1. ANTECEDENTES.-
El presente trabajo sustenta las razones para la realizacion del disefio estructural de
sustentacion, del nuevo BLOQUE DE CELDAS, DE LA CARCEL DE MORROS
BLANCOS en el barrio Morros Blancos de la ciudad de Tarija en la provincia Cercado.
Las instituciones y personas involucradas en el proyecto, son la Gobernacion del
Departamento de Tarija, la Universidad Autonoma Juan Misael Saracho y los
universitarios Bejarano Martinez Luis Adolfo, Anachuri Aguilera Milton, Ventura
Torres Eyver Franz y Vargas Villa Piter Franz
La propuesta de proyecto de ingenieria contempla el disefio estructural de la sub
estructura y la superestructura del nuevo y moderno CARCEL DE MORROS
BLANCOS en el barrio Morros Blancos de la ciudad de Tarija en la provincia Cercado,
que esta dividida en cuatro modulos:

e Moddulo I: Bloque Administrativo Carcel M. Blancos- Estudiante

Ventura Torrez Eyver Franz

e Modulo II: Bloque de Celdas Régimen Progresivo - Estudiante Milton

Anachuri Aguilera.

e Modulo I11: Blogque de Celdas Carcel M. Blancos- Estudiante Bejarano
Martinez Luis
e Moddulo V: Bloque Comedor Cércel M. Blancos- Estudiante Vargas
Villa Piter Franz
Con la construccidon posterior de la nueva Céarcel de Morros Blancos se resolvera el
problema de hacinamiento, como también de la obsoleta infraestructura de la actual
carcel en funcionamiento, por consiguiente los conflictos entre los reos y carcelarios

gue concurre en este centro de rehabilitacion.

En el disefio estructural se considera una estructura a porticada de Hormigén Armado,
con cubierta de losa masica, y como elemento estructural de separacién de niveles losa
maésica, por razones topograficas y de disefio arquitectonico la sub-estructura

contempla un disefio de zapatas centradas a tres diferentes niveles, ademas de muros



de sétano. Para ello se empleara el paquete computarizado CYPE CAD 2015 para el

calculo estructural de la sub estructura y super estructura.
1.1 EL PROBLEMA

La Cércel de Morros Blancos que actualmente esta en funcionamiento, cuenta con una
estructura insuficiente para la poblacion sentenciada a cumplir su castigo en dicha
carcel, no esta en optimas condiciones para brindar una rehabilitacién apropiada por la

antigiiedad que tiene la actual infraestructura.

Por lo que se presentdé el problema de OBSOLENCIA Y PRECARIA
INFRAESTRUCTURA DE LAS CELDAS.

Planteamiento.-De acuerdo a la informacion obtenida por el I.N.E. el incremento de
la poblacidn tiene un indice de crecimiento mas 20 %, en comparacion con anteriores
afios, esto se debe en gran parte a que existe un alto nimero de personas sin sentencia
ejecutoriada, a espera de su situacion viven en hacinamiento junto con los demas

presos.

Las principales causas que dieron lugar a la OBSOLENCIA Y PRECARIA
INFRAESTRUCTURA DE LAS CELDAS son las siguientes:

e Infraestructura antigua y deteriorada.
e Crecimiento de la poblacion dentro de la cércel.

e Espacio y ambientes insuficientes para los presos.

De mantenerse la situacion actual, el hacinamiento e incertidumbre por parte de los
presos, el aumento de crimenes cometidos entre presos, la mala y tardia atencién por
parte de la policia, puede provocar el colapso del penal, a causa de esta situacion se

hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

e Mejoramiento de las actuales celdas existentes.
e Ampliacion de la infraestructura.

e Construccion de nueva un nuevo bloque de celdas.



Formulacion.-Las alternativas de solucion al problema, a partir de lo cual se ve por
conveniente: la implementacion de una NUEVA INFRAESTRUCTURA CON
CELDAS MODERNAS Y ACORDES A LAS EXIGENCIAS DE UN RECINTO
PENITENCIARIO.

El cual estd contemplado en cuatro modulos:

e Moddulo I: Blogue Administrativo Carcel M. Blancos
e Moddulo IlI: Bloque de Celdas Régimen Progresivo

e Mddulo I11: Bloque de Celdas Carcel M. Blancos
e Moddulo V: Blogque Comedor Cércel M. Blancos
En el presente disefio estructural de esta NUEVA INFRAESTRUCTUA se hace

referencia al que corresponde al MODULO III.
Sistematizacion

De la alternativa definida BLOQUE DE CELDAS Carcel de M. Blancos de la ciudad
de Tarija, que corresponde al MODULO 11 se defini6 que estara contemplado de los

siguientes elementos estructurales.
Sub-estructura:

e Zapatas aisladas.

e Muro de sé6tano.
Super-estructura

e Estructura apartidada.
e Losa maciza.

e Muro reforzado de méaxima seguridad.



1.2 Objetivos
-Objetivo General

Realizar el disefio estructural del “NUEVO BLOQUE QUE CELDAS DE LA
CARCEL DE MORROS BLANCOS?” correspondiente al (MODULO l1l) de la
ciudad de Tarija, cumpliendo con los parametros minimos de disefio, que
recomienda la USPEC (Unidad de Servicios Penitenciarios y Carcelarios,
Republica de Colombia), y la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-
87, en el caso de la edificacién para garantizar su estabilidad y resistencia
requerida.

-Objetivos Especificos
Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

e Realizar el estudio de suelos, en el lugar de emplazamiento fisico del
proyecto.

e Realizar una verificacién manual de los elementos mas solicitados, y asi
corroborar los resultados obtenidos con el programa CYPECAD 2015.

e Realizar el disefio para muros de mamposteria reforzada y muros de
Hormigén Armado, como una alternativa técnica, para celdas de
maxima seguridad.

e Plantear un analisis técnico-econémico de cada muro, para determinar
cudl seré el que se empleard en el “NUEVO BLOQUE QUE CELDAS
DE LA CARCEL DE MORROS BLANCOS”

e Estimar el costo aproximado del proyecto, este costo no contemplara

amueblamiento, instalacion eléctrica, instalacion hidro-sanitaria.

1.3 Justificacidn.- Las razones por las cuales se justifica el proyecto de Ingenieria Civil

son las siguientes:



Tedrica (Académica).- El disefio se lo realizé en base a los requisitos minimos que
especifica la USPEC (Unidad de Servicios Penitenciarios y Carcelarios, Republica de
Colombia), al no contar con una norma propia en el pais para este tipo de estructuras
se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones
analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a los
distintos problemas que se presenten en el célculo estructural basandose en el principio

de ingenieria que son el analisis, calculo y verificacion.

Metodoldgica (Técnica).- Se usara el programa de resolucion y disefio de estructuras
CYPE CAD 2015 para el disefio y calculo de estructuras de Hormigén Armado, dando
su respectiva verificacién manual aplicando los conocimientos de la ingenieria civil
logrados en la carrera universitaria asimismo creando planillas auxiliares que faciliten

la realizacién de los célculos.

Préctica (Social — Institucional).- Contribuir a la poblacion de la ciudad de Tarija con
el disefio estructural del bloque de celdas del penal de Morros Blancos, para mejorar la
calidad de vida de los presos y asi mitigar el hacinamiento que predomina en el penal
de morros blancos, sin mencionar que la seguridad para la ciudad mejoraria

considerablemente.
1.4. Alcance del proyecto

El presente trabajo solo se enfocara en el disefio estructural de la edificacion, por lo
tanto se analizard el levantamiento topografico del area de emplazamiento de la
estructura, analisis de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno de
fundacidn, y en base a esta informacidn del terreno se realizara el planteo estructural y
posterior disefio de las fundaciones, columnas, vigas, losas maciza y muro de sotano

de Hormigon Armado.

En consecuencia se plasmara todo el disefio y calculo realizado, en un ejemplar que
contendra la memoria de célculo, planos estructurales, especificaciones técnicas, costo

y tiempo de ejecucion fisica del proyecto seguin planeamiento.



El costo estimado solo contemplara el disefio de toda la sub-estructura y super
estructura, hasta el acabado de la obra fina sin dar a lugar al amueblamiento, instalacion

eléctrica, instalacion hidro sanitaria.

1.5. Localizacion

El “Blogue de Celdas de la Carcel de M. Blancos” de la ciudad de Tarija, que se plantea
disefiar estructuralmente en el proyecto, se encuentra ubicado en el barrio Morros
Blancos, perteneciente al distrito 13, de la ciudad de Tarija, primera seccion de la
provincia Cercado, localizado en la parte central del departamento de Tarija, a 5
minutos del centro de la capital. Esta ubicado entre los siguientes puntos geogréaficos
Cuadro 1.1.

Cuadro 1.1
COORDENADAS DE LA CARCEL “MORROS BLACOS”

COORD. GEOGRAFICAS COORD. CARTOGRAFICAS
PUNTO LATITUD LONGITUD | ESTE SUR
1 21°32'51.47"S | 64°42'3.88"0 | 323843.00m | 7616282.00 m
2 21°32'56.19"S | 64°41'57.43"0 | 324030.00 m | 7616139.00 m
3 21°33'0.28"S | 64°42'0.71"0 | 323937.00m | 7616012.00 m
4 21°32'55.44"S | 64°42'7.26"0 | 323747.00m | 7616159.00 m
Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Cercado

Seccion Municipal: Primera Seccién (Provincia Cercado)

Municipio: Cercado

Distrito: N°13 de la Provincia Arce

Barrio: Morros Blancos




Figural.l
MUNICIPIO DE CERCADO

1.5.1. Informacion socioecondémica relativa al proyecto

De acuerdo a las encuestas realizadas del CENSO 2012, el Distrito 13 de la ciudad de

Tarija, cuenta con una poblacion de 19.120 habitantes

Poblacion beneficiaria directa e indirecta.- La poblacion que se beneficiara
directamente es la que actualmente se encuentra dentro el recinto carcelario y alcanza
un namero de 406 reclusos, e indirectamente beneficiara a las regiones que no cuentan

con carceleras y que se encuentran en las distintas poblaciones del departamento.

CuadroN° 1.2
POBLACION BENEFICIARIA DIRECTA

REOS
HOMBRES MUJERES TOTAL
387 19 406

REGISTRO CARCEL DE MORROS BLANCOS.INE 2012



Cuadro N° 1.3
POBLACION POR DISTRITO
BENEFICIARIA DIRECTA

DISTRITO POBLACION | SUPERFICIE | SUPERFICIE | DENSIDAD

1 3.804 418.236,13 41,82 91
2 7.074 370.698,93 37,07 191
3 6.083 508.563,74 50,86 120
4 6.441 574.809,79 57,48 112
5 8.086 657.247,96 65,72 123
6 17.612 2.695.226,46 269,52 65
7 18.432 2.857.557,04 285,76 65
8 24.731 2.292.360,57 229,24 108
9 24.596 4.656.081,73 465,61 53
10 20.114 8.329.199,30 832,92 24
10 10.543 5.702.009,14 570,20 18
12 4.871 6.154.704,24 615,47 8
13 19.120 5.036.091,79 503,61 38

TOTAL 171.489 40.252.786,82 4.025,28 43

FUENTE: CENSO 2012.INE

Desde el punto de vista social, el proyecto beneficiara directamente a todas las familias
que viven en el Departamento de Tarija, tales como a las familias de la ciudad capital,
capitales de provincia y pueblo en general, e indirectamente a toda la poblacion de

nuestro pais Bolivia.
1.5.2. Servicios Basicos Existentes

Agua.- La dotacion del recurso agua a la poblacién, requiere de una costosa
infraestructura tanto en lo que se refiere a la captacion de la materia prima, como en la
distribucion de la misma, la que determina la localizacion de actividades econdémicas
y su ordenacién en el territorio. Este recurso al igual que otros servicios, requieren de

una organizacién institucional que regule su distribucion y utilizacion.



La empresa encargada de suministrar agua potable a la ciudad de Tarija es la
Cooperativa COSAALT LTDA., datos proporcionados por la misma, nos refieren de
que en 1998 tenia 19,300 conexiones, para el afio siguiente 1999 tiene 20,200
conexiones y un incremento del 4.7% respecto al afio anterior. Para el afio 2007
COSAALT tiene 25.806 conexiones y su incremento respecto al afio anterior fue del

3.3%.

El servicio de agua potable en la ciudad de Tarija tiene una cobertura de 86,3%, la cual

se puede apreciar en el siguiente cuadro:

CuadroN° 1.4
CIUDAD DE TARIJA:
COBERTURA DE AGUA POTABLE

DISTRITO | LONGITUD COVERTURA
DE RED(Km) | DEI SERVICIO
1 10 100%
2 8 100%
3 12 100%
4 10 100%
5 15 100%
6 33 82%
7 40 94%
8 38 92%
9 56 86%
10 70 96%
11 30 71%
12 18 59%
13 49 65%
TOTAL 389 86,3%

FUENTE: COSAALT LTDA.

Los distritos que cuentan con total cobertura son los comprendidos del 1 al 5; ubicados
en el centro de la ciudad. El distrito que menor cobertura tiene de agua potable es el 12

debido a que algunos de sus barrios se encuentran en proceso de consolidacion.



-Alcantarillado Sanitario y Pluvial.- La ciudad de Tarija cuenta con una red de
alcantarillado sanitario que cubre los 13 distritos urbanos, la Cooperativa de Agua y
Alcantarillado COSAALT, encargada de prestar este servicio, cubre a gran parte de la
ciudad mediante una red de recoleccion de aguas servidas, las que tienen un tratamiento
final en las lagunas de oxidacion ubicadas en el barrio de San Luis, el resto de la ciudad
es atendida mediante subsistemas, ubicados sobre todo en los distritos que se ubican en
la banda del Guadalquivir, el distrito 13 tiene 6 subsistemas y el distrito 12 cuenta con
uno, al margen del subsistema ubicado en el Hotel Los Parrales, el distrito 10 cuenta
con 2 y finalmente el distrito 11 tiene 4, estos subsistemas funcionan con camaras
sépticas, cuyas descargas liquidas, son drenadas en los causes de las quebradas
Sagredo, Sossa y el Guadalquivir. Debido a la inexistencia de una planta de tratamiento
para el alcantarillado sanitario del sector oeste de la ciudad, COSAALT tiene previsto
la ejecucion del proyecto “Saneamiento del Rio Guadalquivir” elaborado por el
INIBREH para el saneamiento del Guadalquivir, el cual prevé la ejecucién del mismo
hasta el afio 2038. La red del servicio de alcantarillado sanitario tiene una cobertura del
63%, las viviendas que no tienen acceso a este servicio tienen como sistema de drenaje
los pozos ciegos y letrinas que de una u otra forma se constituyen en focos de infeccién
de enfermedades diarreicas agudas, para los nifios/as.

De igual manera COSAALT tiene 322 Km. de red en toda la ciudad. El siguiente
cuadro muestra los distritos con mayor cobertura, que como apreciabamos en los otros
servicios, son los cinco de la zona central, mientras que los distritos 11 y 12 serian los
distritos con las mas bajas coberturas, atribuible a la dispersién de su poblacion.
Anecdoticamente, el barrio San Luis, lugar donde se ubican los depdsitos de aguas
residuales, no tiene tratamiento de sus desechos liquidos.

Cuadro 1.5

CIUDAD DE TARIJA: COBERTURA DE ALCANTARILLADO
SANITARIO

DISTRITO | LONGITUD COBERTURA

DE RED(Km) | DFI SERVICIO
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1 10 100%
2 8 100%
3 12 100%
4 11 100%
5 15 100%
6 30 70%
7 34 60%
8 34 87%
9 46 64%
10 53 67%
11 23 51%
12 8 23%
13 38 91%
TOTAL 322 63%

FUENTE: COSAALT LTDA.

En cuanto al alcantarillado pluvial en la ciudad de Tarija, no se cuenta con
planos que sefialen con exactitud la ubicacion de bocas de tormenta para poder
cuantificar su cobertura. El recorrido por las calles nos permitio identificar que
el servicio tan solo alcanza al area central de la ciudad, pudiéndoselo catalogar
como el servicio basico més deficiente de todos los instalados en la ciudad de
Tarija. La ausencia de planos, nos confirma la falta de un proyecto de drenaje
pluvial para la ciudad, todas las nuevas areas de la mancha urbana no cuentan
con esta infraestructura, y una instalacion posterior ocasionara que los costos
seran mayores, ya que se debera romper asfaltos y otras instalaciones para su
implementacién, como acontecio6 en la ampliacion de alcantarillas pluviales en

la zona de las viviendas de la Base Aérea, Av. Victor Paz.

- Energia Eléctrica Domiciliaria y Alumbrado Publico.- La empresa que
genera y distribuye energia eléctrica en el municipio es SETAR S.A., que
abarca la ciudad de Tarija y todo el Valle Central denominado Sistema Central.
Como se puede observar en el Cuadro N° 1.6, en el afio 1992 el Sistema Central
tenia 16,107 consumidores. Para el afio siguiente 1999 tiene un crecimiento del

6.9% y cuenta con 26.786 consumidores, para el aflo 2005 se tiene 34,777
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usuarios y para el 2006 crece en un 6.10%, es decir que para el afio 2006 se
tiene 36,902 consumidores.

Cuadro 1.6

MUNICIPIO DE CERCADO:
TOTAL DE CONSUMIDORES Y TASAS INTERANUALES DE
CRECIMIENTO

ANO TOTAL TASA DE
1998 35.046 8,30%
1999 26.786 6,90%
2000 28.409 6,10%
2001 29.566 4,10%
2002 30.409 2,90%
2003 31.642 4,10%
2004 32.775 3,60%
2005 34.777 6,10%
2006 36.902 6,10%
2007 39.153 6,10%

FUENTE: SUPERINTENDENCIA DE ELECTRICIDAD

La cobertura del alumbrado publico en la ciudad de Tarija no es el mas adecuado, sin
embargo tiene una buena cobertura, teniendo como aspecto negativo el escaso
mantenimiento de los postes y luminarias sobre todo en zonas dispersas, esta situacion
provoca en los barrios inseguridad en las calles, caracteristica que incrementa y facilita
la actividad delincuencial, igualmente incide y agrava las condiciones de pobreza en
que se desenvuelven los habitantes de las zonas periféricas. El siguiente cuadro nos
muestra que hab excepcidn de los distritos 11, 12 y 13 el alumbrado publico supera el

80 % de cobertura en la totalidad de los distritos.
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Cuadro 1.7

CIUDAD DE TARIJA: COBERTURA DE ENERGIA ELECTRICA

DISTRITO | LONGITUD | COBERTURA
DE RED(Km) | DEL SERVICIO
1 10 100%
2 8 100%
3 12 100%
4 11 100%
5 15 100%
6 37 82%
7 43 94%
8 38 92%
9 58 86%
10 78 96%
11 32 71%
12 21 65%
13 45 79%
TOTAL 408 77%

FUENTE: SUPERINTENDENCIA DE ELECTRICIDAD



2.- MARCO TEORICO.-

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo las normas CBH-87 (Cddigo
Boliviano del Hormigon Armado), NSR-10(Reglamento Colombiano de Construccion
Sismo Resistente) y USPEC (Unidad de Servicios Penitenciarios y Carcelarios,

Republica de Colombia).

2.1. Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico es el conjunto de operaciones necesarias para obtener la
representacion de un determinado terreno natural.

La topografia es un aspecto muy relevante en el momento de realizar la delimitacién
del terreno y el emplazamiento de la construccion. Para el proyecto se tomara puntos
representativos como esquinas y limites del terreno.

El levantamiento topografico fue facilitado por la entidad solicitante (Gobernacién del
Dpto. de Tarija, Secretaria de obras publicas, direccion de infraestructura)

El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion grafica de las
formas del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma
sencilla y répida, la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles,

calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.

Las curvas de nivel y la explanacion de las terracerias, se la realizara con ayuda del

paquete informatico Civil 3D 2013.

2.2. Estudio de Suelos

Con el estudio de suelos se determina la capacidad maxima de carga del terreno. Esto
se realizara mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (penetrd
metro dindmico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa del suelo.
Realizado el ensayo en campo se procede a los siguientes ensayos en laboratorio:

- Contenido de humedad de la muestra.

- Peso especifico.
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- Ensayos de granulometria y limites de Atterberg para determinar su
clasificacion de suelos segin AASHTO y SUCS
Obtenida la clasificacion del suelo, se puede determinar la resistencia del suelo a nivel

de fundacion.

2.3. Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectdnico fue realizado y facilitado por la entidad solicitante
(Gobernacién del Dpto. de Tarija, Secretaria de obras publicas, direccién de
infraestructura) mediante la elaboracion de alternativas arquitectonicas de acuerdo a
las caracteristicas y normativas técnicas para recintos carcelarios, se determiné el mas
acorde y funcional, con el cual se procedio al disefio final.

El detalle del Bloque de Celdas Cércel M. Blancos se puede apreciar ampliamente en
los planos arquitectdnicos que se encuentran en el Anexo A-4

2.4. Idealizacion de las Estructuras

2.4.1. Sustentacion de la Edificacion y Cubierta

La estructura de sustentacién de la edificacion esta constituida por varios porticos. Los
porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccion cuadrada o
rectangular, las vigas de arrostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccidn
rectangular y losas macizas.

La cubierta esta constituida por una losa maciza de espesor constante.

2.4.2. Fundaciones

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas, muros de contencion con
zapatas corridas. Las cargas provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse
de una edificacion de tres plantas, como asi también se tiene un suelo de fundacion
regular, la fundacion se divide en tres niveles por razones topogréficas, las zapatas
aisladas son méas economicas, puesto que los voliumenes de hormigon que requieren
para materializar este tipo de fundacion son reducidos.

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente

en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.
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2.5. Disefio Estructural

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo las normas de construccion
bolivianas CBH-87 para el hormigon armado y USPEC (Unidad de Servicios
Penitenciarios y Carcelarios, Republica de Colombia), para este tipo de estructura en
especial.

Guiandonos en la teoria de aplicacion de la norma boliviana (CBH) y del libro
Hormigon Armado de Jiménez Montoya:

Se hara empleo del programa estructural Cypecad-versién 2015 el mismo que si
contempla en su disefio la norma boliviana.

2.5.1. Analisis de Cargas

2.5.1.1. Acciones en la Edificacion.- Se denomina carga o0 accion a toda causa que
pueda provocar y cambiar el estado de tensiones al que esta sometido un elemento
estructural.

Clasificacion de las acciones o cargas.

2.5.1.1.1. Carga Gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos
constructivos, de los objetos que pueden actuar por razon de uso, y de la nieve en las
cubiertas. Son cargas siempre verticales. Pueden ser de los siguientes tipos:
2.5.1.1.1.2. Peso Propio. Es la carga debida al elemento resistente. El peso propio de
un elemento resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el calculo, se estimara
inicialmente, pudiendo para ello utilizarse tablas o formulas empiricas, o datos de
estructuras construidas de caracteristicas semejantes.

Con las dimensiones calculadas se determinara el peso propio real del elemento y se
rectificaran, si es preciso, los célculos basados en la estimacion.

2.5.1.1.1.3. Carga Permanente. Es la carga debida a los pesos de todos los elementos
constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

2.5.1.1.2. Sobrecarga. Es la carga cuya magnitud y/o posicion puede ser variable a lo
largo del tiempo. Pueden ser:

-De uso. Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan gravitar por
el uso, incluso durante la ejecucién. Como nos indica en la tabla 4.1 pagina 3 capitulo

4 sobrecargas de uso de la NSC AE-2011(Norma de Acciones en Edificaciones).

16



2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion
2.5.2.1 Norma de Disefio
El proyecto comprende un analisis técnico aplicando el CBH-87 (Cddigo Boliviano del

Hormigon Armado-87), de aplicacion obligatoria en todo el territorio del pais

2.5.2.2 Hipotesis de Carga

Podemos considerar tres tipos de hipdtesis de las cuales se empleara la mas
desfavorable, como nos indica el CHB87, pagina 52 (7.4.2 hipdtesis de carga mas
desfavorable)

2.5.2.3 Parametros de Disefio

Los materiales empleados para la fabricacion de las piezas de hormigén armado son el
hormigon y el acero de refuerzo, que se describen a continuacion:

2.5.2.3.1 Hormigén

El Hormigon es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante la mezcla
cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado y agua.

Una caracteristica importante tanto del hormigon como del acero es que el coeficiente
de expansion y contraccion térmica de ambos varia en una cantidad pequefia (o H® A°
=0,000011 m/m°C y para el acero o A°=0,000012 m/m°C), esta ventaja es sumamente
importante ya que permite a los dos materiales trabajar de una manera conjunta.
Habitualmente el hormigon de una estructura es definido en el proyecto fijando tres de
sus parametros fundamentales:

- Tamafio maximo del arido.
- Consistencia.

- Resistencia a compresion.
2.5.2.3.2 Propiedades Mecéanicas del Hormigén
Entre las propiedades mecanicas, la resistencia a compresion del hormigon se refiere a
la amasada y se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura por compresion,

en numero igual o superior a dos, realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a
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partir de laamasada, conservadas y ensayadas. Al igual que la resistencia a compresion
del hormigon, la resistencia a traccion es determinada a partir de ensayos con probetas.
-2.5.2.3.2.1. Resistencia a Compresion

La resistencia caracteristica del hormigon es el resultado de un control estadistico
realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de
frecuencias (curva de Gauss), asociado a un valor de un 95% de probabilidad de
ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigdn a compresion (fck), a la
resistencia que alcanza el hormigon a los 28 dias. Una manera de determinar la
resistencia a compresion a j dias, es mediante la tabla 3.4.b del CBH87 pagina2l.
2.5.2.3.2.2. Resistencia a Traccion

Al igual que la resistencia a compresion del hormigén, la resistencia a traccién es
determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia bien puede determinase
mediante el ensayo brasilefio, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de diametro y
30 cm de altura, de veintiocho dias de edad.

Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el valor de la

resistencia a los 28 dias, es mediante la tabla 3.3.c del CBH87 pagina2l.

2.5.2.3.3 Modulos de Deformacién Longitudinal
Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el moddulo de deformacién
longitudinal inicial Eo del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen de la curva

real ¢ - €), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 2100 * \/f;; En kg/cm?
E, = 6640 * [fo; En MPa.

Donde: fcj = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.
Como modulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la
secante), se adoptara:

E; = 6000 = /f; ; en MPa.
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E,=09+E,

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de
0,5 fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.

Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon
Ecm, se adoptard el dado por la siguiente expresion:

E.n = 44000 * (f., + 80)Y/3 :en kg/cm?
E.m = 9500 * (f, + 80)/3 en MPa.

Normalmente, fck esté referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una
edad to, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
Secos.

2.5.2.3.4 Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacion, se tomara un valor medio, igual a 0,20. En ciertos calculos,
puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

2.5.2.3.5 Coeficiente de Dilatacion Térmica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara:

1073

x= 1,0
ES OC

2.5.2.3.6 Acero

El Acero refuerzo estd conformado usualmente por barras circulares de acero con
deformaciones superficiales apropiadas para proporcionar anclaje y adherencia

necesaria. Una vez que las barras esten completamente rodeadas por la masa de
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hormigén endurecido, comienzan a formar parte integral del elemento. El resultado de
la unién de estos dos materiales es el hormigdn armado

Las armaduras para hormigdn son de acero y estan constituidas generalmente por:
barras lisas o barras corrugadas. Los diametros nominales, en milimetros, de las barras
lisas y corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de obras de hormigon
armado son los mencionados en la tabla 4.1.a del CBH87, pagina 23.

Se considerara como limite elastico fy del acero, al valor de la tension que produce una
deformacion remanente del 0.2 %.

2.5.2.3.6.1 Barras Corrugadas: Son las que presentan en el ensayo de adherencia por
flexion, una tension media de adherencia tvm) Y una tension de rotura de adherencia

(tou) que cumplen las dos condiciones siguientes:
Didmetros menores a 8mm: 1,, = 7MPa.
Tpy = 11,5MPa.
Diametro de 8 a 32 mm, ambos inclusive: T, =8 — 0,12 * @ MPa.

Tpy = 13 —0,20 * @ MPa.

Dénde: @ = diametro en mm
Diametros superiores a 32 mm: Tpm = 4MPa.
Tpy = 7MPa.

Los anteriores valores tienen aplicacién para determinar la resistencia de calculo para
adherencia (toa).

Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas como indica la tabla
4.3.a del CBH87, pagina 26.

2.5.2.3.6.2. Resistencia Caracteristica
La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite
elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, f0,2).
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2.5.2.3.6.3. Resistencia de Calculo
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:
fyd = fyk/ys

Donde: fyk = limite elastico del proyecto.

vs = coeficiente de minoracion del acero igual a 1,15.

La anterior expresion es valida tanto para traccion como para compresion

2.5.2.3.6.4. Mddulo de Deformacion Longitudinal

Para todas las armaduras nombradas en médulo de deformacion longitudinal se tomara:
E, = 210.000 MPa.

2.5.2.3.6.5. Coeficiente de Dilatacion Térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se asumira igual al del hormigén, es decir:

-5

10
x= 1,0 *
°C

2.5.2.3.7. Estados Limites Ultimos

La denominacion de los estados limites dltimos engloba todos aquellos
correspondientes a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o
rotura de la misma o de una parte de ella.

- Estado limite de equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte
o del conjunto de la estructura, considerada como cuerpo rigido.

- Estado limite de agotamiento o de rotura, definido por el agotamiento resistente o la
deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura.

- Estado limite de inestabilidad o de pandeo, de una parte o del conjunto de la
estructura. (Se estudia, en general, a nivel de elemento estructural.)

- Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.

- Estado limite de anclaje, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dindmicas.

21



En estados limites Gltimos, los coeficientes de minoracién de la resistencia seran los
mencionados en la tabla 7.3.1.a del CBH87, pagina 51(ANEXO A - 5).

Por lo tanto los coeficientes de seguridad para el estado de limite tltimo son:

Coeficiente de minoraciéon del acero ys= 1,15
Coeficiente de minoracion del hormigén yc=1,50
Coeficiente de mayoracion de carga muerta vfg=1,60
Coeficiente de mayoracion de carga viva vfq = 1,60

2.5.2.3.8. Estados Limites de Servicio o de Utilizacion

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas aquellas
situaciones de la estructura para las que la misma queda fuera de servicio por razones
de durabilidad, funcionales o estéticas.

Las comprobaciones a realizar en ELS para el hormigdn armado son tres:

2.5.2.3.8.1. Estado Limite de Fisuracion: controlada, caracterizado por el hecho de
que la abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite.
2.5.2.3.8.2. Estado Limite de Deformacién: caracterizado por rebasarse una
determinada cota de deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
2.5.2.3.8.3. Estado Limite de Vibracion: caracterizado por la presencia de
vibraciones de una determinada amplitud o frecuencia de la estructura.

Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de

aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacién.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tienen un valor de 1
en todos los casos.

2.5.2.3.8.4. Estado Limite de Fisuracién

Ya se sabe que en estructuras de hormigén armado suele ser inevitable la aparicién de
fisuras, que no suponen inconveniente para su normal utilizacion, siempre que se limite
su abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,

funcionalidad, estanqueidad y apariencia. La clave de la verificacion, entonces, es
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mantener la abertura de fisura por debajo de los valores maximos dados en funcion del
tipo de ambiente.

Cuadro N° 2.1
VALORES MAXIMOS DE ABERTURA DE FISURAS Wmax

_ Winage [MM]
Clase de exposicion
Hormigan armado Homigén pretensado
| 0,4 02
lla, Ik, H 0,3 0,2
llia, b, IV, F 0,2 )
Descompresion
llic, Qa, Qb, Qc 01
' Adicionalments deberd comprobarse que las armaduras actvas se encueniran en la zona comprimida de la seccidn,

bajo la combinacion de acciones cuasipermanentes
Fuente: Instruccion de hormigon estructural EHE-1998

2.5.2.3.8.4. Limitacion de Fisuracion por Esfuerzo Cortante

La instruccion espafiola estima que la fisuracion debida a esfuerzo cortante se controla
adecuadamente si se cumplen las separaciones entre estribos indicadas en el cuadro N°
2.2

La separacion debe ser menor que las que se indican:
Cuadro N°2.2

SEPARACION ENTRE ESTRIBOS DE VIGAS

l'v', 3V ’ |;Al'~j sen-a\N/mm’ Separacion antre estribos (mm

300
200
150
100

o\
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigdn Armado™ (142 Edicidn)

2.5.2.3.8.6. Limitacion de fisuracion por esfuerzo torsion

Puede suponerse que la fisuracion debida a esfuerzo torsor se controla adecuadamente

siempre que la separacion entre armaduras transversales (st) cumpla las siguientes

limitaciones:
< a
S <S —
t=2
b .
S < 2 ; S¢ < 200mm
Donde:

a : menor dimension transversal de la pieza

b : mayor dimension transversal de la pieza
2.5.2.3.8.7. Estado limite de Deformacion
El Estado Limite de Deformacion se satisface si los movimientos (flechas o giros) en
la estructura o elemento estructural son menores que los valores limites maximos.
Las normas dan valores de las flechas maximas relativas en funcion de la importancia
del elemento que van desde L/250 hasta L/500.

2.5.2.3.8.8. Célculo de la Flecha Instantanea

5 gq=xL*

fi= 382 B o1,

El mddulo de elasticidad longitudinal
E. = 44000 * f.,,*/?

fom = fck,28 + 80
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Momento de inercia equivalente

=) ot [r-Ge) |1
e =M, b M, f
Donde:
le: inercia equivalente (o de Branson)
Ma: momento flector maximo aplicado a la seccion hasta el instante en que se
evalla la flecha

Mf: momento nominal de fisuracion de la seccién, que se calcula mediante la

expresion: M; = feen\ * Wh

fct,// : resistencia a flexo traccion del hormigon.

3’
fct,\\ = 0,37 * fck2

Whb: méddulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema de la
seccion

Ib: momento de inercia de la seccion bruta.

If: momento de inercia de la seccidn fisurada en flexion simple.

Para hallar el momento de inercia de la seccién totalmente fisurada es necesario

conocer la posicion de la linea neutra (x)

| ]
_P2*xT

X _ P2\ | 2*(1 pl*d) |
—=n*xp;x|(1——)*x|-1+ [1+ 5
d P1 n % *<1_p2*r)

P1 0L *d

Donde: n=§
As1 As2

P1= 14 P2 =34

A partir de aqui, la inercia de la seccién fisurada se llama como:
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If=n*A51*(d—x)*(d—§)+n**Asl*(x—r)*(g—r)

2.5.2.3.8.9. Calculo de la flecha diferida
Las flechas diferidas, producidas por las cargas de larga duracion, resultantes de las

deformaciones por fluencias y retracciones.

/1=;
1+50=*p

p2 : cuantia geométrica de la armadura de compresion

& : coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:
Cuadro N° 2.3

VALORES DEL COEFICIENTE §

| 5 6 mas afios 2.0
I 1 ano 1.4 _'
| 6 meses 1.2 |
| 3 mes 1.0
: 1 mes 0.7
i 2 semanas 0.5

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)

La flecha total a plazo infinito maxima, se obtiene entonces, como una suma de la
flecha instantanea mas la flecha diferida.
2.5.2.3.8.10. Estado limite de Vibraciones
En general, para cumplir el Estado Limite de Vibraciones debe proyectarse la estructura
para que las frecuencias naturales de vibracion se aparten suficientemente de ciertos
valores criticos.
A falta de datos méas precisos u otros criterios que puedan sugerir otras normas
especificas, en el cuadro N° 2.4 se recogen las exigencias que deben satisfacerse en
estructuras susceptibles de experimentar vibraciones por movimientos ritmicos de las
personas.

CuadroN°2.4
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VALORES DE FRECUENCIAS CRITICAS

Estructura Frecuencia (Hz)
Gimnasios o palacios de deporie =8,0
Salas de fiestas o conciertos sin asientos fijos >7,0
Salas de fiestas o conciertos con asientos fijos =34

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigdn Armado" (142 Edicion)

2.5.2.4. Elementos Estructurales
2.5.2.4.1. Vigas

Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexion, donde
existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.
Para determinar las maximas solicitaciones en los elementos viga se cargar la estructura
de la siguiente manera:

(@) Para determinar los méximos momentos positivos en los tramos cargados (

ver figura N° 2.1):
FiguraN° 2.1
ACTUACION DE LA CARGA PARA OBTENER LOS MAXIMOS
MOMENTOS POSITIVOS EN TRAMOS CARGADOS

Mo

(I T TN i i

(I T ] i

I I m

VII hi:3

Fuente: PROYECTO Y CALCULO DE ESTRUCTURAS DE HORMIGON TOMO 1 (J. Calavera Dr.

Ingeniero en caminos) Pag. 128

(b) Para la obtencién de los maximos momentos negativos en los apoyos de las
vigas principales se cargan dos luces adyacentes y otra no (ver figura N°2.2 a
continuacion)
Figura N° 2.2
ACTUACION DE LA CARGA PARA OBTENER
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EL MAXIMO MOMENTO NEGATIVO EN EL PUNTO A

LI ﬁllllllll LI

Fuente:
PROYECTO Y CALCULO DE ESTRUCTURAS DE HORMIGON TOMO | (J. Calavera Dr.

Ingeniero en caminos) Pag. 128

2.5.2.4.1.1. Armadura Longitudinal

Segln la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura en vigas son las

siguientes:
Momento mayorado.

Mg =M *ys
Momento reducido de calculo.

M = v dZ g

Valores limite, como nos indica la tabla 15.3 pagina 220, hormigén armado de Jiménez

Montoya.

1.si = wim > pgno necesita armadura a compresion
2. si = Wim < Hghecesita armadura a compresion

Se debe verificar que:

Ha < Ud.lim

Con g se entra al cuadro 2.13, y se obtiene el valor de la cuantia mecénica Ws

fea
Ay =wg * b, *d*—
yd
Se debe calcular el area minima que necesita la pieza, para esto se encuentra la cuantia

geométrica minima referida a la seccion total de hormigén de la Tabla 8.1.7.3 CBH87,
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pagina 67 - Cuantias geométricas, minimas, referidas a la seccion total de hormigon,

en tanto por mil.

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la
pieza, como nos indica la tabla 14.3 pagina 278 d, hormigon armado, Jiménez Montoya.

Agmin = Wxby, xh

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.

2.5.2.4.1.2. Armadura Transversal
Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura transversal en vigas son

las siguientes:

f.q = 0,50 * \/f 4 (kg/cm?)

ch= vd * bw * d

Si: Vg <V Asmin = 0,02 x by, * t * @
yk
si: Vy> Ve Vou = 0,30 % by, xd * foq

Vd debe ser menor o igual que Vou, y mayor que Vcu, caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccion transversal.

Agt min = 0,02 * bw * t>|<fc—d

yd

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo
tanto si se quiere encontrar el area para una pierna de sebe dividir el area encontrada
entre el nimero de piernas.

2.5.2.4.2. Columnas

Las columnas son elementos estructurales de hormigon armado. Su funcion principal
es absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma
comun es la cuadrada y la rectangular.

La armadura esta constituida por barras longitudinales que son las que absorben los

esfuerzos principales junto con el hormigoén, y la armadura transversal que son los
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estribos, tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de

la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

2.5.2.4.2.1. Columnas Cortas y Largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a

compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que origina que

pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas por su esbeltez pueden

clasificarse en: Columnas cortas y columnas Largas
La esbeltez de un elemento se determina mediante la siguiente formula:

Célculo de coeficientes adimensionales de pandeo YA y ¥B

E «1 E 1

_ _ Lo _ _ Z Lot
'PAx_q’Ay_ E * I q’Bx_'pBy_ E 1
Lcol Lcol

Con estos valores de WA y ¥B se va al monograma figura N° 20.10, pégina 269,

hormigon armado, Jiménez Montoya y se obtiene el coeficiente K (para porticos

traslacionales).
Valores limites para la esbeltez:
(1) A <35 (Ag < 10) pieza considerada corta

(2)35<A<100 (10 <£Ag <29) puede calcularse excentricidad adicional

Calculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica

l, =K =1

o~

o
/1g=$

Calculo de la esbeltez de la columna
A=-2=
i

Donde: lo= Es la longitud de pandeo

k = Coeficiente de pandeo
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2.5.2.4.2.2. Excentricidad Minima de Céalculo
Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva

(dependiendo la direccion en que se estd considerando el pandeo) igual al mayor de los

dos valores:
h
2 cm.
Excentricidad de primer orden
e — de e — de
o Nd (o] Nd
Excentricidad por construccion
_h
%= 20

Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)

f c+20eox loyx
_ yd 1\, 0X '0X -4
ea"_<3+3500> Ct+10-e h 10
foq \ c4+20-ey loy?
=(3+2=): 2.2 .10
Cay ( 3500) c+10-e, h

Excentricidad final

efx = €ox T €qx T €
efy = €oy +eqy + e
2.5.2.4.2.3. Resistencia del Hormigén
A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigdn para las columnas usando un coeficiente de
reduccion, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigon para las columnas

es:

fcd =09 *&

Ye
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2.5.2.4.2.4. Armadura Longitudinal
Mayoracion de los momentos y la normal

N;=16%*N
My, =1,6 M,
Mg, = 1,6 * M,,
Determinacion del momento de disefio
Mgy = Ng * efx

Mayx = Ng * ey
Determinar la capacidad mecénica del hormigon
Ue :fcd*hx*hy
Determinar los esfuerzos reducidos

Ng
y=—=

Hy U, * h,

Con los valores de esfuerzo reducido y momentos reducidos se entra al abaco en roseta

de flexion esviada y se obtiene la cuantia mecénica (w), abacos para flexion esviada,

paginas 506 a 511, hormigdén armado, Jiménez Montoya y se obtiene el coeficiente K

(para porticos traslacionales).

Determinar la capacidad mecanica de la armadura total
Urotar = W * U

As — UTotal
fyd

2.5.2.4.2.5. Armadura Transversal

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacidn entre estribos

sera:
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{b()h (menordimensiondelapieza)
s

15- (Ddelaarmaduralongitudinal

El didmetro del estribo sera:

(Z)E tribo = {1/4 ) @delaarmaduralongitudinal
stribo = 6 mm.

2.5.2.4.3. Losas Macizas

Es que permite absorber mayores irregularidades en la planta estructural, ya que debido
a su mayor hiperestaticidad las cargas consiguen encontrar caminos relativamente
sencillos hasta los pilares. Por tanto, permite disefios en planta que el resto de tipologias
no soportan adecuadamente.

La losa maciza descansa sobre vigas a las cuales les trasmiten su carga y éstas a su vez
a las columnas. Se supone que los apoyos de todos sus lados son relativamente rigidos,
con flechas muy pequefias comparadas con las de la losa. El refuerzo para estas losas
se coloca en dos direcciones ortogonales para soportar los momentos desarrollados en
cada una de ellas. Este tipo de losa es comunmente usado en la construccion, por ser

sencillo de construir y por ser facilmente adaptable a disefios irregulares.

El disefio se realiza tanto por flexion como por corte, de manera similar al realizado
para las losas aligeradas. Ademas, al igual que en el caso de las losas aligeradas s6lo
se consideran las cargas de gravedad.

Entre las desventajas de este tipo de losas es que son caras, mas pesadas tienen

un mayor espesor con referencia a las losas alivianadas.

Cargas actuantes en el forjado

- Peso propio de forjados

- Sobre pisos y acabados: Para determinar esta carga se tomara en cuenta el peso

del piso y el peso del cielo raso

- Carga de muros: Se adopta el peso de los ladrillos, cemento, arena, carga de

revoque

- Carga accidental: Es aquella que esta dada por norma (sobre carga de uso)
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Para determinar el &rea de armadura que requiere la losa de acuerdo a la norma se aplica

las siguientes formulas:

My;=16%M
Hd = b+ d2 = g

bw = ancho de la pieza, analizamos para un metro de ancho

Halim =0,3717 — para losas de hormigdén con un acero fy = 5000 kg/cm2

Con el valor encontrado de , se entra en la tabla universal de célculo en el cuadro N°
2.11 y encontramos el valor de la cuantia mecanica ws.

El area de armadura para la losa sera:

f
AS=WS>|<bW*d*C—d
fya

Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza, para esto, se encuentra la cuantia
geométrica minima (ws min).
Con la cuantia geométrica minima se encuentra la armadura minima necesaria en la

pieza. Ag min = Wsmin * by *h
2.5.3. Estructuras Complementarias
2.5.3.1. Escalera.- Se citan criterios para su disefio:

Trazado de la Escalera: El trazado de una escalera, una vez elegido el tipo, ha de basarse
en las dimensiones de la huella “h” y de la contrahuella “c”. Por razones de seguridad
para los usuarios todos los peldafios deben ser iguales y para evitar un cansancio

excesivo.
Figura N° 2.3

ESQUEMA DE ESCALERA DE
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[ <=

Fuente: Elaboracion propia
Estas leyes se han derivado no sélo de la experiencia practica, sino también de medidas
sobre el cansancio de personas subiendo escaleras son diferentes formas de peldafios.
Una dimension frecuente es h =30 cm y ¢ = 17 cm. (Dando un angulo a = 29,5°). La
pendiente de los tiros de la escalera, dados por: tan a= c/h. Para el trazado definitivo,
se debe tomar cuenta que no se permite que en un mismo tiro haya mas de 14 peldafios.
Una escalera se compone de las siguientes partes:
- Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie
al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama

“contrahuella o tabica”.

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

- Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y cuando

hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.
- Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

- El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores
de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe
tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas debera tener como
minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es

de 1 metro.

- Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del

ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.
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- La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre
2y 2,40 m.; solo en casos de excepcidn y en escaleras de poca importancia se puede

reducir la medida hasta 1,80 m.

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

entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

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

teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

- Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para
que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. .
2.5.3.1.1. Dimensionamiento:

Calculo del espesor de la escalera (t)

Ln Ln
‘=20 '3
Angulo de inclinacion de la huella
_ P
cosa = m
Altura inicial
t
- cosa
Altura media
cpP
P = h+ =

Cargas que actuan sobre la escalera
Wul = WD + WL
Momento de disefio

36



My giseo = 1,6 * My

Canto util (d) d=t—-r
Donde: recubrimiento (r)
Espesor (t)

fe

k
fcdzﬁ fyd

Momento reducido de calculo
Hd = T dz « g

Ha < Ha.iim

Célculo de la cantidad de armadura

Ag min = Wsmin * by *xh

2.5.4. Fundaciones

Es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de la superficie
del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente.

Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas

2.5.4.1. Dimensionamiento

El célculo de las zapatas aisladas se realiza de la siguiente manera:

Datos necesarios son:

Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (Vx),
Cortante en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al (5 a 10) % del total
de la carga N.

P.P.japata = 0,05 * N
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Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera

tener la misma:

N

Oadm

Anecesarl’a -

Se escoge un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de

ay b, estos deben ser valores constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina critica:

Ny 6xM, 6xM,
Omax = 04 = " E b2 T b a?

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el omin>0

Para estimar la altura de la zapata, la norma CBH87 recomienda que sea la suficiente

para que el hormigdn absorba todo el puzonamiento.

Para la comprobacion a puzonamiento, se tomara como seccién de referencia en la cual
debe efectuarse la comprobacion, aquella seccidn perpendicular a la base de la zapata
0 cabezal, formada por el conjunto de secciones verticales, situadas alrededor de pilar
0 Muro que se cimienta, concéntricas con él, a una distancia de su paramento igual a la

mitad del canto (til del elemento de cimentacion.

Figura N° 2.4
VISTA EN PLATA ZAPATA CENTRADA

bo

T TT——Epuronamiento critico

a

Fuente: Elaboracion propia
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Area critica Ap crir. =4 (a, +d) *d

En la secciéon antes definida, antes definida se tomara como resistencia virtual de

calculo del hormigon, el siguiente esfuerzo cortante fcy:

for = 0,131 % 3’fc2k Paam. = 2 * fey * Ap crit
Se debe verificar la siguiente condicion
fev
> Noyial
Acrit axia

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio

real de la zapata con la siguiente formula:
P.P.sapata = Yuo * VOLUMEN

La carga vertical N total seré la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado
con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:
2.5.5. Muro de Sétano
2.5.5.1. Tipologia de los Muros de Sétano
Existen dos tipos elementales de muros de sétano, de un nivel y de varios niveles. Para
estructuras de pequefia magnitud se construye generalmente sélo un nivel de sétano,
donde aparte del peso propio, recibe como Unica carga vertical la reaccion del apoyo
muro-losa (fig.2.5)
Figura 2.5
MURO.DE SOTANO SENCILLO

o e u.w:u..[‘.‘l.r_"‘ﬁ

b o]

Fuente: J. Calavera. Muros de contencion y de s6tano. Pag. 16
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El caso més frecuente es que sobre el muro se apoyen pilares que le transmiten cargas

de las plantas superiores, pudiendo existir varios sétanosl (fig. 2.6)

(CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE

MUROS DE SOTANO DE CONCRETO REFORZADO, GUATEMALA 2009)
Figura 2.6

MURO DE VARIOS SOTANOS

e

Fuente: J. Calavera. Muros de contencion y de s6tano. Pag. 10

Las variaciones que puede tener cualquiera de los tipos de s6tanos dependen de que el
terreno contenido sea o0 no de propiedad ajena y, de la relacion entre empujes y cargas
verticales, para determinar si es posible que el cimiento vaya centrado respecto al muro.
(CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE
MUROS DE SOTANO DE CONCRETO REFORZADO, GUATEMALA 2009)

2.5.5.2. Diferencias de Funcionamiento entre Muros de Sétano y Muros de

Contencion.-

Los principios de funcionamiento de los muros de contencion y los muros de sétano
son diferentes; dado que, un muro de contencion se comporta basicamente como un
voladizo empotrado en el cimiento y, su fin primordial es el de retener un terreno o
relleno (fig. 2.7a). Mientras que, un muro de sotano se comporta generalmente como
una losa de uno o varios vanos3, donde el tipo de apoyo depende de la clase de muro
requerido de acuerdo al disefio (como se vera en el capitulo 4), pudiendo estar
empotrado, apoyado o anclado en el forjado (fig. 2.7b y 2.7c). La friccion entre el
cimiento y el suelo hace innecesaria la disposicion de algun tipo de apoyo adicional a

nivel de la cimentacién. Ademas, los muros de s6tano cumplen dos funciones a la vez:

40



como espacio de almacenamiento u otro semejante y, de retencion del suelo.
(CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE
MUROS DE SOTANO DE CONCRETO REFORZADO, GUATEMALA 2009)

Figura 2.7

a) MURO DE CONTENCION, b) y ¢) tipos DE MUROS SOTANO
N

] 2
T e —_— = .4I gy

.__l T '—-l =t
vim My
O e ] [— —— |
L (I
a) B) el

Fuente: J. Calavera. Muros de contencion y de s6tano. Pag. 11
N1 = Carga proveniente del apoyo muro-losa
N2=Carga del peso de la superestructura
2.5.5.3. Funciones de los Muros de Sétano
Las funciones mas comunes que desempefian los muros de sétano pueden ser:
a) Retener el empuje horizontal que ejerce la masa de suelo sobre el muro.

b) Transmitir las cargas provenientes de las plantas superiores si hubiere, o bien, de

otras cargas existentes sobre el relleno mas el peso propio del muro al cimiento.

c) Y como se mencioné anteriormente, los muros de sétano en conjunto sirven de

almacenamiento o cualquier uso parecido.

2.55.4. Tipos de Muros de Concreto Reforzado utilizados en sétanos
2.5.5.4.1. Muro en Voladizo

41



Cuando un muro se disefia como muro en voladizo, este trabaja en forma individual a
la superestructura. Dadas sus caracteristicas se puede considerar como un muro de
contencion, ya que el Gnico apoyo sera su propio cimiento. Sus dimensiones seran de
acuerdo al analisis contra volteo, deslizamiento, capacidad de carga, etc., o bien,
dependiendo de su disefio en particular (fig. 2.8) (CONSIDERACIONES PARA EL
ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE MUROS DE SOTANO DE CONCRETO
REFORZADO, GUATEMALA 2009)

Figura 2.8

MURO DE SOTANO EN VOLADIZO

Fuente: J. Calavera. Muros de contencién y de sdtano.
2.5.5.4.2. Muro simplemente apoyado

Este tipo de muro va apoyado en extremo superior sobre las vigas, por medio de juntas
especiales entre el muro y la viga (fig.2.9). Y en el cimiento en su extremo inferior.
(CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE
MUROS DE SOTANO DE CONCRETO REFORZADO, GUATEMALA 2009)

Figura 2.9

Fuente: J. Calavera. Muros de contencion y de sétano.
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2.5.5.4.3. Muro doblemente empotrado (muro en dos apoyos)

Un muro doblemente empotrado se disefia como parte de la superestructura, es decir,
empotrado en las vigas y en su propio cimiento (fig. 2.10). Ademas, puede estar
apoyado en las columnas del edificio, en este caso funciona como una losa en dos
direcciones de cuatro apoyos. Sin embargo, cabe recordar que la carga a soportar sera
uniformemente variada y no uniformemente distribuida como en una losa comun.
(CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE
MUROS DE SOTANO DE CONCRETO REFORZADO, GUATEMALA 2009)

Figura 2.10
MURO DOBLEMENTE EMPOTRADO

Fuente: J. Calavera. Muros de contencién y de sétano.
2.5.5.5. PRESION LATERAL DE TIERRA

El estudio de la presion ejercida en un terreno bisectado a una profundidad H, es de
suma importancia para el disefio de muros de s6tano, ya que, prescindir de dichos
estudios o analizarlos a la ligera, podria repercutir en el desempefio adecuado de tales
elementos, provocando asi posiblemente hasta la falla de la estructura total. Un
apropiado disefio requiere la estimacion del empuje del suelo, que a su vez, es funcion

de factores como:

a) tipo, clase y magnitud de movimiento del muro,
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b) pardmetros de resistencia al corte (C y o).
c) peso especifico del suelo.
d) las condiciones de drenaje del mismo.

El material de relleno nunca debe estar en estado suelto ya que sus propiedades
cambiarian en cada estacion, haciendo que cambie periddicamente el valor del empuje.

Por lo que son recomendables los suelos granulares compactos.
2.5.5.5.1. Presién Lateral en Reposo

Este valor del empuje puede producirse cuando la deformabilidad del muro es

extremadamente pequefia.

El valor de K es dificil de evaluar, pero en arenas suele variar entre 0,4 y 0,6. En
terrenos granulares suele estimarse mediante la expresion K =1 —sen ¢. En terrenos
cohesivos alcanza valores entre 0,5 y 0,75. Un método aproximado de uso frecuente es
el que se recoge en la figura 16. Para el caso en que no haya carga sobre el relleno, el
diagrama triangular de presiones se sustituye por uno rectangular de valor dos tercios
de la presion maxima de empuje activo, pero calculado con K = 1 — sen ¢. Si existe

carga sobre el terreno,

Figura 2.11
EMUJE AL REPOSO

0.67k(Y, .E‘. +q)

_
I — —
5, ] I
4
— ——
H 'y
———\ I —
—— 7| E \
\ Y
S ——3 — Y
Lo KlaehW) | QerihH-a) _DETH(¥iH q)
a) b) c)

Fuente: J. Calavera. Muros de contencion y de sétano.
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Fuente: Braja Das. Principios de ingenieria de cimentaciones

La fuerza resultante por unidad de longitud (Po), seré igual a suma de las &reas que
componen el diagrama de presiones. Asimismo, la linea de accion h de dicha fuerza se
obtiene tomando momentos respecto al fondo del muro. Para un suelo normalmente

consolidado el coeficiente de presion de tierra en reposo es:
k,~1—sin®
O también
k, = 0,007 =« IP + 0,4 <=> 0<IP <40
k, = 0,007 = IP + 0,64 <=> 40 <IP <80

Esté teoria se aplica generalmente a muros de so6tano doblemente empotrados, debido
a que el empuje causado por el suelo es absorbido por toda la estructura; esto conlleva
a que los movimientos en el muro sean casi nulos. (CONSIDERACIONES PARA EL
ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE MUROS DE SOTANO DE CONCRETO
REFORZADO, GUATEMALA 2009)

2.5.5.5.2. Presién Lateral Activa (Empuje Activo)

No considerado por las condiciones de borde del muro de s6tano en este caso en
particular.

2.5.5.5.3. Presién Pasiva de Tierra (Empuje Pasivo)

La presion pasiva no afecta significativamente en el analisis de los muros de sétanos,
ya que los mismos forman parte de una estructura en conjunto (estructura monolitica)
y no trabaja individualmente del todo, como lo hacen los muros de retencién. Por lo
tanto, se obvia el desarrollo de dicho tema. (CONSIDERACIONES PARA EL
ANALISIS, DISENO Y EVALUACION DE MUROS DE SOTANO DE CONCRETO
REFORZADO, GUATEMALA 2009)

Célculo y disposicion de armaduras
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Momento de célculo

My;=16+M
Momento reducido de calculo
Mg
ud:bw*dz*fcd

bw = ancho de la pieza, analizamos para un metro de ancho

Mdlim =0,3717 — para losas de hormigoén con un acero fy = 5000 kg/cm?2

Con el valor encontrado de, se entra en la tabla universal de célculo en el cuadro N°
2.11 y encontramos el valor de la cuantia mecanica ws.

El area de armadura para la losa sera:

Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza, para esto, se encuentra la cuantia
geométrica minima (ws min).
Con la cuantia geométrica minima se encuentra la armadura minima necesaria en la

pieza. Ag min = Wsmin * by *h

2.6. Estrategia para la Ejecucion del Proyecto

2.6.1. Especificaciones Técnicas

Son las que definen la calidad de obra que el Contratante desea ejecutar por intermedio
del Contratista, en términos de calidad y cantidad.

2.6.2. Precios Unitarios

Para poder determinar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que
determine el costo parcial.

2.6.3. COmputos Métricos

El trabajo de computar debera ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision,
correccion o modificacién. Se procurara un orden que permita reducir al minimo el

numero de operaciones y el de mediciones. No se deben descuidar ciertas operaciones
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de control que permitan asegurarse contra errores groseros, cComo en casos de cubiertas,
pisos, revoques, pinturas, etc.

2.6.4. Presupuesto

El presupuesto es el calculo anticipado del costo de obra, o de una de sus partes. Es,
como su nombre lo indica, la prediccion de un hecho futuro cuya magnitud debe
representar con toda la exactitud con que ella pueda determinarse.

2.6.5. Cronograma de Ejecucion de Actividades

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se va
a ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad financiera, etc.
Es una etapa previa que se debe desarrollar separadamente y para la cual también puede

utilizarse el método de la Ruta Critica.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del levantamiento topogréafico

El levantamiento topografico fue facilitado por la entidad solicitante (Gobernacién del
Dpto. de Tarija, Secretaria de obras publicas, direccion de infraestructura). Una vez
obtenido los datos del levantamiento se procede a realizar el trabajo de gabinete y a
obtener una superficie més representativa (ANEXO A-3)

3.2. Analisis del Estudio de Suelos

Para determinar la calidad del terreno donde se fundara la estructura se realizo un
analisis de suelos. El informe de dicho analisis se encuentra en Anexos, el cual es un
documento avalado por el laboratorio de suelos de la Universidad Auténoma “Juan
Misael Saracho”.

El resultado del informe del estudio de suelo a una profundidad de 1,5 m. indica que el
terreno es limo inorgénico, de baja compresibilidad, con clasificacion segun el sistema
unificado SUCS de CL, y segun la AASHTO A - 7-5(12), la capacidad portante del
material es de 2.5 Kg/cm2. Siendo un suelo regular para cimentaciones.

Los resultados del estudio de suelos se encuentran en (ANEXO A-2)

3.3. Analisis del Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico del Blogue de celdas de la Carcel de M. Blancos consta de tres
plantas con simetria de vigas, columnas y losas, la dificultad del disefio es la limitacion
de ciertos elementos estructurales, por ejemplo las losas deben ser macizas por
requerimiento de seguridad, los muros deben ser de mamposteria reforzada o muros de
Hormigon Armado. A continuacién se presenta el disefio arquitectonico, ver (ANEXO
A-4).

3.4. Planteamiento Estructural

3.4.1. Estructura de la Edificacion
Los porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccion cuadrada y
vigas de arrostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccion rectangular, las

losas seran macizas de hormigdn armado, ver (ANEXO A-5).
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3.4.2. Estructuras Complementarias

Para la escalera el tipo de apoyo a nivel de planta superior e inferior se supone
articulado, ya sea en forjado o viga exenta, cuyo canto pueda estar embebido en el
forjado (viga plana) o descolgado (viga de canto).

A nivel de descansillo se supone articulacién con rodillo, apoyado en murete de
fabrica, murete de hormigon, viga intermedia o tirantes descolgados de la planta

superior.

Figura N° 3.1
PLANTEAMIENTO DE ESCALERA

Fuente: CYPECAD2015
3.4.3. Fundaciones
En cuanto a las fundaciones, estdn compuestas de zapatas aisladas, muros de sétano
fundados en zapata corrida, puesto que las cargas provenientes de la estructuras son

considerables por tratarse de una edificacion reforzada de tres plantas.

Figura N° 3.2
ZAPATA CENTRADA

Fuente: CYPECAD2015

49



3.5. Analisis, Calculo y Disefio Estructural
Todo el andlisis, céalculo y disefio de la estructura se realiz6 de la siguiente manera:
3.5.1. El bloque de celdas esta conformado por la sub-estructura y la super-estructura:
3.5.1.1. Sub-Estructura.- Consta de fundaciones a tres diferentes niveles por razones
topogréficas, muros de sotano, zapatas centradas y zapatas corridas, como se puede
apreciar en la siguiente figura

Figura N° 3.3

PERFIL DE LA ESTRUCTURA

NIVEL +3,00m
. TERRASA
| = ee—
3,00 m
\“TLD_M." PRIMERA
T I FPLANTA
1.5
T 3,00 m
— T NIVEL -3 m
L~ ZAPATA T . —— PLANTA BAJA
CENTRADA, :
15m
R L
= | 3,00 m
~Z [ NIVEL - 6 m
/+ | z SUB SUELO
A 1L5m
MURO DE: I |
SOTANO _ V=

Fuente: ELABORACION PROPIA
3.5.1.2. Super-Estructura.- Estd conformada por losa maciza tanto para la cubierta

como para los entre pisos, se optd de losas macizas y muros reforzados por razones de
seguridad siguiendo las recomendaciones de U.S.PE.C. (Unidad de Servicios
Penitenciarios y Carcelarios, Republica de Colombia), ademas de la estructura
aporticada (vigas y columnas).

3.5.1. Estructura de Sustentacion de la Edificacion

3.5.2. Analisis de Cargas
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El célculo realizado para la determinacién de estas cargas se encuentra en (ANEXO A-
1 CUADRO N°1) NSC AE-2011(Norma de Acciones en Edificaciones) y las demés
fueron definidas de acuerdo a las sobre cargas de uso establecidos en (Hormigon
armado de Jiménez Montoya).

3.5.2.1. Carga Permanente:

3.5.2.1.1. Peso Muerto:

Para precisar esta carga se tomara en cuenta la carpeta de nivelacion, el peso del piso

y el peso del cielo raso.

Figura N° 3.4
CARGAS PERMANENTES Y ACABADOS

. BALDOSA CERAMICA POROSA

CARPETA DE NIVELACION

_ e
T LOSA MACIZA —

Fuente: ELABORACION PROPIA
3.5.2.1.1.1. Carpeta de nivelacion, se utilizar mortero con peso especifico de 2100

kg/m?, para realizar la nivelacion del piso, espesor e=4 cm.

o kg
}/H = Zlooﬁ

Pcarpeta = yH° xe

) 84kg
Ppiso = 2100 x 0,04 = >
m

3.5.2.1.1.2. Como piso se utilizara baldosa cerdamica porosa, con un peso especifico de

2000 kg/m?, y un espesor de 3 cm.
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Ppiso = ypiso *x e
= 2000
* 0.03

k
=60 =2
m

3.5.2.1.1.3. El peso del cielo raso se determina para un espesor de 3 cm, considerando

un peso especifico de 1250 kg/m?®.

k
Pcr = y.yeso x e = 1250 * 0.03 = 37.5 m_gz

Por lo tanto la carga de sobre piso y acabado por metro cuadrado que actua sobre los

ambientes sera;
Qsa = Pcw + Priso+Pcr =84 kg/ m?+ 60 kg/m?+ 37.5 kg/m? = 181.55

Se empleara la carga de acabado (CM)=0,1815 Tn/ m? =1.815 KN/m?

CUADRO 3.1
CARGAS PERMANENTES
DESCRIPCION ESPESOR PESO ESPECIFICO CARGA
(m) (kg/m”3) (kg/m"2)
Carpeta de nivelacion 0,04 2000 84
Piso(baldosa ceramica
porosa)
0,03 2000 60
Cielo raso 0,03 1250 37.5
TOTAL 181.5

Fuente: ELABORACION PROPIA
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3.5.2.1.1. Muro de mamposteria sin refuerzo.

Ladrillo de 18 huecos

-
Peso por pieza= 2,7 kg ,..... .
Dimensiones: b= &

L=24 cm | il ]
H=9cm .

Esp. =12 cm

Junta horizontal y horizontal=2 cm

2,7 kg + ((26 11— 24+9) x 12) m? « 210054
100 m
Prap, =

0,26 * 0,14 m?

kg
PTab. = 122'64?

Longitud de la tabiqueria sin refuerzo = 100,1 m

Peso total de la tabiqueria

100,1m = 122,64k—% * 2,65m ke
Prop = m =118.29—=
T-tab 275m?2 T m?

3.5.2.1.2. Peso total de la carga permanente.

kg kg kg
C.M.=1815— +11829— =299.79 —
m m m

3.5.2.1.3. Muro de Mamposteria con Refuerzo de Malla Electro Soldadas,

reticular de 15%15, barrasO8mm.

Espesor del refuerzo =4 cm
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Peso especifico del mortero mas refuerzo =2400 kg/m?3

Peso por unidad de superficie = 2400 kg/m®*0,04m*2= 192 kg/m?
Peso lineal = 192 kg/m?*2,65m = 508.8 kg/m

Peso lineal de la mamposteria con refuerzo.

kg kg kg kg kg
M.reforzada = 192 — + 122.64— = 314.64— » 2.65m = 833.79— ~ 835—
m m m m m

3.5.2.1.4. Muro de HPA° con Refuerzo de Malla Electro Soldadas, reticular de
15*%15, barras©O8mm.

Espesor del refuerzo = 14 cm

Peso especifico del mortero mas refuerzo =2500 kg/m®

Peso por unidad de superficie = 2500 kg/m**0,14m= 350 kg/m?
Peso lineal = 350 kg/m?*2,65m = 927.5 kg/m

3.5.2.2. Sobre Carga de Uso
- Zonas de celdas 200 Kg/m?
- Comedor 300 kg/m?
- Carga en el pasillo y gradas 300 Kg/m?

3.5.2.3. Hipotesis de Carga
Para el célculo estructural, aplicamos siguientes hipotesis de carga:
Hipotesis I:  y*G1+ ys *Ga+y*Q1
Donde:
G1 =Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas
con caracter permanente.
G2= Valor caracteristico de cargas permanentes del mismo origen, cuyo efecto

es favorable.
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Q1 = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

vs = Coeficiente de ponderacion de las acciones.
3.5.2.4. Materiales Utilizados en el Disefio

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:
3.5.2.4.1. Hormigon:
Salvo indicacion de lo contrario, se utilizard en los locales donde los internos
permanezcan por periodos prolongados sin vigilancia directa (celdas) o en aquellos que
por su definicion funcional requieran un maximo grado de seguridad al ingreso (puestos
de vigilancia, controles, armeria, farmacia, cerrajeria, etc.).

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fck: 250 kg/cm?

- Médulo de elasticidad: 21000%Vfu
3.5.2.4. 2. Acero:

- Limite de fluencia fyk: 5000 kg/cm?

- Modulo de elasticidad: 2100000 kg/cm?
3.5.3 Pre Dimensionamiento de Elementos Estructurales (vigas, columnas, losas y
zapatas)
3.5.3.1. Viga.- Criterios de pre disefio:

N
=G

— (Cada5cm)
SN

Cuadro N° 3.2
PREDISENO DE VIGAS

VIGA TIPO 1 TIPO 2
LONGITUD (m) | 3.5 5
H(cm) (L/10) 35 50
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| B(cm) (H/2) | 17.5220 | 25
Fuente: ELABORACION PROPIA

3.5.3.2. Losas.- Criterio de pre disefio para losas macizas.

LMENOR
H = MoK
40

LyomINAL
H=—"""7"=

H = Hy 054 aLiGERADA — SCM (Longitud menor,

direccion de las viguetas).
Cuadro N° 3.3

PREDISENO DE LOSA

LOSA TIPO1 | TIPO 2
LADO MAYOR 4,8 4,8
LADO MENOR 4.8 3,25
ESPESOR (H) cm 12 8
ESPESORADOPTADO (H) cm 15 15

Fuente: ELABORACION PROPIA

3.5.3.3. Columnas.-

Datos asumidos:

fc= 250 kg/cm2 Cargas Vivas.

yH°A°= 2500 kg/m3 Instituciones carcelarias
Cargas Muertas. Celdas = 200 Kg/m2
C.M.=726 kg/m2 Corredores = 300 kg/m2

Columna centrada.
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Pservicio

T 0,45 f,

AColumna -

Columna medianera o esquinera.

Carga de servicio Psevicio.

P servicio

AColumna 0.35 f’
’ c

Pservicio = Paeg/m2) * Atributaria(mz) * Npisos

Para evitar una rotulacion plastica en columnas.

Cuadro N° 3.4

PREDISENO DE COLUMNAS

COLUMNA TIPO TIPO 2 TIPO 3
(esquinera) | | R
CARGAS
P. PROPIO (losa esp.=0.15 m) kg/m2 375 375 375
MUERTA --- ---
C.M. 181.5 181.5 181.5
C. VIVA (kg/m2) 300 300 300
A(ancho) m 1.75 1.75 3.5
L(largo) m 2.5 5 5
A.TRIBUTARIA (m2) 4,37 8.75 17.5
N°pisos 3 3 3
P (kg) 11,228.72 22,483.12 | 44,966.25
f’c 250 250 250
Area Requerida (cm2) 128.34 256.95 399.7
a (cm) 11.33 16 19.9
b (cm) 11.33 16 19.9
DIMENCIONES ADOPTADAS --- ---
a(m) 0,25 0,25 0,25
b(m) 0,25 0,25 0,25

Fuente: ELABORACION PROPIA

3.5.3.4. Zapatas.-

Del cuadro de columnas elegimos la maxima carga que llega.
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Pmax. = (375kg/m?+326kg/m?+300kg/m?)*1.6*3*17.5m?= 84,084.00kg
oadm.= 2,5 kg/cm2
Consideramos un 5% de la carga maxima como el peso de la zapata y un 5% como el
peso del suelo que esta por encima de la zapata.
Pyis. = 1,1 % Pyoy = 1,1 ¥ 44,966.25 = 49,462.87 kg

F A F
o =— —_ = =
A Oadm

_ 49,462.87
25
Consideramos una zapata cuadrada centrada:

a=+vA=,19,785.15 = 140.66 ~ 140 cm = 1,4 m

Determinacién del canto til:

= 19,785.15 cm?

fvd = 0.5vfcd = 0.5 * V250 = fvd = 7.91kg/cm"2

4 * fvd 4791
Yf* Oaqm 1.6 % 2.5

= k=791

d, = [Porbo, a*b _Aa*bo_,00ic0n
1 4 2+ (k—1) 4 '
2*(a—agp)
2—4—+k—27.7lcm
2% (b—bgp)
3—4—+k—27.7lcm

El canto debe ser lo suficiente para que el hormigon pueda absorber el esfuerzo de

puzonamiento sin refuerzo de acero, elegimos el canto d1= 40 cm.

3.5.4 Disefio de la Edificacion.-

El célculo estructural de la edificacion de hormigon armado, se realizé con el programa
CYPECAD 2015, el cual ofrece la ventaja del disefio integral de la estructura
calculando todos los esfuerzos por el método de elementos finitos.

El resumen de la disposicion de armaduras se encuentra en el (ANEXO A-6), a manera
de verificar los resultados obtenidos con el programa se realizo la verificacion manual

de cada uno de los elementos estructurales (losa, viga, columna, muro y fundaciones).
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3.5.4.1. Disefio Losa maciza de H°A° N°55
La losa que se verificara” a continuacidn se encuentra en la primera planta, se opto
por este elemento, por ser el mas representativo de su grupo, ya que cuenta con las
mayores dimensiones en ambas direcciones.

DATOS:
Peso especifico del hormigon yH°(kg/m3) = 2500
T Altura de la losa: h= 015 m
3 : Carga actuante en la losa:
: : Peso propio: yH*h= 375  kg/m2
Lx 1 caso 6 : Cargamuerta: CM = 1815 kg/m2
: Sobrecarga: Q= 300 kg/m2
o TOTAL 65 kym2
Ly
Ly= 6,1 m Lx= 5 m
Clasificacion de la losa:
e=§—y e = 122 < 2 LOSA ARMADA 2 DIRECCIONES
X
Valores numéricos segin CZERNY (ANEXO A-1, TABLA N°10)
mx = 46,76 Mx=g*Lx*Ly/mx = 558,667 kg*m/m
my = 82,02 My=g*Lx*Ly/my = 318,499 kg*m/m
mex = 18,64 Mex=g*Lx*Ly/mex=  1401,46 kg*m/m
mey = 21,78 Mey=g*Lx*Ly/mey=  1199,41 kg*m/m

Panel de losas primera planta
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Mxd = Mx*1,6

894 Kkg*m/m momento en centro luz direccion "X"
Myd = My*1,6 510 kg*m/m momento en centro luz direccion "Y"
Mexd = Mex*1,6= 2242 kg*m/m momento en el borde direccion X"
Meyd = Mey*1,6= 1919 kg*m/m momento en el borde direccion "Y"

Datos:
Mxi = 893.867 kg*m Momento flector (inferior)
Myi = 509.598 kg*m Momento flector (inferior)
Mxs = 2242.34 kg*m Momento flector (superior)
Mys = 1919.06 kg*m Momento flector (superior)
fck = 250 kg/cm2 Resistencia caracteristica del H®
fyk = 5000 kg/cm2 Limite de fluencia de acero
bw = 100 cm Ancho de la pieza
d = 25 cm Altura de recubrimiento

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y el acero

fea = % = 166.66667 kg/cm2

_ fyk

fra=17g= 4347.8261 kglcm2

Caélculo de la altura Gtil:(ANEXO A-1, TABLA N°11)
d=h-dl= 125 cm Altura util
Calculo de la armadura positiva en direccion " X"

momento reducido de calculo:

Mg

Ha = m = 0.03432

k
Uaiim = 0,3717 — para aceros f,, = SOOOCm—g2 — ANEXO A— 1TABLA N°7

Ha < Hd.lim. — 0,034 < 0,316
Con el valor del momento reducido se determina la cuantia

mecanica "ws". ANEXO A-1, TABLA N°9
ws = 0.042
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Ag = by, *d * wg * 254 = 1.989 cm2/m
fyd

Determinacion de la armadura minima:
ANEXO A-1, TABLA N°8 se obtiene la cuantia mecanica minima "wsmin"
Wsmin = 0.0015
Agmin = Wsmin * by *h = 2.25 cm2/m

Se adopta la armadura mayor: 2.25 cm2

Obtencién del nimero de fierros para As positiva para la losa

(o] —_— AS —_— ~
N°barras = T T —— 4.47316 = 5 barras
AO 8mm= 0.503 cm2

Age = AP8mm * N°barras = 2.515 cm2

Dividiendo entre el nUmero de barras se obtiene 100/5= 20cm, 5®&8mm c¢/20 cm

La separacién maxima entre barras de ®8mm sera de 15 cm(REGLAMENTO TECNICO
DE CONSTRUCCIONES E INFRAESTRUCTURA DE ESTABLECIMIENTOS DE RECLUCION

USPEC,BOGOTA COLOMBIA)
Se utilizara:
5®8mm ¢/15 cm
Célculo de la armadura positiva en direccion ""Y""

momento reducido de calculo:

Mg

k
Uaiim = 0,3717 — para aceros f,, = SOOOCTn—g2 — ANEXO A — 1TABLA N°7

g < tazim. — 0,0196 < 0,316

Con el valor del momento reducido se determina la cuantia mecénica "ws".
ANEXO A-1, TABLA N°9

ws = 0.031
A= by sdrw,«l— 1485 cm2/m
yd
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Determinacion de la armadura minima:
ANEXO A-1, TABLA N°8 se obtiene la cuantia mecanica minima "wsmin"
Wsmin = 0.0015
Agmin = Wsmin * by *h = 2.25 cm2/m

Se adopta la armadura mayor: 2.25 cm2

Obtencién del nimero de fierros para As positiva para la losa

(o] —_— AS —_— ~
N°barras = YT —— 4.47316 = 5 barras
AB8m 0.503 cm2

Age = A@8mm = N°barras = 2.515 cm2

Dividiendo entre el nUmero de barras se obtiene 100/5= 20cm, 5®&8mm c¢/20 cm

La separacién maxima entre barras de ®8mm sera de 15 cm(REGLAMENTO TECNICO
DE CONSTRUCCIONES E INFRAESTRUCTURA DE ESTABLECIMIENTOS DE RECLUCION

USPEC,BOGOTA COLOMBIA)
Se utilizara:
5®8mm c/15 cm

Calculo de la armadura negativa en direccion X"

momento reducido de calculo:

My

- ¢  _ 0.0861058
Ha = v d? + fuoq

k
Uaiim = 0,3717 — paraaceros f, = SOOOcm—g2 — ANEXO A — 1TABLA N°7

Ua < tazim. — 0,0861 < 0,316

Con el valor del momento reducido se determina la cuantia mecénica "ws".
ANEXO A-1, TABLA N°9

ws = 0.095
A =bysdrw, <l 4528 cm2/m
yd
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Determinacion de la armadura minima:

ANEXO A-1, TABLA N°8 se obtiene la cuantia mecanica minima "wsmin"

Wsmin = 0.0015
AS.min = Wsmin * bw *xh = 2.25 Cm2/m
Se adopta la armadura mayor: 4.528 cm2

Obtencién del numero de fierros para As positiva para la losa

o _ AS _ -
N°barras = A0smm 9.002 = 9.0
AB10r 0.503 cm2
Ay = A@8mm * N°barras = 4.53 cm2

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/9= 11,11 cm
Se utilizara:

1008mm ¢/10 cm

5,03 cm2 > 4,782 cm2 cumple!!

Célculo de la armadura negativa en direccion ""Y""

momento reducido de céalculo:

My

Ha = m = 0.073692

kg
Haiim = 0,3717 — para aceros f, = SOOOcm_Z

Ua < Udiim. — 0,0737 < 0,316

Con el valor del momento reducido se determina la cuantia mecénica "ws".
ANEXO A-1, TABLA N°9

ws = 0.085
A.=b fcd_

s=Dbyxd*xws*x—=—= 4.068 cm2/m
fyd

barras
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Determinacion de la armadura minima:
ANEXO A-1, TABLA N°8 se obtiene la cuantia mecanica minima "wsmin"

Wsmin = 0.0015
Asmin = Ws.min * by * h = 2.25 cm2/m
Se adopta la armadura mayor: 4.068 cm2

Obtencién del numero de fierros para As positiva para la losa

(o] —_— AS —_— ~
N°barras = T T — 8.08772 = 9
Ae10r 0.503 cm2

Ay = A@8mm * N°barras = 4.527 cm2

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/9= 11,11 =10cm
Se utilizara:

9®8mm ¢/10 cm

4,527 cm2 > 4,058 cm2 cumple!!

barras
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3.5.4.2. Disefio de Viga de

Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga que se
encuentra en la planta baja, portico 45, comprendida entre las columnas C98 y C100
de seccidn igual (25x25) cm, la viga tiene una seccion de 25x35 cm y una longitud de

5 m de eje a eje de las columnas. La losa que contribuyen cargas a la viga es la losa

L28, con dimensiones de (4,50x4, 50) m y un espesor de 15 cm.

4

Datos:
Peso especifico del H° A° = 2500 kg/m”"3
Peso muerto = 181.5 Kg/m”"2

Sobre carga de uso = 300 Kg/m”2

RN

Momento Flector positivo: Mmax=6,489.297 Kg.m (en el medio)
Momento Flector negativo: Mmax = 6,063.208 Kg.m (en el pilar C98)
Momento Flector negativo: Mmax =11,343.527 Kg.m (en el pilar C100)

Fuerza Cortante de calculo maxima: Vmax = 14,724.77 kg (esta en el pilar C100)

fck = 250 kg/cm2 Resistencia caracteristica del H°
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fyk = 5000 kg/cm2 Limite de fluencia del acero
bw = 25 cm Ancho de la pieza
d1 = 2.5 cm Altura de recubrimiento minimo (ANEXO A-1, TABLA N°11)

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero:

_ fae 250 kg
fea = 5= 15 = 166.67 /sz

fra = Jyk _ 5000 _ 4347.83 kg,
1.15 1.15 cm

Célculo de la altura minima

h = 35 cm Altura de viga

d=h-di=40-25=325cm  Altura util

Célculo de la armadura longitudinal positiva

M = 4,732.503 Kg-m Momento maximo (positivo)
M, = 6,489.297 kg — m = 648,929.703 kg — cm
Momento reducido de calculo.

My 648929703
Ha =) wdZ«f,, 25+ (32.5)% « 166.67

= 0.147

Hauim, = 0.316 - para aceros f, = 50009/, (ANEX0 A~ 1,TABLAN°7)

Uy < taym — 0.147 < 0.316

Con el valor del momento reducido (luq) se obtiene la cuantia mecanica ws=0.163
(ANEXO A-1, TABLAN®9)

Calculamos el area de acero correspondiente.

A.=dx*b Jea 32.5 % 25 * 0.163 166.67 5.083¢m?
=d * * * — = 5 o* * 0. ¥ ———— = 5,
s LG 4347.83 cm
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Determinacion de la armadura minima (ANEXO A-1, TABLAN®8)
La cuantia mecdnica minima wmin,=0.0028

Agmin = Wmin * d * b,, = 0,0028 * 32.5 * 25 = 2.275cm?

Se adopta la mayor armadura 5.083cm?2
I816mm

Obtencidén del nimero de hierros para armadura positiva. ol

151lm=m

Se usara 2612mm y 2616mm
A ©12mm=1.131*2= 2.262 cm? (principal), (ANEXO A-1, TABLA N°4)
A ©616mm=2.011*2=4.022 cm? (refuerzo positivo), (ANEXO A-1, TABLA N°4)
As=6.282 cm?
6.282 cm2 > 5.083cm?2 ... .....cumple.
Célculo de la armadura longitudinal negativa en la columna C98

M (C98) = 6,063.208 Kg-m Momento maximo (negativo)
My = 6,063.20 kg — m = 60,632.080kg — cm

Momento reducido de calculo.

My 60,632.080

_ - = 0.138
Ha = d2«f,, 25+ (32.5)2 * 166.67

Haiim. = 0.316 - para aceros f, = 5000 kg/cmz (ANEXO A—1,TABLA N°7)

g < Hagim — 0.138 < 0.316

Con el valor del momento reducido (L4 ) se obtiene la cuantia mecénica ws = 0.1509
(ANEXOA-1, TABLAN®9)

Calculamos el area de acero correspondiente.
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A.=dx*b Jea 32.5 % 25 # 0151 « 2207 _ 4 699¢m?
s W 4347.83 o

Determinacion de la armadura minima
La cuantia mecanica minima wmin.=0,0028, (ANEXOA-1, TABLAN®8)

Ag = Wpin *d * by, = 0.0028 % 32.5 * 25 = 2.275cm?

Se adopta la mayor armadura 4.699 cm2 18 l6mm
Obtencion del nimero de hierros para armadura positiva.

Se usara 2012mm y 20616mm

A ©12mm=1.13*2=2.26 cm? (principal), (ANEXO A-1, TABLA N°4)
A ©16mm=2.011*2= 4.022 cm? (refuerzo negativo), (ANEXO A-1, TABLA N°4)
As=6.282 cm?
6.282 cm2 > 4.699cm?2 ... .....cumple.
Calculo de la armadura longitudinal negativa en la columna C100

M (C25) = 11,343.527 Kg-m Momento maximo (negativo)
M, = 11,343.527 kg — m = 1,134,352.70 kg — cm

Momento reducido de calculo.

My 1,134,352.70

Ha = o s f 25+ (328)2+ 1667 0228

Haum = 0.316 - para aceros f, = 50009/, (ANEXO A~ 1,TABLAN°7)

Hd < Ha.ilim. 0.257 < 0.316

Con el valor del momento reducido (J.q) Se obtiene la cuantia mecanica ws=0.319,
(ANEXO A-1, TABLA N°9)
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Calculamos el &rea de acero correspondiente.

A.=dx*b Jea 32.5 % 25 % 0.319 166.67 9.945cm?
=d * * ¥ — = 5ox * 0. $ ——— = 0,
s LG 4347.83 “m

Determinacion de la armadura minima
La cuantia mecéanica minima wmin.=0,0028 (ANEXO A-1, TABLA N°8)

Ag = Wpin * d * by, = 0.0028 * 32.5 x 25 = 2.275cm?
Se adopta la mayor armadura 9.945cm?2
Obtencion del nimero de hierros para armadura positiva.
Se usara 3©16mm y 2612mm
A ©12mm=1.130*2=2.26 cm? (principal), (ANEXO A-1, TABLA N°4)

A ©16mm=2.011*4= 8.044 cm? (refuerzo negativo),
(ANEXO A-1, TABLA N°4)

As=10.304 cm?

10.304 cm2 > 9.945cm?2 ... .....cumple.

Calculo de la armadura transversal
Vmax (C100) = 14,724.77 Kg Cortante maximo en la viga

foa = 0,5 % /foq = 0,5 /166,67 = 6,45 kg/cmz
Viw = foa * by * d = 6,45 % 32,5 % 25 = 5,240.625 kg
Vinax > Veu = 14,724.77 Kg > 5,240.625kg
Vo = 0,3 % by, * d * foqg = 0,3 % 25 % 32,5 * 166,67 = 40,625.812 kg

Vow < Vonax <Vouw —  5,240.625 < 14,724.77 < 40,625.812

Ve = Vinax — Vou = 14,724.77 — 5,240.625 = 9,484.145 kg
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Vi * € 9,484.145 % 100

A. = = = 7.457cm?

ST 09xdxfq  09%325 «4347,83 cm
A 0,02+b t Jea 0,02 * 25 %100 166,67 1.92cm?

o= * *tk— = * * f ———— = 1.
smin = L) LA 4347,83 cm

Obtencion del numero de fierros
A 7.457cm?
N°barras = =741 ==8

2+ A@8mm 2 * 0,503cm?
Age = N°barras * Ap8mm = 16 = 0,503 = 8.048cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/8=12.5 cm= 10 cm
(constructivo)

Armadura comprimida A ©8mm.

1.- La separacion “S¢’=12* A ©12mm=144 mm=14.4 cm.

2.- Se adoptara como la menor dimension del nicleo de la seccion, limitado por el

borde exterior de la armadura transversal = 25 cm
3.-300 mm =30 cm

Se utilizara: 68mm ¢/10 cm
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.Detalle del armado de la viga

C100 s Cos
4716 £=305 2
—155— 2@16 L=150
' &
212 L=550 k
&

]--[f (25x35 ) ]-—f ’-
lllllI=IIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIII :

2@12 L=1055 1
—T5——T6— 216 L=350
| 8x1e8
e@BcM15 0 o0 243 eldgc/ 10 161 eldzc/ 10 H

126 1313 80 235 160 25!
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3.5.4.3 Disefno de columna

Se realizara el célculo de una columna, la columna C23 que se encuentra entre el sub

suelo y la planta baja, que es una de las més criticas de proyecto

Datos geometricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los

materiales:

Base de la columna analizada (C23):
Altura de la columna analizada (23):
Longitud de la columna analizada (23):
Seccion de las vigas (V54; V55; V62):

Seccion de la vigas (V26; V27; V46):

Longitud de las vigas (V54; V55 ; V62):

Longitud de las vigas (V26; V27 ; V46):

Esfuerzo normal de

kg

TERRASA

Momento de ¢

Cortante de c¢

PRIMERA PLANTA |

Cortante de cé¢
PLANTABAIA

Resistencia ca

Resistencia ca svesueo

célculo:

b =25cm

h =25cm

L=38m

b=25cm ; h=35cm
b=25cm; h=30cm
L=5m

L=5m

Nd = 64,640.16 kg

Mdx = 770.64 kg*m
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Calculo de inercias:

columna C23
ao = 0,25
bo = 0,25
Ix = 0,00033
ly = 0,00033

Extremo superior

b= m
h= m
Ix = m4
longitud= m

Extremo inferior:

b= m
h= m
Ix = m4
longitud= m

_ b h3 _hx b3
V) =3
cm
cm
cm4
cm4
V54 V55 V62
0,25 0,25 0,25
0,35 0,35 0,35
0,00089 0,000893229 0,0008932
5 5 5
V26 V27 V46
0,25 0,25 0,25
0,3 0,3 0,3
0,00056  0,0005625  0,0005625
5 5 5

Calculo de coeficientes a dimensionales de pandeo WA

Direccién X
Slcol.
SLcol.

Slvig. =

SLvig.
Direccion Y
Slcol.
SLcol.
Slvig.
yLvig.

0,00065 m4
3 m
0,00179 m4
10 m

0,00065 m4
3m

0,00089 m4
5m

E x lcol.

Lcol.
Ex Ivig.

™~

Yax = Vax =

™

Lvig.

YAx = 1,21477

YAy = 1,21477
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Célculo de coeficientes a dimensionales de pandeo ¥B

E * Icol.
Vaxr = ¥ax = %
2
Direccion X '
Slcol. = 0,00065 m4
SLcol. = 15 m YBx = 3,85802
Slvig. = 0,00113 m4
SLvig. = 10 m
Direccion Y
Slcol. = 0,00065 m4
SLcol. = 15m YBy = 3,85802
Slvig. = 0,00056 m4
sLvig. = 5m

Con estos valores de WA y ¥B se va al monograma figura N°20.10(J:Montoya 15° Edicion)
y se obtiene el coeficiente K (para poérticos traslacionales).

Kx = 161 Ky = 161

Valores limites para la esheltez

(3) L < 35 (Ag < 10) pieza considerada corta

(4) 35 <A <100 (10 <Ag< 29) puede calcularse excentricidad adicional
Célculo de la longitud de pandeo y esheltez geométrica

lo =k« Leor
lox = 4,83 m
loy = 4,83 m
Lo
Ay = b
A —l"—x— 19,32 A —l”—y— 19,32
gx — bo - ] gy — bo - ]
Célculo de la esbeltez de la columna
lox lox loy lox
A, =—=—= 669264 m A, =——=——= 66,9264 m

y .
Ly

A

Como la esbeltez se encuentra entre 35 <A < 100 se aplica las siguientes formulas:

L
A
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Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero

Resistencia caracteristica del H° fck = 250 kg/cm2
Limite de fluencia del acero fyk = 5000  kg/lcm2
_ fck _
fea = 1s° 166,66667 kg/cm?2
_ vk _
fya = 1c= 4347,8261 kg/cm?2

Mayoracion de los momentos y la normal

Nd = N*16 = 10342426 kg
Mdx = Mx*1,6= 123302,72  kg-cm
Mdy = My*1,6= 197838,08 kg-cm

Célculo de excentricidades
Excentricidad de primer orden

_ Max _ 1,1922 cm
N

eOX

M
eoy = % = 191288 cm

Excentricidad por construccion

h

50 ,25 ¢cm

€c

Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)

B fya b+20%ep 15y )\
eax—<3+3500 * b+10*€ox*7*10 = 5,23691 cm
B fya b+20xepy Loy )\ _
eay_<3+3500 * b+10*eoy*7*10 = 3,43198 cm
Excentricidad final
€rx = €ox tect ey = 7,679115 cm
€ry = €gy T et eqy = 6,5948572 cm

Determinacién del momento de disefio

Mgy = Naxiar * €7x = 73,192.00 * 6.882 = 496379,24 kg-cm
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May = Noxiar * €7y = 73,192.00 %6232 = 426292,64 kg-cm
Determinar la capacidad mecanica del hormigdn
U =fya*A= 104166,67 kg

Determinar los esfuerzos reducidos

v = Nasiar _ 0,6205
Ue
_ Max _ 0,1906
‘ux - UC % ao - '
M
by =7 "2 = 0,1637

Con los valores de esfuerzo reducido y momentos reducidos se entra al abaco en roseta
de flexion esviada pag. 509(J. Montoya 15° Edicion)

para V= 0,6 w = 0,65
para V = 0,8 w = 0,75
Interpolando se tiene:

V = 0,6205 W = 0,6603
Determinar la capacidad mecanica de la armadura total

Ur=U,*w= 68781,25 kg
Ur
Ap=—= 15,819688 cm?2
fyd
El area de la armadura seré; 15,82 cm2
Obtencion del namero de fierros
Nebarras = —1 = 14232 _ 78706468 =~ 8
aTaS = Y otemm . 3,14 ! N
AB16mm: 2,01 cm2
Age = N°barras x Aplémm = 8 x 2,01 = 16,08

Se utilizara: 4016mm en las esquinas, 2d16mm en la cara X y 2016mmen la cara Y
16,08 cm2 > 15,82 cm2 cumple!!
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Calculo de la armadura transversal de la columna:

El cortante mayorado (cortante de calculo) es:

Vd = 731.91 Kg

fvd = 0,5 * Vfcd = 0,5 * V250 = 7,906kg/cm?

Veuefoq * bw s d = 7,906 * 25 * 22,5 = 4,447.125kg
vd <V, cumple

787 Kg < 4,447.125 Kg (armadura transversal minima)

Célculo de la armadura minima:

A 0,02xb t feq 0,02 * 25 % 100 166,67 1,917cm?2
. = * * * — = * * * —— =
L 434783 M
Ay = 1,917cm?
Se utilizara Ast=1,917 cm?/m
La armadura transversal para una pieza sera: 0,958 cm?/m
El diametro del estribo sera: Disposicion de la Armadura:
1
PEstribo = 14 * Gde 1a armadura longitudinal
6mm Estribos de

1 O Gmm 25 cm
6mm > 7 * 20mm = 5mm ok 25 _.

., cem| [ o iElomm
Se asumira un ® 6 mm
Se tiene un area A=0,283 cm? R

Astipierna 0,958
Ab6mm  0.283

N°barras = 3,38

=~ 4 barras
Ag = N°barras * Ap6mm = 4 = 0,283cm? = 1.132
1.132cm2 > 0,958cm?2 ok

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

{ bo * h (el de menor dimension)
S=115+0 (de la armadura longitudinal)

Segun la primera opcion:

S <25cm Por lo tanto la armadura del estribo serd: ® 6mm ¢/25 cm
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3.5.4.4. Disefio de Zapata aislada H°A°

Para este fin tomaremos en cuenta los esfuerzos y dimensiones de la columna
C23 obtenidos del programa CYPE 2015:

N.axial V.X V.y
kg kg kg
P.P. 33926,61 361,88 -10,19
C.M. 20845,06 386,34 15,29
Q. 17164,12 445,46 -129,46
TOTAL 71935,78 1193,68 124,36
Dimenciones de la columna C23
ao = 0,25 m 25 cm
bo = 0,25 m 25 cm
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Datos de los materiales y resistencia admisible del terrreno
cadm. = 2.5 kg/cm2

fck = 250 kg/cm2  Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 5000 kg/cm2  Limite de fluencia del acero
YH® = 2500 kg/m3
Determinacion del fcd y fyd resistencia de célculo del hormigon y del acero
_ fck _
fea = 1s°= 166.666667 kg/cm?2
fya = {y—l"s = 4347.82609 kg/cm2

Para considerar el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del
peso total de la carga N.axial, por lo tanto el peso total sera:

Ny =75532.6 kg

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se calcula el area minima que
debera tener la misma:

N
Anecesaria = 0__ = 30213 cm2

adm

Considerando una zapata cuadrada, se tiene las siguientes dimensiones:

Anecesaria = a*b ; a=>b
a = 173.818949 = 180 cm
b = 173.818949 = 180 cm

La fuerza cortante en al zapata, generard un nuevo monento flector

M, =V, *h

My =V, xh
Mx = 49.744  kg-m
My = 477.472  kg-m

Verificamos si la dimension de la zapata cumpla para en esfuerzo adm. del terreno
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Ny 6xM, 6xM,
<
a*b-i_a*b2 b*az_aadm

Omax = 04 =

_ _ 755326 6+49744 647747
Omax = 9% = 780,180 " 180 * 1802 ' 180 * 1802

%] < Oadm

=2.385 kg/cm2

2,385~L < 3,519
cm m

C

Para que la zapata no trabaje a traccién, se recomienda que omin. >0

Ny 6% M, 6>IsMy<
g, - = 0> = - - _0-
min 2 ax*bh a * b2 b * a2 adm

_ 75532,6 N 6 * 49,744 N 6 % 477,47
" 180 %180 180 % 1802 © 180 * 1802
kg kg

2,23 — > 0——= zapata a comprecion.
cm? cm? P P

2.277 kg/lcm2

Omin = 02

Verificamos la altura de la zapata obtenido del programa CYPECAD, tomando en
cuenta que no tenga problemas con el puzonamiento.

h = 45 cm  Altura de la zapata

r.recu.= 5 cm

la norma recomienda que el horigom absorva todo el puzonamiento.

Resistencia tangencial del hormigon, o resistencia virtual del hormigén al esfuerzo
cortante, esta dada por la siguiente expresion:

fer = 0,131 = S/fzck =5.19874 kg/cm?2

Se tomara como resistencia virtual de calculo del hormigon, a esfuerzo cortante,
el valor de 2*fcv.

Canto util:
d=h-—"Te. = 40 cm

d=0,45m-recubrimiento =0,45m — 0,05m =0,40m
Recubrimiento para cimentaciones = 0,05m
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Area critica de puzonamiento:

190
cm

>\\§§vuzonamiento critico

190 cm

Apcrit. = 4 * (ao +d) xd =10400 cm?2

Carga admisible:

Paam. = 2 * fey * Ap.crit =108134 kg

108134 kg > 79387,76 kg CUMPLE........... i

Caélculo del peso propio de la zapata.

P. P-zap. = yy°* Vzap. =227.813 kg

El peso total de la zapata sera:

Nt = P.P.zap~+ Nr.axial =/2163.6 kg

Los esfuerzoz en las zapatas seran los siguientes:

_ Nr 6 * Moy oy .

o=t Tz 222127 kg/cm?2

N 6 M M
Omin = 0 = — = == 25— 22— 9 25727 kglom?2
o= N1 _6xMox  6xMoy 5 59998 Kglcm2

3T axb axb? b * a?

N 6xM 6« M

Omax0s = — *Tb — b‘;x - a"zy =2.22728 kg/cm2
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Se puede observar que la zapata no tiene traccion y trabaja toda la seccion a
comprecion.
Verificacion al vuelco:

a
_Nr*g3_ . We= 1305.63997 CUMPLE......111
Yva = M =1,
ox
a
No o =
Vo = 1Tw*2 >15 tw= 136.023123 CUMPLE......1IN!
ox

Verificacion al deslizamiento:

Para suelos con una capacidad admicible de 2,5 kg/cm2 el valor de la cohesion es:

cohesior 2500 kg/m2

cqg = 0,5 * cohesion = 1250 kg/m2

axb*cy
Vsa = T =15
Ysa = 3.39286911 CUMPLE...... i
ax*b*cy
Ysp = T >1,5
Ysp = 32.5670036 CUMPLE...... i
Céalculo de la armadura.

2,20612
Y1

2 3

2,20614

a My
- bo
190 =
[

b=190 cm 2,20615

v
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Los valores de L1 y L2 se determinan de la siguiente manera:

a—a,
L1= 2 +0,15*a0

L= 81,25 cm

b,

b
Ly =——"+0,15xb,

L, = 81,25 cm

Los valores de Y1y Y2 se determinan por medio de trigonometria estos corres -
ponden a esfuerzos de disefio en direccion “"a’ y en direccion b

Y1l= 2,227270  kg/cm2
Y2= 2,227276  kg/lcm2

Calculo de la armadura en la direcciéon "a™
Datos:

oa = 2,227270 kg/cm2
n(fac. de segurigad) : 1,6
a= 180 cm
L1 = 81,25 cm

omax. = 2,2272768 kg/cm2
L1 1

Mda:n*a*(o'a*T‘l'_*(o'max

2

My, =2117303 kg-cm

Momento reducido de calculo

M= g de o g
1y =0,04411

2
_Ua) *§*L12)

con el momento reducido se optiene la cuantia wd del ANEXO A-1, TABLA N°9:

wy =0,05220
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El area de armadura sera:

fcd

As=wg*xax*d*—
ck

Ay, = 14,41 cm2
Determinacion de la armadura minimadel ANEXO A-1, TABLA N°8
se obtiene la cuantia mecanica minima wmin. =  0,0015

Asmin. = Wsmin *a * h

Agmin. = 12,15 cm2
Se adopta la armadura mayor de 14,41 cm2
Obtencion del numero de fierros para As positiva para la losa

A
N°barras = ———— = 7,168

= 9 barras
APle6mm
AB16mms= 2,01 cm2
Ag = AQ16mm * N°barras = 16,08 cm2
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtier 20,00 20 cm
Se utilizara:
9 ®16 mm ¢/20 cm
16,08 cm2 > 14,41 cm2 cumple!!
Calculo de la armadura en la direcciéon ~b™
Datos:
ob = 2,227276 kg/cm2
n(fac. de segurigad) : 1,6
bo = 180 cm
L2 = 81,25 cm
omax. = 2,2272768 kg/cm2
L2%2 1 2
Mg, =nxb * (g *T"l'z*(o'max_o-b)*g*l‘zz)

M,, =2117305 kg-cm

Momento reducido de calculo M
d

M p o T
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1y =0,04411

con el momento reducido se optiene la cuantia wd del ANEXO A-1, TABLA N°9:
w, =0,05220
El rea de armadura sera:
A =wg*bx*d* fc—d
fck
As = 14,41 cm2
Determinacion de la armadura minima del ANEXO A-1, TABLA N°8
se obtiene la cuantia mecanica minima wmin.=  0,0015

Asmin. = Wsmin * b * h

Agmin. = 12,15 cm2
Se adopta la armadura mayor de 14,41 cm2

Obtencidn del nimero de fierros para As positiva para la losa

o — AS — ~
N°barras = m = 7,168 = 9 barl’aS
AB16mms= 2,01 cm2
Ay = Ap16mm = N°barras = 16,08 cm2
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtier 20,00 20 cm
Se utilizara:
9 ®16mm ¢/20 cm
16,08 cm2 > 14,41 cm2 cumple!!
Verificacion a la adherencia
N°barras 9
6= 1,6 cm
Yf = 1,6 y ‘-
*NT axia B
K = 2 Vg =L (2 4 015+ q, )

V, 52118,15 kg
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Va
= <
0,9 xd * N°barras *m*2 (@ = Tha

Tp

7, =50,268  kg/cm2

3
Tpa = K * /fczd

Tpd = 60,571
Tp < Tpq CUMPLE.....IMN
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3.5.4.5. Diseflo de muro sotano de H°A°

Para realizar el célculo de la armadura del muro, escogemos el muro que se encuentra
en la planta baja, comprendido entre las columnas C24 y C27 de seccion igual
(25x25) cm, Las losa que contribuye cargas al muro es la losa L3, con dimensiones de
(4,50x4, 50) m y un espesor de 15 cm, cargas actuantes sobre la losa, carga muerta
325.77 kg/m2 y una carga de servicio de 300 kg/m2.

Datos: Tipo de empuje considerado en” Reposo”
Espesor del muro d =25 cm

Ancho del muro A=6.95m

Altura del muro H =4.20 m

B (base de zapata corrida)=1,20 m

h (canto de la zapata corrida)=0,30 m

h2 (canto de la zapata centrada)=0,40 m

B (base de zapata centrada)=1,60 m

Ysuelo = 1.942 gr/icm3 =1,942 kg/m3

YH20=1,000 kg/m3

IP=16 — ko=0,007*IP+0,4

gv = 1000 kg/m2

Gtereno= 2,5 kg/m2

YHeae = 2500kg/m3

¢ = 30° (Angulo de rozamiento interno del terreno)
C =1.019 kg/cm?

Espesor de la losa esp. = 15 cm

L=290m

Z=150m

Pservicio = 56,204.718 kg
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Vista en planta del muro#9.

LTI 1] g

Anadlisis de cargas y empujes que actian sobre el muro de hormigén armado
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Verificamos el &ngulo entre la zapata corrida y la zapata centrada, si este angulo es

- Tr

) Tlim - 4

- 160 m

025 em
‘ -
420m 1 ~

- 1M0m

i
1

' 1 Mm ' 130m

mayor a 35° se debe considerar la presion que ejerce la zapata sobre el muro.

2.7
tana = 17 = 57.804°2 : 57.804¢ > 35¢

Como el angulo es mayor se considera los efectos que puede ocasionar la zapata
centrada sobre el muro, determinamos el empuje y el punto de aplicacion ejercidos
solo por la zapata centrada.

¥ FIGURA 6.18 Presion lateral de la tierra causada por (a) carga
de linea y {b) carga de franja
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P =7,897.807 —
m

Calculamos el empuje del suelo y sobre carga:

La fuerza por unidad de longitud (P) ejercida solo por la zapata, serd de:
P = oh(H * (0, — 6,))
90
Donde:
1 ! _, 197 o
6, = tan = tan 7 = 36.11
a'+b’ 1.6 + 1.97
0, = tan™! =tan ! ——— =52.89°
2.7
P 56,204.718 k k
= a = iom 1.6mg = 21947471 m_g2
A continuacion presentamos el empuje a diferentes profundidades.
a(kg/m2) Z(m) a(m) b(m) 01 02 AP(kg/m)
21947,47 0 1,6 2,1 0 0 0
21947,47 0,3 1,6 2,1 | 81,8699 | 85,36454 | 255,6616
21947,47 0,6 1,6 2,1 | 74,0546 | 80,78897 | 985,3492
21947,47 0,9 1,6 2,1 | 66,80141 | 76,32869 | 2090,998
21947,47 1,2 1,6 2,1 | 60,25512 | 72,03086 | 3445,97
21947,47 1,5 1,6 2,1 | 54,46232 | 67,9321 | 4927,126
21947,47 1,8 1,6 2,1 | 49,39871 | 64,0577 | 6434,559
21947,47 2,1 1,6 2,1 45 60,42216 | 7897,807
21947,47 2,4 1,6 2,1 |41,18593 | 57,0306 | 9273,345
21947,47 2,7 1,6 2,1 | 37,87498 | 53,88066 | 10538,52
La resultante serd a 45°con respecto a la horizontal
kg
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Calculamos el coeficiente de empuje en reposo Kr
K = 0,007 xIP + 0,4 = 0,007 * 16 + 0,4 = 0,512

Empuje del suelo y sobre carga
Egisc. = 0.67 * K * (Ysyero * H + Q)

k
Esrsc = 0.67 % 0.512 % (1942 * 4.2 + 1000) = 3,141.011459

Empuje de la zapata
kg
Ep = P x K =% 7,897.807 % 0.512 = 4043.677 —

Expresando las condiciones de equilibrio respecto a los eje X, Y y al el centro de la

zapata.

z FX =0

W1+W2+W3+W+WS5—0,%B=0
z FY =0
T1+T2—PH =0

TIPO DE AXIAL(kg/m)
ACCION
Carga en WI=P.P.I0sa+C.M.+S.U.=(540.265+380.224+1094 801) kg/m

coronacion

W1=2,015.290 kg/m

Peso del muro W2=2500*4.2*0.25=2,625 kg/m

Peso del relleno W3:1942*((1.20-0.25)*0.5)*4.20:3,874.29 kg/m
sobre el talon

Peso de la zapata | \W4=2500*1.20*0.30=900 kg/m

Peso sobre la W5=(1.20*((1.20-0.25)*0.5)*1942)+ ((1.20-
puntera 0.25)*0.5)*(300+181.50+2500*0.10)=1,454.403 kg/m
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Reaccion en la T1=P.P.losa+C.M.+S.U.
losa al muro

T1=(1,112.131+3,840.978+1,119.266)=6,072.375 kg/m

RESULTANTE | WR=10,868.983 kg/m

Verificacion a deslizamiento:

Festabilizante
>15

Fdesetabilizante

Fuerza desestabilizante: la Unica fuerza que tiende a hacer deslizar al muro es el
empuje horizontal.

kg kg
Fdesetabilizante = 3:141-01145 + 4,043-6775

kg
Fdesetabilizante = 7‘184.688E

Fuerza estabilizante: es debido a la fuerza de rozamiento entre el terreno y la zapata.

Festabilizante =T1+T2=WRx*tan@+T1

k
Fostabitizante = 10,868.983 * tan(30) + 6,072.375 = 12,347.585%

kg
Festabitizante = 12;347-5855

12,347.585 -
7,184.688 ~

1.718 > 1,5.......CUMPLE
Determinacion del momento a flexion simple
Calculamos la posicion del empuje resultante

Aplicamos el teorema de Varignon:

Mgesurrante = McomponNENTES
H
(Es.c.+Eh+P)*y=Es+s.c.*§+P*V1

Calculamos el brazo de accion y1:
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2.10
tan(45°) = — - z=210m
y1=270m—-2z=270-21=0.60m

4.2
(7,184.688) x y = 3,141.0114 = 3 + 4,043.677 * 0.60

y=125m
Excentricidad con respecto a la armadura de traccion.

_ By d-d
CTwirw2) T 2

7,184.688 * 1.25 0.25—0.02

_ — 1.935 4 0.115 = 2.05
(2015290 + 2,625) T 2 * m

e

Momento de disefio
Mp = W1+ W2)*e = (201529 + 2,625) * 2.05m

kg—m
Mp =9,512.59

kg —cm
Mp = 951,259.45

Calculo de la armadura de refuerzo vertical
Cara traccionada

Aplicando el diagrama de rectangulo equivalente tenemos.

0,8 * x
Mu=0,85f‘c*b*0,8*x*(d— > >
0,8 * x
951,259.45 = 0,85 * 166.67 * 100 * 0,8 * x * (22.5 — )

4,533.524 % x? — 255,005.10 * x + 951,259.45 = 0
a =4533.524 ; b =-25500510 ; ¢ =951,259.45
B —b + Vb2 — 4ac
N 2a
x1 = 52.232cm

X
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x2 =5.0166cm..... ... N

A = 0,85+ 0,8 166.67 * 5.0166 * 100 13.0768 cm?
s 5000 ST m
1.15

2
cm
Agiv = 13.0768 — (Armadura necesaria por calculo, cara traccionada)

Verificamos la cuantia minima, wmin = 0.0009, ANEXO A-1, TABLAN®8
Agminiy = bw = d * wsmin = 1.575¢m?

Cara comprimida
Ag,v = 0cm?(Armadura necesaria por calculo, cara comprimida)

Verificamos la cuantia minima, wmin = 0.0009, ANEXO A-1, TABLAN°8
Agminav = 3* bw = d * wsmin = 0.525¢m?
Agminay = 0.525cm?(cuantia minima de la armadura comprimida)
Elegimos la mayor area de refuerzo
Cara traccionada:
As =13.0768 cm2/m

® 16 mm; As =2,01 cm2

b= 13.0768 6506 7 b
= 2101 = 0. = arras
Verificamos la Separacion
100
s = 7= 14.28 =~ 14 cm

Se usara @ 16mm c/ 14 cm.
Cara comprimida:

As =0.525 cm2/m
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® 8 mm; As =0.503cm2

N°b = 0525 _ 1.044~ 1 b
= 0503 = 1. = arras
Verificamos la Separacion
100
s = BN = 100 cm

El Reglamento técnico de construcciones e infraestructura de establecimientos de

reclusion, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm

cada 15 cm de separacion como maximo.
® 8mm ¢/ 14 cm.

Armadura de refuerzo horizontal.

Asiy _ 13.0768cm? 6.538 cm?
2 ) m

Agiy =

Agiy = 6.538 cm?(Armadura necesaria por calculo, cara traccionada)
Asop =0

Ao = 0cm?(Armadura necesaria por calculo, cara comprimida)
Verificamos la cuantia minima, wmin=0.0016, ANEXO A-1, TABLAN®8

Agminig = bw * d x wsmin = 2.8cm?

Agminaing = 2.8cm?(cuantia minima de la armadura traccionada)
Asminon = § * bw * d * wsmin = 0.933cm?

Agminan = 0.933cm?(cuantia minima de la armadura comprimida)
Elegimos la mayor area de refuerzo

Cara traccionada:

As =6.538 cm2/m
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® 12 mm; As=1.13cm2

6.538
N°h =——=5.786 =~ 6 barras

1.13

Verificamos la Separacion

Se usara ® 12mm ¢/ 15 cm.
Cara comprimida:
As =0.933 cm2/m

® 8 mm; As =0.503cm2

N°b = 0933 _ 185~ 2 b
=503~ 185~ arras
Verificamos la Separacion
100
s = - =50 cm

El Reglamento técnico de construcciones e infraestructura de establecimientos de

reclusion, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm

cada 15 cm de separacion como maximo.
® 8mm ¢/ 15 cm.

Verificamos a corte, (libro nmeros gordos, basada en la EHE08)

Vg =1.6x7.18468kg/m = 11.495tn/m

Vg <05%09%*,/fqxex10

0,509 *./f cq*e*10=10,5%0,9*xvV166.67 * 0.25 * 10 = 14.524 tn/m
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tn
11.495—
m

tn
< 14.524E vervee e . CUMPLE

No requiere armadura de corte

Detalle del armado del muro.

4216 L=733 corr.

T

e
53@8c/14 L=169 53@16c/14 L=176
25cm
9@8c/15 L=733 corr. 9@12¢/15 L=733 corr.
-
S
53@8c/14 L=170 53@16c/14 L=191
25cm
1008c/15 L=733 corr. 10012c¢/15 L=733 corr.
-
SO ()
53@8c/14 L=170 53@216¢/14 L=191
25cm
10@8c/15 L=733 corr. 10012¢/15 L=733 corr.

Eard

Ver despiece de zapatas
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3.5.4.6. Disefio de la escalera de H°A°

Datos:
Peso especifico del =2500 kg/m?

Peso propio = (0.15 +0.0925)
m*2,500kg/m? = 606.25 kg/m?

Carga permanente = 60 kg/m?

Sobrecarga de uso = 400 kg/m?
max.=2019,1 kg m.

V max. = 1343,5 kg.
Ra =1169,7 kg.
Re =1343,5 kg.

Recubrimiento = 2 cm

Altura atil.-

d=t—r=15cm —2cm = 13cm
Calculo de la armadura positiva

fck = 250 kg/cm?
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fyk = 5000 kg/cm?

2019,1kg * cm

= = 0.072
100 cm * (13 cm)? * 166,67 kg/cm?2

Ha

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de la tabla universal para flexion simple

0 compuesta

Con: ud = 0.072se obtiene una cuantia mecanica de w = 0.0761

fcd
Ag=wgxb, *xd*—=3,79cm2/m
fya
Agmin = 0,0018 % b x h = 0,0018 * 100 = 15 = 2.7 cm?

Elegimos la mayor area de refuerzo
As =3, 79 cm2/m
® 12 mm; As=1,13cm2

N°b—3’79—335 ~ 4 b
—1,13— , =~ arras

Verificamos la Separacién

_100_ .
S = 4 = cm

Se usara ® 12mm ¢/ 25 cm.

Refuerzo negativo

Ag min = 0,0018 % b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2.70 cm?
Elegimos la mayor area de refuerzo

As=2,7cm2/m
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® 8 mm; As=0,5cm2

N%—27—54 6 b
—0’5— 4 = arras

Verificamos la Separacion

Se usara ® 8mm ¢/ 15 cm.

Refuerzo transversal por temperatura

cm?
Ag = 0.0018 xb xd = 0.0018 * 100 = 15 = 2.70 7

As=2,7cm2/m
® 8 mm; As=0,5cm2

N%—27—54 6 b
—0’5— 4 = arras

Verificamos la Separacién

Se usara ® 8mm ¢/ 15 cm.
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3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto:

3.6.1. Especificaciones técnicas:

Las especificaciones técnicas se las realizaron segin el marco teérico y normativa
empleada las cuales se pueden ver a detalle en el ANEXO A - 8.

3.6.2. Precios unitarios:

El anélisis de precios unitarios realizado para cada item, estd conformado por los
insumos, mano de obra, equipo y maquinaria, se consideré para cada item gastos
generales de un 10%, beneficio social de 55%, impuesto al valor agregado de 14,94%,
utilidad 10% e impuesto a la transaccién de 3,09%, se puede apreciarlo en ANEXOA-
9.

3.6.3. Computos métricos:

Los cdmputos métricos se realizaron segun el marco tedrico los cuales se pueden ver a
detalle en el ANEXO A - 10.

3.6.4. Presupuesto general:

El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los computos
métricos y obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente, multiplicando el precio
unitario de los diferentes items por la cantidad de cada uno de ellos y suméandolos estos
asi se llegd a un presupuesto total de la obra que dio un valor estimativo de 13,
489,159.54 bs (Trece Millones Cuatrocientos Ochenta y Nueve Mil Ciento
Cincuenta y Nueve Pesos Con 54/100), que seria el precio de construccion de la obra.
Por lo tanto el metro cuadrado de la construccion es de 2917,837 bs (Dos Mil
Novecientos Diecisiete con 83/100) por metro cuadrado de construccion.

El detalle del presupuesto general se lo puede apreciar mejor en el ANEXO A-11.
3.6.5 Cronograma de Ejecucion de Actividades:

El cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt y se lo hizo
como se definid en el marco tedrico y se puede apreciarlo en los ANEXO-12).Con la
ayuda del programa Microsoft Project se pudo determinar la duracion de toda la obra

que es de 505 dias calendario.
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3.6.6. Plan de Mantenimiento
El plan de mantenimiento y refaccidn serd planificado y ejecutado por la entidad
solicitante (Gobernacion del Dpto. de Tarija, Secretaria de Obras Publicas, Direccion

de Infraestructura).
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4.-APORTE ACADEMICO.-

4.1. Nombre del aporte.

Disefio y comparacion de muros con armaduras de refuerzo para carceles de maxima
seguridad, lo muros que se disefiaran en este capitulo son de mamposteria reforzada y
muros de Hormigon Armado.

4.2. Marco conceptual del aporte.

Clasificacion de la mamposteria reforzada.

1.- Mamposteria de cavidad reforzada

Es la construccion realizada con dos paredes de piezas de mamposteria de caras
paralelas reforzadas o no, separadas por un espacio continuo de concreto reforzados.
(NSR-10)

2.- Mamposteria reforzada

Es la construccion con base en piezas de mamposteria de perforacion vertical, unidas
por medio de mortero, reforzada interiormente con barras y alambres de acero. (NSR-
10)

3.- Mamposteria parcialmente reforzada

Es la construccion con base en piezas de mamposteria de perforacion vertical, unidas
por medio de mortero, reforzada interiormente con barras y alambres de acero (NSR-
10)

4.- Mamposteria no reforzada

Es la construccién con base en piezas de mamposteria unidas por medio de mortero,
que no cumple las cuantias minimas de refuerzo establecidas en las normas consultadas
para este capitulo. (NSR-10)

5.- Mamposteria reforzada externamente

Cubre muros de mamposteria reforzada externamente en donde el refuerzo consiste en
mallas electro soldadas que se colocan dentro del mortero de recubrimiento o revoque
(pafiete) en ambas caras laterales de los muros fijandolas a ellos mediante conectores

y/o clavos de acero. (NSR-10)

105



4.3. Alcance del Aporte.
4.3.1. Marco teorico
El aporte comprende un andlisis comparativo, técnico-econémico, para muros de
tabiqueria reforzada y muros de Hormigén armado, siguiendo el Reglamento técnico
de construcciones e infraestructura de establecimientos de reclusién, (U.S.P.E.C.) las
norma NSR-10- (Norma colombiana de disefio y construccion. Sismo resistente).
4.4. Desarrollo
4.4.1. Disefio del refuerzo para el muro de mamposteria
Resistencia minima
Resistencia caracteristica a la compresion de la mamposteria “f'm” no debe ser menor
a 8Mpa o aproximadamente 81.577 kg/cm?
Resistencia caracteristica del mortero de recubrimiento o revoque “f’¢m” debe ser como
minimo de 12.5 MPa o aproximadamente 127.464kg/cm?
El valor para el esfuerzo maximo admisible de trabajo para compresion por flexion “fy”
se debe tomar como:
f,=0.33*f""m< 14 MPa (142.76 kg/cm?)
El esfuerzo admisible a corte en muros deberd cumplir la siguiente expresion.
Vaq =pn*fy*Av
Espesor minimo
Los muros de este tipo de mamposteria deben tener un espesor real total no menor a
130mm, los cuales corresponden a 90 mm de espesor real minimo del muro de
mamposteria y a 20 mm de espesor minimo de mortero de revoque en cada uno de los
dos lados del muro.
Refuerzo minimos
En cada lado del muro se debe colocar una malla electro soldada que cumpla con las
siguientes cuantias evaluadas con respecto al area bruta total del muro (incluye los
espesores de mortero de revoque).
Refuerzo vertical minimo............................. 0.00035

Refuerzo horizontal minimo..............ccoovvo.... 0.00035
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Ancho efectivo b para flexién perpendicular al plano del muro
Cuando la direccidn de las fuerzas horizontales es perpendicular plano del con respecto
a un eje paralelo al muro, el ancho efectivo b que se debe tomar para efectos de disefiar
la seccion es, para aparejo trabado, la mayor entre 6 veces el ancho nominal del muro
y la distancia centro a centro entre refuerzos verticales. Y para aparejo en petaca, la
mayor entre 3 veces el ancho nominal del muro la distancia centro a centro entre
refuerzos verticales.
Altura efectiva para evaluar el efecto de pandeo (h")
La altura efectiva h” de un elemento para el célculo de un coeficiente de reduccion por
pandeo se debe tomar de la siguiente forma.
a) En elementos soportados arriba y abajo en la direccion considerada como la
distancia libre entre apoyos
b) En elementos no soportados en un extremo en la direccion considerada, como
el doble de la dimensién medida desde el apoyo.
Carga de prueba
La carga minima aplicada para el disefio del refuerzo sera de 25 kg sobre un &rea de
0.30 m de lado.

I,

Calculo del refuerzo vertical Y Il b .
Datos b | ez | PN
Altura del muro =2.65m [ d

_ i = .:}—z}[
Ancho del muro =4.75 m I :
Espesor de la tabiqueria = 0.12 m ’ X
Espesor del refuerzo = 0.04 m | /l y '.
'5=0.33*f 1n=26.98kg/cm’ e i’w e qj

= Zom

1 - 2 = 4 om
Esfuerzo de fluencia del acero fy= 5000kg/cm I = &

Recubrimiento (r)= 1.5 cm
Se considera al muro simplemente apoyado en sus extremos considerados.
La relacion entre altura efectiva y espesor efectivo no debe ser mayor 25 para muros

estructurales.
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Adoptamos una separacion entre refuerzos verticales igual a 15 cm como separacion
méaxima recomendada por el reglamento antes mencionado.

Altura efectiva h'pre = k* h = 0.7 2.65m = 1.855m - k =10.7

_1.855

Base efectivo (b) b = — * 0,15 =0,458m

Carga de disefio (qd) g5 = 25kg * 0.3m * 0.3m = 278 kg /m?
Carga de disefio mayorada (qd) Qamayorada = 278 * 1.6 = 445 kg/m?

Diagrama de momentos de disefio en la direccion X, debido solo a la carga de prueba

FIGURA 3.5
DIAGRAMA DE MOMENTOS EN LA DIRECCION X “PROGRAMA
sap2000v18.1.1”

B ﬂ it I P
.
£
i ir
'
o

==n
B
[

1%

1%

-185

141 T
FUENTE: ELABORACION PROPIA

kg—m kg—m
J ; My = 179.2358~2

MX(+) = 427468
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Diagrama de momentos de disefio en la direccion Z, debido solo a la carga de prueba

FIGURA 3.6
DIAGRAMA DE MOMENTOS EN LA DIRECCION Y “PROGRAMA
sap2000v18.1.1”

: : tes
: : : "
: :: : l::l 28 ni :H : u. i q
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teeten .‘
2888 388 <
HHE $2431%9 -
E: 08t
e
sisets 130 |
HHH " siias 1%
g # =
] S : t
: 4
T
H
FUENTE: ELABORACION PROPIA
kg—m kg—m
M4y = 124.0175 ; Myzy = 255.0248
Célculo de la armadura positiva direccion Z:
Aplicando el diagrama de rectangulo equivalente tenemos.
0,8 *x
M, =0,85f, xb.efec.x 0,8 * x * (d i )
0,8 * x
124.0175 % 100 = 0,85 * 26.98 * 45.8 * 0,8 * x * (18.5 - )

336.106 * x%2 — 15,544.9047 * x + 12401.75 =0
a=336.106 ; b =-155449047 ; ¢ =12401.75
_—biVW—4m
- 2a
x1 = 45.438 cm

X
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x2=08121cm....... N

s 0,85 0,8 * 26.98 * 0.8121 * 45.8 — 0.1569 cm?
s 5000 o m
1.15

Para una cara del muro el area calculada de refuerzo es As= 1.6272cm?
Para ambas caras el area de refuerzo necesario sera:

A; = 3.2545 cm?
Verificamos la cuantia minima
La norma NSR-10 recomienda que la cuantia minima de refuerzo horizontal y vertical
no debe ser menor que 0.00035.

Agmin = 4.75 % 20 % 0,00035 * 2 = 0.0665 cm?
Agmin = 0.0665 cm?

Elegimos la mayor area de refuerzo. A = 3.2545 cm?
Separacion entre refuerzos
® 8mm; As = 0,503 cm2

A, = 3:2545 _ 6.4702 ~7 b
s= 0503~ © ~ arras
475
S=T=67.8 ~ 65cm

El Reglamento técnico deconstrucciones e infraestructura de establecimientos de
reclusion, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm
cada 15 cm de separacion como maximo.

Comercialmente podemos conseguir mallas de ® 8mm ¢/ 15 cm, con un peso 4,78
(Kg/m2) y un area por metro cuadrado de 603,2 (cm?/m?)

Calculo de la armadura negativa direccion Z:

Aplicando el diagrama de rectangulo equivalente tenemos.

. 0,8 * x
M, = 0,85f"), xb.efec.x 0,8 x x * (d - )
0,8 * x
255.0248 * 100 = 0,85 * 26.98 * 45.8 x 0,8 * x * (18.5 - )

336.106 * x? — 15,544.9047 * x + 12401.75 = 0
a =336.106 ; b= -155449047 ; ¢ = 125502.48
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B —b +Vb? — 4ac

X =

2a
x1 = 44.547 cm
x2 =0.8516cm....... N

2

0,85 % 0,8 * 26.98 * 0.8516 = 45.8 cm
A. = = 0,1646 —

s 5000
1.15

Para una cara del muro el &rea calculada de refuerzo es As= 1.7069cm?

Para ambas caras el &rea de refuerzo necesario sera:

A, = 3.4137 cm?
Verificamos la cuantia minima
La norma NSR-10 recomienda que la cuantia minima de refuerzo horizontal y vertical
no debe ser menor que 0.00035.

Agmin = 4.75 * 20 * 0,00035 = 2 = 0.0665 cm?
Agmin = 0.0665 cm?

Elegimos la mayor area de refuerzo. A = 3.4137 cm?
Separacion entre refuerzos
® 8mm; As = 0,503 cm2

3.4137
s = 0.503 = 6.7866 = 7 barras
475
s=T=67.8 ~ 65cm

El Reglamento técnico deconstrucciones e infraestructura de establecimientos de
reclusion, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm
cada 15 cm de separacion como maximo.

Comercialmente podemos conseguir mallas de ® 8mm ¢/ 15 c¢cm, con un peso 4,78
(Kg/m2) y un area por metro cuadrado de 603,2 (cm?/m?)

Calculo del refuerzo cortante

Diagrama de cortante maxima de disefio

V, = 532.6573 kg/m
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La norma NSR-10 recomienda colocar refuerzos horizontales y verticales en los
extremos del muro de ® 10mm con una separacion no mayor a 600 mm.
Verificamos si la armadura a flexion es suficiente para absorber el esfuerzo cortante.

FIGURA 3.7
DIAGRAMA DE CORTANTE MAXIMO “PROGRAMA sap2000v18.1.1”

llllll 284
2331 21131
' b4 184 Ty
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-

Saddd Al
1 Ji213 TRl 1038103 i)
FITRNSY 1% 2iiits

Eﬁﬁlﬁﬁﬁﬁ

s

s

l 1m0
!
,

FUENTE: ELABORACION PROPIA
A = s*b*Vy  |15%100 * 532.6573  13.5561cm?
v = 7 = £000 =13. cm®/m
1.15
Doénde:

s= separacion de refuerzos (asumimos una separacién de 15 cm)

b= ancho eficaz de la seccion (100 cm)

A, = 13.5561 cm?/m
Para:
® 8mm; As = 0.503cm?
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Numero de barras

N°b = ﬂ = 2695 = 27 barras
0.503
Verificamos la Separacion
s = @=3.7037 ~ 4 cm
27

Se usara ® 8mm ¢/ 4 cm en ambas caras
Para:

® 12mm; As = 1.130cm?

Numero de barras

b= 135561 _ 11.9965 12 b
= 1.130 = . ~ arras

Verificamos la Separacion

—100—83333 ~ 8
s=—1; =8 ~ cm

Se usara ® 12mm ¢/ 8 cm en ambas caras

4.4.2. Disefio del muro de Hormigén Armado

Peso por metro lineal del muro de mamposteria = 835 kg/m
Peso total del muro de mamposteria = 835*4.75= 3,966.25 kg
Volumen muro de H°A°= e*h*a

Altura del muro (h)=2,65m

Ancho del muro (a)=4,75m

Recubrimiento mecénico (r)=0.02 m

Resistencia caracteristica del hormigdon = 250 kg/cm?
Limite de fluencia del acero = 5000kg/cm?

v =2500 kg/m®

El espesor sera
P 3,966.25
S T R« axymp  2.65%4.75 2400
Para un espesor de 14 cm tenemos un peso del muro = 4,229.40 kg

=0.1313m = 14 cm
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Calculamos el % de aumento de peso del muro de H°A®°.
AP = Py poge — Py g = 4,229.40 kg — 3,966.25 kg
AP = 263.15kg

oonp = 203 15K9 00— 6.635%
=" = 6.
° 3,966.25 kg °

Célculo de la armadura de refuerzo positivo en la direccion Z:

0,8 * x)

MD=0,85f‘C*bw*0,8*x*(d— >

250
124.0175 * 100 = 0,85 * 15

4,533.33 * x> — 136,000.00 * x + 12,401.75 = 0
a=4,53333 ; b=-136,000.00 ; c=12,401.75

0,8 * x)

*100*0,8*x*<12— >

—b + Vb2 — 4ac
X =
2a

x1 = 29.908 cm
x2 = 0.0914 cm
A 0,85 % 0,8 * 0.0914 = 250 = 1.15 %« 100
s 5000 * 1.5
A, = 0.238 cm?/m
Verificamos la cuantia minima wsmin.= 0.0016 (ANEXO A-1, TABLAN°®8)

= 0.238cm?/m

Agmin = bw * d x wsmin = 2,24cm? /m
Elegimos el mayor refuerzo
® 8mm; As = 0,503 cm?

N°b = 2.24 = 4.45 5 b
= 0’503 = 4, ~ arras

Verificamos la Separacion

100
s = TZZO cm

El Reglamento técnico deconstrucciones e infraestructura de establecimientos de
reclusion, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm
cada 15 cm de separacion como maximo.

Se usara ® 8mm c¢/15cm.
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Calculo de la armadura negativa direccion Z:
Aplicando el diagrama de rectangulo equivalente tenemos.

0,8*x
M, = 0,85, * b.efec.x 0,8 * x * (d — )
250 0,8 *x
255.0248 * 100 = 0,85 * G * 100 % 0,8 * x * (12 — )

4,533.33 * x% — 136,000.00 * x + 25,502.48 = 0
a=4,53333 ; b=-136,000.00 ; c=25502.48

—b + Vb2 — 4ac
X =
2a

x1 = 29.811cm
x2 = 0.1887cm ... ... ... Vv

250

4 0,85 0,8 *x 0.1887 = 15 " 100 = 0,4918 em’
a T = 0,4918 —
1.15

cm?
A, = 0,4918 —
m
Verificamos la cuantia minima

Verificamos la cuantia minima wsmin.= 0.0016 (ANEXO A-1, TABLAN°®8)

cm?

Agmin = bw * d * wsmin = 2,247

Elegimos la mayor area de refuerzo. A = 2.24 cm?
® 8mm; As = 0,503 cm?

224

0.503 445 =~ 5 barras

N°b =

Verificamos la Separacion

100
s = ?=20 cm

El Reglamento técnico deconstrucciones e infraestructura de establecimientos de
reclusién, USPEC, especifica que para muros se debe usar doble mallas de ® 8mm

cada 15 cm de separacion como maximo.
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Se usara ® 8mm c¢/15cm.

Verificamos a corte, con la siguiente expresion (libro niameros gordos, basada en la

EHEO08)
V, = 532.6573 kg/m

Vi <05%09%,f .q*ex10

v 532.6573k k
max _ Y — 3551.04866 -2 = 3.55105tn/m
e 0.14m m

’250
0509 */f cqxe*x10=0.5%0.9 * G *0.14 = 10

8.1333tn/m

Vd:

tn tn
3.55105— < 81333—...........cumple
m m

No es necesario armadura de refuerzo para corte.
4.5. Andlisis de Resultado

TIPO DE MURO PESO ARMADO ARMADO ARMADUR | OBSERVACION
VERTICA A CORTE
(ka) | HORIZONTA .
L
MAMPOSTERI d Smm d Smm ® 12mm | El M.R. es més ligero en
A 2.066.25 c/15cm c/15cm c/8cm un 6.635% a diferencia
REFORZADA ' : que el M.H°A°,
El P.U. por metro
cuadrado de cada muro
MURO DE es de:
HORMIGON
ARMADO ®8mm | ®8mm M.M.R.=741.47 bs/m?
ESP.=14 m 4,229.40 C/15cm C/15cm .—..-,\’?I.c.).—.-..— M.H°A°=616.68 bs/m2
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5.- CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.-
CONCLUSIONES:

» El estudio de suelos no fue realizado con la condiciones Optimas
establecidas por la norma ASTM D1586, no se contd con el tiempo
necesario para realizar un ensayo SPT a una profundidad que nos pueda
dar a conocer lo que pudiese existir por debajo del nivel de fundacién,
y asi disefiar una estructura de cimentacion mas economica para el
proyecto.

» El bloque de celdas, de la carcel de Morros Blancos, fue disefiada
basdndose en las pautas minimas, establecidas por el Reglamento
Técnico de Construcciones e Infraestructura de Establecimientos de
Reclusion, (U.S.P.E.C.) Republica de COLOMBIA, ya que en nuestro
pais no se cuenta con un reglamento propio, menos aun con una
normativa aprobada, por lo que se adopt6 como referencia
documentacién técnica de los paises vecinos.

» En la verificacion manual de los diferentes elementos estructurales
como ser: losa llena H°A®, viga de H°A?, columna de H°A®, zapata de
H°A° y muro de HPA, se selecciond los elementos més solicitados, para
proceder a la verificacion manual del disefio, y garantizar que se realizé
un disefio optimo y econdémico, aprovechando al maximo las
propiedades mecanicas del hormigon y del acero; por lo tanto podemos
decir, por ejemplo, que la viga que fue verificada, se encuentra disefiada
en el domino 3, préximo a dominio 4, de esta forma las demas vigas
estaran aprovechando al maximo los materiales y sus propiedades
mecanicas.

» La estructura de cimentacion estd conformada por zapatas aisladas y
muros de sétano; las zapatas aisladas fueron idealizadas y disefiadas
como apoyadas sobre el terreno, se tomo esta decision, por la limitacién

que se tuvo en el estudio de suelos y porque serdn construidas a una
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profundidad de 1.5 m por debajo de la superficie, sin contar que sufrira
asentamientos seguidos de giros, todos estos factores no garantizan ni
recomiendan considerar una zapata empotrada, por el contrario lo mas
recomendable es considerar a las zapatas como apoyadas en el terreno.
En el disefio y verificacion del muro de s6tano, ademas de considerar el
empuje que el terreno y otras cargas que pudieran generar inestabilidad,
se consider0 la presion ejercida por otras zapatas cercanas, que pudiesen
actuar sobre el muro, lo que pudiesen provocar esfuerzos adicionales al
muro.

Para el disefio del bloque de celdas, de la carcel de morros blancos, el
tipo de muro que se recomienda es el muro de H°A°, porque resulto ser
mas econdmico, requiere menor tiempo para su construccion y puesto
en obra, todos estos factores afectaron favorablemente el precio de la
alternativa elegida.

El analisis de precio unitario realizado para ambas alternativas nos dio
como resultado un precio por metro cuadrado de 616.68 bs/m? para el
muro de H°A° y 741.47 bs/m? para el muro de mamposteria reforzada.
Con el disefio del muro de mamposteria reforzada, como alternativa
para celdas de méaxima seguridad, podemos verificar que este tipo de
muro ademas requerir un armado a flexion, requiere armadura para el
esfuerzo de corte, es mas liviano que el muro de H°A° en un 6%, pero
su precio unitario, es mas alto, llegando a una diferencia de un 20% con
el muro de HPA®,

El analisis estructural del muro de H°A?, planteado como una alternativa
para celdas de méaxima seguridad, fue realizado en el programa
SAP2000, dandonos resultados mas certeros y mas reales de los
esfuerzos cortantes y momentos flectores que los obtenidos con los
métodos tradicionales.

El muro de H°A? para la celdas de maxima seguridad sera prefabricado

como placas o plaquetas, facilitando asi la construccion de este
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elemento estructural y optimizando los tiempos de ejecucion de todo el

bloque.

RECOMENDACIONES:

Realizar un nuevo estudio de suelos, para verificar las tenciones
admisibles que se obtuvieron con el estudio realizado en este
proyecto.

En funcion del nuevo estudio de suelos, se debera verificar las
cimentaciones disefiadas.

En la construccion y ejecucion del muro de sétano, no se debe
realizar el relleno y compactado del suelo, hasta que este no este
correctamente apoyado en la estructura aporticada.

Antes de realizar el relleno y compactado del suelo, se tiene que
aplicar una capa impermeable sobre la cara del muro que este
en contacto directo con el suelo, para evitar posibles filtraciones.
En la ejecucion de las uniones entre el portico y el muro de H°A?°
prefabricado se debe tener el maximo cuidado la verticalidad y
sujecion para un correcto encofrado y posterior hormigonado
entre estos elementos estructurales, de esta forma se podra
garantizar el doble empotramiento entre el muro y el portico.
La cubierta plana en este caso losa llena de H°A°, se debe
impermeabilizar aplicando una lamina asfaltica con aluminio
sobre toda la superficie de la losa, posterior a la prueba de
inundacion.

La prueba de inundacion en cubiertas planas, se debe ejecutar
manteniendo 24 horas inundada y observando, pasada las 24
horas desde el final de la inundacion, si existen signos de
filtraciones bajo la misma.

Se recomienda a la Universidad Autonoma Juan Misael
Saracho, Colegio de Ingenieros Civiles y Colegio de

Arquitectos, solicitar al Instituto Boliviano de Normalizacién y
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Calidad — IBNORCA, la elaboracién de una normativa que
regule el disefio, ejecucion y operacion de este tipo de

estructuras y otras que requieran un estudio especial.
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