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CAPITULO I
1. Antecedentes
1.1.  El problema
1.1.1. Planteamiento
En el municipio de San Lorenzo, la seguridad ciudadana se ve comprometida debido a la
carencia de una infraestructura que centralice y optimice las funciones de auxilio y orden
publico. Actualmente, las dependencias policiales operan en espacios reducidos e
inadecuados, los cuales carecen de areas esenciales para el cumplimiento de sus funciones.
La infraestructura actual presenta deficiencias que provocan el deterioro prematuro de los
activos y bienes materiales de la institucion como lo son sus automotores al estar expuestos
a la intemperie.
Esta deficiencia se agrava por la inexistencia de un cuartel de bomberos. Ante emergencias
o siniestros, la poblacion depende de la asistencia de unidades ubicadas en la ciudad de Tarija,
cuyo tiempo de respuesta se ve afectado negativamente por la distancia.
1.1.2. Formulaciéon
Para mitigar la inseguridad ciudadana que afecta al municipio de San Lorenzo, se presenta la
siguiente alternativa para solucionar la problemética que atraviesa: Construccion de una
Estacion Policial Integral (EPI) y Cuartel de Bomberos.
Esta propuesta asegura una solucion integral a los dos problemas principales del municipio:
la inseguridad ciudadana (delincuencia y violencia) y la vulnerabilidad ante desastres
naturales.
1.1.3. Sistematizacion
La alternativa seleccionada consiste en la construccion de una infraestructura adecuada para
las actividades policiales y de bomberos. Para ello, se realizara el andlisis y disefio de los
componentes que integraran el sistema estructural, los cuales se describen a continuacion:
o Cubierta: Estructura de cerchas metalicas.
o Entrepiso: Losa alivianada con viguetas pretensadas y complementos de plastoformo.
o Estructura de sustentacion: Sistema de pdrticos de hormigén armado, compuesto por
vigas y columnas.

e Fundaciones: Cimentaciones profundas mediante encepados de pilotes.



1.2.  Objetivos
1.2.1. General
Realizar el analisis, calculo y disefio estructural de la Estacion Policial Integral (EPI) y el
Cuartel de Bomberos del municipio de San Lorenzo, conforme a la Norma Boliviana del
Hormigén Estructural NB 1225001, con el fin de garantizar la seguridad y adecuado
desempefio estructural de la edificacion.
1.2.2. Especificos
e Realizar el planteamiento estructural de la edificacion en base al disefio
arquitectonico.
e Definir las cimentaciones apropiadas para el proyecto, en base a las propiedades
geotécnicas del mismo, proporcionadas por un estudio de suelos.
e Definir el tipo y magnitud de las cargas que actuaran en la edificacion, mediante la
Norma Boliviana de Acciones sobre Estructuras NB 1225002.
e Realizar el disefio estructural de todos los elementos estructurales, contemplados en
el proyecto aplicando la Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001.
e Estimar el plazo de ejecucion y el presupuesto general del proyecto.
1.3.  Justificacion
1.3.1. Académica
El desarrollo del presente proyecto permite consolidar los conocimientos adquiridos durante
la formacion universitaria, mediante su aplicacion préctica en un proyecto integral que
demanda soluciones técnicas a problemas reales. Asimismo, el proyecto facilita el desarrollo
de destrezas para analizar el comportamiento estructural de una edificacion. La culminacién
de este trabajo constituye el requisito académico para la obtencion del titulo de Licenciatura
en Ingenieria Civil.
1.3.2. Técnica
El disefio estructural se realizara con base en la Norma Boliviana NB 1225001, con el
objetivo de garantizar la seguridad, estabilidad y confort de los usuarios. Se busca asegurar
que la estructura tenga la resistencia necesaria para soportar las solicitaciones previstas,
evitando el sobredimensionamiento de la estructura para lograr un diseno eficiente y

econdmico.



Por otro lado, la ubicacion del proyecto fue establecida por el Gobierno Auténomo Municipal
de San Lorenzo (GAMSL), la cual se considera estratégica para el cumplimiento de las
funciones operativas de la policia y el cuerpo de bomberos.

1.3.3. Social

El presente proyecto pretende mejorar la calidad de vida de la poblacion al contribuir con el
disefio estructural de la Estacion Policial Integral y el Cuartes de Bomberos al municipio de
San Lorenzo, solucionando asi el problema de inseguridad que viven actualmente. Asi mismo
puedan optar por tener una unidad de bomberos de la policia.

1.4. Localizacion

El proyecto se emplazara en el Estado Plurinacional de Bolivia, dentro del departamento de
Tarija, provincia Méndez y municipio de San Lorenzo. El terreno se ubica en las coordenadas
geograficas 21°25'26.74"S de latitud y 64°44'55.68"O de longitud. Sus vias colindantes
conectan con la ruta principal y la calle Rosendo Antelo, facilitando el acceso logistico.

Figura 1.1 Ubicacioén especifica del Proyecto
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Fuente: (Google Earth) Elaboracion propia

La ejecucion de este proyecto beneficiard directamente al municipio de San Lorenzo y a sus
comunidades aledafias, entre las que se incluyen: Rancho Norte, Calama, Tarija Cancha,
Bordo El Mollar, Lajas y Canasmoro, entre otras.

1.5. Alcance del proyecto

El alcance del presente proyecto se centra en el disefio estructural de hormigdn armado y de

acero conformado en frio. El estudio se limita estrictamente al &mbito estructural, por lo que



no incluye el disefio de instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable u otras
especialidades no relacionadas con la estructura.

Como resultado final, se entregara la memoria de calculo detallada, los planos estructurales,
el presupuesto general y el cronograma de ejecucion del proyecto, abarcando especificamente
hasta la etapa de obra gruesa.

1.5.1. Aporte académico

El aporte académico consiste en el andlisis, calculo y disefio estructural de cimentaciones
profundas mediante pilotaje. El desarrollo de este trabajo abarca el dimensionamiento de los
encepados, asi como el disefio estructural de los pilotes, asegurando la correcta transferencia
de cargas de la superestructura hacia los estratos resistentes del suelo.

1.6. Informacion socio econémica relativa al proyecto

La informacién de los aspectos socio econdmicos del municipio de San Lorenzo seran datos
extraidos del Instituto Nacional de Estadistica (INE).

1.6.1. Aspectos econémicos

Dentro de las actividades econdmicas del municipio, destacan la agricultura, ganaderia, caza
y pesca. Esto se debe a su condicion de area rural con extensas dreas de aprovechamiento
para el cultivo y la cria de ganado. En cuanto a la categoria ocupacional de los habitantes,
predomina el trabajo por cuenta propia, seguido por el sector de obreros y empleados.

1.6.2. Servicios basicos

Energia Eléctrica: El servicio cubre aproximadamente al 79 % de la poblacion. De un total
de 6,484 habitantes.

Gas Natural: La Empresa Tarijefia del Gas (EMTAGAS) es la encargada de la provision, sin
embargo, la cobertura es reducida, alcanzando solo a 860 habitantes. La gran mayoria de la
poblacion depende del uso de garrafas de Gas Licuado de Petréleo (GLP) y lena.

Agua Potable: El suministro es administrado de manera independiente por los comités de
agua de cada comunidad. De la poblacion total, 4,883 habitantes disponen de red de

distribucion por cafieria.
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CAPITULO IT
2. Marco tedrico
2.1. Levantamiento topografico
El levantamiento topografico es el conjunto de operaciones ejecutadas en el terreno para
obtener informacion detallada y precisa sobre su geometria y ubicacion. Este proceso consiste
en la medicion y registro de datos espaciales, incluyendo la posicion horizontal (planimetria)
y vertical (altimetria) de puntos especificos, asi como la determinacion de elevaciones y
pendientes. Como resultado de este proceso, se generan planos topograficos que detallan las
caracteristicas fisicas de la superficie y las curvas de nivel.
2.2. Estudio de suelos
El estudio de suelos es una investigacion técnica de las propiedades fisicas, mecanicas y
geologicas del terreno en un sitio especifico. Este andlisis es fundamental para el disefio y la
construccion segura de obras civiles, ya que permite determinar la capacidad portante del
suelo y prever su comportamiento bajo las cargas de la estructura. En ingenieria estructural,
un estudio geotécnico preciso es la base para elegir el tipo de cimentacién mas adecuado y
econdmico.
2.2.1. Analisis granulométrico
El analisis granulométrico se realiza bajo las especificaciones de American Society for
Testing and Materials (ASTM), mediante un procedimiento mecéanico de tamizado. Este
andlisis es fundamental para determinar la distribucion del tamaio de las particulas o
gradacion del suelo.
Los resultados se representan mediante una curva granulométrica en escala semilogaritmica,
donde se relaciona el porcentaje que pasa cada tamiz con el diametro de las particulas.
2.2.2. Limites de atterberg
Los limites de Atterberg definen los contenidos de humedad en los que un suelo fino transita
entre diferentes estados de consistencia. Son parametros esenciales para clasificar el terreno
y predecir su comportamiento mecéanico y se distinguen tres limites principales:

e Limite Liquido (LL): Transicion del estado plastico al liquido, determinado mediante

la Cuchara de Casagrande.
e Limite Plastico (LP): Transicion del estado semisolido al plastico.

e Limite de Contraccion (LC): Transicion del estado semisolido al sélido.



2.2.3. Sistema de clasificacion del suelo
El sistema de clasificacion esta regido por la Practica Normalizada para la Clasificacion de
Suelos con Propositos de Ingenieria (Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS)
ASTM D2487. Este sistema categoriza los suelos en grupos de grano grueso y grano fino,
utilizando una nomenclatura basada en las propiedades fisicas y mecanicas del terreno. La
clasificacion se basa en la combinacién de las siguientes siglas:
e Suelos principales: G (Grava), S (Arena), C (Arcilla), M (Limo), O (Organico).
e (Gradacion y plasticidad: P (Pobremente graduada), W (Bien graduada), L (Baja
plasticidad), H (Alta plasticidad).
2.2.4. Ensayos de penetracion estandar (SPT)
M¢étodo de Ensayo Normalizado para la Prueba de Penetracion Estandar (SPT) y Muestreo
de Suelos con Tubo Partido ASTM D1586, es un método de exploracion geotécnica que
permite determinar la resistencia del terreno y obtener muestras alteradas para su
clasificacion. Su objetivo principal es calcular el indice N (nimero de golpes), valor que se
utiliza mediante correlaciones para estimar la capacidad admisible del suelo.
El método consiste en hincar una cuchara partida normalizada en el fondo de una perforacion.
Para ello, se utiliza un martillo de 63.5 kg que cae libremente desde una altura de 76 cm. La
resistencia a la penetracion se cuantifica sumando los golpes necesarios para que la cuchara
avance los ultimos 30 cm en el estrato ensayado.
La ejecucion del ensayo se resume en los siguientes pasos técnicos:
e Preparacion: Ubicacion del punto de sondeo, verificando la ausencia de instalaciones.
o Instalacion: Montaje del tripode de perforacion, asegurando la estabilidad del sistema.
o Ensamblaje: Conexion del varillaje de perforacion y la cuchara partida al martinete.
o Limpieza: Retirar la capa vegetal y material superficial antes de iniciar el conteo.
e Ejecuciéon del hincado: Elevacion del martillo de 63.5 kg y caida libre sobre el
cabezal. Se registra el nimero de golpes necesarios para penetrar tres intervalos de
15 cm.
e Muestreo: Extraccion de la cuchara para recuperar la muestra alterada.
2.3. Disefio arquitectonico
Es el proceso técnico creativo que define las caracteristicas constructivas y estéticas de una

obra. Su objetivo primordial es garantizar la funcionalidad sin descuidar la armonia visual.



El proceso concluye con la elaboracion de la documentacion técnica grafica, compuesta por:
e Plano de Planta: Representacion horizontal que detalla la distribucion espacial,
accesos, circulaciones y ubicacion de elementos estructurales.
e Plano de Elevacion (Fachadas): Vista externa que muestra dimensiones verticales,
proporciones y acabados de las fachadas.
e Plano de Seccion: Corte transversal o longitudinal que expone la relacion de alturas
internas, niveles de piso y la interaccion con el terreno.
2.4. Idealizacion de la estructura
La idealizacién de estructuras corresponde a un proceso donde se busca simplificar una
estructura, pasando asi de un esquema real a una representacion mas simple, de la geometria
de las piezas, los materiales y las uniones de los mismos. Esta idealizacién impone que
existan ciertas caracteristicas como la perfeccion geométrica, que las caracteristicas de los
materiales van a ser homogéneos y ademas de ciertas hipdtesis que nos facilitan el disefio.
2.4.1. Sustentacion de cubierta
2.4.1.1. Cubierta de estructura metalica
La cubierta del proyecto consistira en cerchas de celosia fabricadas con perfiles de acero
conformado en frio. Segin el disefio arquitectonico, se emplearan configuraciones de
cubierta de una y dos aguas, permitiendo cubrir grandes luces y adaptarse con versatilidad a
la geometria del edificio.
2.4.1.2. Cubierta de losa de viguetas pretensadas
Los entrepisos del edificio, incluyendo el nivel de terraza, se ejecutaran mediante el sistema
de losas con viguetas pretensadas. Esta solucion técnica es ideal para el proyecto debido a
que las luces de calculo son moderadas, lo que permite una construccion agil, econdmica y
eficiente.
2.4.2. Sustentacion de la edificacion
El sistema estructural se disefia en funcion de la arquitectura y las caracteristicas geotécnicas
del sitio. Se empleard un sistema de porticos resistentes a momentos combinado con nticleos
de hormigdn armado, garantizando estabilidad y rigidez.
2.4.2.1. Vigas
Elementos horizontales disefiados para resistir principalmente esfuerzos de flexion y

cortante. Su funcion es recibir las cargas de las losas y transmitirlas hacia las columnas.



24.2.2.  Columnas

Elementos verticales sometidos a esfuerzos de compresion y flexo compresion. Son los
componentes criticos de la estructura encargados de transferir las cargas totales de la
edificacion hacia el sistema de fundaciones profundas.

24.23. Muros

Ubicados en los cajones de ascensores y montacargas, estos elementos proporcionan rigidez
lateral al edificio. Actiian como pantallas estructurales que controlan los desplazamientos
horizontales y resisten las cargas de viento o sismo.

2.4.3. Cimentaciones

La subestructura es la parte del sistema estructural encargada de transmitir las cargas de la
superestructura hacia los estratos resistentes del suelo, garantizando la estabilidad y limitando
los asentamientos. Debido a las caracteristicas geotécnicas del terreno en este proyecto, se ha
determinado el uso de cimentaciones profundas mediante pilotes.

2.4.3.1. Pilotes

Los pilotes son elementos estructurales de hormigoén armado disefiados para transferir las
cargas de la superestructura hacia estratos profundos del terreno. Su uso es indispensable
cuando las capas superficiales del suelo carecen de la capacidad portante necesaria para
garantizar la estabilidad del edificio.

2.4.3.2. Encepados

Los encepados son elementos estructurales de gran rigidez y robustez, fabricados en
hormigén armado, cuya funcion principal es servir de transicion entre la superestructura y la
cimentacion profunda. Su disefio permite agrupar pilotes, distribuyendo las cargas
provenientes de columnas o muros estructurales hacia el conjunto de la cimentacion.

2.5. Disefo estructural

2.5.1. Analisis de cargas

Consiste en identificar y cuantificar todas las fuerzas externas y pesos propios que actuaran
sobre la edificacion durante su vida util. Una vez determinadas las magnitudes individuales,
el proceso requiere investigar las combinaciones de carga mas desfavorables.

2.5.1.1. Cargas gravitacionales o permanentes

Las cargas gravitacionales o permanentes, cominmente denominadas cargas muertas,

comprenden todos los elementos que forman parte integral de la estructura de forma



definitiva. Estas cargas actian verticalmente debido a la accion de la gravedad y tienden a
mantienen constantes en magnitud y posicion durante toda la vida util de la edificacion.
Para el analisis estas cargas se desglosan en las siguientes categorias:

e Peso de elementos estructurales: Es el peso derivado de los elementos de hormigon
armado y la estructura metalica de la cubierta.

e Peso de elementos no estructurales: Representan el peso de los muros no
estructurales, morteros de nivelacion, materiales de revestimiento (pisos, azulejos),
cielos falsos, etc.

2.5.1.2. Cargas variables

Las cargas variables, también conocidas como cargas vivas de servicio, comprenden aquellas
fuerzas que no tienen una magnitud o posicion fija durante la vida ttil de la edificacion. Estas
son generadas por el uso y ocupaciéon del edificio, incluyendo el peso de las personas,
mobiliario y objetos colocados de forma provisional. Dichas cargas son proporcionadas por
la normativa boliviana NB 1225002 de cargas.

2.5.1.3. Cargas ambientales

Las cargas ambientales son aquellas solicitaciones externas generadas por los fendmenos
climaticos y geoldgicos propios de la ubicacion geografica del proyecto. Aunque poseen una
naturaleza variable en el tiempo, se distinguen de las cargas vivas convencionales porque su
origen no depende de la ocupacion o gravedad directa de los objetos en el edificio, sino de la
interaccion de la estructura con su entorno natural.

2.5.14. Combinacion de cargas

El disefio estructural debe considerar que la edificacion estara expuesta a diversas situaciones
de carga a lo largo de su vida ttil. Para garantizar la seguridad, se deben investigar las
combinaciones de acciones mas desfavorables mediante expresiones matematicas sumatorias

que agrupan diferentes hipotesis de carga.

De acuerdo con la Norma Boliviana NB 1225002, el calculo se basa en el método de Estados

Limites, donde la resistencia requerida “U” debe ser, como minimo, igual al efecto de las
cargas mayoradas. Para este proyecto, se analizan las siguientes ecuaciones fundamentales:
U=14(0D + F) (2.1)
U=12MD+F+T)+ 1,6(L + H) + 05(Lré69S) (2.2)



Donde:

2.5.2.

U=12D+ 1,6(Lr6S) + (1,0L60,8W) (2.3)
U=12D+ 1,0W + 1,0L + 0,5(Lr6S) (2.4)
U=09D + 1,0W + 1,6 H (2.5)

U = Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.

D = Cargas muertas.

F = Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definida.

L = Cargas vivas.

Lr = Cargas vivas de cubierta.

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

S = Cargas por nieve.

W = Carga por viento

Método de Diseiio

Para el disefo de los elementos estructurales se emplea el método Load and Resistance Factor

Design

o Disefio por Factores de Carga y Resistencia (LRFD). Esta filosofia garantiza la

seguridad mediante un enfoque probabilistico que equilibra las solicitaciones maximas

previsibles con la capacidad resistente de los materiales, basandose en los siguientes criterios:

Donde:

Resistencia Requerida (Ru): Representa la demanda estructural total obtenida a partir
de las combinaciones de carga mas desfavorables. Consiste en la suma de los efectos
de las cargas aplicadas, incrementadas por factores de mayoracion.

Resistencia Nominal (Rn): Es la capacidad resistente tedrica del elemento, calculada
con las ecuaciones de equilibrio y las propiedades mecéanicas y geométricas de la
seccion.

Resistencia de Disefio (ORn): Representa la capacidad neta de seguridad del elemento
estructural, obtenida al multiplicar la resistencia nominal por un factor de reduccion

de resistencia (@). Estos factores, establecidos en la normativa NB 1225001.

Ru < @Rn (2.6)

Ru = Resistencia requerida
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ORn = Resistencia de disefio
2.5.3. Estructuras de sustentacion de cubierta
2.5.3.1. Cubierta de estructura metalica
2.5.3.1.1. Parametros de diseiio
Para el disefio de la cubierta se considera el uso de perfiles de acero laminados en frio los
cuales son comunes en nuestro medio. A continuacion, se detallan las propiedades mecanicas
y los coeficientes fisicos esenciales para el calculo estructural:

e Limite de Fluencia: 250 MPa

e Resistencia a la Traccion: 400 MPa

e Peso unitario (p) = 7850 kg/m3

e Modulo de elasticidad (E) = 203 GPa

e Coeficiente de poisson (1) = 0.3

e Coeficiente de dilatacion termina lineal (a) = 12x107¢/°C
2.5.3.1.2. Elementos estructurales
La cubierta metélica se concibe como un sistema integrado de elementos lineales que trabajan
en conjunto para soportar las cargas ambientales (viento, granizo) y de mantenimiento,
transfiriéndolas a la estructura de hormigén armado. La cubierta metélica esta formada por
celosias que le brindan estabilidad.
2.5.3.1.3. Diseiio de elementos
El disefio de los componentes de la estructura se basa en el método LRFD, el cual se
fundamenta en la verificacion de los estados limites. Un estado limite se define como la
condicion bajo la cual una estructura, o parte de ella, deja de cumplir con la funcion para la
que fue proyectada.
Estado limite de resistencia: Su objetivo es prevenir la falla estructural ante la aplicacion de
cargas mayoradas. Asegurando que cada elemento posea la capacidad de evitar el colapso.
Estado limite de servicio: Garantiza que la estructura mantenga un comportamiento adecuado
bajo cargas normales de uso. Se enfoca en el control de las deformaciones y deflexiones.
2.5.3.1.4. Modos de pandeo
En el disefio de acero conformado en frio, la North American Specification for the Design of
Cold-Formed Steel Structural Members (AISI S100) identifica tres modos de inestabilidad

principales que deben verificarse para determinar la resistencia nominal de un elemento. A
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diferencia del acero laminado en caliente, estos fendémenos pueden ocurrir de forma

prematura debido al pequefio espesor de las secciones.

Pandeo local: Se caracteriza por desplazamientos de las placas que componen la seccion (alas

0 alma) sin que los nudos o aristas del perfil se desplacen lateralmente.

Pandeo global (General): Es el modo de inestabilidad clasica donde el elemento se desplaza

longitudinalmente de su eje original.

2.5.3.1.5. Método del ancho efectivo

El método del ancho efectivo es el procedimiento normativo utilizado por la norma AISI s100

para modelar el fendmeno del pandeo local en elementos de acero conformado en frio.

Figura 2.1 Anchos efectivos de una placa
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Fuente: Wei-Wen Yu, Cold-Formed Steel Desing

Este método se basa en las siguientes consideraciones técnicas:

Simplificacion del diagrama de esfuerzos: Tras el pandeo de una placa, la distribucion
de tensiones reales es compleja y sigue un patréon curvo no uniforme. El método
simplifica esta distribucidon sustituyendo la placa real por una seccion reducida
compuesta por bloques de tension uniforme situados cerca de los bordes arriostrados.
Comportamiento Post-pandeo: A diferencia de las secciones gruesas, las placas
delgadas poseen una reserva de resistencia después de pandearse. La porcion central
de la placa, al desplazarse fuera de su plano, pierde capacidad de carga, mientras que
las zonas proximas a los apoyos (esquinas) continuian resistiendo hasta alcanzar la
fluencia.

Seccion Efectiva: El calculo estructural no utiliza el area bruta de la pieza, sino un
area efectiva. Esta reduccion garantiza que el disefio sea seguro, considerando que
solo las zonas "efectivas" contribuyen realmente a la rigidez y resistencia del

elemento.
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2.5.3.1.6. [Estabilidad local por componentes
En el marco de la normativa AISI S100, la estabilidad local no se evalua de forma global,
sino analizando la relacion de esbeltez de cada elemento plano que conforma el perfil. Este
analisis permite identificar qué partes de la seccion pierden eficacia bajo solicitaciones. El
comportamiento se desglosa en tres componentes criticos.
o [Estabilidad del Alma: Es el elemento de mayor peralte del perfil. Al estar confinada
entre dos alas, se considera un elemento rigidizado.
o Estabilidad de las Alas: Al estar conectadas al alma en un solo extremo, su estabilidad
depende directamente de la presencia del borde rigidizador.
e Borde Rigidizador: También llamado pestafia o labio. Su funcion principal es
proporcionar soporte lateral al ala para convertirla en un elemento rigidizado.
2.5.3.1.6.1. Coeficiente de pandeo de la placa
El coeficiente “k” es el factor que corrige la resistencia al pandeo de una placa en funcion de
sus condiciones de borde, sus valores limites varian segun como se distribuyen los esfuerzos.
Una placa sometida a esfuerzos de compresion uniformes los limites son de (k = 0.43) en
caso de un elemento no atiesado de menor estabilidad, y de (k = 4) para un elemento atiesado

que se comporta como una placa apoyada en los bordes.
D
k= (4.82 — 5% E) * RV +0.43 (2.7)

Donde:
D = Ancho de la placarigidizadora
b = Ancho de la placa a rigidizar
R, = Coeficiente de rigidez del atiesador
n = Exponente de eficacia del atiesador
Una placa sometida a flexion con gradiente de esfuerzos puede llegar a valores de (k = 24),
inclusive hasta valores de 41.8, pero estos contemplan bordes totalmente empotrados, lo cual
no es real en la préctica.

k=4+4+2x0+yY)3+2x1+y) (2.8)
Donde:

Y = Gradiente de tensiones
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2.5.3.1.6.2.  Factor de esbeltez
El factor de esbeltez “A” es un parametro adimensional que cuantifica cuan propenso es un
elemento al pandeo local, relacionando la resistencia a la fluencia con su carga critica.
e Si A es bajo (menor a 0.673): El elemento se considera "compacto" o totalmente
efectivo. La pieza es tan rigida que alcanzara su limite de fluencia antes de pandearse.
e SiAes alto (mayor a 0.673): El elemento es "esbelto". Aqui es donde el método del

ancho efectivo entra en accion, reduciendo el area transversal de la pieza.

A= 1'3;2 . (g) . jf;; 2.9)

Donde:

k = Coeficiente de pandeo

b = Ancho de la placa

t = Espesor de la placa

fn = Esfeurzo de compresion en la fibra extrema

E = Modulo de elasticidad

2.5.3.1.6.3. Factor de reduccion de ancho

El factor de reduccion de ancho es el resultado final del proceso de andlisis de estabilidad
local y es el valor que determina qué proporcion de la pieza es realmente Util para resistir
cargas, varia entre 0 y 1. Si el factor es 1.0, la pieza es totalmente efectiva (no hay pandeo).
Si es menor (por ejemplo, 0.6), significa que solo el 60% del ancho de la placa es capaz de

soportar esfuerzos.

1 0.22
=-(1-—=)<1 2.10
p A( 2 )— 2.10)

Donde:

A = Factor de esbeltez

2.5.3.1.6.4. Ancho efectivo

El ancho efectivo es la geometria simplificada de la pieza, representa la porcion de la seccion

que permanece fisicamente estable y capaz de transmitir esfuerzos tras el pandeo local.
b,=px*b (2.11)

Donde:

b = Ancho de la placa
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p = Factor de reduccién
2.5.3.1.7. Diseifio a flexion
El esfuerzo de flexion se da preponderantemente en elementos que tienen cargas actuando en
toda su longitud como son las correas, pueden fallar por fluencia o pandeo. El célculo se basa
en satisfacer la siguiente expresion:

M, < @M, (2.12)
Donde:
Mu = Momento requerido
@Mn = Momento de disefio

En el disefo a flexion se determina los esfuerzos de pandeo flexional de cada eje por

separado.
(T * rx)z
=——=%F 2.13
Gx (kx * L)Z * ( )
(r * ry)z (2.14)
Gy = - *
(ky «L)
Donde:

oxy = Esfuerzo de pandeo flexional al rededor del eje "x" 0"y

Tyy = Radio de giro al rededor del eje "x" 0 "y

m = Constante matematica

ky, = Coeficiente de longitud de pandeo al rededor del eje "x" 0 "y"
L = Longitud del elemento

E = Modulo de elasticidad

Asimismo, se determina el esfuerzo de pandeo torsional el perfil ya que este junto con el

flexional permiten determinar el esfuerzo critico del perfil.

! G*J]+ B Gy 2.15
= * * —_—
%= a2\ T e @15)
Donde:
Ag = Area bruta de la seccion de la seccion

1, = Radio de giro polar

G = Modulo de corte
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] = Constante de Saint — Venant

Cy = Coeficiente de Alabeo

k, = Coeficiente de longitud de pandeo en el eje "z"

El calculo del esfuerzo critico “fe” varia segun se esté analizando la flexion alrededor del eje
de simetria o la flexion perpendicular al eje de simetria

Flexion alrededor del eje de simetria:

_CpxAgxm,

fe * /Oy * 0y (2.16)

Sx
Donde:
C, = Coeficiente de flexion

Ag = Area bruta de la seccion de la seccion

1, = Radio de giro polar

sy = Modulo de seccion respecto al eje "x

o, = Esfuerzo de pandeo flexional al rededor del eje "y

0, = Esfuerzo de pandeo torsional

Flexion perpendicular al eje de simetria:

C.*xA, *0o 0.
fo=———x|j—Cs |j2+1+= (2.17)
Sy Oy
Donde:

Cs = Coeficiente de direccion de momento

A, = Area bruta de la seccion de la seccion

g

oy = Esfuerzo de pandeo flexional al rededor del eje "x

sy = Modulo de seccion respecto al eje "y"
] = Constante de Saint — Venant

7, = Radio de giro polar

0, = Esfuerzo de pandeo torsional

Para definir el esfuerzo de compresion en la fibra extrema del elemento es necesario

determinar en qué rango de comportamiento se encuentra la placa.
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o Rango de Fluencia Plena: Si el esfuerzo critico de pandeo es alto (mas de 2.78 veces
el de fluencia), significa que la placa es muy robusta en relacion con su longitud y el
elemento alcanzard la fluencia.

e Rango de Pandeo Inelastico: El acero empieza a ceder, pero también quiere
pandearse. El esfuerzo critico esta entre el 56% y el 278% del esfuerzo de fluencia,
es una zona de transicion entre la falla por material y falla por estabilidad geométrica.

e Rango de Pandeo Eléstico: El esfuerzo critico de pandeo es bajo (menor al 56% de la
fluencia). Esto ocurre en placas muy delgadas y anchas. Generando que la placa sufra
pando mucho antes de que el acero alcance su limite de fluencia.

2.5.3.1.7.1. Calculo del momento resistente
El momento resistente se determina una vez finalizado el analisis de inestabilidad de cada
componente, utilizando las dimensiones reducidas, se calcula el mdédulo de seccidn efectivo,
el cual refleja la capacidad real de la geometria ante la flexion. Finalmente, este valor se
multiplica por el esfuerzo de compresion en la fibra extrema.

GMy, = ¢ * fu * S, (2.18)
Donde:
¢ = Factor de reduccion de resistencia (0.9 para flexion)
fn = Esfuerzo de compresion en la fibra extrema
Se = Mddulo de seccién ef ectivo
Se verifica el momento resistente comparandolo con la méaxima solicitacion a flexion del
elemento mediante la ecuacion (2.12).
2.5.3.1.8. Diseiio a compresion
Los elementos de acero conformado en frio sometidos a compresion axial presentan una alta
sensibilidad a diversos modos de inestabilidad eléstica debido a su elevada esbeltez de pared.
Para el analisis a compresion de perfiles se debe iniciar con un control de la esbeltez del perfil

sobre el eje que tenga el menor radio de giro:

<200 (2.19)

Tmin
Donde:

L = Longitud del elemento

Tmin = Radio de giro minimo
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Los elementos de pared delgada tienden a suftrir una combinacion de flexion y torsion para
lo cual se debe calcular el esfuerzo de pandeo flexo-torsional. Antes se debe calcular
previamente el pandeo flexional para ambos ejes del perfil, de estos esfuerzos se escoge el
menor ya que este determina el caso mas critico, con las ecuaciones (2.13) y (2.14) usadas
en el analisis a flexion. Ademas, es necesario determinar el pandeo torsional que se genera
en el perfil, debido a que el centro de cortante no coincide con el centro de gravedad en

perfiles abiertos. El calculo se realiza con la ecuacion (2.15).

1
O'ftzm

(@ +0)—Vlox t o2~ 4+ fronay) (2.20)

Donde:

o, = Esfuerzo de pandeo flexional al rededor del eje "x"

0, = Esfuerzo de pandeo torsional

B = Parametro para el calculo del momento elastico critico

El esfuerzo critico representa la maxima tension tedrica que una placa o elemento puede
resistir antes de fallar por inestabilidad. Actiia como el limite elastico que define el inicio de
la deformacion fuera del plano, determinando si la seccion es totalmente efectiva o si debe
reducirse. Para distinguir entre pandeo eléstico e ineldstico, se evalua la relacion entre el

esfuerzo de fluencia y el menor de los esfuerzos criticos, si esta relacion es mayor a 2.25, el

comportamiento es elastico, mientras que si es menor o igual a 2.25, se considera inelastico.

fy
Para el caso inelastico Ocr = 0.6587¢ * f, (2.21)
Para el caso eléstico o, = 0.877 * f, (2.22)

Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia
fe = Minimo esfuerzo critico
2.5.3.1.8.1. Calculo de la capacidad resistente a compresion axial
La resistencia nominal a compresion se determina tras finalizar el anélisis de inestabilidad de
cada componente, utilizando las dimensiones reducidas de los elementos, se calcula el area
efectiva, la cual refleja la capacidad real de la seccion.

GPy = ¢ * 0 % Ay (2.23)
Donde:

¢ = Factor de reduccion de resistencia (0.85 para compresion)
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o.r = Esfuerzo critico
A, = Area efectiva
Se verifica la resistencia del perfil comparando la capacidad a compresion del perfil con la
maxima solicitacion a compresion, como indica la siguiente ecuacion.
P, < 0B, (2.24)
Donde:
Pu = Fuerza axial requerido
@Pn = Fuerza axial de disefio
2.5.3.1.9. Disefio por traccion
El disenio de elementos sometidos a traccion axial es bastante sencillo, ya que la fuerza de
tension tiende a "estirar" el perfil, eliminando el riesgo de pandeo local o global. Bajo la
normativa AISI s100, la resistencia nominal se determina por el menor de dos estados limites:
e Por fluencia en la seccion bruta, que evita la deformacion excesiva de la pieza.
e Por ruptura en la seccidn neta, que considera la reduccion de area en las conexiones.
2.5.3.1.9.1. Falla por fluencia
Se da cuando la tension en el material alcanza el limite de fluencia del material, este modo
de falla es el mds comun y depende del tipo de material y el 4rea bruta de la seccion.
PP, =@ = f, xAg (2.25)
Donde:
@ = Factor de reduccion de resistencia (0.9 para falla por fluencia)
fy = Esfuerzo de fluencia
Ag = Area bruta
2.5.3.1.9.1.1. Falla por fractura de la seccion neta
Se da en las zonas de conexiones de elementos soldados y empernados, ya que los agujeros
provocan una disminucion de la seccion transversal, lo cual reduce la resistencia de la pieza.
En caso de uniones soldadas se debe calcular el area neta, multiplicando el area bruta por el
factor por retraso de cortante el cual depende de la forma y posicion de la soldadura.
Ap = Ay *xUg (2.26)
Donde:
Ag = Area bruta

Us; = Factor por retraso de cortante (1 en caso de soldadura transversal)
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Capacidad de traccion por fractura.

OP, = @ * f, x Ay (2.27)
Donde:
@ = Factor de reduccion de resistencia (0.75 para rotura en la seccion neta)
fu = Limite de rotura
An = Area neta
2.5.4. Estructuras de sustentacion de edificacion
2.54.1. Resistencia caracteristica del hormigon
La resistencia caracteristica del hormigén (f°c) representa el valor de disefio que garantiza la
calidad de la edificacion. Este parametro se define estadisticamente como el valor de
resistencia a la compresion que debe alcanzar al menos el 95% del material utilizado, es decir,
existe una probabilidad méxima del 5% de encontrar muestras con una resistencia inferior.
2.5.4.2. Resistencia de disefio y factores de reduccion de resistencia.
La resistencia de disefio constituye la capacidad real de calculo de un elemento tras aplicar
los margenes de seguridad correspondientes. Se define como el producto entre la resistencia
nominal y un factor de reduccion de resistencia (Q).
Este factor de reduccion tiene como objetivo principal mitigar la incertidumbre ante posibles
variaciones en la calidad de los materiales, imprecisiones en las dimensiones geométricas de
la seccion o desviaciones en la ejecucion de la obra. De esta manera, se garantiza que la
resistencia de disefio sea siempre superior a las solicitaciones méaximas esperadas.

Tabla 2.1 Factores de reduccion de resistencia

Accidén o Elemento ¢

Excepciones
Estructural P

Cerca de los extre-
mos de elementos
Momento, fuerza axial| 0,65 a 0,9 |pretensados donde
0 momento y fuerza | de acuerdo | !0S toronesno se
axial combinados | con 21.2.2 | hananclado total-
mente, ¢ debe
cumplir con 21.2.3.

a)

Se presentan requi-
sitos adicionales en
Cortante 0,75 21.2.4 para estruc-
b) ' turas disenadas
para resistir efectos
sismicos.

c) Torsion 0,75 —

Fuente: Norma NB 1225001
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0= 0.65 + 0.25 [ —— 2 (2.28)
0.005 — &,

Donde:
& = Deformacion unitaria del acero

&y = Deformacion unitaria de fluencia del acero extremo en traccion

2.5.4.3. Modulo de elasticidad
El modulo de elasticidad es la propiedad mecanica que define la rigidez del material, es decir,
cuantifica la relacion entre los esfuerzos y las deformaciones elasticas resultantes. Este
parametro permite predecir el comportamiento del hormigoén ante cargas de servicio, segun
la norma NB 1225001, se puede estimar a partir de su resistencia caracteristica.

Ec =3830+,/f'c (2.29)
Donde:
Ec = Modulo de elasticidad del hormigon (MPa)
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
2.5.44.  Peso especifico del hormigéon armado
El peso especifico es el peso por unidad de volumen del material. Debido a su naturaleza
compuesta (cemento, agregados y acero), este valor presenta variaciones naturales, sin
embargo, para el calculo de cargas muertas, la normativa estandariza un valor de 2500 kg/m?.
Esta convencion permite simplificar el analisis estructural garantizando una estimacion.
2.5.5. Caracteristicas del acero de refuerzo
El acero estructural es una aleacion de hierro y carbono que, mediante la adicion de otros
elementos, adquiere propiedades Optimas para la construccion como ductilidad, durabilidad
y tenacidad. Su excelente compatibilidad térmica y de adherencia con el hormigon permite
que ambos materiales trabajen conjuntamente en la absorcion de esfuerzos.
Para garantizar un comportamiento estructural eficiente, las barras de acero deben cumplir
con especificaciones geométricas rigurosas. La presencia de corrugas o resaltes mecanicos
es fundamental, ya que asegura la adherencia y la correcta transferencia de esfuerzos
Para el caso del hormigéon armado, los aceros no pretensados deben cumplir con las

exigencias de la norma NB 1225001.
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2.5.5.1.1. Moédulo de elasticidad del acero

El médulo de elasticidad para barras no pretensadas se toma como 200 GPa, segun estipula
la norma NB 1225001.

2.5.5.2. Recubrimiento de las piezas de hormigén armado

El recubrimiento de hormigoén es la distancia minima entre la superficie exterior del elemento
y la barra de acero. Su funcién principal es actuar como una barrera protectora contra la
corrosion, y para asegurar el correcto desarrollo de la adherencia con el hormigon.

De acuerdo con la norma NB 1225001, los espesores minimos de recubrimiento se
determinan segun las condiciones de exposicion y el tipo de elemento estructural.

Tabla 2.2 Recubrimiento para elementos de hormigén construidos en sitio no pretensados

Recubrimiento

Exposicion del hormigon Elemento Armadura especificado,
mm

Construido contra el suelo y
permanentemente en con- Todos Todos 40
tacto con él

dp > 16 mm 30
Expuesto a la intemperie o Todos
en contacto con el suelo dp < 16 mm, alambre 25

MW200 6 MD200, y

dp > 40 mm 25
Losas, vigue-
tas y muros

No expuesto a la intemperie dy < 40 mm 20

ni en contacto con el suelo

Vigas, colum- | Armadura principal,

nas, pedestales| estribos, espiralesy 20
y amarres a estribos cerrados
traccion para confinamiento

Fuente: Norma NB 1225001
2.5.5.3. Ganchos estandar y diametros internos de doblado
Los ganchos cumplen la funciéon de anclar los refuerzos al hormigén, lo que genera una
correcta adherencia y rigidez a la estructura. Estos ganchos tienen diferentes formas de
doblado segun qué tipo de elemento se trate o que solicitaciones este resistiendo.
El didmetro interno de doblado debe ser controlado ya que de no cumplirse el valor minimo

de estos puede generar dafios a la armadura.
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Tabla 2.3 Geometria del gancho estdndar para el anclaje de barras corrugadas en traccion

Tipo de Diametro de Diametro Prolongacion
doFI)JIado la barra interno mi- | en el extremo Tipo de gancho normal
(mm) nimo (mm) | libre™, €.,
6<d, < 70 4d, Seccion
en la cual
se ancla
Patilla 10< d, =25 6d, 1o harca
(doblado a =12d,
90°) 25<d, < 50 8d,
50 < d, 10d,
6<db =710 4 d” Seccion
- = Tenlacual
=4d, M dy se ancla
Gancho 10 < d, <25 6d, L pismetro Ia barra
(doblado a o . 3
1807) 25<d, = 50 8d, =60 mm :._fenﬁ.l
dh
50 < d, 10 d,

Fuente: Norma NB 1225001

2.5.5.4. Longitud de desarrollo o anclaje
La longitud de desarrollo se define como la extensiéon minima que una barra debe estar
embebida en el hormigon para garantizar que, mediante la adherencia superficial, se alcance
el esfuerzo de fluencia del acero sin comprometer la integridad de la unién.
Un anclaje adecuado es fundamental para evitar los siguientes estados limites de falla:

e Deslizamiento de la barra: Pérdida de 1a unién mecénica entre el acero y el hormigon.

e Falla por arrancamiento: Desprendimiento del hormigén que rodea la armadura.

e Falla fragil del anclaje: Rotura repentina del hormigon por tensiones de traccion

interna.

La longitud de desarrollo se definird como el valor mayor entre el calculo obtenido mediante

la siguiente ecuacion y un limite minimo de 30 cm:
_ 12*fy*¢t*¢ed

z
T 2seaxJF.

(2.30)

Donde:
* f, = Esfuerzo de fluencia del acero
e Y, = Factor de modificacion por ubicacion de armadura
e Y, = Factor de modificacion por revestimiento de aramdura
e A = Factor de modificacion por hormigon de peso liviano

e d, = Diametro de la barra
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Tabla 2.4 Factores de modificacion para el anclaje de las barras corrugadas

Factor de Valor
modifica- Condicion del
cién factor
Hormigon de peso liviano 0,75
Hormigon De
de peso Hormigon de peso liviano, acg:)e;do
liviano donde f., se especifica 19243
A
Hormigan de peso normal 1.0

Armadura con recubrimiento
epoxico o zinc y barras con
recubrimiento dual de

zinc y epoxi con menos de

3 dy de recubrimiento, o se- 1.5
Revesti- paracion libre menor que
miento 6dy
Epoxico !l | Armadura con recubrimiento
W epoxico o zinc y barras con
€ recubrimiento dual de zinc y 12
epoxi para todas las otras '
condiciones
Armadura sin recubrimiento o
armadura recubierta con zinc 1,0
(galvanizado)
Diametro Para barras dp > 20 mm 1.0
i ‘
Para barras dv < 20 mm
Ys y alambres corrugados 0.8
Ubicacion | Mas de 300 mm de hormigon
de la ar- fresco colocado bajo la arma- 1.3
madura dura horizontal
W, Otra 1.0

Fuente: Norma NB 1225001
2.5.6. Losa de viguetas pretensadas
Son sistemas unidireccionales compuestos por tres elementos que actian de forma solidaria
para optimizar la eficiencia estructural
o Viguetas Pretensadas: Elementos de hormigon de alta resistencia con cables de acero
tesados. Disefadas para trabajar como nervios simplemente apoyados.
e (Capa de Compresion: Carpeta de hormigon (generalmente de 5 a 6 cm) vaciada in
situ. Su funcidn es resistir los esfuerzos de compresion y rigidizar el sistema.
o Complemento (Aligerante): Bloques de poliestireno que funcionan como encofrado
perdido. Su baja densidad reduce el peso propio de la losa.
2.5.6.1. Calculo de viguetas pretensadas
La altura de losa sera determinada segin recomendacion del fabricante CONCRETEC.

lc

= (2.31)

H

Donde:
lc = Longitud de la vigueta

H = Altura de la losa de viguetas
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La eleccion del tipo de vigueta depende de las especificaciones técnicas proporcionadas por
el fabricante, comercialmente las viguetas se clasifican segin su serie de armaduras, que
abarca desde la 101 (menos resistentes) hasta la 106 (mas resistentes). El calculo de este tipo
de losas se basa en comparar el momento solicitante mayorado y el momento resistente.
2.5.6.1.1. Armadura de la carpeta de compresion

En el disefo de losa se debe proporcionar segun normativa NB 1225001 una cantidad de
acero para absorber los efectos de la retraccion por temperatura. Esta cantidad se determina

mediante 2 ecuaciones de las cuales se elige la menor.

0.0018 = 420
A= f (2.32)
0.0014 = A,
Donde:
A, = Area de la seccion tranversal

g
fy = Esfuerzo de fluencia del acero

El espaciamiento maximo entre armaduras debera ser 5 veces el espesor de la losa 0 45 cm.
2.5.6.2.  Nervio rigidizante

En el caso de viguetas pretensadas el fabricante recomienda emplear nervios de reparticion
para aumentar la rigidez de la pieza y asegurar un comportamiento uniforme de los nervios.
La disposicion de los nervios rigidizantes se exponen en la siguiente tabla.

Tabla 2.5 Disposicion de nervios rigidizantes en losa de viguetas

Longitud de la losa | Numero de nervios
De 0 a 4 metros No requiere nervios
De 4 a 6 metros Requiere 1 nervio a centro luz
De 6 a 8 metros  Requiere 2 nervios en cada tercio de la luz

Fuente: Elaboracion propia
2.5.7. Vigas
Las vigas son elementos estructurales lineales que trabajan esencialmente a flexion, estas
tienen la funcion de sostener el entrepiso y transmitir todas las cargas que reciben a las
columnas.
2.5.7.1.  Predimensionamiento
El disefio de una viga inicia con la estimaciéon de sus dimensiones. Un criterio de
predimensionamiento ampliamente aceptado es el propuesto por el ingeniero Antonio Blanco

Blasco en su obra "Estructuracion y disefio de edificaciones de concreto reforzado".
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12
Donde:
h = Altura de la viga
[ = Luz libre de la viga
2.5.7.2.  Supuestos fundamentales para el disefio

(2.33)

El método de disefio por resistencia, tiene suposiciones que simplifican el calculo:

e Una seccion transversal plana antes de la aplicacion de las cargas se mantendra igual

al ser sometida a las cargas.

e Las deformaciones en el acero y el hormigdn seran iguales a la misma profundidad.

e La deformacion unitaria méxima en compresion del hormigén es de 0.003

e Se desprecia la resistencia a traccion del hormigén.

2.5.7.3. Analisis a flexion

2.5.7.3.1. Diagrama rectangular de esfuerzos

El método usado para aproximar la geometria del bloque de compresiones, sera el bloque

rectangular de esfuerzos, este busca tener la misma area del diagrama y también la misma

ubicacion de la resultante de tensiones.

Figura 2.2 Distribucion rectangular de esfuerzos en condiciones de carga ultima

A

H_,
= |

L

0.85f7

|—-_._l
=

| a= B¢

— T =A_f,

——p

T=Af,

Fuente: McCormac, 2017. Disefio de concreto reforzado

Para igualar la magnitud y posicion de la fuerza de compresion, se adopta el coeficiente “B1”

cuyo valor de pende de la resistencia caracteristica del hormigén.

Tabla 2.6 Valores de B1 para la distribucion rectangular equivalente

fe (MPa) Jii
17< f/'< 30 0,85 (a)
1 — 28
30< f/<60 | 085— 0,05f > (b)
f! = 55MPa 0,65 (c)

Fuente: Norma NB 1225001
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El célculo a flexion se basa en la ecuacion (2.6) donde se compara el momento solicitante
con el momento de disefio, para el célculo del momento de disefio se debe calcular la
profundidad del bloque de compresiones y el area de acero necesario.

=d|1 1 2 x My 2.34
T P T G085« flexbxa 2.34)

Donde:

M,, = Momento requerido (momento de la combinacion de cargas)

@ = Factor de reduccion de resistencia (0.9 para vigas)

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon

b = Base de la viga

d = Canto efectivo de la viga

El factor de reduccion de resistencia se adoptara 0.9 ya que las piezas seran disefiadas como
secciones controladas por traccion del acero.

Sabiendo la profundidad del bloque compresion se puede calcular la cantidad de acero
tedrico.

As = M,
0 fy|d—3]

(2.35)

Donde:

M,, = Momento requerido (momento de la combinacion de cargas)
@ = Factor de reduccion de resistencia (0.9 para analisis a flexion)
fy = Esfuerzo de fluencia del acero

d = Canto efectivo de la viga

a = Profundidad del bloque de compresiones

2.5.7.3.2. Armadura minima y maxima

Cantidad minima de acero que exige la norma boliviana NB 1225001.
% x b, *d (2.36)
Donde:

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

27



b,, = Base de la viga
d = Canto util de la viga
La cantidad méaxima de acero que se debe colocar a una pieza.
Asmax = 0.75 % pp x by, xd (2.37)
Donde:
pp = Cuantia balanceada
b,, = Base de la viga
d = Canto util de la viga
La cuantia balanceada indica la cantidad de acero de una pieza para que la deformacién

unitaria en el acero sea igual a la deformacion de fluencia.

_ (085%p1xf'c 600
=) ) =

Donde:

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
fy = Esfuerzo de fluencia del acero (MPa)

B1 = Factor de profundidad del bloque de compresion
2.5.7.3.3. Separacion entre armaduras

Espaciamiento méaximo de la armadura para barras corrugadas es:

280
380 (
S < s

max —

> —25xC,
(2.39)

300 =* (2?0>

N

Donde:

Cc = Recubrimiento libre de la armadura

La distancia libre minima entre barras paralelas de una capa debe ser al menos el mayor entre
25 mm, didmetro de la barra y (4/3) didmetro del agregado grueso.

2.5.7.4.  Diseiio a corte

El disefio a corte en vigas se basa en comparar el cortante generado por las cargas (Vu) con
la resistencia nominal de la seccion. Esta resistencia es el resultado de la contribucion
conjunta del hormigoén (Vce) y del acero de refuerzo transversal (Vs), dispuestos usualmente

en forma de estribos. El andlisis se fundamenta en la siguiente ecuacion:
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Vi < @Ve + PVs (2.40)
Donde:
V, = Fuerza cortante mayorado
¢V, = Fuerza cortante resistida por el hormigon
¢V, = Fuerza cortante resistida por el acero
En el disefo, se evalua primero la resistencia del hormigoén, si la fuerza actuante supera esta
resistencia, se calcula la armadura necesaria para absorber la fraccion excedente de la carga,
y si es mayor se proporciona una cantidad minima de acero.
7

%:%ﬁ*bw*d (2.41)
Donde:
V. = Resistencia nominal a corte del hormigon (N)
A = Factor de modificacion por hormigon de peso liviano
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
bw = Base de la viga (mm)
d = Canto efectivo de la viga (mm)
Para determinar la resistencia nominal por cortante del acero, se emplea la siguiente

ecuacion:

Vs = Avrfyrd (2.42)
S

Donde:

V; = Resistencia nominal a corte del acero

A, = Area de la seccion transversal del estrivo

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

d = Canto util de la viga

s = Separacion entre estribos

2.5.74.1. Armadura minima

La normativa NB 1225001 estipula una cantidad minima de acero transversal que se debe

proporcionar a la viga, para lo cual se debe asumir una separacion constructiva.
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Tabla 2.7 Refuerzo minimo a corte

Tipo de viga AVmin/s
N fo by
o pretensadas y pretensadas -
16 fy;
con El mayor de:

b
Apsfse < 0,40(Apsfou + Asf) 0,35f_""
yt

Fuente: Norma NB 1225001
Donde:
s = Separacion entre refuerzos transversales (mm)
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
bw = Base de la viga (mm)
d = Canto efectivo de la viga (mm)
fyt = Esfuerzo de fluencia del acero (MPa)
Nota: El esfuerzo de fluencia del acero no se tomara mayor a 420 MPa.
2.5.7.4.2. Separacion entre armaduras
Aunque la norma NB 1225001 no fija una separacion minima rigida, el espaciamiento debe
garantizar la trabajabilidad y el flujo adecuado de los agregados durante el vaciado.

Tabla 2.8 Separacion maxima entre refuerzos transversales

s mdximo, mm
Vs Viga no Viga
pretensada pretensada

d 3h

< M El menor de: z 4
3 600 mm

d 3h

> M El menor de: 4 8
3 300 mm

Fuente: Norma NB 1225001
Donde:
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
bw = Base de la viga (mm)
d = Canto efectivo de la viga (mm)
Por el contrario, la norma si establece limites estrictos para la separacion maxima, asegurando

que el refuerzo transversal intercepte cualquier grieta potencial por tension diagonal.
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2.5.8. Columnas
Las columnas son elementos verticales encargados de transmitir las cargas totales de la
estructura hacia las fundaciones. Bajo la norma NB 1225001, su disefio debe considerar no
solo la carga axial, sino también los momentos flectores.
2.5.8.1. Limites dimensionales
La normativa NB 1225001 establece que las columnas de hormigén armado deben cumplir
los siguientes tamafios minimos:

e (Columna rectangular: b (Iado menor) > 20cm

e (Columna circular: d (diametro) > 30cm
2.5.8.2. Limites de armaduras
La normativa boliviana NB 1225001 establece limites a la cantidad acero longitudinal que se
puede disponer, teniendo como limite inferior de 0.6 % y un limite superior del 8 %.

0.006 xA; < A; < 0.08 % A,

Para el caso del refuerzo transversal, se debe cumplir con la siguiente expresion:

(7 bues)

*

Av min = { 16 b f};ts } (2.43)
0.34 * —
k fyt }

Donde:

s = Separacion entre refuerzos transversales (imm)

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)

bw = Base de la viga (mm)

d = Canto efectivo de la viga (mm)

fyt = Esfuerzo de fluencia del acero (MPa)

Espaciamiento minimo de las armaduras longitudinales que exige la normativa boliviana NB
1225001 en columnas debe ser la mayor entre: 40 mm, 1.5*d, (didmetro de la armadura
longitudinal) y 4/3*dage (didametro maximo del agregado grueso).

2.5.8.3. Diagrama de interaccion en columnas

El diagrama de interaccién representa la capacidad de una columna para resistir la
combinacion simultdnea de carga axial y momento flector. Este se divide principalmente en

dos regiones.
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e Zona de Compresion: Predominan las cargas axiales, la falla se produce por

aplastamiento del hormigon.

e Zona de Traccion: Predomina la flexion, la falla se origina por la fluencia del acero

de refuerzo.

Para el disefio estructural, el diagrama nominal se reduce mediante los factores de

minoracion, definiendo asi la frontera de seguridad.

Figura 2.3 Diagrama de interaccion de una columna

100% de carga axial

D

region de falla a compresion
202
e

; o2 o
Zona de compresion g

——p Carga axial P,

region de falla a tension

Zona de tension

111270102207
4

resistencia a flexion pura del miembro

Fuente: McCormac, 2017. Disefio de concreto reforzado
2.5.8.4.  Efectos de esbeltez en elementos comprimidos
La esbeltez de una columna se basa principalmente en la geometria y el arriostramiento
lateral que tiene, si la esbeltez de una pieza es elevada esta puede sufrir de pandeo. Los

efectos de esbeltez se pueden ignorar si se cumplen ciertas condiciones que exige la norma

boliviana:

M1
<32+4+12 (—) 2 .44
+12(75 (2.44)

< 40 (2.45)
Donde:
M1 = El menor momento mayorado en el extremo del elemento en compresion

M2 = El mayor momento mayorado en el extremo del elemento en compresion

k = Factor de longitud efectiva para elementos sometidos a compresiéon

r = Radio de giro
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Para determinar el factor de longitud efectiva (k) se deberéd recurrir a los monogramas o
ecuaciones, donde intervienen los factores de rigidez (v) en cada extremo de la columna, la
cual es la relacion de la suma de las rigideces de las columnas y la suma de las rigideces de
las vigas que llega a dicho nudo. Para que el modelo estructural sea coherente con el
comportamiento real, se debe considerar el efecto de la fisuracion mediante la reduccion de
las inercias brutas. Segliin las recomendaciones de la norma NB 1225001, las rigideces
flexionales efectivas a emplear en vigas son del 35% de su inercia bruta y en columnas es el
70% de su inercia bruta.

Figura 2.4 Monograma del coeficiente k

Wa k Wi
500\, T 10 £ s00
100 = 1 E 100

50— = 50
30— e — 30
2.0— —_ — 20
—+— 08
1.0 — — 10
0.9 — — 09
0.8 — T — 038
0.7 — — 07
06— i IS — o6
05— — os
04— — 04
03— I 03
—t— 0.6
0.2 — — 02
01— + — o1
o —L_os — o

Fuente: McCormac, 2017. Disefio de concreto reforzado
2.5.8.5.  Disefio a corte
Para calcular la resistencia nominal por corte del concreto se puede aplicar la siguiente
ecuacion:
7
/A =%<1+14NTuAg>bw*d (2.46)
Donde:
N,, = Carga axial mayorada que ocurre simultanemente con V,, (N)
A = Factor de modificacion por hormigon de peso liviano
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
bw = Base de la viga (mm)

d = Canto efectivo de la viga (mm)
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Ay = Area bruta de la seccion (mm?)

También es posible hacer un anéalisis mas detallado mediante la siguiente ecuacion.
V'C=</1\/Tf_lc+17*pw%>bw*d (2.47)

Donde:

M,, = Momento mayorado en la seccion (N.m)

V,, = Fuerza cortante mayorada en la seccion (N)

A = Factor de modificacion por hormigon de peso liviano

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)

bw = Base de la viga (mm)

d = Canto efectivo de la viga (mm)

pw = Cuantia de la seccion

2.5.9. Estructuras complementarias

2.59.1. Muros de hormigén

Son elementos disenados para resistir esfuerzos axiales, cortantes y momentos flectores. Su

funcién esencial es aportar rigidez lateral y estabilidad al sistema estructural frente a cargas

de viento, limitando las deformaciones y desplazamientos horizontales de la edificacion.

2.5.9.1.1. Meétodo simplificado de disefio

La norma NB 1225001 permite un célculo simplificado para muros cargados axialmente,

siempre que la carga resultante actie dentro del nucleo central de la seccion. Se debe verificar

que la excentricidad no exceda de 1/6 del espesor del muro.

, kox 1o\
P, = 0.5 f! x A, 1—(32*h) (2.48)

Donde:

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)
Ay = Area bruta de la seccion (mm?)

k = Factor de longitud efectiva

[, = Longitud del elemento a compresion (mm)

h = Espesor del muro (mm)
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En muros de corte, es necesario evaluar la inclusion de elementos de borde para confinar el
hormigén en las zonas de mayores esfuerzos. De acuerdo con los criterios de disefio, estos
elementos son obligatorios cuando el esfuerzo maximo de compresion en la fibra extrema,
calculado bajo cargas mayoradas, excede el 20% de la resistencia caracteristica del hormigon.
Su funcion principal es proporcionar ductilidad y evitar el pandeo de las barras verticales y
el aplastamiento del hormigdn ante grandes incursiones inelésticas.

2.5.9.1.2. Diseiio a corte

La resistencia al corte de un muro se basa en la contribucion combinada del hormigén y del
acero de refuerzo. El procedimiento consiste en comparar el cortante mayorado (Vu) con la
capacidad minorada del hormigén (@Vc), en caso la capacidad minorada del hormigdn sea
mayor, se dispondra de armadura minima en la seccion, caso contrario se determinard la

cantidad de acero necesario para cubrir el excedente.

A*\/]Tc

VCZT*h*d (2.49)

Donde:

V. = Resistencia nominal a corte del hormigon (N)

A = Factor de modificacion por hormigon de peso liviano

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon (MPa)

h = Espesor del muro (mm)

d = Canto atil (mm)

2.5.9.1.3. Limites de armaduras

La norma NB 1225001 estipula las cuantias minimas de acero (horizontal y vertical) para
garantizar el control de fisuracion y la integridad estructural. En el disefio, se debe verificar
que el refuerzo dispuesto cumpla con estas areas minimas, ademas de una separacion
constructiva que nunca exceda los 45 centimetros o 3 veces el espesor del muro.

Tabla 2.9 Cuantias minimas de muros

T o de | Armadura Armadura
. . amano de la f I :
Tipo de Tipo de armadura no longitudinal |horizontal mi-
muro pretensada barrabt:ealam- fye - MPa minima [, nima,
Pe. Pt.
= 420 0,0012 0,0020
o= 16 mm 420 0,0015 0,0025
Barras corrugadas b - -
Construido dp > 16 mm Cualquiera 0,0015 0,0025
en obra
Armadura de alambre = MW200 o .
electrosoldado MD200 Cualquiera 0.0012 0.0020

Fuente: Norma NB 1225001
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2.5.9.2.  Escaleras

El disefio de escaleras se realiza bajo el criterio de losas apoyadas en una direccion, donde el
analisis se basa en una franja de ancho unitario sometida a flexion. Para el calculo, se debe
determinar el espesor de la garganta de la escalera, asegurando que sea suficiente para resistir
las cargas. El refuerzo principal se coloca longitudinalmente, mientras que el transversal se
dispone para absorber esfuerzos de temperatura y retraccion.

Figura 2.5 Esquema de una escalera

0.30-0.40 | |

0.20 0.40

L _

Fuente: Roberto Morales, Disefio en Concreto Armado
Los valores recomendados de contrahuella varian entre los 13 a los 20 cm, siendo las usuales
y ergonomicos adoptar valores entre 15 a 18 cm. Es normal que se adopte un espesor

equivalente entre la losa y los peldafios de la escalera para determinar el peso propio de la

misma.
CH txVH?+ CH?
h, =—+ (2.50)
2 H
Donde:

h,, = Espesor equivalente de la losa

t = Espesor de la losa

H = Huella de la escalera

CH = Contra huella de la escalera
2.5.9.2.1. Predimensionamiento de escaleras

El espesor (t) de la losa para el célculo se obtendrd mediante la siguiente ecuacion.

ILn

= (2.51)

t

Donde:

Ln = Longitud horizontal entre caras de los apoyos
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2.5.9.2.2. Diseiio de escaleras

El disefio de escaleras se basa en la ecuacion (2.6) donde se debe verificar que el momento
resistente sea mayor que el momento solicitante, al igual que los esfuerzos de corte, los cuales
deben ser absorbidos totalmente por el hormigon.

2.5.9.2.2.1. Armadura positiva

Los momentos positivos se determinan mediante un analisis simple de la estructura con las
cargas mayoradas.

La cantidad de acero se determinara con la siguiente ecuacion.
M,

As =

= o fs [d - %] (2.52)
Donde:
M; = Momento de disefio
@ = Factor de reduccion de resistencia (0.9 para el analisis a flexion)
fy = Esfuerzo de fluencia del acero
d = Canto efectivo de la losa
2.5.9.2.2.2. Armadura negativa
El momento negativo de analisis se determinara por medio de la siguiente ecuacion.
My = 1 * M7 (2.53)

n
Donde:

M} = Momento de disefio positivo

n = Coeficiente de momento por rigidez

Nota: El coeficiente de momento se usara de (2) en caso de tener apoyos rigidos y de (3) en
caso de tener apoyos poco rigidos.

El célculo de la armadura se determinard mediante la ecuacion (2.52) de la misma manera
que se empled en la armadura positiva.

2.5.9.2.2.3. Limites de armaduras

La normativa NB 1225001 establece una cantidad minima de refuerzo, que se debe

proporcionar por retraccion y temperatura el calculo se realiza mediante la ecuacion (2.32).
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2.6. Estrategias para la ejecucion del proyecto
2.6.1. Especificaciones técnicas
Son documentos normativos que establecen las directrices para la ejecucion del proyecto,
garantizando que la obra cumpla con los estandares de calidad y seguridad previstos en el
disefio. Funcionan como una guia para la supervision y el control de calidad, detallando los
requisitos técnicos de los materiales y la correcta metodologia constructiva para minimizar
errores o confusiones en obra. Para cada actividad se define:

e Definicion: Descripcion y funcion de la tarea dentro del proyecto.

o Materiales, herramientas y equipo: Recursos e insumos minimos requeridos.

e Procedimiento: Metodologia detallada para la ejecucion de la actividad.

e Medicion: Unidad fisica (m, m?, m?, kg, etc.) empleada para cuantificar el avance.

o Forma de pago: Criterios para la liquidacion econdmica segin los items ejecutados.
2.6.2. Computos métricos
Consisten en la cuantificacion técnica de los materiales necesarios para la ejecucion del
proyecto, mediante la aplicacion de formulas geométricas y matematicas sobre planos
arquitectonicos y estructurales. Su relevancia es fundamental para la determinacion del
presupuesto, permitiendo una toma de decisiones basada en la eficiencia econémica y la
optimizacion de recursos.
2.6.3. Precios unitarios
Los precios unitarios representan el costo por unidad de medida de cada actividad o item de
obra en el disefio estructural. Son fundamentales para la planificacion financiera del proyecto,
ya que permiten una estimacion realista, clave la ejecucion de la obra.
Estos precios incluyen el costo de materiales puestos en obra, la mano de obra con sus salarios
mas beneficios sociales, el uso de maquinaria y equipo, los gastos generales, la utilidad de la
empresa y los impuestos aplicables, principalmente el IT e IVA segun la normativa vigente.
2.6.4. Presupuesto
El presupuesto en un disefio estructural consiste en un detalle de los costos necesarios para
la realizacion de los servicios de ingenieria y la ejecucion de la obra. Este depende
principalmente de la magnitud de la estructura, su tipo, el alcance del disefio y su nivel de

complejidad.
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El presupuesto representa un aspecto fundamental en el proceso de disefio estructural, ya que
permite una planificacion adecuada acorde con la disponibilidad econdémica. Un buen disefio
no se limita solo a aspectos técnicos, sino que también debe integrar una planificacion
financiera, pues una mala gestion econémica puede generar retrasos o incluso hacer inviable
el proyecto.

2.6.5. Planteamiento y cronograma

El planteamiento y la programacion son pilares fundamentales de la gestion de proyectos, ya
que definen la secuencia logica y la organizacion cronologica de todas las actividades. Este
proceso inicia antes de la ejecucion fisica y consiste en la formulacion de un conjunto de
tareas sucesivas orientadas al cumplimiento de los objetivos del proyecto.

Asimismo, el cronograma actua como una herramienta de control de avance, permitiendo
detectar desviaciones en tiempo real para aplicar medidas correctivas que garanticen el

cumplimiento de los hitos establecidos sin alterar significativamente el resultado final.
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CAPITULO III

3. Ingenieria de proyecto

3.1.  Analisis de la topografia

El levantamiento topografico del predio fue ejecutado mediante el uso de una estacion total
TOPCON CYGNUS 2LS y un receptor GPS MAP 60 CSx para garantizar la precision. De
acuerdo con el relevamiento, el terreno presenta una buena accesibilidad con vias vehiculares
en tres de sus frentes y cuenta con un pasaje peatonal, ademas las variaciones de nivel son
minimas (menores a 1 m), por lo cual el terreno se categoriza técnicamente como plano.
3.2.  Analisis del estudio de suelos

El estudio geotécnico, realizado por el laboratorio "INGEOSUD", consistié en tres sondeos
mediante ensayos de penetracion estdndar (SPT). Se alcanzaron profundidades de hasta 5.45
m, recolectando muestras cada metro para su caracterizacion con la clasificacion SUCS.
Conclusiones Técnicas:

o Litologia: Suelo compuesto predominantemente por limos y arenas (no cohesivo) con
presencia de gravas y ausencia de arcillas.

o Capacidad Portante: Se identificd una resistencia baja en estratos superficiales que
mejora significativamente hacia los 5.45 m.

e Criterio de Cimentacion: Ante la baja capacidad de carga en estratos superiores, se
optard por fundaciones profundas para transferir las cargas a los estratos mas
resistentes.

3.3. Analisis del disefio arquitectonico
La documentacion arquitectonica fue proporcionada por el (GAMSL), la cual establece la
distribucion para el proyecto. El conjunto de planos consta de los siguiente:

e Planos de plantas: Distribucion funcional y dimensiones de cada nivel.

e Planos de cortes: Secciones longitudinales y transversales para visualizacion de
alturas.

e Plano de cubiertas: Configuracion de techos y sistemas de drenaje pluvial.

3.4. Planteamiento estructural
El planteamiento estructural define la disposicion y ubicacion de los elementos resistentes,

buscando cumplir las necesidades arquitectonicas. Este proceso implica restricciones criticas,
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como el respeto a las luces de célculo, la configuracion de escaleras, y el dimensionamiento
de columnas para evitar interferencias con puertas y ventanas.

3.4.1. Estructura de cubierta

34.1.1. Cubierta de estructura metalicas

La cubierta metalica serd usada en 3 partes: el bloque “A” que cubre el auditorio, el bloque
“B” que cubre la zona este del edificio y el bloque “C” que cubre la zona oeste del edificio.

Figura 3.1 Cubierta metalica
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Fuente: Elaboracion propia
3.4.1.2.  Cubierta de losa de viguetas pretensadas
Para el sector central de la estructura, donde se ubican los tanques de agua, se ha proyectado
una cubierta de losas de viguetas pretensada.
3.4.1.2.1. Capacidad y carga de tanque de agua
En la cubierta de viguetas se contemplara la dotacion de un tanque de agua potable para el
uso exclusivo de consumo humano, este solo sera en casos de cortes de suministro, ya que el
edificio contard con un sistema directo de abastecimiento de la red publica de agua potable.
Para determinar el volumen de agua se recurrird al reglamento nacional de instalaciones
sanitarias, el cual determina una cantidad de habitantes que tendra el edificio, y segun el
consumo diario se podra obtener el volumen de agua potable necesaria.
El célculo inicia determinando la tasa de ocupacion del edificio mediante el uso de la

siguiente tabla, donde la ocupacién es de oficinas.
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Tabla 3.1 Tasa de ocupacion de locales

Local Tasa de ocupacion
Bancos 1 persona /5,0 m2
Oficinas 1 persona /6,0 m2
Locales comerciales. Planta Baja 1 persona /2,5 m2

Locales comerciales. Pisos superiores | 1 persona /5,0 m2

Museos y bibliotecas 1 persona /5,6 m2
Shopping center 1 persona / 5,0 m2
Salas de hoteles 1 persona /5,5 m2
Restaurantes 1 persona /1,50 m2
Supermercados 1 persona / 2,5 m2
Teatros, cines, auditorios 1 silla/ 0,70 m2

Fuente: Reglamento nacional de instalaciones sanitarias domiciliarias
El célculo continta determinado la dotacién de agua potable segun el tipo de inmueble,
mediante la siguiente tabla.

Tabla 3.2 Dotacion de agua potable segun el tipo de inmueble

Tipo de inmueble/ Utilizacion Dotacién

Centros educativos, escuelas, colegios, universidades y otros

L L/alumno. di
similares, alumnado externo S0 L/a 0. dia

Centros educativos, escuelas, colegios, universidades y otros 120 L/alumno. dia
similares, alumnado interno

50 L/persona. dia o

Edificios de oficinas, personal 6.0 L/m>. dia

Fuente: Reglamento nacional de instalaciones sanitarias domiciliarias
Teniendo la tasa de ocupacion, dotacion de agua potable y el area de cada piso del proyecto,
se determina el volumen de agua, mediante el producto de estos.

Tabla 3.3 Resumen de la dotacion de agua potable

Ocupacion | Tasa de ocupacion | Area (mz) Habitantes| Dotacion (L/hab.) | Volumne de agua (L)
Planta baja 1 Persona/6m> 777.05 130 50 6500

Primer piso 1 Persona/6m-> 777.05 130 50 6500
Segundo piso 1 Persona/6m-> 795.24 133 50 6650

Total = 19650

Fuente: Elaboracion propia
El volumen de agua potable necesarios es de 19650 litros, redondeando a 20000 litros, que
es el volumen de 2 tanques comerciales cada uno de 10000 litros.

Célculo del peso del agua aplicando la ecuacion bésica de peso especifico.
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kN
Wiy =Yy xV = 9813+ 20m® = 1962 kN

El célculo de la carga del tanque de agua sobre la loza central de viguetas pretensadas se basa

en distribuir la carga sobre el area de esta. La losa en la cual se va apoyar el tanque tiene un

drea de 9 m? para lo cual se calculard una carga muerta uniformemente distribuida sobre la

losa.

tanque = 9

196.2 kN _

3.4.2. Estructura de la edificacion

m2

kN

m2

El presente proyecto se disefiard con elementos de hormigén armado para toda la

subestructura y superestructura, complementado con acero conformado en frio para la

cubierta metalica.

Tabla 3.4 Elementos de la edificacion

Fuente: Elaboracion propia

Columnas Vigas Entrepisos
Dimensiones (cm)| Descripeion | Dimensiones (¢cm)| Descripciéon |Dimensiones (cm)|  Descripeion
bxh =20x30 |Rectangular| bxh=20x30 Viga peraltada h=21 Losa de viguetas
bxh =30x30 |Rectangular| bxh=20x40 | Viga peraltada h=17 Losa de viguetas
bxh =30x40 |Rectangular | bxh=20x50 Viga peraltada
D =35 Circular bxh =20x60 |Viga peraltada

La disposicion de las columnas y vigas se realizd buscando satisfacer todas las exigencias

del disefo arquitectonico, sin dejar de lado la seguridad estructural. Para los entrepisos, se

optaré por el uso de un sistema de viguetas pretensadas, debido a que las luces a cubrir son

moderadas, optimizando asi el proceso constructivo y el uso de materiales.

3.4.3. Estructuras complementarias

El proyecto cuenta con tres escaleras, las cuales seran de hormigone armado.

e [Escaleras principales: Se disponen dos nucleos en forma de "U" salvando una altura

de 3.00 m, vinculando la planta baja con el primer nivel y este tltimo con el segundo

piso.

e Escalera de acceso al auditorio: Se proyecta una escalera de tramo recto con un

desnivel de 1.10 m, cuya funcion es conectar el primer piso con el nivel del auditorio.

3.4.4. Fundaciones

Debido a la baja capacidad portante de los estratos superficiales, se determino el uso de

fundaciones profundas mediante pilotes. Esta solucién garantiza la estabilidad global al
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transferir las cargas hacia estratos mas competentes. Aunque implica una mayor inversion
que las cimentaciones superficiales, las condiciones del terreno imposibilitan estas ultimas.
3.5. Materiales

3.5.1. Caracteristicas del hormigén armado

Las caracteristicas del hormigén armado para el proyecto corresponden a una elaboracion in
situ. Por otra parte, el hormigén destinado a las fundaciones es elaborado en planta y posee
una resistencia mayor por el tipo de cimentacion a emplear. Este criterio se basa en razones
de durabilidad y en las recomendaciones de José Calavera en su libro "Célculo de estructuras
de cimentacién", donde indica que la resistencia minima para cimentaciones con pilotaje
debe ser de al menos 25 MPa.

Tabla 3.5 Caracteristicas del hormigén armado

Peso unitario 25 kKN/m" Todos
Resistencia caracteristica 2LMPa Superestructura
25/MPa Subestructura
, I 17552/ MPa Superestructura
Moadulo de elasticidad 19150 MPa Subestructura
Modulo de elasticidad del acero| 200000 MPa Todos
Limite de fluencia 500|MPa Todos

Fuente: Elaboracion propia
3.5.2. Caracteristicas del acero conformado en frio
El acero conformado en frio empleado en el disefio de la cubierta metalica tiene las siguientes
caracteristicas.

Tabla 3.6 Caracteristicas del acero conformado en frio

Mobdulo de elasticidad 200|MPa
Peso unitario 78.5|kN/m’
Modulo de Poisson 0.3
Limite de rotura 400(Mpa
Limite de fluencia 250 MPa

Fuente: Elaboracion propia
3.6.  Analisis, calculo y disefio estructural
3.6.1. Normativas de disefio
Las normativas de disefio que se empleo para el calculo estructural son las siguientes:
e Lanorma boliviana NB 1225001 para el disefio de estructuras de hormigon.
e [anorma boliviana NB 1225002 para la determinacion de las cargas.

e Lanorma boliviana NB 1225003 para los efectos del viento.

44



e Lanorma americana AISI s100 para el disefio en acero conformado en frio.
Si bien el disefio de basa en la normativa boliviana, se tomaran varios criterios de bibliografia
de autores reconocidos para complementar.
3.6.2. Estructura de sustentacion de cubierta
La cubierta metalica estard sometida a cargas de viento las cuales fueron calculadas en Anexo
2.1.5. Carga de viento, asi mismo se contempla la carga de granizo que se calcul6 en el Anexo
2.1.6. Carga de granizo y por ultimo se contemplé una carga de uso previendo el
mantenimiento de la misma con en el Anexo 2.1.7. Analisis de cargas de uso sobre la cubierta
metalica.
3.6.3. Diseiio de la cubierta metalica
La cubierta metalica serd disefiada con perfiles metélicos tipo costanera, de la Empresa
Nacional Boliviana Constructora (ENABOLCO), estos perfiles seran conformados en frio ya
que son los perfiles mas comunes en nuestro medio.

Tabla 3.7 Propiedades geométricas de los perfiles costanera

Propiedad Simbologia | Unidad Perfil
S50x25x12x2 | S0x25x12x3 | 80x40x15x2 [ 80x40x15x3

Altura del perfil H cm 5 5 8 8
Ancho del perfil w cm 2.5 2.5 4 4
Longitud del rigidizador D cm 1.2 1.2 1.5 1.5
Espesor del perfil t cm 0.2 0.3 0.2 0.3
Centro de gravedad medido desde el exterior del alma X' cm 0.98 0.976 1.463 1.457
Centro de gravedad medido desde el centro del alma X cm 0.88 0.826 1.363 1.307
Area total de Ia seccién Ag cm’ 2.217 3.128 3.537 5.108
Momento de inercia respecto del eje "Y" Ix cm’ 8.077 10.685 35.254 49.05
Momento de inercia respecto del eje "X" Iy em” 1.948 2.45 8.071 10.849
Modulo de seccién respecto del eje "X" Sx cm’ 3.23 4.274 8.813 12.262
Modulo de seccidon respecto del eje "Y" Sy em’ 1.28 1.607 3.181 4.266
Constante de Samt-Venant J cm’ 0.03 0.094 0.047 0.153
Coeficiente de alabeo Cw cm’ 14.58 18.149 131.476 175.357
Centro de corte Xo cm 2.21 2.085 3.395 3.274
Radio de giro respecto del eje "X" I=x cm 1.91 1.848 3.157 3.099
Radio de giro respecto del eje "Y" Ty cm 0.937 0.885 1.511 1.457
Radio polar de giro respecto al centro de corte To cm 3.063 2.923 4.876 4.737
Parametro del momento elastico critico i cm 2.964 2.927 4.831 4.805
Peso por unidad de longitud P Kef/m 1.74 2.46 2.78 4.01

Fuente: Elaboracion propia
3.6.3.1.  Propiedades geométricas del perfil costanera
Las caracteristicas geométricas de los perfiles costanera se presentan en la siguiente tabla
donde se especifican para los 4 tipos de perfiles usados en los calculos, perfiles: 50x25x12x2,

50x25x12x3, 80x40x15x2 y 80x40x15x3.
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3.6.3.2.  Disefio de correas

Las correar al estar soportando las calaminas, estas le confieren una carga uniformemente
distribuida, lo cual genera esfuerzos de flexion. El disefio de las correas se basara netamente
en un analisis a flexion con perfiles 80x40x15x2.

Figura 3.2 Correa de disefio
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Fuente: Elaboracion propia

La correa de disefio tiene una longitud de 2.3 m. la misma est4 sometida a solicitaciones de

“ 2

momento igual de 0.98 kN.m alrededor del eje (eje principal de inercia) y de 0.25 kN.m

‘6 vh

alrededor del eje (perpendicular al eje principal de inercia).
3.6.3.2.1. Calculo de esbeltez
El célculo inicia determinando la esbeltez de la pieza tomando en cuenta el eje mas
desfavorable, que se adopta segun el radio de giro menor, este debera ser menor que 200.
L
< 200
Tmin

152.3 < 200 Cumple

3.6.3.2.2. Analisis de pandeo
El analisis de a flexion exige el célculo de los pandeos flexionales y del pandeo torsional,

esto se realizara mediante la aplicacion de la ecuacion (2.13), (2.14) y (2.15) respectivamente.

(mr % 12,)?

Pandeo flexional en el eje "x" Oy = m * E =377.493 Mpa
(mer)"

Pandeo flexional en el eje "y" oy = * E = 86.424 Mpa

(ky # L)’
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2 * E * C,

W) = 102.994 MPa
z

Pandeo torsional o, * <G * | +

A 2
3.6.3.2.3. Analisis de flexion alrededor de eje principal de inercia

Se debe calcular el esfuerzo critico a pandeo ya que este nos indica el limite de esfuerzo en
el elemento antes de fallar por inestabilidad. El calculo se lo realiza con la ecuacion niimero

(2.106).
f = %j’*r" « Jo, * 0, = 184.625 MPa

3.6.3.2.3.1.  Analisis de compresion en la fibra extrema

El calculo del esfuerzo limite de compresion en las fibras extremas del perfil se debe analizar
segln su comportamiento, si es fluencia plena, pandeo ineldstico o elastico. Para el caso de
estudio 0.56f, = 140 MPa, es menor que el esfuerzo critico de pandeo, por lo cual se
comporta como de pandeo ineléstico, el acero empieza a ceder, pero también se puede
pandear. Entonces, el esfuerzo de compresion en la fibra extrema se calcula de la siguiente

manera:

10+, 10 f,
fn_—g *(1—%*@ (3.1)
Donde:

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

fo = Esfuerzo critico de pandeo
fn =173.295 MPa
3.6.3.2.3.2.  Analisis de estabilidad local
El analisis de estabilidad local se realiza para el alma y ala del perfil.
3.6.3.2.3.2.1. Analisis de estabilidad local del ala.
El andlisis inicial con la determinacion de la inercia requerida, esta inercia nos dice cudl es
la inercia que debe tener el ala y se compara con la inercia real.
t*d3

Inercia real - I, = T 221.833 mm*

b 3
t

Inerciarequerida - I, =399 * t* <~ 0.328 | = 0.329 mm*
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La inercia real es mayor que la inercia requerida, entonces el coeficiente de rigidez sera
(Ri=1).
Se calcula el coeficiente de pandeo de la placa mediante la ecuacion (2.7).

5D
k= (4.82 — T + 0.43) * Rln = 2.906

Se calcula el factor de esbeltez con la ecuacion (2.9)

1.052 /b ’
A= NG *(?)* %=0.288

Como el resultado es menor que 0.673, se puede decir que el elemento llega a la fluencia,

por lo tanto, no hay pandeo local en el ala y no hace falta reducir su seccion.

3.6.3.2.3.2.2. Analisis de estabilidad local del alma

El anélisis de estabilidad del alma inicia determinando su coeficiente de pandeo, en este caso
como el ala no presento inestabilidad el coeficiente de pandeo es igual a (k = 24). Se

determina el factor de esbeltez mediante el uso de la ecuacion (2.9).

1.052 /h /
1= = *<?)* %:o.zz(a

El resultado es menor que 0.673, el alma llega a la fluencia asegurando su estabilidad. Ya que

los dos elementos no presentan pandeo local, se realiza el calculo del momento resistente con
las propiedades de la Tabla 3.7 Propiedades geométricas de los perfiles costanera.
3.6.3.2.3.3.  Calculo de la resistencia a flexion del perfil
Célculo del momento resistente, para lo cual se emplea la ecuacion (2.18), donde el modulo
de seccion efectivo sera igual al modulo de seccion bruto, ya que el perfil no presenta pandeo
local.
OM,, =@+ f, xS, =1.375kN.m
Para la verificacion de la resistencia del elemento se compara el momento requerido con el
momento de disefio mediante la ecuacion (2.12).
M, < @M,
0.98kN.m < 1.375kN.m Cumple
3.6.3.2.4. Analisis a flexion alrededor del eje principal menor de inercia
El analisis inicia calculando el esfuerzo critico elastico, brindando cual es el esfuerzo limite

del perfil antes de fallar por inestabilidad. Su calcula se realiza mediante la ecuacion (2.17).
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A, x 0o .
fezu* j— ’j2+r02*—z = 4320.132 MPa
Sy Oy

3.6.3.2.4.1.  Analisis de compresion en la fibra extrema

El calculo de los esfuerzos limites de compresion en las fibras extremas de un perfil se debe
analizar segun el rango de comportamiento. Para el caso de estudio 2.78 * f,, = 695 MPa,
es menor que el esfuerzo critico de pandeo, por lo cual el comportamiento es de fluencia
plena, entonces, el esfuerzo de compresion en la fibra extrema sera igual al esfuerzo de
fluencia.

fa=fy =250 MPa

Se debe calcular los esfuerzos de compresion y traccion, ya que se analiza sobre el eje
asimétrico, entonces la distancia entre el centro de gravedad y dichas fibras son diferentes.
Para el caso de estudio el esfuerzo de traccion sera igual al esfuerzo de fluencia (f; = f;,) y

el esfuerzo de compresion se calcula mediante una relacion de tridngulos.
foxx'
f=it
—-x

3.6.3.2.4.2.  Analisis de estabilidad local

3.6.3.2.4.2.1. Analisis de estabilidad local del ala

= 134.078 MPa

El andlisis inicia definiendo el coeficiente de pandeo de la placa, como el esfuerzo sobre el
ala es uniforme, entonces queda definido como (k = 4).

Se continua realizando el célculo del factor de esbeltez, mediante la ecuacion (2.9).

L1052 hofe oo
= k — % _— =
vkt JE

Como el resultado es menor que 0.673, se puede decir que el elemento llega a la fluencia,

por lo tanto, no hay pandeo local en el ala y no hace falta reducir su seccion.

3.6.3.2.4.2.2. Analisis de estabilidad local del alma

Para el calculo del coeficiente de pandeo de la placa se debe determinar el gradiente de
tensiones que se da en el ala, este gradiente es la relacion entre el esfuerzo en las fibras mas

alejadas del perfil la cuales se calcula mediante una relacion de tridngulos.

fox (W —=2xt)
= = 95.67 MP
fl W —x’ a
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fox (W —x"-2+1)

= =211.6 MP
2 W —x’ @
f 211.6
===——=2212
fi  95.67

El calculo del coeficiente de pandeo de la placa se realiza mediante la ecuacion (2.8).
k=4+201+¢Y)3+2+(1+y) =76.68

Como una medida de seguridad para el calculo del coeficiente de pandeo se suele tomar valor

maximo de (k =24) ya que al estar analizando perfiles conformados en frio estos no aseguran

un empotramiento perfecto en los bordes.

Célculo de la esbeltez relativa mediante la ecuacion (2.9).

1.052 b |f;
A= *—x* |—=0.088
vkt E

Como el resultado es menor que 0.673, se puede decir que el elemento llega a la fluencia,

por lo tanto, no hay pandeo local en el ala. El calculo continua usando la Tabla 3.7
Propiedades geométricas de los perfiles costanera, ya que no existe pandeo local en ninglin
elemento.
3.6.3.2.4.3. Calculo del momento resistente
El calculo del momento resistente se realiza mediante la ecuacion (2.18), para el analisis a
traccion y compresion.
My, = fe xS, =0.776 kN.m
My, = f, *S. == 0.778 kN.m
Se elige de manera conservadora el menor, y se verifica que el momento resistente sea mayor
que el momento requerido mediante la ecuacion (2.72), adoptando un valor de (@ = 9) para
el factor de reduccion de resistencia.
M, < @M,
0.25kN <£0.776 kN Cumple
3.6.3.3.  Disefio de cordon superior
El cordon superior de disefio se encuentra en el bloque A, estd sometido principalmente a
esfuerzos de compresion. Estos elementos se disefiaron con perfiles costanera de

80x40x15x3, teniendo una longitud de 1.2 m. y una carga axial de 48 kN.

50



Figura 3.3 Cordon superior de disefio
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Fuente: Elaboracion propia
3.6.3.3.1. Analisis a Compresion
3.6.3.3.1.1. Calculo de esbeltez
Se debe determinar la esbeltez de la pieza tomando en cuenta el eje mas desfavorable, que se

adopta segun el radio de giro menor de los 2 ejes, este debera ser menor que 200.

L
< 200

Tmin

82.34 < 200 Cumple

3.6.3.3.1.2.  Analisis de pandeo
El analisis de a flexion exige el calculo de los pandeos flexionales y del pandeo torsional,

esto se realizara mediante la aplicacion de la ecuacion (2.13), (2.14) y (2.15) respectivamente.

Pandeo flexional en el eje "x" (2n)” b 1335975 M
= — % = .
andeo flexional en el eje "x Oy (ko L2 pa
2
L} L} n n (n *ry)
Pandeo flexional en el eje "y 0, = —=5* E = 295.51 Mpa
(ky * L)
Pandeo torsional ! G +”2*E*C‘” 317.177 MP
= * * —_— | = .
andeo torsiona o, Aerz ] k, + D)2 a

Se calcula el pandeo flexo-torsional con la ecuacidn (2.20), para analizar la interaccion entre

los pandeos.
1
2xf

oy = ((Gx +0,) — (0 +0,)2 — 4% B %0, * az) = 281.338 MPa
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El minimo esfuerzo critico de pandeo se define como el menor de los esfuerzos de pandeo
calculados, para el caso de estudio sera el de pandeo flexo-torsional.

fe = 281.338 MPa
3.6.3.3.1.3.  Calculo del esfuerzo critico
El esfuerzo critico del perfil se debe analizar segiin el rango de comportamiento que se
encuentra, si es pandeo ineldstico o eldstico. Para el caso de estudio 2.25+*f, =
633.01 MPa, es mayor que el esfuerzo de fluencia, por lo tanto, su comportamiento es
inelastico, considerado un elemento robusto. Entonces el calculo se realiza con la ecuacion
(2.21).

Iy
0cr = 0.658% x f, = 172.351 MPa

3.6.3.3.1.4. Analisis de estabilidad local.

El analisis de estabilidad local en elementos sometidos a compresion se realizara para los 3
elementos que conforman el perfil: Ala, rigidizador y alma.

3.6.3.3.14.1. Analisis de estabilidad local del ala

El analisis inicial comparando la relacion base (b) y espesor (t) de la placa con el limite de

b E
-<042 % |—
t Ocr

9.33 < 14.409 Cumple

esbeltez del material.

Ya que se cumple la condicién no hace falta calcular la inercia requerida, ni el factor de
esbeltez, es una simplificacion que brinda la normativa AISI s100. De esta manera asegura
que el elemento llega a la fluencia y no existe pandeo local en el mismo.

3.6.3.3.1.4.2. Analisis de estabilidad local del rigidizador

El rigidizador es un elemento el cual estard simplemente soportado en tres de sus bordes y
libre en el cuarto. La normativa indica que el coeficiente de pandeo es (k = 0.425).

Se prosigue con el calculo del factor de esbeltez con la ecuacion (2.9).

1 1.052 (b) for 0.14
= | — ) * _—=
VE \e)TJE T

Como el resultado es menor que 0.673, se puede decir que el elemento llega a la fluencia,

por lo tanto, no hay pandeo local en el rigidizador y no hace falta reducir su seccion.
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3.6.3.3.1.5. Analisis de estabilidad local del alma.
Para realizar el andlisis se debe notar que no existe inestabilidad en ninguno de los demas
elementos, por lo tanto, el alma que es el elemento mas importante se considera rigidizado,

entonces el coeficiente de pandeo es igual a (k = 4). Calculo de la esbeltez relativa:

Vk

Como el resultado es menor que 0.673, se puede decir que el elemento llega a la fluencia,

t

— = 0.347

1.052 (h\  |for
== (2
E

por lo tanto, no hay pandeo local en el ala. El célculo contintia usando la Tabla 3.7
Propiedades geométricas de los perfiles costanera.
3.6.3.3.1.6. Calculo de la resistencia a compresion del perfil
La resistencia a compresion del perfil se calcula mediante la ecuacion (2.23). Donde el factor
reductor de resistencia para elementos sometidos a compresion es igual a (@ = 0.85).
@P, =@ * fo x A, = 74.73 kN

Se verifica la resistencia del elemento comparando con la méaxima solicitacion a compresion
del mismo, con la ecuacion (2.24).

P, < 0B,

48.7 kN <74.73 kN  Cumple

3.6.3.4. Diseiio del cordon inferior
El cordon inferior de disefio se encuentra ubicado en la cubierta del bloque “C”, es un
elemento el cual estard sometido principalmente a solicitaciones de traccion. Estos elementos
se disefiaran con perfiles costanera de 50x25x12x2, la longitud del elemento es de 1.25 m.
con una carga axial de traccion de 12.59 kN.

Figura 3.4 Cordon inferior de disefio
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Fuente: Elaboracion propia

53



3.6.3.4.1. Analisis a traccion

El andlisis contempla el calculo a fluencia en la seccion y el anélisis por rotura de la seccion.
3.6.3.4.1.1. Control de esbeltez

La esbeltez del elemento se determina con el radio de giro minimo de la seccion, y debera

ser menor que 300.

< 300

Tmin
133.34 < 300 Cumple

3.6.3.4.1.2.  Analisis a fluencia de la seccion
Como el elemento esta sometido a esfuerzos de traccion en toda su seccion, se debe verificar
que no llegue hasta la fluencia del acero. Para lo cual se calcula la carga axial resistente del
elemento mediante la ecuacion (2.25). ademas, se debera notar que la normativa indica usar
un factor de reduccion de resistencia igual a (@ = 0.9).

@B, =@ f, *x A, = 49.88 kN
3.6.3.4.1.3.  Analisis a rotura de la seccion
Se verificara la resistencia del elemento a la rotura tomando en cuenta el area efectiva del
mismo, en el caso de estudio se contempla uniones soldadas transversalmente. El calculo del
area efectiva se realizard mediante la ecuacion (2.26).

A, = Ag U = 2.217 cm?

La carga axial resistente del elemento se determina mediante la ecuacion (2.27). donde el
coeficiente de reduccion de resistencia es igual a (@ = 0.75)

@B, =@ *f, * A, = 66.51 kN
3.6.3.4.1.4. Verificacion de la resistencia a traccion
La verificacion se realiza eligiendo la menor resistencia entre el andlisis a fluencia y rotura
del elemento, comparandolo con la maxima solicitacién axial a traccion, con la ecuacion
(2.24).

P, < 0B,
129 kN < 49.88 kN Cumple
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3.6.4. Estructura de sustentacion de la edificacion

3.6.4.1.  Diseiio estructural de viguetas

El disefio de losa se realizara para el pano mas desfavorable que corresponde al nivel de

auditorio entre los ejes A, B, 2 y 4. El disefio estructural serd de losa de viguetas pretensadas

donde se asume una distancia entre ejes de viguetas de 50 cm como recomienda el fabricante,

las viguetas tienen una longitud de 4.45m.

Figura 3.5 Losa de disefio
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Fuente: Elaboracion propia

Para la determinacion de la altura de la losa se adoptaran las recomendaciones del fabricante

CONCRETEC, aplicando la ecuacion (2.317).
lo 445

—=178cm = 21cm

25 25

Se optara por escoger un sistema de viguetas con complemento de 16 cm de altura, mas 5 cm

de carpeta de compresion para asegurar la integridad de la losa.

Tabla 3.8 Momentos admisibles de losas de viguetas

Vigueta | H h Peso propio g (Kp) e Momentos admisibles Kps-m/m
cm | cm Complemento m Serie de armaduras
Hormigén | Tergopol 101 103 103 104 105 106
10 | 4 213 147 0.50 | 809 1197 1480 1741 1939 (2194
5 237 171 875 1296 1613 1896 2105 2394
12 4 230 154 0.50 | 923 1369 | 1713 | 2013 2229 |2545
2 254 178 989 1467 1843 12165 12392 12741
Simple 16 5 277 192 0.50 [ 1274 1895 2411 2827 3103 3590
3 301 216 1341|1004 | 2544 | 2082 3269 [3790 |
20 5 303 208 0.50 [ 1492 2220 2800 3172 3639 3987
6 327 232 1556 | 2316 | 2944 |3311 |3801 4164
12d | 4 255 194 0.63 | 1468 2161 2679 3132 3464 3916
5 279 218 1573 | 2319 | 2899 |3377 |3727 |4232
Doble 16d | 5 304 236 0.63 | 2026 2996 3787 4424 4850 5574
6 328 260 2132|3156 | 4001 4673 | 5117 | 5895
20d| 5 345 269 0.63 | 2387 3533 4402 5012 5732 6262

Fuente: Ficha técnica Concretec
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3.6.4.1.1. Analisis de cargas

La carga de uso que se contempla en la losa corresponde a un auditorio, con una magnitud
kN
m)"
La carga de peso propio se extrae de la Tabla 3.8 Momentos admisibles de losas de viguetas

kg kN
Cpp = 192@ = 1883@

de (Cy =5 %). La carga permanente de piso y carpeta de nivelacion es de (Cpi50 = 2

Célculo de la combinacion de carga mas desfavorable con las ecuaciones (2.1) y (2.2).

kN
U=14(Cy+Cy)=14%(2+1883+5) =12.4362 -

kN
U=12xCy+16*xC,=12%(2+1883)+1.6*5 = 12.66W

El calculo se realizard con la mayor carga, y las viguetas son elementos que trabajan como

vigas simplemente apoyadas. Se debe notar que se trabaja con una carga por unidad de ancho.
kN kN
q=12.66—*1m = 12.66—
m m

Célculo del momento maximo de las viguetas.

q*L* 12.66 * 4.45%
Mg = —5— = - =31.34kN.m

3.6.4.1.2. Comparacion del momento maximo y el resistente
Para resistir las solicitaciones se deberd optar por viguetas de la serie 106 con un momento
resistente de 3590 kg.m o lo que es equivalente a 35.22 kN.m. Verificando su resistencia.
Mmax < Myesistente
31.35kN <35.22kN Cumple
3.6.4.1.3. Calculo de la armadura por retraccion y temperatura
La armadura por retraccion y temperatura sera calculada mediante la ecuacion (2.32) y se

debera escoger la de mayor area.

0.0018 * 420
Ay =—————x A, = 0.756 cm?

fs
Ay =0.0014 * Ay = 0.7 cm?

Calculo del namero de barras con un diametro de 6 mm.

smin

N°Barras = = 2.7 = 3 barras

s @6

Célculo de la separacion constructiva.
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_ a _ 100 — 13 30
= NeBarras 3 oo mEorvan

La separacion deberd ser menor que 45 cm. y 5 veces el espesor de la losa, que en el caso de

estudio es 105 cm, verificando asi la separacion adoptada, la disposicion sera de (86 ¢/30)

La losa de viguetas si bien se considera simplemente apoyada, por su vaciado monolitico se
generan momentos negativos en los apoyos, proporcionales a su longitud, para lo cual el
fabricante recomienda colocar 2 barras de § mm. con una longitud de 1.5 m. encima de cada
vigueta, en la losa de estudio por su gran luz se colocaré este refuerzo.

3.6.4.1.4. Uso de nervio rigidizante

La losa al tener una luz mayor a los 4 m. es necesario el uso de nervio rigidizante, como
indica la Tabla 2.5 Disposicion de nervios rigidizantes en losa de viguetas

Figura 3.6 Disposicion de viguetas y armadura en la losa

Vigueta Complemento @6 c/20

—————— sem

- 21 cm

Fuente: Elaboracion propia
3.6.4.2.  Diseiio estructural de viga
El disefio estructural de la viga a disefiar serd la que este mas solicitada, la cual es ubica en
el nivel de auditorio sobre el eje 4 entre los ejes B y F, la cual tiene una longitud de 6.45
metros. El hormigén empleado tiene una resistencia a la compresion de 21 MPa y el acero
un esfuerzo de fluencia igual a 500 MPa.

Figura 3.7 Viga de disenar
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Fuente: Elaboracion propia
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3.6.4.2.1. Predimensionamiento
El predimensionamiento de las vigas se realiza mediante la ecuacion (2.33), donde la variable

es la luz libre de la viga.

l l
h—E—64.5cm ; h—ﬁ—53.75cm

Adoptando una altura constructiva de 60 cm de peralte con una base de 20cm.

3.6.4.2.2. Diseiio a flexion de vigas

Las solicitaciones seran extraidas del software CYPECAD v2019.a, el cual brinda la
envolvente de momentos flectores en la viga de disefio. El andlisis se realizard para los
maximos positivos y el maximo negativo. Donde se empleara un recubrimiento geométrico
de (rg=2 cm).

Figura 3.8 Solicitaciones de momentos de la viga de disefio

-152.72 KN.m

-99.41 KN.m

he 159.59 KN.m

Fuente: Elaboracion propia

Con la finalidad de verificar los diagramas de solicitaciones se modelo el portico en estudio
en el software ETABS 22.1.0, para comparar las solicitaciones que se obtuvo con cada uno.
El diagrama de momento y cortante se encuentra en el Anexo 2.2., donde la variacion en el
diagrama de momentos es menor al 10 %, teniendo un error maximo del 7.37 % para el
momento maximo positivo.

3.6.4.2.2.1. Diseiio a flexion del momento positivo

El momento de disefio sera de (M = 159.59 kN.m), donde se emplearan barras de 20 mm de

diametro. El calculo inicia determinando el recubrimiento mecanico.

Q)longitudinal
2

Calculo del canto 1til de la viga.

d=h—1,=06-0.038=0.562m

T = Ty + Destrive + =0.038m

Célculo de la profundidad del bloque de compresion necesario para resistir el momento con

la ecuacion (2.34).
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—dl1- |1 2> M, = 0.0967
‘= @+0.85*f'cxb*d2| m
Calculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.35).

085*f'cxbx*a 5 5
As necesaria — fy = 0.000690 m“ =69 cm

Para cumplir la cantidad de acero en la pieza se optara por colocar (3020 = 9.42 cm?).
3.6.4.2.2.1.1. Limites de aceros
La verificacion de la armadura se realiza tanto para los limites superiores como los inferiores.

La cantidad minima de acero se determina con las ecuaciones (2.36), eligiendo la mayor.

JFe

Ag min = vy * b, *d = 0.000258 m? = 2.58 cm?
y
1.4
Asmin =7+ by +d = 0.000314m? = 3.14 cm?
y

El célculo de la armadura méxima necesita determinar la cuantia balanceada con la ecuacion
(2.38), donde el coeficiente Plse extrae de la Tabla 2.6 Valores de Bl para la distribucion
rectangular equivalente.
0.85%B1 =« f'c 600
= = 0.0166
& < fy ) (600 + fy>

La cantidad maxima de acero se determina con la ecuacion (2.37).

Agmax = 0.75 % p, % by, x d = 0.001395 m? = 13.95 cm?

La cantidad de acero empleado se encuentra entre los limites recomendados por la norma.
3.14 > 9.42 > 13.95 Cumple
La separacion entre armaduras se debe verificar que sea mayor a la minima, la separacion

real (sr) de las barras longitudinales se calcula de la siguiente manera.
b—2%nr,—¢x(n—1)
n—1

5, = (32)

Donde:
¢ = Diametro de la barra
n = Numero de barras
S, =42 mm

La separaciéon minima se verifica con las separaciones minimas de las ecuaciones (2.39).
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dp, = 20 mm
Smin 2 25mm Cumple
133 *TMyy = 1.33 % 15mm = 19.95 mm

3.6.4.2.2.1.2. Calculo del momento resistente
Para determinar el momento resistente se debe calcular la profundidad del bloque de

compresiones corregida, con la cantidad de acero que se dispuso.

As*fy

085« f b

(3.3)

Donde:
A; = Area de acero utilizada
f'c = Resistencia caracteristica del hormigon
fy = Esfuerzo de fluencia del acero
b = Base de la viga
a=13.19cm
El momento resistente de la viga se calcula con la siguiente ecuacion.
a
@Mn=®*As*fy*(d—E) (3.4)
Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia del acero
d = canto util de la viga
Ag = Area de acero utilizada
a = Profundidad corregida del bloque de compresiones
OM,, = 210.28 kN.m
3.6.4.2.2.2. Disefo a flexion para momento negativo al lado izquierdo
El momento de disefio sera de (M = 152.72 kN.m), donde se emplearan barras de 16 mm de
diametro. El célculo inicia determinando el recubrimiento mecénico.

Q)longitudinal
2

En el analisis de vigas es necesario calcular el canto ttil de la viga.

d=h-r1,=06-0.036 =0.564m

T = Ty + Destrive + =0.036m

Se calcula la profundidad del bloque de compresion con la ecuacion (2.34).
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—dl1- |1 2+ My = 0.09174
‘= @*0.85*f'cxbxd?| m

Calculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.35).

085*f'cxbxa

As necesaria — fy = 0.000655 m2 = 6.55 sz

Para cumplir la cantidad de acero en la pieza se optara por colocar (4016 = 8.04 cm?).

3.6.4.2.2.2.1. Limites de aceros
La verificacion de la armadura se realiza tanto para los limites superiores como los inferiores.

La cantidad minima de acero se determina con las ecuaciones (2.36), eligiendo la mayor.

JFe

Ag min = vy * b, *d = 0.000258 m? = 2.58 cm?
y
1.4
Asmin =7+ by +d = 0.000316 m* = 3.16 cm?
y

La cantidad maxima de acero se determina con la ecuacion (2.37).
Agmax = 0.75 % p, * by, * d = 0.00141 m? = 14.1 cm?
La cantidad de acero empleado se encuentra entre los limites recomendados por la norma.
3.16 > 8.04 > 14.1 Cumple
La separacion entre armaduras se debe verificar que sea mayor a la minima, la separacion

real (sr) de las barras longitudinales se calcula con la ecuacion (3.2).

b—2x*r, —d*x(n—1
s, = m = ¢*( )=0.0267m
r n—1

La separaciéon minima se verifica con las separaciones minimas de las ecuaciones (2.39).

dp = 20 mm
Smin 2 25 mm Cumple
133« TMy, = 1.33 * 15mm = 19.95 mm

3.6.4.2.2.2.2. Calculo del momento resistente
Para determinar el momento resistente se debe calcular la profundidad del bloque de

compresiones corregida, con la cantidad de acero que se dispuso con la ecuacion (3.3).

As*fy

=S _ 1126
0.85+f/ * b camn

a
El momento resistente de la viga se calcula con la ecuacion (3.4).
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a
OM,, = A+ f, + (d - E) = 183.68 kN.m

3.6.4.2.2.3. Diseii6 a flexion para momento negativo al lado derecho
El momento de disefio serd de (M = 99.41 kN.m), donde se emplearan barras de 16 mmy 12

mm. de diametro. El cdlculo inicia determinando el recubrimiento mecanico.

®longitudinal

2

En el analisis de vigas es necesario calcular el canto util de la viga.

d=h—1,=06-0.036 =0.5644m

Tm = T3 + Destrivo + = 0.03556m

Se calcula la profundidad del bloque de compresion con la ecuacion (2.34).

=d|1- [1 2 x My = 0.05777 m = 57.77
=T T g 085 flerbrdZ| m= s imm
Célculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.35).

085*f'cxbxa 5 )
As necesaria — fy = 0000412 m- = 412 cm

Para cumplir la cantidad de acero en la pieza se optara por colocar (2016 + 1912 =
6.28 cm?).

3.6.4.2.2.3.1. Limites de aceros

La verificacion de la armadura se realiza tanto para los limites superiores como los inferiores.

La cantidad minima de acero se determina con las ecuaciones (2.36), eligiendo la mayor.

JFe

Agmin = vy * b, xd = 0.000258 m? = 2.58 cm?
y
1.4
Ag min = 7 * b, *d = 0.000316 m? = 3.16 cm?
y

La cantidad maxima de acero se determina con la ecuacion (2.37).
Agmax = 0.75 % p,, * b, * d = 0.0014 m? = 14.0 cm?
La cantidad de acero empleado se encuentra entre los limites recomendados por la norma.
3.16 > 6.28 > 14.1 Cumple
La separacion entre armaduras se debe verificar que sea mayor a la minima, la separacion

real (sr) de las barras longitudinales se calcula con la ecuacion (3.2).

b—2*r,—dx(n—1
s, = "‘n_d)l ( )=0.0267m
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La separaciéon minima se verifica con las separaciones minimas de las ecuaciones (2.39).

dp, = 20 mm
Smin 2 25mm Cumple
133 xTMyy = 1.33 % 15mm = 19.95 mm

3.6.4.2.2.3.2. Calculo del momento resistente
Para determinar el momento resistente se debe calcular la profundidad del bloque de

compresiones corregida, con la cantidad de acero que se dispuso con la ecuacion (3.3).

_ As * fy
0.85xf/*b

El momento resistente de la viga se calcula con la ecuacion (3.4).

a =7.213cm

a
mm1=Asa@*(d—§)=]2245kNJn

3.6.4.2.2.4. Calculo de la longitud de desarrollo
La longitud de desarrollo de una viga debe cumplir dos criterios que exige la normativa, un
valor minimo de longitud de desarrollo que se calcula con la ecuacion (2.30), o una longitud
de 300 mm, los factores de modificacion seran extraidos de la Tabla 2.4 Factores de
modificacion para el anclaje de las barras corrugadas. El calculo se realizara para los 3
tamaios de barras usados.
oy, = 125 f e
25 % A+ \[f'.
sy = 2t
25 % A+ \[f',
gy = 122t e
25 A+ \[f'.
3.6.4.2.2.5. Calculo de deflexiones

*dp, = 62.85cm

p =83.8cm

d, =104.74 cm

El célculo de las deformaciones se desarrolla en el Anexo 2.3. Célculo de deflexiones de la
viga de diseno. El calculo de la deformacion en la viga determino una deformacion de 12.4
mm. y el programa CYPECAD determina una deformacion de 13.19 mm. En el disefio de

vigas se establecen como limite la siguiente relacion L/480. Verificando la deformacion.

L
780 = bair (3.5)

Donde:
L = Longitud de la viga
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8aif = Deformacion diferida o de largo plazo

13.44 mm > 12.4;13.19 mm Cumple

Figura 3.9 Despiece de los refuerzos en la viga de disefio

2 216 12 a 2316
| A |
i TL ]
3320 2020
L L
Seccidn central Seccidn lado
derecho
& 2016 L=780 o
- 1212 1=200_f .}
(=1 -
) -
-124.45 KN.m|’
-96.94 KN.m -99,41 KN:
146.39 KN.m 146.39 KN.m|-
159.59 KN.m N
210.27 KN.m
i 12520 =400
<« 150
A 20120 L=790

Fuente: Elaboracion propia
3.6.4.2.3. Diseiio a corte
El analisis a corte de la viga de disefio se realizara para las solicitaciones de corte de ambos
extremos de la viga, y se extraeran del software CYPECAD v2019.a.

Figura 3.10 Solicitaciones de corte en la viga de disefio

179.74 kN
163.69 kN

X2

vz

X1

149.36 -165.41 kN

Fuente: Elaboracion propia
La verificacion del diagrama de cortante se encuentra en Anexo 2.2. Donde la variacion en
el diagrama de corte es menor al 2%, teniendo un error maximo del 1.68 %.
Para el andlisis a corte se optard por emplear estribos con un didmetro de 8§ mm, ademas el
factor de reduccion de resistencia serd de 0.75, segiin la Tabla 2.7 Factores de reduccion de

resistencia.
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3.6.4.2.3.1. Diseiio a cortante del lado izquierdo
La solicitacion de disefio en el lado izquierdo de la viga serd de 163.69 kN, dicha solicitacion
se encuentra a una distancia (d = 0.564 m) del borde.

El analisis inicia con el calculo del cortante absorbido por el hormigon con la ecuacion (2.41).

Ax/f'c
po= N 4 = 8615242 N = 86.152 kN

6
El cortante que debe resistir el acero se calcula mediante el despeje de la ecuacion (2.40),
V, — ¢V,
v, = ”Tqbc =132.1kN

La fuerza cortante que debe resistir el acero permite calcular su separacion con la ecuacion
(2.42). El 4rea de corte es de 100 mm? para la barra de didmetro de 8 mm.

Ay * fy *xd
S=—, = 179.32mm = 1793 cm = 15 cm
S
De manera constructiva se emplearan una disposicion ¢8 c/15 cm

El cortante proporcionada por el acero se corrige para la separacion usada.

A, *f, *d
V, = % = 157920 N = 157.920 kN

3.6.4.2.3.2. Diseio a cortante del lado derecho
La solicitacion de disefio en el lado derecho de la viga serd de 149.41 kN, dicha solicitacion
se encuentra a una distancia (d = 0.5644 m) del borde.

El andlisis inicia con el calculo del cortante absorbido por el hormigoén con la ecuacion (2.41).

_A*m

|74 — * b, *d = 86213 N = 86.213 kN
El cortante que debe resistir el acero se calcula mediante el despeje de la ecuacion (2.40),
V, — oV,
v, = ”Tqb” = 112.934 kN

La fuerza cortante que debe resistir el acero permite calcular su separacion con la ecuacion

(2.42). El 4rea de corte es de 100 mm? para la barra de didmetro de 8 mm.

A, *f,xd
s= 2B 09,0 mm = 20.09 cm
Vs
De manera constructiva se emplearan una disposicion ¢8 ¢/15 cm

El cortante proporcionada por el acero se corrige para la separacion usada.
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= 158032 N = 158.032 kN

N

A, *f,*xd
Vy=—2 — ?

Verificacion de la separacion con la Tabla 2.8 Separacion maxima entre refuerzos

30cm
<{d
5= {— =277 cm} Cumple

2

3.6.4.2.3.3. Diseno a corte de la zona central

transversales.

El calculo del refuerzo transversal en la parte central se basa en determinar la fuerza cortante
que puede resistir empleando acero minimo, y por regla de tres simple se puede calcular
cuanta longitud de la viga se armara de esta manera.
Resistencia a corte proporcionada por el hormigén.

y =2 gﬁ

La separacion minima de la viga es de aproximadamente de 27.7 centimetros, por lo cual se

* by, *d = 85846 N = 85.846 kN

puede asumir una separacion constructiva de 25 centimetros. Teniendo la separacion se

calcula el acero minimo mediante la Tabla 2.7 Refuerzo minimo a corte.

b, *s 200 = 250 5
Aumin = 033 ¢ == = 033 === = 39.28 mm
y
2 1 by *s ) 1 200%*250 5T = 341 .
L= — % * = — k— % = .
wmin =76~ —* (' = 16" 420 m

Se dispondréd armadura transversal de ¢8 c¢/25 cm para la zona central, de manera que se
obtiene A, = 40 mm?, cumpliendo la armadura minima.
La resistencia a cortante proporcionada por el acero se corrige para la separacion

constructiva.

V_As*fy*d_100*420*564
s S ~ 250 %1000

3.6.4.2.4. Calculo de la capacidad resistente a corte

= 94752 kN

Se calcula la capacidad resistente a corte para las tres zonas en estudio.
(Lado izquierdo) ¢V, = ¢p(V. + V;) = 183.05 kN
(Lado derecho) ¢V, = ¢p(V. +V;) = 183.18 kN
(Zona central) ¢V,, = (V. + V;) = 135.447 kN
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Figura 3.11 Diagrama de solicitaciones a corte en la viga

183.05 kN
163.69 kKN

-135.45 kN

im

149.36 kN
“1-183.18 kN

135.45 KN

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.12 Disposicion del estribado sobre la viga de disefio

(€12, e

. ( 20x60 ) 4

L 7x1e@8 c/15 18x1e@8 c/25 7x1e@8 c/15 Il J
40 100 450 100 40

e50
Fuente: Elaboracion propia

3.6.4.3.  Diseiio estructural de la columna

La columna de disefio es la C13. la cual es la mas desfavorable a flexo compresion como a

corte, si bien la longitud del tramo en estudio es bastante corta esta zona exige un armado

muy denso de refuerzo longitudinal y transversal. La columna C13 se encuentra ubicada en

la interseccion de los ejes “5” y “F”, entre el ler piso y el auditorio. Datos para el disefio de

la columna:
f'c =21 MPa p1=0.85 fs =500 MPa e =0.003
h=03m b=04m rg =0.02m lu=07m
Figura 3.13 Ubicacion de la columna a disefiar
® T = .
Q vil
09 0 cca
/, 60 \ de disenio ERSNENS . o
N\ o
Q AQ
\ \ - e
oxAY N
\ 070 0x5 Az (A} 2 E.

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.4.3.1. Diseno a flexion

Para el disefio a flexion la combinacién méas desfavorable es la obtenida con la ecuacion (2.2),

€C, 9

se puede observar que las solicitaciones a momento son muy elevadas en el eje “x” en

(14

comparacion del eje “y”.

Célculo del radio de giro de la columna en estudio.

Ly

= 0.11547
Ag

e =

b _ 0.0866
rn,= |—=0.
y Ag

Figura 3.14 Solicitaciones a flexion mas desfavorables

Cubleria §r29.37)

Cubierta
auditano

Segundo pisa

Auditorio .
125.51
-8.08 5.5

Primer piso

Planta baja

Cimentacion

My.(kN xm) . Mx (kN x m)
Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.9 Geometria e inercias de vigas y columna

L b (%) h (y) Ixx Iyy

Flemento m | m [ m | m | m)
Columna superior 2 0.3 0.4 0.00160 | 0.00090
Columna de disefo 0.7 0.3 0.4 0.00160 [ 0.00090
Columna inferior 3.1 0.3 0.4 0.00160 | 0.00090
Viga 309 6.45 0.2 0.6 0.00360 | 0.00040
Viga 306 4.2 0.2 0.4 0.00107 | 0.00027
Viga 305 3 0.2 0.4 0.00107 | 0.00027
Viga 2070 5.2 0.2 0.5 0.00208 | 0.00033
Viga 2013 4.2 0.2 0.4 0.00107 | 0.00027
Viga 2014 3 0.2 0.4 0.00107 | 0.00027

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.4.3.1.1.  Verificacion de esbeltez
Para determinar la esbeltes de una pieza se debe caracterizar una columna como riostrada o
no riostrada, en base del método que expone la norma NB 12250001, con la siguiente

ecuacion.
B, x A,
= Vil < 0.05 (3.6)
Donde:
XP, = Sumatoria de las cargas verticales totales
A, = Desplazamiento lateral relativo o deriva
Vs = Cortante horizontal mayorado del piso
L. = Longitud del elemento en compresion
0.03 < 0.05 Cumple

13 9

Para determinar la longitud efectiva del elemento se deberd calcular los factores “y”,

posteriormente el factor “k”. Para el calculo de los factores “y”, se debe tomar en cuenta las
recomendaciones de la normativa sobre el uso de valores realistas de las inercias, y se
analizara el nudo inferior y superior que delimita la columna con la siguiente columna.

X (%) Columnas que concurren al nudo

Yap = (3.7)

X (%) Vigas que concurren al nudo

Donde:
E = Modulo de elasticidad
I = Inercia de la seccion

L = Longitud del elemento

Anadlisis sobre el eje “x” Yar = 11.06
Ygx = 13.99

Andlisis sobre el eje “y” Yay =22.78
Ypy = 20.73

Determinacion del factor “k” mediante el abaco de alineamiento de Jackson y Moreland.
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Figura 3.15 monograma del factor k de Jackson y Moreland.
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Fuente: Elaboracion propia

Factores:  kx = 0.965; ky = 0.98

Y

30.0
10.0

5.0
3.0

2.0

1.0
0.9
0.8
0.7
0.6

0.5
04

0.3

En el disen6 de elementos sometidos a compresion se debe determinar si un elemento se

considera esbelto o robusto, para ellos la normativa lo verificar con las siguientes

expresiones:

Donde:
k = Factor de longitud efectiva
l, = Longitud del elemento

r = Radio de giro

M; = El menor momento mayorado de la columna

M, = El mayor momento mayorado de la columna

5.85 < 27.25

Andlisis sobre el eje “x”, ecuacion (3.6):

Andlisis sobre el eje “x”, ecuacion (3.9):

[}

Andlisis sobre el eje “y”, ecuacion (3.8):

[}

Andlisis sobre el eje “y”, ecuacion (3.9):

5.85 <40

7.92 < 39.92

57.92 < 40

(3.8)

(3.9)

elemento robusto
elemento robusto
elemento robusto

elemento robusto
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Tras determinar que la pieza se comporta como un elemento robusto, no hace falta realizar
la mayoracion de los momentos. El célculo se realizard como una columna corta. Para el
disefio de columnas se debe predefinir la configuracion de armaduras.

Figura 3.16 disposicion de armando en la columna de disefio

@6 _c/10
.

L R I ——,
6 g/ 1

-

40cm

As fila 2
2016

[
[
h=

2efiadllela o g

Fuente: Elaboracion propia
3.6.4.3.1.2. Diseiio a flexion alrededor del eje “x”
El disefio a flexion de columnas cortas se basa en obtener su diagrama de interaccion, y
verificar que las diferentes combinaciones de carga de axial y momento se encuentren dentro
del mismo.
3.6.4.3.1.2.1. Punto de compresion pura
En el andlisis a compresion se asume que no existe momento actuante y todo es fuerza axial.
P,=085xf"_«(Ag—As) + Ase * fy (3.10)
Donde:
Ay = Area de la seccion bruta
Ag = Area de acero
fy = Esfuerzo de fluencia del acero

f'. = Resistencia caracteristica del hormigon

P, = 0.85 %21 * (120000 — 2010) + 2010 * 500 = 3111.12 kN
La normativa NB 1225001 se debe aplicar el factor de reduccion de resistencia (@ = 0.65),
ademas se debe penalizar con un factor de 0.8 para contemplar excentricidades minimas.
08*@x*P,=0.8%0.65+3111.12 kN = 1617.78 kN
3.6.4.3.1.2.2. Punto de tracciones puras
El analisis se realiza tomando en cuenta la resistencia a traccion del acero, sin tomar en cuenta

la resistencia del hormigén, y sin la presencia de momentos. El factor de reduccion de
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resistencia es (@ = 0.65). En el diagrama de interaccion las fuerzas de traccion tienen signo
negativo.
@P; = Ag * f, = 2010 * 500 = 1005000 N = 1005 kN
PP, = 0.9 * 1005 = 904.5
3.6.4.3.1.2.3. Punto de carga balanceada
La carga balanceada se define como el punto donde le hormigon llega a su méaxima
deformacion unitaria (ec = 0.003) y el acero a su deformacion unitaria de fluencia (gy¢ =

0.0025), el célculo de la profundidad del eje neutro se determina por una relacion de

tridngulos.
cb 36.6
0.003 _ 0.003 + 0.0025
cb = 1996 cm

Con la profundidad del eje neutro se determina la profundidad de bloque de compresion.
a=pf1lxch (3.11)
Donde:
a = Profundidad del bloque de compresiones
c¢b = Profundidad del eje neutro
B1 = Factor B1 para la distribucién rectangular equivalente
a =0.85%19.96 = 16.97cm

Figura 3.17 diagrama de columna en punto de carga balanceada

£c=0.003 0.85*c'
et e | — =t
U
clele o o Cc Cc
gl & o™ ) I —
< | W2 g i n
&l © e & < =]
Asfila2 L A EENEUTRO [ | fs2
Bz Tt
fila 3 RN 53
%- o @ o 7 000 - -
% kb=30cm . . ..
— Deformaciones unitarias ~ Esfuerzos de comoresion Fuerzas sobre la columna

Fuente: Elaboracion propia

Célculo de la deformacion unitaria de los aceros mediante relacion de tridngulos.

. +¢
£ = —2(cp, — dy) = 0.00249 (Compresio)
3
g+ ¢
Egy = Cd3 Y (d, — ¢,) = 0.0000055 (Traccion)
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&3 = &, = 0.0025 (Traccion)
Célculo de los esfuerzos en los aceros.
fs1 = (€51 * E5) = 498 MPa (Compresio)
fs2 = (652 * E5) = 1.09 MPa (Traccion)
fs3 = (€43 * Eg) = 500 MPa (Traccion)
Célculo de las fuerzas resultantes en los aceros y el hormigén.
cc =085% f'cxbx*a=908.74 kN (Compresion)
Fo1 = fe1 * Asy = 400.40 kN (Compresion)
Fsy = fso ¥ Ay = 0.4824 kN (Traccion)
Fs3 = fs3 ¥ Ag3 = 402.0 kN (Traccion)
Se calcula el valor de la carga axial y minorarlo por el factor de reduccion de resistencia.
P, = c. + ZF;; = 906.65 kN
@P, = 0.65 x 906.65 = 589.33 kN
El centroide pléstico de la seccion serd igual a 20 cm. ya que dicha seccidn es simétrica.
Célculo de los momentos generados por las fuerzas en los aceros y le hormigon.
Mgy = Fy » (Y, —dy) = 67.13 kN.m
Mg, = Fp + (Y, —d3) = 0
Mg = Fg3 % (d3 —Y,) = 66.732 kN.m
M =c. (¥, - %) = 104.64 kN.m

Sumatoria de momentos

M, = M. + EMy; = 238.502 kN.m

@M, = 0.65 x 238.502 = 155.026 kN.m
3.6.4.3.1.24. Punto en zona fragil
Para el andlisis en la zona fragil, se debe de asumir una profundidad del eje neutro mayor al
de la carga balanceada. Se asumira una profundidad de 30 centimetros.
c=30cm

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (3.171).

a=f1*cbhb=0.85%30=255cm

Calculo de la deformacion unitaria de los aceros.
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€
£g = ?C (c —dy) = 0.00266 (Compresion)

€
Egy = ?C (c —d,;) = 0.001 (Compresion)

€
Eg3 = ?C (d3 — ¢) = 0.00066 (Traccion)

Célculo de esfuerzos. Se debe tomar en cuenta que el diagrama de esfuerzo-deformacion del
acero es elastoplastico, por lo cual no se contemplan esfuerzos mayores al de fluencia.
fs1 = (&1 * E5) = 0.00266 * 200000 = 532 MPa = 500 (Compresion)
fs2 = (€52 * Eg) = 0.001 *x 200000 = 200 MPa (Compresio)
fs3 = (53 * E5) = 0.00066 * 200000 = 132 MPa (Traccion)
Calculo de las fuerzas resultantes en los aceros.
c. =0.85%f'cxbxa=0.85%21%30=*255%0.1=1365.525 kN (Compresion)
Fg1 = fo1 * Ag; = 500 MPa = 0.000804 m? = 1000 = 402 kN (Compresio)
Fyy = fop x Ag, = 200 MPa = 0.000402 m? = 1000 = 120.6 kN (Compresio)
Fy3 = fo3 * Ag3 = 132 MPa = 0.000804 m? * 1000 = 106.128 kN (Traccion)
Sumatoria de fuerzas axiales
P, = c. + XF; = 1365.525 + 402 + 120.6 — 106.128 = 1781.99 kN
@P, = 0.65 * 1781.99 = 1158.3 kN
El centroide plastico de la seccion serd igual a 20 cm. ya que dicha seccion es simétrica.
Célculo de momentos
Mgy = Fg = (Y, —dy) = 402 (20 — 3.4) * 0.01 = 66.732 kN.m
Mg, = Fg % (Y, — d;) = 120.6(20 — 20) % 0.01 = 0
Mg = Fg3 + (d3 — Y,) = 120.6 * (30 — 20) * 0.01 = 12.06 kN.m

ay & 5oc 25.5 _ '
p—E)_136 52 (20—7)0.01_99.00 N.m

M =c (¥,
Sumatoria de momentos
M, = M, +EZMg; = 99.00 + 66.732 + 12.06 = 177.79 kN.m
@M, = 0.65 x 177.79 = 102.06 kN.m
3.6.4.3.1.2.5. Punto en zona ductil

Para analizar un punto en la zona ductil se debe de asumir una profundidad del eje neutro

menor a la profundidad balanceada. Se asumiré una profundidad de 10 centimetros.
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c=10cm
Célculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (3.11).
a=Pf1*xchb=085%10=85cm
Célculo de la deformacion unitaria de los aceros.

e, 0.003 .
Eg1 = ?(c —dy) = ETE (10 — 3.4) = 0.00198 (Compresion)

e, 0.003 .
£y = = (d,—c) = o (20 — 10) = 0.003 (Traccion)

£, 0.003 _
Ee3 = ?(d3 —c) = ETE (36.6 —10) = 0.00798 (Traccion)

Célculo de esfuerzos. Se debe tomar en cuenta que el diagrama de esfuerzo-deformacion del
acero es elastoplastico, por lo cual no se contemplan esfuerzos mayores al de fluencia.
fs1 = (e51 * E5) = 0.00198 * 200000 = 396 MPa (Compresio)
fs2 = (g52 * E5) = 0.003 * 200000 = 600 MPa = 500 (Traccion)
fs3 = (g43 * E5) = 0.00798 * 200000 = 1596 MPa = 500 (Traccion)
Célculo de las fuerzas resultantes en los aceros.
c. =085 f'c*b*a=0.85%21%30x85=x0.1=455.175 kN (Compresion)
Fg1 = fo1 * Ag; = 396 MPa = 0.000804 m? * 1000 = 318.38 kN (Compresio)
Fep = fop * Ag; = 500 MPa x 0.000402 m? « 1000 = 201 kN (Traccion)
Fy3 = fe3 * Agz = 500 MPa = 0.000804 m? = 1000 = 402 kN (Traccion)

Calculo del factor de reduccion de resistencia con la ecuacion (2.28).

Et — &ty

= 0.65 + 0.25 ( ——2—
? * (o.oos — &,

>= 1.2=109

Sumatoria de fuerzas axiales.
P, =c. + XLF; =455.175 + 318.38 — 201 — 402 = 170.55 kN
@B, = 0.9 x170.55 = 153.5 kN

El centroide plastico de la seccion serd igual a 20 cm. ya que dicha seccion es simétrica.
Célculo de los momentos.

Mg, = Fgy * (Y, — d;) = 318.38 % (20 — 3.4)0.01 = 52.85 kN.m

Mg, = Fg + (Y, — d,) = 201 % (20 — 20)0.01 = 0
Mg = Fg3 * (d3 — Y,) = 402 = (36.6 — 10)0.01 = 106.932 kN.m

75



M =c. (¥, - %) = 455.175 (20 - 8;) 0.01 = 71.69 kN.m
Sumatoria de momentos.
M, = M, + XMy = 52.85+ 106.932 + 71.69 = 231.472 kN.m
@M, = 0.9 x 150 = 208.32 kN.m
3.6.4.3.1.3.  Verificacion de la armadura minima y maxima
La verificacion de la armadura maxima y minima en columnas se realizara con los limites

que exige la normativa boliviana del 1% para el limite inferior y 8% para el limite superior.

Acero minimo ASpin = 0.01 % 40 x 30 = 12 cm?
Acero maximo ASpax = 0.08 * 40 = 30 = 96 cm?
Verificacion 12 <£20.1 <96 Cumple

3.6.4.3.1.4. Grafica del diagrama de interaccion de la columna de disefio

El diagrama de interaccion debe tener un limite horizontal que corresponde a columnas con
estribos de 0.8*@*Pn. La tabla con los datos completos del diagrama de interaccion se
encuentra en el Anexo 2.4.1. Ademas, en el analisis de columnas se debe realizar el analisis
sobre los dos ejes, la tabla y diagrama de interaccion se encuentra en el Anexo 2.4.2.

Figura 3.18 Diagrama de interaccion para columna C 13 alrededor el eje “x”

3400
3100
2800

Diagrama de interaccion
Curvas
——Curva nominal
Curva de disefio
Combinaciones de carga
1.4*PP+1.4*CM
1.2¥PP+1.2*CM+1.6*Qa
—o—1.2*PP+1.2*CM+1.6*Qa+0.5*Qg
1.2*PP+1.2*CM~+0.5*Qa+1.6*Qv
——1.2*PP+1.2*CM+0.5*Qa+1.6*Qv+0.5*Qg

——0.9*PP+0.9*CM+1.6*Qv

0 25 50 75 100 125 150 175 200 225 250
Momentos (KN.m)

Fuente: Elaboracion propia

3.6.4.3.2. Analisis a corte

La combinacién mas desfavorable a corte se obtuvo con la ecuacion (2.3).
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Figura 3.19 Solicitaciones a corte mas desfavorables

Cublerta

431 -17.13
Cubjerta

auditon -5.44 -15.51
Segundo piso
0.88] -2.73
e 255 1o 288
Primer piso
-0.93 -12.60
Plania baja 407 205
Cimentacion 16.68
-4.09 26.88
My (kN xm) Mx (kN xm) Qx (kN) Qy (kN)
Fuente: Elaboracion propia
Datos de calculo:
Vi, = 24.11 kN Viy = 128.8 kN N, = 396.17 kN

M, = 8.08 kN M,y = 125.51 kN

La resistencia de fluencia del acero se debe limitar a 420 MPa, y se debe tomar en cuenta que
para elementos sometidos a corte el factor de reduccion de resistencia debe ser (0 = 0.75).
3.6.4.3.2.1. Analisis sobre el eje “x”

Célculo del centroide de los aceros.

_XA;xx;  3%26.6+2+18.867

s TA; 5

Célculo de la fuerza de corte absorbido por el hormigén con la ecuacion (2.46) y por un

método mas detallado con la ecuacion (2.47). Se debera escoger el menor de los dos.

NI N
Vo = %(1 + *“A )bwdy = 85515.9 N = 85.51 kN
g
AJS! V. *d
Vo = (% +17 * p,, “1’:4 ") b, d, = 69396.68 N = 69.4 kN
ux

Se calculara la fuerza cortante necesaria que debera absorber el acero, mediante la ecuacion
(2.40). En caso que el resultado sea negativo se proporcionard armadura minima en la

seccion.
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Viux o 24.110
g 075
Se requiere una cantidad minima de acero.

3.6.4.3.2.2.  Analisis sobre el eje “y”

—69.4 = -37.25 kN

Vs:

Calculo del canto util.
_XApxy; 4%36.6+2x20

dy A, 6

=31.1cm

Calculo de la fuerza de corte absorbido por el hormigén con la ecuacion (2.46) y por un
método mas detallado con la ecuacion (2.47). Se debera escoger el menor de los dos.

NI N,
Vey =—¢ <1+14*Ag byd, = 87.99 kN

AJS! V,, *d
Vey = NI +17 = p,,—~—2>) b, d, = 71.35 kN
6 My,

Se calculara la fuerza cortante necesaria que debera absorber el acero, mediante la ecuacion
(2.40). En caso que el resultado sea negativo se proporcionara armadura minima en la

seccion.

Viy 128.8
V;y = ? - ch = W —71.35=100.38 kN
Célculo de la separacion entre estribos.

Agy * fy+d, 112 %420 % 31.1
S = =

= 14.57
Vs 100380 o
Se adopto un valor constructivo de 10 cm.
Verificacion de la cantidad minima de acero transversal.
, A, 56 mm? mm?
Cantidad real de acero -» —=———=0.
S 100 mm mm
! b mm?
o * — = 0.273
A, 16 fie mm
— > 5 Cumple

b, m
0.34 x— = 0.324
vt mm

3.6.4.3.3. Verificaciones del refuerzo.

Verificacion de la separacion minima de aceros longitudinales.
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1.5*d, =24mm

Smin = 44Omm = 40 mm <6lmm Cumple

Verificacion de la separacion maxima de aceros transversales:

16 xd)y, = 16 x 16 = 256 mm
Smax = 48 x dy; = 288 mm } =>100mm Cumple
boh=300mm

Figura 3.20 Disposicion del refuerzo en la columna

+5.00 P2, Pap4
Auditorio_ il 16P2016
PL{ j 4P4AD16
P4 P4
+4.40
g
. . +3.90 .
Primer piso_ P3@6c/10 L=130
<)
+3.40 P5@6c/10 L=47

Fuente: Elaboracion propia
3.6.5. Estructuras complementarias
3.6.5.1.  Diseiié de muro de hormigén armado
El muro de disefio serd el numero 3 del cajon de montacarga, el cual se encuentra sobre el
eje “G” y entre los ejes “11”y “13”. Dicho muro cuenta con un espesor de 15 cm., un largo
de 200 cm. y una altura de 390 cm.

Figura 3.21 muro a disefiar
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Fuente: Elaboracion propia
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Para el disefio de muros de hormigén armado se extrajeron 3 combinaciones mas
desfavorables, las cuales corresponden a los casos mas desfavorables de flexo-compresion
en el plano y fuera del plano, ademas que una tercera combinacion que proporciona el mayor
cortante en el muro.

Tabla 3.10 Combinaciones del muro de disefio

Maximo axial en el Muro 3
Nx (kN) My (KN.m)Mx (KN.m)Qy (KN.m)/Qx (kN.m)
328.76 -15.06 -3.21 14.26 -3.63

Maxima flexion en el Muro 3
Nx (kN) My (KkN.m)Mx (kN.m)Qy (KN.m)|Qx (kN.m)
245.81 -114.26 -2.56 -38.24 -2.13

Maximo cortante en el Muro 3
Nx (kN) My (KkN.m)Mx (kN.m)Qy (kKN.m) Qx (kN.m)
274.01 66.64 -2.59 60.16 -2.03

Fuente: Elaboracion propia
3.6.5.1.1. Disefio estructural
Para realizar el calculo del muro se empleara el método simplificado que proporciona la
normativa NB 1225001. Para lo cual se debe verificar que la excentricidad sea menor a un

sexto del espesor, en este caso menor a 25 milimetros.

M,
e=—7—=0.013m=13mm
Ny

13mm < 25mm Cumple
Antes de realizar el disefio estructural se debe verificar si es necesario tener elementos de
borde. Para lo cual se debe verificar que la maxima compresion sea menor que el 20% de la
resistencia caracteristica del hormigon.

Célculo del esfuerzo maximo de compresion en la fibra extrema.

_ M + My xc =1.96 MP
O'max_h*lw h*lw3_ . a
12

Comparandolos:
0.2 * f = Omax
4.2 MPa = 1.96 MPa Cumple
No hace fata emplear un elemento de borde en la pieza.
3.6.5.1.1.1.  Analisis fuera del plano del muro

Célculo de la carga axial del muro por el método simplificado con la ecuacion (2.48).
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P = 055xf xA, |1 (Xl
n =055+ fc x4, _(32*}1

)Zl = 2863437.5 N = 2863.4 kN
La capacidad de carga del muro se debe minorar con el factor de minoracion de cargas, en
este caso el coeficiente @ serd 0.65. Y se compara con la maxima fuerza axial del muro.
@PF, = N,

1861.21 > 328.76 Cumple
3.6.5.1.2. Disefio a corte
El andlisis a corte del muro se basara en comparar la resistencia a corte proporcionado por el
hormigén y la solicitacion a corte. Para el calculo de la resistencia a corte que aporta el

hormigoén se emplea la ecuacion (2.49), y para el canto util del muro se adopta el 80% del

largo del muro.

* 1600 x 150 = 183303.03 N = 183.3 kN

f: V21
chg*d*h: 6

Se debe comparar la resistencia a corte que aporta el hormigdén minorado por el factor de
reduccion de resistencia de (@ = 0.75), con la solicitacion a corte mayoradas que generan las
cargas, y verificar si hace falta incluir refuerzo a cortante.
<0V
60.16 kN < 137.475 kN Cumple

No es necesario el uso de acero a corte ya que el hormigon puede resistir toda la solicitacion
a corte. Y se proporcionara una cantidad minima de refuerzo que exige la normativa.
3.6.5.1.3. Verificacion del refuerzo
El muro debe cumplir con una cantidad minima de acero que exige la normativa NB 1225001,
en la Tabla 2.9 Cuantias minimas de muros, indica las cuantias.
En el caso del refuerzo longitudinal (vertical) la cuantia minima es de p; = 0.0012.

Ag = 0.0012 x h =, = 0.0012 * 15 = 200 = 3.6 cm?
En el caso de refuerzo transversal (horizontal) la cuantia minima es de p, = 0.0020

Ay = 0.002 * h * hy, = 0.002 * 15 = 390 = 14.9 cm?
Tomando como referencia la separacion maxima entre refuerzos de 30 centimetros o 3 veces
el espesor del muro igual a 45 centimetros, se adoptara una separacion de 30 centimetros y
un acero de 10 milimetros de diametro. Se emplearan 18 barras de manera vertical con un

4rea igual a 14.13 cm? y 26 barras de manera horizontal obteniendo 20.41 cm?.
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Distribucion de armaduras en el muro de disefio.

8c

3

[

Figura 3.22 distribucion del refuerzo en el muro
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Fuente: Elaboracion propia

3.6.5.2. Diseiio de escalera

La escalera de disefo sera la escalera N°1, la cual se encuentra entre los ejes “L”, “N”, “9” y

“12”. El diseno de la escalera se dividira en 2 partes, para un primer tramo de escalera que

arranca de una viga peraltada y llega a un muro de albafileria, luego se disefia un segundo

tramo el cual se apoya en dos muros de albaiiileria, el tercer tramo no se calculara ya al tener

la misma configuracion y caracteristicas del primer tramo, la verificacion de este ya no es

necesaria.

La escalera de disefio tiene un espesor de losa igual a 15c¢m., un ancho de escalera de 180

cm. y un recubrimiento geométrico de 3 cm. En cuanto a la ergonomia de la escalera se opto

por usar una huella de 28 cm. y una contrahuella de 17.5 cm.

Figura 3.23 vista de la escalera de planta baja — primer piso
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— N/ ] de diseiio
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Fuente: Elaboracion propia

Célculo del espesor de la losa equivalente con la ecuacion (2.50)., para el calculo de peso

propio.

CH txVH?+ CH?
hm = 7 + 7} = 0.264cm
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3.6.5.2.1. Analisis de cargas

Para el andlisis de cargas se tomara en cuenta la carga por peso propio, carga de las
barandillas, carga del revestimiento y carga de uso. Se debera notar que las cargas seran
diferentes para los tramos inclinados como para los tramos horizontales (descansos).

La carga de uso se toma de 5 kN/m?, la carga de barandilla se toma 0.5 kN/m y la carga de
revestimiento sera de 1 kN/m?.

Carga de peso propio del tramo inclinado:
kN
Cpp = Vyoge * hyy ¥ a = 25+ 0.264 x 1.8 = 11.88 g

Carga de peso propio del descanso:

kN
Cop = VYpeae *h*a =25%0.15+1.8 = 6.75?

En el caso del tramo inclinado al tener los peldafios la carga de revestimiento debe ser

mayorada por un factor de incremento (finc).

fine = i J;ICH (3.12)
Donde:
H = Longitud de la huella
CH = Longitud de la contrahuella
fine = 1.62

Carga de revestimiento en el tramo inclinado.

kN
CT=finC*1=1.62 W

Tabla 3.11 Resumen de cargas de escalera

Tipo de cargas Cargas Tramo inclinado| Descanso
kN/m kN/m
Carga de peso propio 11.88 6.75
Carga de barandillas 0.5 0.5
Carga permanente Carga de recubrimiento 1.62 1.8
Carta total 14.0 9.05
. . Carga de uso 9 9
Carga viva o variable Carga total 9 9

Fuente: Elaboracion propia

Se realiza la combinacidn de cargas con las ecuaciones (2.1), para ambos tramos.

kN
Tramo 1 Ul=14xCM+14+« CV=14%140+14+9 = 32.2?
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kN
Tramo 2 Ul=14xCM+14% CV=14%9.05+14%9 = 25.27W

Se debe notar que el modelo es como una viga simplemente apoyada, pero existen momentos
en los extremos, ya que los apoyos brindan rigidez a la pieza. Dependiendo de la rigidez que
brinda el apoyo se empleara la ecuacion (2.53) para calcular el momento negativo.

En el tramo 1 se apoya en una viga peraltada, por lo cual el coeficiente de momento por

rigidez es de 2, y en el tramo 2 se apoya en muros de albaiiileria y su coeficiente sera de 3.
1
(Tramo1) M = —* M7 = 24.98

1
(Tramo2) My = o M7 = 22.96

Figura 3.24 anélisis de la escalera.

Tramo 1 $

32.20 kN/m 2527 KN/m 2527  khN/m32.20  KN/Mps5o7 kn/m

2.1 1.8 1.91 0.84 1.8
Diagrama de momentos Diagrama de momentos
¢ /‘-24.98 ﬁ 9 %6

LTI T

-24.98

49,95
60.7 503 68.87

Diograma cde cortante Diagrama de cortonte

52.4
-60.5

Fuente: Elaboracion propia

3.6.5.2.2. Analisis a flexion
3.6.5.2.2.1. Calculo para el tramo 1
3.6.5.2.2.1.1. Analisis del momento positivo

El momento de disefio es 49.95 kN.m, y se empleara acero longitudinal de didametro 12 mm.

Calculo del recubrimiento mecanico.

0.012
Tm = 0.03 + — = 0.036m

Calculo del canto util.

d=h—-1,=0114m
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Célculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (2.34).

—dl1- 1 2+ My = 0.01632
‘= @*0.85xf'cxbxd?| m

Célculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.52).

085x*f'cxbxa 5 5
As necesaria — fy = 0.001049 m~ = 1049 mm

Calculo del nimero de barras necesarias.

S necesaria

N°Barras = = 9.28 = 10 barras

5012
Célculo de la separacion constructiva.
a 180
* = NBarras—1 10—1
La disposicion de armado sera: 10 @12 c/20

=20cm

3.6.5.2.2.1.2. Analisis del momento negativo
El momento de disefio es 24.98 kN.m, y se empleara acero longitudinal de diametro 8§ mm.

Calculo del recubrimiento mecanico.

0.008
Tm = 0.03 + — = 0.034m

Calculo del canto util.
d=h—-r1,=015-0.034=0.116 m

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (2.34).

=d|1 1 2* My =0.007703
“= 0085« flcabrd?| m

Célculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.52).

085*f'cxbxa 5 X
As necesaria — fy = 00004‘95 m- = 4‘95 mm

Calculo del namero de barras.

As necesaria __ 495

= =989~ 10D
Ao £0 arras

N°Barras =

Célculo de la separacion constructiva.

a 180

= NBarras—1 _10—1_ 20¢m

S
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La disposicion de armado sera: 10 @8 c/20

3.6.5.2.2.1.3. Verificacion de los aceros

Se debe verificar que la armadura cumple con los requerimientos de la normativa NB
1225001.

Calculo de la cantidad minina de acero con la ecuacion (2.36).

Jf'e
Agmin = % x b, *d = 4.78 cm? Cumple
y

Calculo de la cantidad maxima de acero con la ecuacion (2.37).

Agmax = 0.75 % p, * by, xd = 2547 cm?* Cumple
Para verificar la separacion entre armaduras se debe calcular la separacion maxima con las
ecuaciones (2.39), y asi también la separacion minima que es de 25 mm, diametro de las
barras 0 4/3 del tamano maximo nominal del agregado. Calculo de la separacion de las
armaduras
_b=2x1r,—¢px(n—1)

=0.18m = 180 mm
n—1

S

Célculo de la separaciéon maxima.

280
)—2.5*C6=380*(

380 (280
* -
333.33

N

) —2.5%x35=231.7mm - Cumple

300 (280) 300 ( 259 ) 252.002 Cumpl
* = * = . -
£, 333.33 mm = Lumpte

Calculo de la separacion minima

dp =12 mm
Smin 2 25 mm — Cumple
1.33*TM,4 = 1.33 x 15mm = 19.95 mm

3.6.5.2.2.2. Calculo para el tramo 2
3.6.5.2.2.2.1. Analisis del momento positivo
El momento de disefio es 68.87 kN.m, y se empleara acero longitudinal de didametro 10 mm.

Calculo del recubrimiento mecanico.

0.010
T, = 0.03 + — = 0.035m
Calculo del canto util.
d=h—-1,=0115m

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (2.34).
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—dl1- 1 2+ My = 0.02301
‘= @*0.85*f'cxbxd?| m

Célculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.52).

085*f'cxbxa 5 5
Aq nocesaria = o = 0.001479 m? = 1479 mm

Calculo del namero de barras necesarias.

As necesaria __ 1478

= =18.84=19b
A g 785 arras

N°Barras =

Separacién constructiva:

a 180
" N°Barras—1 19 -1
La disposicion de armado sera: 19 410 c/10

=10cm

S

3.6.5.2.2.2.2. Analisis del momento negativo
El momento de disefio es 22.96 kN.m, y se empleara acero longitudinal de diametro 8§ mm.

Calculo del recubrimiento mecanico.
0.08
T, = 0.03 4+ — =0.034m

Calculo del canto util.
d=h—-1,=0116m

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones con la ecuacion (2.34).

=d|1 1 2* My =0.007058
“= @+0.85*f'cxb*d?| m

Célculo de la armadura necesaria con la ecuacion (2.52).

085*f'cxbxa 5 X
As necesaria — fy = 00004‘535 m- = 4‘535 mm

Calculo del namero de barras necesarias.

As necesaria — 453.5

=9.072=10b
. 0 arras

N°Barras =

Célculo de la separacion constructiva.
a 180
5= N°Barras —1 10 — 1
La disposicion de armado sera: 10 @8 ¢ /20

=20cm
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3.6.5.2.2.2.3. Verificacion de los aceros

Calculo de la cantidad minina de acero con la ecuacion (2.36).

Agmin = g * b, *d =478 cm? Cumple

Calculo de la cantidad maxima de acero con la ecuacion (2.37).

Agmax = 0.75 % p, * by, xd = 25.69 cm?* Cumple
Para verificar la separacion entre armaduras se debe calcular la separacion maxima con las
ecuaciones (2.39), y asi también la separacion minima que es de 25 mm, diametro de las
barras 0 4/3 del tamafio maximo nominal del agregado.
Célculo de la separacion de las armaduras
_b=2xm—¢px(n—1)

=0.861m =86.1mm
n—1

S

Célculo de la separaciéon maxima.

380 (280) 2.5 % C. = 380 (280
* — 2.5% = *
f. ¢ 333.33

N

) —2.5%35=231.7mm - Cumple

300 (280) 300 ( 250 ) 252.002 Cumpl
* = * = . -
7. 333.33 mm = Lumpte

Célculo de la separaciéon minima

d, =12mm
Smin 2 25 mm - Cumple
1.33*TM,y = 1.33 * 15mm = 19.95 mm

3.6.5.2.3. Refuerzo transversal por retraccion y temperatura

3.6.5.2.3.1. Calculo del tramo 1

En el disefio de escaleras no se proporciona acero para corte, por lo cual el acero transversal
corresponde al exigido por normativa NB 1225001 para absorber los efectos de la retraccion

y temperatura, estan descritos en las ecuaciones (2.32).

, 00018420  _ 0.0018 * 420
= — %k = —m----

t fi g 500
A, =0.0014 * Ay = 0.0014 * 2.7 x 0.15 = 0.000567 m* = 5.67 cm?

* 2.7 % 0.15 = 0.0006124 m? = 6.124 cm?

Calculo del namero de barras.
Ag min B 612.4

=1225~=13b
A o 0 arras

N°Barras =

Determinacion de una separacion constructiva.
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B a 270
5= N°Barras —1 13 -1
Para cumplir la cantidad de acero en la pieza se optara por colocar: 13 @8 ¢/20

3.6.5.2.3.2. Calculo del tramo 2

=225cm=20cm

En el disefio de escaleras no se proporciona acero para corte, por lo cual el acero transversal
corresponde al exigido por normativa NB 1225001 para absorber los efectos de la retraccion

y temperatura, estan descritos en las ecuaciones (2.32).

0.0018 * 420 0.0018 * 420
= —----s% = —-—e—

t f. g 500
A; =0.0014 x Ay = 0.0014 * 1.2 * 0.15 = 0.000252 m? = 2.52 cm?

* 1.2 % 0.15 = 0.000272 m? = 2.72 cm?

Calculo del numero de barras.

A . 272
Smin _Z" " — 504 ~ 6 barras
As @8 50

N°Barras =

Determinacion de una separacion constructiva.

a 120
~ N°Barras—1  6-1
Para cumplir la cantidad de acero en la pieza se optara por colocar: 6 @38 ¢/20

3.6.5.2.4. Analisis a corte

=24cm=20cm

S

Para verificar el corte no se toma en cuenta acero, la resistencia a cortante del hormigén
debera ser mayor a las solicitaciones. El factor de reduccion de resistencia se toma 6 = 0.75.
3.6.5.2.4.1. Tramo1

El cortante mayorado de la pieza es de 60.7 kN.

Para determinar el cortante absorbido por el hormigon se usara la ecuacion (2.41).

_A*m

Ve =—"—+*b, *d = 156724 N = 156.7 kN

Verificacion con la ecuacion (2.40), sin tomar en cuenta la resistencia a corte del acero.
Vo< oV
60.7 kN < 117.5 kN Cumple
3.6.5.24.2. Tramo 2
El cortante mayorado de la pieza es de 60.5 kN

Para determinar el cortante absorbido por el hormigon se usara la ecuacion (2.41).
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_A*\/]TC

Ve =——3"—*b, *d = 159473 N = 159.5 kN

Verificacion con la ecuacion (2.40), sin tomar en cuenta la resistencia a corte del acero.

3.7.

Vu < @V
60.5 kN < 119.6 kN Cumple

Desarrollo de la estrategia para la ejecucion de proyecto

3.7.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas brindan una informacion detallada sobre el item o elemento a

ejecutar. Este apartado logra su cometido mediante 5 puntos:

Definicion: Es la descripcion del item

Materiales: Especifica que materiales se debe usar en el item.

Herramientas y equipos: Especifica que herramientas y equipos se debera usar.
Medicién: Todo trabajo debe ser cuantificable, por lo tanto, este apartado indica la
forma de medicion.

Forma de pago: especifica la forma de pago de cada item en base a la forma de

medicion.

Las especificaciones técnicas del presente proyecto se encuentran definidas en el Anexo 3.

3.7.2. Precios unitarios

Los precios unitarios facilitan el calculo del presupuesto general del proyecto, ya que esta

desglosado de la siguiente manera:

Materiales: Se establece el material necesario para generar 1 unidad de la medida de
medicion y con el rendimiento se determina su costo.

Mano de obra: Determina el costo de la mano de obra en base al rendimiento.
Equipo, materiales y herramientas: Estos costos estan en referencia al rendimiento de
cada uno, ademas que siempre se toma como base el uso de herramientas menores
igual al 6% de la mano de obra.

Gastos generales y administrativos: Es el 10% de materiales, mano de obra y equipos.
Utilidad: Es el 10% de materiales, mano de obra, equipos y gastos generales.
Impuestos: Es el impuesto a las transacciones y es el 3.09% de materiales, mano de

obra, equipos, gastos generales y utilidades.
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Cada item tendré el analisis de su precio unitario, calculado seglin las caracteristicas del
mismo en el Anexo 5.

3.7.3. Cémputos métricos

Los computos métricos se determinaran mediante planillas Excel y se encargan de cuantificar
la cantidad de material por cada item, estos computos métricos se encuentran desglosados en
el Anexo 4.

3.7.4. Planteamiento y cronograma

El cronograma de ejecucion de la obra se realizara con el programa Microsoft Project, para
realizar el cronograma de obra para el proyecto estimado los tiempos para cada actividad, el
orden en que se realizan dichas actividades y se obtiene el tiempo estimado de duracion del
proyecto, dicho andlisis se encuentra en el Anexo 6.

3.7.5. Presupuesto

El presupuesto del proyecto se realizara con planillas Excel, y estd basado en el analisis de
precios unitarios y los volimenes de obra obtenidos previamente en los computos métricos.
El presupuesto es el valor total del estimado costo que tendra el proyecto. Este andlisis se

encuentra desarrollado en el Anexo 7.
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CAPITULO IV

4. Aporte académico (Analisis, calculo y disefio de las cimentaciones con pilotes)

El presente proyecto desarrolla, como aporte académico, el andlisis, calculo y disefio
estructural de cimentaciones profundas mediante pilotes, en respuesta a la necesidad técnica
de garantizar la estabilidad y seguridad de la edificacion. Los pilotes son elementos de
fundacion profunda cuya caracteristica distintiva es su elevada relacion longitud—seccion
transversal, lo que les permite transmitir cargas a estratos competentes ubicados a mayor
profundidad.

El objetivo fundamental de este sistema de cimentacion es transferir las cargas provenientes
de la superestructura, atravesando estratos superficiales de baja capacidad portante o alta
compresibilidad, hasta alcanzar niveles del terreno que presenten condiciones adecuadas para
soportar dichas cargas de manera segura y eficiente.

4.1. Marco conceptual del aporte académico

4.1.1. Clasificacion de pilotes

4.1.1.1. Clasificacion de pilotes por su material

Los pilotes pueden ser construidos de diferentes materiales, los mas comunes son de:
hormigén armado y pretensado, acero, madera y mixtos. En la actualidad se emplean mas de
hormigén armado por su versatilidad que brinda en obra.

4.1.1.2.  Clasificacion de pilotes por su método constructivo

Los pilotes pueden clasificarse, segiin su método de ejecucion, en:

e Pilotes excavados u hormigonados in situ: Se ejecutan mediante la perforacion previa
del terreno hasta alcanzar la profundidad de diseno. Posteriormente, se coloca la
armadura de refuerzo y se procede al vaciado del hormigon.

e Pilotes prefabricados hincados: Son elementos estructurales fabricados previamente,
usualmente de hormigén armado o pretensado. Su instalacioén se realiza mediante
hincado en el terreno, empleando equipos de percusion (martillos de impacto) o
vibracion, desplazando el suelo circundante durante su penetracion.

4.1.1.3.  Clasificacion de pilotes por su mecanismo resistente
Los pilotes, segin su mecanismo de transferencia de carga, se clasifican en:
e Pilotes de friccion (o flotantes): Se emplean cuando no existe un estrato competente

a una profundidad econdémicamente alcanzable. La carga se transmite principalmente
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mediante esfuerzos de friccion lateral desarrollados entre el fuste del pilote y el suelo
circundante.

e Pilotes de punta: Se utilizan cuando existe un estrato resistente a una profundidad
accesible. El pilote atraviesa las capas superficiales débiles y transmite la mayor parte
de la carga directamente a dicho estrato a través de su base, comportandose de manera
analoga a un elemento apoyado.

e Pilotes mixtos: Corresponden a la mayoria de los casos reales, en los cuales la carga
se transfiere mediante una combinacion de friccion lateral y resistencia de punta, en
proporciones que dependen de las condiciones del suelo y de la geometria del pilote.

4.1.2. Encepados

Las columnas o muros no se conectan directamente a los pilotes, sino que requieren un
elemento de transicion denominado encepado, cuya funcién es distribuir las solicitaciones de
la superestructura hacia el grupo de pilotes. El flujo de esfuerzos desde la columna hacia los
pilotes se modela mediante el método de bielas y tirantes. En este esquema, el hormigon
acttia como biela de compresion, transmitiendo la carga hacia los cabezales de los pilotes.
Para un comportamiento mecénico adecuado, se recomienda que el angulo de inclinacion de
la biela se encuentre entre 45° y 60°, con un limite inferior de 25°. Por su parte, el acero de
refuerzo actia como tirante, resistiendo las fuerzas de traccion y garantizando el equilibrio
interno del sistema.

4.2.  Alcance del aporte académico

El aporte académico tendra como alcance determinar la cantidad y geometria de los pilotes
que garanticen la seguridad del proyecto, asi como el disefio estructural del encepado para la
adecuada transferencia de cargas. El disefio estructural se realizard conforme a la norma NB
1225001, complementariamente, se emplearan como referencia las especificaciones de la
Federal Highway Administration (FHWA) en el documento “Drilled Shafts: Construction
Procedures and Design Methods”, basado en la normativa de la AASHTO LRFD.

4.3. Objetivos

4.3.1. Objetivo general del aporte académico

Realizar el analisis, calculo y disefo estructural de las cimentaciones profundas mediante
pilotes para la Estacion Policial Integral (EPI) y el Cuartel de Bomberos del municipio de

San Lorenzo, aplicando la norma NB 1225001 para el disefio estructural y metodologias
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geotécnicas basadas en las recomendaciones de la FHWA, para garantizar la estabilidad y
adecuado desempefio de la cimentacion.
4.3.2. Objetivos especificos del aporte académico

e Definir la tipologia, disposicion y geometria de los pilotes en funcion de las
condiciones geotécnicas del suelo.

e Determinar la capacidad portante Gltima de los pilotes, considerando los mecanismos
de resistencia por friccion lateral y resistencia de punta.

e Evaluar el comportamiento del grupo de pilotes, mediante la determinacion de la
eficiencia grupal, por efectos de interaccion entre pilotes y de la falla por bloque.

e Disefiar estructuralmente el encepado mediante el método de bielas y tirantes,
conforme a la norma NB 1225001, garantizando una adecuada transferencia y
distribucion de cargas hacia los pilotes.

4.4. Marco tedrico del aporte académico

4.4.1. Capacidad de carga por punta

La capacidad de carga por punta en un pilote es la resistencia que se desarrolla en su extremo
inferior (base), la cual depende de las propiedades mecanicas del suelo en la zona de contacto.
El escenario Optimo se alcanza cuando la punta se empotra en un estrato competente,
permitiendo que el pilote funcione de manera similar a una =zapata profunda.
En los pilotes, puede disponerse un ensanchamiento en la base, al incrementarse el area de
contacto con el terreno, se aumenta significativamente la capacidad de carga por punta en
comparacion con un pilote de seccion constante.

4.4.2. Capacidad de carga por friccion

La capacidad de carga por friccion es la resistencia que se desarrolla en la interfaz entre la
superficie del pilote y el suelo circundante. Este mecanismo depende de la adherencia y la
friccion a lo largo del fuste, variando segun la naturaleza del terreno (granular o cohesivo).
En suelos granulares, la friccion depende de la presion lateral del suelo y del dngulo de
friccion interna, en suelos cohesivos depende de la cohesion no drenada del suelo.

4.4.3. Métodos de calculo

El método de célculo se basa en las especificaciones de la (FHWA). El analisis se basa en
comparar la carga ltima del pilote con las cargas mayoradas. La carga ultima de un pilote se

determina mediante la siguiente ecuacion.
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Qu = ¢ * Qpy + @5 * Qsy 4.1)
Donde:
Q, = Carga ultima del pilote
Qp = Resistencia base nominal
Qs = Resistencia lateral npminal
¢p = Factor de resistencia para la resistencia de la base
¢s = Factor de resistencia para la resistencia lateral
Los factores de resistencia se extraen de la “FHWA”.

Tabla 4.1 Factores de resistencia

Tipo de suelo Resistencia | Resistencia
lateral de base
Suelo Cohesivo 0.45 0.4
Suelo no cohesivo 0.55 0.5

Fuente: Elaboracion propia
4.43.1.  Calculo de la capacidad de carga por punta
Los métodos empleados determinan la resistencia base unitaria (qgy ), esta se multiplica por
el area de la base, obteniendo asi la resistencia base nominal (Qpgy).
4.4.3.1.1. Suelos cohesivos
En el andlisis para suelos cohesivos depende del valor de la cohesion (c,). Con la siguiente
ecuacion se determina la resistencia base unitaria (qgy ).

gy =Ne . (4.2)

Donde:
N; = Factor de capacidad portante
¢y, = Cohesion del suelo
El Factor (N;), se debe obtener mediante la interpolacion de la siguiente tabla.

Tabla 4.2 Factor de capacidad portante

I E *
T 3¢, Ne
50 6.5
150 | 80
300 9.0

Fuente: Elaboracion propia
Donde:
E = Modulo de elasticidad del suelo
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Nota: El modulo de elasticidad del suelo se determina mediante la siguiente ecuacion.

E =m=xPa (4.3)
Donde:
m = Factor del suelo
Pa = Presion atmosferica del suelo
Nota: Los valores del factor del suelo varian de 100 a 200 para los suelos sueltos, de 200 a
500 para los suelos medio mensos y de 500 a 100 para los suelos densos.
Para el calculo de la resistencia base nominal (Qgy) en pilotes circulares se determina con
la siguiente ecuacion.

D}
Qsy = 4 * 4N (4.4)

Donde:
D, = Diametro de la base del pilote
qgn = Resistencia base unitaria
4.4.3.1.2. Suelos no cohesivos
El método para determinar la resistencia base unitaria (g, ) en suelos no cohesivos depende
de una correlacion empirica entre los valores del (Ngg), la cual es la recomendada por la
“FHWA”

qpy = 57.5* Neg (4.5)
Donde:
Ng¢o = Namero de golpes corregido
Para el célculo de la resistencia base nominal (Qgy) se emplea la ecuacion (4.4).
4.4.3.2. Calculo de la capacidad de carga por friccion
Los métodos empleados determinan la resistencia lateral unitaria (qsy ), esta se multiplica por
el area perimetral en contacto entre el suelo y pilote, obteniendo asi la resistencia lateral
nominal (Qgy). Por lo general se realiza el calculo dividiéndolo por capaz de suelo.
4.4.3.2.1. Suelos cohesivos
La resistencia lateral unitaria (qsy ), se determina mediante el método “Alfa”, el cual depende

de la cohesion y el coeficiente de resistencia lateral (o).

Gsn = Cy * (4.6)
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Donde:
¢, = Cohesion del suelo
o = coeficiente de resistencia lateral

El coeficiente de resistencia lateral se determina mediante la siguiente ecuacion.

0.18

Cu (4.7)
pa

oa=03+

Donde:
¢, = Cohesion del suelo
Pa = Presion atmosferica del suelo
Para el calculo de la resistencia lateral nominal (Qsp) en pilotes circulares se determina con
la siguiente ecuacion.

Qsy = Ap * qsy (4.8)
Donde:
A, = Area perimetral del fuste
Az = espesor del estrato en estudio
qsy = Resistencia lateral unitaria
4.4.3.2.2. Suelos no cohesivos
La resistencia lateral nominal unitaria (gsy ), se determina mediante el método “Beta”, el cual
depende del esfuerzo efectivo vertical y el coeficiente de resistencia lateral ().

qsy =0y * B (4.9)

Donde:
o', = Esfuerzo efectivo vertical
B = Coeficiente de resistencia lateral

El coeficiente “Beta” se debe ser calculado mediante la siguiente ecuacion.

o' sin(@")
B=(1-sin@) x < p) * tan(@") (4.10)

o-,‘U
Donde:
@' = Angulo de friccion interna del suelo
o', = Esfuerzo de preconsolidacion

o', = Esfuerzo efectivo vertical
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El esfuerzo de preconsolidacion se determina mediante una correlacion con el valor de
(Neo)-

o'y = 04762 x (Ngg)™ * Pa (4.11)
Donde:
Pa = Presion atmosferica del suelo
Ngo = Namero de golpes corregido
m = Coeficiente del tipo de suelo
Nota: El coeficiente “m” serd igual a 0.6 en caso de arenas limpias y 0.8 para un limo arenoso.
La resistencia lateral nominal (Qgy) en pilotes circulares se determina con la ecuacion (4.8).
4.4.4. Transferencia de carga
La transferencia de carga de un pilote al suelo es un proceso complejo que depende
directamente del asentamiento. Este comportamiento se divide en tres etapas principales:

o Fase Elastica: Bajo cargas iniciales, el comportamiento es casi lineal y la resistencia
es aportada integramente por la friccion en el fuste. La capacidad méaxima por fuste
se moviliza con asentamientos pequefios, de apenas (0.3-2)% del diametro.

e Fase Plastica: Al incrementar la carga, el sistema entra en una zona no lineal. La
friccion alcanza su valor maximo y comienza a activarse la resistencia por punta.

e Agotamiento Teorico (Punta): La capacidad total es la suma de ambos mecanismos.
El agotamiento del sistema ocurre al alcanzar la méxima resistencia por punta, lo que
requiere desplazamientos mayores, de entre (3-25)% del diametro.

4.4.5. Eficiencia de grupo

La capacidad de carga de un pilote individual se compone de la resistencia por punta y por
friccion. Sin embargo, al emplear un grupo de pilotes vinculados por un cabezal, se modifica
la capacidad por punta debido al solapamiento de bulbos de presiones.

La eficiencia de grupo es la relacion entre la capacidad portante real del conjunto y la suma
de las capacidades individuales de cada pilote. Esta medida permite cuantificar la pérdida o
ganancia de resistencia derivada de la proximidad entre los elementos. Cuando la separacién
entre pilotes es igual o mayor a 4 veces el diametro del pilote se puede prescindir de esta
reduccién, cuando sea menor que 4 veces el didmetro del pilote se emplean métodos

empiricos para determinar la eficiencia del grupo.
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Figura 4.1 Bulbo de presiones de un grupo de pilotes

Fuente: Geotecnia y cimientos II, Jiménez Salas

Ecuacién de Los Angeles Group Action:

D
Txd*ng *xn,

n=1— « (ny(ng = D +np(ng =D +V20 = D2 = 1) (4.12)

Donde:
n, = Numero de filas
n, = Numero de columnas
d = Distancia entre pilotes
D = Diametro del pilote
4.4.6. Modo de falla en bloque
Las zonas de influencia superpuestas en un grupo a apoyarse en los suelos subyacentes,
tienden a hacer que los pilotes perforados con el sistema del encepado y el suelo que rodea
los pilotes perforados actuen como una unidad unica y exhiban un modo de falla tipo bloque.
El modo de falla por bloque para grupos de pilotes perforados generalmente solo controlara
el disefio de los grupos de pilotes perforados en suelos cohesivos.
Rpiock = fmax * (2% D * (Z + B)) + Gmax * (Z * B) (4.13)
Donde:
fmax = Resistencia lateral unitaria de la base
Gmax = Resistecnia unitaria de la base
D = Profundidad del bloque
Z = Longitud del bloque
B = Ancho de bloque
La eficiencia del grupo de pilotes se encuentra definida por la siguiente ecuacion.

1, = RBlock
YNGR ED)

(4.14)
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Donde:
Rgiock = Resistencia del bloque de pilotes
Qgn i = Resistencia base nominal de cada pilote
Qsy i = Resistencia lateral nominal de cada pilote
n = Numero de pilotes que conforma el grupo
4.4.7. Recomendaciones estructurales y constructivas
La bibliografia propone las siguientes recomendaciones:
e El hormigén empleado en encepados y pilotes debe tener una resistencia minima de
25 MPa por razones de durabilidad.
e Los pilotes generalmente trabajan en grupo para transmitir la carga al suelo, aunque
un pilote aislado puede hacerlo, los criterios de disefno recomiendan emplear al menos
dos pilotes para asegurar la integridad de la fundacion.
e El canto minimo del encepado no sera menor al didmetro del pilote ni 400 mm.
e La distancia entre el perimetro del pilote y el borde del encepado no debera ser
inferior a 250 mm o al radio del pilote.
e El pilote debe introducirse en el encepado entre 100 mm y 150 mm.
4.4.8. Tipos de encepados
Los encepados se pueden clasificar en dos tipos: rigidos y flexibles.
Los encepados rigidos se caracterizan por tener una altura suficiente en relacion con la
separacion entre pilotes, lo que permite asumir que las deformaciones son despreciables y
que la distribucion de cargas hacia los pilotes es uniforme. En este caso, el disefo suele
basarse en modelos de bielas y tirantes, considerando una transmision directa de esfuerzos.
Por otro lado, los encepados flexibles presentan menores alturas, lo que implica
deformaciones significativas y una distribucion de cargas no uniforme entre los pilotes. Su
analisis se realiza generalmente mediante teoria de placas o métodos elésticos, considerando
la interaccion suelo—estructura y la rigidez relativa del sistema.
4.4.9. Refuerzo del encepado
En el encepado deben considerar 4 tipos de refuerzos:

e Refuerzo principal: Mediante el método de bielas y tirantes se determina la fuerza de

traccion en los tirantes y la cantidad de acero requerida.
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e Refuerzo secundario en la cara inferior: Segiin recomendaciones del libro Calculo de
estructuras de cimentacion del ingeniero José Calavera, el armado de los tirantes deja
zonas sin armadura, por lo que se debe disponer un refuerzo reticular cuya capacidad
mecanica no sea inferior a 1/4 de la correspondiente a los tirantes.

e Refuerzo secundario en la cara superior: El refuerzo en la cara superior debe tener
una capacidad mecanica de al menos el 10% de la armadura principal, segun el libro
“Hormigon Armado” del autor Jiménez Montoya.

e Refuerzo lateral: Se emplea en elementos de gran peralte para controlar la fisuracion
de las caras y contribuir al confinamiento y sujecion de las armaduras.

Figura 4.2 Disposicion de armaduras sobre encepados rigidos

4
ARMADURA E
PRINCIPAL ¥
4 T 3
ARMADURA
SECUNDARIA
i
ARMADURA =
PRINCIPAL I
—— T
+ : ARMADURA ' +
ARMADURA  SECUNDARIA  appapura
PRINCIPAL PRINCIPAL

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.
4.5. Seleccion del tipo de pilote a emplear en el proyecto
El tipo de pilote a emplear serd de hormigén armado, elaborado con una resistencia de 25
MPa, valor minimo recomendado por la bibliografia. Su método constructivo sera mediante
hormigonado in situ, requiriendo una excavacion previa. El disefio se realizard considerando
un pilote que trabaje por friccion y por punta. El pilote tendrd un didmetro de 45 cm, con un
ensanchamiento en la base (campana) para incrementar la capacidad de carga por punta, el
didmetro de la base sera de 100 cm, aumentando significativamente el area de contacto.
4.6. Memoria de calculo del aporte académico
El célculo de la cimentacion sera elaborado para la cimentacion mas critica, este es el caso
de la cimentacion del cajon de montacargas, el cual se encuentra definido entre los ejes “12”,
“13”, “E” y “G”, el proyecto cuenta con un estudio de suelos de 3 pozos, de los cuales se
trabajard con 2 (Pozo 1 y Pozo 3), esta decision se toma verificando que las cimentaciones

obtenidas a partir de las caracteristicas geotécnicas del Pozo 2 no son posibles de construir,
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ya que se deberia llegar a profundidades extremadamente altas. El calculo de la cimentacion

mas desfavorable para dicho pozo se encuentra en el Anexo 2.5.

Para el célculo se optd por tomar areas de influencia para cada pozo y disefiar segliin estas

areas las cimentaciones. La cimentacion de disefio cae sobre la zona del pozo 3.

Figura 4.3 Ubicacion de la cimentacion de disefio
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Fuente: Elaboracion propia

4.6.1. Solicitaciones de la cimentacion

Las solicitaciones que se debe contemplar corresponden a las cargas que llegan de los muros,

ademas de la carga por peso propio del encepado y de los pilotes, estas cargas seran

comparadas con la carga ultima de los pilotes determinada con la ecuacion (4.7).

Figura 4.4 Geometria del encepado
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Fuente: Elaboracion propia
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Se debe considerar que la carga de peso propio del pilote varia segun su longitud, y la longitud
a su vez modifica la resistencia lateral nominal, por lo cual se debe realizar un proceso
iterativo. El encepado dispuesto para transferir las cargas tiene un espesor de 1 metro.

Las cargas se extraen del programa CYPE CAD y se presentan en la siguiente tabla.

Tabla 4.3 Solicitaciones del cajon de ascensor

Naturaleza de las cargas | N (kN) |Mx (kN.m) My (kN.m)
Peso propio 695.7 -20 -8.5
Carga muerta 198.1 -93 -0.7
Carga viva 192 -13.5 6.9
Viento sentido X+ exc + -11.1 1859 -20
Viento sentido X+ exc - -9 151.1 17.8
Viento sentido X- exc + 9.9 -185.8 19.8
Viento sentido X- exc - 7.8 -151 -18
Viento sentido Y+ exc + 28.2 -16.7 138.1
Viento sentido Y+ exc - 6.1 20.3 98.1
Viento sentido Y- exc + -25 21.2 -133.1
Viento sentido Y- exc - -12.8 -15.7 -93.1
Granizo 28.7 0.1 -0.1

Fuente: Elaboracion propia
Para realizar el andlisis se debe mayorar las cargas por las combinaciones de carga de las
ecuaciones: (2.1), (2.2),(2.3),(2.4) y (2.5), se debe notar que las dos primeras combinaciones
no interviene el viento, por lo tanto sera un solo valor.

Tabla 4.4 Combinaciones de carga de la cimentacion

Combinacion: U=1,4 (D +F) Combinacion: U=1,2(D+F+T)+1,6(L+H)+0,5(Lr6S6R)
Naturaleza de las cargas N (kN) Mx (kN.m) | My (kN.m) | |Naturaleza de las cargas N (kN) Mx (kN.m) | My (kN.m)
Permanentes y variables 1200.92 -41.02 -12.88 Permanentes y variables 1394.11 -56.71 -0.05

Combinacion: U=1,2D+1,6(Lr656R)+(1,0L 60,8 W) Combinacion: U=1,2D+1,0W+1,0L+0,5(Lr 6S6R)

Naturaleza de las cargas N (kN) Mx (kN.m) | My (kN.m) | |Naturaleza de las cargas N (kN) Mx (kN.m) | My (kN.m)
Viento sentido X+ exc + 1109.6 113.72 -27.2 Viento sentido X+ exc + 1267.81 137.29 -24.19
Viento sentido X+ exc - 1111.28 85.88 3.04 Viento sentido X+ exc- 1269.91 102.49 13.61
Viento sentido X- exc + 1126.4 -183.64 4.64 Viento sentido X- exc + 1288.81 -234.41 15.61
Viento sentido X- exc - 1124.72 -155.8 -25.6 Viento sentido X- exc- 1286.71 -199.61 -22.19
Viento sentido Y+ exc + 1141.04 -48.36 99.28 Viento sentido Y+ exc + 1307.11 -65.31 133.91
Viento sentido Y+ exc- 1123.36 -18.76 67.28 Viento sentido Y+ exc- 1285.01 -28.31 93.91
Viento sentido Y- exc + 1098.48 -18.04 -117.68 Viento sentido Y- exc + 1253.91 -27.41 -137.29
Viento sentido Y- exc - 1108.24 -47.56 -85.68 Viento sentido Y- exc - 1266.11 -64.31 -97.29

Combinacion: U=0,9D+1,0W+1,6H
Naturaleza de las cargas N (kN) Mx (kN.m) | My (kN.m)

Viento sentido X+ exc + 868.92 159.53 -28.28
Viento sentido X+ exc - 871.02 124.73 9.52
Viento sentido X- exc + 8890.92 -212.17 11.52
Viento sentido X- exc - 887.82 -177.37 -26.28
Viento sentido Y+ exc+ 908.22 -43.07 129.82
Viento sentido Y+ exc- 886.12 -6.07 89.82
Viento sentido Y- exc + 855.02 -5.17 -141.38
Viento sentido Y- exc - 867.22 -42.07 -101.38

Fuente: Elaboracion propia

103



4.6.2. Calculo de la carga absorbida en cada pilote
Al tener momentos actuantes se deben distribuir las solicitaciones en los pilotes, la

distribucion se realiza con la ecuacion de Navier generalizada.
N M,*xy, M,x*x;
P, =~ 4+~ Zy iy Y h i
no Xy T Z(x)

(4.15)

Donde:
N = Carga axial

M, = Momento en el eje "x

M, = Momento en el eje "y

y; = Distancia entre el centro de gravedad y el centro del pilote

x; = Distancia entre el centro de gravedad y el centro del pilote

Se determina la carga que llega a cada pilote y se debe elegir el mas desfavorable, ademas se
verificara que ningln pilote se encuentre trabajando a traccion.

La combinacion que arroja una mayor carga de compresion es de la ecuacion (2.4), para el

viento en sentido “y” negativo con excentricidad positiva.

Nx Mx *Y My*X
NP = ————Z——— 22— = —26277kN
n XY zX;
Nx Mx *Y My *X
NPy = —————— + -2 = -256.99kN
n XY X
N, M,xY M,=*
NPy=————2— — 2 = _217.69kN
n LY, LX;
NP, = —Na  Mar ¥V My X 191 kN
Um0 oay? TX? '
Nx Mx*Y My * X
NPy =—— 42— -2 =—172.61 kN
n XY X
Nx Mx *Y My * X
NPg=——+——+-—2—— = —166.83 kN
n X X

Demas se debe verificar que no existan tracciones en ningin pilote, para lo cual la
combinacion de la ecuacion (2.5), para el viento en sentido “x” negativo con excentricidad

positiva brinda la fuerza minima de compresion en el pilote 6.

NP, = N"+M"*Y+My*x— 105.38 kN
67 n xY?2 Xz '

L l
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4.6.3. Calculo de la capacidad de carga por punta

Para la determinacion de la capacidad de carga por punta en un pilote, se debe realizar el
calculo segun el tipo de suelos en el que se va fundar. Para el presente proyecto se llegara
hasta una profundidad de 16.5 metros, siendo este un suelo cohesivo. Este suelo tiene una
cohesion de 43 kN/m?, se debe hacer notar que un cajon de ascensor requiere tener una
profundidad libre por debajo del ultimo nivel, en este caso el fabricante “Orona” exige una
profundidad minima de 1.3 metros, se adopt6 una profundidad de 1.5 metros.

4.6.3.1. Calculo de la resistencia base unitaria

Para determinar la resistencia base unitaria se debe determinar el factor de capacidad, para lo
cual se debe calcular el mddulo de elasticidad del suelo con la ecuacion (4.3) tomando en

cuenta que es un suelo suelto.
kN
E =m=xPa=200+100 = 20000 —
m

Célculo del factor de capacidad mediante una iteracion de la Tabla 4.2 Factor de capacidad

portante.

E 20000
3xc, 3%43

= 155.04 — [Iterando N; = 8.033
Calculo de la resistencia base unitaria con la ecuacion (4.2).
. kN
qgn = N; .c, =8.033 x43 = 345.4 3

Calculo de la resistencia base nominal mediante la ecuacion (4.4).

D} T 12

Qs = x345.4 = 271.31 kN

4.6.4. Calculo de la capacidad de carga por friccion del pilote

El calculo de la capacidad por friccion del pilote se realiza para cada estrato de suelo, ya que
cada uno tiene caracteristicas diferentes.

El proceso iterativo exigio que se llegue a una profundidad de 16.5 metros, teniendo una
longitud de fuste igual a 13.5 metros y 0.5 metros adicionales de la campana en la base.

La cimentacion de disefio cae sobre el area de influencia del pozo 3, por lo cual se disenara
con sus propiedades geotécnicas.

Calculo del primer estrato que comprende desde la cota -2.5 a la cota -3.0 metros, este

estrato tiene un espesor de 0.5 metros, corresponde a un suelo cohesivo con una cohesion de
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19 kN/m?, por lo cual se emplea el método “Alfa”. El calculo inicia con la determinacion del
coeficiente de resistencia lateral mediante la ecuacion (4.7), tomando en cuenta que la presion

atmosférica se adoptara igual a 100 kN/m?.

3. 018, 018
a=0.3+ C_u = U. +E— .
pa 100

Calculo de la resistencia lateral unitaria con la ecuacion (4.6).
qsy = ¢y *a =19 % 1.25 = 23.70 kENZ

Célculo del area perimetral del fuste.

A, =m* D x Az =m*0.45 0.5 = 0.707 m?

Célculo de la resistencia lateral nominal del estrato, con la ecuacion (4.8).

Qsy = Ap * qsy = 0.707 = 23.7 = 16.75 kN
Analisis del segundo estrato comprende desde la cota -3.0 a la cota -4.0 metros, teniendo
una longitud de 1 m. el tipo de suelo es cohesivo por lo cual se sigue aplicando el método

“Alfa”. Calculo del coeficiente de resistencia lateral mediante la ecuacion (4.7).

03018 _ o 018
a=0.3+ C_u = V. +E— .
pa 100

Calculo de la resistencia lateral unitaria con la ecuacion (4.6).
2

sy =, *a=4.7+%413 =1941 kEN
Célculo del area perimetral del fuste.
A, =m*Drx Az =m 045+ 1 = 1414 m?
Calculo de la resistencia lateral nominal del estrato, con la ecuacién (4.5).
Qsy = Ap * qsy = 1.414 « 19.41 = 27.44 kN
Analisis del tercer estrato comprende desde la cota -4.0 a la cota -5.0 metros, teniendo una

longitud de 1 m. el tipo de suelo es cohesivo por lo cual se sigue aplicando el método “Alfa”.

Célculo del coeficiente de resistencia lateral mediante la ecuacion (4.7).

03,018 _ o 018
a= 0.3+ C_u = VU. +E— .7
pa 100

Calculo de la resistencia lateral unitaria con la ecuacién (4.6).
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sy = ¢y *a=43%0.72 = 30.90 kENZ
Célculo del area perimetral del fuste.

A, =m*Drx Az =m*045%1 = 1414 m?
Calculo de la resistencia lateral nominal del estrato, con la ecuacion (4.8).

Qsy = Ap * qsy = 1.414 x 30.9 = 43.68 kN
Se debe notar que por la carencia de un estudio de suelos a mayor profundidad los siguientes
estratos tendran las mismas caracteristicas que este, por lo cual la resistencia lateral nominal
es la misma para todos los siguientes estratos
La resistencia lateral nominal total corresponde a la suma de todos los estratos.

2Qsy = 568.40 kN
4.6.5. Capacidad ultima del pilote
Para determinar la capacidad ultima del pilote se debe reducir por los factores resistencia de
la Tabla 4.1 Factores de resistencia, como indica la ecuacion (4.1).
Qu =g *Qpn + ¢s * Qsy = 0.4 271.31 + 0.45 * 568.40 = 364.39 kN

Tabla 4.5 Resistencia nominal de los estratos del pilote

Capacidad por friccion
Cota (m) | Longitud del | Tipo de suelo | Cohesion | Coef. de resistencia | Resistencia lateral | Resistencia lateral

Iniio Fin | estrato (m) (kN/m?) lateral (a) unitaria (kN/m?) nominal (kN)
________ 2530 05 | UmoAmenoso | 19 [ 125 ]
3.0 | 40 1.0 Limo Arenoso a7 4413
"""" 40| 50| 10 | Lmoaenoso | 43 | or2z
"""""""""""""""""" limoArenoso | 43 | omz
T B
T
TR
Tt R
T R
Tt R
TR R
Capacidad por punta
Profundidad| Tipo de suelo| Cohesion | | -_E | Factor de capacidad | Resistencia base | Resistencia base
(m) (kN/m?) (3*cu) portante (N¢') unitaria (kN/m?) nominal (kN)
-16.0 Limo Arenoso 43 156,04 8.03 345.4 271.31
P"Z Q= 108.52

| Capacidad total reducido por efecto de grupo = 340.34 kN |

Fuente: Elaboracion propia
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4.6.6. Efectos de grupo en pilotes

4.6.6.1.  Reduccion por interaccion de grupo

La reduccidon por interaccion de grupo se calculard para una sola linea de pilotes, ya que la
distancia entre una linea y otra es de 1.8 metros, equivalente a 4 veces el didmetro, y la
bibliografia indica que no existe interferencia entre los pilotes. El calculo se realiza mediante

la ecuacion (4.12).
D

m*xd*xng *n,

n=1- * (nl(nz — 1) +n,(n; — D +V2(n; — D(ny — 1)) = 0.923

La reduccion se realiza a la resistencia base del pilote.
4.6.6.2.  Reduccion por modo de falla en bloque
La resistencia de un grupo de pilotes no estd definida simplemente por la suma de la
capacidad de los pilotes que lo conforman, sino también de la resistencia de todo el grupo.
Célculo de la resistencia del bloque con la ecuacion (4.13).

Rpiock = [ * (2% D% (Z+B)) +q,,, *(Z+B) =0927
Célculo de la eficiencia del grupo de pilotes con la ecuacion (4.74).

Ny = RBlock
2 Xi1(Qpni + Qsyi)

La reduccion de resistencia se realiza a la resistencia base y lateral.

=0.931

4.6.7. Capacidad ultima del pilote corregido por efecto de grupo
Se debe reducir la resistencia por los efectos de grupo en pilotes y escoger el mas
desfavorable entre los 2 siguientes casos:
Reduccion por interaccion de grupo:
Qu=n1*@p*Qpn + s * Qsy = 0923 x 0.4 x 271.31 + 0.45 * 568.4
Q, = 356.33 kN
Reduccion por modo de falla en bloque:
Qu =1n2(pp * Qpy + @5 * Qsy) = 0931 % (0.4 * 271.31 + 0.45 = 568.4)
Q, = 340.34 kN

La resistencia ultima de disefio de un pilote es igual a 340.34 kN
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4.6.8. Calculo del peso propio del pilote

Para la verificacion de la resistencia geotécnica se debe aumentar la carga por peso propio
del pilote con la longitud definida. Para lo cual se debe calcular el volumen del pilote y
multiplicar por el peso especifico de 25 kN/m?.

Célculo del volumen del pilote, contemplando el fuste y campana.

hy *m
3

T 2 2 T
VOI:Z*Df*H+ *(Df+Db+Df*Db)+Z*Db*h2 (4.16)

Donde:
Dy = Diametro del fuste
H = Longitud del fuste
h, = Longitud del tronco de la campana del pilote
h, = Longitud del cilindro de la base de apoyo
Vol = 2.43m3

Célculo del peso propio del pilote, mayorando un 20 % como corresponde a la ecuacion (2.4),
combinacion de carga mas desfavorable.

Whitote = 1.2 %y * Vol = 73.02 kN
4.6.9. Verificacion de la resistencia del pilote mas cargado.
La resistencia de la cimentacion en analisis se realiza verificando el pilote mas cargado con
la siguiente ecuacion.

NBnax + Whitore < N2(@p * Qpn + @5 * Qsy) (4.17)

Donde:
NP, = Carga axial externa y peso propio del encepado
Whitote = Peso propio del pilote
N2(@p * Qg + @s * Qsy) = Capacidad ultima del pilote corregido

335.79 kN < 340.34 kN Cumple
4.6.10. Diseiio estructural del encepado
El diseno estructural del encepado sera realizado por el método de bielas y tirantes, para
idealizar el sistema resistente se determinara una carga de disefio, que se ubique en el centro
geométrico del encepado aplicando el método de superposicion de carga-momento, lo cual

brinda una carga axial pura equivalente.
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Donde:
P, = Carga axial mayorada

M,,, = Momento mayorado en el eje "X

M,, = Momento mayorado en el eje "y"
s = Separacion entre pilotes
P, = 1565.86 kN

En la siguiente figura se muestra la idealizacion del sistema resistente.

Figura 4.5 Idealizacion del sistema resistente del encepado

Fuente: Elaboracion propia
4.6.10.1. Analisis en bielas y tirantes
Las solicitaciones de las bielas y tirantes se analizardn con el software CYPE 3D,
4.6.10.1.1. Angulo vertical de las bielas
El angulo vertical de las bielas “B71”, “B72”, “B75” y “B76” es el mismo.
A71p = A7y = QA75y = A76y = 28.26°
El 4ngulo vertical de las bielas “B73” y “B74” es el mismo.
A3y = A74y = 43.36°
Los angulos verticales cumplen el minimo de 25° que exige la normativa.
4.6.10.1.2. Calculo de los angulos horizontales
El 4ngulo horizontal de las bielas “B71”, “B72”, “B75” y “B76” es el mismo.
A71p = A72p = QAzsp = Azep = 34.69°

El angulo horizontal de las bielas “B73” y “B74” es igual a 90 grados.

(4.18)
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4.6.10.1.3. Calculo de las fuerzas en bielas y tirantes

Para calcular las solicitaciones en las bielas y los tirantes, se aplicara suma de fuerzas sobre
los ejes “X”, “Y” y “Z”, obteniendo 3 ecuaciones para las 3 incognitas. La solicitacion de
cada pilote corresponde a la carga axial pura equivalente dividido entre el nimero de pilotes,
en este caso es de Pup = 260.98 kN.

Figura 4.6 Descomposicion de fuerzas del pilote "P6"

Fuente: Elaboracion propia

JE, =0 - B,s = _fw —551.2 kN (C)

? Sin(“76v)
JE. =0 - Te4 = Bg * cos(7¢64) * cos(az6n) = 399.20 kN (T)
IF, =0 - Tse = Byg * 0S(t76,) * c0S(90 — 76

= 276.32 kN (T)
Al ser una estructura simétrica se puede reducir el célculo ya que las bielas de la esquina
seran iguales y los tirantes serdn iguales si son paralelos.
B¢ = B;5 = B;4 = By, = —=551.2 kN (C)
Tes = Toy = Tsz = Ty3 = 399.20 kN (T)
Tsg = Tip = T34 = 276.32 kN (T)
Célculo de las bielas B74 y B7s.
JFE, =0 - B4 = Bs3 = _L = —380.11 kN (C)
sin(a73)
4.6.10.2. Calculo del acero de refuerzo principal en el encepado
Calculo del refuerzo de los tirantes paralelos al eje “y”. Al tener una misma solicitacion de
tension, el refuerzo sera el mismo para todos los casos. El coeficiente de reduccion de

resistencia serd de 0.75 segun exige la norma NB 1225001 para el método de bielas y tirantes.

Ti3

— =10.645 cm?
D * f,

Ag13 = Agpq = Agsz = Ages =
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Célculo del refuerzo de los tirantes paralelos al eje “x”.

_ _ _ T34 _ 2
Agse = Agzq = Ag12 = W =737 cm
y

(Y4 €,

Calculo del numero de barras necesarias para los tirantes paralelos al eje “y” y “x”. con barras

de 16 milimetros de diametro.

A

Ejex N° =2 =53 ~ 6 barras
Agie
A

Eje"y" N° = A;SIZ = 3.7 ~ 4 barras

4.6.10.3. Calculo del acero secundaria inferior en el encepado

Para el calculo de la armadura secundaria se optara por tomar las recomendaciones del libro
“Calculo de estructuras de cimentacion” del ingeniero José Calavera, como una cantidad
minima de refuerzo.

4.6.10.3.1. Refuerzo minimo de acero en el sentido X

A, 7374737 ,
A= =————=3.685cm

Calculo del namero de barras.

3.685
A = EREES 3.26 = 4 barras
Separacion de las barras.
s = i = 28.3 = 25cm
4-1

Distribucién constructiva: 5 @12 ¢/25 = 5.65 cm?

4.6.10.3.2. Refuerzo minimo de acero en el sentido Y
Ag _ 10.64 + 10.64

s=7 2 = 5.32 cm?
Calculo del numero de barras.
A = Sﬁ = 4.7 = 5 barras
S 1.13
Separacion de las barras.
135
szmz 33.75= 30 cm

La separacion es muy baja por lo cual se optara por el refuerzo usado en el eje X, ademas el

refuerzo de se distribuye en los espacios entre los pilotes: 6 @12 ¢/30 = 6.78 cm?
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4.6.10.4. Calculo de la armadura secundaria de la cara superior del encepado
La bibliografia recomienda usar un valor minimo de 1/10 de la capacidad del refuerzo
principal, este valor lleva a refuerzos muy bajos, por lo que se optara por usar un emparrillado
similar al usado en la cara inferior.

?#312 c/30
4.6.10.5. Refuerzo perimetral
Si bien no se establece un valor dado para este tipo de refuerzo se optard por colocar armadura
con una separacion menor de 30 cm

Si se emplean 4 barras se tiene la siguiente separacion:
s = M = 28.33 cm

4 -1
Distribucion constructiva: 5 @12
4.6.11. Verificacion estructural de la resistencia del pilote
La verificacion de la resistencia del pilote ante cargas axiales se realiza como una columna
corta, ya que no estd sometida a esfuerzos de flexion.

P =@ x B(0.85 % f x (Ag — A5) + As * f;) (4.19)

Donde:
¢ = Factor de reduccion de resistencia
B = Factor de reduccién por el tipo de refuerzo transversal

f. = Resistencia caracteristica del hormigon
Ay = Area de la seccion bruta de hormigon
Ag = Area de la seccion de acero
fy = Esfuerzo de fluencia del acero
Nota: El factor de reduccion de resistencia se optara por 0.65, asumiendo una falla fragil
como el caso més desfavorable, el factor de reduccion por el tipo de refuerzo transversal sera
igual a 0.8 ya que se disefio con estribo.
P. = 2155.75 kN
Comparando la resistencia estructural del pilote con la méxima de 335.79 kN se verifica su

capacidad estructural.
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CONCLUCIONES Y RECOMENDACIONES



5. Conclusiones y recomendaciones del proyecto

5.1.

Conclusiones

Tras culminar el proyecto se llegaron a las siguientes conclusiones:

5.2.

Se comprobd que la viga de disefio fue controlada por el estado limite de servicio,
debido a la magnitud de las deformaciones, lo que implicé el uso de una mayor
cuantia de acero respecto a la exigida por el estado limite tltimo.

Se evidencid que la presencia de un desnivel de 1.1 m entre el primer piso y el
auditorio genera incrementos significativos en los esfuerzos de flexion en las
columnas, lo que exigié una mayor cuantia de refuerzo en dicha zona para garantizar
su adecuada capacidad resistente.

Se observd la variacion en la contribucion de la resistencia por friccion y por punta
segun el tipo de suelo, evidenciando que en suelos granulares predomina la resistencia
por punta, lo que resulta favorable para el disefio de cimentaciones profundas.

Se determiné que, ante la baja capacidad portante del suelo de uno de los pozos, una
solucion al problema fue desplazamiento del edificio, de modo que las cimentaciones
se ubiquen dentro de las areas de influencia de los pozos con mejores propiedades
geotécnicas, permitiendo que estos rijan el disefio y evitando el uso de zonas
desfavorables por razones econdmicas y constructivas.

Se determind que el cajon de ascensor, debido a su elevada rigidez, tiende a
concentrar una mayor proporcion de las cargas horizontales de viento, transfiriendo
esfuerzos significativos a la cimentacion.

Se determin6 un plazo de ejecucion de 267 dias calendario a ejecutarse, mediante el
diagrama Gantt adjunto en los anexos, con un presupuesto total de 5.155.128,60 Bs.
Recomendaciones

Se recomienda asegurar desde un inicio la compatibilidad entre el planteamiento
estructural y el disefio arquitectonico, verificando la coherencia geométrica y
funcional entre ambos, con el fin de evitar interferencias y modificaciones durante la
ejecucion, garantizando asi una adecuada integracion del sistema estructural en el

proyecto.
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Considerar en un disefio estructural los aspectos técnicos, en concordancia con los
constructivos, tales como procedimientos de ejecucion y disponibilidad de materiales,
ya que en muchos casos estos condicionan el disefio.

Se recomienda realizar un estudio de suelos a mayor profundidad, con el fin de
verificar que las propiedades geotécnicas no sean menores que las consideradas en el
disefio, considerando la variabilidad evidenciada en el sitio.

Se recomienda que el uso de programas de calculo estructural esté acompanado de
una adecuada comprension de sus configuraciones, hipotesis de modelacion y
parametros por defecto, asi como de una verificacion independiente de resultados, a
fin de evitar interpretaciones erroneas del comportamiento estructural por

desconocimiento del programa.
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