CAPITULO - 1|
MARCO TEORICO

1.1. INTRODUCCION

En la construccién de cualquier estructura de edificacion se tiene que apoyar sobre un
soporte que le brinde estabilidad y seguridad, en nuestro caso se desarrollara el
proyecto orientado a considerar como soporte de estas estructuras sobre la superficie

de la tierra sélida (suelo).

1.2.  FUNDACIONES

Una fundacion de estructuras se refiere a la interaccion de las cargas actuantes que se
transmiten de la estructura al terreno de soporte, de acuerdo a la capacidad de soporte
de este terreno define el tipo de fundacion que se realizara, este tipo de interaccion
estructura (accion) - terreno (reaccion) estan definidas por un éarea de contacto, sus
dimensiones y la forma geométrica del &rea de contacto estd en funcion

principalmente de la capacidad portante del terreno.

1.2.1. Tipos de Fundaciones

A partir del desarrollo de las teorias de Capacidad de Carga proporcionan una base
méas o menos cientifica al estudio de las cimentaciones, combinadas con estudio de
suelos, sus propiedades mecénicas y con el mejoramiento de las técnicas y de
medicion de campo, han permitido en la actualidad el contar con una metodologia de
proyecto y construccion de cimentaciones mucho mas racional y avanzado que antes

no contaba el ingeniero.

De lo expuesto anteriormente no debe seguirse que estas teorias resuelven por
completo los problemas de las cimentaciones, dentro del tipo de fundaciones se
pueden diferenciar en dos, las fundaciones superficiales y profundas, adn no se ha
definido de manera puntual y precisa un parametro para diferenciar a partir de que
profundidad se dividen estos dos tipos de fundaciones, una de las teorias mas

consideradas para diferenciar este tipo de fundaciones es la que propone Terzaghi, en
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la cual manifiesta que “una cimentacion es superficial si la profundidad de Ia
cimentacion es menor o igual que el ancho de la misma”.

Sin embargo posteriormente otros investigadores sugieren que “cimentaciones con
una profundidad igual a 3 0 4 veces el ancho de la cimentacion pueden definirse
como cimentaciones superficiales”.

El proyectista tiene como referencia estas dos consideraciones de partida para iniciar
el analisis, en la eleccién del tipo de cimentacidon que debera elegir para su disefio y

realizar las recomendaciones para su construccion.

1.2.2. Fundaciones Superficiales

Dentro del grupo de las cimentaciones superficiales o también Illamadas
cimentaciones directas, se tienen los tipos mas frecuentes de las zapatas aisladas, las
zapatas corridas, las zapatas excéntricas, las zapatas medianeras, las zapatas
esquineras, las zapatas combinadas, vigas de fundacion, muros de fundacién losas

de cimentacion.

b) LOSA DE CIMENTACION

Figura 1: Tipos de Fundacion Superficial



1.2.3. Fundaciones Profundas

Las condiciones del terreno superficial no siempre son apropiadas para permitir el uso
de una cimentacién superficial es posible que el estrato o los estratos superiores del
suelo son altamente compresibles y demasiado débiles para soportar la carga
transmitida por la superestructura, y se tenga comprometida la estabilidad y seguridad
de la estructura, en este caso es preciso buscar terrenos de apoyo mas resistentes a
mayores profundidades, es por este motivo en particular que se realiza un estudio

destinado a las fundaciones profundas, constituidos por los pilotes.
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1.3 CRITERIOS GENERALES DE DISENO DE FUNDACIONES
SUPERFICIAL

En general los criterios principales que influyen en la correcta seleccion de una

cimentacion dada pueden agruparse en tres clases principales.

1) Los referidos a la superestructura que engloban su funcion, cargas que

transmiten al suelo, materiales que la constituyen.

2) Los referidos al suelo portante, a sus propiedades mecanicas, especialmente a

su resistencia y su compresibilidad, a sus condiciones hidraulicas.

3) Los factores econdmicos, que deben balancear el costo de la cimentacion en

comparacion con la importancia y el costo de la superestructura.

1.3.1. Disefio Geométrico

En funcidn de los esfuerzos que transmite la superestructura, se determina la forma y
dimensiones geométricas de la cimentacion, el area de interaccion del suelo-
estructura, permita transmitir de manera satisfactoria los esfuerzos de la
superestructura al suelo sin provocar asentamientos excesivos que comprometan la

estabilidad y la funcionalidad de la estructura.

1.3.2. Disefio Estructural

Para el disefio estructural de las cimentaciones superficiales se hard el uso de
formulas, teorias y principios matematicos que relacionen la resistencia del material y
la forma geométrica, para que se pueda establecer con la mayor aproximacion el
comportamiento de cada uno de los elementos sometidos a las cargas que actten en el
conjunto de la estructura, y de esta manera garantizar la estabilidad y durabilidad de

la estructura.

10



1.4 ZAPATAS

Es un elemento estructural encargado de sustentar y transmitir las cargas que actan
en la superestructura hacia el suelo de fundacién, de tal manera que no supere la
capacidad portante del suelo, la suma del area este elemento estructural generalmente

es menor en relacion al area total del edificio.

Las zapatas son cimentaciones superficiales o directas, como toda cimentacion ha de

garantizar, de forma permanente, la estabilidad de la obra que soporta.

1.4.1. Clasificacion de Zapatas

1.4.1.1. Por su Geometria

- Rectangulares, cuadradas, circulares y poligonales.

1.4.1.2. Por su morfologia:
- Macizas, que a su vez pueden ser: - Rectas.
- Escalonadas.
- Piramidales.
1.4.1.3. Por su forma de trabajar:
- Aisladas.
- Combinadas.
- Contindas bajo pilares.
- Contindas bajo muros.

- Arriostradas.

1.4.1.4. Por la ubicacion del pilar:
- Pilar central
- Pilar de esquina

- Pilar medianera
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1.4.1.5. Por su Relacién Estructural
Por la relacion entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo).

- Rigidas. El vuelo es menor o igual a dos veces el canto.

- Flexibles. El vuelo es mayor a dos veces el canto.

1.5 DISENO DE ZAPATAS AISLADAS

1.5.1. Disefio Geométrico

Las consideraciones que se realizardn en este acépite estardn directamente a
determinar el area de contacto, que se requiere para que la superestructura transmita
los esfuerzos al suelo de manera satisfactoria, para evitar que se produzcan

asentamientos excesivos, y no rebase la capacidad portante del suelo de cimentacion.

1.5.1.1. Distribucion de tensiones del terreno
La distribucion de tensiones del terreno bajo una zapata no es uniforme ni es igual
dependen fundamentalmente del tipo de rigidez de la zapata y la naturaleza del suelo,

tal y como se puede ver en la figura 3.
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Fuente: Hormigén Armado (tomo I) de Jiménez Montoya

Figura 3: Distribucion de tensiones
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En la practica estas leyes se asimilan a tensiones uniformes o lineales.

Pueden representarse los siguientes casos:

Excentricidad

Distribucién de tensiones

Esquema
(e) (o)

a) Uniforme

++ _M_, N N

TN T ATBL
Omax ' O'max
B
b)Trapezoidal
—————————— - 1+ 0
omax = p— ( I e)
_M<B
*TN%
o { 6
. J
c) Triangular
: 1
————— B M B _ 4 %N
y ¢ =N"% Gmax_S*L*(B—Ze)
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Tabla 1: Férmulas de Excentricidades y Tensiones
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En todos los casos debera cumplirse omax < 1.25*Gaam Y en caso de la distribucion

omax .+ omin.

trapecial ademés < oadm.

En estas ecuaciones deducidas, no se considera la accion del peso propio (P) de la
zapata y del relleno sobre la zapata, dado que dichos pesos esta en funcion de las
propiedades geométricas y el peso especifico de cada material que se usara para su
construccién, las dimensiones de la zapata no estan definidas, una vez realizado el
calculo se debe realizar una verificacion del efecto que puedan provocar al disefio

final de la zapata.
Una vez calculado las caracteristicas geométricas de la zapata, se pueden realizar las

verificaciones de estabilidad, comprobacion al vuelco debido a la accion de los

momentos y al deslizamiento que puedan provocar las fuerzas horizontales.

1.5.1.1.1. Comprobacion al Vuelco

B
(N+P)EZ(M+V*h)y1

Donde:

N, M, V = solicitaciones en la cara superior de la zapata

(Normal, Momento y Cortante)
P = Peso propio de la zapata
B = Ancho de la zapata
h = Altura total de la zapata

y1= Coeficiente de seguridad al vuelco (y1=1.5)

En esta ecuacion no se incluye el peso sobre la zapata cuyo efecto es estabilizador.
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1.5.1.1.2. Comprobacién al Deslizamiento

Se realiza la comprobacion en caso de zapatas sometidas a acciones horizontales y no

arriostradas.

Para suelos no cohesivos (arenas) (N + P) xtg od = y2 *V

Para suelos cohesivos (arcillas) AxCd=>y2+V

Donde:

N, V = solicitaciones en la cara superior de la zapata
(Normal y Cortante)

@4 = (2/3) ¢ = Angulo de rozamiento interno de calculo (minorado)
Cq = 0.5c = valor de célculo (minorado) de la cohesion.

A = Superficie de la base de la zapata.

y2= Coeficiente de seguridad al deslizamiento (y,=1.5)

1.5.2. Disefio Estructural (Espesor y Armadura)

Para el célculo las zapatas se clasifican en:

a) Zapatas rigidas: 0.5h < Vmax <2h

15



b) Zapatas flexibles: Vmax > 2h

Figura 4: Zapatas Aisladas de acuerdo a su Rigidez

El vuelo (Vmax) de la zapatas esta dada por: Vmax = Bz;b
Donde:
Vmax = Vuelo maximo
B = Base de la zapata
b = Base de la columna

Para cada tipo de zapata se tiene que realizar las siguientes comprobaciones

Comprobaciones a realizar en Zapatas Aisladas

TIPO COMPROBACIONES
Flexion
ZAPATAS
. Esfuerzo Cortante
RIGIDAS : :
Fisuracion
Flexién
ZAPATAS Esfuerzo Cortante
FLEXIBLES Punzonamiento
Fisuracion

Tabla 2: Comprobaciones en Zapatas Asiladas
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1.5.2.1 Disefio a Flexion

Las tensiones que actlan sobre las zapatas son las que provienen de las cargas de la
estructura, sin contar el peso del cimiento ni el de las tierras o cargas uniformemente
repartidas que acttan directamente sobre él.

Este célculo se lo realiza en cada direccion, de cada lado de la zapata, retrasada a la

cara del soporte una distancia m.

=

Figura 5: Calculo a flexion en zapatas aisladas

Siendo:
m =v + 0.15 *b en el caso de pilar de hormigén
m =v + 0.25 *b en el caso de pilar de ladrillo 0 mamposteria

En este caso el momento flector sobre la seccion de referencia antes descrita esta

definida por:

1 N )
Md =2 xyf 7 x(m)
Momento reducido:
Md

u:
()-ree

Con el valor de esta formula se determina la capacidad mecanica en el anexo lla.
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1.5.2.2 Disefio a Corte
No se especifica ninguna comprobacion para las zapatas rigidas. No obstante es
conveniente realizar la comprobacion a partir de v>h tanto para los cimientos rigidos

como para las zapatas flexibles.

+—b —

-

Figura 6: Calculo a Corte en zapatas aisladas flexible

La seccion de referencia se indica en la figura 6 a una distancia d de la cara del pilar

en la direccién B, el esfuerzo cortante de calculo sera:

vd L (B —b d)
= * ES ES —
Yr*0o )

Siendo “d” el canto util en cara del soporte, se realiza el calculo igualmente para la
direccion L de la zapata.
El esfuerzo cortante de agotamiento esta definido por:

Veu= fcv*Lx*d
Esta ecuacion se verifica que:
Vd <Vcu

Donde, fcv = 0.5 /fed yfed =L% ; fevy fed en kplem?
yc
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En caso de no cumplirse con la verificacion entonces se debe aumentar el canto (til

de la zapata.
Para el analisis de zapatas rigidas V<2h, se consideran dos casos adicionales:

Casol. Si V <1.5*L (se supone que B>L), la comprobacion se realiza asignando a
cada cara, una comprobacion a esfuerzo cortante, la reaccion a; del suelo actuante

desde el plano de la cara hacia el exterior de la zapata en la zonas trapezoidales.

| . 1T
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/ AN
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i B b

Figura 7: Célculo a Corte en zapatas rigida (caso I)

Por ejemplo para seccién BC, el esfuerzo cortante de calculo estd dada por la

férmula:

Vd=yf*at*<(L+l+d)1(B_b_d)>

El esfuerzo cortante Gltimo es solo correspondiente con la zona BC de la seccion de

referencia o sea:
Veu=2x*fcvxdx*(l+d)

Para (I + d) < L; donde d1 es el canto util en la seccion de referencia y se ha de

cumplir Vd < Vcu para cada zapata.
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Caso Il. Si V> 15*L, lazapata ya en esa direccion funciona sensiblemente igual

una viga ancha. Por tanto el cortante Vd viene dado en la direccion de B:

Vd=yf*at*L*<(B;b)—d>

S —
|
)

Figura 8: Célculo a Corte en zapatas rigida (caso Il)

Donde el esfuerzo cortante Gltimo es:

Veu= fcv*L*d2

a
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1.5.2.3 Disefio a Punzonamiento

// +—b — \\
b2+ m +—2dﬂ gzd% L
‘l s d n \ /
.......... \ /
L - # - B

02

Figura 9: Célculo a Punzonamiento en zapatas aisladas

Se admite que la resistencia a punzonamiento, es equivalente a la de una superficie S,

de referencia, cuyo contorno define el perimetro critico en el célculo a

punzonamiento distantes de las caras del pilar a 2d siendo “d” el canto util de la

zapata.

La fuerza de punzonamiento sera:

Vpd =yf*otx(BxL—(b+d)*(l+d))

La fuerza de punzonamiento al agotamiento es:

Vpu=Sp*2=*fcv

La superficie de punzonamiento esta dada por:

Sp=d*2*b+2*1+4d)

Donde debera cumplirse que:
Vpd < Vpu
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Aparte de realizar los célculos vistos tanto para zapatas rigidas como flexibles es

importante hacer las siguientes comprobaciones.
1.5.3. Comprobaciones a la Adherencia y Anclaje

1.5.3.1. Condiciones de Adherencia
Se comprueba en ambas direcciones, pero con algunas diferencias en la
comprobacion entre zapatas flexible y rigida, para la seccion de referencia y area de

carga se tiene, para barras de alta adherencia:

N
deyf*E*(v+O.15*b)=[kp]

Analogamente se calcula para la direccién en L.

vd
=09 rdinin [kp/cm?]
Donde:
N= namero de barras
U= perimetro de la barra (n*¢) cm
Se debe verificar que:
Tp < Tpg

Para zapatas rigidas Vmax < 2h

8 2
Tphg = 0.95 = fcd

Para zapatas flexibles Vmax> 2h

_Thu 3 fcd 2
thd = 76" ‘}(225)

Este valor se obtiene de gréafico en el anexo llc
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1.5.3.2. Condiciones de Anclaje

fu

lb=m*¢>2>200

*¢

Donde:

m= se obtiene de la tabla en el anexo Ilb

¢ = diametro en cm.

Puede conducir en teoria a grandes esfuerzos en las extremidades de las barras,
aungue ya se hicieron alguna consideraciones que moderan esa hipotesis, de todas
formas EH-91 establece que si V es menor que h, el anclaje se contara a partir del

punto A lineal de la parte recta de la barra.

De acuerdo con EH-91, en este sentido basta doblar con el radio correspondiente y
Ilevar a partir de ese punto una longitud tal que se tenga %lb, 10¢ 6 15 cm, lo que

sea mayor, siendo [, la longitud teorica de anclaje.

e—\N —¢

T |
i SUUUUUIEE

Figura 10: Longitud de anclaje

Si V > h, EH-91 establece que el anclaje se considere desde una longitud igual a un
canto de la cara de la zapata, dicho de otra forma no llevara el doblado de la barra en
ninguna de las dos caras laterales de la zapata, sino un anclaje en piezas lineales,
siempre que el vuelo V cumpla:

V=d+1,+r

Donde “r” es el recubrimiento lateral.
En cualquier de los dos casos, la armadura se llevara entera, como minimo, de lado a

lado de la zapata.
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1.6 LOSA DE CIMENTACION

Las cimentaciones con losas son principalmente de tipo superficial, este tipo de
cimentacion es una zapata combinada que cubre toda la superficie bajo una estructura

que soporta varias columnas y muros.

Las losas de cimentacion se prefieren para suelos de baja capacidad portante, pero
que tienen que soportar grandes cargas de columnas y/o muros, bajo ciertas
condiciones, las zapatas corridas tiene que cubrir mas de la mitad de la superficie bajo

un edificio, y entonces las losas de cimentacion resultan mas econdémicas.

1.6.1. Tipos de losas de cimentacién
Se usan actualmente varios tipos de losas de cimentacion, entre los que se describen

en la figura 11.

& & & & & & & & & & & &
o T

& & & & & & & & - LiJﬂ}LiJ

A A B B C i Y s I
o LH O L L e e
U A

& & & & & & & & & & & &
IR

Lo L L1

& & & & & & & & & & & &

SECCION A-A : ) SECCION B-B : ) ] SECCION C-C ]
a) b) c)

Figura 11: Tipos de losa de cimentacion

En la figura 11a se tiene una losa o placa plana con mayor espesor bajo las columnas,

éstas pueden ser arriba de la placa o abajo.

La figura 11b es una losa o placa de espesor constante en toda su superficie, el cual
usaremos para el desarrollo y calculo de este proyecto de grado por ser uno de los
mas conocidos y por su facilidad de encontrar bibliografia y resolucion de ejercicios.
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La figura 11c es una losa con muros de sétano como parte de la placa los muros
actian como rigidizadores de la losa, esta solucion se utiliza en edificios donde estos

sotanos pueden ser utilizados como parqueos de movilidades.

1.6.2. Disefio Estructural — Método Rigido Convencional
El método rigido convencional para el disefio de losas de cimentacion se explica paso

a paso con referencia a la figura 12.

y y
Aim»}«im;:! Bl—=f=—Bl—~]
e e ey
| AU B
S A
B S TS - L.
ey

|
|
o
IS
IS
E O
0
><_

Figura 12: Disefio losa de cimentacién

1) En la figura muestra la losa de L x B y las cargas de columnas Q1, Q2, Q3.....

calcular la carga total de columnas:”

Q = Q1+Q2+Qs+...

2) Determinar la presion “q” sobre el suelo, debajo de los puntos A,B,C,D..... de

la losa usando la ecuacién:

M,x M
g =2 My
AT, T

25



Donde:

A = B*L (area losa de cimentacion)
l, = (1/12)*B*L*® momento de inercia respecto al eje x
ly = (1/12)*B**L momento de inercia respecto al eje y
M, = momento de las cargas de las columnas respecto al eje X = Qey
My = momento de las cargas de las columnas respecto al eje y= Qe
Las excentricidades de las cargas, ex y ey las direcciones “x” y “y”, se determinan

usando coordenadas (x’,y’):

le'1 + szlz + Q3xl3+....
Q
, Qly,1+Q2y'2+Q3yr3+""

!

Donde: ex=x"—-L/2; e,=y’ —H/2

Comparar los valores de las presiones del suelo determinadas en el paso 2 con la
presion admisible del suelo para determinar si q < qadm.
Ce, 9

4. Dividir la losa en varias franjas en las direcciones “x” y “y, haga el ancho de

cualquier franja igual a B,.

5. Dibujar los Diagramas de fuerza cortante V, y momento flexionante M, para cada
franja individual, por ejemplo la presién promedio del suelo en la franja del fondo en
la direccion x de la figura 12 es:

_qtqr
Qprom = 2

Donde:

a1 'Y g = presiones del suelo en los puntos | y F determinadas en el paso 2.
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La reaccion total del suelo es igual a qgprom BiB, ahora se obtiene la carga total en la
columna sobre la franja igual a Q1+Q,+Qs+ Q4. La suma de las cargas de la columna
sobre la franja no sera igual a gyom BiB porque la fuerza cortante no se ha tomado en
cuenta. Por esta razon la reaccion del suelo y las cargas de las columnas necesitan ser

ajustadas.

Qprom BIB + (Ql + QZ + Q3 + Q4)
2

Carga promedio =

Ahora la reaccidn del suelo promedio modificada es:

carga promedio
Qprom . modificada = prom Qorom B,B

Y el factor por modificacion de la carga de columna es:

carga promedio

B Q1 +0Q;+0Q03+ Q4

Las cargas de columnas modificadas son entonces FQ1+FQ,+FQ3+F Q4. Esta carga
modificada sobre la franja que se muestra en la figura 13. Ahora se dibujan los
diagramas de fuerza cortante y momento flexionante para esta franja, este

(Y] [} )

procedimiento se repite para todas las franjas en las direcciones “x” y “y”.

FQ1 FQ2 FQs FQ4

Pl

e 4 .. . . . a

B1xq prom (modificado )

longitud unitaria

Figura 13: Cargas de columnas modificadas
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6. Determinar la profundidad efectiva “d” de la losa de cimentacion, revisando el

cortante por tension diagonal cerca de varia columnas. De acuerdo al cédigo ACI,

U=b,d [¢>(0.34)\/E]

para la seccion critica:

Donde:

U = carga factorizada de la columna en (MN), o (carga de la columna)*(factor de
carga)
@ = factor de reduccion (©=0.85)
’¢ = resistencia a compresion del concreto a los 28 dias (MN/m?)
Las unidades de b, y d dada en la ecuacion estan en metros.
La expresion para b, en términos de “d”, depende de la posicion de la columna con

respecto a la planta de la losa de cimentacion, que se muestra en la figura 14.

Borde de
la losa

Borde de
s
la losa

Borde de
!
la losa

de
v

bo=2(L"+ L")

Figura 14: Calculo de la profundidad efectiva

7. de los diagramas de momento de todas la franjas en una direccion (x 6 y), obtenga
los momentos, maximos positivo y negativo, donde mediante las tablas del Anexo lla

podemos determinar su armadura.
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1.7.  SUELO

1.7.1. Introduccion

La mayoria de los suelos que cubren la superficie de la tierra se forman por la accion
del medio ambiente, los efectos del medio ambiente son el resultado de los
fendmenos fisicos y quimicos que alteran la estructura y la composicion de las
diferentes rocas, existen dos tipos generales que causan la de las rocas en tamafios
méas pequefios denominados: 1) medio ambiente mecanico (fisico) y 2) medio

ambiente quimico.

1) ElI Medio Ambiente Mecanico, es el proceso por el cual las rocas se fracturan en
piezas de menor tamarfio bajo la accion de fuerzas fisicas, como la corriente del agua
de los rios, el viento, las olas oceénicas, el hielo del glacial, la accién del
congelamiento, ademéas de expansiones y contracciones causadas por ganancia o

pérdida de calor.

2) El Medio Ambiente Quimico, es el proceso de descomposicion quimica de la roca
original, que ocurre como resultado de la oxidacion, carbonatacion y en otras
acciones quimicas que descomponen los minerales de las rocas, en el caso mecanico,
la roca se fractura en piezas menores sin cambiar su composicion quimica, sin
embargo en el quimico el material original puede transformarse en otro totalmente

diferente, por ejemplo el feldespatos puede producir minerales arcillosos.

El suelo producido por estos efectos del medio ambiente, llega a ser transportado
mediante procesos fisicos a otros lugares, formando depoésitos de suelo transportado,
por otra parte algunos suelos permanecen donde se forman y cubren la superficie
rocosa de la que se originan y se conocen como suelos residuales. Segun sea el agente
de transporte, los suelos transportados pueden subdividirse principalmente en:

- Aluviales o fluviales

- Glaciales

- Eodlicos
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1.7.2. Clasificacion de suelos.

Dada la complejidad y la infinita variedad con que los suelos se presentan en la
naturaleza, cualquier intento de sistematizacion cientifica debe ir precedido por otro
de clasificacion completa, la mecénica de suelos desarrollé sistemas de clasificacion
desde un principio puramente descriptivo basados en las caracteristicas

granulométricas.

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian en forma considerable,
para clasificar de manera apropiada el suelo se debe conocer su distribucion
granulométrica (tamafio de granos y/o particular).

Los sistemas de clasificacidn de suelos dividen a estos en grupos y subgrupos en base
a propiedades ingenieriles comunes, los sistemas principales de clasificacion

actualmente en uso son:

1) Sistema AASHTO (American Association of State Highway and

Transportation Officials)

2) Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos USCS  (Unified Soil
Classification System (Corps of engineers, U.S. Army — Bureau of

Reclamation)

El sistema de clasificacion ASSHTO es utilizado principalmente para clasificar las
capas en la construccién de carreteras, no es utilizado en la construccion de

cimientos, se hara una descripcion general de este sistema.

1.7.2.1.  Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS)
Este sistema de clasificacion de suelos fue propuesto por Casa Grande en 1942, para
usarse en la construccion de aeropuertos emprendida por el cuerpo de ingenieros del

Ejército, durante la segunda guerra mundial, en cooperacién con la oficina de
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restauracion de Estados Unidos, el sistema propuesto fue revisado en 1952, hoy en

dia es ampliamente usado por los ingenieros.

Los suelos se clasifican con dos letras. La primera de ellas es la inicial de la palabra
inglesa que designa el tipo de suelo, mientras que la segunda es un adjetivo
calificativo, referida en algunos casos a caracteristicas de la curva granulométrica, en

otros a la cantidad de finos y en otros a la plasticidad de éstos.

CUADRO N° 1
Prefijos y Sufijos del Sistema SUCS

Letras utilizadas por la clasificacion SUCS

Primera Segunda
i Palabra . Palabra
G Grava ("Gravel") w Bien graduado ("Well graded")
S Arena ("Sand") P Mal graduado (“Poorly graded™)
M Limo ("Mo", en sueco) M Limoso ("Mo", en sueco)
C Acrcilla ("Clay") C Arcilloso ("Clayey)
@) Orgénico ("Organic") L Baja plasticidad ("Low plasticity")
PT | Turba ("Peat") H Alta plasticidad ("High plasticity™)

Fuente: Ingenieria de Carreteras Vol. Il, Pardillo, Rocci, Mc Graw Hill Espafia 2004

El sistema abarca los suelos granulares y los finos, distinguiendo ambos por tamizado
a través de la malla N° 200, las particulas gruesas son mayores que dicha malla, y las
finas menores, segun se distribuye el material que pasa el tamiz de 3°° = 75 mm; el

suelo es fino cuando mas del 50% pasa el tamiz n° 200, si no, es granular

a) Los suelos granulares se designan con estos simbolos

Prefijos
G Grava El 50% o mas es retenido en el tamiz n® 4
S Arena Si mas del 50% pasa el tamiz n° 4
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Sufijos

Bien Mal
W P Depende del Cuy Cc
gradado gradado
M Limoso C Acrcilloso Depende de Wy el IP

Fuente: Explanaciones y Drenaje (Carlos Kraemer, Segunda edicion — Madrid 1992)

Si menos del 5% pasa el tamiz n°® 200, los sufijos son W o P, segun los valores de Cu

y Cc. Si mas del 12% pasa el tamiz n° 200, los sufijos son M o C, dependiendo de

WL e IP. Si el porcentaje de finos esta entre el 5% y el 12%, se utilizan sufijos dobles

(clase intermedia).

b) Los suelos finos se designan con estos simbolos.

Prefijos

Limo

C

Arcilla

O | Organico

Fuente:

Explanaciones y

Drenaje (Carlos Kraemer, Segunda edicion — Madrid 1992)

Sufijos
. Baja plasticidad (W <
50%)
H Alta plasticidad (W >

50%)

En la carta de
plasticidad separados
por la linea B.

Esta clasificacién esta basada s6lo en los limites de Atterberg para la fraccion que
pasa el tamiz n° 40, y se obtiene a partir de la llamada CARTA DE PLASTICIDAD

asi:

Sobre la linea A: “arcillas inorganicas”.

Debajo de 1a linea A: “limos y arcillas organicas”.
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La clasificacion de los finos se realiza mediante el Gréfico de Casagrande, en la que
se representan el LL en el eje de abscisas y el IP en el de ordenadas, interviniendo la
denominada linea A, que es una funcion de ambos indices.
La ecuacion de la linea A es:
IP = 0.73 (LL-20)
CUADRO Ne° 2
Carta de plasticidad segun ASTM

©

INDICE DE PLASTICIDAD

4 g

LIMITE LIQUIDO

Fuente: Corps of Engineers, U.S. Army

La linea B: LL =50 separa H (alta plasticidad) de L (baja plasticidad)

20
/
o e
A B
i (2
0 8 10 20 30 40 50

Fuente: Corps of Engineers, U.S. Army

Detalle de clasificacion en la zona de LL <30 y el IP <10

33



Otra de las caracteristicas en la carta de plasticidad para decir cuando es GM, GC,

SM o SC, se establece mediante los siguientes pardametros:

~GM —> DebajodelalinefaAoIP<4 ~
GC —> SobrelalineaAolIP>7
- 4
(SM ——> DebajodelalinnaAoIlP<4 )
\SC ——=> SobrelalineaAoIP>7 J
CUADRO N° 3

Sobre la linea A con
4 < |P <7 —> Doble simbolo

En la zona sombreada con
4 <IP <7 ——> Doble simbolo

Caracteristicas y uso de suelos segin ASTM.

Grupo VALORACION ATRIBUTOS APTITUDES SEGUN USOS
GW +++ ++ +++ +++ Mantos de presas, terraplenes.
GP ++ +++ ++ +++ Mantos de presas
GM ++ - ++ +++ Cimentaciones con flujo de agua
GC ++ -- + ++ Nucleos de presas, revestimientos de canales
SW +++ ++ +++ +++ Terraplenes y cimentacion con poco flujo
SP m ++ ++ ++ Diques y terraplenes de suave talud
SM m - ++ + Cimentacidn con flujo, presas homogéneas
SC ++ -- + + Revestimiento de canales, capas de pavimento
ML m - M m Inaceptable en pavimentos, licuable
CL + -- M m Revestimiento de canales, pero es erodable
oL m - -- m No recomendable, méaximo si hay agua
MH - i i L Inaceptable en cimentaciones o bases
(hinchable)
CH -- -- -- --- Inaceptable en cimentaciones (hinchable)
OH -- -- -- --- Inaceptable en cimentaciones o terraplenes
2 " S Sobresaliente +++
ou é - % 3 Muy alto ++
E <
E E 8o S = = Alto +
hd =55 o ] 2
i) o O b 'S & Moderado m
52| 35 g 5 5
=] - ..
&E’ a 8 3 2 § Deficiente -
0 Z = o § @) .
5 o L&,E Bajo --
Muy bajo ---

Fuente: Internet, Clasificacion de Suelos, Norma AST
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Los limos no se diferencian de las arcillas por su tamafio de particulas, como en
clasificaciones méas simples, sino por su plasticidad, siendo la linea A la frontera entre
ambos.

En esta clasificacion, los suelos se dividen en tres grandes grupos:

e Suelos de grano grueso, constituidos por gravas y arenas con menos de
50% de finos que pasan por el tamiz n° 200 ASTM (0.074 mm).
Se establecen varios subgrupos en funcion de la granulometria del suelo y

de la plasticidad de la fraccion que pasa por el tamiz n° 40 (0.42 mm).

e Suelos de grano fino, constituidos por los suelos con 50% o mas de finos.
Se trata de suelos arcillosos y limosos. Sobre el grafico de Casagrande se
establecen unas zonas que corresponden a diferentes subgrupos, de forma
que los suelos son finalmente clasificados en funcién de la relacién entre
su limite liquido y su indice de plasticidad y segun que contengan 0 no

materia organica.
Suelos de estructura orgéanica, constituidos fundamentalmente por materia organica

fibrosa, como las turbas. Estos suelos son ademas facilmente identificables por su

color marrén oscuro y su olor a materia en descomposicion.
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CUADRO N° 4

Propiedades de los suelos clasificados segun la ASTM

Simbolos Vellsl el - - . d max. Modulo de
Clasificacion del . explgpada Sensibilidad Con_1pre5|b!lldad Capamda}d P.M. CBR reaccion K
grupo sin arc]:cmn de la a la helada e hinchamiento de drenaje (Kg/dm3) (MN/m3)
elada
GW Excelente Nula a muy Ligera Casi nulos Excelente 20-2,3 | 40-80 80 - 140
2 GP Bueno a excelente | Nula a muy Ligera Casi nulos Excelente 18-23 | 30-60 80 - 140
<>,: GM d | Bueno a excelente Ligera a media Muy ligeros Aceptable a mala 20-2,4 | 40-60 80 - 140
% u Bueno Ligera a media Ligeros Mala a impermeable | 1,9-2,2 | 20-30 50 - 140
GC Bueno Ligera a media Ligeros Mala a impermeable | 2,1-2,4 | 20-40 50 - 140
SW Bueno Nula a muy Ligera Casi nulos Excelente 18-21 | 20-40 50-100
2 SP Aceptable a bueno | Nula a muy Ligera Casi nulos Excelente 1,7-2,2 | 10-40 40 - 100
E d | Aceptable a bueno Ligera a alta Muy ligeros Aceptable a mala 19-22 | 15-40 40 - 100
SE SM u Aceptable Ligera a alta Ligeros a medios | Mala a impermeable | 1,6-2,1 | 10-20 20-80
SC Malo a aceptable Ligera a alta Ligeros a medios | Mala a impermeable | 1,6 -2,2 5-20 20-80
e ML Malo a aceptable Media a muy alta | Ligeros a medios | Aceptable a mala 14-21 <15 20-50
> 27 :' CL Malo a aceptable Media a alta Medios Impermeable 14-21 <15 10-40
8 j - oL Malo Media a alta Medios a altos Mala 14-1,7 <5 10-20
= ¥) 3 MH Malo Media a muy alta Altos Aceptable a mala 1,3-1,7 <10 10-20
- % i\l CH Malo a aceptable Media Altos Impermeable 14-19 <15 10-40
- OH Malo a muy malo Media Altos Impermeable 1,3-18 <5 5-20
SUELOS
) PT Inaceptable Ligera Muy altos Aceptable a mala
ORGANICOS

Fuente: Ingenieria de Carreteras Vol. Il, Pardillo, Rocci, Mc Graw Hill Espafia 2004
d=LL<25IP<6

u = Restantes casos




1.7.2.2. Clasificacion A.A.S.H.T.O.

La clasificacion AASHTO no pretende identificar el suelo segun su naturaleza (grava,
arena, arcilla, limo), sino simplemente sefialar qué tipos de suelos son mas utiles para
la construccién de infraestructuras. Asi se diferencian siete grupos de suelos,
designados como A-1, A-2, A-3, hasta el A-7. Para la clasificacion es suficiente
realizar un analisis granulométrico y los limites de Atterberg de la fraccion que pasa

por el tamiz n° 40.

Los grupos A-1, A-2 y A-3 corresponden a los suelos granulares, con un maximo de
35% pasando por el tamiz n° 200. Se trata de gravas, arenas y zahorras (mezclas de
grava y arena) cuyo comportamiento en explanadas suele ser bueno a excelente,
excepto los suelos A-2-6 y A-2-7 que por su elevada plasticidad se comportan como
los suelos arcillosos, siempre que el porcentaje de finos supere un 15% - 20%. Para
clasificar en la préactica a un suelo, se parte de la primera columna de la tabla hasta
encontrar un grupo o subgrupo en el que encajen las caracteristicas definidas por los
ensayos. El grupo A-3 aparece antes que el A-2 por esta razon y no por que los suelos

que lo constituyen tengan mejores propiedades.

Los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7 comprenden a los suelos limo-arcillosos, con méas de
un 35% de material pasando por el tamiz n° 200. Para su clasificacion se atiende
unicamente al limite liquido y al indice de plasticidad, segun las zonas definidas en el
gréfico de plasticidad de la fig. (Los subgrupos del grupo A-2 se definen también por
el mismo procedimiento). EI comportamiento de estos suelos en explanadas puede

calificarse en general de regular a malo.
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CUADRO N°5
Carta de plasticidad segun AASHTO

o
= 80
©
1]
E 60 AT
7 AS I
§ 0 p=1L}30
3 0 7 AT7E
Q
L
E 0 A4 A5
0 10 20 30 40 50 60 70 8 90 100
Limite Liquido (LL)

Fuente: Explanaciones y Drenaje (Carlos Kraemer, Segunda edicion — Madrid 1992)

Los distintos grupos admiten suelos con porcentaje de finos y plasticidad muy
diferentes, por lo que resulta conveniente una evaluacion dentro de cada grupo. Para

ello se utiliza el indice de grupo definido por la siguiente expresion:

IG = (F —35)[0.2 + 0.005(LL — 40)]+ 0.01(F —15)IP —10)
Donde:
IG: indice de grupo
F: Proporcion de finos (Pasa por el tamiz N° 200)
LL: Limite liquido
IP: indice de plasticidad

Este indice toma valores entre 0 y 20 (o0 més), correspondiendo los menores valores a

los mejores suelos. La clasificacion contiene algunas indicaciones basadas en el valor

del indice de grupo, pero son unas “precisiones de un interés practico menor.
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El indice de grupo IG, se escribe entre paréntesis a continuacion de los simbolos del

grupo o subgrupo a que pertenece el suelo, como por ejemplo A-7-6 (16), lo que

significa que es un suelo del sub-grupo A-7-6 con indice de grupo 16.

Sobre el indice de grupo pueden hacerse las siguientes observaciones:

En términos generales, cuando mayor es el IG de un suelo, peor son sus
cualidades como explanada o capa de asiento del firme. Asi, por ejemplo,
los suelos que pertenecen a los grupos A-1, A-3, A-2-4 Y A-2-5 tienen un
IG = 0 y pueden calificarse de buenos, en tanto que un indice de grupo de
20 o mayor corresponde a un suelo de muy mala calidad, en condiciones
medias de drenaje y compactacion.

Los valores criticos del limite liquido y del indice de plasticidad son

respectivamente de 40 y 10.

El indice de grupo anteriormente no podia ser superior a 20. Actualmente puede

tomar cualquier valor positivo. Si saliera negativo se expresara como cero (0).

CUADRO N° 6
Caracteristicas de suelos seguin AASHTO

8 -C% o [72) 0

o S 3 3 c ] o S8 K P

> = S o & |8 |o ¢ 2 ks )

D = S |5 E 5 o 2 | m S Valoracion Escala

o o = S o E ©

o <5} 7] e = = C = o -

S |E|8 |8S |5 |a3% |2 |5

o s w o @) a | £ et
A-1 I --- -- - ++ ++ || ++ [ +++ Sobresaliente
A-2 - ++ + m - m + ++ Muy alto
A-3 + - -- - + + + + Alto
A-4 - + + - +++ - - +- | m Moderado
A-5 - m ++ +++ --- - -- - Deficiente
A-6 - ++ ++ -- -- - -- Bajo
A-7 -- m ++ ++ -- -- -- |[--- Muy bajo

Fuente: Internet, Clasificacion de Suelos, Norma AASHTO
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CUADRO N°7

SISTEMA DE CLASIFICACION DE SUELOS

AASHTO
Clasificacion Materiales granulares Materiales limoso arcilloso
general (35% 0 menos pasa por el tamiz N° 200 (mas del 35% pasa el tamiz N° 200)
Al A-7
Grupo: A-l1-a | A-1-b A-3 A-2-4 | A-2-5 | A-2-6 | A-2-7| A4 A-5 A-6 A-7-5
A-7-6
Porcentaje que pasa:
N° 10 (2mm) 50 méx - - -
N° 40 (0,425mm) 30max |50 méx | 51 min -
N° 200 (0,075mm) 15max |25 max | 10 max 35 max 36 min

Caracteristicas de la
fraccién que pasa por

el tamiz N° 40

40 40
Limite liquido - - 40 max | 41 min |40 max [41 min| max |41 min| méax | 41 min (2)
10 10

Indice de plasticidad 6 max NP (1) |10max |10 max |11 min [11 min| méax max |11 min 11 min

Constituyentes Fracmentos de

roca, gravay
principales arena Arena fina | Grava y arena arcillosa o limosa | Suelos limosos |  Suelos arcillosos

Caracteristicas
como subgrado

Excelente a bueno

Pobre a malo

(1): No plastico

(2): Elindice de plasticidad del subgrupo A-7-5 es igual o menor al LL menos 30

El indice de plasticidad del subgrupo A-7-6 es mayor que LL menos 30

Fuente: Ingenieria de Carreteras Vol. Il, Pardillo, Rocci, Mc Graw Hill Espafia 2004




1.8 MECANICA DE SUELOS

La mecanica de suelos es encargada de analizar los cambios que se producen en una
masa de suelo ante la accidn de cargas externas que actan provocando alteraciones a
su estructura original, tal como asentamientos, deslizamientos. Ademas por la
presencia de nivel de aguas freaticas que provoca alteraciones que se manifiestan en

cambios de volumen, como la expansién y la retraccion del suelo.

Con el proposito de entender y dar solucién a estos problemas que presentan en una
construccion, es que se han desarrollado teorias y modelos matematicos para dar
respuestas satisfactorias y adaptarlas a la realidad del terreno.

El hecho real es que no se cuenta con una teoria que pueda brindar una Unica
solucidn, porque en la formacion de los suelos se tiene una infinidad de composicién,
en la inmensa mayoria de los casos practicos una estimacion suficientemente
aproximada de los fendmenos reales es aceptable en funcidn de ciertos pardmetros de

tolerancia y seguridad para que puedan ser econémicamente viables.

Es necesaria una exploracion del terreno para recolectar toda la informacién posible

referida a:

a). Las diferentes capas del terreno, contenido de material, su inclinacidn, espesor, y

caracteristicas mecanicas (compresion simple, ensayo triaxial, etc.).

b). Contenido de humedad y la profundidad de la capa freatica.

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

asientos sobre suelos inalterados.

Sobre el nimero y profundidad de las tomas a realizar, bien mediante excavaciones o
mucho mas frecuente mediante sondeos mecanicos estara en funcion de las

caracteristicas del edificio a construir.
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1.8.1. Granulometria
El proposito del analisis mecénico o analisis granulométrico es determinar el tamafio
de las particulas o granos que constituyen un suelo, fijar en porcentaje de su peso

total y la cantidad de granos de distintos tamafios que contiene.

El método més directo para separar un suelo en fracciones de distinto tamafio consiste

en hacerlo pasar a través de un juego de tamices.

El estudio se realiza en el laboratorio mediante ensayos de tamizado y de
sedimentacion, los ensayos de tamizado se utilizan para obtener la granulometria de
los suelos granulares o de las particulas gruesas de cualquier suelo, en tanto que con

limos y arcillas han de realizarse ensayos de sedimentacion.

1.8.1.1. Tamizado

a) Andlisis sin lavado
Para los ensayos de tamizado sin lavado se emplea una serie normalizada de tamices,
de abertura decreciente, a través de los cuales se hace pasar una cantidad determinada

de suelo de peso en seco P.

El material retenido en cada tamiz de abertura d; se seca y se pesa. De esta forma se
pueden calcular el porcentaje en peso respecto al total que pasa por cada tamiz, que

da lugar a la curva granulométrica.

100 (P )pasa 100 (F’il)pasa—P(F’i Jretenido _ f(d,)

Empezando con un tamiz de abertura d; tal que todo el material pase por él.

(P,)pasa =P
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La curva granulométrica asi definida se representa en un grafico llevando en abscisas
el didmetro de las particulas en mm (luz de malla del tamiz) y en ordenadas el
porcentaje de particulas de diametro menor que el indicado (% que pasa del total).
Para poner de manifiesto la composicion de las fracciones finas, la escala de abscisas

es logaritmica. Existen varias series normalizadas de tamices.

Una de las series més utilizadas en el mundo es la ASTM americana. Los tamices de
la serie gruesa se designan segun su luz de malla en pulgadas, en tanto que los
nameros de la serie fina coinciden con los de malla por pulgada (asi el tamiz n° 40

indica 40 mallas por pulgada cuadrada).

No suelen emplearse todos los tamices de cada serie, sino que se eligen los necesarios

0 los més importantes.

Cuando los ensayos se realizan Unicamente a efectos de identificacion y clasificacion

de los suelos, se utilizan solamente dos o tres tamices.

El tamiz n° 200 (0.074 mm) marca préacticamente el limite de las posibilidades de
tamizado. Resulta incluso cada vez mas pesada y hasta dudosa la separacion real de

las particulas de limo y arcilla.

b) Anélisis con lavado
Este método se utiliza para el agregado fino solamente, para lo cual se sigue el

procedimiento siguiente:

Del material que pasa el tamiz N° 10, se toma una muestra de 500 a 600 grs, se pone
la muestra en un recipiente con agua y se deja remojar hasta que todo el material se
haya desintegrado. Esto requiere de 2 a 12 horas, se vacia el contenido del recipiente
sobre el tamiz N° 200 cuidadosamente y con ayuda de agua, se lava lo mejor posible

la muestra, para que todos los finos pasen por el tamiz.
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El material retenido en el tamiz N° 200 se pasa a un recipiente, se debe tener cuidado
de pasar todo el material retenido al recipiente.

Este recipiente con el material se coloca en el horno durante 24 horas. Una vez que el
material esté seco, se procede a tamizarlo, tomando los datos de los pesos retenidos.
CUADRO N° 8
SERIE DE TAMICES

Tamiz | Abertura (mm)
3" 76,20
21/2" 63,50
2" 50,80
11/2" 38,10
1" 25,40
3/4" 19,05
3/8" 9,53
N° 4 4,75
N° 10 2,00
N° 40 0,43
N° 200 0,08
CUADRO N°9

CURVA GRANULOMETRICA
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Tamiz
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1.8.2. Capacidad de Carga

1.8.2.1. Consolidacion del suelo

La consolidacion de un suelo es producto de la accion de cargas sobre una capa de
suelo poroso saturado compresible la capa se comprime y expulsa agua de sus poros,
a este fendbmeno se le llama Consolidacion, que se va formando progresivamente en

el transcurso del tiempo.

La tensidn que produce la consolidacion se llama tension o presion de consolidacion,
que da origen a la presion efectiva. La presion efectiva de cada capa de suelo esta en
funcién del contenido de material con la que esta constituida (gravas, arenas, limos

arcillas y las diferentes combinaciones entre éstos).
1.8.2.2. Capacidad Carga del suelo en fundaciones superficiales
Para comportarse satisfactoriamente las cimentaciones superficiales deben tener dos

caracteristicas principales.

1) La cimentacion debe ser segura contra una falla por corte general del suelo

que la soporta.

2) la cimentacién no debera experimentar un desplazamiento excesivo, es decir

un asentamiento excesivo.

La carga por area unitaria de la cimentacion bajo la cual ocurre la falla por corte en el

suelo se llama capacidad de carga Gltima.
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1.8.2.3. Capacidad de Carga Ultima

Considera una cimentacién corrida que descansa sobre la superficie de arena densa o
suelo cohesivo firme, como muestra la figura 15, con un ancho igual a B ahora si la
carga se aplica gradualmente a la cimentacion, el asentamiento se incrementa. La
variacion de la carga por unidad de area g sobre la cimentacion se muestra también en

la figura 15 junto con el asentamiento.

Carga/area unitaria, ¢

Gu

(a) Falla por corte general

Superficie
(a) de falla en
el suelo Asentamiento

B Carga/érea unitaria, ¢

(b) Falla por corte local

Superficie
(b) de falla

Asentamiento

B Carga/érea unitaria, ¢

(c) Falla de corte por punzonamiento

Superficie
de falla

superficial

©
Asentamiento

Figura 15: Naturaleza de la falla en suelo por capacidad de carga:

En cierto punto cuando la carga por unidad de area es igual a qy, tendra lugar una
falla repentina en el suelo que soporta a la cimentacion y la zona de falla en el suelo
se extendera hasta la superficie del terreno. Esta carga por area unitaria gy, Se
denomina generalmente capacidad de carga Ultima de la cimentacion. Cuando este
tipo de falla repentina tiene lugar en el suelo, se denomina falla general por corte.

Respecto del campo de aplicacion de diferentes teorias referidas para determinar la
capacidad de carga de un suelo, el criterio para sefialar a una teoria como apropiada
para un caso dado obedece tanto a la confiabilidad de la teoria en si, de acuerdo a los
resultados de sus aplicaciones practicas, como a la sencillez de aplicacion, una de la
teorias recomendadas es la teoria de Terzaghi, recomendable para toda clase de

cimentaciones superficiales en cualquier suelo.
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1.8.2.4. Teoria de Capacidad de Carga de Terzaghi

Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoria completa para evaluar la
capacidad de carga Gltima de cimentaciones superficiales. De acuerdo con esta, una
cimentacion es superficial si la profundidad D; (figura 16), de la cimentacion es
menor o igual que el ancho de la misma. Sin embargo, investigaciones posteriores
sugieren que cimentaciones con D; igual a 3 6 4 veces el ancho de la cimentacion

pueden ser definidas como cimentaciones superficiales.

Peso especifico = ¥y
) Cohesion = ¢’
Angulo de friccién = ¢’

Figura 16: Falla por capacidad de carga
El efecto del suelo arriba del fondo de la cimentacion puede también suponerse
reemplazado por una sobrecarga equivalente efectiva g = yDs (donde y es el peso
especifico del suelo). La zona de falla bajo la cimentacion puede separarse en tres
partes segun la figura 16.

1. Latriangular ACD inmediatamente debajo de la cimentacion.

2. La zona de los cortes radiales, ADF i CDF, son las curvas DE y DF como

arcos de una espiral logaritmica.

3. Zonas pasivas de Ranking triangulares AFH y CEG
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Toda la teoria expuesta se refier Gnicamente a cimentaciones corridas, es decir de
longitud infinita normal al plano del papel. Para cimientos cuadrados o redondos que
son tan frecuentes en la practica, no existe ninguna teoria. Las siguientes formulas
han sido propuestas por Terzaghi y son modificaciones de la expresion fundamental

basadas en resultados experimentales.

Zapata Cuadrada

qu = 1.3cN. + gN, + 0.4yBN,

Zapata Circular

qu = 1.3cN, + gN, + 0.3yRN,

1.8.2.5. Capacidad de Carga Neta

La capacidad de carga Gltima neta se define como la expresiéon ultima por area
unitaria de la cimentacion soportada por el suelo en exceso de la presion causada por
el suelo alrededor al nivel de la cimentacion. Si la diferencia entre el peso especifico
del concreto usado en la cimentacion y el peso especifico del suelo que rodea a esta
se supone despreciable, entonces la capacidad de carga Ultima Qneta(u) Sera:

Qneta ) = Qu — 4

1.8.2.6. Capacidad de Carga Admisible y Factor de Seguridad

Todas las capacidades de carga que hasta ahora se han mencionado corresponden a
valores de falla, es decir a valores tales que si esos esfuerzos se comunicaran al
material, este quedaria en estado de falla incipiente. Es decir que estos valores no son

los que en la practica se asignan a las cimentaciones reales.
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Nace asi el concepto de capacidad de carga admisible o de trabajo, que es con la que
se disefia una cimentacion. La capacidad de carga admisible en un caso dado seréa
siempre menor que la de la falla y debera estar suficientemente lejos de esta, como
para dar los margenes de seguridad necesarios para cubrir todas las incertidumbres

referentes a las propiedades de los suelos, a la magnitud de las cargas actuantes.

Existe muchas teorias de como usar este factor de seguridad pero las méas usadas son

dos ecuaciones, para suelos friccionantes y para suelos cohesivos.

Suelo friccionante, que es la més usada:
o =
adm F;

Suelo cohesivo:

El valor del factor de seguridad que se usa normalmente es 3, pero en regiones donde

se consideran los efectos de sismos, este valor puede estar entre (3.5 a 5.5).

1.8.3. Determinacion de la capacidad de carga en “situ”

1.8.3.1. Ensayo SPT

Se ejecuta un sondeo hasta la cota deseada y en el fondo del mismo se introduce una
toma muestras de dimension estandar. Se hinca el toma muestras con una masa de
63.5 Kg que cae desde una cierta altura (normalizado en la ASTM D-1586). Se
cuenta el nimero de golpes necesarios para hincar 60 cm (en tramos de 15 cm). De la
suma del valor de golpeo de los dos tramos centrales de 15 cm se obtiene NSPT y de
ahi mediante correlaciones empiricas se obtienen los parametros resistentes. EI toma
muestras permite obtener una muestra alterada del terreno para facilitar su
identificacion. Este proceso se va repitiendo a lo largo del sondeo. Tiene el

inconveniente de no obtener datos continuos.
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Figura 16a: Ensayo SPT
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En el interior de un sondeo se introduce un aparato cilindrico, donde hay una

membrana hinchable midiendo la presion y el volumen de fluido que lo llena (o bien,

el desplazamiento de la pared de la membrana). El inconveniente es que al realizar el

sondeo se puede haber alterado ya el terreno y se obtienen unos resultados

dependientes de la pericia del sondista, se puede emplear en cualquier tipo de suelo y

roca.
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1.8.4. Ensayos Yy Pruebas de Laboratorio
Se pueden tener dos tipos de muestras durante una exploraciéon de suelo, alterada e

inalterada.

Las muestras alteradas pero representativas generalmente pueden ser utilizados es
para las siguientes pruebas de laboratorio: Analisis Granulométrico, Limites de

Atterberg, Contenido de Humedad, Peso especifico y Clasificacion de suelos.

1.8.4.1. Analisis Granulometrico

Este tipo de andlisis permite conocer las diferentes caracteristicas de los granos y
tamafos de una muestra a través de una serie de tamices (mallas) estandarizadas. (Ver
apartado 1.8.1).

1.8.4.2. Limites de Atterberg

Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva de agua, este puede
fluir como un semiliquido, si el suelo se seca en forma gradual se comportara como
un material plastico, semisolido o sélido, dependiendo de su contenido de agua, se
define como limite liquido (LL) al porcentaje de contenido de agua con el que el

suelo cambia de un estado liquido a un estado plastico.

Igualmente se define como limite plastico (PL) y limite de contraccién (SL) a los
contenidos de agua en porcentaje, con el suelo cambia de un estado plastico a uno
semisoélido de uno semisolido a uno solido, respectivamente, estos tres parametros se

denominan limites de Atterberg.

a) Limite liquido, de un suelo se determina por medio de la copa de Casagrande
y se define como el contenido de agua con el cual se obtiene un cierre en la

ranura de 12.7 mm (1/2 pulgada) al aplicar 25 golpes.

b) Limite plastico, se define como el contenido de agua para el cual el suelo se
desmorona al moldearlo en un rollito de 3.18 mm (1/8 pulgada) de diametro.
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c) Limite de Contraccion, se define como el contenido de agua para el cual el
suelo no sufre ningun cambio adicional de volumen con la pérdida de

humedad.

La diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de un suelo se define como
indice de plasticidad (PI):

PlI=LL-LP
Los limites de Atterberg varian considerablemente para diferentes suelos,

dependiendo del origen y de la naturaleza y cantidad de minerales arcillosos.

Estado
semiliquido
» Aumento del

Estado ;
i
‘ contenido de agua
|
\

plastico

Estado
semisoélido

Estado
‘ sélido
I

[

Volumen
de la mezcla
suelo-agua

 Aumento del
contenido de agua

Figura 17: Limites de Atterberg

1.8.4.3. Contenido de Humedad
El método mas preciso para determinar el contenido de humedad de un suelo es por

secado hasta tener un peso constante en un horno regulado a 105° - 110° C.

Por diferencia entre el peso inicial y final de la muestra se obtiene el contenido de
agua, que se expresa como porcentaje del peso de suelo seco. El tiempo necesario de
secado puede llegar hasta las 24 horas y depende de la cantidad y naturaleza del
suelo. Un suelo granular se deseca antes que un suelo cohesivo. Por otra parte
algunos suelos pueden requerir temperaturas mas bajas de secado (oxidacion de
materia organica presente, pérdida de agua combinada en suelos yesosos).

En obra es frecuente emplear también otros métodos més rapidos cuya precision, en

general menor, esta relacionada con el tipo de suelo y el procedimiento operativo.
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Para acelerar el secado del suelo puede seguirse el método del alcohol, que se vierte
sobre el suelo, procediéndose seguidamente a su mezcla e ignicion. Las operaciones

se repiten hasta conseguir la evaporacion de toda el agua contenida en el suelo.

1.8.4.4. Peso especifico

Denominado también densidad aparente de la muestra ‘in situ’, es decir en el lugar de
origen y sobre muestras ‘inalteradas’. Para ello primero se pesa la muestra, luego se
cubre con una capa de parafina caliente para impermeabilizarla. Luego se vuelve a
pesar y la diferencia de peso dividida por la densidad sera el Volumen afiadido. La
muestra parafinada se pesa en una balanza hidrostatica para obtener el volumen total
de la muestra. La Densidad Aparente se obtiene dividiendo el peso obtenido al

principio por su VVolumen.

1.8.4.5. Clasificacion de suelos

La clasificacion de suelos en laboratorio permitira identificar las caracteristicas
granulométricas y los comportamientos a procesos mecanicos Yy clasificarlo de
acuerdo al sistema de clasificacién de suelo descritos anteriormente (ver apartado
1.7.2), con esta informacion se determinara si satisface en las condiciones naturales
los requerimientos para realizar una cimentacion, o es que deberd ser tratado

(mejorado) para cumplir las exigencias que requiere la estructura.

1.9. MEJORAMIENTO DE SUELO

El suelo en un sitio de construccion no siempre sera totalmente adecuado para
soportar estructuras como edificios, puentes, carreteras y presas. Por ejemplo en
depositos de suelo granular el suelo in situ, tal vez esté muy suelto e indique un gran
asentamiento elastico. En tal caso, tiene que ser densificado para incrementar su peso

especifico asi como su resistencia al cortante.

53



Algunas veces las capas superiores del suelo no son adecuadas y deben retirarse y
reemplazarse con otro material mejor sobre el cual pueda construirse una cimentacion

estructural.

El suelo usado como relleno debe estar bien compactado para soportar la carga
estructural deseada, los rellenos compactados también pueden requerirse en area de

bajo nivel para elevar el terreno donde se construira una cimentacion.

Estratos de arcilla blanda saturada a menudo se encuentran a poca profundidad debajo
de las cimentaciones, dependiendo de la carga estructural y de la profundidad de los
estratos de arcilla, pueden ocurrir grandes asentamientos por consolidacion,
requiriéndose entonces de procedimientos especiales de mejoramiento del suelo para

minimizar los asentamientos.

Las propiedades de los suelos expansivos pueden ser alteradas considerablemente
agregando agentes estabilizadores, por ejemplo cal, el mejoramiento de in situ de
suelos por medio de aditivos se conoce como estabilizacion.

Se usan diversos procedimientos con el objetivo de:

- Reducir el asentamiento de las estructuras

- Mejorar la resistencia al cortante del suelo a incrementar asi la
capacidad de carga de las cimentaciones superficiales.

- Incrementar el factor de seguridad contra posibles fallas de taludes
de riveras y presas de tierra

- Reducir la contraccion y expansion de suelos.
En este presente trabajo de proyecto de grado se analizard los principios de

mejoramiento de suelos por medio de la compactacién, para la construccion de

cimentaciones superficiales.
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1.9.1. Principios Generales de Compactacion

Si se agrega una pequefia cantidad de agua a un suelo y luego este se compacta, el
suelo tendra una cierta densidad, si el contenido de agua del mismo suelo se
incrementa gradualmente de la energia de compactacion es la misma, la densidad en
seco del suelo incrementard gradualmente. La razén es que el agua actia como un
lubricante entre las particulas solidas a un estado méas denso, el incremento de la
densidad seca, con el incremento del contenido de agua en un suelo alcanzara un
valor limite mas alla de las cantidades adicionales de agua conduciran a una
reduccion de la densidad seca, el contenido de agua para el cual se obtiene la

densidad seca maxima se llama contenido de agua 6ptima.

Las pruebas estandar de laboratorio usadas para evaluar la densidad seca maximay el

contenido 6ptimo de agua para diferentes suelos son.

a) Prueba de Proctor Estandar
b) Prueba de Proctor Modificado

1.9.2 Compactacion de Suelos

La compactacion es un tratamiento eficaz y econdmico de reforzamiento de los suelos
y otros materiales para que resistan las solicitaciones indicadas con deformaciones
admisibles. Los materiales se extienden en tongadas o capas de espesor uniforme y se
compactan mediante varias pasadas de maquinas pesadas llamadas compactadores.

Es necesario distinguir claramente entre consolidacién y compactacién. La
consolidacion es un proceso lento (del orden de meses o de afios), debido
normalmente a la accion del peso propio y de las sobrecargas, en que la densificacion
tiene lugar por la expulsion de aire y eventualmente de agua de los poros. En cambio
en la compactacion la densificacion se obtiene rapidamente, por lo que no puede
tener lugar una pérdida de humedad, sino s6lo una disminucién de los huecos de aire
del suelo y un acercamiento de sus particulas provocado por la energia de

compactacion.
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Para lograr la estabilidad volumétrica pueden aplicarse diversos tratamientos, pero el
que se adopta de forma generalizada, por su reducido costo y su efectividad, es la
compactacién. Constituye un tratamiento eficaz y economico de mejora de los suelos
y de otros materiales para que resistan las solicitaciones para este tipo de estructuras

de edificacion.

El objetivo de la compactacion es que los materiales que forman la infraestructura no
experimenten asientos irregulares por efecto de las acciones de las cargas. La
compactacioén exige la aplicaciéon de una energia mecénica a cada unidad de volumen
del material. Para poder comunicar esta energia, los materiales se extienden en
tongadas o capas de espesor uniforme y se compactan mediante varias pasadas de

maquinas compactadoras.

La aplicaciébn de un proceso de compactacion debe resolver los problemas

tecnoldgicos que aparecen en cada una de sus tres fases, que son las siguientes:

- Selecciéon de los materiales mas adecuados, atendiendo a sus propiedades
resistentes una vez compactados. Estimacion de su compactabilidad y
establecimiento de unos criterios cuantitativos para decidir si la compactacion

ha sido suficiente.

- Seleccién de la maquinaria mas adecuada para su compactacion, teniendo en
cuenta su rendimiento con dichos materiales y factores econdmicos tales
como su costo, disponibilidad, maniobrabilidad, versatilidad, etc. Fijacion del
proceso de compactacion y en particular, el espesor de las tongadas o capas, el

namero necesario de pasadas y la humedad 6ptima de compactacion.

- Contar con los equipos necesarios para realizar un control de la compactacion

para aceptar o rechazar el trabajo ejecutado.
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1.9.3. Estructura de un Suelo

Los suelos en general estan constituidos por particulas solidas, entre las que quedan
huecos o poros rellenos de aire y de agua. En el caso general son pues sistemas de
tres fases: sélida liquida y gaseosa. En condiciones limite de suelos totalmente secos
0 saturados de agua, las fases se reducen a dos, pero no es frecuente encontrar en la

naturaleza suelos en este estado.

Diversos procesos, tales como los de humedecimiento, desecacion, consolidaciéon o
compactacion de un suelo, modifican el volumen relativo ocupado por cada fase. Al
mismo tiempo varian también muchas de sus caracteristicas, tales como su resistencia

a la deformacion, su permeabilidad, su capacidad de expansion o retraccion, etc.

1.9.4. El Diagrama Densidad-Humedad

El diagrama de las fases de un suelo es util para aclarar las definiciones que siguen y
para establecer las relaciones mas importantes entre ellas. Esquematicamente, las
fases del suelo se han representado separadas y con alturas proporcionales al volumen

relativo que ocupan.

Durante el proceso de compactacion las particulas del suelo se mueven y reorientan
con una disposicion cada vez mas compacta, mas densa. La densidad seca del suelo
constituye por ello un buen indice para evaluar la eficacia del proceso seguido, pero,
teniendo en cuenta el diferente comportamiento de los distintos suelos, suele
utilizarse un indice relativo llamado grado de compactacién o porcentaje alcanzado
respecto a una densidad patrén, obtenida con cada suelo en un ensayo normalizado de

compactacion.
La obtencion de una densidad seca adecuada es un medio de comprobacion de la

compactacién, cuya finalidad es la de dotar al suelo de capacidad resistente,

indeformabilidad e inalterabilidad.
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En suelos granulares basta con la obtencién de una alta densidad seca para lograr
resistencia e indeformabilidad, pero en suelos con finos es imprescindible la
comprobacion de la densidad y la humedad, que deben estar comprendidas entre
limites adecuados establecidos en las solicitaciones. En caso de suelos con aridos o
finos evolutivos se requiere ademas limitar la porosidad para evitar alteraciones con

el tiempo.

1.9.5. Factores que Afectan al Proceso de Compactado
La densidad seca alcanzada depende fundamentalmente de la humedad del suelo
durante la compactacion, del tipo y energia de compactacion y del tipo de suelo

(granulometria, plasticidad, forma de las particulas, composicion mineralégica).

Otros factores son: el espesor de la capa compactada, el nimero de pasadas por el
compactador, las condiciones atmosféricas, el tipo de las capas subyacentes y la

compacidad de éstas.

1.9.5.1. Humedad de Compactacion

Si se toman varias muestras de un cierto suelo, se les afiaden diferentes cantidades de
agua, y se procede a continuacion a compactar cada una de las muestras siguiendo
un método normalizado de compactacion como el ensayo Proctor, se podra
comprobar que la densidad seca alcanzada depende en cada caso de la humedad de
compactacién. Al aumentar la humedad, la resistencia del suelo disminuye, el agua
tiene un efecto lubricante, que facilita el deslizamiento y giro de las particulas entre si
y Su agrupamiento en estructuras mas compactas. El resultado es una densidad seca

maés elevada.

Para una cierta humedad Optima se alcanza en general, para cada tipo de suelo y de
compactacién, una densidad seca maxima. Con humedades crecientes superiores a la
Optima, se observa un decrecimiento de la densidad seca; la disminucion de huecos de
aire es ya insignificante y la curva humedad-densidad seca es casi paralela a la curva

de saturacion del suelo.
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Ello se debe a que el agua ocupa una parte importante de los huecos entre particulas y
a que una parte del esfuerzo de compactacion se traduce en un aumento de las

presiones intersticiales por lo que las tensiones intergranulares o efectivas son
realmente menores.

La densidad méxima de compactacion y el correspondiente contenido 6ptimo de

agua se determinan graficando, la densidad seca vs el contenido de humedad.
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Figura 18: Curvas de compactacién Proctor estandar y modificada

1.9.5.2. Energia de Compactacion

Para proceder a la compactacién, se transmite al material una energia determinada. El

efecto de la energia varia segn el mecanismo de transmision (tipo de compactacion)
y la magnitud de la energia comunicada.

Cada tipo de compactacion dara lugar en general a una diferente relacion humedad-
densidad seca para cada clase de suelo. Este hecho implica la existencia de
compactadores basados en distintos principios de funcionamiento y su diferente

eficacia segun el suelo de que se trate y la magnitud de la obra.
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Asi por ejemplo un suelo granular alcanza mayores densidades secas con una
compactacion de tipo vibratorio, en tanto que un suelo fino cohesivo se compacta
mejor mediante compresidn parcial con amasado, como la que realizan los rodillos de
patas de cabra o de neumaticos. En el caso de suelos arcillosos, el método de

compactacién puede afectar a la estructura del suelo y por tanto a sus propiedades.

Podemos mencionar dos métodos de compactacion artificial de acuerdo a la magnitud
de la obra y su importancia: la compactacion manual y la compactacion con equipo

pesado.

Pisdn (saltarina) Compactadora de plancha vibradora

Figura 19: Equipo de compactacion automatica

 Oynapac

Compactador de Rodillo liso Motoniveladora Compactador de patas de cabra

Figura 20: Maquinaria pesada de compactacion
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Sin embargo en cualquier caso, un aumento de la energia de compactacion por unidad
de volumen conduce a un incremento de la densidad seca m&xima y a una
disminucion de la correspondiente humedad 6ptima de compactacion.

La eficacia es sin embargo mayor con humedades bajas y llega a ser practicamente

nula cuando el suelo estd muy humedo.

Este hecho tiene una aplicacién directa en obra. Para un espesor de capa dado de la
tongada y con un suelo que tiene una humedad excesiva, practicamente no puede
conseguirse un aumento de la densidad seca incrementando el nimero de pasadas de
los compactadores, que equivale al niUmero de golpes del ensayo anterior. Por otra
parte se comprende que cuanto mayor sea la energia suministrada por el compactador,
menor sera la humedad Optima que debera tener para conseguir la maxima densidad
seca.

Es importante destacar también que los maximos de las curvas de compactacion
suelen alinearse sobre una curva casi paralela a la de saturacion, con un porcentaje de

huecos de aire pequefio que varia para cada tipo de suelo.

1.9.5.3. Tipo de suelo
El comportamiento de un suelo sometido a compactacién depende del tipo de suelo
(granular o cohesivo), las curvas de compactacién, y en particular la densidad seca

maxima y la humedad 6ptima, dependen del tipo de suelo.

Los mayores valores de las densidades secas maximas, asociados a humedades
Optimas bajas, corresponden a los suelos granulares bien graduados con pocos finos,
de naturaleza poco plastica. Estos suelos tienen curvas picudas; lo que indica su
sensibilidad a la humedad de compactacion. Una pequefia cantidad de finos que pasen
por el tamiz n° 200 (ASTM) permite alcanzar mayores densidades, pero a partir de un

cierto porcentaje los valores bajan.

Los suelos arcillosos muy plasticos, las arenas uniformes, ciertos suelos limosos y los

suelos finos organicos; son suelos todos ellos dificiles de compactar.
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CUADRO N° 10
(Caracteristicas generales de compactacion de los distintos tipos de suelos)

Ensayo Proctor

o Densidad
Clasificacion Humedad
seca o
AASHTO . Optima
maxima
(%)
(kg/dm3)

1 1.85-2.25 7-15

2 1.75-2.15 9-18

3 1.75-1.85 9 -15
-4 1.50-2.10 | 10 -20

5

6

1.35-160 | 20-35
1.50-190 | 10 -30
A-7-5 1.35-160 | 20-35
A-7-6 1.45-1.85 15-30

Fuente: Ingenieria de Carreteras Vol. Il, Pardillo, Rocci, Mc Graw Hill Espafia 2004

1.9.6. Ensayo de Proctor en Laboratorio

El ingeniero R. R. Proctor inicié en 1929 una serie de estudios sobre la compactacion
de suelos y su aplicacion a la construccién de presas de tierra en California. Sus
trabajos, publicados en 1933, pusieron en evidencia la relacion humedad-densidad

seca y también la influencia de la energia de compactacion.

A él se debe la propuesta de un ensayo normalizado de laboratorio, en el que se
alcanzan unas densidades secas maximas y unas humedades Optimas del mismo orden
de las obtenidas en obra con maquinaria normal. Este ensayo, Illamado Proctor normal
o simplemente ensayo Proctor, es utilizado con pequefias variaciones de detalle en

todo el mundo.
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El aumento de las cargas por rueda de los vehiculos aconsejo posteriormente la
utilizacion de maquinaria pesada de compactacion y la aplicacion del ensayo al
control de la compactacion de materiales granulares elaborados. EI Corps of Ingineers
de la U.S. Army propuso un ensayo Proctor modificado en el que se aplica una mayor
energia de compactacion por unidad de volumen, obteniéndose asi unas densidades
secas maximas mas elevadas y unas humedades Optimas menores que el ensayo

normal.

1.9.6.1. Proctor Normal

En el ensayo Proctor normal se utiliza un molde metélico de 1000 cm? de capacidad
de collar y base rigida. EI molde, con el collar colocado, se llena en tres tongadas y se
apisona dando 25 golpes uniformemente distribuidos por capa, con una masa de 2.5
kg y una altura de caida libre de 305 mm. La compactacion puede ser manual o
mecénica. Una vez compacta la Gltima capa se quita el collar y se enrasa

perfectamente el molde.

Un detalle muy importante es que, debido al tamafio del molde, el suelo ensayado no
debe contener particulas demasiado grandes. Para conseguir una buena compactacion,
no influida por unas pocas particulas grandes, se ensaya la parte del suelo que pasa
por el tamiz de 20 mm. La densidad méxima Proctor es una densidad de referencia
con la que habra que comparar las densidades que se obtengan in situ, por lo que el
valor obtenido en laboratorio debe ser representativo.

Por ello cuando el tamiz de 20 mm retiene méas de un 30 % del suelo o existen gravas,
bolos o fragmentos de roca en mayor cantidad que los elementos de menor tamafo
(menores de 5 mm), la densidad Proctor no constituye un buen elemento de
comparacion y debe sustituirse por otros ensayos que midan directamente la
capacidad resistente y la deformabilidad del suelo (ensayos de carga con placa,

deflectometros, etc.)
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Cada ensayo comprende la compactacion de varias porciones del suelo con diferentes
humedades. De cada molde se obtiene la densidad hiumeda y la humedad del suelo,
con lo que puede dibujarse un punto de la curva humedad-densidad seca. Son
suficientes en general cuatro o cinco operaciones para trazar la curva y determinar la
densidad méxima Proctor y la humedad Optima correspondiente. El suelo se seca
normalmente al aire, después de la compactacion se obtiene la densidad himeda y la
humedad del suelo, con lo que puede dibujarse un punto de la curva humedad-

densidad seca.

A continuacion se procede a desagregar el suelo, a aumentar su humedad y a
compactar de nuevo. Este proceso se repite hasta que el suelo esté ya muy humedo,
pudiéndose asi ya trazar la curva y determinar la densidad maxima Proctor y la
humedad 6ptima correspondiente. Cuando el suelo contiene particulas que se
desmenuzan facilmente o bien una arcilla muy pléstica, conviene utilizar muestras
nuevas para cada humedad. Las curvas Proctor obtenidas con muestras reutilizadas
tienen maximos de la densidad algo superior a las que se obtendrian con muestras
nuevas. El ensayo puede realizarse también con el molde de 2320 cm® del ensayo
Proctor modificado. Para mantener la misma energia por unidad de volumen se dara

en este caso 56 golpes con la masa de 2.5 kg.

CUADRO N°11

Comparacion de los resultados obtenidos con los ensayos Proctor normal y

modificado
Densidad seca méaxima Diferencia Humedad 6ptima Diferencia
i Kg/dm3 %
Tipo de suelo (Kg/dm3) (Kg/dm3) (%) (%)
Normal || Modificado Normal || Modificado
Arcilla muy pléstica 1.55 1.87 +0.32 28 18 -10
Acrcilla limosa 1.66 1.94 +0.28 21 12 -9
Arcilla arenosa 1.84 2.05 +0.21 14 11 -3
Arena 1.94 2.08 +0.14 11 9 -2
Gravas y arenas 2.06 2.19 +0.13 9 8 -1
bien graduadas

Fuente: TRL (Transport Research Laboratory) Britanico
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1.9.6.2. Proctor Modificado

El ensayo Proctor modificado se realiza con un procedimiento muy similar al Proctor
normal, pero con un molde méas grande y una energia de compactacién mayor por
unidad de volumen. EI molde empleado tiene una capacidad de 2320 cm? (152.5 mm
de didmetro interior y 127 mm de altura); puede también emplearse el molde utilizado
para el ensayo CBR, con un disco espaciador en su fondo, se llena el molde en cinco
tongadas, con 56 golpes por tongada de una maza de 4.54 kg y 457 mm de altura de
caida. La energia de compactacion por unidad de volumen es en este ensayo es 4.5

veces la del ensayo normal.

No hay que perder de vista, que la densidad Proctor es una densidad de referencia,
con la que habra que comparar las densidades que se obtengan in situ, y como tal
parametro de referencia debe ser representativo. Por ello cuando abundan en el suelo
las particulas gruesas (mayores de 20 mm) o existen gravas, bolos o fragmentos de
roca en mayor cantidad que los elementos de pequefio tamafio (menores de 5 mm), la
densidad Proctor no constituye un buen elemento de comparacién y debe sustituirse
por otros ensayos que midan directamente la capacidad resistente y la deformabilidad
del suelo. Las especificaciones estandar para los dos tipos de prueba Proctor se dan en
la tabla 3 y tabla 4.

Tabla 3. Especificaciones para la prueba Proctor Estandar (Basado en la ASTM designacion 698)

Método C

152.4 mm (6 pulg)

2 124 cm? (0.075 pied)
2.5kg (5.5 Ib)

304.8 mm (12 pulg)

Método B

101.6 mm (4 pulg)
944 cm?® (1/30 pie?)
2.5kg (5.5 Ib)
304.8 mm (12 pulg)

Método A

101.6 mm (4 pulg)
944 cm?® (1/30 pie?)
2.5kg (5.5 Ib)
304.8 mm (12 pulg)

Concepto
Diametro del molde
Volumen del molde
Peso del pison
Altura de caida del
pisén

Numero de golpes 25 25 56
de pis6n por cada

suelo

Numero de capas de
compactacion
Energia de
compactacion

Suelo por usarse

3

600 kN*m/m?

(12 400 pies*Ib/pie®)

Porcion que pasa la malla
n°4 (4.57 mm).
Puede usarse si 20% o
menos por peso de
material es retenido en la
mallan® 4.

3

600 kN*m/m?*

(12 400 pies*Ib/pie®)
Porcion que pasa la malla
n°9.5 mm (3/8 pulg).
Puede usarse si el suelo
retenido sobre la malla n°
4 es més del 20% y 20% o
menos por peso de
retenido en la malla de
9.5 mm (3/8 pulg).

3

600 kKN*m/m?®

(12 400 pies*Ib/pie®)

Porcion que pasa la malla n®

19.0 mm (3/4 pulg).
Puede usarse si

mas de

20% o menos por peso de
material es retenido en la
malla n® 9.5 mm (3/8 pulg).
y menos de 30% por peso es

retenido en
19.00 mm (3/4 pulg)

la malla de

65



Tabla 4. Especificaciones para la prueba Proctor Modificada (Basado en la ASTM designacion 1557)

Concepto

Método A

Método B

Método C

Diametro del molde
Volumen del molde
Peso del pisén
Altura de caida del
pison

Numero de golpes
de pison por cada
suelo

Numero de capas
de compactacion
Energia de
compactacion
Suelo por usarse

101.6 mm (4 pulg)
944 cm® (1/30 pie®)
4.54 kg (10 Ib)
457.2 mm (18 pulg)

25

5

2 700 kN*m/m®

(56 000 pies*Ib/pie®)
Porcién que pasa la malla
n° 4 (4.57 mm).
Puede usarse si 20% o

101.6 mm (4 pulg)
944 cm® (1/30 pie®)
4.54 kg (10 Ib)
457.2 mm (18 pulg)

25

5

2 700 kN*m/m®

(56 000 pies*Ib/pie®)
Porcion que pasa la malla
n°®9.5 mm (3/8 pulg).
Puede usarse si el suelo

152.4 mm (6 pulg)

2 124 cm® (0.075 pie®)
4.54 kg (10 Ib)

457.2 mm (18 pulg)

56

5

600 kN*m/m®

(12 400 pies*Ib/pie®)
Porcion que pasa la malla n°
19.0 mm (3/4 pulg).

Puede usarse si mas de

menos por peso de retenido sobre la malla n® 20% o menos por peso de
material es retenido en la 4 esmas del 20% y 20% o material es retenido en la
malla n°® 4. menos por peso de mallan®9.5 mm (3/8 pulg).

retenido en la malla de
9.5 mm (3/8 pulg).

y menos de 30% por peso es
retenido en la malla de
19.00 mm (3/4 pulg)

Fuente: Principios de Ingenieria de Cimentacion de Braja Das (Quinta Edicion)

1.9.7. Medida de la Humedad
El método mas preciso para determinar la humedad de un suelo es por secado hasta

peso constante en un horno regulado a 105° - 110° C.

Por diferencia entre el peso inicial y final de la muestra se obtiene el contenido de
agua, gue se expresa como porcentaje del peso de suelo seco. El tiempo necesario de
secado puede llegar hasta las 24 horas y depende de la cantidad y naturaleza del

suelo. Un suelo granular se deseca antes que un suelo cohesivo.

En obra es frecuente emplear también otros métodos mas rapidos cuya precision, en
general menor, esta relacionada con el tipo de suelo y el procedimiento operativo.
Para acelerar el secado del suelo puede seguirse el método del alcohol, que se vierte
sobre el suelo, procediéndose seguidamente a su mezcla e ignicion. Las operaciones
se repiten hasta conseguir la evaporacion de toda el agua contenida en el suelo.
Conviene evitar que el suelo se caliente excesivamente y no debe emplearse con

suelos que contengan una cantidad importante de arcilla, yeso o materia organica.
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1.9.8. Medida de la Densidad in Situ

Existen diferentes métodos para obtener la densidad in situ. La mayoria de ellos
consisten en excavar un hoyo mas o menos cilindrico en el suelo y determinar la masa
del material extraido y el volumen que ocupaba. Todos ellos son aplicables tanto a

suelos naturales como a suelos compactados.

1.9.8.1. Descripcion del ensayo
El método de la arena utiliza arena natural, muy uniforme y seca, cuya densidad
aparente se conoce por calibrado previo. Con ella se llena un recipiente hasta una

valvula de cierre.

Una vez excavado el hoyo con las precauciones necesarias para recoger todo el
material excavado, se centra sobre él el recipiente en posicion invertida y se abre la
valvula. La arena ocupara por gravedad el volumen del hoyo y un embudo de
transicion. Pesando el recipiente antes y después del ensayo, se puede estimar el

volumen del hoyo y el del embudo, que se conoce.

El hoyo puede tener 10 — 12 cm de didmetro y 12 - 18 cm de profundidad. Cuando se
trate de zahorras o de suelos con un porcentaje apreciable de particulas gruesas sera

necesario practicar un hoyo mas grande.

COND METALIGD

FRASCO DE CRISTAL 0 &= { ;
(0N ARFHA | -
DETALLE DE L& VALVULA %

Figura 21: Ensayo Método de la Arena
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1.10. ANALISIS ESTRUCTURAL DEL SUELO

Para el andlisis estructural del suelo como material de construccion para realizar el
trabajo de mejoramiento de suelo para fundaciones superficiales, si una vez
identificado las caracteristicas mecanicas en cuanto a su granulometria, humedad
optima y densidad maxima seca, es necesario determinar la capacidad portante
méaxima, el espesor, el area de influencia y las dimensiones geométricas para la

construccién como base de un cimentacion.

1.10.1. Esfuerzo debido a una carga concentrada
En 1885, Boussinesq desarrollo las relaciones matematicas para la determinacién de
los esfuerzos normal y de corte en un punto cualquiera dentro de medios
homogéneos, elésticos e isétropos debido a una carga puntual concentrada localizada
en la superficie, segun su analisis el incremento del esfuerzo vertical en el punto A
causado por la carga puntual de magnitud P esta dado por:

3P

Ao = z

2mz>? [1 + (2)2]2
Donde: r = ./x? + y?

X,y,Z = coordenadas del punto A

Figura 22: Esfuerzo vertical en un punto A
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1.10.2 Esfuerzo Debajo de un Area Rectangular
El procedimiento de integracion de la ecuacion de Boussinesq también permite la
evaluacion del esfuerzo vertical en cualquier punto A debajo de una esquina de una

superficie flexible rectangular cargada como se observa en la figura 23.

Figura 23: Esfuerzo vertical en un punto A de una superficie rectangular

El incremento total del esfuerzo Ao causado por el area total cargada en el punto A

esta dada por:

y J‘L J‘B 3qo(dxdy)z3 ;
o= =q
yoo Jro 2m(x2 + y2 +22)3/2 70

Donde: ¢, = carga por unidad de area

I = factor de influencia
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A menudo los Ingenieros en Cimentaciones usan un método directo aproximado para

determinar

el incremento del esfuerzo con la profundidad causado por la

construccién, denominado método 2:1 como se muestra en la figura 24, segln este

método incremento del esfuerzo a la profundidad z es:

Donde:

Go*B*L

do = B+2)(L+2)

go = carga por unidad de area
B = base de la zapata
L = longitud de la zapata

z = profundidad a la que se quiere calcular el incremento del esfuerzo

Esta ecuacion se basa en la hipotesis de que el esfuerzo se dispersa desde la

cimentacion a lo largo de lineas con una pendiente de 2 vertical y 1 horizontal.

Figura 24:

2 wvertical a
1 horizontal

2wertical a
1 horzontal

o

f B+z I

Método 2:1 para encontrar el incremento de esfuerzo debajo de una cimentacion
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De acuerdo con estas consideraciones planteadas por Boussinesq se llega a
determinar que la profundidad “z” sera el espesor “e€” minimo requerido para el
suelo mejorado y a que esta profundidad la capacidad admisible Qagm del suelo
natural sera mayor o igual al incremento del esfuerzo a la profundidad “z”.

i

|
¥

iy OF 72— =212 —

o Gme vEch |

Cimentacion B x L

espednt
L b MeoRd TE

Suelg natural

Figura 25: Suelo mejorado por medio de la compactacién

1.10.3 Analisis de Capacidad de Carga en Suelos Estratificados

El andlisis anterior para el célculo de la de la cimentacion se desarrolla en un suelo
considerado homogéneo hasta una profundidad méas alld de la profundidad de
fundacién, donde la cohesién, angulo de rozamiento interno y el peso especifico del

suelo se consideran constantes.

Sin embargo en la préctica a veces se encuentran frecuentemente perfiles de suelo
estratificados en donde la superficie de falla bajo la carga Ultima se puede extender a
través de dos o mas estratos, la determinacién de la capacidad de carga ultima en

suelos estratificados puede realizarse en un nimero limitado de casos.
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1.10.3.1 Suelo mas Fuerte Sobre Suelo mas Débil

Para estimar la capacidad de carga de de suelos estratificados se aplicara el
procedimiento propuesto por Meyerhof (1974) y Meyerhof y Hanna (1978).

La figura 26 muestra una cimentacion superficial corrida soportada un estrato de
suelo més fuerte, sobre un suelo mas débil que llega hasta una gran profundidad. Para

los dos estratos de suelo los parametros fisicos son los siguientes:

CUADRO N° 12 (Parametros fisicos de estratos suelo)

Peso Angulo de
Estrato . Rozamiento Cohesion
Especifico
Interno
Superior Y1 @1 C
Inferior Y2 @’ C,

Bajo la carga ultima por area de unitaria (qy), la superficie de falla en el suelo sera
como muestra la figura 26 si la profundidad H es relativamente pequefia compara
con el ancho B de la cimentacion, ocurrird la falla por corte general en el estrato
inferior, como se muestra en la figura 26 (a), sin embargo, si la profundidad H es
relativamente grande, entonces la superficie de falla estara completamente localizada
en el estrato superior se suelo, que es el limite superior para la capacidad de carga

ultima como se muestra en la figura 26 (b).

Suelo mas fuerte

)
Figura 26: Capacidad de Carga de una cimentacion de Suelo Estratificado

72



La capacidad de carga para el caso de la figura 26(a) pueda darse como:

B\ (2C',H 5 B 2Dp\ (K, tan ¢’
ququ+(1+z) B + vy H (1+Z)(1+ H) B —}/1HSC]L»

Donde:

B =ancho de la cimentacion

L = longitud de la cimentacion

C’a = adhesion

Ks = coeficiente de corte por punzonamiento

¢’1 = angulo de rozamiento interno del estrato superior

D¢ = profundidad de excavacion

1 = peso especifico del estrato superior

g: = capacidad de carga del terreno superior

gp = capacidad de carga del estrato inferior

gu = capacidad de carga ultima
La variacion de K con g./q1y ¢’1 se muestra en la figura 27 la variacion de ¢’a/ ¢’
con g./q; en la figura 28, si la altura H es relativamente grande entonces la superficie
de falla en el suelo estara completamente localizada en el estrato superior de suelo

mas fuerte.

0.7
L EEE S o8 /

9a

&y (grados)
Figura 27: Coeficiente Ks Figura 28: Variacion de c.'/ c1' versus q/q:
segiin Meyerhof y Hanna basada en la teoria de Meyerhof y Hanna (1978)
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1.10.4. Asentamientos
El asentamiento elastico de una cimentacion superficial flexible se estima

tedricamente (teoria de ley de Hooke y Bowles, 1987), como:

Se = qO(aB’)(

1‘552) 1,1

N

Cimentacidn

BXL
- Bz o
N _\:_\ _______ —ge e
z / N
Asentamiento de Asentamiento de
la cimentacion la cimentacion
rigida flexible i
. i, ™ Relacién de Poisson
E, = Mddulo de elasticidad

Figura 29: Asentamiento eldstico de
cimentaciones flexibles y rigidas

Donde:

0o = Presion neta aplicada sobre la cimentacion.

Ms = Relacién de Poisson del suelo.

Es = Modulo de elasticidad promedio del suelo
bajo la cimentacion Medido de z=0 a z=4B.

B’ = B/2 Para el centro de la cimentacion.

B’ = B Para una esquina de la cimentacion.

a = factor de posicion de la cimentacion donde

el asentamiento esta siendo calculado

Iy = Factor de profundidad = f(%fus,y %)
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I, = Factor de forma = F; +

1-20 1 , ~
1—:F2 . Fi=-(4+4) y F=rtan"'4

A m D m P n? (m+{m?+1)14n°
m'ln , A =In
' 2 2 , 2 2
m (1+1’m +n +1) m+ym +n +1

Ademés: Ay =

’
m

y 4 = —F——=
' 2 2
n Jm +n +1
Para calcular el asentamiento en el centro de la cimentacion, usamos:
a=4 , m=L/B y n’ =H/(B/2)
El asentamiento elastico de una zapata rigida puede estimarse como:

Se(rigida) = O-gsse(flexible centro )
1.11. Filosofia de Disefio

Para realizar los célculos de disefio de los elementos estructurales encargados de
transmitir las cargas de la edificacion al terreno, de zapatas aisladas y losas de
cimentacion, se utilizaran los principios, modelos matematicos desarrollados en el
marco tedrico de este proyecto de grado como también las recomendaciones de

normas y reglamentos vigentes de la construccion de obras civiles en nuestro medio.

Para optimizar los procesos de calculo previo se hace uso de paquetes de
computacion CYPECAD, destinado para el disefio de estructuras de hormigon y para
obtener los planos de detalle se hara uso del paquete de computacion de Autocad
2009.
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CAPITULO - 1l
INFORMACION Y ESTUDIOS PRELIMINARES

2.1. INTRODUCCION

Esta etapa incluye la recoleccion de informacion respecto al tipo de estructura por
construir y su uso general, para la construccion de edificios debe conocerse las cargas
aproximadas en las columnas y su espaciamiento, asi como la reglamentacion local de
la construccion. Ademas una idea general del entorno y el tipo de suelo que se
encontrara cerca Yy alrededor del sitio propuesto recurriendo a las siguientes fuentes:

e Planos Arquitectonicos y estructurales
e Construcciones existentes.
e Proyectos relacionados con el proceso de construccion.

e Normas y reglamentos de la construccion.

Se debe realizar un reconocimiento y una inspeccién visual del sitio para obtener

informacion sobre:

e La topografia general del sitio, la posible existencia de zanjas de drenado, de
escombros y otros materiales.

e La estratificacion del suelo en cortes profundos y/o pozos existentes.

e Sefiales de crecidas de agua en edificios cercanos.

e Niveles de agua subterraneas.

e Laexistencia de grietas y otros problemas en construcciones vecinas.

e La presencia de material vegetal y organico.
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Debe ir acompafiado de una investigacion profunda del sitio de construccion, con una
planeacion de:
e Laexcavacion de calicatas para observar la estratigrafia del suelo.
e La realizaciéon de sondeos de prueba y la recoleccion de muestras del suelo
para subsecuentes observaciones en laboratorio.
e Uso de equipo necesario para determinar la capacidad de carga del suelo.
e Determinar la profundidad de la cimentacion.

¢ Influencias externas que puedan poner en riesgo la estructura.

2.2. ESTUDIO GEOLOGICO

Los estudios geologicos y geotécnicos siguen normalmente una secuencia ordenada y
abarcan desde el estudio mas o menos preciso de los terrenos conformados dentro del
area de influencia de una obra estructural posible o definitiva hasta los estudios
especificos en zonas localizadas, tales como cimentaciones y otras obras

complementarias.

El estudio se realiza, en el campo, en general, por cuadrantes, cubriendo la zona de
interés, para la busqueda de yacimientos de material granular y bancos de préstamo
préximos a la obra. En algunos casos, las carreteras discurren muy cerca de otras
infraestructuras o construcciones, donde pueden existir estudios anteriores realizados

en la zona del terreno.

El empleo de esta informacion acorta los plazos, por lo que es aconsejable realizar un
esfuerzo inicial dedicado a recopilarla. El estudio previo debe comprender los

siguientes aspectos:

e Morfologia (topografia, movimientos del terreno, vegetacién, capa vegetal,
etc.).

e Estratigrafia y litologia (buzamientos, mineralogia, alteraciones, etc.).

e Tectdnica (sinclinales, anticlinales, intrusiones, etc.)

e Hidrologia y drenaje (rios, arroyos, capas freaticas, manantiales, etc.)
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2.3. ESTUDIO GEOTECNICO

Las caracteristicas geotécnicas basicas se relacionan con la:

e Clasificacion cualitativa de suelos, materiales granulares y rocas.
e Evaluacion del terreno como cimiento de obras estructurales y como material
de construccion.

e Problemas geotécnicos de la zona (drenaje, estabilidad, capacidad de soporte).

Este estudio debe ir acompafiado del trabajo de campo respectivo para una mejor

evaluacion, entre estos trabajos podemos mencionar:

2.3.1. Calicatas
Las calicatas son unas excavaciones que se realizan en el sitio donde se realizara el
emplazamiento de construccion, cuyo objetivo es reconocer los primeros horizontes

del terreno.

Dadas las caracteristicas de la construccion de edificios que se ejecutara, no suelen
alcanzar mas de 1 a 4 m de profundidad. Esta profundidad ha de ser menor en caso de

encontrar roca de calidad media o dura.

Las dimensiones habituales de una calicata son de dos metros de longitud por uno de
ancho y de uno a cuatro metros de profundidad. EI nimero de éstas en el caso de

edificaciones so6lo sera el necesario.

En las calicatas se toman muestras de todos los horizontes representativos, en su
gjecucion deben extremarse los cuidados para evitar contaminaciones de unos
horizontes con otros. Dichas muestras son alteradas en cuanto se refiere a resistencia
y humedad. Debe recogerse uno o varios sacos, con un peso de 20 a 30 kg por saco,
para poder realizar los ensayos de identificacion y comportamiento completos,

incluyendo los ensayos Proctor y CBR.
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2.3.2. Ensayos de penetracion

Un ensayo de penetracion es un reconocimiento de campo que consiste en la hinca de
una punta metalica de diametro normalizado en el terreno. En esta operacion se
registran los golpes que es preciso dar para avanzar cada tramo de 20 cm. estos
golpeos son el resultado del reconocimiento. Logicamente, el reconocimiento termina
si se encuentra un material en el que no es posible avanzar con un rendimiento
minimo. En este momento se dice que hay rechazo. Es aconsejable definir en la
peticion de reconocimientos lo que debe considerarse rechazo en el reconocimiento

de campo.

La desventaja méas sefialada de los ensayos de penetracion es que no se averigua la
naturaleza del suelo, sino UGnicamente su resistencia a la penetracion. La
interpretacion de los resultados es distinta segun la naturaleza de los suelos, por lo

que es precisa reconocerla por otros medios.

2.3.3. Ensayos dentro de la Mecanica de Suelos
Una vez que ya se tengan las muestras obtenidas por los reconocimientos, es
necesario proceder a realizar los diversos ensayos, que pueden clasificarse en ensayos

de identificacion y ensayos de evaluacién del comportamiento.

Los ensayos de identificacion son fundamentalmente los de analisis granulométrico
y limites de Atterberg para utilizar las clasificaciones AASHTO y ASTM. También
tiene interés la determinacion de la humedad natural (problemas de compactacion,
estabilidad de taludes, etc.).

Los ensayos de caracterizacion del comportamiento son los de compactacion,
como el Proctor (normal o modificado) y los de capacidad de soporte del material
compactado (como el CBR).

Para determinar si los materiales son utilizables en terraplenes y en suma para el
proyecto de las explanaciones de los caminos municipales, serd necesario realizar
ensayos de compactacion y de capacidad de soporte de los suelos afectados. Suelen
ser ensayos proctor (normales o modificados), y ensayos C.B.R.
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2.4. INFORMACION RECOLECTADA DEL SITIO PARA PROYECTO DE
GRADO

El lugar seleccionado para el analisis de mejoramiento de suelos para fundaciones
superficiales de pequefias estructuras, se ubica en la comunidad de Colonia Linares,
jurisdiccion de la Ciudad de Bermejo, provincia Arce del Departamento de Tarija.

Se realizo el levantamiento de informacion del sitio y el area de influencia destinada
para el desarrollo del presente proyecto de grado, obteniendo los siguientes

resultados.

De la geologia y la geotecnia, para obtener una informacion general de las
caracteristicas geoldgicas de la zona, se puede recurrir a la descripcion realizada en la
memoria del proyecto de camino carretero del tramo Bermejo-San Antonio, que se

ejecuta actualmente y que pasa por esta comunidad. En la cual menciona que:

“Se hace una descripcion cualitativa de los estratos superiores con caracteristicas
generales del suelo, a la profundidad de ensayo de carga, efectuado este tomamos
muestras de la cuchara partida y otra muestra para proceso del material en
laboratorio, de esta muestra ya clasificada se especifica en la planilla referida el

>

tipo de suelo encontrado a profundidad de ensayo”.
La comunidad de Colonia Linares se ubica en con respecto al tramo de la carretera

sobre la progresiva 10+600 en el tramo Ingenio Azucarero — San Antonio, de los

alrededores de esta progresiva se pudo obtener la siguiente informacion geotécnica.
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Los Perfiles Estratigraficos de la carretera en el tramo Ingenio Azucarero — San
Antonio entre las progresivas 9+500 a 11+000, abarca aproximadamente dentro del
area de influencia de la ubicacion de la comunidad Colonia Linares, como se puede
observar en estos perfiles se tiene de acuerdo al sistema de clasificacion de suelos
usado la AASHTO, se establecer que hay una tendencia hacia los materiales
granulares finos (arenas muy finas, arenas limosas, limos inorganicos, arcillas

limosas de baja plasticidad) ver tabla comparativa de suelos en Anexo I.

CUADRO N° 13 (Perfil Geoldgico)

9+500 10+000 10+500 11+000

A-6(10)

1,5 A-6(10) A-4(6) A-4(5)

A-6(9)

v

Fuente: Proyecto Asfaltado Tramo Bermejo-San Antonio
Esto nos da una idea general, que tipo de suelo se encontrara en la zona identificada
para la edificacion de la estructura educativa, gracias a esta informacion se recurre a
las tablas de clasificacion de suelos tanto de la AASHTO, el SUCS vy tablas de la
bibliografia para cimentaciones de estructuras, que estos suelos tienen una
consolidacién media, capacidad de carga media a baja, y sobre todo son muy
sensibles a la presencia de agua, que da como efecto la construccién de cimentaciones

de gran magnitud estructural y un elevado costo econémico.

Con esta importante informacion de apoyo se tiene una idea y los lineamientos
generales de las alternativas de las posibles soluciones y de los trabajos a realizar para
su ejecucion. Para dar fe de las caracteristicas reales del suelo de la zona de

emplazamiento del modulo educativo se realiza las pruebas de campo in situ.
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2.4.1. Estudio de Suelo in Situ
El presente estudio y andlisis de las caracteristicas de suelo se realizo en el sitio
designado para el desarrollo del presente proyecto de grado ubicado en la unidad

educativa Colonia Linares de la comunidad del mismo nombre.

2.4.2. Suelo Natural

Se ha realizado dos calicatas evitando alterar sus propiedades en estado natural, para
obtener una informacion mas fidedigna posible, que permita identificar el tipo de
suelo y sus propiedades resistentes, para realizar un anélisis de alternativas del tipo de
cimentaciones superficiales que se pueda construir y en funcién a este analisis definir

el tipo de cimentacion mas viable.

2.4.2.1. Ensayo S.P.T. (ensayo de carga directa)
De acuerdo a este tipo de ensayo realizado, el suelo en este sitio tiene una capacidad
portante muy bajo de gagm=0.08 kg/cm2, un valor muy bajo, (Ver informe del ensayo

en el Anexo ).

2.4.2.2. Granulometria
Los resultados obtenidos del andlisis granulométrico de las muestras de suelo en
laboratorio (Ver informe clasificacion de suelos en el Anexo 1), corresponde a un
material fino, un OL o A-4, Suelo limoso baja plasticidad, de acuerdo a los sistemas
de clasificacion de suelos, estos suelos tienen las siguientes propiedades y usos.
a) Segun la ASTM corresponde a un suelo OL, de acuerdo al cuadro 4 (capitulo
01) tiene una moderada compresibilidad, una baja capacidad de carga,
permeabilidad deficiente, otras caracteristicas de este suelo se pueden

observar en el Cuadro 5

b) Segun la AASTHO corresponde a un suelo A-4, Los grupos A-4, A-5, A-6 'y
A-7 comprenden a los suelos limo-arcillosos, con mas de un 35% de material
pasando por el tamiz n°® 200. Para su clasificacion se atiende Unicamente al

limite liquido y al indice de plasticidad.

82



2.4.3. Material Seleccionado para el Mejoramiento de Suelo

Del banco de préstamo identificado para adquirir el material que sera utilizado en el
mejoramiento de suelos para la cimentacion de la estructura en la unidad educativa,
se saco una muestra para obtener en laboratorio sus caracteristicas mecanicas,
propiedades granulométricas y la cantidad de humedad, (ver clasificacion de suelos
en Anexo I).

2.4.3.1. Granulometria
Con en el analisis granulométrico en laboratorio de este material se pudo identificar el

tipo de suelo:

a) Segun la ASTM de acuerdo al cuadro N° 4 (capitulo 01) este tipo de suelo es
un GW, que corresponde a las gravas bien gradadas, que tienen una aplicacion
entre otros en mantos de presas y terraplenes, ademas tiene las caracteristicas
de que se pueden alcanzar densidades maximas muy elevadas,
compresibilidad e hinchamiento casi nulos, manteniendo sus propiedades
volumeétricas constantes, capacidad de drenajes excelentes, sobre todo en esta

zona que se tiene la presencia de agua.

b) Segun la AASHTO se tiene con este sistema de clasificacion un suelo A-1-a,
Los grupos A-1, A-2 y A-3 corresponden a los suelos granulares, con un
maximo de 35% pasando por el tamiz n° 200. Se trata de gravas, arenas y
zahorras (mezclas de grava y arena de acuerdo al cuadro N° 6 (capitulo 01)

cuyo comportamiento en carreteras suele ser bueno a excelente.

2.4.3.2. Humedad Optima y Densidad Maxima
Se saco una muestra del banco de préstamo, se realizado el ensayo en laboratorio de
este tipo suelo se pudo determinar con una humedad optima de un 7.06% se puede

alcanzar una densidad maxima de 2.195 gr/cm?® (ver Anexo )
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2.4.4. Datos de la Edificacion

2.4.4.1. Zona de emplazamiento

Esta edificacion estructural esta proyectada en la U. E. Colonia Linares, jurisdiccion
municipal de la ciudad de Bermejo, sera parte del equipamiento de infraestructura de
esta unidad educativa, uno de los objetivos principales es de realizar varias
alternativas de fundacion y el resultado de este analisis serd para definir la mejor

alternativa de acuerdo al tipo de terreno que se tiene en el area de emplazamiento.

El detalle de la distribucion de ambientes de esta edificacion tiene como principal
componente en sus dos niveles, la construccion de aulas, amplias para el mejor
desarrollo de la ensefianza y aprendizaje, ademas se conecta estas dos plantas con una
grada de en dos direcciones con un descanso intermedio, para una mejor circulacion
se tiene dos pasillos lineales tanto en la planta baja como en la planta alta, se prevé un

pequefio deposito debajo del descanso de la grada, ver figura 30 y figura 31.

Figura 32: Vista Lateral del M6dulo Educativo.

84



La planta baja cuenta con una &rea de construccion de 156.12 m® y en la distribucién
de ambientes tiene principalmente 2 aulas para una capacidad de 30 estudiantes, con
una grada de acceso a la segunda planta con barandas de seguridad, con pequefio
depdsito para materiales deportivos y de limpieza debajo del descanso de la grada,

ademas de un pasillo de circulacién para vincular las aulas y demas ambientes.

PLANTA BAJA

u u | u u w
®

Z, AULA AULA

(a)

<

Y ~ sube

O]
!

; | 1
PASILLO

L] | | | | L1}

Figura 33: Vista Planta Baja del Mddulo Educativo

Debido a la naturaleza de esta edificacion La planta alta de igual manera tiene como
ambientes principales 2 aulas para una capacidad de 30 estudiantes, con un respectivo
pasillo de circulacion para vincular las aulas y de acceso a la grada, con una area de

construccion de 156.12 m.

PLANTA ALTA
9 | L L ]
1 Ne
®
5 AULA AULA
S
o v (
baja
u
| E
PASILLO
| i | ] | |

Figura 34: Vista Planta Alta del M6dulo Educativo

85



La edificacion considerada tiene las siguientes caracteristicas: muros con espesor de
20 cm de ladrillo ceramico de 6 huecos, columnas de hormigén armado con una
seccidn de 25x25 cm., vigas de hormigon armado con una seccién de 20x30 cm., una
losa maciza de espesor de 12 cm., la graderia de acceso a la planta alta de hormigon
armado, la huella de 30 cm y la contrahuella de 19.5 cm. y un ancho de 1.15 metros,
la cubierta de calamina trapezoidal galvanizada N° 28 sobre estructura de metalica,
los acabados en muros seran en revoque con mortero de cemento, la carpinteria de
madera, En la figura 34 y la figura 35 se puede apreciar los materiales de

construccién a utilizar.

CUBIERTA DE
CALAMINAN,

IGA CADENA Ho Ao
VIGA CADENA 20X30 cm
Ho Ao 20X30 cm

BARANDA

Losatea I PISO

CIELO RASO.

| coLumna
DE Ho Ao

CONTRAPISO DE
SOBRECIMIENTO PIEDRA MANZANA
DE H°A"

PASILLO | |

CIMIENTO

CORTE A-A

Ll

Figura 36: Corte A-A del Modulo Educativo
La cubierta de la planta alta esta compuesto de calamina galvanizada con cerchas
metalicas en perfil, con area total de 170.85 m? de construccién que cubre las aulas,

como el pasillo y un cielo falso de yeso.
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2.5. ANALISIS DE CARGA

Las cargas analizadas para el calculo de la estructura se tienen las cargas
permanentes, que comprende al peso propio de la estructura del hormigon, la carga
muerta debido al peso de muros exteriores e interiores, el peso del revestimiento del
piso, el peso de la cubierta de calamina trapezoidal, el peso de la estructura metalica
para cubierta, los trabajos de acabados y el revoque del cielo raso del la losa, como

asi también del cielo falso del techo de calamina de la planta alta.

La sobrecarga o las cargas vivas, estan conformadas por un peso temporal (mobiliario
y personas) que se consideran a normas, de acuerdo al tipo de funcionalidad gue tiene

la edificacion que es objeto de andlisis en este proyecto de grado.

2.5.1 Cargas Permanentes
Anadlisis de cargas debido al peso del muro de ladrillo, mortero y revoque, tomando
en cuenta que el muro tiene un espesor e=18cm para toda la construccion, los datos
para este analisis son:

- Ladrillo cerdamico de 6 huecos (12x18x24 cm.)

- Peso unitario del ladrillo de 3.76 kg/pza

- Volumen unitario del ladrillo de 5184 cm®

- Junta vertical 1.5 cm

- Junta horizontal 1.5 cm

- Peso especifico del mortero 1700 kg/m?*

- Peso especifico del yeso 1000 kg/m®

a) Analisis de carga muro e=18 cm para 1 m?:
100

NuUmero de ladrillos horizontal = = 3.92 Pzas.
24+1.5
NUmero de ladrillos vertical = 100 _ 7.41 Pzas.
12+1.5
Para un metro cuadrado se tiene = 3.92 x 7.41 = 29.05 Pzas.
Volumen de muro en 1m? =18 x 100 x 100 = 180000 cm®
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Volumen de ladrillo en 1m? =29.05x 5184 =150595.20 cm®
Volumen mortero de juntas = 180000 — 150595.20 = 29404.80 cm® = 0.0294

Volumen de mortero de revoque =0.02x1x1x2=0.04 m?
Volumen de revoque de yeso  =0.005x1x1 =0.005m?®

Peso por metro de altura de muro es:

Ladrillo = 29.05 pza x 3.76 kg/pza = 109.23 kg.
Mortero de juntas = 0.0294 m®x 1700 kg/m*® = 49.98 kg.
Mortero revoque = 0.04 m®x 1700 kg/m®* = 68 kg.

Revoque Yyeso 0.005 m® x 1000 kg/m*® = 5 kag.

Se tiene un peso total para un metro de altura de muro = 232.21 kg/m

b) Andlisis de carga cubierta de calamina 1 m?:

Peso de la calamina = 3 kg/m?
Peso estructura metalica = 10 kg/m?
Planchado de cielo raso = 12 kg/m?

Se tiene un peso total para 1 m? de cubierta = 25 kg/m?

¢) Andlisis de carga de entrepisos para 1 m?:

Piso ceramico y nivelacién de 1 cmde = 15 kg/m?
Planchado de cielo raso = 12 kg/m?
Se tiene un peso total para 1 m? de entrepisos = 25 kg/m?

2.5.2. Carga viva o sobrecarga

a) Analisis de sobrecarga en la cubierta para 1 m?:

Sobrecarga viva = 50 kg/m?
Sobrecarga de nieve o granizo = 40 kg/m?
Sobrecarga de viento = 12 kg/m?

b) Anélisis de sobrecarga aulas y gradas para 1 m*:

Sobrecarga en aulas = 350 kg/m?
Sobrecarga en gradas = 400 kg/m?
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CAPITULO - 111

INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. CALCULO DE LA CARGA QUE TRASMITE LA EDIFICACION AL
SUELO.

Para fines préacticos del desarrollo de este trabajo de proyecto de grado se hara uso de
un paquete de disefio estructural el CYPE CAD (CYPE Ingenieros\Version 2009.1),
con el objetivo de calcular las fuerzas que seran transmitidas al suelo de fundacion,
para que con estos datos se pueda realizar los célculos de las zapatas de manera
manual utilizando la base teorica descrita anteriormente referida a este tema, y con
todos los resultados obtenidos de este trabajo realizar la comparacion entre los

diferentes casos de alternativas y de ahi recomendar la alternativa mas econémica.

3.1.1 Programa de Computacién para Disefio Estructural CYPECAD

Este tipo de programa de computaciéon CYPECAD, es un software para el célculo
estructural de edificios de hormigon armado y metélico que permite el analisis
espacial, el dimensionado de todos los elementos estructurales, la edicion de las
armaduras y secciones y la obtencion de los planos con los detalles constructivos de

la estructura.

Realiza el calculo de estructuras tridimensionales formadas por soportes y forjados,
incluida la cimentacion, y el dimensionado automatico de los elementos de hormigon

armado y metalico. D

J

\ -

N

ERRRE

Figura 36: Carga Axial en la Zapata
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3.1.2 Descripcion General del Programa CYPECAD
Con CYPECAD, el proyectista tiene en su mano una herramienta precisa y eficaz
para resolver todos los aspectos relativos al calculo de su estructura de hormigon de

cualquier tipo. Esta adaptado a las ultimas normativas espafiolas y numerosos paises.

Ha sido concebido para realizar el célculo de esfuerzos y dimensionamiento de
estructuras de hormigon armado y metalicas disefiadas con forjados unidireccionales
de viguetas, vigas, placas aligeradas, losas mixtas, macizas, forjados bidireccionales

reticulares, pilares, pantallas, muros de hormigon armado, estructuras de cimentacion.

De todos estos elementos estructurales se pueden obtener los planos de los detalles
constructivos, referidos a las dimensiones y armado de fierros, a través cualquier
medio de impresion, segun sea la necesidad y la importancia, ademas se puede
obtener un listado de los resultados del célculo, como el resumen volumétrico de los

materiales que se usaran y la memoria de calculo.

Otra de las particularidades de este paquete estructural permite una visualizacion
previa en 3D de cada uno de los elementos de una estructura, donde se puede apreciar

a cabalidad la estructura que se esta disefiando.

3.1.3. Calculo Estructural con el Paquete Estructural CYPECAD

Una vez obtenido todo el analisis de cargas que actuaran en la estructura, procedemos
al célculo, para obtener los resultados de los esfuerzos que actuaran en la
cimentacion, a continuacion se describe el modo de introduccion de datos para el

usuario de este programa.

3.1.4. Introduccion de Datos

La organizacién previa de datos es muy importante para una rapida y eficaz
introduccidn de la estructura. En el ejemplo practico siguiente se describe una forma
de organizacion de datos, es conveniente crear un plano de replanteo de pilares,

donde debe estar reflejado lo siguiente:

90



e El nivel de arranque y final de cada alineacion vertical de pilar, pantalla y
muro.

e Sus respectivas secciones pre dimensionadas, angulos y puntos fijos.

También se debe crear un plano de seccion de alzado del edificio, donde este plano
debe contener:

e Numeracion de las distintas plantas

e Asignacion de grupos de plantas

e Ubicacion de las cargas superficiales de sobrecarga de uso y cargas muertas

e Altura entre planos superiores de forjados terminados consecutivos

En la introduccién de datos para el uso del programa se sigue el siguiente proceso:

» Pulse sobre el icono de acceso directo al programa

CYPE. Arquitectura, Ingenieria ¥
v Construccion

ﬂ Acceso directo

Figura 37: inicio del programa CYPECAD

» Inmediatamente realiza una presentacion de las diferentes utilidades vy

herramientas disponibles por el programa, pulsar en la opcion CYPECAD

Kl CYPE. Arquitectura, Ingenieria ¥ Construccidn

[ "‘,ﬂ\u"" CYPECAD -2009.1.b

o W | Dissfio, caloulo y dimensionadn de estiucturas de hormigén aimarn y metdlicas compuestas por pilares,
/4 pantallas v muros: vigas de hormigdn, metélicas ¥ mistas; forjados de viguetas [genéricas. amadas,
pretensadas, in situ, metdlicas de alma llena y de celosial, placas aligeradas, losas mistas, forjados reticulares y
losas macizas; cimentaciones por losas o vigas de cimentacion, zapatas y encepados; obras de Metal 3D
integradas [perfiles de acero y madera) con B grados de libertad por nuda, incluyendo el dimensionamiento y
WX optimizacion de secciones.

CvPE. Arguitectura, [ngenieria v Construccian
£ CYPECAD

% zE] Disefio, céloulo v dimensionado de estructuras de hormigdn armado v metélicas

7T Genera{rompuestas por  pilares, pantallas v muras; vigas de hormigon, meticas y mistas;
forjados de viguetas (genéricas, armadas, pretensadas, in situ, metdlicas de alma

!“ Predimgllena v de celosia), placas aligeradas, losas mixtas, forjados reticulares v losas

macizas; cimentaciones por losas o vigas de cimentacidn, zapatas v encepados;

gnara obras de Metal 30 integradas {perfiles de acero v madera) con 6 grados de libertad

|por nuda, incluyenda el dimensionamiento y optimizacién de secciones.
. [aeshion

% Infraestructuras urbanas-

= Elementos estructuralzs -

JF Elementos de contencidn-

{5 Instalacionss «

[f% Memorias Kecnicas de disefio [MTD)+
Obra civilr

W Elementos de sislamiznto -

INGENIEROS T Soporte @ htp Afwencype.com () Marusles ([ Novedades @ Unidades &K Licencia: 52689

Figura 38: Ingreso a la opcion CYPECAD
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» Una vez ingresado al programa pulse sobre Archivo / Nuevo se abre una ventana

donde debe escribir el nombre la Obra y una descripcion de la misma una vez

realizado este llenado pulsa Aceptar.

= Mueva obra

Maombre de la obra
CACYPE IngenieroshPropectos\CyYPECAD"
Narmbre del fichero (clave) | TESIS DE GRADD | cle

Descripcidn

MODULO EDLICATHD] |

Figura 39: Nombre de la Obra

» Tras pulsar aceptar del anterior dialogo se presenta las opciones de cdmo generar

la obra pulsar Obra Vacia / Aceptar, de dicha accidn aparece una ventana Datos

Generales

donde muestra el nombre de la obra y la descripcion que

anteriormente se escribid, ademas de las normas de célculo, materiales y el tipo

de control a utilizar, acciones de cargas medio ambientales (viento, fuego, sismo

y otras consideraciones especiales), como también los coeficientes de pandeo de

pilares.

Z Datos generales

Clave: TESIS DE GRADD

=l 0D UL D EDLICAT WO

[[] Con accitn de vienta
[ Con accitn sismica

[[] Comprobar resistencia al fuego

l Hipdtesis adicionales [cargas especiales] ]

l Estados limite [combinaciones] ]

Normas: [ Cédigo Téchico de la Edificacidn ]
Materiales

Hormigdn para: Acero para:

Foiados | HAZ5, Conbol Estadisties % Baas B 4005 CortolNomal | )
Cimmentacidn ‘ H&-25 , Control Estadistico v| E Gzl 5295 3
Pilares ‘ H&-25 , Control Estadistico v| Laminados y amados | 5275 3
Muras ‘ Ha-25 , Control Estadfstico v| @ s B 4005 3 ﬁ
Acciones Coeficientes de pandeo

PFilares de hormigdn

Filares de acero

Figura 40: Datos

generales de la obra
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3.1.5. Introduccion de Plantas o Grupos

A partir de este procedimiento se indica la secuencia de introduccion de plantas o
grupos, que conforman el conjunto de la estructura, referido a los niveles de cada
planta y las cargas que actGan en cada una de ella, como también la posibilidad de

agrupar plantas que tengan similares caracteristicas.

»  Pulse la opcion Introduccion / Plantas / Grupos, luego pulse Nuevas plantas,

se abre una presentacion con dos opciones, elegir la opcion Sueltas y aceptar.

- Z Pregunta
Plantas ¥ grupos E| 9  iLCéma desea introduci esas plantas?
\_‘/
(%) Sueltas
:> ) () Agnupadas entre 57
| Aceptar |

Figura 41: Introduccion de plantas y grupos

» Se tiene una ventana donde se introduce el nimero de plantas, y se puede dar
nombre y la altura a cada una de ellas para ser identificadas de mejor manera,
también la sobrecarga y la carga muerta que actuaran en cada una, terminado este

procedimiento pulse Aceptar.

Z Insertan plantas

Mumero de plantas a insertar 3/ CTE
Flanta WNormbre Altura 3 [Trdm) CM [ThAmé)
3| Cubierta 350 0.05 003
2| Planta Alta 350 035 003
1| Planta Baja 1.80 0.00 foo0 |

Figura 42: Introduccion de altura y cargas a cada planta

93



» Hecho el proceso anterior se tiene una presentacion de opciones, que le permiten
considerar la introduccidn, borrar y editar nuevas plantas de las ya existentes,
ademas unir en grupos si las plantas tienen caracteristicas en comun, y editar los
mismos, en caso de no realizar ninguna de estas opciones se avanza al paso

siguiente, pulse Salir.

ZE| Plantas y grupos E|

[

[ E ditar plantas
[ E ditar arupos
[

Unir grupos

Figura 43: Editar plantas y grupos

3.1.6. Introduccion de Elementos Estructurales (Columnas, vigas y losas)
Para realizar esta operacion se puede proceder de dos maneras, por medio de

plantillas de DXF 6 DWG (Auto Cad), y por medio de coordenadas.

» Pulse la opcién Introduccion / pilares, pantallas y arranques en el mend

superior desplegable al hacer esta operacion aparece una ventana donde se

escoge Nuevo pilar.

= CYPECAD - [C:...TESIS DE GRADO.c3e] Z Pilares, pantallas y arranques [ (%]
Archivo Obra  Introduccidn  Vistas/Cotas  Ayuda f e ]
= = Plantas/Grupos [ Nueva pantalla |
B E E| Pilares, pantallas v arranques | [ Muevo arangue |
Conkornos |:>
Lineas replanteo

Figura 44: Introduccion de pilares

» Abhora se introduce todos los datos de los pilares desde la cimentacion hasta la
cubierta, ademas se puede mantener o cambiar la seccion del pilar en cada nivel
de las plantas, como también se define los coeficientes de pandeo y

empotramiento entre otras de las caracteristicas.
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K Nuevo pilax E|E\
B

Grupa finak Cublerta -
Toel. pandes
Feferencia © Sin vinc. ext.
Angulo: [0 |® @®Convinc. ext
Desnivel de apoyo 0 Im
Cantodeapoya (0 |m

<

=

oo
FEE
HHE

B BN .

Figura 45: Introduccion dimensiones de pilares

Después de introducir los pilares se procede a introducir los datos de las vigas, en la

parte inferior del programa se tiene una pestafia con el nombre de Entrada de vigas,

pulse y seguir los siguientes pasos:

» Pulsar Vigas/Muros, Entrar vigas, luego se mostrara la ventana Viga actual

en la cual se puede seleccionar de gran diversidad de tipos de vigas, su ubicacion

y las dimensiones que se tengan en el proyecto.

22 CYPECAD - [C:Y...XTESIS DE GRADO.c3e]

Archivo Obra Grupos Cargas | Migas/Muros  Pafios  Cimentacidn  Caloul
= H E |%|n |_B' Entrar wiga
@& o |%| (h [BF Entrar moro

[l

K| viga actual (=3

Descolgada 026030

sl Tl DI Bl Zred

L
I

—0.25—

Marque una dimensién a madificar [en m.]

“iga baijo farjado

dEEEED D

Aceptar [ Copiarde viga | [ Cancelar |
Figura 46: Introduccion de vigas
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Una vez elegido el tipo de viga, solo se tiene que sefialar entre que pilares se quiere

colocar la viga y su ubicacién (centrada 6 con respecto a una de las caras del pilar),

puede colocar vigas rectas, curvas, en voladizo, el programa tiene esta flexibilidad

para la introduccion de vigas.

Culminado el proceso de introduccion de pilares y vigas, se procede a la introduccion

de pafios o losas.

» Pulsar Pafios/Gestion pafios, luego se mostrara la ventana donde se presenta las

diferentes opciones de losas y la direccién de armado. Seleccionar el tipo de losa

que se construird, en este caso seleccionamos losa maciza y se debe especificar el

canto (espesor) de la losa.

2 Gestion parios

() Forjados de viguetas
() Losas macizas
() Reticulares

() Placas aligeradas

o
[l st

() Losas mistas

() Losas apoyadas en el terena

L =
= ‘l!‘
[T |
Canto cm

Direccidn del armado;
(=) Paralelo a una viga

() Dos puntos de paso

Cancelar

Figura 47: Introduccion de losas

Una vez definido el tipo de losa y sus caracteristicas se procede a ubicar losa en cada

espacio interior definido por las vigas.

Gestién paiios

R

=17 &

o3PS 20x30 o]

2030
T
e
-~
203

<
20x30
20630

2030

+

20x30

.
i

030
20:30
2030
h%;E
|
30

o

20:30

P13 Zoaimid Z0x0 P16 2030 P16

g
=
el

5 52
= =i
= =i

2030 P1 20x30

g

Figura 48: Ubicacién de losas
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3.1.7. Introduccion de las Cargas e Hipdtesis de Carga
» Pulsar Cargas/Cargas, luego se mostrara la ventana que presenta tres
alternativas de estados de cargas puntual, lineal y superficial y la hipotesis de

carga permanente y sobrecarga de uso.

F CYPECAD - [D:\tesis nkTESIS DE GRADO.c3e]
Archivo Cbra Grupos Cargas  VigasfMuros Pafios  Ciment:
=R=IR " BT carges |

ﬁ o |ﬁ @ Cargas lineales en vigas :>

@ Cargas superficiales en parios

[ Hipétesis adicionales [cargas especiales] ]

Nugva Cancelar

Cargas en qrupos

@ Wisibles

Figura 49: Introduccion de cargas permanentes

Introducidos el valor de la carga y definida la hipétesis, pulse Nueva, con el puntero
del raton sefialamos la ubicacion de la carga, este proceso se repite para todas las
ubicaciones, una hecho estas acciones, si por algin motivo se introdujo un valor
incorrecto se puede realizar las modificaciones correspondientes pulsando
nuevamente en Cargas y se presenta las alternativas de editar, asignar, borrar y

mover dichas cargas o cambiar el estado de la hipotesis.

Antes de proceder con el célculo y dimensionamiento de la estructura se puede
obtener una visualizacién espacial (3D) del conjunto de la estructura, para confirmar

la introduccion de los datos y las ubicaciones de cada elemento estructural del

conjunto de la obra.

Figura 50: Vista 3D, esquema estructural
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3.1.8. Calculo y Dimensionamiento

Terminado todo el proceso de introduccion de datos, es posible proseguir con el

calculo de la estructura, durante la ejecucion y proceso de calculo se mostraran

mensajes informativos a cerca de la fase de calculo en que se encuentra el programa,

estos mensajes pueden informar de errores si se introdujo datos incompatibles con el

proceso de célculo.

» Pulse Calcular / Calcular obra, (sin dimensionar cimentaciones) por el hecho
de que generalmente se tiene que realizar modificaciones, rectificaciones en las
dimensiones de secciones de vigas, pilares, etc., y esto nuevamente debe ser

calculado y verificado hasta cumplir con exigencias de disefio.

3.1.9. Resultados y Planos

Al finalizar el calculo se pueden consultar todos los resultados si se presentan errores
menciona las posibles soluciones, de los diferentes elementos estructurales producto
del calculo, en cuanto al detalle de armaduras, los didmetros, dimensiones, ubicacion
y espaciamientos, también realizar una impresion de planos y un reporte cantidades

volumétricas.

Se pueden obtener los resultados a través de reportes y listados, los planos por medio
de platillas y la impresién de salida en DXF 6 DWG extensiones de compatibilidad
con el programa Autocad. De las consultas a los resultados se pueden visualizar las
deformaciones, esfuerzos, flechas, en pilares, vigas y losas y otros elementos

estructurales que intervengan en el conjunto de la obra.

22 Composicitn de planos

Flanos  Dibujos
O @& @G EDED s B Periférico I v
REa@£ZRAM@

(1343 @83

(3083
D

Girupo - DHF

Figura 51: Impresion de planos
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3.1.10. Esquema Estructural

A continuacién se presenta un esquema estructural de la edificacion educativa que
sera la base para la utilizacion del programa de computacion mencionado, La
ubicacion y el lugar de emplazamiento de este modulo educativo permite proyectar

toda la cimentacion con pilares centrales.

(D) Sy, PN R P S

LI LI LI I LI L]

o | — | _ —
i

L L L L L_| L]

Figura 52: Esquema estructural mddulo educativo
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Del resultado de la utilizacion del programa de computacion CYPECAD, aplicado al

esquema estructural propuesto, se tienen los siguientes reportes de las cargas que se

transmitiran a la cimentacion.

ARRANQUE DE PILARES
Nota: Los esfuerzos estan referidos a ejes locales del pilar

El sistema de unidades utilizado es N,Qx,Qy: (Tn) Mx,My,T: (Tn-m)

PILAR HIPOTESIS N Mx | My | Qx | Qy | T
p1 Carga permanente | 9.23 | 0.12 |-0.51 | 0.21 | -1.00 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.22 | 0.00 | -0.01 | 0.01 | -0.02 | 0.00
P2 Carga permanente | 16.73 | 0.11 | -0.46 | 0.19 | -0.91 | 0.00
Sobrecarga de uso | 2.32 | -0.03 | 0.07 | -0.05| 0.12 | 0.00
P3 Carga permanente | 15.99 | -0.00 | 0.24 | -0.01 | 0.33 | 0.00
Sobrecarga de uso | 4.29 |-0.00 | 0.17 | 0.00 | 0.30 | 0.00
P4 Carga permanente | 20.69 | 0.00 | -0.50 | -0.00 | -1.01 | 0.00
Sobrecarga de uso | 4.48 |-0.01| 0.19 | -0.01| 0.33 | 0.00
p5 Carga permanente | 16.49 | 0.02 | 0.26 | 0.02 | 0.34 | 0.00
Sobrecarga de uso | 4.40 |-0.02 | 0.17 | -0.03 | 0.29 | 0.00
P6 Carga permanente | 12.31 | -0.28 | -0.39 | -0.50 | -0.84 | 0.00
Sobrecargadeuso | 1.81 | 0.03 | 0.07 | 0.07 | 0.11 | 0.00
p7 Carga permanente | 11.57 | 0.14 | 0.65 | 0.23 | 1.09 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.85 | 0.00 | -0.03 | 0.00 | -0.05 | 0.00
P8 Carga permanente | 22.55 | 0.16 | 0.64 | 0.27 | 1.05 | 0.00
Sobrecarga de uso | 4.97 |-0.04 | -0.07 | -0.06 | -0.13 | 0.00
P9 Carga permanente | 23.31 | -0.31 | -0.42 | -0.58 | -0.86 | 0.00
Sobrecarga de uso | 8.06 | 0.02 | -0.15| 0.04 | -0.29 | 0.00
P10 Carga permanente | 29.25 | 0.02 | 0.76 | 0.02 | 1.24 | 0.00
Sobrecarga de uso | 8.28 | -0.01 | -0.15 | -0.02 | -0.29 | 0.00
P11 Carga permanente | 24.13 | 0.36 | -0.39 | 0.62 | -0.84 | 0.00
Sobrecarga de uso | 8.33 | -0.06 | -0.16 | -0.10 | -0.31 | 0.00
P12 Carga permanente | 16.25 | -0.27 | 0.68 | -0.51 | 1.07 | 0.00
Sobrecarga de uso | 3.47 | 0.07 | -0.09 | 0.13 | -0.18 | 0.00
P13 Carga permanente | 2.04 | 0.04 | 0.10 | 0.02 | 0.03 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.58 | 0.03 | 0.07 | 0.02 | 0.03 | 0.00
P14 Carga permanente | 3.44 | 0.04 | 0.14 | 0.02 | 0.05 | 0.00
Sobrecargade uso | 1.23 | 0.03 | 0.08 | 0.01 | 0.03 | 0.00
P15 Carga permanente | 3.58 | 0.03 | 0.16 | 0.01 | 0.07 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.80 | 0.01 | 0.05 | 0.00 | 0.02 | 0.00
P16 Carga permanente | 1.32 | 0.02 | 0.13 | 0.01 | 0.05 | 0.00
Sobrecargade uso | 0.15 | 0.01 | 0.04 | 0.00 | 0.01 | 0.00
P17 Carga permanente | 3.55 | 0.01 | 0.05 | 0.02 | 0.07 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.94 | 0.00 | 0.03 | 0.02 | 0.02 | 0.00
P18 Carga permanente | 2.25 |-0.04 | 0.13 | -0.03 | 0.04 | 0.00
Sobrecarga de uso | 0.55 |-0.05| 0.08 | -0.03 | 0.03 | 0.00
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3.2. CALCULO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACION

Como se menciono anteriormente en esquema estructural para este proyecto de grado
se disefara las zapatas aisladas de pilar central y losa de cimentacidn para que estas
dos alternativas para un analisis comparativo técnico frente a una alternativa de

mejoramiento de la capacidad de carga del suelo de fundacion.

3.2.1 Calculo Manual de Zapatas Aisladas de Pilar Central

De acuerdo a las caracteristicas de la estructura educativa se tiene 18 pilares por
consiguiente se tendra 18 zapatas aisladas.

Para el desarrollo de este célculo se tomara como dato el pilar P10, es en la que actla

las cargas de mayor magnitud y luego se realizaran los analisis para los otros pilares.

Informacién Preliminar

Accion de cargas en cada zapata

Carga Muertas Carga Vivas Carga M+V
Pilar carga Pilar carga kg
Ton kg Ton kg
P1 9.23 9230 P1 0.22 220 9450
P2 16.73 16730 P2 2.32 2320 19050
P3 15.99 15990 P3 4.29 4290 20280
P4 20.69 20690 P4 4.48 4480 25170
P5 16.49 16490 PS5 4.4 4400 20890
PG 12.31 12310 PG 1.81 1810 14120
P7 11.57 11570 P7 0.85 850 12420
P8 2255 22550 P8 4.97 4970 27520
P9 23.31 23310 P9 8.06 8060 31370
P10 29.25 29250 P10 8.28 8280 37530
P11 24.13 24130 P11 8.33 8330 32460
P12 16.25 16250 P12 347 3470 19720
P13 2.04 2040 P13 0.58 580 2620
P14 3.44 3440 P14 1.23 1230 4670
P15 3.58 3580 P15 0.8 800 4380
Pl6 1.32 1320 P16 0.15 150 1470
P17 3.55 3550 P17 0.94 940 4490
P18 2.25 2250 P18 0.55 550 2800
Zapata 10
Carga Axial = 3753 Tn = 37530 kg
Esfuerzo Adm. Terreno = 0.08  kg/cm2 = 800 kg/m2 (ensayo SPT)
fck = 210  kg/cm2 = 2100000 kg/m2 hormigon
Fyk - 4200  kglcm2 = 42000000 kg/m2 acero
Coef. (yf) = 1.6  coef. de ponderacion de las acciones
Coef. (yc) = 1.5 coef. de seguridad del hormigén
Coef. (ys) = 1.15  coef. de seguridad del acero
Peso especifico H® = 2400  kg/m3
Seccion del Pilar b=l = 025 m
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En esta operacion los momentos Mx y My no seran tomado en cuenta para un

predisefio, luego se hara la verificacion con la accion de los momentos.

o = = 800 kg/m2 sil=B; b=l
37530 < 800
BA2 t— b —r

asumo : B= 685 m
I 685 m

0, = 799.8 kg/m2

Vertficando con el peso de la zapata encontramos el canto "h" de la zapata

o;‘:i{-}z*h: 800  kg/m2
B*L

37530 2400 *h 800

46.9225 o

h= 0.0001 m
canto msuficiente!!! Para colocar armadura

3.2.1.1. Diseio a Corte

Suponemos que la zapata es flexible y mediante la comprobacién cortante, se
calculara "d"

1 S o 4 2 . - 47
Vi=ysrosle{———d| ;Veu=fevxLxd ; VdzVa
fou=05+ \::E donde fed = fek
ye
fed = 133.33 kg/em?
fov= 5.77 kg/cm2
fov = 57735.03 kg/m2

yi 8768 *[3.30 - d]

Y = 395485 % d

Se tiene que cumplir : Vd = Veu

d> 007 m
canto msuficiente!!! Para colocar armadura
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3.2.1.2. Diseno a Punzonamiento

Vertficaremos a punzonamiento, para encontrar el canto utl "d”

Vpd =yf xatx (BxL—(b+d)*(l +d))

Vpu=Sp+2=fecy Sp=d*(2+b+2x1+4d) s Vpd < Vpu
Vpd = 1280 %[ 46.92— [0.25 d] #(  0.254d]]
Sp = ds (1 4d) e
pu=  d % [ 1+ 4d) * 115470.05
Se tiene que cumplir : Vpd = Vpu
4d?* + 1004 — 052 > 0

d> 0.26 m

De los resultados obtenidos del canto util "d” de los anteriores analisis, se elige el

valor mas alto de donde se puede establecer que:

d = 0.26m
y la altura total de la zapata sera:

h= d+r+ @72
k= 030 m

h= 030 m

Una de las condiciones aumidas fue que la zapata es flexible, por lo que es necesario

realizar la verificacion de esta condicion, por tanto el vuelo de la zapata es un
parametro que ayuda a esta verificacion.
Elvuelo de la zapata esta cada por:

B—b )
Pmax = s ; Vmax > 2h

&

Vmax= 3.30m
2h= 0.60m

Se tiene que cumplir : Vmax > 2h

3.30 > 0.60 ok!

Cumple con la condicion de zapata flexible
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3.2.1.3. Diseino a Flexion

Calculo del momento flector

¥ . s

eyf e x(m)-
rs 4
L

m =v+ 0.15 *b en el caso de pilar de hormigon
m = 3.34

Med = 48822.56 kg/m

El momento reducido esta dado por:

Md

(fck) Lsd?

u=0.0813

Con este valor del momento reducido p de la cuantia w recurre a tablas de
Jiménez M. para la flexion, ver tabla en Anexo Ila

con p= 0.0813 de tabla se tiene w = 0.08

Con cuantia se calcula la armadura requenida A4s:

St

A, =o*Lrd* (2
yd
As = 0.00544 m2
As = 5444 cm2
Usar: 27 @16 ¢/25¢m
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3.2.1.4. Condicion de Adherencia

1'd:r;-£-<:'+0.15-b); T, = vd Ty = Tpa s -rb_.urb‘-,x.wa:"ft‘d]?
'f B 09*ds*nxu 16 \;‘_’35‘
Para zapatas flexibles V.« = 2h
Vd= 29256.96 kg
Tp = 9.31 kg/em2
Tpa =  58.00 kg/lem2  tabla Anexo Ilc
Se tiene que cumplir : Ty = Tpa

9.31 < 58.00 ok!
Cumple con la condicion de adherencia
3.2.1.5. Condicion de Anclaje

Fyie

Z:' *® ::} ®
p=mx¢ 500 o)

Para fck = 200kg/em?2 tiene n= 14 de tabla Anexo IIb

Zb = 3584 ocm
l" _ d + ‘L‘ + ?‘
3.30 = 041

basta con disponer armadura recta
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Este procedimiento de calculo se repite para todas las deméas zapatas a continuacion

se presenta un cuadro de los resultados obtenidos realizando las mismas
consideraciones anteriores.
Zapata Carga Dimensiones Espesor Armadura

N° kg B L h X y
P1 9450 3.45 3.45 0.25 |12312c/30 1212c¢/30
P2 19050 4.90 4.90 0.25 |18@12c/27 18@12c/27
P3 20280 5.05 5.05 0.25 23012 c/22 23012 c/22
P4 25170 5.65 5.65 0.25 3012 c/20 30012 ¢/20
P5 20890 5.15 5.15 0.25 2712 c/20 27012 c/20
P6 14120 4.20 4.20 0.25 14912 c/30 1412 ¢/30
P7 12420 4.00 4.00 0.25 14912 c/30 14012 c/30
P8 27520 5.90 5.90 0.30 |27912 c/22 2712 c/22
P9 31370 6.30 6.30 0.30 199916 c/30 19016 c/30
P10 37530 6.85 6.85 0.30 20016 c/30 20016 c/30
P11 32460 6.40 6.40 0.30 |23016 c/27 23016 c/27
P12 19720 5.00 5.00 0.25 22012 c/22 22012 c/22
P13 2620 1.85 1.85 0.20 |7912 c/26 7012 cl/26
P14 4670 2.45 2.45 0.20 9912 c/27 9912 c/27
P15 4380 2.35 2.35 0.20 8912 c/30 8012 c/30
P16 1470 1.40 1.40 0.20 |5012 c/28 5012 c/28
P17 4490 2.40 2.40 0.20 8912 c/30 8012 c/30
P18 2800 1.90 1.90 0.20 |7012 cl27 7812 cl27

P1 DF>2 D|='3 DF>4 DPS PGD

DP7 = P8 DP9 DPlO DF’ll P12D

DPlS DPl4 DP15 DPlE DPl7 P18D

Como se puede observar enla figura, que con las dimensiones calculadas de las
zapatas se produce un solape en todas las zapatas, para su ejecucion resulta inviable
y hos plantea la necesidad buscar otra alternativa que pueda uniformizar la fundacion.
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3.2.2 Calculo Manual de Losa de Cimentacién

Al igual que los anteriores calculos tanto del edificio como, las zapatas aisladas, con

sus cargas correspondientes, se procedera a realizar el célculo de la losa de fundacion,

los datos para la elaboracidn de este calculo del edificio hecho con el programa

CYPECAD, una vez definida el area de la losa se calcula su centro de gravedad y sus

momentos de inercia.

Informacién Preliminar: Dimensiones de la losa de fundacion

Datos:  Longitud = 19.35 m
Ancho = 7.85m
]
A B C D E F H | J K M
AL, 1 1] e e
et VAR S N i N S S
AR R e R | AT A
~Spb b | \ | | \ \ \
e e R e e e e o
8l ||
NN oS NN o202 ol NN NN 2029 1
mT4,,L,},,,L,,,},,,,J ,,,,,,, P;ﬂﬂ,,,,},,,,\,,,,},,,,i,, o
‘_;”57;13&7777\7&7777773£ 777777 Pt 777777?\#77777755477 10
N ‘ ‘P ‘ ‘R ‘ ‘ ‘V ‘V\/ ‘X Y‘ z §
LO 27 LQ 41 E L 41 L 41 |
Cargas que acttian en la zapatas
Carga Muertas Carga Vivas Carga M+V
Pilar carga Pilar carga
Ton kg Ton kg kg
Pl 9.23 9230 Pl 0.22 220 9150
P2 16.73 16730 P2 2.32 2320 19050
P3 1559 15990 P3 41.29 4290 20280
P4 20.69 20690 P4 14.148 4480 25170
PS5 16.49 16490 PS5 4.4 4400 20890
PG 12.31 12310 PG 1.81 1810 14120
P7 11.57 11570 P7 0.85 850 12420
P8 2255 22550 P8 1.97 1970 27520
PS 2331 23310 PS 8.06 2060 31370
P10 29.25 29250 P10 8.28 3280 37530
[ I 24.13 24130 P11 833 2330 32460
P12 16.25 16250 P12 3.47 3470 19720
P13 2.04 2040 P13 058 580 2620
P14 3.44 3440 P14 1.23 1230 41670
P15 3.58 3580 P15 0.8 200 43380
Pl6 1.32 1320 Pl6 0.15 150 1470
P17 3.55 3550 P17 094 840 4490
P18 2.25 2250 P18 0.55 550 2800

Carga Total de cargas muertas = 234680.00 kg

Carga Total de cargas vivas

Carga Total de s

ervicio

= 55730.00 kg

= 290410.00 kg
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3.2.2.1. Dimensiones de la losa de fundacion y propiedades geométricas

L = 26.35 m
B = 1485 m
Area = 391.30 m2
Xcg = 13.18 m
Yeg = 7.43 m
Ix = 22640.555 m
ly = 7190.83 m
a = 3.50 m sobre ancho de la losa

Calculo de la excentricidad (ex, ey)

o Qs 4 Q222+ Q5X'3 4., : e, =x — L2

o Yy + QY2+ Qa¥ah... ey =y’ —H2

: Q
X'= 1322 m —> e= 004 m
y= 775 m — &= 033 m

Calculo de la presion sobre el suelo "g”
Mx= Q%*ey= 94884.00 kg/m

My= Q¥ex= 12813.50 kgm



q:

b | O
-
—y
F

g=74217+ 178 x + 4.19 y

Punto Q/A xm) [+ 1.78 y(m) & 4.19 y |q= ke
A 742.17188 -13.22] -23.56 7.10 29.75 _ |748.36
B 742.17188 9.5 -17.10 7.10 29.75 _ |754.82
C 742.17188 8.24]  -14.69 7.10 29.75 _ |757.23
D 742.17188 6.89]  -12.28 7.10 29.75 _ |759.64
B 742.17188 4.84]  -8.63 7.10 2975 |763.29
T 742.17188 279 -4.98 7.10 29.75 _ |766.94
G 742.17188 -0.74] _ -1.33 7.10 29.75 _ |770.59
5 742.17188 131 2.33 7.10 2975 |774.25
i 742.17188 336]  5.98 7.10 29.75 _ |777.90
J 742.17188 541 9.63 7.10 29.75 _ |781.55
K 742.17188 746 13.29 7.10 29.75 _ |785.21
T 742.17188 9.51]  16.94 7.10 29.75 _ |788.86
M 742.17188 13.13]_ 23.40 7.10 29.75 _ [795.32
N 742.17188 -13.22] -23.56 -7.75 -32.49 _ |686.13
8 742.17188 9.5 -17.10 -7.75 3249 |692.59
P 742.17188 8.24]  -14.69 -7.75 3249 |694.99
Q 742.17188 6.89]  -12.28 -7.75 -32.49 _ |697.40
R 742.17188 484 -8.63 -7.75 -32.49__|701.05
S 742.17188 279 -4.98 -7.75 -32.49_[704.71
T 742.17188 -0.74] __-1.33 -7.75 -32.49_|708.36
U 742.17188 131 2.33 -7.75 -32.49 _[712.01
v 742.17188 3.36] _ 5.98 -7.75 3249 |715.67
W 742.17188 541 9.63 -7.75 -32.49 _ [719.32
X 742.17188 7.46]  13.29 -7.75 3249 [722.97
Y 742.17188 9.51]  16.94 -7.75 -32.49 _[726.62
Z 742.17188 13.13]_ 23.40 -7.75 -32.49 _ [733.08
A 742.17188 -13.22] -23.56 7.10 29.75 _ |748.36
B’ 742.17188 -13.22] -23.56 1.48 6.19 _ [724.81
C 742.17188 -13.22] -23.56 -1.83 -7.66___|710.96
D' 742.17188 -13.22] -23.56 -2.98 12.48_|706.14
£ 742.17188 -13.22] -23.56 ~4.13 17.29 _[701.32
S 742.17188 13.13]_ 23.40 7.10 29.75 _ [795.32
G 742.17188 13.13]_ 23.40 1.48 6.19 _ [771.76
T 742.17188 13.13]_ 23.40 -1.83 7.66___|757.91
T 742.17188 13.13]_ 23.40 -2.98 12.48_ |753.09
T 742.17188 13.13]  23.40 ~4.13 17.29 _ |748.28

La presion del

suelo en todo s los puntos es menor al valor de la presion admisible del
terreno de 800 kg/m?2



3.2.2.2. Calculo del espesor de la losa

Para este calculo se condidera los valores mas altos de cada tipo de zapata

Zapata de esquina:
U=14*CM+ 1,7*CV

U= 20311 kg

bo= 025 + 2 4+ 025 + dr2
bo= 054 d
@ = 0.85

U=b,d ¢cﬁjo.34)viz]
020 = (05 4+ d)* 4 #(085 * 0343 /20)
A2+ 05% 4 _016 = O
d= 022 m

h=d+r+ @72 =
h= 0.30 m Altura de losa

Zapata medianera:

U= 36582 kg

bo= 2 *¥0Q5 +d2)+ 025+d = 0.75 124

® = 0.85

037 = (0.75+ 2d } g *(0.85 * 034% 2Q)

242 4 075%4 _028 = O
d= 023 m
h= d+r+@2 =

h= 0.30 m Altura de losa



Zapata central:
U= 55026 kg
= 4 * (025 + d2 + 025)+d/2 = 2 + 4d
= 0.85

055 = (2 +4d)*d *(0.85 * 0.34 %/20)

4d2 4+ 2*d- 043 = O
0]
d= 0.16 m
h= d+r+ /2 =
h= 0.20 m Altura de losa

De los tres resultados calculo dados se escoge el maximo valor, entonces la altura final de
la losa sera:

h= 0.30 m

De las franjas de lalosa divididas en horizontales y verticales se calcula las reacciones
promedio del suelo en los extremos de cada franja con la tabla obtenida.

Franjas Verticales:
Franja ABC/NOP

da +0s +0c

°h} == 3 = 753.47 ka/m2
_ O +0o +0p _ 691.24 kdg/m2
Q, = 3 =
Franja CDE/PQR
+qp +
G =% = 760.05 ka/m2
_9% * % * 0 _ 697.82  ka/m2
q, = 3 =
Franja EFG/RST
q—Jr% % _ 766.94 kgm2
3
_Og +0s +C __ 704.71 ka/m2
q; = 3 =
Franja GHI/TUV
o, _Y9% +Qn +a, _ 774.25 ka/m2
3
q, = T +h _ 712.01 ka/m2
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Franja 1JK/NVWX

q -Gt rde 78155  kgm2
q - N 71932 kg2

Franja KLM/XYZ

g = A A _ 789.79  kg/m2
3
q, =3 +0:l; Az _ 727.56 kg/m2
Realizando Y Fv=20
Reaccion del suelo para la franja ABC/NOP = 53366.71
Reaccion del suelo para la franja CDE/PQR = 36803.86
Reaccion del suelo para la franja EFG/RST = 44800.63
Reaccion del suelo para la franja GHI/TUV = 45245.44
Reaccion del suelo para la franja 1IK/\VWX = 45690.26
Reaccion del suelo para la franja KLM/XYZ = 63936.54
Total = 289843.45
Este es aproximadamente al valor de la carga de servicio de 290410 kg
3.2.2.3. Calculo de Armadura Vertical de la Losa
Refuerzo en cada franja de acuerdo al diagrama de corte y momentos flectores.
Franjas Verticales:
Franja ABC/NOP
dprom = 753.47 + 691.24  _ 722.36
2
Q1 = 9450 kg
Q2 = 12420 kg
Q3 = 2620 kg
B,B
Cargapromedio= Jprom" +(§1 TR+ Q) _

Cargapromedio = 38928.35 kg
526.92 kg/m2

qpron(rnod) -
Factor de carga = 1.59
FQ1 = 15021.35 kg

FQ2 = 19742.35 kg
FQ3 = 4164.65 Kg

kg
kg
kg
kg
kg
kg



15021.35 19742.35 4164.65

L a 5.3 2.3 a +

4\ 2621.44

8374.98

I

5518.64 11367.37 9502.71
V=0 x1=5.73 momento MAXIMO positivo
17223.67 24792.97

‘ NﬂZ 17223.67

31308.87

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada framja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 17223.67 f1.59
M(-) = 24792.97 [/1.59
M(-)= 5581.72 {1.59
MG-)= 17223.67/1.59

10835.49  kg/m
15597.37 kg/m
3511.49  kgm
10835.49  kg/m

Momentos Positivos

M(+) = 31308.87f 1.59 19696.55 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 498 m fck= 2000000 kg/m?2 xim= 0.67
= 0.03m fcd= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/m?2 olim= 0.460

fyd= 36521739 kg/m2
Md= 10835.49 kg/m

B Md p= 0.022
u= (ffck ) el ea? la cuantia @ recure a tablas de Anexo Ila
. ¥€ dedonde w= 0.031
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La armadura requerida sera:

A = o*Lrd* ()

As= 0.0015 m2
As= 15.20 cm?2 Armadura requerida
13 @ 12
Usar: 17 @12 c/30 cm Armadura minima
w
Md (kg/m) n As(cm2) Diam. & N°b(req) |N°b(min) (ECS;E)
15597.37 0.032 0.031 15.20 12 13 17 30
3511.49 0.007 0.0310 15.20 12 13 17 30
10835.49 0.022 0.0310 15.20 12 13 17 30
Momentos Positivos
w
Md (kg/m) B As(cm2) Diam. & N°b(req) |N°b(min) (Eci?)
19696.55 0.041 0.0310 15.20 12 13 17 30
17 @12
17 @ 12 17 @12
17 @12
Franja CDE/POQR
dorom = 760.05 + 697.82 — 728.93 kg
2
Q1 = 19050 kg
Q2 = 27520 kg
Q3 = 4670 kg

Cargapromedio=

Cargapromedio =

q pron{mod) =

Factor de carga

FQ1
FQ2
FQ3

qpromBI B+(Q1 +Q2 +Q3)

2
-7218.07 kg
142.96  kg/m2
= 014
= 2683.53 kg
= 3876.68 kg
= 657.85 kg
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2683.53 3876.68 657.85
L a 5.3 2,3 a )
. L ;.
0 486.07
1761.99 1654.60
1761.99
921.55 2222.08
V=0 x1=5.52 momento MAXiIMo positivo
3193.60 5136.19
A T 1311.04 {31 93.60
406720

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos
M(-)= 3193.60/0.14
M(-)= 5136.19/0.14
M(-)= 1311.0470.14
M(-)= 3193.60/0.14
Momentos Positivos

M(+) = 4067.20/0.14

Con los datos obtenidos se procede al caleulo de la armadura

b= 3.40m
= 0.03m
d= 027m

Md= 22670.90 kg/m

Md

IT 4sssssssssssssssssssas

(E5)<Lea

— 2267090 kg/m

— 36461.07 kgm

— 930690  kg/m

— 2267090 kg/m

— 2887241 kgm

k= 2000000 kg/m2 xtim= 0.67
fod= 1333333.3 kg/m2 pline= 0.33
fyk= 42000000 kg/m> wline= 0.460

fyd= 36521739 kg/m>2

u=  0.069

la cuantia @ recurre a tablas de Anexo Ila.

de donde = 0.0739



La armadura requerida sera:

A, = a)*L*d*(f—”)
yd
As= 0.0025 m2
As= 2477 om2 Armadura requerida
Usar: 22012 ¢/ 16cm
Md (kg/m) n w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) |N°b(min) fislg)
36461.07 0.110 0.1189 39.85 D16 20 20 20
9306.90 0.028 0.0310 10.39 D12 9 11 30
22670.90 0.069 0.0739 2477 D16 12 12 30
Momentos Positivos
Md (kg/m) n w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) |N°b(min) iﬁﬂ)
28872.41 0.087 0.0945 31.67 D16 16 16 25
20016
22 D16 M6
16 ©16
Franja EFG/RST
G prom = 766.94 4+ 704.71 — 735.82kg
2
Q1 = 20280 kg
Q2 = 31370 kg
Q3 = 4380 kg

Carga promedio

Carga promedio =

9 prommod) —

Factor de carga =

FQI
FQ2 =
FQ3 =

QpromB.’B + (Qi + Q: + QBJ

>

L

-5614.69 kg

92.22

0.10

ke/m2

2032.23 kg
3143.54 kg

438.91

kg
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2032.23 3143.54 438.91

a 5,3 2,3 a |
T A

\ 378.09

1370.59 1342.25

e ]

I/ | 7
661.64 1370.59

1801.29
V=0 x1=5.37 momento MaxXimo Positivo
2315.82 4287.81

114 2484.19

3063.11
para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos sdlo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicidon donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 2315.82/0.10
M(-)= 4287.81/0.10
M(-)= 1144.90/0.10
M(-)= 2484.19/0.10

23110.02  kg/m
42788.88 kg/m
1142521  kg/m
24790.21  kg/m

Momentos Positivos

M(+)= 3063.1170.10 30567.33  kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 4.10m fck= 2000000 kg/m2 xlm= 0.67
= 0.03m fed= 1333333.3 kg/m2 plin= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/m2 o= 0.460

fyd= 36521739 kg/m2
Md= 23110.02 kg/m

Md p= 0.058
U= ( fck ) « Lwd? la cuantia w recurre a tablas de Anexo Ila.
\yc ) de donde w =0.063
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La armadura requerida sera:

A :m*L*d*(f_“’)

yd

As= 0.0025 m2
As= 2546 ocm2 Armadura requerida
Usar: 13016 ¢/ 30cm
. . Esp.
Md (kg/m) n w As(cm?2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) (cm)
42788.88 0.107 0.1189 48.05 D16 24 24 20
11425.21 0.029 0.0310 12.53 D12 11 14 30
24790.21 0.062 0.0630 25.46 D12 23 23 20
Momentos Positivos
Md (kg/m) n w As(em?2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) fisnlz)
30567.33 0.077 0.0849 34.31 D16 17 17 25
24 @16
13 ol6 23 012
17 016
Franja GHI/TUV
9 prom = 774.25 + 712.01 — 743.13 kg
2
Q1 = 25170 kg
Q2 = 37530 kg
Q3 = 1470 kg

i

Carga promedio
Carga promedio =

9 promfmod) =
Factor de carga =
FQ1 =

FQ2 =
FQ3 =

&

-9462.28 kg

155.41
0.15
3711.48

5534.04
216.76

kg/m2
kg
kg

kg
kg

Gorom BB + (Qy + Q2 +05)
)
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3711.48 5534.04 216.76

a 5.3 2.3 a |

M
637.19

2309.82 1975.45

] |
L—

093.
1401.66 3558.59 2309.82
V=0 x1= 5.82 momento Maximo positivo
4480.25 5707.07
792. 4186.54
5728.20

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectara
¢l valor del momento, ya sea positivo o negativo, con ¢l factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de © 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-) = 4480.25/0.15
M(-)= 5707.07/ 0.15
M(-)= 792.33 /0.15
M(-)= 4186.54/0.15

30383.52 kg/m
38703.43 kg/m
5373.29  kg/m
28391.71 kg/m

Momentos Positivos

M(+)= 572820/ 0.15 38846.71 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 4.10m fck= 2000000 kg/m2 xlim= 0.67
= 0.03m fcd= 13333333 kg'm2 plim= 0.33
d= 027m k= 42000000 kg/m2 olim= 0.460

fyd= 36521739 kg/m2
Md= 30383.52 kg/m

o Md p= 0.076
{fwﬁ’:) «Lxd? la cuantia @ recurre a tablas de Anexo Ila.
e 4 de donde w =0.0849
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La armadura requerida sera:

A = a)*L*d*(fi)

Sra
As= 0.0034 m2
As= 3431 cm2 Armadura requerida
Usar: 17016 ¢/ 25cm
Md (kg/m) n w As(em?2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) isnl:)
38703.43 0.097 0.1074 43.42 vle 22 22 20
5373.29 0.013 0.0310 12.53 D12 11 14 30
28391.71 0.071 0.0739 29.87 D16 15 15 30
Momentos Positivos
Md (kg/m) n w As(em?2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) isnl:)
38846.71 0.097 0.0849 34.31 vle 17 17 25
22 916
17 @lf 15 016
17 @16
Franja IJK/'VWX
9 wom = 781.55 4+ 719.32 — 75044 kg
Q1 = 20890 kg
Q2 = 32460 kg
Q3 = 4490 kg

Carga promedio =

Carga promedio =

qd promgmod) —

Factor de carga =

FQl =
FQ2 =
FQ3 =

QproranB + ‘Ql + Q: + Q3j

-6074.87 kg
99.78  kg/m2
0.11
2194.05 kg
340924 kg
47158 kg
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V=0

2194.05 3409.24 471.58
L a 5,3 2,3 a )
[ ] Y )
N i3
409.08
1482.92 1457.00
011.
711.13 195223 1482.92
x1=5.36 momento MAXIMO Positivo
2876.36 4664.36

1256. 2687.80

3305.90

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para

determmar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o nferior, se coloca una armadura minima de © 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M@) =
M@) =
M@) =
M@) =

Momentos Positivos

M(+) =

2876.36/ 0.11
4664.36/ 0.11
1256.257 0.11
2687.807 0.11

3305.90/0.11

27386.36
44410.32
11961.04
25591.04

31476.07

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m

kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 4.10m fck= 2000000 kg/'m2 xim= 0.67
= 0.03m fed= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/m2 ol 0.460
fyd= 36521739 kg/m2
Md= 27386.36 kg/m
Md pu= 0.069
= (ff"t ) «d? la cuantia @ recurre a tablas de Anexo Ila.
dedonde w =0.0739
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La armadura requerida sera:

As — a)*L*d*(fl)
yd
As= 0.0030 m2
As=  29.87 cm?2 Armadura requerida
Usar: 15016 ¢/ 30cm
Md (kg/m) 1 w As(em?2) Diam. O N°b(req) |[N°b(min) zisn[:)
44410.32 0.111 0.1189 48.05 916 24 24 20
11961.04 0.030 0.0310 12.53 D12 11 14 30
25591.04 0.064 0.0630 25.46 D12 23 23 20
Momentos Positivos
Md (kg/m) p 14 As(em?2) Diam. © N°b(req) |[N°b(min) :isnl:)
31476.07 0.079 0.1306 52.78 016 26 26 17
24 @016
26 @16

Franja KLM/XYZ

Factor de carga =

_ 758.68 kg

q pom = 18979 + 727.56
2
Ql = 14120 kg
Q2 = 19720 kg
Q3 = 2800 kg

Carga promedio =

Carga promedio =

Govom 818 + (04 + Q2 +Q3)

)

&

13648.27 kg

— 161.95 kg/m2
qPron(mod) - g
037 kg
FQl = 5259.65 kg
FQ2 = 7345.63 kg
FQ3 = 1042.99 kg
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5259.65

L a

7345.63 1042.99

2.3 a .

4

Y

M

i\
919.08

3331.65

]

2943.10

]

—

-

1928.00 4402.53 3331.65
V=0 x1=5.72 momento Maximo positivo
6038.61 8728.62

1033.7 6038.61

8060.86

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectara

el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para

determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el

calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 6038.61/037 = 16211.20 kg/m

M(-)= 8728.62f{ 037 — 23432.76 kg/m

M(-)= 1033.75/037 = 277520 kg/m

M(-)= 6038.61/037 — 16211.20 kgm
Momentos Positivos

M(+)= 8060.86/0.37 — 21640.09 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 5.68m fek= 2000000 kg/m2 xlm = 0.67
= 003m fed= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyvk= 42000000 kg/m2 olinm= 0.460
fyd= 36521739 kg/m2
Md= 16211.20 kg/m
B Md u=  0.029
"= (& ) e L w2 la cuantia w recurre a tablas de Anexo Ila.
e . de donde w =0.031
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La armadura requerida sera:

f
As :a)*L*d*(de)

yd

As= 0.0017 m2
As= 1734 cm2 Armadura requerida
15912
Usar: 19912 ¢/ 30cm Armadura minima
@

Md (kg/m) n As(cm?2) Diam. @ N°b(req) [NC°b(min) I(ECS;E)
23432.76 0.042 0.0415| 2321 @12 21 21 30
2775.20 0.005 0.0310[ 17.34 @12 15 19 30
16211.20 0.029 0.0310{ 17.34 @12 15 19 30

Momentos Positivos

w
. .| Esp.

Md (kg/m) n As(cm2) Diam. @ N°b(req) [N°b(min) (cm)

21640.09 0.039 0.0415 23.21 @12 21 21 30
21 @12
19 @12




Terminado el célculo y armado de la enferradura de las franjas verticales, procedemos de
igual manera al calculo de y armado de la enferradura de las franjas horizontales, por lo que
sélo se detallara la armadura en cada franja horizontal

Franjas Horizontales:

Franja AA'B''MF'G’

g = lx TG +q§' T _ 74051 kgm2
+Jr +0s
% :w _ 78747 kgm2

Franja B'C'D'/G'H'I'

ql:qs-+q§+qo-: 713.97  kg/m2
o =& T T +q§" - 76092 kgm2

Franja D'E'N/I'J'Z

Q :‘M;Jrqw —  697.86 kgm2
0, =q..+q§+qz = 744.82  kg/m2
Realizando Y Fv=10
Reaccion del suelo para la Franja AA'B'/MF'G' = 126322.59
Reaccion del suelo para la franja Franja B'C'D'/G'H'I =  73840.46
Reaccion del suelo para la franja Franja D'E'N/I')'Z = 90760.04
Total = 290923.10 kg

Este valor es préximo a la carga de servicio de 290410 kg



3.2.2.4. Cadlculo de Armadura Horizontal de la Losa
Reflerzo en cada franja de acuerdo al diagrama de corte y momentos flectores.
Franjas Horizontales:

Franja AA'B''MF'G'

g pom = 740.51 ;r 787.47  _  763.99 kg/m2
Ql = 9450 kg
Q2 = 19050 kg

Q3 = 20280 kg
Q4 = 25170 kg
Q5 = 20890 kg
Q6 = 14120 kg

QpromBiB+ (Q1 + Q2+ Q3+ Q4+ Qs + Q¢)
2

Carga promedio =

Carga promedio = 8681.29 kg
— 52.50  kg/m2

9 prongmod) = 4

Factor de carga = 0.08 kg

FQ1 = 75292 kg

FQ2 = 1517.79 kg
FQ3 = 161579 kg
FQ4 = 200540 kg

FQ5 = 1664.39 kg
FQ6 = 1125.00 kg

a= atb/2= 3625 m

752.92 1517.79 1615.79 2005.40 1664.39 1125.00
a 27 4.1 4,1 4.1 4.1 a

/l\ ;"\ 329.5

1194.30 1330.92 1163.92 868.91

F;».@ZT ‘ ‘ 24431 55.70
|
\ ‘ ‘ \/
186.87

451.87 1106.48 1420.09 69.30
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V=0 x1= 6.89 momento MaxXimo Positivo

V=0 x2=11.80 momento MAXIMoO positivo
V=0 x3= 17.88 momento MaxXimo Positivo
2164.66 4557.26 /6F60.20 7476.63 2655.93
3517.70 4353.79 1249.54

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos sélo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 2164.66 /0.08
M(-)= 4557.26 /0.08
M(-)= 6560.20 /0.08
M(-)= 7476.63 [0.08
M(-)= 5709.17 j0.08
M(-)= 2655.93 /0.08

27168.93 kg/m
57198.72 kg/m
82337.86 kg/m
93840.11 kg/m
71656.47  kg/m
33334.93  kgm

Momentos Positivos

M(+)= 3517.70 /0.08
M(+) = 4353.79 /0.08
M(+) = 1249.54 /0.08

44151.03 kgm
5464494  kg/m
15683.17 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 6.28m fck= 2000000 kg/m2 xlm= 0.67
= 0.03m fcd= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/m2 o= 0.460

fyd= 36521739 kg/m2
Md= 27168.93 kg/m

Md p= 0.045
HE {m) L Lsd? la cuantia w recurre a tablas de Jiménez M.
\¥e de donde w =0.0522
La armadura requerida sera: A4 —w*L *d*(ﬁ)
yd
As=0.0032 m2
As= 3229 cm2 Ammadura requerida
Usar: 21 O16 c/ 30cm
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Md (kg/m) 11 W As(cm2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) isnl:)
57198.72 0.094 0.096 59.38 D16 30 30 20
82337.86 0.135 0.1546 95.63 D16 48 48 20
93840.11 0.154 0.1669| 103.23 D16 51 51 20
71656.47 0.117 0.1306 80.78 D16 40 40 20
33334.93 0.055 0.0630 38.97 016 18 18 30

Momentos Positivos

Md (kg/m) n @ As(cm2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) isnl:)
44151.03 0.072 0.0739 45.71 D16 23 23 30
54644.94 0.090 0.0960 59.38 D16 30 30 20
15683.17 0.026 0.0310 19.17 012 17 20 30

30 916 51 916 18 916
21 ﬁ 48 A16 40 916
23 Q16 20 912
30 916
Franja B'C'D'/G'H'T'
9 prom = 71397 + 760.92 — 737.45 kg/m?2
2
Q7= 12420 kg
Q8= 27520 kg
Q9= 31370 kg
Q10= 37530 kg
Ql1= 32460 kg
Ql12= 19720 kg
. Q;JromBIB + th + QZ + QB + Qé + QS + QGJ
Carga promedio =
Carga promedio = -43589.8 kg
— 427.23  kg/m2
qpron(mod) - &
Factor de carga = 0.27

FQ7 = 3362.22 kg FQ10 = 10159.8 kg

FQ8 = 744995 kg FQ11 = 8787.26 kg

FQ9 = 8492.18 kg FQ12 = 533841 kg
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a'= atb/2= 3625 m
3362.22 7449.95 8492.18 10159.76 8787.26 5338.41
a 2,7 4,1 4,1 4,1 4,1 a )
¥ ¥ ¥ Y ! L]
1623
5885.02 6906.13 6112.35 4276.34
772.74 /3980.06
e =
/ﬂ ~__
A g e
543.82 g 1358.35
2379.83 5883.42 8014.51
V=0 x1= 6.66 momento Maximo positivo
V=0 x2=11.89 momento Maximo positivo
V=0 x3=18.15 momento Maximo positivo
10666.61 23395.67 34811.17 38699.00
/ {’ \ 4 28222 11 9007 76
\\;7" g \\\ \ \\ y
17403.51 17782.63 14013.66

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectara
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
célculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-) = 10666.61/0.27
M 23395.67/0.27
34811.17/0.27
38699.00/0.27
28222.11/0.27
9007.76 [0.27

)
M(-)
M(-)
M(-)
M(-)

Momentos Positivos

M(+) =
M(+) =
M(+) =

17403.51 /0.27
17782.63 /0.27
14013.66/0.27

39402.30  kg/m
86423.28  kg/m
128591.97 kg/m
142953.57 kg/m
104252.09 kg/m
3327453  kg/m
64288.32 kg/m
65688.79  kg/m
51766.26  kg/m



Con los datos obtenidos se procede al caleulo de la armadura

b= 3.80m fck= 2000000 kg/'m? xlm= 0.67
= 0.03m fcd= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/'m? olm= 0.460
fyd= 36521739 kg/m2
Md= 39402.30 kg/m
Md pu= 0.107
(f ck ) «Lxd? la cuantia @ recurre a tablas de Anexo Ila.
ye s de donde w =0.1189
La armadura requerida sera:
d 4, —w*Lrd*(le)
vd
As= 0.0045 m2
As= 4454 cm2 Armadura requerida
Usar: 22 016 ¢/ 20cm
Md (kg/m) n W As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) |N°b(min) fs p)'
cm
86423.28 0.234 0.2761 103.42 920 33 33 15
128591.97 0.348 0.5030 188.41 920 60 60 15
142953.57 0.387 0.4931 184.70 020 59 59 15
104252.09 0.282 0.3570 133.72 920 43 43 15
3327453 | 0.090 0.0960| 35.96 316 17 17 25
Momentos Positivos
Md (kg/m) 1 w As(em2) Diam. O N°b(req) |N°b(min) isnl:)
64288.32 0.174 0.1924 72.07 vle 36 36 10
65688.79 0.178 0.2056 77.01 a16 38 38 9
51766.26 0.140 0.1546 57.91 912 51 20 18
33 920 59 020 17 016
22 @20 60 20 43 920
36 K16
38 016 20 ©12
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Franja D'E'N/T'J'Z

9 pom = 697.86 + 744.82 — 721.34 kg/m2
2
Q13 = 2620 kg
Q14 = 4670 kg
Q15 = 4380 kg
Qleée = 1470 kg
Q17 = 4490 kg
Q18 = 2800 kg

QpromBiB+ (Q1 + Q2 + Q3+ Q4+ Qs + Q)

Carga promedio =

2
Carga promedio = 35165.02 kg
= 279.48  kg/m2
qpron(mod) - g/
Factor de carga = 1.72

FQ13 = 4509.66 kg
FQ14 = 8038.21 kg
FQI15 = 7539.05 kg
FQ16 = 253023 kg
FQ17 = 772839 kg
FQ18 = 481948 kg

a'= atb/2= 3625 m

4509.66 8038.21 7539.05 2530.23 7728.39 4819.48
B a 27 4.1 4.1 4.1 4.1 a .
! ! '
y | y / N335
4837.69

4500.66 393128 1364.67  1827.44 238.58 480128
| T
| I | 1821

4106.93 702.79 5489.81
6174.38




V=0 x1= 9.40 momento mAaximo positivo

V=0 x2=15.05 momento mAaximo positivo
8768.32 14518.39  8896.75 5201.46
m ‘ ‘ 240.05 8768.32
4632.16 5191.57

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectara
¢l valor del momento, ya sea positivo o negativo, con ¢l factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de © 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 8768.32 /1.72
M(-)= 14518.39/1.72
M(-)= 8896.75/1.72
M(-)= 5201.46 /1.72
M(-)= 7240.05 /1.72
M(-)= 8768.32/1.72

5094.17  kg/m
8434.82  kg/m
5168.79  kg/m
3021.92  kg/m
4206.29  kg/m
5094.17  kg/m

Momentos Positivos

M(+) = 4632.16 /1.72
M(+) = 5191.57 /1.72

2691.17  kg/m
3016.18  kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 6.28m fck= 2000000 kg/m2 xlim = 0.67
= 0.03m fcd= 13333333 kg/m2 plim= 0.33
d= 027m fyk= 42000000 kg/m2 olim= 0.460
fyd= 36521739 kg/m2
Md= 5094.17 kg/m
. Md n= 0.008
o (f ck ) « L xd? la cuantia w recurre a tablas de Anexo Ila.
\ Y€ de donde w =0.031
La armadura requerida sera: A, —@*L*d* (ﬁ)
yd
As= 0.0019 m2
As= 19.17 cm2 Armadura requerida
Usar: 20 012 ¢/ 30cm Armadura minima
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Md (kg/m) R As(cm2) Diam. @ N°b(req) [NC°b(min) (Ecsn|13)
8434.82 0.014 0.031| 19.17 @12 17 21 30
5168.79 0.008 0.0310| 19.17 @12 17 21 30
3021.92 0.005 0.0310| 19.17 @12 17 21 30
4206.29 0.007 0.0310 19.17 212 17 21 30
5094.17 0.008 0.0310| 19.17 @12 17 21 30

Momentos Positivos

w
. . .| Esp.

Md (kg/m) R As(cm2) Diam. @ N°b(req) |[NC°b(min) (cm)
2691.17 0.004 0.0310 19.17 @12 10 21 30
3016.18 0.005 0.0310| 19.17 @12 10 21 30

21 @12 21 @12
20 @12 21 @12 21 @12
o~ // — 21 @12
\\ / / . — /
\\77/ v \\\ B /
21 @12 21 @12
Detalle de losa de fundacion en planta
26,35
0
™
35 | 19,35 _ 35
'Ppy P2 "3 P4 "ps pe"
\ \
\ \
8 g | |
3 ~ \
"p7 P8 ° P9 “ P10 “p11 P12°
\ \
P13 P14 P15 P16 P17 Pl8y
0
(92]




3.3. Capacidad Portante del Suelo Mejorado
De acuerdo al estudio preliminar del material para realizar el mejoramiento de suelos

aportan las siguientes caracteristicas mecanicas:

Material de relleno: es un suelo granular GW o su similar A-1-a, este material tiene
las caracteristicas mecénicas de un buen material utilizado especialmente para capas

base.

De acuerdo al analisis de mecanica de suelos se tiene que este material, en

condiciones naturales cuenta con las siguientes caracteristicas.

Esfuerzo Admisible del Terreno = 2.75 kg/cm2 = 27500 kg/m2
Peso especifico =232g/lcm3  =2320 kg/m3

De laboratorio se tiene como valor maximo alcanzado de:

Densidad seca maxima =2.195g/cm3 =2195kg/m3

Densidad méxima alcanzada con el contenido de humedad de 7.06 % de contenido de

agua (ver Anexo 1)

n valor aceptable de compactacién en campo debe alcanzar el 90% o mas de la

densidad seca maxima determinada en laboratorio.

Por lo que se densidad en campo esperado = 2195 * 0.90 = 1975.5 kg/m3
Esfuerzo admisible maximo esperado = (1975.5/2195)*27500 =24750 kg/m2
Este valor se afecta por un coef. de seguridad = 24750/1.5 = 16500 kg/m2
Esfuerzo admisible maximo de disefio =16500kg/m2
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3.4. Célculo de Cimentacion de Zapatas Aisladas con Suelo Mejorado

Informacion Preliminar

Cargas que actuan en cada zapata

Carga Muertas Carga Vivas Carga M+V
Pilar carga Pilar carga kg
Ton kg Ton kg
P1 9.23 9230 P1 0.22 220 9450
P2 16.73 16730 P2 2.32 2320 19050
P3 15.99 15990 P3 4.29 4290 20280
P4 20.69 20690 P4 4.48 4480 25170
P5 16.49 16490 P5 4.4 4400 20890
P6 12.31 12310 P6 1.81 1810 14120
P7 11.57 11570 P7 0.85 850 12420
P8 22.55 22550 P8 4.97 4970 27520
P9 23.31 23310 P9 8.06 8060 31370
P10 29.25 29250 P10 8.28 8280 37530
P11 24.13 24130 P11 8.33 8330 32460
P12 16.25 16250 P12 3.47 3470 19720
P13 2.04 2040 P13 0.58 580 2620
P14 3.44 3440 P14 1.23 1230 4670
P15 3.58 3580 P15 0.8 800 4380
P16 1.32 1320 P16 0.15 150 1470
P17 3.55 3550 P17 0.94 940 4490
P18 2.25 2250 P18 0.55 550 2800
Zapata P1
Carga Axial 945 Tn = 9450 kg
Momento X 0.02 Tn/m = 20 kg/m
Momento y 0.76 Tn/m = 760 kg/m
Esfuerzo Adm. Terreno  1.65 kg/cm2 = 16500 kg/m2  (Ens. SPT)
ck 200 kg/lcm2 = 2000000 kg/m2  hormigdn
yk 4200 kg/cm2 = 42000000 kg/m2  acero
Coef. () 1.6  coef. de ponderacion de las acciones
Coef. ( ©) 15 coef. de seguridad del hormigon
Coef. ( 9) 1.15 coef. de seguridad delacero
Peso especifico H® 2400 kg/m3
Seccion del Pilar b=l 025 m
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En esta operacion los momentos Mx y My no seran tomados en cuenta para un
prediseiio luego se hara la verificacion con la accidn de los momentos.

N . 16500 kg/m2 siL=B; b=1

B

b=

=

9450 < 16500

B2
B= 076 m
7r‘f;bﬁr
asumo : B= 090 m I L
I= 090 m -
o, = 11666.7 kg/m2 L - |

Vertficando con el peso de la zapata encontramos el canto 'h" de la zapata

o = N +P *h= 16500 kg/m2

‘B[
9450 2400 *h 16500
_ —|— _—
0.81

h= 201 m

3.4.1. Diseiio a Corte
Suponemos la zapata es flexible y mediante la comprobacion cortante, se calculara "d"

50 7 ] y.3 -
Vd = T‘I gels l — = a] N I Cu = fc-r ¥ L ¥ d ; ta = t cu
A 2 e . A C';\'
fev =03+ jfcd donde fed == e
fed= 133.33 kg/cm?2
fev= 577 kg/em?2
fev= 57735.0 kg/m2

Vd =23760% (033 — d)
Veu =519615 % d
Se tiene que cumplir : Vd = Veu

d> 010 m
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3.4.2. Disefio a Punzonamiento
Verificaremos a punzonamiento, para encontrar el canto util "d"

Vpd = yf ot «{B«L ~ b+ d)«(l +d))
Vpu=Sp =2+ fcv Sp=d*(2xb+2 1+ 4d) ; Vpd = Vpu

Vpd= 26400% (0.81 —=(0.25 <+ d) % (0254 d))

Sp = d*( 14+ 4d)
Vpu = d*(14+ 4d) =* 115470.05
Se tiene que cumplir : Vpd = Vpu
4d? + 1034 — 017 > 0

d= 011 m

De los resultados obtenidos del canto util "¢"” de los anteriores analisis, se elige el
valor mas alto dedonde se puede establecer que:

y la altura total de la zapata sera:

h= d+r+ @2
h= 0.16 m
A= 020 m

Una de las condiciones asumidas fiile que la zapata es flexible, por lo que es necesario
realizar la verificacion de esta condicion, por tanto ¢l vuelo de la zapata es un parametro
que ayuda a esta verificacion.

Elvuelo de la zapata esta cada por:

Vmax = z ‘ 2 ; Vmax > 2h
Vmax = 0.33 m
2h= 040 m
Se tiene que cumplir : Vmax > 2h

0.33 > 0.40 ok!

No cumple con la condicion de zapata flexible
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Por lo que es necesario la verificacion a cortante para el caso de una zapata rigida
para elcaso V < 1.5 *L

(1A

se verifica : 0.33 1.35 ok!

f{l +1+di={B-b—-4d) , . ,
i o-a ) s Veu=2x«fevxd+(1+d) 5 Vd 2 Veu

Vd = 23760((1.15+ d)x (065 - d))
4

Veu = 115470 % 4 #(0.25 4 d)

Se tiene que cumplir : Vd = Vcu

2044 d * 4+ 536¢g — 075 > 0

d> 010 m

y la altura total de la zapata sera:

h= d+r+ @72
h= 0.13 m

h= 015 m

Se adopta el valor maximo de los calculados:

h= 020 m




3.4.3. Diseiio a Flexion

Calculo del momento flector
Md =~ N )?
FL = —%V ¥ —_— % =
d > vl L m

m = v+ 0.15 *b en el caso de pilar de hormigén
m = 0.36
Md = 1103.81 kg/m

El momento reducido esta dado por:

Md
(fd)vl, Q2
u=0.0700

Con este valor del momento reducido p se la cuantia « recurre a tablas deJimenez M.
para la flexion, ver tabla en Anexo Ila

con p= 0.0700 de tabla se tiene w= 0.0739

Con cuantia se calcula la armadura requerida As

Jar

yd

A = @*L*d*(

5

As = 0.00028 m2

As = 2.78 cm?2

2 @l2c¢/ 37cm armadura requerida

-

Usar: ©®12 ¢/ 22.5¢m armadura minima



3.4.4. Condicion de Adherencia

Vd Tou ¥/ f:d 3~

N |
If’dz'}'f _.y.g.# (_1‘+0.15-"' b) > Tp _m

Para zapatas flexibles V., > 2h

Vd— 6090.00 kg

Ty =  47.67 kefem?
Tpa = 58.00 kg/em2
Se¢ tiene que cumplir : Tp = Tpg
47.67 < 58.00 ok!

Cumple con la condicion de adherencia

3.4.5. Condicion de Anclaje

- }c}'k
l, = x P = *
p=mxP" >ox P
Para fck = 200kg/cm?2 tiene n= 14 de Anexo Iib
= 3584 ocom

zb‘_‘
V 2d+lb+r

0.33 = 0.41 sc debe colocar patillas

Longitud de patillas de anclaje esta dada por:

(1/3)*1, = 11.9 cm
Z’b = 10* = 12.0 cm
15cm = 15.0 cm

I'y= 15cm



Este procedimiento de calculo se repite para todas las demas zapatas a continuacion
se presenta una cuadro de los resultados obtenidos considerando las mismas

considerasciones anteriores

Zapata Carga Dimensiones  |Espesor Armadura

N° kg B L h X y

P1 9450 0.90 0.90 0.20 |4@12c/22.5| 4212c/22.5
P2 19050 1.10 1.10 0.20 [5@12c/22 5@12c/22
P3 20280 1.10 1.10 0.20 |5@12c/22 5@12c/22
P4 25170 1.25 1.25 0.25 |7@12c/20 | 7D12c/20
P5 20890 1.15 1.15 0.20 |5@12c/22 5@12¢/22
P6 14120 1.00 1.00 0.20 |5@12c/20 5@12c¢/20
P7 12420 0.90 0.90 0.20 |4@12c/22.5 4812 ¢c/22.5
P8 27520 1.30 1.30 0.25 [6@12c/22 | 6@12c/22
P9 31370 1.40 1.40 0.25 |7@12c/20 | 7D12c/20
P10 37530 1.50 1.50 0.30 (9912 c/17 | 9812 c/17
P11 32460 1.40 1.40 0.30 [7@12c/20 | 7D12c/20
P12 19720 1.10 1.10 0.20 |5@12c/22 | 5@12c/22
P13 2620 0.80 0.80 0.20 [4@12c/20 | 4@12c/20
P14 4670 0.80 0.80 0.20 |4@12c/20 | 4@12c/20
P15 4380 0.80 0.80 0.20 [4©12c/20 | 4@12c/20
P16 1470 0.80 0.80 0.20 [4@12c/20 | 4@12c/20
P17 4490 0.80 0.80 0.20 [4©12c/20 | 4@12c/20
P18 2800 0.80 0.80 0.20 [4@12c/20 | 4@12c/20
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3.5. Caélculo Manual de Losa de Cimentacion con Suelo Mejorado

Informacion Preliminar

Datos
L 19.35m
B = 7.85m
y
A% i ‘B ‘C ‘D ‘E ‘F ‘G ' ‘H ‘I ‘J ‘K ‘L M
o s S, s I e s e
I O B I N oy S B B
SN I B SOt i R S 7 7ty Bl R S s st I
2 | A | \ \ | \ | | |
N N 1 AN SN 1590 N R 9
1 N IS 0 s RN KNI Vvt e I N L Vs IS
2 O 2 s N R i 2
X
A - S A L
Carga Muertas Carga Vivas Carga M+V
Pilar carga Pilar carga K
Ton kg Ton kg 9
Pl 9.23 9230 P1 0.22 220 9450
P2 16.73 16730 P2 2.32 2320 19050
P3 15.99 15990 P3 4.29 4290 20280
P4 20.69 20690 P4 4.48 4480 25170
P5 16.49 16490 P5 4.4 4400 20890
P6 12.31 12310 P6 1.81 1810 14120
P7 11.57 11570 P7 0.85 850 12420
P8 22.55 22550 P8 4.97 4970 27520
P9 23.31 23310 P9 8.06 8060 31370
P10 29.25 29250 P10 8.28 8280 37530
P11 24.13 24130 P11 8.33 8330 32460
P12 16.25 16250 P12 3.47 3470 19720
P13 2.04 2040 P13 0.58 580 2620
P14 3.44 3440 P14 1.23 1230 4670
P15 3.58 3580 P15 0.8 800 4380
P16 1.32 1320 P16 0.15 150 1470
P17 3.55 3550 P17 0.94 940 4490
P18 2.25 2250 P18 0.55 550 2800
Total cargas muertas = 234680 kg
Total cargas Vivas = 55730 kg
Carga total de servicio = 290410 kg
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3.5.1. Dimensiones de la losa de fundacion y propiedades geométricas

L. = 20385 m
B = 935 m
Area = 19495  m2
Xeg = 1043 m
Yeg = 4.68 m
Ik = 7062.3387 m
ly = 1420.23 m
a = 075 m sobre ancho de la losa

Calculo de la excentricidad (ex , ey)

Gyx'y + Qot'y + Q¥

1- o N ex = .X - /fz
Q
o Qur's + QY2+ QsY5 4. : ey=y —H2
‘ ¢
X'= 1047 m —> &= 004 m

Calculo de la presion sobre el suelo "g”
Mx= Q¥ey= 94884.00 kg/m

My= Q¥ex= 12813.50 kg/m



M, M.
q:gi f__\i.lf_x_\
A 1, I,
q = 1489.68 4+ 9.02 x + 1344y
Punto Q/A x(m) + 9.02 vim) x| +13.445 |q=kg/m?2
A 1489.68 -10.47] -94.45 4.35 58.42 1453.65
B 1489.68 -9.59] -86.56 4.35 58.42 1461.54
C 1489.68 -8.24] -74.38 4.35 58.42 1473.72
D 1489.68 -6.89] -62.20 4.35 58.42 1485.90
E 1489.68 -4.84] -43.70 4.35 58.42 1504.40
F 1489.68 -2.791 -25.21 4.35 58.42 1522 .89
G 1489.68 -0.74 -6.71 435 58.42 1541.39
H 1489.68 1.31 11.78 435 58.42 1559.88
1 1489.68 3.36 30.28 435 58.42 1578.38
J 1489.68 5.41 48.77 435 58.42 1596.88
K 1489.68 7.46 67.27 435 58.42 1615.37
L 1489.68 9.51 85.76 435 58.42 1633 .87
M 1489.68 10.38 03.66 435 58.42 1641.76
N 1489.68 -10.47] -94.45 -5.00 -67.20 [1328.03
O 1489.68 -0.59] -86.56 -5.00 -67.20 [1335.92
P 1489.68 -8.24] -74.38 -5.00 -67.20 [1348.10
Q 1489.68 -6.89] -62.20 -5.00 -67.20 [1360.28
R 1489.68 -4.84 -43.70 -5.00 -67.20 [1378.78
S 1489.68 2791 -25.21 -5.00 -67.20 [1397.28
T 1489.68 -0.74 -6.71 -5.00 -67.20 (1415.77
U 1489.68 1.31 11.78 -5.00 -67.20 (143427
\ 1489.68 3.36 30.28 -5.00 -67.20 [1452.76
W 1489.68 5.41 48.77 -5.00 -67.20 |(1471.26
X 1489.68 7.46 67.27 -5.00 -67.20 [1489.75
Y 1489.68 9.51 85.76 -5.00 -67.20 [1508.25
7 1489.68 10.38 03.66 -5.00 -67.20 [1516.14
A 1489.68 -10.47] -94.45 435 58.42 1453.65
B 1489.68 -10.47] -94.45 1.48 19.84 1415.07
C' 1489.68 -10.47] -94.45 -1.83 -24.54 [1370.69
D 1489.68 -10.47] -94.45 -2.98 -3099 (135524
E 1489.68 -10.47] -94.45 -4.13 -55.44 [1339.79
F' 1489.68 10.38 03.66 435 58.42 1641.76
G' 1489.68 10.38 03.66 1.48 19.84 1603.18
H 1489.68 10.38 03.66 -1.83 -24.54 |[1558.80
I 1489.68 10.38 93.66 -2.98 -39.99 [1543.35
J 1489.68 10.38 93.66 -4.13 -55.44 [1527.90

La presion del suelo en todos los puntos es menor al valor de la presion admisible del terreno
de 1650 kg/m2
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3.5.2. Calculo del espesorde la losa

Para este calculo se considera los valores mas altos de cada tipo de zapata
Zapata de esquina:

U= 1,4%* CM + 1,7*CV

U= 20311 kg

bo= 025 4+ d2 4+ 025 + d/2
bo= 054+ d
® = 0.85

.
U=b,d|¢(0.34) if’c}
\I

020 = (054 dy g4 % (085 » 034 /20)
a2+ 05« g4 _016 = O
d= 0.22 m

h= d+r+ @72 =
h= 0.25 m Altura de losa

Zapata medianera:
U= 36582 kg
bo= 2 * (025 +d2)+ 025+d = 0.75 + 2d
@ = 0.85
037 = (075 2dF 4 * (085 % 034 ﬁO)
2d2 4+ 075 4 _028 = O
d= 023 m

h= d+r+@/2 =

h= 0.25 m Altura de losa



Zapata central:
U= 55026 kg

bp= 4 *(025+ d2 + 025+d/2) =2 + 4d
=0.85

055 =(2 + 4d)xd *(0.85 =« 0.34 /20)

4d2 4+ 2*d- 043 = O
0]
d= 0.16 m
h=d+r+ /2 =
h= 0.20 m Altura de losa

De los tres resultados calculo dados se escoge el maximo valor, entonces la altura
final de la losa sera:

h= 0.25 m

De las franjas de la losa divididas en horizontales y verticales se calcula las reacciones
promedio del suelo en los extremos de cada franja con la tabla obtenida.

Franjas Verticales:

Franja ABC/NOP

% :qA+q38 T _ 146297  kgim2
q -GGG _ 133735 kgm2

Franja CDE/PQR

a _ 9 *Op * Qe _ 1488.01 kg/m2
3
q -t tds 136239 kgim2

Franja EFG/RST

q-OetdtO_ 152289  kgm2
q —G9=*+% +Gr _  1397.28 kgm2
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Franja GHI/TUV

L2 41 3
@ _9r + Gy + G _

3

Franja IJK/VWX

4, tge

! 3
Gty gy
S

Franja KLM/XYZ

_ Y ¥ 9u v

_9x Y

q, 3

9> 3

Realizando > Fv=10

Reaccion del suelo para la franja ABC/NOP
Reaccion del suelo para la franja CDE/PQR
Reaccion del suelo para la franja EFG/RST
Reaccion del suelo para la franja GHI/TUV
Reaccion del suelo para la frangja [JK/VWX
Reaccion del suelo para la franja KIL.M/XYZ
Total

_Gxtdy T

1559.88

1434.27

1596.88

1471.26

1630.33

1504.71

Este valor igual a la carga de servicio de 290410 kg

3.5.3. Calculo de Armadura Vertical de la Losa

kg/m2

kg/m2

kg/m2

kg/m2

kg/m?2

kg/m2

29128.64 kg
45307.08 kg
55972.34 kg
57390.38 kg
58808.42 kg
42869.79 kg

289476.65 kg

Retfuerzo en cada franja de acuerdo al diagrama de corte y momentos flectores.

Franjas Verticales:
Franja ABC/NOP

9 prom = 1462.97 4+ 1337.35 — 1400.16 kg'm2
Q1 = 9450 kg
Q2 = 12420 kg
Q3 = 2620 C .
| Y g e BiB+ (Q) + Q2 + Q3)
Carga promedio =
Carga promedio
26809.32 kg
9 prommody — 1288.68 kg/m2 FQ1 = 1034496 kg
FQ2 = 13596.23 kg
Factor de carga = 1.09 FQ3 = 2868.13 kg
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10344.96 13596.23 2868.13

4 = % 5.3 vL 2.3 % a
’I‘ A 2867.31
7360.66

}S-SQ /I ;92[3
I/ l/ e

7836.07 6235.57 2508.89
=0 x1=3.61 momento Maximo positivo
V=0 x2= 8.35 momento Maximo positivo
1097.64 162.19 6919.98
6942 .48
9609.96

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectar
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
céalculo ya sea superior o mferior, se coloca una ammadura minima de © 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 1097.64/1.09 1002.68 kg/m
M(G-)= 162.19 f1.09 148.15 kg/m
M(-)= 691998/ 1.09 — 6321.32 kg/m

Momentos Positivos

M(+) = 9609.96 /1.09
M(+) = 6942.48 /1.09

8778.58  kg/m
6341.87  kgm

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 223 m fck= 2000000 kg/m?2 xlm = 0.668
= 0.03m fcd= 1333333.3 kg/m2 plim= 0.332
d= 022m fyk= 42000000 kg/m2 oln= 0.460

fyd= 36521739 kg/m2
Md= 1002.68 kg/m
Md pu= 0.007

{ fek ) e la cuantia o recurre a tablas de Anexo 1la.
i S
de donde w= 0.031

i =
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17947.13 25926.77 4399.64

L a 5,3 2.3 a .
X ] 1 .
5162.95
}117.58 %’4.06 117.94

13429.55 11992.71 4281.70
V=0 x1=3.48 momento MAXImo positivo
V=0 x2= 8.50 momento MAXimo positivo
1976.44 3313.38 10613.87

10615.22

15489.64

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectar
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicidn donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos
M(-)= 1976.44 {0.94

M(-)= 3313.38/0.94
M(-)= 10613.87/0.94

2097.89  kg/m
3516.99  kg/m
11266.11  kg/m

Momentos Positivos

M(+)= 15489.64/0.94 — 16441.50 kg/m
M(+)= 10615.22/0.94 = 11267.54 kgm

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 340m fek= 2000000 kg/m2 xm= 0.7
= 0.03m fed= 1333333.33 kg/m2 pline= 0.3
d= 022m fvk= 42000000 kg/m2 olim= 0.46

fyd= 36521739.1 kg/m2
Md= 2097.89 kg/m
T Md u=  0.010
‘ (%) w«Lxd? la cuantia o recurre a tablas de Anexo Ila.
dedonde =  0.031
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20269.57 31353.86 4377.75

L. a 5.3 2.3 a |
9 ] |
Ms089.43
1671517
5240.75 863.00
M /I
—
3514.74
15028.81 14638.69
V=0 x1=3.38 momento maximo positivo
V=0 x2= 8.62 momento Maximmo positivo
2994.72 6761.66 11065.29
21148.15 11127.47

para la disposicion de armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectara

el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minma de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 2994.72 /0.999
M(-)= 6761.66/0.999
M(-)= 11127.47/0.999

2096.26  kg/m
6765.14  kg/m
11133.20 kgm

Momentos Positivos

M(=+)= 21148.15/0.999
M=+)= 11127.47/0.999

21159.04  kg/m
11133.20  kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

4.10 m fek= 2000000 kg/m2 xtim= 0.7
0.03 m fed= 1333333.33 kg/m2 pline= 0.3
0.22 m fyvk= 42000000 kg/m2 olineE 0.46
fyd= 36521739.1 kg/n2
2996.26 kg/m
vvvvvvvv Md p= 0.011
{z’fié;) wLowd? la cuantda o recurre a tablas de Anexo Ila.

de donde o= 0.031
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La armadura requerida sera:

4, =0 L2a*l2)
As= 0.00102 m2 -
As= 1021 cm2 Armadura requerida
Usar: 14 O 12 ¢/ 30cm
Md (kg/m) p w As(cm2) | Diam. © | N°b(req) | N°b(min) ?CSIE)
6765.14 0.026 0.0310 10.21 D12 9 14 30
11133.20 0.042 0.0522 17.19 012 15 15 25
Momentos Positivos
Md (kg/m) p w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) | N°b(min) islfl')
21159.04 0.080 0.0849 27.96 vle 14 14 30
11133.20 0.042 0.0522 17.19 D12 15 15 25
14 12
14 ©12 15 912
14 @16 15 912
Franja GHI/TUV
qd pom = 1559.88 + 1434.27 _ 1497.08 kg
2
Q1 = 25170 kg
Q2 = 37530 kg
Q3 = 1470 kg

Carga promedio =

Carga promedio

4 prongmod)

Factor de carga =

FQl =
FQ2 =
FQ3 =

Qp."omB.’B + ‘Ql + Q: + QBJ

B

&

60780.19 kg

0.95

23840.38 kg
35547.46 kg
1392.35 kg

= 1585.50 kg/m2
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23840.38 35547.46 1392.35

| a 5,3 2,3 a )
T A

) )
N
l 6500.56

5687.99 16300.54

1 ]
l/l/‘/

18152.40 19246.92 4295.64
V=0 x1= 3.67 momento maximo positivo
3250.28 2418.92 29492 .85

N

27833.22

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectar
el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minma de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-) = 3250.28 /1 0.95 3431.55 kg/m
M(-) = 2418927095 2553.82 kg/m
M(-) = 29492857095 = 31137.72 kgm

Momentos Positivos
M(+)= 27833.22/095 — 29385.52 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 410 m fek= 2000000 kg/m2 xlim= 0.7
= 003 m fcd= 1333333.33 kg/'m2 plim= 0.3
d= 022 m k= 42000000 kg/'m2 olime= 0.46
fyd= 36521739.1 kg/'m2
Md= 3431.55 kg/m
Md
uﬁ(.fﬁ"')__l‘._d;‘. u= 0.013
L ¥E la cuantia o recurre a tablas de Anexo Ila.
de donde o= 0.031
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La armadura requerida sera:

A, = a)*L*d*(de)
yd
As= 0.0010 m2
As= 10.21  cm2 Armadura requerida
Usar: 14 O 12 ¢/ 30cm Armadura mmima
Esp.
Md (kg/m) n w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) | N°b(min)
(cm)
2553.82 0.010 0.0310 10.21 D12 9 14 30
31137.72 0.118 0.1306 43.01 D12 38 14 30
Momentos Positivos
Esp.
Md (kg/m) n w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) | N°b(min)
(cm)
| 29385.52 0.111 0.1189 39.15 A16 19 19 20
14 912 14 912 D12
19 016
Franja TIJK/VWX
g pom = 1596.88 4+ 1471.26 — 1534.07 kg
2
Ql = 20890 kg
Q2 = 32460 kg
Q3 = 4490 kg

Carga promedio =
9

4

Carga promedio =

9 prontmod)

Factor de carga =

FQ1 =
FQ2 =
FQ3 =

Qp*:.w‘.B!S + (0, +Q, +Q3)

-

L

58324.21 kg
1521.43
1.01
21064.88 kg

32731.74 kg
4527.59 kg

kg/m2
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21064.88

32731.74 4527.59

5,3 2.3

a

b

5458.15

—

17454.05

6237.88

—

15606.73

V=0 x1=3.38

3118.94

I AN

15277.69

momento MAXimo positivo

7283.32 11356.16

930.56 " 5458.15

21911.40

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos sélo tenemos que afectar

el valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para

determmar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el

calculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos
M(-)= 3118.94/ 1.01

M(-)= 7283.32/ 1.01
M(-)= 11356.16/1.01

Momentos Positivos

M) = 21911.40/1.01

3093.05  kg/m
722286  kgm
— 11261.89 kg/m

— 2172949 kg/m

Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 410 m
= 0.03 m
d= 022 m

Md= 3093.05 kg/m

Md

(m) « [ % ¢l<

\ Y€

pﬁ

ftk= 2000000 kg/m2
fod= 1333333.33 kg/m2
k= 42000000 kg/m2
fyd= 36521739.1 kg/m2

p= 0.012

xlim= 0.7
plim= 0.3
olne 0.46

la cuantia o recurre a tablas de Anexo Ila.
de donde o= 0.031
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La armadura requerida sera:

A —orprard
As=  0.0010 m2 -
As= 10.21 cm2 Armadura requerida
Usar: 14 @12 ¢/ 30cm Armadura minima
Esp.
Md (kg/m) Tl @ As(em2) Diam. O N°b(req) | N°b(min)
(cm)
7222 .86 0.027 0.0310 10.21 D12 9 14 30
11261.89 0.043 0.0415 13.67 D12 12 14 30
Momentos Positivos
Md As(em2) | Diam.@ | N°b Neb(min) | P
(kg/m) n iam. (req) (min)
21729.49 0.082 0.0849 27.96 16 14 14 30
14 912
14 912 14 912
14 016
Franja KLM/XYZ
d prom = 1630.33 4+ 1504.71 — 1567.52
2
Ql = 14120 kg
Q2 = 19720 kg
Q3 = 2800 kg

Carga promedio

q promfmod) =

Carga promedio =

Factor de carga =

FQ1
FQ2
FQ3

Q;aromBIB + (Qi + Q: + QSj

1453.63

1.09

= 15320.39

= 2139647
= 3038.04

2

39754.90 kg

kg/m?2

kg
kg
kg
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15320.39 21396.47 3038.04

- 5.3 2,3 a

+

4

'ﬂ\ 4251.86

372038 10934.85

—] |

11600.01 10461.62
V=0 x1= 3.60 momento Maximo positivo

12950.58

3720.38

17451.36

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos solo tenemos que afectar
¢l valor del momento, ya sea positivo o negativo, con ¢l factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el

cdlculo ya sea superior o mferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

M(-)= 1627.67f{1.09 — 1500.13 kg/m
M(-)= 135.02/1.09 = 124.44 kg/m
M(-) = 12950.58 1.09 — 11935.87 kgm
Momentos Positivos
M(+)= 1745136 /1.09 — 16084.00 kg/m
Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura
b= 293 m fck= 2000000 kg/m2
= 003 m fcd= 1333333.33 kg/m?2
d= 022 m fyk= 42000000 kg/m2
fyd= 36521739.1 kg/m?2
Md= 1500.13 kg/m
Md
H= (fck . pn= 0.008
( yc ) «Lxd* la cuantia @ recurre a tablas de Anexo Ila.
de donde = 0.031

xlim= 0.7
plim= 0.3
olnr 0.46
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La armadura requerida sera:

f
A = w*L*d ()

yd

As= 0.0007 m2
As= 728 cm2 Armadura requerida
6912
Usar: 10012 ¢/ 30cm Armadura minima
' Esp
Md (kg/m) n As(cm2) Diam. @ N°b(req) N°b(min)
(cm)
124.44 0.001 0.0310 7.28 212 6 10 30
11935.87 0.063 0.0630 14.80 @12 13 13 22
Momentos Positivos
- Esp.
Md (kg/m) n As(cm2) Diam. @ N°b(req) | N°b(min)
(cm)
| 16084.00 0.085 0.0945| 22.20 @16 11 11 25
10 @12 13 @17
RS e |
11 916

Terminado el célculo y armado de la enferradura de las franjas verticales, procedemos de
igual manera al célculo de y armado de la enferradura de las franjas horizontales, por lo
que solo se detallara la armadura en cada franja horizontal

3.5.4. Célculo de la Armadura Horizontal de la Losa

Franjas Horizontales:

Franja AA'B''MF'G’

Franja B'C'D'/G'H'I'

G

.

G

q,

_9a+0ax Qs _

_Ow +0= +0s _

_Og +0u +0,

3

3

Oz +0c t0p _

3

3

1440.79

1628.90

1380.33

1568.44

kg/m2

kg/m2

kg/m2

kg/m2
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Franja D'E'N/T'J'Z

=T e Tdy _ 1341.02 kgm2
3
g, +
qzz%: 1529.13  kg/m2
Realizando > Fv=10
Reaccion del suelo para la Franja AA'B/MF'G 112805.36
Reaccion del suelo para la franja Franja B'C'D'/G'H'T = 116815.65
Reaccion del suelo para la franja Franja D'EN/A'JZ = 60590.58
Total = 290211.59 kg

Este valor es proximo a la carga de servicio de 290410 kg

3.5.4. Calculo de Armadura Vertical de la Losa
Retfuerzo en cada franja de acuerdo al diagrama de corte y momentos flectores.

Franjas Horizontales:
Franja AA'B'MFG'

9 prom = 1440.79 + 1628.90 _— 1534.85 kg/m2
2
Q1 = 9450 kg
Q2 = 19050 kg
Q3 = 20280 kg
Q4 = 25170 kg
Q5 = 20890 kg
Q6 = 14120 kg
QprornBIB + (Qi + Q: + Q3 + Q-'.- + QS + QG)
Carga promedio = =

Carga promedio = 110882.7 kg
G prommoay = 1508.68  kg/m?
Factor de carga = 1.02

FQ1 = 9616.75 kg
FQ2 = 19386.15 kg
FQ3 = 20637.86 kg
FQ4 = 25614.14 kg
FQ5 = 21258.62 kg
FQ6 = 14369.16 kg
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a= a+b/2= 0875 m
9616.75 19386.15 20637.86 25614.14 21258.62 14369.16
_ a 2,7 4,1 4,1 4,1 4,1 a )
[ ¥ ¥ Y Y ¥
/W /|T 5318
9395.51 11813.62 12980.03 9170.16
4653.35 9715.81
] | | | _
‘ ‘ ‘ ‘ L/ L—
4963.40 9990.65 8824.23 12634.11 12088.46 4653.35
V=0 x1=1.81 momento maximo positivo
V=0 x2=5.45 momento maximo positivo
V=0 x3= 9.33 momento Maximo positivo
V=0 x4= 14.15 momento maximo positivo
V=0 x5= 18.15 momento Maximo positivo
2035.84 8019.18 11756.28 20275.68 13174.58 8310.64
I\ /" \\ ! \\ // \\\ .
_ ﬁ \\\\ // T 1 \ ] A\ A\\\ //F S~
\/ g N \/ - \\—///
280.33 1365.07 4435 5268.41 564.39

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos sélo tenemos que afectar
el valor del momento, ya sea positivo 0 negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicion donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos

Momentos Positivos

M(+) =
M(+) =
M(+) =
M(+) =
M(+) =

2035.84 [1.02
8019.18 / 1.02
11756.28/ 1.02
20275.68/1.02
13174.58 1.02
8310.64 [1.02

280.33 /1.02
1365.07 /1.02
4435.35 [ 1.02
5268.41 [ 1.02
564.39 / 1.02

2000.54
7880.13
11552.43
19924.10
12946.14
8166.54

275.47
1341.40
4358.44
5177.06
554.61

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
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Con los datos obtenidos se procede al célculo de la armadura

b= 3525 m fck= 2000000 kg/m?2 xlm= 0.7
= 003 m fcd= 1333333.33 kg/m?2 plin= 0.3
d= 022 m fyk= 42000000 kg/m?2 oln= 0.46
fyd= 36521739.1 kg/m?2
Md= 2000.54 kg/m
Md p= 0.009
W=7 - la cuantia ® recurre a tablas de Anexo Ila.
( e ) *Lxd* dedonde =  0.031
La armadura requerida sera: A =o*L*d* (fm‘
el
As=0.0009 m2
As= 8.78 cm? Armadura requerida
Usar: 12 016 ¢/ 30cm Armadura minima
Esp.
Md (kg/m) p w As(em2) | Diam. @ | N°b(req) | N°b(min)
(cm)
2000.54 0.009 0.031 8.78 D12 8 12 30
7880.13 0.035 0.0415 11.75 D12 10 12 30
11552.43 0.051 0.0522 14.78 D12 13 13 27
19924.10 0.088 0.0945 26.75 D12 24 24 15
12946.14 0.057 0.0630 17.84 D12 16 16 22
8166.54 0.036 0.0415 11.75 D12 10 12 30
Momentos Positivos
Esp.
Md (kg/m) p w As(cm2) | Diam. @ | N°b(req) | N°b(min)
(cm)
275.47 0.001 0.0310 8.78 D12 8 12 30
1341.40 0.006 0.0310 8.78 D12 8 12 30
4358.44 0.019 0.0310 8.78 D12 8 12 30
5177.06 0.023 0.0310 8.78 D12 8 12 30
554.61 0.002 0.0310 8.78 D12 8 12 30
12 012 13 012 16 @12
12 ©12 12 ©12 24 012
126 12 124 12 124 12 12 ¢ 12 12¢ 12



Franja B'C'D'/G'H'T'

d pow = 138033+ 1568.44 _ 1474.39 kg/m2
2
Q7= 12420 kg
Q8= 27520 kg
Q9= 31370 kg
Ql0= 37530 kg
Qll= 32460 kg
Ql2= 19720 kg

QpromBiB+ (Q1 + Q2 + Q3+ Q4+ Qs + Q¢)
2

Carga promedio =

Carga promedio = 138917.8 kg
Factor de carga = 0.86

FQ7 = 10715.19 kg
FQ8 = 2374251 kg
FQ9 = 27064.04 kg
FQ10 = 32378.50 kg
FQ11 = 28004.43 kg
FQ12 = 17013.16 kg

a'= atb/2= 0875 m

10715.19 2374251  27064.04 32378.50 28004.43 17013.16
a 2,7 4,1 4.1 4,1 4,1 a

’[‘ 'ﬂ\6507

12546.23  15481.15 15094.53
5693.35 ‘ ‘ ‘ 9393.46 8066.46

| | |
| | | | | |

5021.83 11196.28  11582.89 17283.97 18610.96 8946.70

V=0 x1=1.65 momento MAXimo positivo
V=0 x2= 5.30 momento MAXimo positivo
V=0 x3= 946 momento MAXIMo Positivo
V=0 xX3= 14.43 momento MAXIMo Positivo
V=0 x3= 18.74 momento MAXIMo Positivo
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2490.84 12648.78 2143276 28631.62 12456.09 9160.13

| | N

552.93 3015.87 11123.11 5675.60 2642.45

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos s6lo tenemos que afectar
¢l valor del momento, ya sea positivo o negativo, con el factor de carga calculado para
determmar la armadura por cada franja en la posicidn donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura mimma de @ 12 ¢/30cm

Momentos Negativos /

M(-)= 2490.84 f (86
M(-)= 12648.78/ 0.86
M(-) = 21432.76f (.86
M(-)= 28631.62/0.86
M(-) = 12456.09 0.86
M()= 9160.13 f0.86

2887.14 kg/m
14661.23  kg/m
24842.77 kgm
33186.99  kg/m
14437.89  kg/m
10617.53  kg/m

Momentos Positivos

M(+)= 55293 0.86

M(+) = 3015.87 /0.86

M(+)= 11123.11 0.86

M(+) = 5675.60 f0.86 6578.60 kg/m

M(+)= 2642.45 0.86 3062.87 kg/m
Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

640.90 kg/m
3495.70 kg/m
12892.82  kg/m

b= 3.8 m fck= 2000000 kg/m2 xtim = 0.7
= 0.03 m fcd= 1333333.33 kg/m2 phm= 0.3
d= 0.22 m fyk= 42000000 kg/m2 olm= 0.46

fyd= 36521739.1 kg/m2
Md= 2887.14 kg/m

Md = 0.012
u= ("'fck) e Led? la cuantia ® recurre a tablas de Anexo Ila.
yc J “d de donde o= 0.031
La armadura requerida sera: A =@ *L*d* (f;-d)
yd

As=  0.0009 m2

As= 9.46 cm?2 Armadura requerida
Usar: 13 016 ¢/ 30cm Armadura minima
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Esp.
Md (kg/m) n w As(em?2) Diam. © N°b(req) N°b(min) P
2887.14 0.012 0.031 9.46 912 8 13 30
14661.23 0.060 0.0630 19.23 12 17 17 22
24842.77 0.101 0.1074 32.78 a16 16 16 25
33186.99 0.135 0.1546 47.18 20 15 15 25
14437.89 0.059 0.0630 19.23 12 17 17 22
10617.53 0.043 0.0415 12.67 912 11 13 30
Momentos Positivos
Esp.
Md (kg/m) M w As(cm2) Diam. © N°b(req) | N°b(min)
(cm)
640.90 0.003 0.0310 9.46 @12 8 13 30
3495.70 0.014 0.0310 9.46 912 8 13 30
12892 82 0.053 0.0522 15.93 12 14 14 27
6578.60 0.027 0.0310 9.46 a12 8 13 30
3062.87 0.012 0.0310 9.46 D12 8 13 30
13 012 16 @16 17 @12
13 12 17 912 15 20
134 12 13¢ 12 14¢ 12 134 12 13¢ 12
Franja D'E'N/1'J'Z
d prom = 1341.02 4+ 1529.13 — 1435.07 kg/m2
Q13 = 2620 kg
Q14 = 4670 kg
Q15 = 4380 kg
Ql6 = 1470 kg
Q17 = 4490 kg
Q18 = 2800 kg

Carga promedio =

Carga promedio =

q prorfmod) =

Factor de carga =
FQ13 =
FQ14 =
FQ15 =

QpromB.'B + ‘Qi + QZ

+ Q3+ Qs+ Qs +Q¢)

40510.29 kg

959.48 kg/m?2
1.98

5195.15 kg

9260.06 kg

8685.03 kg

-

“

FQ16 =
FQ17 =
FQ18 =

2914.84
8903.14

| 5552.07
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’]\ 1943

a= atb/2= 0875 m
5195.15 9260.06 8685.03 2914.84 8903.14 5552.07
5 a 2,7 4,1 4,1 4,1 4,1 a )
Y Y Y ] | |
1700.07 1750. 8€S/r56. 85 2652.71 4789.09 3852.00
— I I B
| | ‘ L/ — —
3495.08 7509.21 8228.18 262.13 4114.05 1700.07
V=0 x1l= 2.67 momento Maximo positivo
V=0 x2=7.44 momento maximo positivo
V=0 x1=11.91 momento maximo positivo
V=0 x2=13.41 momento Maximo positivo
V=0 x2=17.99 momento Maximo positivo
743.78 26442.90 16068.25 33473.38
" 30168.52  30705.73
\\ / _ o . P \\_///
2399.80 16121.96 33491.06 36070.75 34524.14

para la disposicion de la armadura con los diagramas de momentos sélo tenemos que afectar
el valor del momento, ya sea positivo 0 negativo, con el factor de carga calculado para
determinar la armadura por cada franja en la posicién donde no se necesita armadura por el
calculo ya sea superior o inferior, se coloca una armadura minima de @ 12 c/30cm

Momentos

Momentos

Negativos
M(-) = 743.78 [1.98
M(-) = 26442.90/ 1.98
M(-) = 16068.25/ 1.98
M(-) = 33473.38/1.98
M(-) = 30168.52/ 1.98
M(-) = 0.00 /1.98

Positivos
M(+) = 2399.80 /1.98
M(+) = 16121.96/1.98
M(+) = 33491.06/1.98
M(+) = 36070.75/1.98
M(+) = 34524.14/1.98

375.10
13335.59
8103.48
16881.17
15214.47
0.00

1210.26
8130.57
16890.09
18191.07
17411.09

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
kg/m
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Con los datos obtenidos se procede al calculo de la armadura

b= 3525 m ftk= 2000000 kg/m?2 xlim= 0.7
= 003 m fod= 1333333.33 kgm2 plin= 0.3
d= 022 m k= 42000000 kgm?2 olnr= 0.46

fyd= 36521739.1 kg/m2
Md=  375.10 kg/m

. Md p= 0.002
o ("ff-*"\' ) «Lxd? la cuantia » recurre a tablas de Anexo Ila.
S de donde o= 0.031
La armadura requerida sera: A =w*L*d* (fi)
yd
As= 0.0009 mi
As= 8.78 como Armadura requerida
Usar: 12 O ¢/ 30cm Armadura minima
Esp.
Md (kg/m) Tl @ As(em2) Diam. O N°b(req) | N°b(min)
(cm)
375.10 0.002 0.031 8.78 D12 8 12 30
13335.59 0.059 0.0630 17.84 D12 16 16 22
8103.48 0.036 0.0415 11.75 D12 10 12 30
16881.17 0.074 0.0739 20.92 D12 19 19 20
15214.47 0.067 0.0739 20.92 D12 19 19 20
Momentos Positivos
Esp.
Md (kg/m) Tl w As(em?2) Diam. O N°b(req) | N°b(min)
(cm)
1210.26 0.005 0.0310 8.78 D12 8 12 30
8130.57 0.036 0.0415 11.75 D12 10 12 30
16890.09 0.074 0.0739 20.92 D12 19 19 19
18191.07 0.080 0.0849 24.04 D12 21 21 17
17411.09 0.077 0.0849 24.04 D12 21 21 17
12 912 12 912
12 912 16 912 19 912

‘ 15912

N/ /N

126 12 124 12 194 12 214 12 214 12
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Detalle de losa de fundacion en planta

20,85

¥0,75 19,35 0,75
b1 P2 “P3 “P4 “P5 P6 -
\ \
| |
2 |
o N~ ‘ ‘
"p7  “p8 “ pg “ P10 “p11  P12-
| |
P13 P14 P15 P16 P17 P18,
B
o
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3.6. Calculo de 1a Capa (espesor) Suelo Mejorado

Para zapatas aisladas criticas P10y P15

Zapata P10
B= 1.50m
L= 1.50m
Df= 0.70m
Estrato superior Estrato inferior (suelo natural)
qt= 16500  kg/m?2 gb= 800kg/m2
¢’ 1= 25° ¢>2= 30°
C1 = Okg/m2 C2 = Okg/m2
gi= 2320 kg/m3 g2 = 2150kg/m3
Resist. a corte= 7694 1kg/m2 Resist. a corte=  461.88kg/m?2
Fuerza adhesiva c'a
c2 — 041 de figura Anexo IId
51
== 072 ', = 5539.75 kg/m2
1
Ks= 1.2 de figura Anexo IId
" By [2c.H iy A9 206\ [K tan ¢
Gy = dp + {1 “i‘“i’) - (“‘“‘“D,;‘“‘){" }’1H‘{‘1 + )' {l“‘f' H )*( B )“’ yiH = q:
Iterando: H= 2.53m
Carga Gltima g :
Gu = 16497.39 kg/m2
16497.39 = 16500 ok!
Dimensiones (m) Calculo qu
Zapata B L H (m) kg/m2
P10 1.5 1.5 0.95 16494.35
P15 0.8 0.8 0.50 16473.13

De los valores encontrados se toma ¢l mayor entonces:

H= 0.95m

La carga de capacidad tltima se aplica el factor de seguridad recomendado FS=3

D _ ( B

Iterando:

) (EC;H) + ¥ H? (1 + %) (1 + zgf) (KS ti;n qb’l) -y H)/3
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3.7. Calculo del Bulbo de Presiones

P
Zapata Aislada J7

| Ao v 20 '_.3"1 z= 2.53m
B+2)(l+2) Btz 4.03m
L+z= 4.03m
D P=37530kg
x o B N . T4
a S suelo mejorado
2| 0o ““4 s % K ;J'
-y . e + Ao = 2311.98kg/m2 B+z= 403m
/ - /Ei+z/ suelo natural
Wz ‘Btz+z iy _
4 As—=—802.17kg/m2 B +z+zZ=6.84m
Zapata Dimensiones Dimensiones bulbo de presiones
N° B L B+z L4z
Pl 0.90 0.90 3.43 3.43
P2 1.10 1.10 3.63 3.63
P3 1.10 1.10 3.63 3.63
P4 1.25 125 3.78 3.78
P5 1.15 1.15 3.68 3.68
Po6 1.00 1.00 3.53 3.53
P7 0.90 0.90 3.43 3.43
P8 1.30 1.30 3.83 3.83
P9 1.40 1.40 3.93 3.93
P10 1.50 1.50 4.03 4.03
P11 1.40 1.40 3.93 3.93
P12 1.10 1.10 3.63 3.63
P13 0.80 0.80 3.33 3.33
P14 0.80 0.80 3.33 3.33
P15 0.80 0.80 3.33 3.33
Pl6 0.80 0.80 3.33 3.33
P17 0.80 0.80 3.33 3.33
P18 0.80 0.80 3.33 3.33
Zapata Dimensiones bulbo de presiones Bulbo de presiones
N° B+z+zZ= L+z+2Z Ao = Ao =
Pl 6.24 6.24 37530.00 37530.00
P2 6.44 6.44 37530.00 37530.00
P3 6.44 6.44 37530.00 37530.00
P4 6.59 6.59 37530.00 37530.00
P5 6.49 6.49 37530.00 37530.00
P6 6.34 6.34 37530.00 37530.00
P7 6.24 6.24 37530.00 37530.00
P8 6.64 6.64 37530.00 37530.00
P9 6.74 6.74 37530.00 37530.00
P10 6.84 6.84 37530.00 37530.00
P11 6.74 6.74 37530.00 37530.00
P12 6.44 6.44 37530.00 37530.00
P13 6.14 6.14 37530.00 37530.00
P14 6.14 6.14 37530.00 37530.00
P15 6.14 6.14 37530.00 37530.00
P16 6.14 6.14 37530.00 37530.00
P17 6.14 6.14 37530.00 37530.00
P18 6.14 6.14 37530.00 37530.00




3.8. Calculo de las deformaciones (asentamientos)
Los asentamientos permisible e edificaciones tien que ver muy con que no ponga en
riesgo la estabilidad de la estructura con la funcionalidad del edificio.

Para Zapatas Aisladas:

S5, =g, *{aB’ )« (

— =

£ ) « 1.1 asentamiento (mm)

Ly

Para asentamientos en el centro de la zapata:

Para suelos granulares

Se calcula el factor de forma:

Elvalor de If

Para H= 5.34m

Modulo de elasticidad:

El asentamiento de la zapata aislada:

Se=

De acuerdo a recomendaciones Anexo 11:

Para cimentaciones superficiales aisladas:

a= 4 B =B/2
m'=L/B= 1.00
n'=H/B = 1.27
Ao= 0.296 F1=0.19
Al= 0.296 F2=0.78
A2= 0.42
u.= 0.3
]5 —0.64
] D¢ L
esta en fimsion de: — =047 —=1
B B
I = 0.836 de tabla de Anexo lle
B+z+z= 684 qp = 802.17 kg/m2
35:. ~AzZ
Eg oo ————
i
El1= 7000000 Kgm?2
E2= 800000 Kgm?2
E's = 3736292.13 kg/m2
0.01459m
| 5S¢ = 14.59mm
de tabla de Anexo IIf
Sr= 25mm
14.59mm = 25mm ok!
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3.9. Comparacion Técnico-Econdmica

En esta etapa de analisis se evaluaran los pardmetros técnicos y econémicos de las
alternativas planteadas, para hacer las recomendaciones y conclusiones respectivas

gue nos proporcionen los criterios para la toma de decisién mas acertada.

Caracteristicas del suelo Vg el CoEle OlssErscloncs
Estado Cap. Carga Cimentacion (Bs)
Natural 800 kg/m2 Zapatas Aisladas 335,216.28 100.00%
Mejorado | 16500/kg/m2 | Zapatas Aisladas 87,530.07 73.89%
Natural 800 kg/m2 Losa de Fundacién 300,281.80 10.42%
Mejorado | 16500/kg/m2 |Losa de Fundacion 190,273.94 43.24%
Zapatas Aislada Losa de Fundacion
Capacidad Carga Costo Capacidad Carga Costo
800 100.00% 800 89.58%
16500 26.11% 16500 56.76%
ZAPATAS AISLADAS

120%
100% é\ec.oo 6
80% \
0 N .

60% —&— Resist.
\ Terreno

40% \ (kg/m2)
0,
20% 26.11%

COSTO (%)

0%
800 16500

LOSA DE FUNDACION

100%
90% €. 89:58%
80% \
< 70% ™
o 50% 9 56.76%
E o 50%
8 40% —&— Resist.
30% Terreno
20% (kg/m2)
10%
0%
800 16500
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CAPITULO - IV

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

4.1. CONCLUSIONES

Para lograr una estructura econdmica y viable, es necesario considerar ciertas
condiciones, que se tienen que cumplir dentro de un marco de recomendaciones,
parametros de tolerancia y permisibilidad, que se presentan en las Normas de Disefio

y Construccidon de Obras Civiles.

Si bien es cierto que no existe una Unica solucion, para un determinado problema
estructural, es en este espacio donde interviene la experiencia de cada profesional,
para elaborar una solucion lo méas cercano a la realidad para resolver el problema,

satisfaciendo la necesidad de contar con una obra final segura, econdémica y viable.

En este documento se presenta un planteamiento con un resumen del analisis de
criterios para disefio, uso de formulas, tablas, dbacos, para plantear una solucion al
problema de la fundacion en terrenos de baja Capacidad de Carga o Capacidad
Portante del Suelo, como es el caso del sector de la Unidad Educativa de Colonia

Linares, utilizando los materiales disponibles de la zona.
Esta solucion puede extenderse a cualquier otro lugar, donde el terreno de

cimentacion presente similares caracteristicas, de baja Capacidad de Carga, siendo

prudente y cauto con las particularidades propias de cada lugar.
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De los resultados obtenidos se tiene el siguiente cuadro de comparacion econémica

de acuerdo a la capacidad de carga del suelo natural y del suelo mejorado por medio

mecanico (compactacion).

Caracteristicas del suelo Tipo de Costo Observaciones
Estado Cap. Carga Cimentacion (Bs)
Zapatas
Natural | 800 kg/m2 . 335,216.28 100.00%
Aisladas
Mejorado | 16500/kg/m2 | 22Patas 280,052.30 16.46%
Aisladas
Natural| 800 kg/m2 | LOS3 € 313,313.18 6.53%
Fundacion

Una comparacion de la cimentacién con zapatas aisladas, se tiene un 73.89% de

reduccion de gasto econémico con el mejoramiento de suelo, esto se explica que en la

cimentacion en suelo natural se requiere de mayor area de contacto para transmitir las

cargas del edificio al suelo, para no exceder la capacidad de carga del suelo natural.

Ademas se puede advertir que en esta necesidad de mayor area de la zapata se

presenta traslapes entre zapatas como se puede apreciar en la figura 1, estas

dimensiones de zapatas exige espesores considerables, que implica mayor volumen

de hormigon.

Fig. 1

- \o4 — —|\O) — T |4o|-—— T |oJ— T I’}
2 [ ]

u] 0 0 0
P P10 [ A12

[ A - S Y S

Fig. 2
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En cambio esto no ocurre en el caso de mejoramiento del suelo se optimiza el espesor
y las dimensiones de las zapatas, que se refleja en menor cantidad de hormigon para
su ejecucion, otra de las ventajas es que no se tiene el problema de traslapes entre

zapatas como se observa en la figura 2.

De acuerdo al bulbo de presiones se tiene un sobre ancho de relleno con el material
de préstamo para realizar el mejoramiento del suelo, debido al proximidad entre
algunas zapatas se agrupa este sobre ancho con la finalidad de mejorar su
procedimiento de construccion y ademés que colabora a distribuir los esfuerzos,
(figura 3).

Epf o Tk T PZ’ T P? 1 @PG

= = = =)
P13 P14 P15 P16 P17 P18

Fig. 3
De acuerdo a las dimensiones encontradas producto de los resultados del bulbo de

presiones en cada zapatas hace complicada su ejecucion por lo que proyecta un area
de mejoramiento de suelo que permita la utilizacion de maquinaria de equipo pesado
para optimizar las caracteristicas del suelo mejorado con este procedimiento como se

observa en la figura 4.

RO G R O]
a--g--8

"""""""""""""""""""""""""""" Fig. 4

BULBO DE PRESIONES CONSTRUCTIVO
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Estas condiciones de fundacién la estructura tiene un comportamiento aceptable
dentro de los pardmetros recomendados para asentamientos permisibles, las zapatas
aisladas tienen un asentamiento esperado de 17.88 mm que es menor a lo

recomendado de 25 mm para cimentaciones de este tipo.

Con las propiedades mecanicas identificadas del suelo como material de construccién
de la plataforma base para realizar el analisis de la fundacion de zapatas aisladas, ha
permitido optimizar el area de cimentacion de las zapatas y los costos hasta un
73.89% en el caso de la fundacion con zapatas aisladas, , con una densidad maxima

seca esperada en campo con un 90% de la densidad maxima seca de laboratorio.

Para lograr una condicion de capacidad de carga mejorada, es necesario el uso de
maquinaria pesada en el caso para obtener una superficie uniforme y compacta, que
permita ademas el uso y la facilidad de trabajo de esta maquinaria, debido a la
magnitud y las dimensiones requeridas, y para la cimentacion de zapatas aisladas el
uso de equipos de compactacion de impacto directo, para realizar la compactacion

que garantice alcanzar los resultados esperados y proyectados.
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4.2 RECOMENDACIONES

De las conclusiones propuestas es un hecho que se tiene que mejorar las condiciones
del suelo para realizar los trabajos de cimentacion del modulo educativo proyectado

en esta unidad educativa de Colonia Linares.

Caracteristicas del suelo Tipo de Costo Observaciones
Estado Cap. Carga Cimentacion (Bs)
Natural | 800 kg/m2 Zapatas Aisladas | 335,216.28 100.00%
Mejorado | 16500/kg/m2 Zapatas Aisladas | 280,052.30 16.46%
Natural | 800 kg/m?2 'F'Sf]gs;on 313,313.18 6.53%

De acuerdo al cuadro de comparacion econdémica la estructura mas recomendable es
la de realizar una cimentacion de zapatas aisladas, por representar la mas econémica

y que se relaciona con la magnitud de la estructura.

Como recomendaciones constructivas de zapatas aisladas colocar armadura minimo
de 12 mm de didametro de en multiplos de 5 y como espaciamiento maximo de 30 cm.
Recubrimiento de armadura como minimo de 5 cm tanto para la base como las

paredes de la zapata.

Se recomienda disponer como asiento de 5 cm de hormigén de limpieza para que se

pueda colocar la armadura libre y fuera del contacto con el suelo.

Como se trata de una cimentacidon con una excavacion con un sobre ancho a la de la
zapata se debe realizar un encofrado para dar la forma y las dimensiones reales de la

zapata, y seqguir las recomendaciones de acuerdo a la Norma Boliviana.

Para la construccion de la capa de suelo mejorado antes de su colocado se debera
controlar la humedad natural, para comparar con la humedad O6ptima de

compactacion, y de esa manera realizar las correcciones necesarias.
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El uso de maquinaria adecuada para la conformacion de la capa de suelo mejorado la
compactacion debe ser la premisa, para la eleccion o seleccion de la misma, deberd
estar en funcion a los materiales y las dimensiones para de esta manera lograr una
compactacién enérgica y efectiva, logrando una mejora importante de las

caracteristicas mecanicas del suelo.

Los equipos disponibles para este caso particular se tienen los pisones de mano
(saltarina) y la compactadora de plancha vibratoria., estas maquinas se emplean
solamente en obras pequefias 0 para compactar areas reducidas o de dificil acceso
(zanjas, rellenos proximos a muros, estribos, etc.). En términos generales y para

tongadas de unos 15 — 20 cm. pueden ser necesarias 4 — 6 pasadas.

Siempre debe acompafiar a la compactacion el control de densidades, para la
conformacién de la capa de suelo mejorado, para que de esta manera garantizar que el
trabajo final cumplira con las especificaciones, si bien este control no se pide por
cada capa o tongada, este control puede realizarse cada 2 o 3 capas. Esta medida
puede ser muy importante al momento de tener la seguridad de que la obra estara

enmarcada dentro los términos de exigidos.
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