CAPITULO |

ANTECEDENTES



1.1.

El problema

1.1.1. Planteamiento

Actualmente el proyecto de construccion de la nueva Estacion Policial Integral del municipio

de Entre Rios, cuenta con disefio arquitectonico y con el lugar para su emplazamiento, sin

embargo, no cuenta con un disefio estructural, que se convierte en el objetivo de este proyecto

de Ingenieria Civil.

1.1.2. Formulacion

En el proyecto de Ingenieria Civil se formulan los siguientes dos planteos estructurales:

a)

b)

Cubierta con losa alivianada de viguetas pretensadas.

Estructura de sustentacion de la edificacion porticada, conformada por vigas y

columnas de hormigon armado.
Entrepisos con losa unidireccional alivianada con viguetas pretensadas.
Muros de sotano de hormigon armado.

Fundacion con losa de cimentacion.

Cubierta con losa reticular bidireccional con casetdn de poliestireno.

Estructura de sustentacion de la edificacion porticada, conformada por vigas y

columnas de hormigon armado.

Entrepisos con losa reticular con nervios en dos direcciones perpendiculares entre

si, de hormigon armado, con casetones de poliestireno.
Muros de sotano de hormigon armado.

Fundacion de zapatas aisladas.



Figura 1.1.
Alternativas de planteos estructurales

Nota: La figura representa un esquema de las dos alternativas de planteos estructurales,

siendo el grafico izquierdo la alternativa a) y de la derecha b).

1.1.3. Sistematizacion

Luego de haber analizado las dos alternativas de planteamiento estructural se decidi6 la

alternativa a). En consecuencia, se ha disefiado:
- Cubierta con losa alivianada de viguetas pretensadas.

- Estructura de sustentacion de la edificacion porticada, conformada por vigas y

columnas de hormigén armado.
- Entrepisos con losa unidireccional alivianada con viguetas pretensadas.
- Muros de sétano de hormigon armado.

- Fundacién con losa de cimentacion.



1.2.

Objetivos

1.2.1. General

Realizar el disefio estructural de la Estacion Policial Integral (EPI) del municipio de Entre

Rios, cumpliendo con la Norma Boliviana del Hormigon Estructural (NB 1225001:2017),

utilizando el software estructural CYPECAD v.2023, y verificando manualmente los

elementos estructurales mas solicitados.

1.2.2. Especificos

Interpretar y verificar los resultados del estudio de suelos para determinar la

capacidad admisible del suelo.
Realizar el analisis de cargas en la estructura.

Realizar el andlisis, célculo y disefio estructural del edificio con la utilizacion del
software CYPECAD v.2023.

Verificar manualmente los elementos estructurales mas solicitados y compararlos con
los resultados obtenidos en el software CYPECAD v.2023.

Realizar el disefio de muros de sétano hormigon armado.

Realizar el analisis y disefio estructural de las estructuras complementarias

(escaleras).
Elaborar los planos estructurales general y de detalles.
Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion de la obra.

Realizar el presupuesto general de la obra, mediante items que correspondan al

desarrollo del proyecto.

Plantear un plan de obra para la ejecucion del proyecto, elaborando un cronograma

de actividades.



1.3.  Justificacion
1.3.1. Académica

El proyecto consiste en realizar el disefio estructural de la “EPI Entre Rios”, el cual, como
estudiante de Ingenieria Civil, consolidara el aprendizaje en el area de estructuras, como asi
también para poder desarrollar todos los conocimientos adquiridos en la formacion
académica, basandose en el principio de ingenieria, que es el andlisis, determinacion y

verificacion.
1.3.2. Técnica

De acuerdo a las caracteristicas del disefio arquitectonico y la informacion disponible, se
establece que estructura mas idénea para poder satisfacer todos los requerimientos planteados
es una estructura porticada de hormigdn armado, entrepisos y cubierta de losa alivianada con

viguetas pretensadas, muro de sétano de hormigon armado y losa de fundacién.

La decision de tomar una estructura porticada es técnicamente viable para realizar el calculo
y disefio estructural de la edificacidn, puesto que este tipo de estructura es el que se realiza
con mayor frecuencia en nuestro medio, es decir, es de conocimiento de cualquier persona
que trabaja en la construccion. De esta manera se podra brindar un disefio que sea viable o

realizable técnicamente.

La dimension que tiene el proyecto es justificativa para poder realizar el disefio estructural y

asi obtener el titulo profesional de Licenciado en Ingenieria Civil.
1.3.3. Social

Contribuir a la poblacién de Entre Rios con el disefio estructural de la Estacion Policial
Integral.

El proyecto tiene el objetivo de mejorar la calidad de vida de los habitantes de la comunidad
al tener una mayor seguridad, y también fortalecer al sector policial teniendo un espacio mas

amplio y de mayor calidad.
1.4.  Alcance del proyecto

El calculo y disefio estructural de la Estacion Policial Integral, se realiza con la finalidad que

pueda soportar y brindar un buen servicio.



En el proyecto se realiza:

e Disefio de vigas, losas, columnas, muros de sétano y cimentacién en base a la

normativa vigente del pais.
e Detallamiento de planos estructurales.
e COmputos métricos y presupuesto de la obra.
e Cronograma de ejecucion de actividades.
e Especificaciones técnicas para la ejecucion de la obra.

El proyecto queda limitado en hacer el disefio estructural, aclarando que no se realiza el

disefio de ninguna instalacion, ni la dosificacion del hormigon de la estructura.
1.5.  Lugar de emplazamiento
1.5.1. Ubicacion

El lugar donde se emplaza el proyecto esta ubicado en la zona urbana de Entre Rios, Provincia

O’Connor del Departamento de Tarija.

El Municipio de Entre Rios esta ubicado en la parte central del Departamento de Tarija,
limitado al norte con el Departamento de Chuquisaca, al Sud y al Este con la Provincia Gran

Chaco, al Oeste con la Provincia Cercado.

Geograficamente el proyecto, estd ubicado entre las coordenadas 21°31'33.4"S

64°1025.08"0.

El area disponible para la construccion del proyecto es de 274. 12 m2,



Figura 1.2.
Ubicacion geografica del proyecto
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Nota: En el circulo celeste con bordes blancos se muestra el lugar de emplazamiento de la

obra. Fuente: Google earth.
1.5.2. Servicios basicos existentes

Actualmente en la zona de emplazamiento de la obra existen todos los servicios basicos,

como agua potable, alcantarillado sanitario, energia eléctrica.

También se cuenta con otros servicios como telefonia e internet.
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2.1.  Levantamiento topogréafico

El levantamiento topografico tiene por objetivo determinar las tres coordenadas de puntos en
el espacio, en forma simultinea. Integra los métodos planimétricos y altimétricos. El
resultado final es un plano acotado o plano topografico. Las alturas se representan mediante

las curvas de nivel.

Se realiza con el fin de sefialar la configuracién del terreno, para analizar si es necesario hacer
movimientos grandes de suelo. De cualquier manera, es necesario puntualizar las

caracteristicas del terreno de emplazamiento.

A través de la utilizacion de instrumental especializado, el topdgrafo realiza un escrutinio de
la superficie del terreno y procede a la toma de datos, generalmente con un teodolito o
estacion total. Con los datos obtenidos en el levantamiento topogréafico se realizan mapas o
planos especificos de un lugar, describiendo particularmente las caracteristicas del terreno,

como los relieves o diferencias de altura que pueda haber.
2.2.  Estudio de suelos

Un Estudio de Suelo, también conocido como Estudio Geotécnico, es un conjunto de

actividades que nos permiten obtener la informacion de un determinado terreno.

Es una de las informaciones méas importantes para la planificacion, disefio y ejecucién de un

proyecto de construccion.

Para asegurar el conocimiento del suelo en forma adecuada es conveniente hacer
exploraciones in situ y pruebas de laboratorio, de esta manera se podra encontrar un dato
importante como saber qué tipo de suelo se tiene y cual es su capacidad portante, asi poder

determinar el tipo de cimentacién mas conveniente.
2.2.1. Limites de Atterberg

Los limites de Atterberg, se utilizan para caracterizar el comportamiento de los suelos finos,

aunque su comportamiento varia a lo largo del tiempo.

Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo pueden existir
cuatro estados de consistencia seguin su humedad. Asi, un suelo se encuentra en estado solido

cuando esta seco. Al agregarsele agua poco a poco, va pasando sucesivamente a los estados



de semisolido, pléstico y, finalmente, liquido. Los contenidos de humedad en los puntos de
transicion de un estado al otro son los denominados limites de Atterberg.

e Limite liquido: cuando el suelo pasa de un estado plastico a un estado liquido. Para
la determinacion de este limite se utiliza la copa de Casagrande.

e Limite pléstico: cuando el suelo pasa de un estado semisélido a un estado plastico.

Una vez definidos el limite liquido y limite plastico puede determinarse el indice de
plasticidad puesto que es la diferencia entre ambos. Se representa con las siglas IP y la

férmula del indice de plasticidad se muestra a continuacion:
IP =LL —LP

Representa el intervalo de humedades desde el estado semisolido a semiliquido y al igual que

los limites, es frecuentemente utilizado para la caracterizacion de suelos cohesivos.
2.2.2. Clasificacion de Suelos
2.2.2.1.Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS)

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System)
(USCS), fue presentado por Arthur Casagrande, usado para describir la textura y el tamafio
de las particulas de un suelo. Este sistema de clasificacion puede ser aplicado a la mayoria
de los materiales sin consolidar y se puede clasificar suelos con tamafios menores de tres

pulgadas; se representa mediante un simbolo con dos letras.

Los suelos de granos grueso y fino se distinguen mediante el tamizado del material por el
tamiz No. 200. Los suelos gruesos corresponden a los retenidos en dicho tamiz y los finos a
los que lo pasan, de esta forma se considera que un suelo es grueso si mas del 50% de las
particulas del mismo son retenidas en el tamiz No. 200 y fino si mas del 50% de sus particulas

son menores que dicho tamiz.

Suelo CL: Arcillas inorganicas de plasticidad baja a media, arcillas gravosas, arcillas

arenosas, arcillas limosas, arcillas magras.
2.2.3. Ensayo de Penetracién Normal (S.P.T.)

Consiste basicamente en contar el nimero de golpes (N) que se necesitan para introducir

dentro un estrato de suelo, un toma-muestras (cuchara partida) de 45 a 60 cm
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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 namero 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 niUmero de penetracion estandar corregido (Neo)

con la resistencia al corte no drenado para suelos cohesivos.
NUmero de penetracién estandar corregido (Neo)

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 penetracion (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. Comdnmente se dejan caer por una cuerda con dos vueltas alrededor de una polea.
Con base en las observaciones de campo parece razonable estandarizar el nimero 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 -ny - ng-Ns Mg

Non =
60 60

Donde:

Ngo: NnUmero de penetracion estdndar corregido para condiciones de campo.
N: nimero de penetracion medido.

ny: eficiencia del martillo (%).

ng: correccion para el diametro de la perforacion.
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ng: correccion del muestreador.

ng: correccion para la longitud de la varilla.

Capacidad de carga para cimentaciones superficiales

La capacidad de carga total dltima se puede determinar con la ecuacion propuesta por
Meyerhof (1963) usada para cimentaciones superficiales.

1
qu = CNchchchi + quFququqi + EYBNyFysFdeyi

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 méas extremas, el factor de seguridad

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

El disefio arquitecténico influye en elementos como la distribucién de espacios, buscando
adaptarlos a las necesidades del propietario y consiguiendo el maximo aprovechamiento de

cada metro disponible.

La arquitectura se realiza considerando tres aspectos elementales: La funcionalidad de la
edificacion, la morfologia y lo estético (no es motivo del proyecto de disefio estructural).

2.4. Idealizacion de las estructuras

La idealizacion de una estructura es el proceso de simplificacion de una estructura real para
su andlisis en la teoria de la estructura. La idea es representar una estructura compleja en un
modelo matematico o fisico simplificado que aun pueda proporcionar una buena
aproximacion de su comportamiento real. La idealizacidn es necesaria para poder aplicar las
leyes fisicas y matematicas que rigen el comportamiento estructural, lo que permite evaluar
la capacidad de carga, la rigidez y el comportamiento de deformacion de la estructura ante

cargasy fuerzas externas.

La idealizacion de la estructura es el proceso de reemplazar una estructura real por un sistema

simple susceptible de analisis.
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La parte mas importante a la hora de disefiar un edificio en lo que respecta a estructura, es la
concepcidn de como, en conjunto funcionara el edifico. La carga gravitacional es primero
transmitida de las losas a las vigas, de las vigas a las columnas y de las columnas a la

fundacion.
Las vigas son elementos estructurales horizontales, que forman con las columnas un pértico.

Las columnas son elementos verticales, que soportan las cargas de los elementos nombrados

anteriormente y los transmite a la fundacion.
2.5.  Analisis y Disefio Estructural

El analisis estructural y el disefio estructural son dos etapas importantes en el proceso de

desarrollo de una estructura.

El analisis estructural cubre el estudio de los efectos de las cargas y las fuerzas internas en
una estructura. El analisis estructural es particularmente importante para comprender
completamente las rutas de carga y los impactos que las cargas tienen en los diferentes
disefios. Permite garantizar que la estructura sea segura para su uso bajo las cargas estimadas

gue se espera que soporte.

El Disefio estructural es el proceso de seleccionar y disefiar los componentes estructurales,
como columnas, vigas, losas y cimentaciones, que cumplen con los requisitos de resistencia,
estabilidad y durabilidad. El disefio estructural se basa en los resultados del analisis
estructural y utiliza cédigos y estandares para garantizar la seguridad y la eficiencia de la

estructura.

El andlisis estructural se enfoca en la prediccion de fuerzas y deformaciones, mientras que el
disefio estructural se enfoca en la seleccion y disefio de componentes estructurales para
satisfacer los criterios de seguridad y eficiencia. Ambas etapas son importantes y

complementarias en el proceso de desarrollo de una estructura segura y resistente.
2.5.1. Anadlisis de carga

El anélisis 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
funcionamiento. Es decir, las cargas muertas y variables que en ella actian durante la

operacion usual del edificio.
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2.5.1.1.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.
2.5.1.2.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
explotacion e incluso durante la ejecucién. Por ejemplo: peso de personas y muebles en

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

Tabla 2.1.

Sobrecargas de servicio (L)

Tipo de servicio Sobrecarga uniforme (kPa)
Celdas 2.0
Habitaciones privadas 2.0
Oficinas 3.0
Gimnasio 5.0
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Escaleras en oficinas 4.0

Escaleras privadas 3.0

Azoteas y terrazas 3.0

accesibles privadamente

Nota: En la tabla se presentan los valores de sobrecargas de servicio a considerar en el disefio
de la estructura. 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 (presidn) o negativa (succion).

El parametro 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 histéricos 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:
- Sedetermina la velocidad basica del viento “V”y el factor de direccionalidad Kd.
- Se determina un factor de importancia .

- Se determinan para cada direccion de viento una categoria o categorias de
exposicion y los coeficientes de exposicion para presion dinamica Kz oKh, segln

corresponda.
- Se determina un factor topogréfico Kzt.

- Sedetermina 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 presion dinamica gz o gh, segun corresponda.
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q, = 0.613K, - K,, - K, - V2 - I[N /m?]

- Se determinan los coeficientes de presion externa Cp o GCpf, o los coeficientes

de fuerza Cf, segun corresponda.
- Se determina la carga de viento de disefio P.
P = 4,GCp — qn(GCp ) [N /m?]
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 contencion 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 direccion del empuje para llevar al terreno a su estado de rotura.

Es el caso habitual cuando se desarrolla una ‘accion’ del terreno.

o Empuje al reposo: EI terreno empuja, pero el muro no sufre apenas deformaciones,

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

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.
2.5.2. Cubierta plana (losas) y entrepisos
La estructura de sustentacion de la cubierta es una losa alivianada con viguetas pretensadas.

La utilizacion de las viguetas pretensadas en la construccion de obras es sin dudas uno de los

recursos mas difundidos en el mundo y sobre todo en nuestro pais. Esto quizas resulte de la
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posibilidad de agilizar los tiempos destinados a la construccion al introducir estas piezas

producidas industrialmente a las técnicas tradicionales constructivas.

Permite el ahorro en el material, en el encofrado y disminuye tiempos de ejecucion y
desencofrado. Otra ventaja de este tipo de losas es su peso, son notablemente mas livianas

con respecto a las losas macizas, lograndose reducir el mismo hasta en un 40%.
La losa se compone tres elementos principales:

e Vigueta pretensada, que son fabricadas por firmas comerciales reconocidas y

garantizadas.

e Material de relleno o bovedilla, donde en este disefio se usard aligerantes de

poliestireno expandido (plastoformo).

e Capa de compresion, es una capa de hormigon que se vierte sobre las viguetas y los
bloques de EPS, que tiene como funcidn principal distribuir las cargas de la losa. El

espesor de la losa de hormigdn debe cumplir con:

1
4em < hy 2 Ede la distancia libre entre nervios
Se calcula el momento flector maximo de las viguetas y se verifica que sea menor o igual al
momento admisible que nos provee el fabricante.
2.5.3. Estructura de Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion es una estructura porticada de hormigon
armado, la cual se disefiara de acuerdo a la Norma Boliviana del Hormigon Estructural (NB
1225001:2017).

2.5.3.1.Consideraciones para el disefio de los elementos de hormigén armado
2.5.3.1.1. Hormigon armado
Resistencia especificada a la compresion del hormigon

La resistencia a la compresion del hormigon (f'.) es la caracteristica mecanica 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.
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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.
Resistencia de disefio

La resistencia de disefio es igual a la resistencia nominal multiplicada por un factor de

reduccion de resistencia ¢.

Tabla 2.2.

Factores de reduccion de resistencia ¢

Accion o elemento estructural ¢

a) | Momento, fuerza axial o momento y fuerza 0.65a0.9

axial combinados

b) Cortante 0.75
c) Torsion 0.75
d) | Aplastamiento 0.65
e) Zonas de anclajes de pos-tesado 0.85
f) Cartelas y ménsulas 0.75
4)] Bielas, tirantes, zonas nodales y areas de 0.75

apoyo disefiadas de acuerdo con el método

biela- tirante
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h) | Componentes de conexiones de elementos 0.9
prefabricados controlados por fluencia de los

elementos de acero a traccion

i) Elementos de hormigon simple 0.6

J) Anclajes en elementos de hormigon 0.45a0.75

Nota: En la tabla se indican los valores de factor de reduccion de resistencia para cada tipo
de elemento estructural. Fuente: NB 1225001:2017

Resistencia requerida

Resistencia que un elemento o una seccion transversal debe tener para resistir las cargas

mayoradas o los momentos y fuerzas internas correspondientes combinadas.

(1))

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:

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 tensién que debe soportar una pieza de este material para conseguir una

deformacion pléastica.
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2.5.3.1.2. 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=14(D +F)

Estructura con sobrecargas: U=12D+F+T)+16(L+H)+0.5(L-6S6R)
Estructura de cubierta: U=12D+1.6(L,6S6R)+ (1.0L 6 0.80W)
Accion de viento: U=12D+1.0W 4+ 1.0L+0.5(L, 6S6R)

Accion de viento + empujes de suelo U = 0.9D + 1.0W + 1.6H

Donde:
D = Cargas muertas.

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.

L= Cargas vivas de cubierta.

R = Cargas por lluvia.

S = Cargas por nieve.

T = Efectos acumulados de variacion de temperatura, fluencia lenta, retraccion, asentamiento

diferencial, y retraccién del hormigdn de retraccion compensada.
U = Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.

W = Carga por viento.

20



2.5.3.2.Diseflo de vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccién transversal

y que, por lo general, estan solicitados principalmente a flexion.

En cualquier seccidn 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 compresién en el otro), su funcion es
la de resistir el momento flector que actda 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:

Donde “L” es la longitud entre ejes de columna.
La norma nos recomienda unas alturas minimas de vigas no pretensadas.

Tabla 2.3.

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

En voladizo L/8

Nota: En la tabla se muestran la altura minima para vigas no pretensadas. Fuente: NB
1225001:2017.

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 +200
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2.5.3.2.1. Disefio a flexién

Una seccion rectangular es toda seccidn 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:
o . Y . .
C=085f"_-a-b
Fuerza de traccion:

T=A4 -fy

La cuantia necesaria sera:

f’c Z'Mu

5 " $-085-f_-b-d?

Donde:

p = cuantia del refuerzo

f' .= Resistencia especificada a la compresion del hormigon
fy = Resistencia especificada a la fluencia del acero

M,, = 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 traccion
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El area de acero necesaria se determina:
As=p-b-d

Se debe colocar un area minima de refuerzo para flexion Agmin) €n toda seccion donde el

analisis requiera refuerzo a traccion.

El &rea de acero minima debe ser el mayor entre:

1
As(min) =Z ‘flc'b'd

4
Ag(min) = 3 Ag, cuando Ag < Ag(min)

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

2.5cm

dy, = Diametro del refuerzo longitudinal

d,gg = Tamafio nominal maximo del agregado grueso

2.5.3.2.2. Disefo 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 hormigdén y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigon solo puede resistir el esfuerzo cortante

sin necesidad de armadura.
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La fisura inclinada méas 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.

En un miembro sin refuerzo para cortante, se supone que el cortante lo resiste el alma del
hormigon. En un miembro con refuerzo para cortante, se supone que una parte de la

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

Donde:
1}, = Cortante Gltimo de disefio
V. = Resistencia a cortante del hormigon

V. = Resistencia a cortante del acero transversal

Las dimensiones de la seccidn transversal deben seleccionarse para cumplir con la siguiente

ecuacion

V. <¢ -(V.+0.66- /f’c~b-d)
Para elementos no pretensados V. debe calcularse por medio de:

AN,

¢ 6

A menos que se realice un calculo mas detallado se calcula a partir de la siguiente tabla.
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Tabla 2.4.

Tabla: Método detallado para calcular V.

(A-\/f_’c Vu-d>b_d (@)
6

+17 - py - M

(b)

~
IA

(T

6

0.29-/1-\/7'6-19-(1 ©

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

+17-pw>b-d

hormigon. Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB 1225001:2017

siV, < ¢ -V, lapiezaresiste, necesita refuerzo minimo
La resistencia a cortante 1, para el acero transversal, se debe calcular como:

V:Av'fy'd:Vu

S S ¢ c

A, = Nroramas - Ay
A, = Area de la barra a utilizar

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

Ay min _ \/fT b

s 16 fy
Av.min — 0.35 i
fye

La separacion maxima entre estribos, debe ser menor a:

> o0 600 mm

Siempre y cuando V; < 0.33 - \/f'_-b-d

En caso de ser mayor, se considera como separacion maxima
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— 0300
20 mm

2.5.3.3.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 seccién y refuerzo segin los esfuerzos que debe resistir,
generalmente repartiendo el esfuerzo longitudinal simétricamente en la cara de la seccion,

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 hormigdn, tracciones en los casos de flexion compuesta
0 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 = ———————
n-f
C
Donde:
n = 0,45 para columnas centrales
n = 0,35 para columnas esquineras

2.5.3.3.1. Disefo 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 1225001:2017.
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Acero de refuerzo longitudinal

Tendran un diametro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del
pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion. En 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 hormigén a lo largo de planos inclinados v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden

ser absorbidos por el hormigon.
La separacion “s” entre planos de cercos o estribos debe ser menor a:
s=12-d,
s =236 dy;
s = menor dimension de la seccién
Diagrama de interaccion

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

ante cargas combinadas de compresion 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.
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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.

Figura 2.1.

Diagrama de interaccion columna rectangular

450
— = P,vs. M,
400 _—= P
150 T~ - - —— P,vs. M,
e _ —@— Fuerzas aplicadas P, y M,
300 T~ - Caso balanceado 1
Ty
=~ Deformacion unitaria de .005
250 +— e
5, 150 ~. A
5 \
&} -
100 - P
50 e -
0 T T ?"—‘I“ — T T T T T
0 5{]___7____,..10_9,;:"'3"1 0 V\Z{JD 250 300 350 400 450 500
50 e — —
“Punto™ de carga
100

Momento, plg-klb

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 combinacién 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
hormigdn armado y se utiliza para evaluar el comportamiento de la columna bajo cargas
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axiales y momentos flectores. A continuacién, se presenta un procedimiento general para

construir el diagrama de interaccién:

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 maximo 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 flexién.

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 interaccién 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 seccion
transversal de la columna. La resistencia nominal es la resistencia maxima teorica de
la seccidn transversal y se puede calcular utilizando las ecuaciones de resistencia a la

compresion y a la flexion.

o 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.

e Identificar 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 méximos 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.
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e EI 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
=Vt
Ww=¢-Ve+V)— ¢ =075

Para elementos sometidos a compresion axial, V. debe calcularse por medio de:

siV, < ¢ -V, lapiezaresiste,necesita refuerzo minimo
La resistencia a cortante V; para el acero transversal, se debe calcular como:

V:Av'fy'd:Vu

s f ¢ c

A, = Nroramas - A

A, = Area de la barra a utilizar

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

Avmin _ e b 5. b
s 16-fye " Sy

La separacion maxima entre estribos, debe ser menor a:
s=12-d,
s=36-dy;
s = menor dimension de la seccidén
2.5.4. 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.
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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 funcién 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 inclinacion 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 analoga al de vigas, por otra parte, se debe

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

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 M,, y calculamos el refuerzo necesario.

e Calculo de la armadura necesaria

f! 2. M,
=085-=<.[1- [1-
p 3 $-085-f_-b-d?

As=p-b-d

e Disposicion de la armadura

Asumimos un didmetro de la armadura y calculamos la separacion entre barras, por medio
de la siguiente ecuacion:

Avar

s =100 -
As.cal

31



Donde:
s: Separacion entre barras
e Armadura minima
Debe colocarse un area minima de armadura a flexion de acuerdo con la siguiente tabla.

Tabla 2.5.

Armadura minima para losas en una direccion

Tipo de armadura fy (MPa) Agmin
Barras corrugadas < 420 0,020 - A,
Barras corrugadas o armadura 0,018 - 420 A
de alambre electrosoldado > 420 Iy 7
0,0014 - 4,

Nota: En la tabla nos indican el area 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 1225001:2017.

El espaciamiento de la armadura requerida no debe ser mayor a 300 mm.
e Revision por cortante
Se debe verificar que:
¢-Ve>V,

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

2.5.5. 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
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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 (qgadm > gmax), esto determina el area requerida.

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 1225001:2017.

El area minima de la base de la fundacién 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 mecénica de suelos.
2.5.5.1.1. Disefio a flexién

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

f! 2-M,
=085-=<.[1- [1-
p 3 $-085-f_-b-d?

As=p-b-d

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:

Avar

S =100-

As.cal
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Donde:

S: Separacion entre varillas (cm).
Ay,qr: Area de acero de la varilla (cm?).
A .q1: Area de acero calculado (cm?).

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

separaciones maximas definidas por la norma.

2.5.5.1.2. Comprobacion 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 reaccion en las secciones criticas.

El cortante en dos direcciones debe ser resistido por una seccién con una altura “d” y un
perimetro critico supuesto b, que se extiende completa o parcialmente alrededor de la

columna, carga concentrada o area de reaccion.

Tabla 2.6.

Célculo de la resistencia a cortante en dos direcciones

7
A 3f,':-bo-d a)

v, < %<1+§)bo-d v
A -12f'c (2 N asb'obo) b, -d c)

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

direcciones. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Estructural NB 1225001:2017
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B es larelacion del lado largo al lado corto de la seccién de la columna.
as = 40 para columnas interiores
as = 30 para columnas de borde
ay = 20 para columnas en esquina
Para elementos en dos direcciones con armadura a cortante (estribos), el valor de v, calculado
en las secciones criticas no debe exceder el siguiente valor:

_AVr

v P—
c.max 6
El v,, maximo para elementos en dos direcciones con armadura a cortante, es:

_r
2

u

2.6. Estrategia para la ejecucion del Proyecto
2.6.1. Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas son documentos del contrato de vital importancia en un
proyecto de construccion porque definen las normas, exigencias y procedimientos que van a
ser empleados y aplicados en todos los trabajos de construccion. Estas especificaciones
establecen los estandares y los procedimientos para la ejecucion de los trabajos de
construccidn, asi como las pruebas y ensayos necesarios para verificar que se cumplen los

requisitos especificados.

Las especificaciones son el inico 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.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las

instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
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construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente

las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.
2.6.2. Computos Métricos

Los computos meétricos consisten en un problema de medicion de longitudes, areas y
volimenes, que requiere el manejo de férmulas geométricas y planteos aritméticos, por lo

comun sencillos y del dominio general.

Los computos metricos son una herramienta utilizada en la construccion para estimar la
cantidad de materiales y recursos necesarios para llevar a cabo un proyecto de edificacion.
Estos computos incluyen la medicion detallada de las cantidades de materiales que se
necesitan para cada una de las partes del proyecto. Los computos métricos son fundamentales
para la planificacion y presupuesto de un proyecto de construccion, y su precision y exactitud

son esenciales para el éxito del mismo.

El trabajo para realizar este calculo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un
rubro del presupuesto, esta clasificacion deberd ser hecha con criterio de separar todas las
partes de costo diferente, no solo para facilitar la formacién del presupuesto, sino debido a

que es un documento de contrato, que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.

Por medio del cbmputo métrico se miden todos los subsistemas constructivos que integran el

sistema constructivo de una obra de ingenieria o arquitectura, con el objeto de:
e Establecer el costo de la misma, o de cada uno de sus subsistemas.
e Determinar la cantidad de materiales necesarios para ejecutarla.
e Elegir la opcién méas conveniente.

Para desarrollar un buen trabajo y tener resultados precisos es necesario, estudiar la

documentacion, respetar los planos, ajustarse a normas y medir con exactitud.
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 sefiala en las

especificaciones técnicas, como base para cuantificar cada concepto de trabajo para fines de
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medicién y pago. El concepto de trabajo o concepto de obra, podra 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 medicién y pago.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:
e Costo de materiales.
e Costo de mano de obra.
e Desgaste de herramientas o reposicion de equipos.
e (Gastos generales.
e Utilidad.
2.6.4. Presupuesto

Un presupuesto es la presentacion por escrito del costo de una obra o proyecto y estarad
compuesto por una serie de partidas y subpartidas dentro de las cuales deberan de estar todos

los conceptos que comprenden la obra a realizar.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccién, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuéles algunos son conocidos o son de fécil evaluacion, mientras que otros

estan sujetos a la estimacidn o criterio del calculista.
2.6.5. Planeamiento y cronograma

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutase
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden

comenzar hasta que otras se hayan terminado.

La presentacion se realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una representacién
grafica de la informacion relacionada con la programacion donde se muestran las actividades

en modo de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades que se desarrollaran
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en forma paralela y en serie es decir una tras otra, pudiendo ser mas entendible para el

ejecutor.

Un cronograma de obra civil es un gréfico en el cual se establecen actividades a realizar
durante la ejecucion de la obra estableciendo fechas de inicio y finalizacion ademas de las
holguras de cada una de las mencionadas. El cronograma se realiza con el fin de lograr un
debido proceso de la obra (evitar retrasos durante su ejecucion) ademas de proporcionar el
tiempo establecido para lo presupuestado. Los programas mas utilizados para realizar los

cronogramas de actividades para obras civiles son: Project y Excel.
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CAPITULO Il

INGENIERIA DEL PROYECTO
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3.1.  Andlisis de la Topografia
La topografia del lugar presenta un terreno sin pendientes ni desniveles pronunciados.
Tiene una altitud promedio de 1233 m.s.n.m.

Actualmente existen pequefias construcciones en el lugar de emplazamiento que funciona

como depdsitos del comando policial, la cual debe ser demolida para la nueva construccion.

Los planos del levantamiento topografico se adjuntaran en los anexos (ver anexo A.l.
Levantamiento topografico). También asi se encuentra la carta de respaldo en el mismo

anexo.
3.2.  Andlisis del Estudio de Suelos

Para el estudio de las fundaciones, se realiz0 tres pozos a cielo abierto, para la extraccion de

muestras y realizar los ensayos S.P.T. en cada pozo.

En base a los resultados obtenidos, hasta la profundidad estudiada esta compuesto por suelos

arcillosos.
La profundidad méxima que se alcanzé es de 5.60 metros.

Tabla 3.1.
No de golpes SPT y capacidad admisible del suelo

Pozos | Profundidad | Clasificacion de suelo No Golpes | ADMS.
SPT Kg/cm?

1 5.60 SUCS: CL 13 1.20

2 4.05 SUCS: CL 11 1.07

3 2.10 SUCS: CL 10 0.90

Nota: Resultados obtenidos del estudio de suelos realizado por la empresa “SOILTEC —
GEOLAB”

Los resultados del estudio de suelos se encuentran en los anexos. (ver anexo A.2. Estudio de

suelos).
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3.2.1. Validacion del estudio de suelos

Analizado el procedimiento que fue aplicado para la determinacion de la capacidad admisible
del suelo, se procedio a la validacion del mismo.

e De acuerdo al informe, se indica que la relacién de namero de golpes a diferentes
profundidades y el célculo de las probables fatigas admisibles, han sido obtenidas
utilizando los abacos segun B.K. Hough “Basic Soil Engineering”. Para la

profundidad de 4.05 metros y N= 11, se procedi0 a verificar la capacidad portante.

Figura 3.1.

Abaco de capacidad de carga admisible en arcillas, segun B.K. Hough “Basic Soil

Engineering”.
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Nota: En la figura se muestra el dbaco segin B.K. Hough, el cual fue utilizado para la
determinacion de la capacidad admisible del suelo brindada por la empresa, y con color
naranja se puede ver la comprobacion a un numero golpes igual a 11, donde el valor esta
alrededor de 1,1 kg/cm?. Se puede validar que es el mismo valor que fue brindado por la
empresa.
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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 nimero

de golpes SPT obtenido del estudio de suelos.
3.2.1.1.Capacidad admisible del suelo de fundacion

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

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

En el ensayo SPT, se obtuvo el nimero de golpes “N” igual a 11, a una profundidad de 4.05
m. lo cual es el dato principal que se utilizara para la determinacion de la capacidad admisible

del suelo.

Célculo del nimero de penetracion estandar corregido (Neo)

Datos:

N=11

ny = 60 anillos cuerda y polea

ng =1 didmetro de la perforacion entre 60 — 120 mm
ng=1 muestreado estandar

ng = 0.95 longitud de varilla entre 6 — 10 m.

11-60-1-1-0.95
60 — 60

= 10.45 = 10

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

compresion no confinada de Terzaghi y Peck, se tiene:

Neo = {150 = {15000kp ¢

Para Neo = 10, gy = 100 kPa.
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100
Cu:qz—u:T:SOkPa

Con la primera correlacion, se obtiene una resistencia al corte no drenado igual a 50 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/m?2,
Para K=3.5 KN/m?,

¢y =3.5%10 =35 kPa
Para K=6.5 KN/m?2.

cy = 6.5%10 =65 kPa

Entonces, podemos definir que el valor de 50 kPa calculado por la correlacion de Terzaghi y

Peck, esta dentro de los valores considerados por Stroud.
Se considera como el valor de la resistencia al corte no drenado igual a 50 kPa.
3.2.1.1.2. Calculo de la capacidad admisible del suelo

La capacidad de carga total Gltima de una losa de cimentacién en condiciones no drenadas,

se determina con la ecuacion propuesta por Meyerhof (1963).
qu = CuNcFesFeq +q

Donde:

c,.: cohesion no drenada.

N.=514,N, =1y N, =0

0.195B
Fo=1+

Dy
ch = 1 + O4E
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La sustitucion de los anteriores factores de forma y profundidad da:

0.195B Df
Qneta = qu — q = 5.14¢, (1 + I ) (1 + 0-45)

__ Yneta

Qaam = Fs

Teniendo como datos:

Angulo de rozamiento ¢ = 0, para arcillas saturadas.
Resistencia al corte no drenado ¢, = 50 kPa

Ancho menor de lalosa B = 10 m
LargodelalosaL = 15m

Profundidad de desplante D = 4.00 m

La sustitucion de los valores da:

0.195 - 10) (1 + 04 4.00)
15 '

ot = 5.14 - 50 (1 + -

kg
Gneta = 336.876 kPa = 344—

Con un FS= 3, se tiene

. k
dadm = T = 115@

Skempton (1951), también propuso la siguiente ecuacion:
Qneta =5 Cy (1 + 0.2 E) . (1 + 0.2 -z) = 306.3 kPa = 3.12W

Con un FS=3, se tiene

Realizada la verificacion del estudio de suelos, se puede validar que la capacidad admisible

del suelo de 1.07 kg/cm? a una profundidad de 4.00 m, es similar a los resultados
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obtenidos en la verificacion, por lo tanto, con el objetivo de tener mayor seguridad, se

disefiaran las fundaciones con una capacidad admisible igual a 1.00 kg/cm?.
Con la capacidad admisible obtenida, la fundacion que se planted es una losa de cimentacion.
3.3.  Andlisis del disefio arquitectdnico

El disefio arquitectdnico, consiste en una edificacion de cuatro niveles, mas un sétano y la
terraza accesible privadamente, cada uno con diferentes ambientes, donde los primeros

niveles se tiene acceso a publico y los superiores son de acceso privado.

Desde el punto de vista de la ingenieria el proyecto tiene la disponibilidad de adecuarse a
diferentes tipos de elementos estructurales de forma que no alteren la arquitectura.

Segun los planos arquitectdnicos se tienen ambientes para diferentes usos, para lo cual se

deben tomar en cuenta para determinar las sobrecargas de uso en la estructura.

Figura 3.2.

Corte B-B del disefio arquitecténico

Suepas) o ==

Nota: En la figura se muestra una vista en corte del disefio arquitectonico de la EPI Entre

Rios.
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El disefio arquitecténico fue proporcionado por el Gobierno Autdnomo Municipal de Entre
Rios (ver anexo, A.8. Planos arquitectdnicos y estructurales).

3.4.  Planteamiento estructural
3.4.1. Cubierta planay entrepisos

La estructura de la cubierta es una losa plana, la misma que es disefiada para los entrepisos
de la edificacion, El sistema de losas mas utilizado a nivel mundial es el alivianado con
vigueta pretensada, por su facil ejecucién y montaje, al ser un sistema de alta resistencia,
permitiendo realizar superficies funcionales plenas por la longitud permisible de los

elementos prefabricados.

La losa alivianada por vigueta pretensada, permite lograr una gran reduccién en material y
mano de obra a emplearse en la edificacion, por la versatilidad del sistema constructivo y la
rigidez de la prefabricacion en viguetas de hormigones de alta resistencia con cable como

alma estructural.

La losa se compone de tres elementos principales: La vigueta pretensada, material de relleno
o0 bovedilla y la capa de compresion.

El espesor de la losa de hormigdn sobre los aligeramientos debe ser mayor a 40 mm o 1/12,

siendo |, la distancia libre entre nervios.

Entonces, se considera una carpeta de compresion de 5 ¢cm, y la losa alivianada de una altura

igual a 20 cm.
Se disefio losas alivianada con viguetas pretensadas para la cubierta como para los entrepisos.
3.4.2. Estructura de la edificacion

En la estructura de la edificacion, para las vigas de hormigon armado se consideraron solo 3
secciones diferentes, debido a que la obra no es muy grande y constructivamente es mejor
mantener las mismas secciones. Realizando un predimensionado las secciones consideradas

son de 25 cm x 50 cm, 25 cm x 45 cmy 20 cm x 45 cm.

Para las columnas de hormigén armado de igual forma se obtuvieron las secciones con un
predimensionado, donde se tiene secciones de 25 cm x 25 c¢cm, las esquineras de 25 cm x 30

cm. las laterales de 30 cm x 35 cm. y las centrales de 35 cm x 40 cm.
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3.4.3. Estructuras complementarias

Las escaleras seran disefiadas de hormigon armado, se considerd un espesor de losa de 15

cm, tanto en la zanca como en el descanso.

Se consider6 una carga viva de 3 KN/m? para los niveles superiores, y 4 kN/m?para los niveles

inferiores, debido a que estas son mas solicitadas al tener acceso al publico.
3.4.4. Fundaciones

La fundacion se disefia con la capacidad admisible del suelo definida en el analisis del estudio

de suelos que es igual a 1.00 kg/cm?.

La fundacion es una losa de cimentacién con abacos en las dos columnas centrales y vigas

de cimentacion en el cerramiento de la losa.
3.5.  Andlisis, calculo y disefio estructural
3.5.1. Andlisis de carga

Primero se define las cargas muertas, en las cuales se distinguen el peso propio de cada
elemento estructural y cargas muertas no estructurales. Luego las cargas variables, en las que
se distinguen la sobrecarga de uso que se prevé tener en la edificacion, la carga de viento y

empujes del terreno (en el s6tano).
3.5.1.1.Carga muerta de peso propio (Dg)

El peso propio del Hormigon armado se considera segun la Norma Boliviana del Hormigdn
Estructural NB1225001:2017, una masa especifica de 25 kN/m?,

3.5.1.2.Carga muerta no estructural

Para la carga muerta no estructural se considero principalmente la carga de entrepiso y muros

de ladrillo.
3.5.1.2.1. Entrepiso
e Carga por ceramica
peso de una caja = 37 kg

rendimiento = 2 m?
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37
g1= 5= 18.5 kg /m?

e Carpeta de nivelacion
Yrese = 2100 kg/m3 P.E. del mortero cemento portland y arena
e, =2cm
92 = Yiese * €2 = 42 kg/m®
e Mortero cola
Yme = 1250 kg /m?3
e3=1cm
g3 = VYme - €3 = 12.5 kg/m?

e Cieloraso
Yy = 1250 kg/m3 P.E. del yeso

e, =2cm
Ja = Vy ey = 25kg/m?
CM entrepiso = g, + g, + g3 + gs = 18.5+ 42 + 12.5 + 25 = 98 kg /m?
CM entrepiso = 98 kg/m?
3.5.1.2.2. Muro de tabiqueria
y, = 2.85kg/pza
Dimensiones del ladrillo Incerpaz y juntas horizontal y vertical
a=15cm b=10cm c=24cm

Jh=2cm J,=2cm
100

Numero de ladrillos verticales = N, ,, = —— = 5.882
J, + a
] ) 100
Numero de ladrillos horizontales = N, = T e = 3.846
h

Numero de ladrillos por 1 m? = N, = N, * N, ,, = 22.62 pzas
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Vol.de ladrillo = 0.10 m - 0.15m - 0.24 m = 0.0036 m?
Vol.demuro=1m-1m-0.10m = 0.10 m3
Volumen ocupado por los ladrillos para 1 m2.
V, = N, - Vol.de ladrillo = 22.62 - 0.0036 = 0.081 m3
Volumen de Mortero.
Vy = Vol.muro — Vol.ladrillos = 0.1 — 0.081 = 0.019 m?3
Carga de Ladrillo por unidad de area.

kg
g=N, -y, =22.62 285 = 64.47 =

Carga por las Juntas.

k
9) = Viese - Vg = 2100 - 0.019 = 39.9 m_gz

Revestimiento exterior (e=1.5 cm).

JrE = Ymese - € = 2100 - 0.015 = 31.5 kg /m?
Revestimiento interior (e=1.5 cm).

Jr; =7Vy e =1250-0.015 = 18.75 kg/m?
Carga muros exteriores

Revestimiento (exterior) + Revestimiento (interior) + Juntas + Ladrillos

= 154.62 kg/m?
Carga muros interiores
Revestimientos + Juntas + Ladrillos = 141.87 kg/m?
Carga de Muro por unidad de Area.
L muro exterior=44.5m
L muro interior= 47.7m

Altura de entrepiso=3.60-0.45=3.15m

49



pl = (Longitud de murogyterior * altura de piso) - gy.

= (44.5 - 3.15) - (154.62) = 21673.8 kg

p2 = (Longitud de muroiyterior * altura de piso) * gy.

= (47.7 % 3.15) - (141.87) = 21316.7 kg

Area de entrepiso = 149.71 m?

Carga de Tabiqueria.

pl +p2

_ (216738 +21316.7) kg

Carga de Tabiqueria =
= 286.1 kg /m?

e Carga Muerta No Estructural.

k
CM = CM entrepiso + Carga de Tabiqueria = (98 + 286.1)m—g2 = 384.1W

Adoptando:

Area de entrepiso 149.71 m?

kg

CM no estructural = 3.85 —
m

La carga muerta no estructural es igual a 3.85 kN/m?, el cuél fue analizado para el piso 1.

Para los demas niveles lo que varia es la carga de tabiqueria. En la siguiente tabla se muestran

los valores en cada nivel.

Tabla 3.2.

Carga muerta no estructural para cada nivel
Nivel CM no estructural (kN/m?)
Sub suelo (-3.6 m) 1.85
Planta baja (+0.0 m) 3.50
Piso 1 (+3.6 m) 3.85
Piso 2 (+7.2 m) 3.30
Piso 3 (+10.8 m) 3.60
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Nota: En la tabla se muestran las cargas no estructurales consideradas para cada nivel de la
edificacion.
Para el nivel de la terraza se considera:

Carga de parapeto de la terrazah=1m

Revestimientos + Juntas + Ladrillos = 167.37 kg/m?

k
Clparap = (16737 - 1) = 167.37;9

Cl to = 1.70 kN
parapeto = 1.70 —

En la terraza se considerara una carga de 1.5 kN/m? que pertenece a la carga del entrepiso y
considerando una pendiente del 2% para permitir el drenaje de agua, también se considera

una carga lineal del parapeto en todo el perimetro de la terraza igual a 1.70 KN/m.
3.5.1.3.Sobrecarga de uso

Basandose en el disefio arquitectonico, para el uso de cada ambiente de la estructura, se

consideraron las siguientes sobrecargas vivas.

Tabla 3.3.

Cargas distribuidas para cada ambiente

Uso de ambiente Carga uniforme
(kN/m?)
Celdas y habitaciones 2
Oficinas 3
Escaleras de oficinas 4
Escaleras privadas 3
Gimnasio 5
Terrazas accesibles privadamente 3

Nota: Sobrecargas de uso para cada ambiente que tiene la EPI. Fuente: NB 1225002-1

Acciones sobre las estructuras
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3.5.1.4.Sobrecarga de viento
¢ Velocidad del viento

La velocidad del viento se consideré la velocidad méaxima que se registrd en Entre Rios segun
SENAHMI.

La velocidad es V=41.1 m/s = 148 km/h.
e Factor de direccionalidad del viento Kg

El factor de direccionalidad del viento, Kd, considerando un edificio de sistema principal

resistente a la fuerza del viento, se opt6 tomar Kq = 0.85.
e Factor de importancia |

El factor de importancia para este caso que es estacion policial, pertenece a la categoria IV,
donde indica que, para cuarteles de bomberos, centros de rescate, estaciones de policia y

garajes para vehiculos de emergencia, el factor de importancia | = 1.15.
e Categorias de exposicion

Segun la ubicacion geogréfica, la categoria adoptada es la “B”, que pertenece a areas urbanas
y suburbanas, areas boscosas, 0 terrenos con numerosas obstrucciones proximas entre si, del

tamarfio de viviendas unifamiliares o mayores.
e Coeficientes de exposicion

Tabla 3.4.
Coeficientes de exposicion Kz por planta

Z (m) Kz, Kh
14.40 0.824
10.80 0.768
7.20 0.697
3.60 0.603
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e Factor topografico Kzt

Se adoptd Kzt =1.0

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

topogréficos.
e Presion dindmica
q, =0.613K, - K,, - Kz - V% -1 [N/m?]
Donde:
Kd = factor de direccionalidad del viento.
Kz = coeficiente de exposicién para la presion dindmica.
Kzt = factor topogréfico.
gz = presion dinamica calculada a la altura z.
V = velocidad béasica m/s.
| = factor de importancia.

Tabla 3.5.

Presion dindmica gz por planta

Z@m) |KzKh |Kazt Kd 2 | qz(kN/m?)
1440 |0824 |1 0.85 1689.2 | 1.15 0.83
1080 0768 |1 0.85 1689.2 | 1.15 0.78
7.20 0697 |1 0.85 1689.2 | 1.15 0.71
3.60 0603 |1 0.85 1689.2 | 1.15 0.61

e Coeficiente de presion interna (GCyi)

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:

p = q,GC, — qn(GCp;) [N/m?]
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B=15m
L = 0.67
B_ .
B—150
L_ .
Tabla 3.6.

Presion de disefio por planta — fachada 1

Z(m) | gz (kN/m?) | Cp | GCpi |G Px(kN/m?)
BARLOVENTO | 14.40 | 0.83 0.8 | 0.18 0.85 |0.72
10.80 | 0.78 08018 |0.85 |0.68
720 |0.71 0.8 | 0.18 0.85 |0.63
3.60 |0.61 0.8 | 0.18 0.85 |0.57
SOTAVENTO 144 | 0.83 0.5 1]0.18 0.85 |0.51
LATERALES 144 |0.83 0.7 | 0.18 0.85 |0.65
Tabla 3.7.
Presion de disefio por planta — fachada 2
Z (m) | gz (kN/m?) | Cp Gepi |G Py (KN/m?)
BARLOVENTO | 14.40 | 0.83 0.8 0.18 085 |[0.72
10.80 | 0.78 08 |018 |[0.85 |0.68
720 |0.71 0.8 0.18 0.85 |0.63
3.60 |0.61 0.8 0.18 0.85 |[0.57
SOTAVENTO 144 |0.83 0.434 | 0.18 085 (044
LATERALES 144 |0.83 0.7 0.18 0.85 |[0.65
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3.5.2. Cubiertay entrepisos

Para el disefio de las losas alivianadas con viguetas pretensadas la verificacion se la realizara

en la franja con mayores solicitaciones.

Figura 3.3.
Vista en planta de la disposicion de viguetas.
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Nota: Se observan en el cuadro rojo los valores maximos de los momentos positivos en las

viguetas por metro de ancho. Los momentos obtenidos se verifican mas adelante.

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de plastoformo.
e Losa superior de hormigon.

El peralte "H" de losas alivianadas armadas en una direccion, en casos de tener sobrecargas
normales, pueden dimensionarse tomando en cuenta la luz maxima de las losas. En el caso
de luces entre 4 y 5 m, se puede usar losas con un h = 20cm, altura que toma en cuenta 5cm
de la losa superior y la altura del plastoformo. La altura, en estas condiciones, permite que la

losa sea rigida y estable.
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De acuerdo con la ficha técnica de viguetas, una distancia entre viguetas que permite buena

capacidad resistente de las losas es A = 50cm.

Figura 3.4.
Tipos de viguetas para losas alivianadas

Momentos flectores admisibles para

complementos de EPS \
\
Losas Alivianadas PRETENSA j/ )
J
EJE ENTRE ESPESORES PESO | COMPONENTES VOLUMEN ' TIPOS DE VIGUETAS SEGUN PRODUCCION ESTANDAR
VIGUETAS TIPO DE PROPIO | DELALOSA HORMIGON MOMENTOS ADMISIBLES
i‘g EPS TR | VGUES| EPS | | Thot | The2 | Tpod | Tod | TipoS | Tipob | Tipo? | Tipod
m_cm mim2_ plezas/m2 kamim__komim___kamim_| kamim _knmtm_‘ amim _
40 PB 10/100/34 176 2,50 250 0,057 639 927 1,032 1,286 1,532 1,853 1,986 2,416
50 PB 10/100/44 | 10 5 15 166 2,00 2,00 0.056 512 743 827 1,031 1,220 1,487 1,594 1,965
60 PB 10/100/54 158 1.67 167 0.055 a2 620 690 860 1,026 1,241 1,332 1,642
40 PB 12/100/34 106 2,50 250 0.065 749 1,081 1,201 1,508 1,780 2,158 2,313 2,858
50 PB 12/100/44 12 5 17 181 2.00 2.00 0.062 600 866 962 1,206 1,435 1,731 1,855 2,295
60 PB 12/100/54 N 1.67 1,67 0,060 500 722 803 1,007 1,197 1,445 1,599 1,917
40 PB 15/100/34 210 2,50 250 0.071 914 1,311 1,455 1,835 2,175 2,617 2,802 3,478
50 PB 15/100/44 15 ] 20 193 200 2.00 0.067 32 1,050 1,105 1,470 1,743 1,949 2,247 2,790
60 | PB 15/100/54 [ 1 18 A 0,064 610 | 875 | o072 | 1,226 | 1,454 | 1,750 | 1,676 | 2,330

Nota: Catdlogo PRETENSA de tipos de viguetas segin produccion estandar, momentos

admisibles.

El tipo de vigueta que se utilizara es el tipo 8, ya que resiste un momento igual a
2790 kg - m/m, que es mayor al momento maximo obtenido del analisis.
25.03 kN -m/m = 2552 kg - m/m.
2790 kg - m/m > 2552 kg - m/m Cumple.
e Andlisis de la losa

La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con bovedilla de

plastoformo.
Datos:

| =40 cm ancho del complemento
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h =15 cm canto de la bovedilla

Altura de la carpeta de compresién

40
= > — > — = 3.
ho 4cm_12l h0_12 3.33cm

Se asume una carpeta de compresiéon de 5 cm:
5¢cm = 4cm = 3.33cm Cumple

En la capa de compresidn dispondra solo de A ,,,;,, Ya que esta solo es requerida para control

del agrietamiento por temperatura.

0.0018 - 420
P min =f—-Ag; 0.0014- 4,
y
0.0018 - 420 )
Asmin = T -100-5 =0.756 cm

Ag min = 0.0014 - 100 - 5 = 0.70 cm?

Usar @6mmc/25cm - Ay = 1.12cm?
As 2 As min
Célculo y verificacion de los momentos
Cargas:
D = Peso superficial losa + CM no estructural = 2.21 + 3.30 = 5.51 kN/m
L = 5.0 kN /m (Sobrecarga viva para areas de gimnasio)
g, =12-551+1.6-50 = 14.612 kN/m

g, [ 14612 -3.70?

Mméx(+) = 25.01 kN - m/m

Se puede verificar que es el mismo momento del resultado del programa.
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3.5.3. Estructura de sustentacion de la edificacion
3.5.3.1.Disefio de vigas
Se analiza la viga mas solicitada, siendo esta la viga 327 (Nivel 7.2 m)

Predimensionamiento de viga

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

L L
E < hviga < E
534
hviga = W =53.4cm
534
hviga = E =44.5cm

Se considerara una altura de viga igual a 50 cm.
byiga = —=—=25cm
viga 2

Para el disefio de esta viga, se considerara una base igual a 25 cm.

Verificamos la altura minima segun lo que nos recomienda la NB 1225001.

h Para f,, = 420 MPa

viga = 1_6

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

L 1,
foiga = 74 (0-4 * W&%)
Para f,, = 500 MPa

_ 534 (04+500)—3720 < 50
viga = g \UF T 7g0) T 2T M cm

Entonces, la seccion de la viga es igual a 25 cm x 50 cm.

3.5.3.1.1. Disefio de vigas a flexion

Para el disefio de la viga se consideraron los siguientes pardmetros:
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b=25cm

h=50cm
f’c = 25 MPa
fy =500 MPa

e Calculo para el momento positivo

Figura 3.5.

Envolvente de los momentos de la viga més solicitada

I
113.7b kN-m
ﬂ[\ /
T
| | |
Nota: Momento positivo méaximo en las vigas. Fuente: Paquete estructural CYPECAD

Seccion de la viga 25 cm x 50 cm

M, =188.6 KN -m
r=2+06+08=34cm
d=50—-34=46.6cm

- Célculo de Bz

p1 = 0.85para17 MPa < f'_ < 28 MPa

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

traccion.

- Cuantia necesaria

e 25 [y 2.188.6 - 100 00085
P =58"500 090-085-25-25-4662) =

Agcqr = 0.00859 - 25 - 46.6 = 10.00 cm?
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- Control de area minima

1v25
As(min) = ZW -25:46.6 =291 sz

As.cal > As(min)

Considerando un @ = 16mm

T
Ag = 1 1.6% = 2.011 cm?

Ascar _ 10.00 _

Ag =2.011-5 = 10.05 cm? > 10.00 cm?

El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:

2.5cm
d, = 1.6 cm
Smin = 4
§ -2=27cm

b—2-r—(n—1)-db_ 25—-2-34—-(5-1)-16

Scal = —] ) =295ccm >27cm

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

ﬁl = 0.85

0858 f', ( 0.003

= = 0.0135
Pmax 3 0.003 + 0.005)

Agmax = 0.0135 - 25 - 46.6 = 15.78 cm?
Cumple, la pieza tiene una falla ductil.
- Bloque de compresiones

Célculo de “a” profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

As'fy

= W =9.462 cm

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

2 =1113
C=——= . cm
P

- Verificacion del factor de reduccidn de resistencia

£y = 0.003
fy
=X = =0,0024
®ty = E. T 210000
g (d—c
g = % = 0,0096 = 9.6%o

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

acero es mayor a &, + 0,003 = 5,4 %o.

Figura 3.6.

Resultados de areas necesarias y efectivas del programa Viga 327

Viga: V-327 (25x50)
X:322m

A. nec.(-): 0.00 cm?®
A. nec.(+): 10.02 cm?
A, efec.(-): 2.26 cm?
A. efec.(+): 10.05 cm?®

Nota: Se puede observar en la imagen el area necesaria y efectiva para la viga 327, donde los

resultados obtenidos manualmente son muy aceptables.

El &rea necesaria para resistir el momento positivo del resultado en el programa CYPECAD
v.2023 es igual a 10.02 cm? y en la comprobacion manual 10.00 cm?, se puede observar

que la diferencia es minima.

e Calculo para el momento negativo
Calculo de armadura negativa de la viga, lado izquierdo
M, = —-117.11KN -m

d=50—-34=46.6cm
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- Cuantia necesaria

Coes 25 [ 2.117.11 - 100 00051
P =59"500 090-085-25-25-4662 ) =

Ag = 0.0051 - 25 - 46.6 = 5.94 cm?

- Control de area minima

Acioms —1L5-25-466—291cm2
smin) = 4500 D

AS > As(min)

Considerandoun @ = 12mmy @ = 16 mm

T
Aoz =7 12° = 1131 cm?

s
Agie =7 1.6° = 2.011 cm?

Ay =1131-2+2.011-2 = 6.28 cm? > 5.94 cm?

El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:

2.5cm
d, = 1.6 cm
Smin = 4
3 2=27cm
25—-2-34—-(4-1)-16
Scal = 11 =447 cm > 2.7cm

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

’81 = 0,85

0858, ( 0.003

= = 0.0135
Pmax 3 0.003 + 0,005)

Agmax = 0.0135- 25 - 46.6 = 15.78 cm?

Cumple, la pieza tiene una falla ductil.

62



Figura 3.7.

Resultados de areas necesarias para resistir el momento negativo Viga 327

Viga: V-327 (25x50)
2 0.00 m

A. nec.(-): 6.00 cm?

A. nec.(+): 0.00 cm?
A. efec.(-): 6.28 cm?
A. efec.(+): 2.13 cm?

Nota: Se puede observar en la imagen el area necesaria para la viga 327, donde los resultados

obtenidos manualmente son muy aceptables.

Célculo de armadura negativa de la viga, lado derecho
M, = —113.8KN-m
d=50-34=46.6cm

- Cuantia necesaria

e 25 [ 2.113.8 -100 000405
P=19"500 090-085-25-25-4662) =

A; = 0.00495 - 25 - 46.6 = 5.762 cm?

- Control de area minima

1v25
As(min) = Zm -25:46.6 =291 sz

As > As(min)

Considerandoun @ =12mmy @ = 16 mm
s
Apiz =7 1.2%2 = 1.131 cm?
A
Apis =7 16% = 2.011 cm?
Ay =1.131-2+2.011-2 = 6.28 cm? > 5.762 cm?
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El espaciamiento entre barras debe cumplir las siguientes condiciones:

2.5cm
dp,=16cm
Smin = 4
§ -2=27cm

25—-2-34—-(4-1)-1.6
Scal = 21 =447 cm > 2.7cm

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

0.85- 8, - ' ( 0.003
Pmax = ¢ 0.003 + 0.005

) = 0.0135

Agmax = 0.0135 - 25 - 46.6 = 15.78 cm?

Cumple, la pieza tiene una falla ductil.

3.5.3.1.2. Disefio por cortante

Figura 3.8.

Envolvente de los esfuerzos a corte de la viga mas solicitada

| o | |

Nota: Diagrama de la viga mas solicitada a corte, viga 327
Célculo de refuerzo a corte, lado derecho
V, =171.4KN

¢ =0.75
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- Resistencia a cortante del hormigon
1
V. = ra V25 -0.25-0.466 - 1000 = 97.083 kN

V. = 97.083 kN

- Verificacioén de la seccion transversal

2
V, <0.75- (97.083 + 3 V25 -0.25 - 0.466 - 1000) = 364.063 kN

171.4 < 364.063,cumple!

- Resistencia a cortante del acero transversal

1714

Vs 075 97.083 = 131.45 kN

2
Vomax =3 V25 - 0.25 - 0.466 - 1000 = 388.333 kN, cumple!

Asumiendo un espaciamiento s=7,5 cm

Vi;-s 13145 7.5

Apcal = = = 0.504 cm?
ea fyt'd @-46.6
10
0.504 ,
Av.cal = m =6.71cm /m
25-7.5
Ay min = 0.34 - 50 " 0.152 cm?
V25 25-7.5 ,
Av.min = E . 420 = 0.14cm

Av > Av.min
Considerando @ = 6mm

A, = Nroramas - A, = 2 - 0.283 = 0.565 cm? > 0.504 cm?
La separacion entre estribos debe ser menor a, % = 23.3 cm, cumple.

@ =6mmc/7.5cm
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Calculo de refuerzo a corte, lado izquierdo

V, = 101.85 KN
¢ =0.75

- Resistencia a cortante del hormigén
1
V.= ra V25 -0.25-0.466 - 1000 = 97.083 kN
V. = 97.083 kN

- Verificacién de la seccion transversal

2
1, <0.75- (97.083 + 3 V25 -0.25 - 0.466 - 1000) = 364.063 kN

101.85 < 364.063, cumple!

- Resistencia a cortante del acero transversal

_101.85

K 0.75

—97.083 = 38.717 kN

2
Vomax =75 V25 0.25 - 0.466 - 1000 = 388.333 kN, cumple!

Asumiendo un espaciamiento s=20 cm

p Vi-s 38.717 - 20 0.396 .
v.ecal = = = V. cm
fye - d 420 46.6
10
2520
Apmin = 0.34 - 220 0.405 cm?
V25 25-20
Av.min = F . 420 =0.372 sz
0.405
Av.cal = W = 2.024 sz/m

Considerando @ = 6mm
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A, = Nroramas - A, = 2 -0.283 = 0.565 cm? > 0.405 cm?

., . d
La separacion entre estribos debe ser menor a, 5 = 23.3 cm, cumple.

Tabla 3.8.

Variacién de resultados entre el programa y manualmente

@ =6mmc/20cm

Armadura negativa Armadura Armadura Armadura
izquierda positiva centro | negativa derecha cortante
cm? cm? cm? cm?/m
CYPECAD 6.00 10.02 5.79 6.54
MANUAL 5.94 10.00 5.76 6.71
VARIACION 1.01% 0.20% 0.52% 2.5%

Nota: En la tabla se realiz6 una comparaciéon entre los resultados obtenidos manualmente y
por el programa, donde se puede verificar que la variacion es minima, los resultados son

similares.
Longitud de empalme
- Longitud de empalme barras a compresion
Se calcula la longitud de empalme para las barras inferiores entre la viga 326 y 327.

La NB 1225001 nos indica que la longitud de empalme por traslapo en compresion, [.,de

barras corrugadas d;, < 32 mm, para f,, > 420 MPa, debe ser mayor o igual a:
d, = 12mm

(0.13-f, —24) - dp = (0.13- 500 — 24) - 12 = 492 mm

o |
5 300 mm

También se indica que cuando se empalman por traslapo barras de diferente diametro en
compresion, L. debe ser la mayor de ;. para la barra de mayor tamafio y [, de la barra de

menor diametro.

d, = 16mm
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lge =492 mm

lge =384 mm

0.24 -y - f,

1T,

ldc =

-d, =384 mm

0.0435 - f,, -, - d,, = 348 mm

200 mm

Entonces, la longitud de empalme se determina igual a 50 cm.

- Longitud de empalme barras a traccién

Se calcula la longitud de empalme para las barras superiores entre la viga 325 y 326.

La NB 1225001 nos indica que la longitud de empalme por traslapo en traccién I ;, depende

de la longitud de desarrollo I,y es requerida de la siguiente tabla.

Tabla 3.9.

Longitud de empalme por traslapo de barras y alambres corrugados a traccion

As,colocada

As,requerida

en la longitud de

% méaximo de Ag
empalmado dentro
de la longitud de

traslapo requerida

Tipo de empalme

empalme
1.0l;y
> 2.0 50 Clase A Mayor de: 100 mm
100 Clase B Mayor 131y
<20 Todos los casos Clase B de: 300 mm
Calculamos primeramente la longitud de desarrollo a traccion
L= e e ds

1002 f’c'(—cb+k”)

dp
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Donde:
Y, = 1, armadura sin recubrimiento o armadura recubierta con zinc (galvanizado)
Y = 1.3, mas de 300 mm de hormigon fresco colocado bajo la armadura horizontal
k = 0, como una simplificacion de disefio, segln indica la norma.
d, = 12mm

l; =539mm

As,colocada

< 2, entonces el tipo de empalme es Clase B.

As,requerida
l; =131; =1.3-539 = 700 mm

La longitud de empale a traccion debe ser mayor a 70 cm.

Figura 3.9.
Detallado de armaduras en las vigas 326 y 327

® i
1 1.45 { 355 ] 37 { 135 ]
| | | | y
| | 2012 L=1170 | ‘ |
. . . . &
20)2 L=250 | | ‘ \ |
: ‘ 2216 L=320 - 2016 L=220 -
78
| \ \ 2
| (VIR (VAT |
| \ ¢ \ { : \
! %50 ) (550 | .
| | | | [T
| i | & ‘
4 | 4 | H
| _ 3016 L=330 |
| pa 16 L=290 . ‘3 \ |
r"'o* ‘ ) 2016 L=626 | | jg
2012 L=980 ! T !
| \ \ \ h
Ll tsxtesseno || 16x1e06 ¢/20 Ll 17x1606 €120 .| ssxiessens . ! |
175175 150 315 175175 324 210 N

Nota: En la figura se puede observar el detallado de vigas, donde se ve la disposicion del

armado y empalmes.
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3.5.3.2.Disefio de columnas

El disefio se realizara para la columna mas solicitada, que es una columna central.

Predimensionado

Segun Antonio Blanco Blasco, el area minima de una columna debe ser:

. P (servicio)
Area de columna = ——————
n-f
c
P (servicio) = P - A, - #pisos

Para la columna central

kN
P=11—
m

A = 26.1 m?
#pisos =5
P (servicio) = 11-26.1-5 = 1435.5 kN

1435.5

A = = 2
Area de columna 045 251000 0.128 m

considerando b=40 cm y h=35 cm, entonces:

0.35-0.40 = 0.14 m? > 0.128 m?
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Disefio de la columna 35x40

Figura 3.10.
Esfuerzos en columnas CYPECAD

Fuente: Paquete estructural CYPECAD
N, = 2069.17 KN
b=40cm h=35cm A= 1400cm?
M, =1434 KN -m

M, =7.35KN -m

Figura 3.11.

Disposicion de armadura en la columna més solicitada

Fuente: Paquete estructural CYPECAD
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#barras horizontal = 4
#barras vertical = 4
® = 20mm

Tabla 3.10.

Armado longitudinal de la columna, planta baja - sétano

Dimension
X Y Esquinas Cara X CaraY
(cm) (cm)
40 35 4 ?20 4 ?20 ?20

Vs
Ag =727 -12=37.7 cm?
—AS—37'7—0027 2.7%
P=a, ~ 1400 T T AN

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.

OF, =9 -0.80-[0.85 - f(Ag — Ase) + fy - Asc]

@P, = 0.65 - 0.80[0.85 - 25 - (140000 — 3770) + 500 - 3770]

@P, = 2485.5 KN

P, < @B, cumple!
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Figura 3.12.

Diagrama de interaccion, para columna maés solicitada

Fuerza Axial

s pood

4 SEIEI:
4 EIEIEI:
3 SEIEI:
3 EIEIEI:

23500

20004 @
1 300+
1 000+

3004

] . T . T . : . ; . : . #  Momento
] 250 300

-5004
-1 0004

-1 500+

-2 EIEIEI:
Fuente: Elaboracion propia
La combinacion de valores esta dentro de curva, por lo tanto, la columna resiste.
Asmin = 1% -b - h = 0.01-35cm - 40cm = 14 cm?
Agmsx = 8% - b-h=0.08-35cm-40cm = 112 cm?
Asmin < As < Asmax
e Célculo de la armadura transversal
V, = 11.36 kN

N, = 915.37 kN

_ 1-+/25-1000 ( L 91537 )040 0.294 = 143.77 kN
¢ 6 14 -0.14 - 1000/ ' B '
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V.=0.29-1-v25-1000- 0.40 - 0.294 1+0'29'915'37—29019k1v
¢ ' ' 0.14 - 1000 '

V, < ¢ -V, lapiezaresiste, necesita refuerzo minimo
11.36 kN < 0.75 - 143.77 = 107.83 kN
La separacion entre estribos, debe ser menor a:
s=12-20cm =24 cm
s=36-0.6cm =21,60cm
s = 35cm

Se consideran estribos @ = 6mm c¢/15 cm

3.5.4. Estructuras complementarias
3.5.4.1.Disefio de escaleras

Todo disefio debe comenzar por la definicion de las variables arquitectdnicas del sistema,
para este caso se tiene las dimensiones de 28 cm para la huella 'y 18 cm para la contrahuella.

Estableciendo datos:

h=15cm

f'.=25MPa

fy =500 MPa

Nro de huellas = @ =10
0.28

Nro de contrahuellas =10—1=9

8
Altura de contrahuellas = ) =0.18m = 18cm

18
a=Tan ! <%> = 32.73°
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15
h' = —cos(32.73°) =17.83cm

18
hm=h"+CP =17.83 + > = 26.83 cm

Cargas de disefio
e Parael tramo
SC =4kN/m?-1.20 = 48 kN/m
PP =25-0.2683 -1.20 = 8.049 kN /m
Acabado = 0.5-1.20 = 0.6 kN/m
Barandilla =1 kN/m
L=4 kN/m
D =8.049+0.60+1=9.65kN/m
gy =12-9.65+1.6-4.8 =19.26 kN/m
e Para el descanso
SC =4kN/m?-1.30 =52 kN/m
PP =25-0.15-1.30 =4.875kN/m
Acabado = 0.5-1.30 = 0.65 kN/m
L =4.0kN/m
D = 4875+ 0.65 = 5.525 kN/m

qu=1.2-5525+1.6-52 = 14.95 kN/m
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Determinando los esfuerzos maximos

Figura 3.13.
Diagramas de momentos y cortante para el disefio de la escalera

Apoyado — apoyado (momento positivo maximo)

Empotrado — empotrado (momento negativo maximo)
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Diagrama de cortantes

Nota: En las figuras se muestran los diagramas de momento y cortante maximo para el

disefo de las escaleras

My =21.1kN -m/m

V, = 31.3kN/m

My—y =19.9 kN - m/m

Determinando el refuerzo de acero por flexion
h=15cm

r=3.0cm

d=15ecm—-3.0cm=12.0cm

M, =21.1kN-m/m

= 0.00339

=0.85 —— - —~
p 50.0 0.90-0.85 - 2.5 - 100 - 122

2.5 1 \/ 2-21.1-100
Ag = 0.00339 - 100 - 12 = 4.07 cm?

420 ,
Aggminy = 0.0018 - =~ 100 - 15 = 2.27 cm.



As(miny = 0.0014 - 100 - 15 = 2.1 cm?
As > As(min)
@12mm
/A
Ag1o = 7 1.22 = 1.131 cm?

~1.131-100

s= 107 = 25.789 cm

c
U 12 —_—
sar @12mm >0 em

100
1.131 S0 = 5.6 cm? > 4.07 cm?

Determinando el refuerzo negativo de acero
h=15cm

r=3.0cm

d=15cm—-3.0cm =12.0cm

M, =199 kN -m/m

_ 085 2.5 ) ) 2-19.9-100 — 0.0032
P=59"500 0.90-0.85-2.5-100-122 |

Ag = 0.0032-100 - 12 = 3.83 cm?

420 ,
As(miny = 0.0018 - 7o+ 100 - 15 = 2.27 cm

As(miny = 0.0014 - 100 - 15 = 2.1 cm?
As > As(min)
@10mm

Vs
A¢10 == 102 = 0785 sz



_0.785 - 100

s= 383 = 20.51cm

c
U 10 —_—
sar @10mm >0 om

100
0.785 o 3.93 cm? > 3.83 cm?

Se verifica que el refuerzo de acero por flexion positivo y negativo es el mismo que el

calculado en el programa.

Usar 8mm c/20cm para el refuerzo transversal por temperatura

100
0.503 T 2.51 cm? > 2.27 cm?

Cumple, el refuerzo transversal es mayor al minimo.

Verificacién por corte

V, =313 kN/m
<o -V
h=15cm
d=15—-3=12cm
A Jf 1-+/25
V. = 6fc-b-d= c -1-0.12-1000 = 100 kN/m

31.3kN/m < 0.75-100 = 75 kN/m — cumple!

Cumple, el hormigon absorbe el corte.
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3.5.5. Fundaciones

Predimensionado de la losa de fundacién

Para un predimensionamiento, primero se debe calcular la carga que se espera que la losa de

fundacion soporte, teniendo en cuenta el peso propio de la estructura, las cargas vivas y las

cargas muertas. A partir de la carga a soportar y las propiedades del suelo, se pueden

establecer las dimensiones iniciales de la losa de fundacién. Es importante tener en cuenta

que la losa debe ser lo suficientemente grande para distribuir la carga de manera uniforme y

evitar asentamientos diferenciales. El espesor de la losa se determina a partir de la carga a

soportar y la resistencia del suelo. Es importante que el espesor sea suficiente para evitar la

falla por flexion o corte.

Con las fuerzas axiales, podemos tener un predimensionado de las dimensiones minimas de

la losa de fundacion, considerando la ecuacion de esfuerzo:

El peso de la estructura en condiciones de servicio es igual a:

F = 11055 kN = 1127296.273 kg

k
Gugm = 1.00—L

_1127296.273

— 2 _ 2
100 1318783.683 cm 131.88m

El area que delimita el sub suelo del edificio es igual a:
Appsa = 160.26 m?
160.26 m? > 131.88 m?
Cumple, el area de la cimentacion es mayor al area necesaria calculada.

Se realiza la verificacion de las presiones en el suelo.
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Figura 3.14.
Presiones sobre el terreno de fundacion.

s o oz oz oASNNNNC NG o -/ cm

Nota: Se observan las presiones maximas sobre el terreno que se obtiene mediante el analisis
del programa CYPECAD v.23.

Como se observa en la imagen la presién maxima sobre el terreno es igual a 0.93 kg/cm?.
Entonces:
0.93 kg/cm? < 1.00 kg/cm? - cumple!

El esfuerzo méaximo sobre el terreno es menor al esfuerzo admisible del terreno.
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3.5.5.1.Disefio a flexion

e En lalosa de fundacion
Armadura longitudinal inferior
M, =123.1KN-m
h=40cm
r=7cm
d=40—-7=33cm

Cuantia necesaria

_oss. 25 (1 |4 2-123.1-100 — 0.0026
p=reory 0.90-085-25-100-332 |
As = 0.0026 - 100 - 33 = 8.55 cm?
Control de area minima

0.0018 - 420 )
As(min) = T -100-40 = 6.048 cm

As > As(min)
Caélculo de separacion entre barras
@ =16 mm

A
s =100 22

s.cal

=100 2011 _ 23.52
S = 8.55 = . cm

Consideramos:

s=20cm

T 100
A= 7 1.62 S0 = 10.053 cm?/m > 8.55 cm?/m

@16mmc/20cm
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Armadura longitudinal superior
M, = —140.2 KN -m

h =40 cm

d =33cm

Cuantia necesaria

Coes 25 (1 |, 2.140.2 - 100 0003
p=18" 5, 090-085-25-100-332)

Ag = 0.003-100 - 33 = 9.782 cm?

Control de area minima

As(miny = w - 100 - 40 = 6.048 cm?
As > Ag(min)
Calculo de separacion entre barras
@ =16mm
s = 100 . Avar

s.cal

=100 2011 _ 20.554
5= 9782  coo0rem

Consideramos:

s=20cm

o 100
A= i 1.62 0 = 10.053 cm?/m > 9.782 cm?/m

@16mmc/20cm
Armadura transversal inferior
M, =134.3KN -m

h=40cm
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d =33 cm

Cuantia necesaria

2.5 2-134.3-100
p=08> 551 _Jl ~090-085-25-100-332 ) _ 00284
A; = 0.00284 - 100 - 33 = 9.356 cm?
Control de area minima
As(min) = W 100 - 40 = 6.048 cm?
As > Ag(min)
Calculo de separacion entre barras
@ =16 mm
var
s =100 Ascal
s =100 & =2149cm
9.356
Consideramos:
s=20cm
Al = %- 1.6 -12—000 = 10.053 cm?/m > 9.356 cm?/m
@l16mmc/20cm

Armadura transversal superior
M, =—1235KN-m
h=40cm

d =33 cm
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Cuantia necesaria

2.5 2-123.5-100
p=085—- 11— |1 = 0.0026
50
As

"~ 0.90-0.85-2.5-100 - 332

= 0.0026 - 100 - 33 = 8.58 cm?

Control de area minima

0.0018 - 420 )
As(min) = T -100-40 = 6.048 cm
AS > As(min)

Célculo de separacion entre barras

P =16mm

Avar

s =100-

s.cal

=100 2011 _ 23.43
S = 8.58 = . cm

Consideramos:

s=20cm

oo 100
A= i 1.62 o 10.053 cm?/m > 8.58 cm?/m

@16mm c/20cm
e Macizo o dbaco (losa de cimentacion)
Armadura longitudinal inferior

Los maximos momentos positivos se encuentran en la parte del macizo o dbaco de la losa de

cimentacion.
M, = 428 KN - m

h=70cm
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r=7cm
d=70—7=63cm

Cuantia necesaria

2.5 2-428-100
p=085—- 11— |1 = 0.0025

50 © 0.90-0.85-2.5-100 - 632

A, = 0.0025-100-63 = 15.55 cm?
Control de area minima

0.0018 - 420 ,
As(min) = T -100-70 = 10.584 cm

As > As(min)
Célculo de separacion entre barras

@ =20mm

Avar

s =100-

s.cal

3.142
s=100:-——— = 20.205cm

15.55
Consideramos:
s=20cm
4, =202 20 1571 ™ S 1555 cm2/m
4 20 m

@20mm c/20cm
Armadura transversal inferior
M, =417.7KN -m
h=70cm

d =63 cm
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Cuantia necesaria

2.5 2-417.7-100
p=085—- 11— |1 = 0.0024

50 © 0.90-0.85-2.5-100 - 632

Ag = 0.0024 - 100 - 63 = 15.17 cm?

Control de area minima

0.0018 - 420 ,
As(min) = T -100-70 = 10.584 cm

As > As(min)

Calculo de separacion entre barras

O =20mm
A
s =100 —22£
s.cal
=100 - — 2 = 17.625
5= 15167 o2 m
Consideramos:
s=20cm

oo 100
A= 7 2.0? "0 = 15.708 cm?/m > 15.17 cm?/m

@20mm c/20cm

3.5.5.2.Verificacion a corte en dos direcciones (punzonamiento)

Para la verificacion por punzonamiento se realizard el analisis en el macizado o abaco de la
losa de cimentacion, y la columna mas critica, en este caso la columna P8, con una seccion
de 40 x 35 cm y un cortante V;, = 2069.17 KN, producto de la combinacion mas critica, para

que cumpla con la verificacion se debera cumplir:

<ok
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h=70cm

d=60—7=63cm

Dimensiones de la columna

40cm x 35cm

b, = (40 + 63) - 2+ (35 + 63) - 2 = 402 cm
A.=b,-d =402 -63 = 25326 cm?

_2069.17

Vu = W = 0.817 MPa

a) Para elementos sin refuerzo a corte

—40—1143
3_35_ '

a; = 40, para columna interior
¢ =0.75
A=1

V7. debe considerarse el valor menor entre:

V25
VC = T = 1667 Mpa
V—m1+ 2 N _ 2292 MP
=% ( 1.143)_ ' @
V—\/E(2+40'0'53 = 3.445 MP
T2 3.62 )_ ' @

¢-V.=0.75-1.667 = 1.25 MPa

0.817 < 1.25, Cumple.
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3.6. Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto
3.6.1. Especificaciones Técnicas

Las especificaciones definen las exigencias y procedimientos que van a ser empleados y

aplicados en todos los trabajos de construccion.

Las especificaciones son el inico documento que sefiala las obligaciones de la administracion

del proyecto durante su construccién. (Ver anexo A.4).

3.6.2. Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios fue realizado para cada item de obra gruesa.
Las plantillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el anexo A.5.
3.6.3. Coémputos Métricos

Los computos métricos se detallan en el anexo A.6.

3.6.4. Presupuesto

El presupuesto se obtuvo en funcidén a los codmputos métricos y los precios unitarios

correspondientes de cada item.

La obra tendrd un costo de de 1335321,10 Bs (un millén trescientos treinta y cinco mil

trescientos veintiuno 10/100).
Se detalla en el anexo A.5.
3.6.5. Planeamiento y cronograma

El tiempo total de ejecucion para realizar el disefio estructural de la Estacion Policial Integral

de Entre Rios es de 240 dias calendario.

Se detalla en el anexo A.7.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO - DISENO DE MUROS

DE SOTANO
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4.1.  Marco tedrico del aporte académico

Los muros de sotano son elementos constructivos cuya funcion principal es servir de
contencion, generalmente de un terreno natural o de un relleno artificial. El muro trabaja
fundamentalmente a flexion, siendo la compresion vertical debida a su peso propio,

generalmente despreciable.

Los muros de s6tano se caracterizan porque disponen de un forjado (o losa) vinculado a su
coronacién. Generalmente este forjado impide el desplazamiento horizontal de la parte
superior del muro, con lo cual el empuje del terreno se traduce en la flexion de una placa
vertical que se apoya en dos bordes, y que suele calcularse empotrada en su base (cimiento)

y apoyada en su coronacion (forjado).
4.1.1. Presiones sobre el muro de sétano
Angulo de friccion del suelo

El angulo de friccién en el Documento Basico SE-C Cimientos, nos indica unos valores

orientativos para arcilla, que debe estar entre 16° — 28°.
Peso especifico del suelo

El peso especifico de un suelo, es su peso por unidad de volumen. Este valor se obtiene del

estudio de suelos.

Empuje del terreno

Para determinar la presion del muro, calculamos el coeficiente de reposo del muro.
k, =1—sen(¢)

Presion del suelo

Empuje de la Sobrecarga

ESC :SC'kO
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4.1.2. Solicitaciones ELSy ELU

Se deben distinguir dos tipos de analisis. El andlisis en estado de servicio, que sirve
generalmente para conocer la estabilidad del muro respecto del empuje. Este analisis en
muros de sétano no son muy necesarios realizarlos, debido a que las losas de fundacion y de
entrepiso contienen el muro con factores de seguridad muy altos, sin embargo, se realizara la

verificacion.

El siguiente anélisis es en Estado Limite Ultimo, que consiste en encontrar las solicitaciones

producto de cargas mayoradas y asi luego encontrar el acero en el muro.

Lo que se hace entonces, es incrementar los empujes sobre el muro en 1.6, segln la

combinacion de carga sugerida por la normativa utilizada, U=1.2D + 1.6 L.

Al ser un muro de sétano, se asume que el muro esta apoyado en la parte superior y empotrado

en la parte inferior, debido a su cimentacion (losa).
4.1.3. Disefio a flexion y verificacion a cortante

A partir de las solicitaciones encontradas, se tienen dos sectores criticos donde se deberan
calcular los momentos flectores. Al centro entre las losas y en la parte inferior que esta

empotrado.

Se realiza la verificacion a cortante del muro, ya que no es aconsejable construir estribos

dentro del muro, en caso de no cumplir es aconsejable aumentar el espesor del mismo.
4.2.  Diseflo del muro de sotano
4.2.1. Célculo de las presiones sobre el muro de sétano

e Determinacion del angulo de friccion del suelo

El angulo de friccion para arcillas se considerara el menor valor que nos recomienda el
Documento Bésico de Seguridad Estructural Cimientos, que es de 16° siendo maés
conservador.

e Peso especifico del suelo

kN
Ys = 14.5 ﬁ
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e Peso unitario del hormigén
Ye = 25 kN /m3

e Altura del muro
H = 3.60m

e Sobrecarga

Sc = 5.0 kN /m?, considerando para vehiculos de hasta 9 pasajeros.

Empuje del suelo

Estimamos el coeficiente de reposo del muro

K,=1—-sen(¢) =1—-sen(16) = 0.724
La presion del suelo mediante de la ecuacion

kN
Eg=P, =K, y-H=0724-1453.60 = 37.8—

Empuje de la Sobrecarga

N
Esc=Sc+k,=50-0724 =362 —

Figura 4.1.
Resumen de las cargas actuantes sobre el muro

losa c/viga

3.60m

3.62KN/m 37.8KN/m
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4.2.2. Comprobacién a vuelco y deslizamiento
¢ =16°

¥s = 14.5 kN /m3

Y. = 25 kN /m3
1 — sin(¢)
k, = Tm(qb) = 0.568

1 1
Po=7 ko ¥ H? == 0568145 4.0? = 65.87 kN/m

x=10
P, =P, -sin(x) =0
P, = P, - cos(x) = 65.87 kN/m

_ 1+sin(¢)

=———=1.761
P 1 —sin(¢)

1 1
Py =5 ky Vs H? = 51761145 4.0° = 2043 kN/m

P2

Comprobacion de vuelco

Area (m?) | Peso (N) | Brazo Momento
mom (m) | (N*m)
0,72 18000 10,6 190800
4,32 108000 54 583200
0,36 5220 10,75 56115
131220 830115

My = 830.115 kN - m/m

H H 4 4
M, =P, - (—) +SC -k, - (—) — 65.87 - (—) +5-0.568 - (—) — 93.51 kN - m/m

3 2 3

2
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Mg
FS = T 8.88 > 2 —» Cumple!

o

Comprobacion a deslizamiento

V =131.22 kN/m

-

173
2

273
Fs V-tan(k, - ¢) + P,

des — P, - cos(x)
131.22 - tan (% 16) +204.3

FSges = =3.47 > 1.5 - Cumple!

65.87 - cos(0)

4.2.3. Andlisis y disefio a flexion y cortante del muro de sétano

Se deben encontrar las solicitaciones producto de las cargas mayoradas, para poder calcular

el acero en el muro.

El muro de sotano se lo idealiza como un muro empotrado - apoyado, donde se considera la

siguiente combinacion de carga:
U=16(L+H)
Uy =1.6(3.62+37.8) =66.27 kN/m

U, =1.6(3.62) =5.79kN/m
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5.79 KN/m J

/
/

66.27KN/m

D%

Del calculo se tienen como resultados los siguientes esfuerzos:
M, = —55.44 kN -m/m
M, =285kN-m/m
V, =100.1 kN/m
Disefio a flexién
Momento positivo
h=20cm
r=3.0cm

d=20—-3.0=17.0cm

= 0.85 1- 1 2-285-100 = 0.0023
P=58"500 0.90-0.85-2.5-100-172 |

Ag = 0.0023-100-17 = 3.83 cm?/m
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Control de area minima
Ag(miny = 0.0015 - 100 - 17 = 2.55 cm?/m
As > Agsmin)
Célculo de separacion entre barras:

@ = 10mm

A
s =100 22

s.cal

0.785
s =100 -——— = 20.52cm

3.83
Consideramos:
s =20.0cm
A= % 1.0? % =3.93 cm?/m > 3.83 cm?/m

@ = 10mm c/20cm
Momento negativo
h=20cm
r=3.0cm

d=20-3.0=17.0cm

~oss .- 2 .55.44 - 100
P=59"500 0.90 - 0.85 - 2.5 - 100 - 172

= 0.0045

Ag = 0.0045-100-17 = 7.65 cm?/m
Control de area minima
Ag(miny = 0.0015 - 100 - 17 = 2.55 cm?/m

As > As(min)
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Célculo de separacion entre barras:
@ =10mm

Avar

s =100-

s.cal

0.785
s=100-———=10.26 cm

7.65
Consideramos:
s=10cm
A= % 1.02 % = 7.85cm?/m > 7.65 cm?/m

@ =10mmc/10cm

Verificacién a corte

1-4/25-1000
v, = — 1-0.17 = 141.67 kN
¢ = 0.75
¢ -V, = 0.75 - (141.67) = 106.25 kN

¢ -V, = V,,cumple,no requiere acero a corte

4.3. Planos constructivos

Los planos se detallan en el anexo A.8.
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CAPITULO YV

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
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Conclusiones

Se cumplio satisfactoriamente el objetivo general del proyecto. Se realizo el disefio
estructural de la Estacién Policial Integral (EPI) del municipio de Entre Rios,
cumpliendo con la Norma Boliviana del Hormigon Estructural (NB1225001),
utilizando el software estructural CYPECAD v.2023, y verificando manualmente los

elementos estructurales mas solicitados.

Se realizo la validacion del estudio de suelos. Se logré verificar que el valor obtenido
de la capacidad admisible del terreno es similar a lo que se calcul6 por otros métodos,
siendo el valor proporcionado por la empresa, a una profundidad de 4.00 metros igual
a1.07 kg/cm? y la verificacion por métodos empiricos como Meyerhof y Skempton

1.15 kg /cm? y 1.04 kg /cm? respectivamente.

Para tener mayor seguridad se consider¢ para el disefio de fundaciones una capacidad

admisible igual a 1.0 kg/cm?.

Se realizo el disefio y comprobacion de la losa de entrepiso y cubierta, siendo esta
una losa alivianada con viguetas pretensadas. Se considerd este tipo de losa debido a

que ofrece ciertas ventajas en comparacion a las demas, como ser:
1) Menor peso propio y por lo tanto reduce el peso de la estructura.
2) Reduccion en los materiales y mano de obra.

3) Su construccion es mas rapida por sus elementos que son prefabricados o

complementos.

Se realiz6 el disefio de las columnas de hormigén armado, buscando obtener las
secciones adecuadas que cumplan con las cargas y solicitaciones esperadas. Ademas,
se verifico que las maximas combinaciones de cargas estén dentro del diagrama de
interaccion, ya que la columna es capaz de resistir cualquier combinacién de cargas
que estén dentro de la curva del diagrama. Para la columna central nimero 8 de
dimensiones 40 cm x 35 cm se defini6 un armado de 12 @20mm y estribos

@6mm c/15cm, los cuales cumplen con los requisitos normativos.
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Se realiz6 el disefio de las vigas de hormigon armando, verificando manualmente los
elementos mas solicitados, tanto a esfuerzos de momento positivo, negativo y
cortante. Los resultados de la verificacion manual son aceptablemente similares a los
obtenidos en el programa CYPECAD v.2023. También se verificaron los momentos
obtenidos en el programa CYPECAD v.2023 realizando el analisis de un portico en

el programa ETABS v.20, teniendo variaciones menores al 5%.

Se realiz6 el disefio de las escaleras, idealizando el elemento estructural como un
portico con apoyos fijo — fijo y empotrado - empotrado, para poder obtener las

mayores solicitaciones positivas y negativas.

Se obtuvo un refuerzo longitudinal de acero inferior de @12mm c¢/20cm y un

refuerzo superior de @10mm c/20cm, para el refuerzo transversal 8mm c/20cm.

Se realizé el disefio de la losa de cimentacion, con una capacidad admisible del suelo
igual a 1.0 kg/cm?, donde las presiones en la losa son menores a la capacidad
admisible del suelo, por lo tanto, cumple este tipo de fundacion. No se consider6
realizar un disefio de zapatas debido a que con un predimensionamiento se obtuvo
que el area ocupada por las zapatas era mayor al 60% del area de la cimentacion, por

lo tanto, es més conveniente y econémico realizar la losa de cimentacion.

Se realizé el disefio de muros de sotano, se hizo su andlisis en estado de servicio, que
sirve para conocer la estabilidad del muro respecto al empuje. También asi se realizé
su analisis en estado limite dltimo, obteniendo un refuerzo de @10mm c/20cm en la
cara exterior e interior del muro. En la parte inferior de la cara exterior el refuerzo es

de @10mm c/10cm y el refuerzo transversal es de @8mm c/20cm.

Se logré obtener los planos estructurales que representan el disefio detallado de los
elementos que conforman la estructura. Estos planos, proporcionaran una guia precisa
y detallada para la ejecucion de la obra, asegurando que se cumplan las
especificaciones técnicas establecidas y se garantice la seguridad y estabilidad de la

estructura durante su vida util.

El costo de la obra, se estimé considerando Unicamente los gastos de obra gruesa, y

luego de realizar cotizaciones en el mercado local se obtuvo un monto de 1335321,10
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Bs. (un millén trescientos treinta y cinco mil trescientos veintiuno 10/100) y, en
funcién al plan de obra propuesto, contempla un plazo de construccion de 240 dias

calendario.
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Recomendaciones

La determinacion de las cargas estructurales, como la sobrecarga de uso, cargas no
estructurales, carga de viento, empuje del terreno, deben ser realizadas de manera
minuciosa y tomando todos los aspectos posibles que nos da como consideracion las
normas. Estas determinan en gran medida los resultados que se obtengan del calculo
estructural.

Antes de llevar a cabo la construccion de las fundaciones se recomienda realizar una
verificacion de la capacidad portante del suelo dentro del area de emplazamiento de
la obra para comparar con los datos ya obtenidos.

Ademas, se sugiere realizar una excavacion a mayor profundidad para verificar el
bulbo de presiones y obtener un conocimiento mas preciso del comportamiento del
suelo. Esta informacién respaldard un disefio y construccion adecuados de las
fundaciones.

Se deberan utilizar los materiales de construccion encontrados en el medio, puesto
que este factor influye directamente en la economia del proyecto.

Se recomienda que, en la construccidn del proyecto, se realice el correcto seguimiento
a los planos y especificaciones técnicas para evitar fallos en el comportamiento de la

estructura.
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