
de 10.000 Litros, tiene las siguientes dimensiones 3,40 metros de largo, 2,60 metros de

ancho y una altura de 1,50 metros.
Esta conformada por muros y losa de cimentacion.

4.4.2.- Parametros de disefio
Para efectos de analisis realizado al tanque enterrado se ha adoptado para los elementos
estructurales los valores indicados a continuacion:

Resistencia de los materiales
-Hormigon armado: f'c= 250 kg/cm2
-Acero de refuerzo: Fy= 5000 kg/cm2
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Peso especifico

-Hormigon: yH®= 2500 kg/m3

-Agua: yAgua= 1000 kg/m3

-Mortero de cemento y arena: YH°= 2100 kg/m3
4.4.3 Anélisis, Célculo y Disefio Estructural

4.4.3.1 Analisis de cargas
La evaluacion de los efectos de fuerzas que acttan sobre la estructura se conforma por tres

categorias: permanentes, variables y accidentales.

Cargas permanentes: son aquellas fuerzas permanentes como las cargas muertas, que

tienen un peso que no varia en el tiempo.

Cargas variables: son aquellas cargas que varian respecto al tiempo y afectan
considerablemente a la estructura. Las acciones variables son: la carga viva, el empuje

estatico del liquido y los efectos de cambio de temperatura.

Cargas accidentales: son aquellas cargas o acciones que se debe a fuerzas externas que se
generan por lapsos amplios o minimos, las cuales generan, de acuerdo a su intensidad,
dafios considerables a la estructura. Estas acciones son: fuerzas sismicas, explosiones,
incendios y otros fendmenos que se podria suscitar.

Carga permanente (Peso propio o carga muerta)

Incluye el peso propio de todos los elementos que conforman el sistema estructural a

analizar, asi como las cargas que actlan permanentemente.
Célculo de Cargas

Carga muerta: Para el calculo de la carga muerta se utiliza un hormigdn con densidad Y no=

2500 kg/my se utilizan las siguientes secciones:
Espesor de la tapa: s (tapa) =0.15m
Espesor de los muros: s (muros) =0.20 m
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Espesor de la base del tanque enterrado: s(base) = 0.25 m
Para el célculo del peso propio el ancho de la franja de disefio es de b=1 m.
Peso propio de la tapa:
Pp(tapa) =y, * S(tapa) = b

Pp(tapa) = 375 kg/m

Peso propio de los muros:
Pp(muro) = yy, * S(muro) xb =

Pp(muro) = 500 kg/ m

Peso propio de la base del tanque enterrado:

Pp(base) = yy, * S(base) xb =

Pp(base) = 625 kg/m

4.4.3.2 Presion hidrostatica de agua
La presion hidrostatica en el fondo del tanque esta dada por la siguiente ecuacion:
Tanque enterrado

Se cargara la estructura con el caso mas critico, tomando en cuenta la posibilidad de que el

tangue estara vacio por completo y solo se tendra el empuje de tierras.

Pw=vy, xH

k
Pw =1000 "9/ 5 x0m

Pw =0 kg/m2
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Presion lateral de tierras
Se considero un angulo de friccion interna de s = 30°

1 — sen30

Ko =——
a 1+ cos30

Ka = 0,33
Pa =Kax*xYs *Ha

Se considerara que el suelo tiene una densidad de rs=1900 kg/m3, en el borde inferior de la
base, considerando una sobrecarga de 60cm y la altura de la tapa del tanque se tiene:

Ha= 75 cm
Pa = 0,33 #1900 * 0,75
Pa = 470,25 kg/m2
Carga de granizo
La carga de granizo se determinara por la siguiente formulacion:
Q = yGranizo * h

Donde el peso especifico en defecto se toma 1000 kg/m3, aunque el peso especifico del

granizo sea un poco menor que del agua, y “h” es la altura de acumulacién en m.

Segun datos histéricos, la altura de acumulacion maxima en la ciudad de Tarija fue

aproximadamente de 15 cm.

. kg kg
Q = yGranizo * h = 1000W* 0.15m = 150 Z

4.4.3.2.1 Capacidad del tanque asumida

Tanque Enterrado

Como parte integral del disefio estructural del edificio administrativo, se ha incluido un

tanque de hormigdn enterrado para el almacenamiento de agua. Si bien el objetivo principal
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de esta tesis se centra en el disefio estructural del edificio, la inclusion del tanque requiere
una justificacién de su volumen basada en calculos hidraulicos.

Es importante sefialar que el calculo hidraulico presentado en este capitulo tiene un alcance
limitado y no pretende ser un andlisis exhaustivo. Mi especialidad radica en el disefio
estructural, y los calculos hidraulicos aqui presentados son una aproximacion basica para
justificar el volumen del tanque requerido.

Por lo tanto, este andlisis no profundiza en todos los factores y complejidades que un
ingeniero sanitario consideraria en un disefio completo. Se han empleado simplificaciones y
supuestos para obtener una estimacién razonable del volumen necesario, suficiente para los
fines de esta tesis.

El objetivo principal de este capitulo es proporcionar una base para el disefio estructural del
tanque, asegurando que tenga la capacidad adecuada para las necesidades del edificio
administrativo. Se reconoce que un estudio hidraulico mas detallado podria ser necesario
para la construccion y operacion del tanque, pero esto estd fuera del alcance

de este proyecto.

Memoria de Calculo Sanitario
AGUA FRIA

Planta baja
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Tabla 37. Consumo de agua en planta baja

Primer piso

= Consumo
« < -
Descripcion del 5 LE‘ < § " ? _ o ) Dotacion

ambiente & E B s | & S5 [Vdia]

Area sin lavado 2,0 0,00
area de reuniones 28 6,0 168,00
Plantel - oficinas 13 50 650,00

D1= 818

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 38. Consumo de agua en el primer piso

Consumo
AR
Descripcion del % 'E‘ < S W :E — ";3 = Dotacion
ambiente -} Z 3 g <5 [Vdia]
A =l =
Area sin lavado 2,0 0,00
sala de reuniones 150 6,0 900,00
Plantel - 6 Docente 7 50 350,00
D2 = 1250

Fuente: Elaboracion propia

Demanda de agua caliente se tomara como 0, ya que es un edificio administrativo no se

requiere agua caliente.

PROTECCION CONTRA INCENDIOS
De acuerdo al punto 8 del articulo 1.16 de la seccion Il del RENISDA, el volumen de

reserva contra incendio se podra determinar considerando el abastecimiento minimo de al

menos 1 — 2 hidrantes durante media hora de acuerdo a la Tabla 1.18. asi mismo, el

volumen minimo de reserva contra incendios no debera ser menor a los 7,500 litros.

Luego la tabla 1.18 sera:
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Tabla 39. Descarga maxima

A Residencias, oficinas, establecimientos educativos y 9250
similares

B Centros comerciales, fabricas, almacenes, depdsitos y 500
similares

Fuente: punto 8 del articulo 1.16 de la seccion 111 del RENISDA

Considerando que la probabilidad de la simultaneidad de un incendio en todos los pisos al
mismo tiempo es muy baja, calculamos el volumen més probable de reserva contra

incendios consideran solo una parte del total de niveles del edificio:

Tabla 40. Volumen de agua contra incendios

A 1 30 250 7.500

Fuente: Elaboracion propia

Como el valor calculado es mayor al volumen minimo de reserva establecido en la norma,
asumimos como volumen minimo:

Veci= 7.500,00 litros

El volumen total requerido para el funcionamiento de los sistemas de consumo,
contraincendios y otros usos sera:

D1+D2+Vci= 818+1250+7500= 9600 litros
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Tanques cisterna

H= 1,50 m.
B= 2,60 m.
L= 3,40 m.

Dimensionado minimo

Y se tendrad un volumen (til de agua de 9100 litros

4.4.3.3 Verificacion manual de los elementos de la estructura

Disefio de los muros largos.
El espesor de los muros utilizado es S = 20 cm.
Verificacion a flexion (muros largos)

Los muros largos se disefian de manera que los refuerzos principales se ubican en sentido
vertical, a lo largo de su longitud mas corta, el refuerzo secundario es el necesario para

cubrir el requisito de contraccion y temperatura.
Los momentos de disefio tanto internos como externos fueron calculados mediante el

Programa Cypecad V. 2019. Los valores de los momentos para una franja de 1m de ancho y
tras ser multiplicados por el coeficiente de durabilidad ambiental Sd = 1.3 son los
siguientes:

MU(externo) = 2100 kg*m

MU(interno) = 1100 kg*m
El recubrimiento utilizado para los célculos en los dos casos es:

r = recubrimiento + db/2
Donde el recubrimiento es de 75 mm, para hormigon en contacto con el suelo segun la
seccion 7.7.1 del ACI 318-11. Se asume un valor de db = 10 mm.

r=8cm

Los refuerzos exteriores fueron calculados de la siguiente manera:
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MU(externo) = 2200 kg*m

R Mu
u = -———————
¢ * by, * d? (80)
d=12cm
320000

Ru =597 100+ 122

_ kg
Ru=1620"9/_ ,
El valor de ¢ para elementos sometidos a flexion es de 0.9 segun la seccion 9.3.2.1 del ACI
318 — 11 y el valor de bw = 100 cm pues se disefia para una seccion de un metro de ancho.

La cuantia necesaria en la seccion es:

0.85 f'c " " 2.36 * Ru (1)
p = 0.05* | 1=l =7
fy fe
kg kg
p = 0.85 * 250 kg/cmz «l1- [1- 2.36 16;;0 /cm2
5000 9/ _ - 250 "7/ 2
p =0,0033
Con el valor obtenido de cuantia el acero requerido es:
As=p=xb, *xd (82)

A, = 0.0033 % 100 * 12

A, = 3,84 cm?
El refuerzo minimo para flexion del muro esta dado por la ecuacion (10.3) la seccion 10.5.1
del ACI 318-11

_ 14 _ 14 83
Pmin = 0.0028
Asmin = p * by, xd (84)

Agmin = 0.0028 * 100 * 12
Acin = 3.36 cm?

As > Asmin
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M1 :1 @ 10 mm C/20 cm, As real = 3.925 cm?

La longitud de desarrollo se calcula utilizando la ecuacion:

v wexytx s

lg =

44 Jfc [ FKe ’
dp
En general se utilizo
¢+ K,
[ "] =25
dp

Los valores de los coeficientes son Ye =1, Yt =1y s = 0.8.
Con estos valores se tiene:
lg =23cm
Se colocan una longitud Id = 35 cm
Los refuerzos interiores fueron calculados con siguiendo el mismo meétodo que los
esfuerzos externos:
MU (interno) = 1100 kg*m

_ kg
Ru =849 “9/ om?2

p =0,0017
A = 2,04 cm?
Agmin = 3.36 cm?
As < Agmin
M3:1 @ 10 mm C/20 cm, As real = 3.925 cm?
La longitud de desarrollo es:
ld=23cm
Se colocan una longitud Id = 35 cm
Verificacion a cortante (muros largos).
Todo el cortante sera absorbido por la seccion de concreto por lo tanto no se utiliza refuerzo
para resistir fuerza cortante.
El valor del cortante de disefio en los muros fue calculado con la ayuda del programa
Cypecad V.2019
Vu = 3400,0 kg
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Para el céalculo de la resistencia a esfuerzo cortante del hormigon se utilizé la ecuaciéon 11-3
de la seccion 11.2 del ACI 318-11.

Ve = 0.53*A*m*bw*d
Con el fin de trabajar directamente con el espesor del muro se hace VU = V¢ y despejando

d se obtiene el ancho dmin necesario para resistir el cortante. El valor del factor A = 0.85

es tomado de la seccién 8.6.1 del ACI 318-11.

) Vu
dmin = (85)

0.53 %« A x./f'c* bw
3400kg

0.53 * 0.85 x /250 kg/cmz « 100 cm

dmin = 4,77 cm

dmin =

d = dmin

Por tanto, una seccion la seccion de espesor S = 20cm, con d = 12 cm es valida.
Disefio de los muros cortos.
El espesor utilizado es S = 20 cm.
Verificacion a flexion (muros cortos).
Los muros cortos se disefian de manera que los refuerzos principales se ubican
verticalmente, a lo largo de su longitud mas corta, el refuerzo secundario es el necesario
para cubrir el requisito de contraccion y temperatura.
Los momentos de disefio tanto internos como externos fueron calculados mediante el
programa SAP 2000. Los valores de los momentos para una franja de 1m de ancho y tras
ser multiplicados por el coeficiente de durabilidad ambiental Sd = 1.3 son los siguientes:

MU(externo) =900 kg*m

MU(interno) = 1800 kg*m
Los refuerzos exteriores fueron calculados de la siguiente manera:

MU (externo) = 1800 kg/m

_ kg
Ru = 13.89 /sz
p =0,0029
A = 3,48 cm?

Acin = 3.36 cm?
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As > Asmin
M2:1 @ 10 mm C/20 cm, As real = 3.925 cm?

La longitud de desarrollo es:

ld=23cm
Se colocan una longitud Id = 35 cm
Los refuerzos interiores fueron calculados con siguiendo el mismo método que los
esfuerzos externos:

MU (interno) = 900 kg/m

_ kg
Ru = 6.94 /sz

p =0,0014
A, = 1,68 cm?
Agmin = 3.36 cm?
As < Asmin
M4:1 @ 10 mm C/20 cm, As real = 3.925 cm?

La longitud de desarrollo es:

ld=23cm
Se colocan una longitud Id = 35cm
Verificacion a cortante (muros cortos).
Todo el cortante sera absorbido por la seccion de concreto por lo tanto no se utiliza refuerzo
para resistir fuerza cortante.
El valor del cortante de disefio en los muros fue calculado con la ayuda del programa
Cypecad V.2019

Vu=3000 kg

Vu=Vc=0.53*A*\/ﬁ*bW*d
dmin =4,21cm
d = dmin
Por tanto, una seccidn la seccién de espesor S = 20cm, con d = 12 cm es valida.
Disefio de la base.
El espesor utilizado es S = 25 cm.

Verificacion a flexion (base).
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La base se disefia de manera que los refuerzos principales se ubican a lo largo de su
longitud mas corta, el refuerzo secundario es el necesario para cubrir el requisito de
contraccién y temperatura.
Los momentos de disefio tanto internos como externos fueron calculados mediante el
programa Cypecad V.2019. Los valores de los momentos para una franja de 1m de ancho y
tras ser multiplicados por el coeficiente de durabilidad ambiental Sd = 1.3 son los
siguientes:

MU(externo) = 1700 kg/m

MU (interno) = 2800 kg/m
Los refuerzos exteriores fueron calculados de la siguiente manera:

MU(interno) = 2800 kg/m

_ kg
Ru = 21,60 /sz

p = 0,0047
A = 5,64 cm?
Agmin = 3.36 cm?
As > Agmin
Base: 1 @ 12 mm C/20 cm, As real = 5.655 cm?

La longitud de desarrollo es:

ld=23cm
Se colocan una longitud Id = 30 cm
Los refuerzos externos fueron calculados con siguiendo el mismo método que los esfuerzos
internos:

MU (externos) = 1700 kg/m

_ kg
Ru = 13,12 /sz
p =0,0014
A, =272 cm?

Acin = 3.36 cm?
As < Asmin
1@ 12 mm C/20 cm, As real = 5,655 cm?

La longitud de desarrollo es:
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ld=23cm
Se colocan una longitud Id = 30cm

Verificacion a cortante

Todo el cortante sera absorbido por la seccion de concreto por lo tanto no se utiliza refuerzo

para resistir fuerza cortante.

El valor del cortante de disefio en los muros fue calculado con la ayuda del programa

Cypecad V.2019
Vu=1100 kg
Vu=Vc=0.53*A*\/ch*bW*d
dmin = 1,54 cm

d = dmin

Por tanto, la seccidn de espesor S = 25¢m, con d = 12 c¢m es valida.
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