1. CAPITILO | ANTECEDENTES
1.1. El problema

Con el disefio estructural de la Nueva Unidad Educativa Sella Méndez — Profesor Julio Sucre
se pretende solucionar el principal problema que es Desercion y emigracion estudiantil de la
comunidad de “Sella Méndez”. Como consecuencia que no existe un centro educativo
adecuado para la educacion secundaria en dicha comunidad, lo cual conlleva a que los
alumnos no continden sus estudios hasta el bachillerato, con este fin se propone la
construccién de un colegio secundario en la comunidad de Sella Méndez que satisfaga las
necesidades de la poblacién y sus alrededores posibilitando de esta manera el acceso a
mejores condiciones de educacion; la disminucion de desercion escolar y como fin ultimo el
desarrollo personal de los estudiantes, dando mayor oportunidad a los estudiantes para

continuar sus estudios en universidades u otros institutos técnicos a nivel superior.

1.1.1. Planteamiento.- La poblacion estudiantil de la comunidad de Sella Méndez no cuenta
con una infraestructura adecuada que brinde comodidad y responda a las exigencias de la
poblacion estudiantil de dicha comunidad para continuar sus estudios, debido a la falta de

infraestructura.
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La problematica de desercion y emigracion estudiantil de la comunidad de “Sella Méndez’

se genera por las siguientes causas.

e Infraestructura obsoleta.

e Escaso mantenimiento.

e Estudiantes optan colegios de otras comunidades.

e Falta de una nueva infraestructura para la formacion escolar (aulas y laboratorios).
De mantenerse la situacion actual se incrementara la incomodidad de la poblacidn, como asi
la queja de la poblacion por falta de infraestructura para la formacion escolar se producen
bajos rendimientos en el estudio y perdida de interés y participacion de los alumnos debido
a un bajo nivel académico, en el presente perfil se determinara la alternativa de solucién al
problema, teniendo como ideas principales por lo que hace necesario plantear como solucion.

Las siguientes alternativas:



e Alquiler de ambientes extraescolares cercanos a la unidad educativa.

e Construccion Nueva Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor Julio Sucre.

A consecuencia de los hechos actuales que atraviesan la poblacion de Sella Méndez, se
generaran situaciones que afectan directamente a la poblacion estudiantil de dicha
comunidad, generando una serie de conflictos sociales.

Dichas situaciones futuras son:

e Perjuicio a los estudiantes de la comunidad de Sella Méndez, ya que si no se define
una alternativa de solucién al problema, se generara un bajo rendimiento en los
estudios.

e Perdida de interés de los estudiantes, debido a la falta de una infraestructura
adecuada que pueda acoger a todos los jovenes que deseen estudiar en esta Unidad
Educativa.

e Abandono de los estudiantes de la Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor Julio
Sucre por falta de infraestructura apropiados.

e Considerables Gastos econdmicos en los padres de familia, cuando tienen que
enviar a sus hijos a otros colegios de comunidades vecinas al ver que en la
comunidad de Sella Méndez no cuenta con infraestructura apropiados para la
formacion escolar de los estudiantes.

e Conflictos familiares por la falta de una infraestructura apropiada para sus hijos.

1.1.2. Formulacién.- Con la construccion de una nueva infraestructura en la comunidad de
Sella Méndez se puede solucionar el problema. Por consiguiente, las demas posibles
alternativas de solucion se descartan. De manera que en base al analisis planteado en el perfil
de proyecto, la alternativa que solucionara el problema, es la “Construccion Nueva Unidad

Educativa Sella Méndez -Profesor Julio Sucre en la Comunidad de “Sella Méndez”.

1.1.3. Sistematizacion.- Con la alternativa definida se realizé un analisis previo de los
elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural del edificio, donde se

sistematizo contemplando lo siguiente.

En funcidn a los planos arquitectdnicos se plantea para el disefio estructural lo siguiente:



Estructura de entrepisos y cubierta: Losas alivianadas de viguetas pretensadas.

Estructura de edificacion: Estructura Aporticada de H°A®.
Estructura de cimentacion: Cimentacion de zapatas aisladas

Estructura de las escaleras: Escaleras de H°A°.

De ahora en adelante este disefio serd denominado como convencional.

1.2. Objetivos

1.2.1. General.- Realizar el disefio estructural de la Nueva Unidad Educativa Sella Méndez
- Profesor Julio Sucre, garantizando el cumplimiento de las bases de célculo dispuestas por

la Norma Boliviana del Hormigon CBH-87.
1.2.2. Especificos.- Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

o Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del terreno.

e Disefiar los elementos estructurales de hormigon armado siguiendo lo especificado
en la norma CBH-87.

¢ Disefiar las cimentaciones de acuerdo al tipo de suelo de fundacion.

e Estimar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto

e Determinar el plazo de ejecucién estimado.

e Realizar planos estructurales.

e Analizar y determinar los asentamientos y distorsion de cimentaciones, fundados

sobre subestratos de arcillas organicas confinadas (OL).
1.3. Justificacion

1.3.1. Técnica.- Se realizara el calculo estructural con el software CYPECAD, para disefiar
las estructuras de sustentacion del edificio, verificando manualmente los resultados obtenidos

por el programa, aplicando los conocimientos de ingenieria civil aprendidos en la carrera.

1.3.2. Académica.- Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio de

edificaciones de hormigdn armado, realizando el dimensionamiento de todos los elementos
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intervinientes, adecuadamente y segun las normativas vigentes. Y también se aportara el
analisis y determinacion de asentamientos y distorsion de cimentaciones, fundados sobre

subestratos de arcillas organicas confinadas (OL).

1.3.3. Social institucional.- Contribuir a la poblacién de Sella Méndez con el disefio
estructural Nueva Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor Julio Sucre, para mejorar la
actividad pedagogica en la Comunidad de Sella Méndez, brindando a los estudiantes,
docentes y plantel administrativo ambientes comodos, amplios y apropiados para el
desarrollo de sus actividades, mejorando asi la calidad de la formacion escolar. Este proyecto
cuenta con el respaldo de las autoridades y ha sido acogido de gran manera por la comunidad
de Sella Méndez ya que su elaboracion vendria a subsanar los problemas de Desercion y

emigracion estudiantil de la comunidad.

1.4. Alcance del proyecto

Teniendo clara la idea de que es lo que se pretende realizar, es muy importante definir el
alcance y las limitaciones que tendrd nuestro estudio, para poder llevar a cabo

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance principal se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacion, asi como la de la cubierta de losa y los entrepisos, plasmando

el disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

No se realizaran los disefios de instalaciones sanitarias y de agua potable, instalaciones
eléctricas, y de gas. El costo referencial sera calculado solo para la parte de la obra gruesa de

la estructura.

En cuanto al aporte académico, se analizara y determinara los asentamientos y distorsion de

cimentaciones, fundados sobre subestratos de arcillas organicas confinadas (OL).

1.5. Localizacion



El emplazamiento de la Nueva Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor Julio Sucre, que
se planea disefiar y construir se encuentra en el Municipio de San Lorenzo 12 Seccién de la

Provincia Méndez del Departamento de Tarija.

Google
Figura 1.1 Ubicacién general del proyecto (fuente: Google heart)

1.5.1. Poblacién actual.- De acuerdo con informacién del INE del dltimo censo 2012, en

la siguiente Tabla podemos observar la poblacion de la comunidad de sella Méndez.

Tabla1.1
Poblacion Actual, (INE-2012)
., Total o
Distrito Descripcion E Poblacion Hombres | Mujeres | Viviendas | poblacion N .(.je .
mpadronada I familias
Distrito
Alaypata 58 23 35 19 12
Cafiahuayco 68 37 31 23 14
VI Se_lla (6 | Cerro de Plata 37 23 14 25 1151 8
comunidades) | El Barranco 59 27 32 25 13
Monte Méndez 398 193 205 143 85
Sella Méndez 531 254 277 164 113

Fuente: Elaboracion Propia

* EI N° de familias esté calculado segun la informacidon entregada por INE sobre el tamafio promedio

del hogar particular para el municipio de San Lorenzo (4,69). El célculo se realizo:

N° habitantes

No Do
de familias 269



1.5.2. Disponibilidad de servicios.- El lugar de emplazamiento cuenta con los siguientes
servicios publicos como son: Agua potable, administrado por COSAALT (cooperativa de
servicios de agua y alcantarillado de Tarija), energia eléctrica administrada por SETAR
(servicios eléectricos de Tarija), gas domiciliario administrado por EMTAGAS (empresa

tarijefia del gas).



2. CAPITULO Il MARCO TEORICO
2.1. Generalidades

El logro del objetivo general del proyecto requiere tener los fundamentos basicos en que se
basara la metodologia de calculo y disefio de los elementos estructurales, y la caracterizacion
de los materiales que se habran de utilizar en los diferentes elementos que componen la
estructura, de forma que en presente capitulo se definen tales aspectos utilizados en el

presente proyecto.

2.2. Levantamiento topogréfico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre. Tomando los datos necesarios para la presentaciéon grafica o

elaboracion del mapa del area en estudio.

Los planos del levantamiento topografico del presente proyecto fueron proporcionados por

la Direccién de Obras Publicas de la Sub Gobernacion de la Provincia Méndez.

2.3. Estudio de suelos

Para el disefio estructural se debe tener en cuenta la capacidad portante del suelo donde se
vaya a emplazar la estructura, el estudio de suelos sera evaluado segun la norma de cimientos
E-050 de suelos y cimentaciones de la norma espafiola, para la determinacién de la
profundidad de fundacion y las pruebas geotécnicas, entre las muchas maneras de ensayos,
la mas adecuada para nuestro caso es la prueba de PENETRACION ESTANDAR SPT-
ASTM 1586, esta consiste en una prueba de campo, que tiene como finalidad encontrar el

esfuerzo admisible del suelo

2.3.1. Prueba de penetracion estdndar SPT-ASTM 1586.- El ensayo SPT consiste en
hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida de dos pulgadas (5 cm) de
diametro, mediante golpes de un martillo de rosca de 140 Ib (63,5 kg) de peso en caida libre
de 30 pulgadas (76,2 cm). El nimero de golpes (N) del martillo necesario para hincar el toma

muestras 1 pie (30 cm), se registra como la resistencia a la penetracion normal del suelo. Este



valor suministra una indicacion de la densidad relativa, en suelos granulares o de la

consistencia, en suelos cohesivos.
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Figura 2.1 Esquema de la prueba SPT (fuente norma E050 de cimentacion)

En suelos granulares, existen correlaciones entre el niamero de golpes (N) y la densidad
relativa o el angulo de friccién efectivo (f) de estos (Peck et al., 1974). De igual manera, N
puede relacionarse con la consistencia de los suelos cohesivos, aun cuando ésta no sea la
propiedad mas indicativa de la resistencia de éstos. Cuando los suelos encontrados en la
exploracién muestran una presencia predominante de grava gruesa o pefiones, se dificulta
grandemente el paso de la punta de la cuchara partida a travées de ellos. En estos casos es
comun la substitucion del toma muestras por un cono sélido con un angulo de 60°. Esto
impide la recuperacion de material, pero permite la obtencion del nimero de golpes N

(ligeramente mayor que si hubiese sido obtenido con él toma-muestras).

Pero para el trabajo de gabinete en laboratorio se deben contar con otros datos acerca del
suelo en estudio como ser su granulometria, los limites de consistencia, su clasificacion segun
la normativa SUCS, y con todos estos datos se puede recurrir a los dbacos de la prueba SPT

y determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.



2.4. Normas de disefo

La norma utilizada para el disefio estructural es la norma Boliviana CBH-87, vigente en
Bolivia, la cual serda complementada con una bibliografia de diferentes autores que hacen
mencién al codigo espafiol EHE, también se utilizara la norma DBSE-AE del 2007 que es la
normativa para cargas de servicio en edificios segun la instruccion espafiola, y para el estudio

de suelos se utilizara la norma E050 del Per( basada de la instruccién espafiola.
2.5. Hormigon armado

En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras
metalicas, de acero; este hormigdn reforzado se conoce como ‘hormigén armado’. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de
traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigdn suele ser una malla de alambre
o barras. EI hormigdn y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos

elementos.
2.5.1. Hormigones.- A continuacion se da mencion a las caracteristicas generales de los
Hormigones usados en la construccion civil:

2.5.1.1. Componentes.- Los hormigones se componen principalmente de tres materiales, que
son los cementos, aridos y agua, estos materiales al ser amasados forman el hormigon o

concreto.

2.5.1.1.1. Cementos.- Los cementos a utilizar en los proyectos de hormigon armado deben
estar regidos por las especificaciones técnicas de las normativas nacionales del cemento
PORTLAND: NB 2.1-001 hasta NB 2.1-014, que son las caracteristicas que el fabricante
supervisa y garantiza a la hora de su elaboracion. En nuestro medio el cemento maés utilizado
para proyectos es el cemento IP-30 estandarizado y el IP-40 de la fabrica de cemento el

puente de alta resistencia, que son los que se fabrican cominmente.

2.5.1.1.2. Aridos.- Los aridos que se utilizan para el concreto armado tienen que que tener

ciertas caracteristicas pero la mas importante es el tamafio maximo de sus particulas en



especial el de las gravas, y este tamafio maximo es el menor de las siguientes

recomendaciones:

e Los 5/6 de la distancia entre armaduras horizontales.
e La 1/4 parte de la pieza de menor dimension que se hormigona.
e Un 1/3 de la altura libre de los nervios de entre pisos.

e Un % del espesor minimo de la losa superior de los entre pisos.

2.5.1.1.3. Agua.- El agua utilizada para el amasado del concreto debe ser de un carécter

aceptable siendo esta agua potable libre de contaminacion.

2.5.1.2. Propiedades del hormigén.- Entre las mas importantes para la construccion

tenemos: Resistencia, consistencia y el coeficiente de dilatacion térmica.

2.5.1.2.1. Resistencia.- Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de
proyecto a compresion, a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente

serie:

TABLA 2.1
Resistencia caracteristica del hormigén

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H125 (H15(|H 175 H20 | H25 || H30 || H35 | H40 | H45 | H50 || H55
Fuente: Norma CBH-87

2.5.1.2.2. Consistencia.- La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacién previstos, el hormigdn pueda rodear las armaduras
en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras.
Como norma general, y salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de

consistencia fluida, recomendandose los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

2.5.1.2.3. Coeficiente de dilatacion térmica.- El coeficiente de dilatacién térmica del

acero se tomara igual al del hormigdn, es decir:a=1,0x10°/C
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2.5.2. Aceros.- Las armaduras para el hormigon armado seran de acero y estaran constituidas
por barras lisas, barras corrugadas y mallas electro soldadas, sus caracteristicas geométricas

comerciales y mecanicas se presentan a continuacion:

2.5.2.1. Caracteristicas geométricas.- Los didmetros nominales en milimetros de las barras
corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de obras de hormigén armado, seran

exclusivamente los siguientes, con las areas en cm? que se indican:

TABLA 2.2.
Diametros y areas de barras corrugadas
Diametro | g | g | 10 | 12 | 16 | 20 | 25 | 32
mm
Areacm?2 | 0,126 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 || 2,011 | 3,142 || 4,909 | 8,042

Fuente: Norma CBH-87

2.5.2.2. Caracteristicas mecanicas.- Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado
deben ajustarse a la siguiente serie de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la

siguiente tabla:

TABLA 2.3.
Clases de aceros y sus caracteristicas técnicas
_ Carga Alargamiento de .
Clase !_|r_n|te unitaria de rotura, en % Relacion
. . elastico fy, fs/fy, en
Designacion || de rotura fs, en sobre base de
en MPa no - ensayo no
acero MPa no didmetros, no
menor que menor que
menor que menor que
AH400N | D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 11
AH500N | D.N. 500 600 14 1,2
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,1
AHG600N | D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,1

Fuente: Norma CBH-87

Con los cuales de disefia los refuerzos a traccion del hormigon.

2.5.3. Estados Limites.- El proceso general de calculo prescrito en el Codigo Boliviano del
Hormigon Armado corresponde al método de los estados limites, dicho calculo trata de
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reducir un valor, suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean
alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones
de la estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite consiste en deducir por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura, o a parte de ella: y por otra, la
respuesta de tal estructura, correspondiente a la situacion limite en estudio. Comparando
estas dos magnitudes siempre que las acciones exteriores produzcan un efecto inferior a la
respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que estd asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura resulte
inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los calculos
mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican los valores caracteristicos de las
acciones y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de las

propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste en:

e Obtencién del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

e Obtencion de las respuesta Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los
materiales.

e El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd > Sd
Siendo:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rd= Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
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2.5.3.1. Estados limites ultimos (E.L.U.).- La denominacion de estados limites ultimos

(E.L.U.) 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 en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido (se estudia
a nivel de estructura o elemento estructural completo).

Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente o
la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de elemento estructural).
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 hormigdén que las rodea (se estudia, de forma local, en las zonas de
anclaje).

Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas (se estudia a

nivel de seccién).

2.5.3.2. Estados limites de servicio (E.L.S.).- Se incluyen bajo la denominacién 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.

Por razén de durabilidad se incluye el estado limite de fisuracién controlada, caracterizado

por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado

valor limite, funcion de las condiciones ambientales en que tal pieza se encuentra (se estudia

a nivel de seccion de la pieza). Relacionados con las condiciones funcionales que ha de

cumplir la estructura, se encuentran los siguientes estados limites de utilizacion:

Estado limite de deformacion, caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura (se estudia a nivel de

estructura o elemento estructural).
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e Estado limite de fisuracion, caracterizado por alcanzarse una abertura maxima en las
grietas ocurridas por las deformaciones o fendmenos de retraccion y fraguado del
hormigon (se estudia a nivel de seccidn o pieza).

e Estado limite de vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura (se estudia de estructura o
elemento estructural).

Por razones estéticas los estados limites de utilizacion o servicio pueden identificarse con los
de aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacidn, dejandose a juicio del proyectista

la definicion, que, en cada caso, se haga de cada uno de ellos.

2.5.3.3. Coeficientes de minoracién de resistencia de materiales y mayoracion de
cargas.- Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de
las cargas en los estados limites Gltimos que nos indica la norma boliviana de hormigon

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros:

TABLA 2.4,
Coeficientes de mayoracion de cargas
Coeficiente basico Nivel de Control y dafios previsibles Correccion
Nivel de Reducido +0.20
Control Normal 0
en la ejecucion
y;=16 Intenso -0.10
Dafios Minimos y exclusivamente
. X -0.10
previsibles materiales
en caso de Medios 0
accidente
Muy Importantes +0.20

Fuente: Norma CBH-87

El valor final de 7, sera el que se obtenga como resultado de la combinacion de las

correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control adoptado
y de la magnitud de los dafios previsibles. Se tendra en cuenta que, en el caso de dafios

previsibles muy importantes, no es admisible un control de ejecucion a nivel reducido, se
podra reducir el valor final de 7; en un 5% cuando los estudios, calculos e hipdtesis sean

muy rigurosos, en los E.L.S. estos coeficientes valen 1 para todas las hipotesis.
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TABLA 2.5.
Coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico | Nivel de control || Correccion
Reducido +0.05
ACERO ys = 1,15 Normal 0
Intenso -0.05
) Reducido +0.20
HORMIGON Ye =15 Restantes Casos 0
Intenso -0.10

Fuente: Norma CBH-87

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes:

Coeficientes de minoracion del acero...............ccoeveieiene... 55 =115
Coeficiente de minoracion del hormigén................oooooiini.. =150
Coeficiente de las acciones de efecto desfavorable.................. Vig = 1.60

2.5.3.4. Hipotesis de cargas.- Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no

indigue otra cosa, se aplicaran las hip6tesis de cargas enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se

procedera segun la CBH-87, de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacidn se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion
hecha de la Hipdtesis 111, que sélo se utilizara en las comprobaciones relativas a los estados
limites ultimos. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta, solamente, aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIST 74 -G+7y-Q
HIPOTESIS Il 0.9-(y, -G+7,-Q)+0.9-y, -W

HIPOTESIS 1 0.8-(y -G +7y Q)+ Fug + W,
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Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de uso.

W = Valor caracteristico de las cargas de viento.

Qeq = Valor de las cargas variables durante la accion sismica.
Weq = Valor de las cargas de viento durante la accion sismica.
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

Los coeficientes de ponderacién 7, para el caso de control normal se ejecucién que

recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

71 = 1. Si el efecto de las cargas permanentes es favorable.

V1 =1,50 Si el efecto de las cargas permanentes se desfavorable.
71 =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

71 =1,60 Si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

La hipdtesis Il solo se utiliza en la comprobacion relativa de las demas hipdtesis segun lo

establecido en la norma boliviana CBH-87.

2.5.4. Bases de calculo.- En el estudio de las secciones de forma cualquiera sometidas a
solicitaciones normales, en el estado limite ultimo de agotamiento resistente, es decir en el
agotamiento por rotura o por deformacidn plastica excesiva, se efectla bajo las siguientes

hipétesis.

2.5.4.1. Caracterizacion del estado limite ultimo (E.L.U.).- En todas las solicitaciones que
se presentan en una seccion que van desde traccion a compresion centrada se conocen las

deformaciones de las fibras extremas de la seccién en estudio.

2.5.4.2. Compatibilidad de deformaciones.- Bajo solicitaciones normales a la seccion tanto
la armadura de acero como el concreto tienen la misma deformacion. Se admite el la hipotesis
de Bernoulli de que las deformaciones normales a una seccion transversal siguen una ley de
linealidad plana. Como consecuencia de esta hipotesis y de la anterior, al conocerse las
deformaciones en dos fibras de la seccion las demas quedan determinadas mediante

trigonometria simple.
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2.5.4.3. Diagrama tension deformacion del hormigon.- En el diagrama de esfuerzo y
deformacion del concreto parabola-rectangulo, formado por una parabola de segundo grado
y un segmento rectilineo. El vértice de la parabola se encuentra en abscisa 2 por 1000, que
es la deformacion de rotura del hormigon en compresion simple, y el vértice del rectangulo
en la abscisa 3.5 por 1000, que es la deformacion de rotura del hormigén en flexion. La
ordenada méxima de este diagrama corresponde a una compresion de 0.85*fcq ,siendo fcq la

resistencia minorada o de calculo del hormigon a compresion.

UE"

OE5 fed[ ™ 7777

Zc

0.0020 0.0a3s

Figura 2.2. Diagrama parabola rectangulo (fuente: Norma CBH-87)

Este diagrama conduce a resultados perfectamente concordantes con la experimentacion

existente.

2.5.4.4. Diagrama tension deformacién del acero.- La tension en cualquier armadura se
obtiene a partir de la deformacién de la fibra correspondiente, mediante el diagrama tencién

deformacion de calculo del acero.

En la normativa espafiola se admite, a falta de datos experimentales, el diagrama
caracteristico del acero sea formado por una recta de Hooke y otra recta inclinada

determinada como se indica en la figura.

La rama de compresion es simétrica a la de traccion respecto al origen. Como modulo de

deformacion del acero se admite un valor de E = 2x10° N/mm? (MPa).

17



+ Os
yk |- =~~~ "]
yd|[ t
' E.= 200.000 N/mm?Z
_-00035 L | _Eg
. 0,01
{
' f
| 1- ?d
T
y Yk

Figura 2.3. Diagrama tencion deformacién del acero (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

2.5.5. Dominios de deformacién.- Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones,

se supone que el diagrama de deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, Bo C

definidos en la figura.

2%  3.5%
e - -
Lo 78 g
P N/ .
z".‘-.-‘ .-"‘-.-( / .“l
] VAR
o Wi // b
~ SN | /S A
d 8 "u\ A 3 \‘\ \// s ‘-;"..
h i \"‘ﬂ, _‘_/"'.: - / N?. :
& N2~ A 1T, 40
e el .
” ” *'\;// :’f Xz+00
. / bl
85 A 44-:::—,::. /,"" N "|’¢ -y
{ il O o ‘/ 8 / ‘YI"' *'I
4 ! -
10% 2%
&

Figura 2.4. Dominios de deformacion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas de

deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas

traccionado, del 10 por mil.
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Dominio 2: Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por mil y
el hormigén no alcanza la deformacién de rotura por flexion. Las rectas de deformacion,

giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es
aprovechada al méaximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,

correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigén: gcy = 3,5 por mil.

El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre el 10 por mil y &y,

siendo &y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre ey y 0 y el

hormigon alcanza la deformacion méaxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacidn, giran alrededor del punto
B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion. Las
rectas de deformacién giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la

deformacion de rotura del hormigdén por compresion: gy = 2 por mil.

2.5.6. Flexion.- La flexién segun el libro de Hormigén Armado de Jiménez Montoya, se

analiza como a continuacion se describe:

La profundidad del eje neutro varia en el intervalo 0.259*d <x<x,,Y las rectas de

deformacion giran alrededor del punto B, es decir que la deformacion de la fibra méas
comprimida del hormigdn alcanza su valor de agotamiento gc = 0.0035, al que corresponde

unatencion igual a 0.85* f_, . La deformacion &1 de la armadura de traccion esta comprendida
entre 0.010> ¢, > ¢, y por tanto esta armadura tendra una tencién igual a su resistencia de

célculo f,,. En este dominio tanto el hormigén como la armadura de traccion alcanzan su

resistencia de calculo, por lo que se dice que existe flexion perfecta, como se muestra en la

figura.
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Figura 2.5. Seccion sometida a flexion simple (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacion de la armadura comprimida, con recubrimientos d, =0.10d , es:

x—d,
X

g, =0.0035- >0.00215

A la que corresponde una tencién igual a f,; para los aceros normalmente empleados.

Incluso para recubrimientos mayores puede admitirse, en este dominio que la armadura de

compresion alcanza su resistencia de calculo sin error apreciable.

Para las secciones rectangulares sometidas a flexion simple o compuesta, en las que la

profundidad del eje neutro sea 0.259+d < x <, , las ecuaciones en el estado Gltimo de

agotamiento, pueden ponerse en la forma:

N, =0.6881-b-x-fy+A, f—A-f,
N, -©=0.6881-b-x- f,-(d-0.416-x)+ A, f,,-(d -d,)

En donde las deformaciones, asi como las tenciones y esfuerzos, se han tomado en valor

absoluto.

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro no
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio, en el estado Gltimo de agotamiento

son:

0=b-x-f, v+Aoc,-Af,
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M,=b-x-f,-w-(d-21-x)+A'c,-(d—d

u

X 1
q° f 2
d = 1+1.429%x10°- f,, (f,q en N/mm?)

&=

En estas ecuaciones los términos A" y Acorresponden al area de aceros comprimida y al area
traccionada respectivamente, en cuanto a d', es la distancia desde la fibra mas comprimida

al centro de gravedad de los aceros en compresion. Por otra parte ya se dijo que en la practica

puede adoptarse &, =0 para £<0.1667 y 0, = fyd para &>0.1667.

Estas ecuaciones pueden ponerse de la siguiente forma adimensional:

a):é.y/.}_a)'.i
fl

u= o+ 02 (1-5)
yd

Con los siguientes significados:

M A-f

u

A bz 1

Siendo v y 4 los parametros que cuantifican el area y el centro de gravedad del diagrama

de compresiones del hormigon, cuyos valores son:

e Dominio2; Tabla14.1. Hormigdn Armado Jiménez Montoya
e Dominio3;  =0.6881 A =0.4160

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones,

en el estado Gltimo de agotamiento, domino 4 son:

0=0.6881-b-x- f, + A-f , —A-o,
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M, =0.6881-b-x- f ; -(d —0.4160-x)+ A f 4 -(d —d)

d—-x
X

& =0.0035-

o, =¢& E <f,

Pero este caso se presenta solo excepcionalmente en la préctica, por dar lugar a soluciones

poco econdmicas, ya que el acero no se aprovecha integramente.

2.5.7. Compresion.- Por definicion para que exista compresion simple o compuesta el eje
neutro ha de estar situado fuera de la seccion, de modo que sea h < x < +oo. Todas las fibras
de la seccion estan comprimidas y las rectas de deformacion corresponden al dominio 5, con
pivote en el punto C (ver figura 2.6.), corresponde a este caso las solicitaciones de

compresion con débiles excentricidades.

Deformaciones mmg;\d 1:("1:‘::

_«r——"——f_ . 085 fed ik
ﬂi— /4 fyd Az L Ny A_{i
N R =
L @ Ay | ALGy

K, AN S

Figura 2.6. Seccion sometida a compresion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacién y tension de la fibra mas comprimida del hormigdn son respectivamente,

&, <0.0035 y 0.85- f_,. Ambas armaduras trabajan a compresion, la menos comprimida Ay

con una tensién o, < f ;, y la mas comprimida Az con tencién igual a f;.

Para secciones rectangulares sometidas a compresion simple o compuesta, en las que la
profundidad x del eje neutro sea h < x < +oo, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad
de deformaciones, en el estado ultimo de agotamiento, pueden escribirse de la siguiente

manera.
Nu =b-h- fcd"//+A1'O-1+A2'fyd

N,-&=b-h-f,-y-(2-h-d,)+A 0,-(d-d,)
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X—d
& =0002 ——— o,=¢-E.<f
! Xx—=3/7-h s vd

Férmulas que derivan de tomar momentos respecto a la armadura Aomas comprimida. Al

area del segmento de compresiones se le ha designado por h- f , -y, y al distancia de su

centro de gravedad a la fibra m&s comprimida por A-h.

Los valores de v y A se han tabulado en funcion de &=x/h, cuya variacion puede verse

en la tabla del anexo (anexo A.L.).

Debe tenerse en cuenta que para pequefias excentricidades, se han tomado momentos
respecto a la armadura mas comprimida, lo que tiene ventajas para la resolucion de ciertos

problemas.

Con respecto al disefio de elementos que estan sometidos a compresion simple o compuesta

se pueden utilizar los diagramas de interaccion que se presentan en los anexos.

2.5.8. Cortante.- Para el disefio en el estado limite de agotamiento del cortante en una pieza

se tienen que verificar las siguientes expresiones:
Vrd < ul
Vrd < u

V 2
El primer término de estas expresiones es el esfuerzo cortante reducido de célculo:

V, =V, +Vpd +V

En donde las expresiones V,; y V., son las fuerzas de pretensado y la componente de

tracciones y compresiones en secciones de canto variable (cartelas) respectivamente, en

estructuras de hormigon normales se puede considerar V,, =V, .

(13

Para el caso habitual de edificaciones, el cortante ultimo por compresion oblicua del alma

V,,” en piezas de hormigén armado en flexion simple con axiles despreciables armadas con

cercos o estribos el cortante Gltimo por agotamiento por bielas resulta:
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V,, =0.30f, -b, -d

En donde b,y d son el ancho del alma y el canto Util respectivamente, esta formula es

aceptable solo para piezas de hormigdn armado ordinarias.

El esfuerzo cortante ultimo de agotamiento por cortante por traccion en el alma, se puede

estimar segun la ecuacion:
Vu2 :ch +Vsu

En donde V_, y V,, son la contribucion del concreto para resistir el cortante y la

contribucion de las armaduras transversales para cortante, respectivamente. Para el primer
término del segundo miembro de la ecuacién, en situaciones normales de construccion se

puede admitir la siguiente expresion:

V,="1,-b

cu cv (o]

-d

Y su expresion f_,, que es la resistencia virtual a cortante del hormigon se puede estimar de

la siguiente manera:

2
f,=0.10&-(100p, - f, ) =1+ % P = A

Donde:

& = coeficiente de la influencia del canto util.
p, = cuantia del acero longitudinal.

Aq = es el &rea de aceros longitudinal de traccion anclada una distancia igual o mayor a d

Y para la contribucién del acero para el cortante, en construcciones normales de hormigén
armado, reforzadas cercos o estribos se puede decir que se satisface con la siguiente

expresion:
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En esta ecuacion las expresiones A y S, son el area transversal de aceros y la separacion de

estribos. (Anexo A.L.).

2.5.9. Elementos estructurales.- Las estructuras de hormigén armado estan constituidas por
diferentes elementos que presentan monolitismo, y vinculacion muy rigida, son diferentes
entre si y trabajan eficazmente bajo esfuerzos determinados para cada tipo de elemento, asi
por ejemplo las vigas tienen que trabajar en flexion y las columnas en compresion, etc. A
continuacion se veran las formas para dimensionar estos elementos bajo criterios de

seguridad.

2.5.9.1. Vigas.- Para el disefio de las vigas se emplea las ecuaciones simplificadas del
diagrama rectangular, el cual se basa en una aproximacion del &rea comprimida, y se asume

un bloque de compresiones rectangular de profundidad igual a y =0.80-x que es la altura

equivalente del rectangulo, a continuacion se detallan las ecuaciones a ser empleadas.

Para el disefio de las armaduras de flexion en E.L.U. conocidas las dimensiones y resistencias

de los materiales, las ecuaciones usadas son las siguientes.

Determinacion de la necesidad de una armadura de compresion:
M, <0.251-b-d?- f_,

Profundidad del bloque de compresiones:

y=d-|1- [1- M, -
0.425-b-d?- f,,

Capacidad mecanica de las armaduras y area de aceros:

U=A -f,=085b-y-f,

Para el disefio de las armaduras para esfuerzos cortantes, en E.L.U. se deben verificar las

siguientes desigualdades.

V, <V,
V, <V,,

V, =0.30-b-d- f_, V,=b, d-f
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La separacion de los estribos viene dada por la menor de las siguientes condiciones:

S, <£30cm
S,<0.85-d
S, <3:b

Para la comprobacion de secciones de hormigon armado se puede emplear las siguientes

ecuaciones con la finalidad de determinar el esfuerzo ultimo que puede soportar la seccién:

0=085-b-y-f, +A - f o —A- g

M, =0.85-b-y-f_ -[d—%)+A§ f,-(d-d")

2.5.9.2. Columnas.- En el disefio de soportes de hormigén armado la norma boliviana

recomienda las siguientes consideraciones constructivas.

En el caso de columnas cuadradas o rectangulares el didmetro minimo de los aceros

longitudinales sea ¢12 y como minimo tendran que ser cuatro, en el caso de columnas
circulares tendrdn que ser 6412 como minimo, también se tendra en cuenta que la

excentricidad minima ficticia sea h/20 0 2 cm.

En el analisis de soportes de concreto se debe tener en cuenta los efectos del pandeo estos
son ocasionados por la fuerza axial y el momento flector producido por la dicha fuerza y su

excentricidad.

Para evaluar el pandeo es necesario determinar si un portico es traslacional o intraslacional,
o dicho de otro modo si sus nudos sufren movimientos horizontales o no. La norma boliviana

clasifica si un pdrtico es traslacional o intraslacional con las siguientes desigualdades:

<06 Sin>4

<02 Sin<4

Donde:
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n = numero de plantas de la estructura.
h = altura total de la estructura desde la cara superior de los cimientos.

N = suma de las reacciones de los cimientos, con la estructura totalmente cargada.

ZEI = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccidn total no fisurada.

La longitud de pandeo geométrico de un pilar se define como la longitud entre los puntos de
momento cero o puntos de inflexidn bajo efectos de pandeo, esta longitud de pandeo es igual
a la longitud del pilar multiplicado por un coeficiente de pandeo el cual puede ser

cuantificado mediante los siguientes monogramas.

N k ¥ WA k ¥
) L= (= =]
50,0 - 1.0 £~ 50.0 e ,—«E- o
10.0 L =~ 10.0 R 200 © F 100.0
50.0 10,0 50.0
S0 =3 & L= 30 & 30.0 -1 5.0 30.0
2.0 - —1—0. — 3.0 20,0 — 4.0 = 20,0
20 — ot |~ 2.0
o E 10.0 1.0 - 10.0
08 9.0 — = 2.0
8.0 — = 8.0
1.0 — — 1.0 7.0 7.0
09 — — 0.9 ¢ :
o8 — -+ [— 0% 6.0 6.0
01 — - 0.7 5.0 — = 5.0
0.6 —4—0.7 0.6 $.0 — —t— 2.0 f— 4.0
0.5 05 . =
- - 3.0 — 3.0
0.4 - 0.4 r
0.3 03 2.0 2.0
N —— |
o —<
0.2 ; 0.2 1 I
1.0 1.0
0.1 - 0.1
() = -l 00,8 b () 0 - e 10 -0

(«) ()

Pdveicox arvloxirados Porticon mo aertoxiridon

Figura 2.7. Monograma para coeficientes de pandeo de pérticos (Norma CBH-87).

En estructuras a porticadas se pueden considerar pilares aislados, en los que la posicion de
los puntos donde se anula el momento de segundo orden no varia con el valor de la carga, en

cuyo caso el coeficiente de empotramiento se puede determinar con la siguiente tabla.

TABLA 2.6.
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Coeficientes de pandeo para pilares aislados

Sustentacion de la pieza de longitud € k
Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Aurticulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
otros casos 0.90

Fuente: Norma CBH-87

Con los valores de la longitud de pandeo geomeétrica y mecanica se puede determinar el

método por el cual disefiar la columna, segun su esbeltez, la norma recomienda:

A <35 (geométrica 4 <10) columna corta se desprecia los efectos de pandeo.

35< 1 <100 (geométrica 10 < A < 29) se aplica el método de la excentricidad ficticia.

100 < 4 < 200 (geométrica 29 < A <58) se aplica el método general.

A > 200 (geométrica A >58) no es recomendable columnas con esta esbeltez.

El método de la excentricidad ficticia es aplicable a columnas que tengan esbelteces

comprendidas entre 35< 1 <100 (geométrica 10 < A < 29), la seccion debera disefiarse para

una excentricidad total igual a:

Donde:

€,

ot — 6 T€, <FE,

h+20e, 1°

0

h+10e, '50i

e, =(1+0.128)s, +¢)

c

e, = excentricidad de calculo de primer orden equivalente:

e, = 0.6e,+0.4e, parasoportes intraslacionales.

e =

e

e, para soportes traslacionales.
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e, = excentricidad ficticia equivalente a los efectos de segundo orden.

e, = excentricidad de célculo maxima de primer orden, tomada con signo positivo.

e,= excentricidad de calculo minima de primer orden tomada con el signo que le
corresponda normalmente €, y €, son las excentricidades en los extremos.

|, = longitud de pandeo del soporte.
I, = radio de giro de la seccion bruta del hormigdn en la direccion considerada.
¢,= f,4/ E, =deformacion del acero en su resistencia de célculo f ;.

& = pardmetro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia:
£ =0.003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.
£ =0.004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.
3 = factor de armado:
B = 1.0 para armaduras en las caras frontales
B = 3.0 para armaduras en las caras laterales
B =1.5 para armaduras en las cuatro caras

h = canto total medido paralelamente al plano de pandeo

En el caso de secciones rectangulares el radio de giro puede definirse i, =h/3.464 y la

expresion anterior queda de la siguiente forma:

\h+20e, I°

0

“J 1 +10e, 14.434n

e, =(1+0.128)¢, +
Alternativamente a esta formula se puede utilizar los diagramas de interaccion que es una
forma mas sencilla y eficaz de disefiar columnas de hormigon armado.

2.5.9.3. Asentamiento elastico basado en la teoria de la elasticidad.- La figura 2.8 muestra
una cimentacién poco profunda sometida a una fuerza neta por unidad de area igual a g,.

Sean el coeficiente de Poisson y el modulo de elasticidad del suelo de soporte ps y Es,
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respectivamente. Sobre la base de la teoria de la elasticidad, si la cimentacion (figura 2.8) es

perfectamente flexible, el asentamiento se puede expresar cComo:

(

Asentamiento de Asentamiento &

U Cimeniacion una cumeniacion

rigida flexible l.l

" coehciente de Poisson
I nodulo de elasticsdad

SO R

Roca

Figura 2.8. Asentamiento elastico de cimentaciones flexibles y rigidas (fuente: BRAJA

M. DAS)

2
Sezqo'(a'B)'lEA'k'h

s

Donde

¢ = presion neta aplicada sobre la cimentacion

us = coeficiente de Poisson para el suelo

Es = mddulo de elasticidad promedio del suelo debajo de la cimentacion medido desde
z =0 hasta z =4B

B"= B/2 para el centro de la cimentacién

= B para la esquina de la cimentacion

Is = factor de forma (Steinbrenner, 1934)
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A = &I+ Jm” 10
m’ L+ M)
=In (m++m® +1) -1+ n”

A
m++m? +n”? +1

A =
© n'Vm?+n? 41
; D, L
I; = Factor de profundidad (Fox, 1948) = f 5 A -y-E

a = Factor que depende de la ubicacion de la cimentacién en donde el asentamiento esta
siendo calculado

Para el calculo del asentamiento en el centro de la cimentacion:

a=4
. L
m =—

B
_H

(B
2
2.5.9.3.1 Calculo de asentamiento a partir de una consolidacién primaria en una
dimension.- Con los conocimientos adquiridos en el analisis de los resultados de las pruebas
de consolidacién, ahora podemos proceder a calcular el asentamiento probable causado por
la consolidacion primaria en campo, suponiendo una consolidacion unidimensional.
Consideremos una capa de arcilla saturada de espesor H y el area de la seccion transversal A
debajo de una presion de sobrecarga efectiva media existente a’,. Debido a un aumento de
la presion, Ao, sea Sp el asentamiento principal. Al final de la consolidacion, Ac = Ag” Por

lo tanto, el cambio en el volumen (figura 2.9) esta dado por:
AV =V, -V, =HA—(H -S,)- A=S A

donde Vo y Vison el volumen inicial y final, respectivamente. Sin embargo, el cambio en el

volumen total es igual al cambio en el volumen de vacios, AVv. Por lo tanto,

AV =S A=V, -V, = AV,
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donde Vvo y Vv1 son los volumenes vacios inicial y final, respectivamente. De la definicion

de indice de vacios, tenemos
AV, = AeV,

donde Ae = variacion del indice de vacios. Pero

Vg  AH
s = =
1+e, 1+e,
Arca de la seccion Arca de la seccion
transversal = A | Volumen transversal = A | Volumen
seses—ooay AV Yy A AV §
Altura AR i Altura i
AR . A . |
(£
3% P - - o {
¢ LS s > ’ ' v v,
is, B VT ~ CA\,‘ Yy e
’ T . . Vv ‘n [
) S Pt 4 ' -
11 A AS GRS : = ¥ ‘
. ':-' Suclo I
I AR RAs T H v,
T ettty t '
W/ - " .
NFY S bt iat s 3y
» ' ‘.. ot -
- -
' /5 . 4 '

Figura 2.9. Asentamiento causado por una consolidacién en una dimensién (fuente:
BRAJA M. DAS)

donde e,= indice de vacios inicial en volumen V,. Por lo tanto, a partir de las ecuaciones

anteriores, obtenemos

AV =S ,A=AeV, = AH Ae
1+e¢,
s, =H Ae
1+e,

Para arcillas normalmente consolidadas que muestren una relacion lineal e-log a” (figura

2.10) (nota: Ac = Ac” al final de la consolidacion)

Ae=C, [Iog (o-’0+Ao")— log O"o]
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| Curva de
consolidacon

mcl = (

Curva de
Curva de

consohdacon
consohdacon

para una mucstra
de laboratono

remode lada

lndkc de vacios, ¢

) 3¢

Presion efectiva, o (escala logaritmica)

Figura 2.10. Caracteristicas de consolidacion de una arcilla normalmente consolidada
de sensibilidad baja a media. (fuente: BRAJA M. DAS)

Donde Cc = pendiente de la gréfica e-log ¢ y se define como el indice de compresion.

s C.H IOQ(JO+AGO)

P l+e, o,

Para una capa de arcilla mas gruesa, se puede hacer una medicion mas precisa del
asentamiento si la capa se divide en una serie de subcapas y los célculos se realizan para cada

subcapa. Por lo tanto, la solucion total para toda la capa se puede dar como:

donde

Hi= espesor de la subcapa i
0’o¢iy = Presion de sobrecarga efectiva promedio inicial de la subcapa i

Ao’ oy = Aumento de la presion vertical para la subcapa i
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En arcillas sobre consolidadas (figura 2.11), para o', + Ac” < o', campo e-log ¢° la
variacion sera a lo largo de la linea cb, cuya pendiente serd aproximadamente igual a la
pendiente de la curva de rebote de laboratorio. La pendiente de la curva de rebote, Cs, se

conoce como indice de abultamiento, por lo que

Ae =C_[log(c’y+Ac")~log o, ]

Curva de
consohidacion

virgen

Curva de
consolidacion

Curva de rebote de laboratono

de laboratorio

[\‘ll\llL'Hlt' Cq

llh!h ¢ Jde vacios, ¢

) 4¢

Presion efectiva, o (escala logantmica),

Figura 2.11. Caracteristicas de consolidacion de una arcilla sobre consolidada de
sensibilidad baja a media. (fuente: BRAJA M. DAS)

De las ecuaciones anteriores tenemos:

s CH Iog(JO+AGO]

P l+e, o

2.5.9.3.2 Asentamiento a partir de la consolidacion secundaria.- El punto anterior mostro
que al final de la consolidacion primaria (es decir, después de la disipacion completa del
exceso de presion de agua intersticial) se observa algn asentamiento debido

al ajuste plastico del suelo, que por lo general se denomina fluencia. Esta etapa de

consolidacion se llama consolidacion secundaria. Durante la consolidacion secundaria, la
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gréfica de la deformacion en funcion del logaritmo de tiempo es practicamente lineal (fi gura
2.11). La variacion del indice de vacios e con el tiempo t para un incremento de carga dado

seré similar a la mostrada en la figura 2.11. Esta variacion se ilustra en la figura 2.12.

Erapa 11 Consolidas

Figura 2.12. Gréfica de deformacion en funcion del tiempo durante una consolidacion para un
incremento particular de la carga. (fuente: BRAJA M. DAS)

Vil

e

Indice

Nempo. ¢t (esca Ogarnmsca
Figura 2.13. Variacion de e con log t bajo un incremento de carga dado y la definicion
del indice de compresion secundaria (fuente: BRAJA M. DAS)

El indice de compresion secundaria puede definirse a partir de la figura 2.12 como:
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C - Ae _Ae
“logt, —logt, Iog(tzj

L

donde

Ca = indice de compresion secundaria
Ae = Cambio de relacién de vacios
t;,t, = Tiempo

La magnitud de la consolidacion secundaria puede ser calculada como:

S,=C_,H -Iog(t—zj
tl

Donde
, C
C, =—"
1+ e,
2.5.9.3.3 Asientos Generales admisibles.
TABLA 2.7

Asentamiento maximos admisibles

Asiento General maximo admisible en

Caracteristicas del edificio terrenos
Sin cohesién (mm) Cohesién (mm)
Obras de caracter monumental 12 25
Edificios con estructura de hormigdn armado de gran rigidez 25 50

Edificios con estructura de hormigén armado de pequefia rigidez
Estructuras metalicas hiperestaticas

g . 50 75
Edificios con muros de fabrica
Estructuras metalicas isostaticas > 50 > 75
Estructuras de madera S 5 .
Estructuras provisionales € comprobara que no Se produce
desorganizacion en la estructura ni en los
cimientos

Fuente: Norma CBH-87
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2.5.9.3.4 Distorsiéon maxima de cimentaciones.- La distorsidon entre cimentaciones es el

cociente de la diferencia de los asentamientos maximos de las cimentaciones entre la

distancia de sus ejes como indica la siguiente figura:

Distorsion Angular (o) = %

dTa =Asentamiento Total de A

6T = Asentamiento Total de B

& = Asentamiento Diferencial

A B
ol G ), T
TB

L

Figura 2.14. Distorsién de cimentaciones (fuente: Norma E 050 Suelos y

Cimentaciones)

TABLA 2.8
Distorsion méxima de cimentaciones
a=06/L DESCRIPCION
1/150 Limite en el que se debe esperar dafio estructural en edificios
convencionales
1/250 Limite en que la perdida de verticalidad de edificios altos y rigidos
puede ser visible
1/300 Limite en que se debe esperar dificultades con puentes gruas
1/300 Limite en que se debe esperar las primeras grietas en paredes
1/500 Limite seguro para edificios en los que no se permiten grietas
Limite para cimentaciones rigidas circulares o para anillos de
1/500 . i e
cimentaciones de estructuras rigidas, altas y esbeltas.
1/650 Limite para edificios rigidos de concreto cimentados sobre un
solado con espesor aproximado de 1.20 m
1/750 Limite donde se esperan dificultades en maquinaria sensible a
asentamientos

Fuente: Norma E 050 Suelos y Cimentaciones
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2.5.9.4. Losas.- Las losas son los elementos estructurales que soportan directamente las
cargas de servicio, se distinguen dos casos segun su forma de apoyo, las losas apoyadas en
sus dos bordes paralelos y las losas apoyadas en sus cuatro bordes.

En las losas apoyadas en dos bordes paralelos se pueden apreciar dos casos, para determinar
su forma de calculo, segun la carga que reciben puede ser distribuida o puntual en este disefio
se plantean solo cargas distribuidas, en consecuencia a las losas apoyadas en sus dos bordes

paralelos y que estan sometidas a cargas distribuidas se las calcula de la siguiente forma:

J

2
e Como una losa apoyada en su contorno, suponiendo sus bordes libres como
I

y

2

e Como unavigasi I, <

. . .
simplemente apoyados si |, > =, y se supone la relacion I—X >25.

y
2.5.9.5. Zapatas.- Para disefiar las cimentaciones superficiales de zapatas aisladas se
emplean las siguientes ecuaciones, que sugieren el libro de “hormigén armado” de Jiménez

Montoya y el libro de “Calculo de estructuras de cimentacion” de José Calavera.

Para un pre dimensionamiento se calcula un peso inicial de la zapata y su area en planta:

5 U000y, A ap N+5)
100 o

adm

Se calcula el esfuerzo del terreno sobre la zapata:

O, =

Ng.
a-b

Se determina el vuelo maximo de la zapata y su canto Util:

0 1.1.0,
V= d=—V
2 o, +370

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata se verifica que el esfuerzo de la zapata

es menor que el admisible del terreno.
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Se comprueba el vuelco y el deslizamiento de la zapata, con las ecuaciones propuestas por la
CBH-87.

(N+G).- 2
— 23315 (Comprobacion al vuelco)
M+Q-h

m >1.5 (Comprobacion al deslizamiento)

Donde:

N = esfuerzo normal de servicio

G = peso de la zapata

M = momento de servicio actuante sobre la zapata
Q = fuerza horizontal

¢ =angulo de friccion interna del suelo

Para el disefio en E.L.U. se tiene que trabajar con los esfuerzos mayorados, los disefios se

hacen nivel seccidn para determinar los refuerzos de acero para flexion y cortante.

Para el disefio de flexion se utilizan las ecuaciones que sugiere el libro de “Calculo de

estructuras de cimentacion” de José Calavera, que a continuacion se muestran:
Momento de disefio a 0.15 del interior de la columna:
o
M, =—-b-(v+0.15-a,)
2

La cuantia reducida y mecanica de las armaduras se calcula con las ecuaciones generales de
flexion:

M,

=—4d =w-b-d-f
b-d-f

7 w=pu-(1+u) U=A-f

yd

Para el disefio del cortante se utiliza la ecuacion sugerida por el libro de “Hormigén armado”

de Jiménez Montoya:

V,=0,-b-(v-d)
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Se tiene que verificar la siguiente condicion para saber si se necesita de armadura de cortante,
segun la CBH-87:

V,=2:b,-d, - f,

2.5.10. Estados limites de servicio (E.L.S.).- En los estados limites de servicio se pueden

verificar los mas importantes que son los de agrietamiento y de deformacion o flecha.

2.5.10.1. Comprobacion de la flecha.- No seré necesaria la comprobacion de la flecha en
aquellos elementos cuyo canto Gtil d, cumpla simultaneamente las dos condiciones

siguientes:

d>30¢,*I, (1) d> 50% e, *, (2)

siendo:

¢, = alargamiento unitario del acero, correspondiente al limite elastico.
G = carga permanente repartida que actda sobre el elemento.
Q = carga variable repartida (g+q = carga maxima total).

|, = longitud ficticia de la pieza expresada en las mismas dimensiones que d, cuyo valor, en

funcién de la longitud real | es el siguiente:

|,=2.4 1, si la pieza est en voladizo.
;= 1, en las vigas simplemente apoyadas.
|,=0.8 I, en vigas empotradas en un extremo y apoyadas en el otro.

;= 0.6 I, en vigas empotradas en ambos extremos.

2.6. Especificaciones técnicas.-

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccién de obras,
forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y

en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
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e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo.
e Método constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.
2.7. Precios unitarios.-

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones técnicas y a los planos arquitectdnicos, estructurales constructivos se calcula
el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como asi mismo los
correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades matematicas parciales

las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a)  Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo
estd conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que

se esté presupuestando. (Excavacion, hormigon armado para vigas, replanteo, etc.).

e Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales
consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada
actividad o item, esta cotizacién debe ser diferenciada por el tipo de material y buscando
al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto en obra, por lo
tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como: costo de transporte,
formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento, etc.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

e Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion de los

costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como: capataces,
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b)

albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta directamente
al costo de la obra.

Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas por
dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario basico,
beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los beneficios legales

que la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.

Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y equipos
menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo, es calculado
generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre el 4% y el 15%
dependiendo de la dificultad del trabajo.

Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del costo de

mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.

e Bonosy Primas.

¢ Incidencia de la Inactividad.

e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antigiiedad.

Otros.

Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente

cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:
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e Gastos Generales e Imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales depende
de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del tipo de la obra,

pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

e Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de cada
empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obra 'y a su

ubicacion geografica (urbana o rural).

e Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor Agregado
(IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava sobre toda compra
de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos la construccion, su costo
es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser aplicado sobre los
componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad

lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de obra
2.8. Computos métricos.-

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.

2.9. Presupuesto del proyecto

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

estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.

Para el desarrollo de una buena evaluacion econémica se utiliza el método de los precios
unitarios el cual se basa en cubicar los items de la obra, cuantificar los insumos de materiales

que se requiera para construir una unidad de cada determinado item, valorar la unidad mas
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gastos de impuestos, mano de obra, gastos administrativos y utilidades, para finalmente
multiplicar estos precios unitarios por los volimenes de la obra y con esto se suman todos

los valores de los items en conjunto y se estima el precio total de la obra.
2.10. Cronograma de ejecucion del proyecto

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden. Las actividades estan interrelacionadas en una secuencia ldgica en el

sentido que algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

El diagrama de PERT el cual es una representacion grafica de la informacion relacionada con
la programacién donde se muestran las actividades en modo de casillas sujetas al tiempo
pudiendo identificar las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir

una tras otra, pudiendo ser méas entendible para el ejecutor

3. CAPITULO Il INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Generalidades
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Los resultados obtenidos de la aplicacion de los conceptos del marco tedrico al Disefio
Estructural nueva infraestructura de la Nueva Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor

Julio Sucre, se presentan el siguiente capitulo.

Figura 3.1. Vista en perspectiva del edificio (fuente: Plano Arquitectdnico)

En cuanto a los aspectos de funcionalidad es un modelo idéneo para el desarrollo de las
actividades a cumplir por lo que se debe buscar una solucion estructural, para que el edificio

brinde su servicio para el cual esta disefiado.

3.2. Analisis del levantamiento topografico

En el levantamiento topogréafico se puede apreciar los 6 puntos de referencia de las esquinas
del terreno con sus respectivas elevaciones, cabe resaltar que existe en el lote una
construccion antigua la cual se denomina “colegio antiguo” es una estructura de hormigén
armado, como es muy vieja, los planos de esta misma se han perdido pero se estima su

superficie en 1000 m? aproximadamente.

TABLA 3.1
Coordenadas y cotas de los puntos topograficos
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Coordenada | Coordenada Altitud
Punto (m.s.n.m)
X Y Z

1 324094,97 | 7633907,88 2094,52
2 324095,27 | 7634029,69 2095,02
3 323984,63 | 7634017,54 2094,72
4 323968,37 | 7633907,14 2094,40
5 324032,80 || 7633904,50 2094,51
6 324034,87 | 7633886,81 2094,52

Fuente: Honorable Alcaldia Municipal de San Lorenzo Prov. Méndez

Estos puntos de la tabla se pueden apreciar en el siguiente grafico, al igual que la superficie

de la construccion antigua, cabe sefialar que es una referencia del plano original del

levantamiento topogréfico.

8Z = 200472
| UBICACION |
DE LA NUEVA
EDIFICACION
4
Z = 20944 R s
Z =205
Punios Topograficos Escuela de Sella
" Pudo_| PosicenX | PosioenY | Posidenz | L0
L 32409497 | 763390768 | 2094520 7 _ 900457
2 324095 27 7634029.69 200502
3 323984 63 7634017.54 2089472
a 32396837 7633907.14 20944]
S 32403280 | 7633904.50 208451
i 32403687 | 7633886 81 209452

7/=2095.02

7 = 2094.52

Figura 3.2. Puntos topograficos (fuente: Honorable Alcaldia Municipal de San Lorenzo)
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Como consecuencia se puede elaborar el replanteo en base al punto mas bajo del terreno que
es el del punto 4, con una elevacién de 2094,40 m.s.n.m. Como resultado la cota de replanteo

y como cota del nivel cero de la estructura sera:

COTA DE REPLANTEO =2094,40 m.s.n.m.

3.3. Analisis y resultados del estudio de suelos

En el estudio de suelos se realizaron los procedimientos que la norma E-050 indica para la
determinacion de la cota de fundacion y la capacidad admisible del suelo, datos con los cuales

se disefan los cimientos de la estructura.

3.3.1. Determinacion de puntos a investigar.- Segun la tabla 2.1.2 de la norma E-050 el
proyecto de la “Nueva Unidad Educativa Sella Méndez - Profesor Julio Sucre”, se clasifica
como una estructura clase “C”, segiin la normativa en la tabla 2.3.2, el nimero de puntos es
de 1 cada 800 m?, pero como el disefio estructural es mas de 1000 m? en planta, se puede

hacer como minimo 2 pozos.

En el siguiente grafico se puede apreciar la ubicacion de los pozos en los cuales se realizaron

los estudios de mecanica de suelos EMS:

Figura 3.3. Pozos de estudio (fuente: elaboracion propia)
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3.3.2. Profundidad minima a alcanzar en los puntos de estudio.- La norma sugiere que la

profundidad de estudio a alcanzar de los pozos sea evaluada con la siguiente expresion:
p=D; +z
Donde:

D, = es la distancia vertical desde la superficie del terreno hasta el fondo de la cimentacion

z =1.5B, siendo B el lado mé&s ancho de la cimentacion prevista.

En este caso la profundidad tentativa de fundacion es de 2 m, y el ancho de la zapata

predefinido es de 1.5 m. Con estos valores se calcula la profundidad para el estudio.

p=2m+15-1.5m=4.25m =~ 4m

En la siguiente figura se puede observar la profundidad alcanzada de cada pozo y la
estratificacion del terreno de fundacion:

POZO N° 1 VA EDIFICACION POZO N° 2

= e
E[ OE OEOER [0 00 01 3~ Hjl 70
E == (1 0 P

Figura 3.4. Estratificacion del suelo (fuente: elaboracién propia)

Como se puede apreciar en la figura las profundidades de estudio fueron las siguientes:

POZO N1 Om 1m 1,85m 3m 3,95m
POZO N2 Om 1,05 m 2,05m 3,10 m 405m
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3.3.3. Resultados de los estudios de suelos.- Los resultados de los estudios geotécnicos

corresponden a los de la prueba SPT-ASTM 1586, se presentan en las siguientes tablas en

donde se especifica la profundidad y numero de pozo en los cuales fueron realizados.

TABLA 3.2
Resultados del estudio de suelos pozo N 1

CARACTERISTICA
GEOTECNICA

PROFUNDIDAD

Om Im 1,85 m 3m 3,95m
Tipo de suelo (SUCS) SP-SM SP-SM SW-SM SP-SM oL
Esfuerzo admisible (kg/cm?) 0,2 0,2 0,5 1 1,35
Nivel freatico Inexistente || Inexistente || Inexistente | Inexistente || Inexistente
Fuente: elaboracién propia
TABLA 3.3
Resultado del estudio de suelos pozo N 2
CARACTERISTICA PROFUNDIDAD
GEOTECNICA om | 105m | 205m | 310m | 405m
Tipo de suelo (SUCS) SW-SM  SW-SM SC-SM SM-ML oL
Esfuerzo admisible (kg/cm2) 0,2 0,2 0,5 1,1 1,5
Nivel freatico Inexistente || Inexistente || Inexistente || Inexistente | Inexistente

Fuente: elaboracion propia

Para mas detalles acerca del estudio de suelos consultar el (Anexo I1.). Con los resultados del

sondeo, estudio de suelos y de la prueba SPT, se llega a los siguientes resultados con los

cuales se disefiara la cimentacién de la estructura.

COTA DE FUNDACION = -3 m de la cota de replanteo = 2091.4 m.s.n.m.

ESFUERZO ADMISIBLE DEL SUELO =1 kg/cm2
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3.4. Calculo de la junta de dilatacion

JUNTA DE ILATACION

4898 m 16.2 m

Figura 3.5. Junta de dilatacion (fuente: elaboracién propia)

AL=«a- L, -At
Donde
AL= L, —L, Es la variacion de longitud
«=10x10°/°C Es el coeficiente de dilatacion lineal

At=1t, —t,=39.7°C —(-9.2°C)) =48.9°C Incremento de temperatura del hormigon,
resumen climatoldgico ver ANEXO |

L., =16.2m L,, = 48.98m
AL =1,0x10-5/C-16.2m-48.9°C AL =1,0x10-5/C-48.98m-48.9°C
AL =0.0079m AL =0.024m

AL, =0.0079m +0.024m = 0.0319m

AL, = 20319M _ 4 5150m
2
AL, =1.59cm ~ 2cm

AL, =2cm Constructivamente
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3.5. Analisis de acciones sobre la estructura

Las cargas y acciones que afectan a este proyecto fueron analizadas y calculadas segun la
normativa DBSE-AE, (Decreto Bésico de Seguridad Estructural - Acciones sobre
Estructuras), que es la norma de acciones sobre edificios de Espafia, y también se tomo en
cuenta el reglamento boliviano de hormigén CBH-87, para la determinacion de los pesos de

los elementos de hormigon armado.

3.5.1. Andlisis de cargas muertas.- Las cargas muertas son todas aquellas que tienen accién
permanente sobre la estructura, son originadas por el peso propio de los elementos
estructurales, y de todos los componentes de la edificacion que generen cargas estaticas
permanentes, como ser las tabiquerias de ladrillo 6 huecos, el piso ceramico, barandillas,

ventanas, etc.

3.5.1.1. Peso propio de los elementos.- Segln el articulo 6.2.2.1. de la norma CBH-87 el

peso de los elementos de hormigon armado con cuantias normales es:

HeAe con cuantia normal = 25 KN/m3 = 2500 kg/m3

3.5.1.2. Peso del piso de ceramica.- Comprende el peso de la ceramica y el mortero de

cemento para su colocacion.
Peso de ceramica de 43x43 cm por metro cuadrado:
Datos:

Peso de cerdmicos por m? = 34 kg/m? (Catalogo CERABOL).
m? por caja = 2 m? (Catalogo CERABOL).
=19 a 23 KN/m? = 21 KN/m?® (Norma DBSE-AE).

ymonero
o 34kg 2 2 2 2
Peso,.amica =1M o =17kg/m* =17kg/m*-10=170N/m* =0.17KN /m
Peso =0.02m-21KN /m® = 0.42KN /m?

mortero
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CM (piso de cerdmica) = Peso + Peso

ceramica mortero

CM (piso de cerdmica) = 0,60 KN/m?

3.5.1.3. Peso de muros y tabiqueria.- En la estructura existen dos tipos de tabiqueria de
ladrillo segun su espesor, esta el muro de espesor 18 cm y el de 12 cm, el primero se usara

en la planta baja y el segundo se utilizara en el resto del edificio.

Peso de muro de ladrillo 6 H e = 18 cm con revoque y planchado por m?:

Datos:

Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catalogo INCERPAZ).
Voowrs = 21 KN/m® (Norma DBSE-AE).

¥ o= 12 2 18 KN/m?® = 15 KN/m? (Norma DBSE-AE).

1m?

(0.24m +0.015m)-(0.12m +0.015m)

N ®lagritos =
ladrillos =—

= 29ladrillos

PesO, 0, = 3.5kg- 29 =101.5kg-10m/s? =1015N =1.01KN
PeSO, orero = (AM? -0.18m)—29-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.029m? - 21KN / m® = 0.61KN

F)esorevoque = (OOlm -1m? ) 2=0.02m*- 21KN /m*® = 0.42KN

Peso,,., = (0.005m-1m? ). 2 = 0.01m® -15KN /m® = 0.15KN
Peso por un metro lineal de muro de espesor 18 cm:

Pes0,,.,o = P€SO0grite + P€SO0,ortere + Pesorevoque + Peso,... =2.19KN =

yeso

Peso,_ .. =2.19KN /1m? = 2.2KN /m?

Peso de muro de ladrillo de 6 H e = 12 cm con revoque Yy planchado por m?:

Datos:

Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catalogo INCERPAZ)
Voo = 21 KN/m?® (Norma DBSE-AE)

=15 KN/m?® (Norma DBSE-AE)

7yeso
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2
N ®jadritios = im = 20ladrillos
(0.24m +0.015m)-(0.18m +0.015m)

PesO,. s = 3-5Kg-20 = 70kg-10m/s* = 700N = 0.7KN

PeSO,ers = (IM? -0.12m)—20-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.016m° - 21KN /m® = 0.34KN

mortero

PeSO,.,0,e = (0.01M-1m?)- 2 =0.02m° - 21KN / m® = 0.42KN

revoque

Peso, .., =(0.005m-1m? ). 2 = 0.01m?® -15KN / m® = 0.15KN

yeso
Peso por un metro lineal de muro de espesor 12 cm:
+ Peso + Peso,,., =1.61KN =

mortero revoque yeso

Peso,,,o = P€SO4ine + P€SO

muro

Peso =1.61KN /1Im? =1.61KN /m?

muro

Peso de muros y ventanas de carpinteria de aluminio por m?:
Peso de carpinteria de aluminio = 25 a 30 kg (Estimativo de diferentes fuentes)

Peso de carpinteria de aluminio = 28kg-10m/s? = 280N = 0.28KN

Peso por un metro cuadrado = 0.28 KN/1m?= 0.28 KN/m?

Para cargar a la estructura con los pesos de los muros, se tomara en cuenta la altura del muro
de 3,10 m, sin tomar en cuenta los espacios de ventanas y puertas para homogenizar la carga,
esto con el fin de poder modificar en un futuro la ubicacién de puertas y ventanas, si los

usuarios asi lo dispondrian.
Peso lineal de muro de 3,1m de altura de ladrillo 6H e=18cm

Peso =3.1Im-2.2KN/m? =6.8KN /m

muro

CM (muro e=18cm con ventana) = 6,8 KN/m

Peso lineal de muro de 3,1 m de altura de ladrillo 6H e = 12 cm:

Peso =3.1Im-1.6KN /m? =4.96KN /m

muro

CM(muro e=0,12m) = 4,96 KN/m
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Peso lineal de muro de 3,1 m de altura de aluminio y vidrio:

Peso =3.1m-0.28KN /m? =0.87KN /m

muro

CM(muro de carpinteria de aluminio) = 0,87 KN/m

3.5.1.4. Peso de barandillas.- En la instruccion DBSE-AE indica que el peso nominal de

barandas sera de 0.8 KN/m, para este tipo de estructura.

3.5.2. Analisis de cargas Vivas.- Para la determinacion de las cargas de servicio de la

estructura se tomara en cuenta las recomendaciones de la normativa DBSE-AE.

3.5.2.1. Sobrecarga de uso para la primera losa.- La primera losa del proyecto esta
destinada a soportar ambientes de aulas, segun la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE (2007), la

superficie de la losa se clasifica: Categoria C zona de acceso publico.

Como se muestra en la siguiente figura:

CATEGORIA C©

ZONA DE ACCESO PUBLICO

C1 ZONAS CON MESAS Y SILLAS

Figura 3.6. Categoria de la primera losa (fuente: CYPECAD 2014)

Por lo tanto en la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, se da a conocer el valor de la sobrecarga

de uso la cual es:

Q (primera losa) = 3 KN/m?

54



3.5.2.2. Sobrecarga de uso para la segunda losa.- La segunda losa, esta dividida en 2 partes
las cuales se pueden apreciar en el grafico en planta de la siguiente figura:

CATEGORIA A
ZONA RISIDENCIAL
AL VIVIENDAS

CUBIERTA ACCESIBLE DESDI
ZONA RESIDENCIAL

Figura 3.7. Categoria de la segunda losa (fuente: CYPECAD 2014)

Una parte es una zona residencial y la otra es una cubierta accesible privadamente, en el
inciso (2) del comentario de la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, se da a conocer que para
cubiertas transitables con acceso publico la sobrecarga de uso es igual a la de la zona por la

cual se accede a dicha cubierta.

Por lo tanto como se accede desde una categoria A-zona residencial, la sobrecarga de uso

para toda la segunda losa es:

Q (segunda losa) = 2 KN/m?

3.5.2.3. Sobrecarga de uso para la tercera losa.- Para la tercera losa del edificio, se

clasifico la categoria de uso y zona:
Categoria F cubiertas transitables solo privadamente

En la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, pondera una carga de uso para este tipo de zonas

como:

Q (tercera losa) = 1 KN/m?

55



3.5.3. Andlisis de carga de viento.- Segun la norma DBSE-AE, la presion de viento se

calcula con la siguiente expresion:
. =0 -Ce 'Cp
Donde:

q, = presion dinamica de viento.
c, = coeficiente de exposicion.
c, = coeficiente edlico o de presion.

3.5.3.1. Presién dindmica de viento.- Para la determinacion de la presion dinamica de
viento, se tomaron en cuenta los datos de las velocidades de viento proporcionadas por la
oficina del CENAMHI, los datos observados corresponden a la estacién climatologica del
aeropuerto de Tarija, los cuales fueron observados en un lapso de tiempo de 52 afios, (para
ver los datos de viento ver el anexo (Anexo 1.) con esto se determind que la velocidad media

maxima para una altura de 10 metros:

V,

viento

= 45nudos/ hr

Esta velocidad viene desde el sur y se la convierte a m/s:

1852m/hr 1lhr

V .
1nud /hr 3600s

viento

=45nud /hr- =23.15m/s

Con esta velocidad de viento se puede determinar la presién dinamica de viento mediante la

siguiente expresion que la norma DBSE-AE sugiere:
dp =0.5-0- viento)2
Donde:

g, = Presion dinamica de viento.
&= densidad del aire que se puede tomar como 1.25 kg/m?®.
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V.. =velocidad a 10 metros de altura.

viento

Se calcula la presion dindmica de viento:
g, =0.5-1.25kg/m?-(23.15m/s)* =334.95N /m* = 0.33KN /m*

3.5.3.2. Coeficiente de exposicion.- Este coeficiente se puede asumir segun el articulo 3.3.2
(1) de la norma DBSE-AE, igual a 2 cuando la estructura sea menor de 8 plantas de altura y

se encuentre en una zona urbana.

c =2

e

3.5.3.3. Coeficiente edlico o de presion.- Para este coeficiente se estimo la esbeltez del
edificio paralelo al plano del viento, el cual es la relacion entre su altura total y la anchura

paralela a la linea de accidn del viento.

De este cociente se determina la esbeltez del edificio paralelo al plano de accion del viento

como sigue a continuacion:

— m — 015
65m

_m?;m:ﬁ Em@ 1. T]
I i Rl

viento

VISTA EN PLANTA
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Figura 3.8. Esbeltez del edificio paralelo al viento (fuente: elaboracion propia)

Con la esbeltez en el plano paralelo al viento se determina el coeficiente e6lico o de presion
con ayuda de la tabla 3.4 de la norma DBSE-AE, y con lo mencionado en el articulo 3.3.4
(2) de la norma DBSE-AE se puede despreciar el coeficiente de succion y determinar solo el
de presion, como el valor de la esbeltez es menor a 0,25 el valor del coeficiente eolico de
presion es:

¢, =0.70

Con todos los datos necesarios se procede a calcular la presion estatica de viento a 10 metros

de altura, que es con la cual se calculara el edificio:

d. =0, -C, -C, =0.33KN /m?.2.0.70=0.46KN /m?

Q (viento) = 0,46 KN/m?

Con la cual se generara la curva de presiones de viento en el programa CYPECAD, en las

cuatro direcciones en planta, asumiendo el edificio como desprotegido.
3.6. Calculo y disefio estructural

El célculo estructural sera realizado con el programa computarizado CYPECAD version
2014, con base en la norma boliviana CBH-87 y todos los resultados de los estudios previos
y de las acciones antes determinadas.

3.6.1. Datos para el calculo estructural.- Los datos de entrada seran los siguientes: La
resistencia caracteristica del hormigon para toda la estructura sera H-21 control normal, el
acero sera AH-400 control normal, el tamafio maximo de arido sera de 19 mm, estos datos

se visualizan mejor en la siguiente tabla:

TABLA 3.4
Datos de entrada para el calculo
Dato Valor Unidades
resistencia del hormigén H-21 Control normal MPa
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resistencia del acero AH-400 control normal MPa

tamafio maximo de arido 19 mm
esfuerzo admisible del suelo 0,10 MPa
Fuente: elaboracion propia

3.6.1.1. Predimensionamiento de vigas y pilares.- El predimensionamiento de los
elementos estructurales de vigas y pilares sera llevado a cabo siguiendo las recomendaciones

empiricas que siguen a continuacion:

L . . .
h= o = Para determinar el canto de las vigas en base a su longitud.

25cmx25cm = Para los pilares se empieza con la seccion mas pequena.

Con estos dos procedimientos se determina las dimensiones iniciales para las piezas, las
cuales iran creciendo a razon de 5 cm hasta que cumplan con todas las medidas de seguridad

exigidas.

Estos procedimientos son empiricos y solo son de referencia con el fin de contar con una
seccidn inicial, para el calculo iterativo, hasta que se alcance establecer una seccion que sea
Optima para las exigencias de las cargas de servicio y para todas las acciones definidas con
anterioridad a las que sea sometida la estructura.

3.6.1.2. Disposicion de las cargas de servicio.- Para cargar a la estructura con las cargas de
servicio se utilizo alternancia de cargas, tal como recomienda la norma CBH-87, para el
calculo de estructuras reticulares planas, el procedimiento consistira en alternar las cargas de
servicio en forma de tablero de ajedrez, los espacios cargados y no cargados estaran
delimitados por las vigas de los entre pisos. Como sigue a continuacion
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Figura 3.9. Alternancia de cargas de servicio segunda losa (fuente: CYPECAD 2014)

Este procedimiento de cargar alternamente los forjados brinda una mayor idealizacion de la
estructura en estado de servicio, y con lleva a calcular las envolventes con una mayor

realidad.

3.6.1.3. Determinacion si la estructura es traslacional o intraslacional.- Antes de realizar
el calculo definitivo de la estructura se procede a verificar si esta es traslacional o no, para
ello se realiz6 un pre calculo con el programa CYPECAD, en este pre célculo se realizd una
iteracion de las secciones de los elementos estructurales para determinar las dimensiones
definitivas de las vigas y pilares, calculadas con la metodologia de alternancia de cargas para
determinar la suma total de las reacciones en los cimientos, bajo la hip6tesis de cargas mas
desfavorables, asignando el valor de 1 como valor inicial para los coeficientes de pandeo de

todos los pilares, los resultados son los siguientes:

TABLA 3.5
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Sumatorio de esfuerzos de pilares resumido del pre disefio
Valores referidos al origen (X=0.00, Y=0.00)

Cota oAyt N Mx My Qx | Qy T
Planta "y | Hipotesis 1 (en-m) | (kN-m) | (KN) | (kN) | (KN-m)
Cimentacion |-3.00 Peso propio 11175| 169757| 276054/ 0.0/ 0.0 0.0
Cargas muertas 3913.2| 59324, 92477 0.0 0.0 -0.0

Sobrecargade uso | 670.8| 7763.4| 10283 0.0] 0.0 0.0

Q1(1) 2569.1| 39704| 70201 -0.0, 0.0 -0.0
Q1(2 2230.8/ 35715 61049 -0.0, 0.0 0.0
Viento +X -0.0] 1529.1 0.0/ 162.6/ 0.0/ -3858
Viento -X 0.0] -1529 -0.0 -162.6| -0.0) 3858.5
Viento +Y 0.0 -0.0/ 1007.6/  0.0] 96.0| 1440.0
Viento -Y -0.0 0.0/ -1008, -0.0/-96.0/ -1440

Fuente: CYPECAD 2014

Con esto se determin6 una fuerza normal total de:

D Ny = 20558.9KN

Asi mismo se realiz6 un pre dimensionado de los elementos hasta obtener un disefio libre de

errores.

Se procede a calcular el modulo de elasticidad del concreto y las inercias de las columnas

considerando la seccion bruta del hormigon.

Modulo secante de elasticidad medio:

E, =95003/f, +8

E. = 95003/ 21IMPA+8 = 29187MPA = 29187009.84KN / m®

E. = 29187009.84KN / m?

Inercias X

3
I, = b 3h - N °columnas
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. _ 0:30m-(0.30m)*

Ix, 3 .58 = 0.1566m*

Para columnas que tienen grados de inclinacion respecto al eje global de la estructura, se

calculara la inercia con teorema de ejes paralelos (Steiner), como sigue a continuacion.

b =0.30-Sen(20) =0.1026m

a=0.30-Cos(20) =0.2819m

3
Ix = (0-3845) 3(0'3845) - 112 (0.28190.1026° )

[ (0.1026).(0.2819)° L
36 2

L
12

(0.1026 -0.2819°)

2
(0.2819) - (0.1026) - [0.1026 + i, (0.2819)}

[ (0.2819).(0.1026)° L
36 2

2
(0.2819) - (0.1026) - {0.2819 + § : (0.1026)}

IX=4%x10"°m*

I, = Inercia(Steiner) - N °columnas

IX, =4x10"°m*-18 =0.0720m*

Y
: 4
I, = >z D7 N °columnas
64
4
IX, = 5-7-030° o _ 4 0150m*
X 64

D o = 1%+ IX, + 1x; =0.2445m"

Por ser una figura simétrica las inercias en el eje x como en el eje y son iguales.

Z lyrom = 1Y; + 1y, + ly; =0.2445m*
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La altura total del edificio es 12.7 m, el nimero de plantas incluida la planta de los cimientos

es 4.

Con estos datos se procede a determinar si la estructura es traslacional o no, segtn la norma
CBH-87.

Traslacionalidad en el eje X

=0.68<0.6 TRASLACIONAL EJE X

_ / 20558.9KN
1/29187009.84KN /m? -0..2445m*

=0.68<0.6 TRASLACIONAL EJE Y

Traslacionalidad en el eje Y

. / 20558.9KN
1/29187009.84KN /m? - 0.2445m*

3.6.1.4. Coeficientes de pandeo.- Se realizara el célculo de los coeficientes del pilar C4,
desde la zapata hasta la primera losa en ambas direcciones X e Y, para el resto de columnas

se presentara una tabla de resultados.

Coeficiente de pandeo Columna C4 eje Y.
Pilar C4 desde la zapata hasta el sobre cimiento H=3 m.

Se asume el coeficiente y, igual a 0 considerando empotramiento en la zapata.

Calculo de w,:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

~0.20m-(0.30m)? ~0.30m-(0.30m)?

I =0.00045m* L=6m | =0.0007m* L=3m

a 12 d 12
3
I, = 0.30m 1(;).SOm) —0.0007m* L=3.5m
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0.0007m*  0.0007m*

+
Sm 35M__ _5.77
0.00045m

6m

Vg =

a, :\/7.5+4(O+5.77)+1.6(O*5.77) 151

7.5+ (0+5.77)
a, =151

Pilar C4 desde el sobre cimiento hasta la primera losa H=3.5 m. El coeficiente de restriccion

v, esigual al v del pilar anterior entonces v, =5.77

Calculo de w,:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo
3 3
|- 0.30m-(0.50m)* _ J joar 4y =gm | - 0:30m-(0.30m)° _ o 4| -35m
12 Y 12
3
0.0007m* s 0.0007m*
3.5m 3.5m
= =0.77
Ve 0.0031m"*
6m
7.5+4(5.77+0.77) +1.6(5.77 %0.77)
a, = =1.70
7.5+(5.77+0.77)
a,, =170

Coeficiente de pandeo Columna C4 eje X.
Pilar C4 desde la zapata hasta el sobre cimiento H=3 m.

Se asume el coeficiente y, igual a 0 considerando empotramiento en la zapata.
Calculo de y:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

3 3
_0.20m-(0.30m)°* _ oo e 4| =4 38m |- 0.30m- (0.30m)

u =0.0007m* L=3m
12 12
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_ 0.20m-(0.30m)* _ 0.30m-(0.30m)°

=0.00045m* L=5m |

=0.0007m* L=3.5m

Ix2

12 y 12
0.0007m* _ 0.0007m*
3m 3.5m
_ =220
e = 0.00045m"  0.00045m°
4.38m 5m

=1.29

o - 7.5+4(0+2.2)+1.6(0%2,2)
g 75+(0+2.2)

o, =1.29

Pilar C4 desde el sobre cimiento hasta la primera losa H=3.5 m. El coeficiente de restriccion
v, esigual al y, del pilar anterior entonces y, =2.20

Calculo de y:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

3 3
_030m-(050m)* _ (o0 ey =g 38m | — O-30m-(0.30m)
12 y 12
3 3
_030m-(050M)* _ oy ne =Bm . — 0-30m-(0.30m)
12 y 12
0.0007m* 0.0007m*

+
3.5m 3.5m
_ ~0.30
Ve = 0.0031m" . 0.0031m’

4.38m 5m
oy - \/7.5+4(2.2+O.30)+l.6(2.2*0.30) _
X 7.5+(2.2+0.30)
o,, =1.36

=0.0007m* L=3.5m

=0.0007m* L=3.5m

Con este mismo procedimiento se calcularon el resto de las columnas, cuantificando el

coeficiente de pandeo en ambas direcciones de cada columna en cada nivel.

TABLA 3.6
Coeficientes de pandeo de columnas
Cimientos Aulas Aulas Cumbre
Columna -3—0,3 0,30 — 3,80 3,80 — 7,30 7,30 — 10,20
X Y X Y X Y X Y

Cl 1,48 1,48 1,64 1,64 1,32 1,32 1,34 1,36
C2 1,30 1,51 1,37 1,69 1,16 1,35 1,18 1,39
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C3 1,28 1,51 1,34 1,69 1,14 1,35 1,16 1,39
C4 1,29 1,51 1,36 1,7 1,15 1,35 1,17 1,39
C5 1,29 1,51 1,36 1,69 1,15 1,35 1,17 1,39
C6 1,28 1,51 1,34 1,69 1,14 1,35 1,16 1,39
C7 1,43 1,51 1,56 1,69 1,26 1,35 1,30 1,39
C8 1,48 1,26 1,64 1,13 1,32 1,13 1,34 1,15
C9 1,43 1,24 1,56 1,29 1,27 1,12 1,30 1,13
C10 1,28 1,24 1,34 1,29 1,14 1,12 1,16 1,13
C1l1 1,29 1,24 1,36 1,29 1,15 1,12 1,17 1,13
C12 1,29 1,24 1,36 1,29 1,15 1,12 1,17 1,13
C13 1,28 1,24 1,34 1,29 1,14 1,12 1,16 1,13
Cl14 1,43 1,24 1,56 1,29 1,26 1,12 1,30 1,13
C15 1,48 1,36 1,64 1,44 1,32 1,19 1,34 1,22
C16 1,30 1,31 1,37 1,38 1,16 1,16 1,18 1,18
C 17 1,28 1,31 1,34 1,38 1,14 1,16 1,16 1,18
C18 1,22 1,31 1,26 1,38 1,1 1,16 1,12 1,18
C19 1,31 1,32 1,32 1,39 1,16 1,18 1,18 1,19
C20 1,26 1,19 1,32 1,22 1,14 1,08 1,14 1,09
Cc21 1,60 1,19 1,91 1,22 1,51 1,08 1,55 1,09
C22 1,31 1,24 1,32 1,29 1,11 1,07
C23 1,22 1,24 1,26 1,29 1,07 1,07
C24 1,28 1,31 1,34 1,38 1,09 1,11
C25 1,43 1,24 1,56 1,29 1,18 1,07
C 26 1,43 1,51 1,56 1,69 1,18 1,24
C 27 1,28 1,51 1,34 1,69 1,09 1,24
TABLA 3.6 (continuacion)
Coeficientes de pandeo de columnas
Cimientos Aulas Aulas Cumbre
Columna -3—0,3 0,30 — 3,80 3,80 — 7,30 7,30 — 10,20
X Y X Y X Y X Y
C28 1,22 1,51 1,26 1,69 1,07 1,24
C29 1,18 1,47 1,22 1,62 1,06 1,21
C30 1,22 1,33 1,26 1,43 1,07 1,13
C31 1,28 1,33 1,34 1,43 1,09 1,13
C32 1,43 1,33 1,56 1,43 1,18 1,13
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€33 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C34 1,28 1,35 1,34 1,43 1,09 1,13
C35 1,29 1,35 1,36 1,43 1,10 1,13
C36 1,29 1,35 1,36 1,43 1,10 1,13
Cc37 1,28 1,35 1,34 1,43 1,09 1,13
C38 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C39 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C40 1,28 1,35 1,34 1,43 1,09 1,13
Cc41 1,22 1,35 1,26 1,43 1,07 1,13
c42 1,18 1,51 1,22 1,69 1,06 1,24
c43 1,22 1,51 1,26 1,69 1,07 1,24
C44 1,28 1,51 1,34 1,69 1,09 1,24
C45 1,43 1,51 1,56 1,69 1,18 1,24
C46 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
Cc47 1,28 1,35 1,34 1,43 1,09 1,13
Cc48 1,22 1,35 1,26 1,43 1,07 1,13
Cc49 1,31 1,34 1,32 1,42 1,11 1,12
C50 1,43 1,27 1,56 1,32 1,18 1,08
C51 1,28 1,51 1,34 1,69 1,09 1,24
C52 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C53 1,28 1,48 1,56 1,64 1,18 1,22
C54 1,23 1,33 1,27 1,41 1,07 1,12
C55 1,31 1,33 1,38 1,4 1,11 1,12
C56 1,43 1,51 1,56 1,69 1,18 1,24
C57 1,28 1,33 1,56 1,41 1,18 1,12
TABLA 3.6 (continuacion)
Coeficientes de pandeo de columnas
Cimientos Aulas Aulas Cumbre
Columna -3—0,3 0,30 — 3,80 3,80 — 7,30 7,30 — 10,20
X Y X Y X Y X Y
C58 1,22 1,33 1,26 1,41 1,07 1,12
C59 1,31 1,33 1,36 1,41 1,10 1,12
C60 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
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C6l 1,28 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C 62 1,22 1,35 1,26 1,43 1,07 1,13
C 63 1,31 1,35 1,36 1,43 1,10 1,13
C 64 1,43 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C65 1,28 1,35 1,56 1,43 1,18 1,13
C 66 1,22 1,35 1,26 1,43 1,07 1,13
C 67 1,31 1,35 1,36 1,43 1,10 1,13
C 68 1,43 1,51 1,56 1,69 1,18 1,24
C 69 1,28 1,51 1,56 1,69 1,18 1,24
C70 1,22 1,51 1,26 1,69 1,07 1,24

C71 1,31 1,51 1,36 1,69 1,10 1,24
Fuente: elaboracién propia

Con estos datos se procede a calcular la estructura definitiva.

3.6.2. Elementos mas solicitados.- Una vez calculado todo el edificio con el programa
CYPECAD 2014 en una computadora portatil TOSHIBA modelo Satélite CORE I-7, se
revisaron los resultados de los esfuerzos en cada una de las piezas estructurales y se
compararon para designar los elementos mas solicitados de toda la edificacion, como
resultado se muestran en el siguiente grafico un croquis donde se pueden ubicar las piezas

estructurales que seran analizadas:

o Iy
s A IAWTAVAYA VAN
S PRSI e v w0
b I LN TR N/
: =yt "

Figura 3.10. Viga mas solicitada entre columnas C36 — C43 (fuente: CYPECAD 2014)
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COLUMNA MAS
SOLICTTADA

Figura 3.12. Zapata mas solicitada C13 (fuente: CYPECAD 2014)
Para propositos analiticos y verificacion revisar el anexo (Anexo 1V.), con los cuales se puede

decir que los elementos mas solicitados son los que se denominan en la siguiente tabla:

TABLA 3.7
Elementos mas solicitados

Elemento Ubicacion
Viga Entre las columnas C36 — C43 primera losa
Columna C4 anivel planta baja
Zapata De la columna C13

Fuente: elaboracion propia
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3.6.3. Esfuerzos de céalculo de los elementos mas solicitados.- Con los resultados del

calculo se revisaron y compararon los esfuerzos de todos los elementos estructurales y se

llegé a determinar los esfuerzos més grandes, de los resultados de las envolventes, con los

cuales el programa realizo el disefio estructural los cuales se muestran a continuacion:

3.6.3.1. Viga.- Los esfuerzos de calculo en los E.L.U. vienen dados por las envolventes:

COLEGIO

Alineacién 34 primera losa

M. flector

Cortante

M torsor

kN-
-150

LY
3
100 F

-50
:C36 3
I ;
0

5

120.51

100

I
k
70
C C43
a
(=]
©

-70
-140

-135,2

kN-

Figura 3.13 Envolventes de M, V, T. (Fuente: CYPECAD 2014)
Estos son los esfuerzos con los cuales se disefiara la viga en los E.L.U. Estados Limites

Ultimos.

3.6.3.2. Columna.- El programa dimensiono el pilar mas solicitado en E.L.U. Estados

Limites Ultimos son:
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MikN)  MefeNm)  MylNm) e
5238 13 33.1

; Esfuerzos del Tramo 5 Filaras ;
g EEBVZD 3g 2

; 4696 73 297
07
S

4757 04 429

SoLE 4685 55 381

Sa—— 4228 33 310
-347.8 as58 97 29 v

2222 1360 7364
Figura 3.14. Esfuerzos de disefio de la columna C4 (Fuente: CYPECAD 2014)

3.6.3.3. Zapata.- Para la zapata elegida sus esfuerzos de calculo en E.L.U. Estados Limites

Ultimos son:
- s
.- nee7 NkN)  MefNm)  MyjN-m) fa

0.0

; 758.6 79 15
1071 755.6 0.0 28
5 7534 81 19

: £70.2 8.2 31
I it 664, 1 8.1 16

-55 1 615.0 82 22w

24001 1638 3833
Figura 3.15. Esfuerzos de disefio de la zapata C13 (Fuente: CYPECAD 2014)

3.6.3.4. Losa.- Los esfuerzos en E.L.U. de las losas aligeradas vienen dadas por los esfuerzos
locales de las viguetas y de esta forma podemos comprobar todas las exigencias de la norma
CBH-87.

3.6.4. Andlisis de los miembros mas solicitados.- Ya fueron designados las piezas mas
solicitadas en el analisis estructural, y se presentaron las solicitaciones con las cuales fueron
disefiadas por el programa, ahora se procedera a un calculo manual con los datos de los
esfuerzos y secciones definidas, con el objeto de corroborar el célculo del programa
CYPECAD.
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3.6.4.1. Viga.- Los célculos y disefio seran realizados para los estados limites ultimos E.L.U.
y para los estados limites de servicio E.L.S.

3.6.4.1.1. Disefio en E.L.U.- Se verificaran las armaduras necesarias para resistir los
maximos esfuerzos mayorados.

3.6.4.1.1.1. Diseio en flexion.-

Disefio de positivos:

Datos:

M, =120.51 KN.m f, =21 MPa 7.=1.50

h =0.50 m f,. =400 MPa 7.=1.15

d=0.46 m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?

b=0.30m f,, =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

L= 6 metros (longitud)

Solucién:
Comprobacién de la armadura de compresion:
M, <0.251-b-d?- f_,
M, <0.251-0.30m-(0.46m)? - (14000KN /m?)
120.51KN -m < 223.07KN -m OK

Profundidad eje neutro y equivalente:

M
—d1- 1o d
g [ \/ 0.425.b-d2.fcd]

y=0.46m-|1- 1- 120.51KN - m
| || 0.425-0.30m-(0.46m)’ -14000KN / m?

J = 0.080m
y = 0.080m

Capacidad mecanica de las armaduras:

U=A -f,=085b-y-f,
A - 4 =0.85-0.30m-0.080m-14000KN /m? = 285.6KN

U=A, - f,=2856KN

72



De la tabla 8.9 del libro Hormigon Armado de Jiménez Montoya:

2¢16 =139.9KN

297.3KN > 285.6 KN
4412 =15T.4KN > OK

Refuerzo:
A =2¢16+4412

Area de aceros necesaria:
U 285.6KN

=—2=A = ,-=0.00082m°
fyd 347826.087KN /m
As = 8.2 cm?
Disefio de los negativos: (Izquierda)
Datos:
M, = 174.35 KN.m f, =21 MPa .= 1.50
h =0.50 m f,. =400 MPa 7.=1.15
d=0.46 m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.30m f,, =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

L= 6 metros (longitud)

Solucion:

Profundidad eje neutro y equivalente:

y=d-|1- [1- M, S
0.425-b-d? - f,,

y=0.46m-|1- 1- 174.35KN - m
| || 0.425-0.30m-(0.46m)" -14000KN /m’

=0.1Im
y =0.1m

Capacidad mecanica de las armaduras:
U=A - f,=085b-y-f,

A - f,, =0.85-0.30m-0.1m-14000KN /m? = 357KN
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U=A -f,=357KN

2620 = 218.5KN
2416=139.9KN = 413KN >357KN ok
2610 = 54.6KN

Refuerzo:
A, =320+ 2416 + 2410

Area de aceros necesaria:
357KN

A = Y =A = 5 =0.000103m?
fyd 347826.087KN /m
As =10.3 cm?
Disefio de los negativos: (Derecha)
Datos:
M, =64.98 KN.m f, =21 MPa 7.=1.50
h =0.50 m f,. =400 MPa y.=1.15
d=0.46m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.30m f,, =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

L= 6 metros (longitud)

Solucion:

Profundidad eje neutro y equivalente:

y=d-[1- [1- M, >
0.425-b-d?- f,

y=046m-|1- 1- 64.98KN -m

J =0.041m
y =0.041m
Capacidad mecanica de las armaduras:

U=A f,,=085b-y-f,
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A - f,, =0.85-0.30m-0.041m-14000KN / m? =146.37KN

U=A,-f,=146.37KN

3¢12 =118KN

= 172.6KN >146.37KN ok
2410 = 54.6KN

Refuerzo:

A, =3¢12+ 2410

Area de aceros necesaria:

AUl MEITKN e
flq 347826.087KN /m
As = 4.4 cm?

Dominio de deformacion:

L__y _01im
0.80 0.80

X, =0.259-d =0.259-0.46m = 0.12m

=0.14m

d 0.46m
lim = 3 = = =0.30m
1+1.42x10°°- fyd 1+1.42x10~° -347.83MPa
DOMINIO 3
0.12m<0.14m <0.30m

Cuantias geométricas minimas:

P =0.0033 Para vigas (Norma CBH-87).

Positivos:

2
ppositivos = AS = 8zcm 200059
b-d 30cm-46cm

0.0033<0.0059 OK

Negativos: (Izquierda)



A _ 10.3cm?
b-d 30cm-46cm

P negativos

=0.0075

0.0033<0.0075 ok

Negativos: (Derecha)

2
_ A 4AMT 40033

Pregaivos = 1"~ 300m - 46cm

0.0033<0.0033 ok

Cuantias mecanicas minimas segun CBH-87:

2
As<0-04'h-AC=O.O4- 14000KN /m 2
f 347826.087KN /m

yd

-0.30m-0.50m = 0.000242m? = 2.42cm?

Positivos

8.2cm? >2.42cm? OK

Negativos (Izquierda)

10.3cm? > 2.42cm? OK

Negativos (Derecha)

4.4cm? > 2.42cm? OK

3.6.4.1.1.2. Diseno a cortante.-

Cortante Izquierda

Datos:
Q,= 169.35 KN f, =21 MPa 7.=1.50
h =0.50 m f,. =400 MPa 7.= 115
d=0.46m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.30m f,, =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?
L= 6 metros (longitud)
Solucion: V,, =V, =169.35KN
V, <V,
V, <V,

Verificacion del cortante Vy1:



V, =0.30- f_, -b-d =0.30-14000KN /m?-0.30m-0.46m = 579.6 KN

169.35KN <579.6KN  OK

Verificacion del cortante Vy2:

f, =0.131-3/f, > =0.131-3/(21IMPa)? =0.997MPa=997.12KN /m?
V,,=f,-b-d=997.12KN /m?-0.30m-0.46m =137.60KN
169.35KN <137.60KN  NO CUMPLE

Armadura de refuerzo a cortante
vV, =V, —V,, =169.35KN —137.60KN

V,, =31.75KN
Separacion Estribos
Vo _169.35KN _ oo
V, 579.6KN

020<029<067 = % <06

Entrando en tabla 19.6 del libro Hormigén Armado Jiménez Montoya 14 edicion, pag. 371,

con la siguiente relacion.

s
Estribo 2 @ 8 g 05 = u=57.2KN

57.2KN >3L75KN o

Separacion
S _055
d
s=0.55-d =0.55%0.46 = 0.25m

Refuerzo
estrivos¢8c / 25cm

Cortante Derecha
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Datos:

Q,=135.20 KN f, =21 MPa y.= 1.50

h =0.50 m f, =400 MPa .= 115

d=0.46m f., =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?

b=0.30m f,, =400 MPa/L.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m’

L= 6 metros (longitud)
Solucién:

V,, =V, =135.2KN
V, <V,
V, <V,
Verificacién del cortante Vui:

V,, =0.30- f, -b-d =0.30-14000KN /m? -0.30m - 0.46m = 579.6 KN

135.2KN <579.6KN  OK

Verificacion del cortante Vyo:

f,=0.131-3/ f,? =0.131-3/(21IMPa)? =0.997MPa = 997.12KN /m’
V, =f,-b-d =997.12KN /m? -0.30m- 0.46m =137.6KN
135.2KN <137.6KN  OK

Separacion méxima CBH-87:
S <30cm
S =30cm

Armadura de refuerzo a cortante con la cuantia minima por un metro lineal CBH-87:

f

A ha s 000, fy-b,-t
sena

Aestrivos - (Z -(0.008m)? - 2) -347826.087KN /m?

>0.02-14000KN /m? -0.30m-1m

sen(90)

139.82KN >84KN OK = estrivos¢8c/30cm

3.6.4.1.2. Disefio en E.L.S.- Se verifican las deformaciones maximas producidas por las

cargas de servicio y peso propio.
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Datos:
g, = 19.59 KN/m Carga permanente repartida que actta sobre el elemento
g, = 12.29 KN/m Carga variable repartida que acttia sobre el elemento
Para comprobacion y obtencion de estos datos ver (ANEXO 1V)
L=6m Longitud
E, =0.0035 Alargamiento unitario del acero
Verificacion para Estados limites de Servicio
d>30-E, -l,
0.46m>30-0.0035- (0.6 - 6m)

0.46m >0.38m OK

d>50-—9.E, I,
g+q
19.59KN /m

0.46 > 50- -0.0035- (0.6 - 6m)
19.59KN /m +12.29KN /m

0.46m >0.39m OK

Realizadas las comprobaciones del articulo 8.5.3 de la norma CBH-87, no sera necesaria la
comprobacidn de la flecha.

3.6.4.2. Columna.- El disefo se basa en la determinacién de una armadura simétrica en los
E.L.U. con una seccién dada:
Datos:

3
b= 30 om L - 0.30cm-(0.30cm)

X y 12
h=30cm A=0.30m-0.30m =0.09m?

N, =522.2 KN

=0.000675m*

L = 3.5 m (longitud)

M, = 1.3 KN.m

M,, = 42.5 KN.m

a = 1.36 Coeficiente de pandeo
a,=1.70 Coeficiente de pandeo
Solucion:

Longitud de pandeoen Y:
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l, =, -L=1.70-3.5m =5.95m

Esbeltez geométrica:
L, 5.95m

a

dg=—2= =19.83
h  0.30m

10 < 4, <29 =10<19.83 <29 ( se consideran efectos de pandeo)

Esbeltez mecéanica:
5.95m

4 —ba
/|7X 0.000675m*
A\ 0.09m?

35< 4, <100 = 35<68.70 <100 ( se consideran efectos de pandeo)

=68.70

Se realizara los calculos de las excentricidades.
Excentricidad Accidental

30cm >2cm =1.5cm < 2cm

e, =2cm

Excentricidad de Primer Orden

o My _425KN.m

oy = =0.081m =8.1cm
N, 522.2KN

€, =8.1cm

Excentricidad Ficticia

f c+20e, |
efic=(0.85+ v j y

.2.10™*
1200 ) c+10-e, r

-10™* =0.081m

2
e :(0.85+347.83MPaj_ 0.30m+20-0.083m  (5.95m)

1200 0.30m+10-0.083m  |0.000675m*
' 0.09m?
eq =8.1cm

Excentricidad Total

€, =€, +t€, +€5
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e; =2cm+8.1cm+8.1cm =18.2cm = 0.18m
e; =0.18m
Momento amplificado considerando efectos de 2 orden
M, = N,.e; =522.2KN -0.18m = 93.99KN.m

M, =93.99KN.m

Para el disefio de las armaduras se utilizara el diagrama de flexion y compresion compuesta

de la pagina 716 del libro Jiménez Montoya 14 edicion.

Como el monograma es para un hormigén H-20 se calcula un ancho ficticio para un hormigén
H-21.

T _ g.a0m. 2IMPa

o 20MPa

b, =b- =0.32m = b, =0.32m

Valores de entrada:

M,  93.99KN.m
b, 0.32m

=293.72KN

Ny _ 522.2KN =1631.87KN /m

b, 0.32m

Entrando con estos dos valores se obtiene:

At AT
bl bl

Y _ 775KN /m

A - 4 =775KN /m-b, = 775KN /m-0.32m = 248KN
Armadura de refuerzo para toda la seccion:

Astom - Fyg = 248KN -2 = 496 KN

6416 = 419.6KN

498.3KN > 496 KN
2412 = 78.7KN g OK

Area total de acero;
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496KN

- =0.00142m°
Astoal = 347826.087KN /m’?
As = 14.26 cm?
Cuantia geométrica minima:
Para pilares p,,, =0.006 segln la CBH-87
2
o A, 14.26cm 0017

“b.d_ 30cm-27cm
0.017>0.006 OK

Comprobacién de las armaduras longitudinales:

A - fq>005-N,
(0.001426m? / 2)-347826.087KN /m? > 0.05-522.2KN

248KN > 26.11KN OK

|
AS : fycd <05 fcd A\:
(0.001426m? / 2) - 347826.087KN /m? < 0.5-14000KN / m? - 0.09m?

248KN < 630KN OK

Disefio de estribos:

Separacion:
S <12¢... S <12-1.2cm =15cm
S<b-2r = S <30cm—2-2cm =26cm
S <30cm S <30cm

S =15cm

Didmetro de estribos:
>d> 1
¢6 = ¢ = Z ’ ¢may0r

¢62¢2%~(16mm)=4mm = ¢=6mm

Estrivosgbc/15cm
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Longitud de pandeo en X:
I, =, -L=1.36-3.5m=4.76m

Esbeltez geométrica:

2=l S ATOM_ g 67
h ~ 0.30m

10 < A4, <29 =10<15.87 <29 (se consideran efectos de pandeo)

Esbeltez mecénica:
4.76m

/|7X 0.000675m*
A\ 0.09m?

35< 4, <100 =35<54.96 <100 ( se consideran efectos de pandeo)

=54.96

Se realizara los calculos de las excentricidades.

Excentricidad Accidental

c 30cm

e :%220m:> >2cm =1.5cm < 2cm

a
e, =2cm

Excentricidad de Primer Orden

o My _L3KN.m

oy = =0.0025m = 0.25cm
N, 522.2KN

e, =0.25cm

Excentricidad Ficticia

1200 T

f c+20-e, |
e, =| 085+ 2 |. Y .0.10™
c+10-e, r

-10™* =0.032m

2
e, = (0185+ 347.82MPaj 0.30m+20-0.0025m  (4.76m)

1200 ) 0.30m+10-0.0025m [0.000675m"
0.09m?

€4 =3.2CM
Excentricidad Total
e, =6, +e0y + €4
e; =2cm+0.25¢cm + 3.2cm = 5.45cm = 0.0545m
e; =0.0545m
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Momento amplificado considerando efectos de 2 orden
M, = N4.e; =522.2KN -0.0545m = 28.46KN.m

M, = 28.46KN.m

Para el disefio de las armaduras se utilizara el diagrama de flexién y compresion compuesta

de la pagina 716 del libro Jiménez Montoya 14 edicion.

Como el monograma es para un hormigon H-20 se calcula un ancho ficticio para un hormigén
H-21.

fo — 0.30m. 21MPa

b, =b-
o 20MPa

=0.32m = b, =0.32m

Valores de entrada:

M,  28.46KN.m
b, 0.32m

= 88.94KN

N, 522.2KN

= =1631.87KN /m
b, 0.32m

Entrando con estos dos valores se obtiene:

At AT
bl bl

Y _150KN /m

A - f,; =150KN /m-b, =150KN /m-0.32m = 48KN
Armadura de refuerzo para toda la seccion:
Asrom - Fyg =48KN -2 =96KN

66416 = 419.6KN

498.3KN > 96KN
2412 = 78.7KN g OK
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3.6.4.3. Zapata.- El disefio de las cimentaciones de este proyecto fue mediante una fundacién
superficial con zapatas aisladas.

Datos:

N, =840 KN G oam = 0.1MPa =100KN /m?
M, =3 KN.m

Q,=3.18 KN
N = 525KN
M, = 1.87 KN

Solucion:

Pre dimensionado (zapata cuadrada):
14-0.02 - 0,, 14-0.02-100KN /m?

5= -0.12
100 100
AcapoN -(L+ ) _ 525KN -(1+ 02:12) _c 8am?
O o 100KN /m
A=a-b=a=b=a=-/A=-588m? =2.42m ~ 2.5m
a=b=2.5m
Canto util:
o, = Ny _ 840KN =134.4KN / m?

‘“a.-b 25m-2.5m
_1le 1.1-134.4KN / m? _(2.5m—0.30m
o, +370  134.4KN/m?+370 2

j =0.32m = 32cm = 35cm

d=35m  (constructivo)

Canto Total
h, =d +r =35cm+5cm = 40cm

Las dimensiones que se asumiran seran las que fueron propuestas en los resultados del
programa por motivo de mayor seguridad.

Dimensiones
a=b=25m
d =0.50m
h=0.55m
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Rigidez de la Zapata
Voax <2-h

(2.5m—0.30m) < 2.0.55m

1.1m <1.1m — Flexible

Comprobacion de los esfuerzos en el terreno, libro Jiménez Montoya 14 edicién pag. 507

e
Neotaiva = —

relativa

N =P, =V 74, =(2.5m-2.5m-0.55m) - 25KN /m® =85.94KN

N, =N+P

zapata

=525KN +85.94KN =610.94KN

M, 187KN.m
N,  610.94KN

=0.0031m

Excentricidad relativa

_e_0.0031m
relativa 25m

1
n<—

90

=0.0012

00012<001 ok (Zapata con carga centrada)

Comprobacién del esfuerzo en el terreno

o= O-adm

610.94KN

oYY <100KN /m?
2.5m-2.5m

97.75KN /m? <100KN /m’

3.6.4.3.1. Comprobacion al vuelco.-

(N +G)E
Wigh 2L
+ .
a 2.5m
(N +G)E 610.94KN - =

=233.13

M+Q-h " 1.87KN.m + 3.18KN - 0.55m
233.13>15 OK
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3.6.4.3.2. Comprobacién al deslizamiento.-

(N+G)tang, _, .

610.94KN -tan(z . 25°

(N +G)tan g, _ 3 j _5752
Q 3.18KN '

57.52>15 OK

3.6.4.3.3. Disefio a flexion.-
En direccion X =Y

M, = %-b(va +0.15a, )’

N
o, =—9% = BA0KN _ _ 134 4kN /m?
a-b 25m-2.5m
2
M, = 134'4';'\'”"- 2.5m-(L.1m +0.15-0.3m)? = 220.25KN.m
M, 220.25KN.m

=0.0252

H = h.d?.f, ~ 2.5m-(0.50m)2 -14000KN /m?

= g1-(1+ p)=0.0252 - (1+0.0252) = 0.026
U=A-f,=0-b-d-f,=0026-2.5m-0.50m-14000KN /m’ = 455KN

455KN
347826.087KN /m?
Cuantia geométrica minima: del libro Jiménez Montoya 14 edicion pag. 509

P =0.0020

=0.00131m? =13.1cm?

As:

Aq i = P -0 -d =0.0020- 2.5m - 0.50m = 0.0025m? = 25cm?

As = 25 cm?

Refuerzo:
U=A- fyd =0.0025m? - 347826.087KN /m? =869.56 KN

13416=909.1KN =  909.1KN >869.56KN oy

b-2-r 2.5m-2-0.05m
13 13

13¢416¢/19cm

Separacion = S = =0.183cm ~19cm
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3.6.4.3.4. Disefo a cortante.-

S, = % = 0.520m =0.25m Del lado a, de la columna

Cortante de disefio

a—a
V, =0, -b- °—d
d =0y [ 2 j

N
o, =—2 = BA0KN _ _ 134 4KkN /m?
a-b  25m-2.5m
V, =134.4KN /m? -2.5m-(2'5m_0"°’0m— O.50mj = 201.6KN

Comprobacidn de cortante:
V,<2-b,-d, - f,
b, =b, +d =0.30m+0.50m = 0.80m

d, =1.5v, =1.5-(1.1m—0.25m)=1.28m

f,=0.131-3/f, 2 =0.131-3/(21MPa)* =0.9971MPa =997.12KN /m’

221.20KN <2-0.80m-1.28m-997.12KN /m?
201.6KN <2042.10KN OK

3.6.4.4. Losa.- La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con

aligerante de plastoformo.

Datos:

a =22 cm mitad del ancho del complemento
h =20 cm canto de la bovedilla
Solucion:

Altura de la carpeta de compresion:
h023cm2%~a %~a:l-22cm:3.66cm

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
5cm > 3cm > 3.66cm  OK CUMPLE
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Comprobacién de la flecha:

No se comprueba la flecha si se cumple la relacion canto/luz de la tabla 9.9.10.4.3b segln la
CBH-87.

1
24

H _025M _ 060 i —0.0416

L
L

L 4m

0.062>0.0416 OK CUMPLE

Armadura de reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: h, = 5cm

As =0.79 cm?/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla :
A = % -(0.6cm)? -5 =1.41cm?

1.41cm? > 0.79cm?

¢6c/25cm
Armadura transversal de reparto:
A > 50-h, S 200
flq fl
00, _ 50-5M __ 4 7186m? /m
flq 347.82MPa
200 200 =0.575¢cm? /m

f., 347.82MPa

y

As = 0.72 cm?/m

Refuerzo:
A = % .(0.6cm)? -5 =1.41cm?

1.41cm? > 0.72cm?
¢6c/25cm
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3.6.5. Comparacion de los resultados de los calculos manuales con los del programa

CYPECAD.- Se procedera al analisis del disefio a mano y de los resultados obtenidos por

el programa, los cuales fueron calculados con las mismas solicitaciones y secciones, se

aceptan resultados superiores en 5 % a los del CYPECAD.

TABLA 3.8

Comparacion de resultados del calculo de la Viga en E.L.U.

Flexion positivos

Calculo manual (método

Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,30mx0,50mx6m
Area de acero nec. 8,2 cm? 8.47 cm?
Armado 2016 +4¢12 2016 +4¢12
Flexion negativos (Izquierda)
Calculo manual (método
Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,30mx0,50mx6m
Area de acero nec. 10.30 cm? 11.62 cm ?
Armado 2020 + 2016+ 2¢10 2020 + 2016+ 2610
Flexion negativos (Derecha)
Calculo manual (método
Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,30mx0,50mx6m
Area de acero nec. 4.4 cm? 4.95 cm?
Armado 3012 +2¢10 3912 +2410
Cortante (lzquierda)
Calculo manual (cuantia
Concepto minima CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,40mx0,65mx10m

Area de acero nec.

5.91 cm?

5,91 cm?

Armado Estribos ¢8 ¢/25 cm Estribos ¢8 ¢/25 cm
Cortante (Derecha)
Calculo manual (cuantia
Concepto minima CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,40 mx 0,65mx 10m

Area de acero nec.

3.35 cm?

3.35¢cm?

Armado

Estribos ¢8 ¢/30 cm

Estribos ¢8 ¢/30 cm

Fuente: elaboracién propia
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2020 L=240

2010 L=650

T (1111 TR 5 IO 111

|

1eQ8c

15x1e08¢/30

n7
| 1.4

Figura 3.16. Armado de la viga, entre las columnas C36 — C43 primera losa (Fuente:

CYPECAD 2014)
TABLA 3.9
Comparacién de resultados del calculo de la Columna en E.L.U.
Flexo compresion
Calculo manual (monograma de
Concepto flexocomprecion H. A. J. Montoya) | CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,30mx0,30mx3.5m
Area de aceros nec. 14.26 cm? 14.31 cm?
Armado 6016 +2¢12 616 +2412
Estribos
Concepto Calculo manual (CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,30mx0,30mx35m
Area de aceros 0,6 cm? 0,6 cm?
Armado 06 ¢/15 cm $6 ¢/15 cm
Fuente: elaboracién propia
Referencia: E C4 @ Cuadro de pilares Datos del pilar (7)]
Esquina Cara X Cara ¥ Estribos As/hel)
g O [03 «03 4af@e vki2 [m6 vh2 @12 v|t[ec [15]0 159
7 E 03 03 4016 w42 |B16 w2 @12 w @ |15 159
s [0 [03 «03 a@6 w2 o6 vk2 @12 v Hlec «[15]|0 1.59
5 003 «[03 4016 v:2 |g16 vi2 [o12 v Hles +|15]0 1.59
4 E 03 x03 4|86 w2 |[B16 w2 (@12 w @6 w15 159
3 E 03 x03 4/@6 w2 |[B16 w2 [F12 w @6 v |15 159
2 E 03 x/03 4|86 vi+2 |[B16 v+2 (@12 w g w|15 1)
10 [03 «[03 a@16 w2 @16 vk2 |@12 v ties ~[15|0 1.59
Amanques: 416 vh2 |@16 w2 [@12 « /& 153

Figura 3.17. Armado de la Columna C4 (Fuente: CYPECAD 2014)
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TABLA 3.10
Comparacion de resultados del calculo de la Zapata en E.L..U.

Flexion lado X e Y
Calculo manual (flexion

Concepto simple, momento reducido) | CYPECAD (2014)
Dimensiones 25mx25mx0,55m
Area de aceros 25 cm? 26,14 cm?
Armado 1316 ¢/19 cm 1316 ¢/19 cm

Cortante lado X e Y

Concepto Calculo manual (CBH-87) |CYPECAD (2014)
Dimensiones 25mx25mx0,55m
Area de aceros No requiere No requiere
Armado No requiere No requiere

Fuente: elaboracion propia

oo 525 ooy o 2535, qan )

1 1

= Ll
8 | | | i
12E16eM0 =240 12E16eM0 =240
2 (]
i L]

k 280 |

Figura 3.18. Armado de la Zapata C13 (Fuente: CYPECAD 2014)

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

correcta realizacion del item y por Gltimo la forma de pago. Véase (Anexo V)

3.8 Precios unitarios.- El analisis de precios unitarios fue realizado como se indico en el
marco tedrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran
detalladas en el (Anexo V1)
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3.9 Costo total de la obra

Haciendo un analisis de precios unitarios se pudo obtener una cifra en Bolivianos del costo

total de la obra, con los precios referenciales actuales, esta cifra es:

Costo = 3,147,186.59 Bs

Esta cifra corresponde al disefio convencional, y no contempla el precio de instalaciones de

agua potable, instalaciones sanitarias, instalaciones eléctricas, e instalaciones de gas.
Este costo solo contempla la parte la parte de la obra gruesa del disefio estructural.
El precio por metro cuadrado de construccion es:

Costo por m? = 709.64 Bs

Siendo el area en total de la construccion de 4434.89 m?.
Para mas detalle véase los (Anexo VI y Anexo VII)
3.10 Cronograma de ejecucion de la obra

Para la ejecucion de la obra se realizé un andlisis de ruta critica PERT, con un plan de obra
preestablecido, obteniéndose un tiempo minimo para la construccion del proyecto, el cual

nos da un tiempo de:

Plazo de ejecucion = 265 dias habiles

Esta planeacion esta realizada para un contingente minimo de 15 trabajadores, para todas

las actividades y estos deben ser:

5 albafiiles o especialistas y 10 ayudantes

1 retroexcavadora 420 F y 7 volguetas de 4 cubos

Para mas detalle véase el (Anexos XII)
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4. CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

Como aporte académico se propuso el analisis y determinacidn de asentamientos y distorsion

de cimentaciones, fundados sobre subestratos de arcillas organicas confinadas.

Durante la construccion de edificios, a medida que las cargas de columnas se sitian sobre las
cimentaciones, éstas se asientan. Las cimentaciones son disefiadas en funcion a un esfuerzo
admisible, este esfuerzo admisible no toma en cuenta los subestratos méas profundos los
cuales pueden estar constituidos por suelos altamente compresibles, los que generan
asentamientos de gran magnitud, estos asentamientos son calculados por métodos de
consolidacidn, ya que estos estratos son arcillas confinadas entre estratos de arena y gravas
de baja compresibilidad, no obstante los asentamientos de los suelos granulares son
cuantificados por métodos basados en la teoria elastica.

Si es que los asentamientos llegan a ser de consideracion sobrepasando los limites
establecidos por noma, se tiene que analizar un redisefio de las cimentaciones con las cuales

cumpla los requisitos tanto de esfuerzo admisible como de asentamiento admisible.
4.1 Eleccion de cimentaciones para el analisis de asentamientos y distorsiones

Para la eleccién de las cimentaciones a ser analizadas se tomo en cuenta la proximidad y
ubicacion de estas con los pozos de sondeo del estudio de suelos y los esfuerzos maximos de

las zapatas.

Con estos parametros se eligid las cimentaciones que estan en funcion a las caracteristicas y
estratificacion del pozo N° 1 de exploracion de suelos, se eligieron las zapatas de la columna
60 y 61 por la cercania al pozo N° 1, por la cercania entre ellas y por la diferencia de esfuerzos

normales para el célculo de distorsion.

De la misma manera de se eligieron las cimentaciones de las columnas 13 y 14 en funcion a

las caracteristicas del pozo N° 2 de exploracion de suelos.

La ubicacion de las cimentaciones se puede apreciar en las siguientes graficas:

94



&l

Inlin . Il

Sy Q) iy W o S0y e 0] iy
ikl cle] L

] E er®] g E‘mE‘:zEl :i
ho® 1" di2® | @

F
®
d
]
a

5 ()] 4]
8 @ &8 0o a

Figura 4.1. Cimentaciones para el analisis de asentamiento (Fuente CYPECAD 2014).
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4.2 Estratificacion y datos para el calculo de asentamientos

La estratificacion y los datos de las cimentaciones elegidas referentes a los estratos del

subsuelo se presentan en las siguientes figuras:

C 60 _— o C=61
N=36L72KN # &

I

Figura 4.2. Estratificacion y datos de las zapatas 60 y 61 (Fuente elaboracion propia).

Figura 4.3. Estratificacion y datos de las zapatas 13 y 14 (Fuente elaboracion propia).
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C35 C 4
N =523.87 KN Vo B N =403.86 KN
)

Figura 4.4. Estratificacion y datos de las zapatas 35y 41 (Fuente elaboracion propia).

C2 PR ) C 9 L 1
N=424.29KN v i N =490.37 KN
‘

Figura 4.5. Estratificacion y datos de las zapatas 2 y 9 (Fuente elaboracion propia).

4.3 Asentamiento elastico basado en la teoria de la elasticidad

En el célculo de asentamientos en estructuras, generalmente se toman en cuenta los
asentamiento de los estratos de arcilla y limo, considerando a las arenas y gravas como
incompresibles o de compresibilidad despreciable, el método para determinar los
asentamiento en arena y suelos granulares, pueden ser analizado mediante la teoria de la
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elasticidad, por lo tanto se calcularan los asentamientos de los estratos de arena limosa y de
arena mal graduada, como sigue a continuacion.

Como ejemplo ilustrativo se va a realizar el calculo manual de la zapata N° 13

Datos

N =614.44 KN
B=25m
L=25m
h=0.55m
q=98.31 KN/m?
D,=3m

a=4

u,=0.3
E, = 15000 KN/m2

Normal de disefio
Ancho de la zapata

Largo de la zapata

Canto de la zapata

Presion neta aplicada sobre la cimentacion
Profundidad de cimentacion

Factor que depende de la ubicacién donde se esta calculando
el asentamiento respecto de la zapata

Coeficiente de Poisson del suelo

Modulo de elasticidad

_B_25m

B' =1.25m
2
L _25m _
2.5m
, _H _055m _
n _E_ S Em =0.76
2 2

Con los valores de m' y n' calculamos F1=0,096 y F2=0.083 entrando a las tablas 17.3y 17.4
del libro Braja Das 4° Edicion, o referirse a las tablas del ANEXO 1
Calculo del factor de forma

CF+27H F, 20,006 + 2_0'§’ -0.083=0.298
D
—_f_ 37m=1.2
B 25m
B _2.5m _1
L 25m

Con los valores de % y % calculamos Factor de profundidad Ir = 0.78 entrando a la tabla

17.5 del libro Braja Das 4° Edicion, o referirse a las tablas del ANEXO 1.
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Caélculo del asentamiento del estrato de arena por el método de la elasticidad

2
S=q-a- B+l E” 1,1, =98.31KN /m*-4.1.25m +

S

S .=0.0069m

1-0.3°

15000KN / m?

-0.298-0.78

Los resultados del asentamiento elastico en el estrato de arena de las demas zapatas se

muestran en las siguientes tablas.

TABLA 4.1
Datos preliminares para el calculo del asentamiento eléstico en el estrato de arena
Modulo
Coef. de s
p0isson Elasticidad
7 q ’ B Hs Es , L n = H
et i) | % BT O ) g | (KM | =g 3
Braia D Tabla 17,6
40?3. ."’,1?] Braja Das
IC1oN 1 4° Edicion
N° 2 96,21 4 1,05 0.3 15000 1 0.90
N°9 92,69 4 1,15 0.3 15000 1 0.83
N° 13 98,31 4 1,25 0,3 15000 1 0,76
N° 14 96,64 4 0,95 0,3 15000 1 1
N° 35 99,03 4 1,15 0,325 22000 1 0,87
N° 41 91,57 4 1,05 0,325 22000 1 0,95
N° 60 95,39 4 0,97 0,325 22000 1 1,03
N° 61 93,59 4 11 0,325 22000 1 0,91
Fuente: Elaboracion propia
TABLA 4.2
Parametros de calculo para la ecuacion del asentamiento elastico
F1 F2
Tabla17,3 | Tabla174 | | _p 2" £ | D B .
Zapata | BrajaDas | BrajaDas | ° ' 1-pu | — — Tabla 17,5
4° Edicion | 4° Edicion B L Braja Das
4° Edicion
N° 2 0,123 0,083 0,325 1,42 1 0,93
N°9 0,110 0,083 0,312 1,30 1 0,85
N° 13 0,096 0,083 0,298 1,2 1 0,78
N° 14 0,142 0,083 0,344 1,57 1 1,02

Fuente: Elaboracion propia
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Parametros de calculo para la ecuacion del asentamiento elastico

TABLA 4.2. (Continuacion)

F1 F2 5 |
Tabla 17,3 | Tabla 17,4 E+27H el D B f
Zapata | BrajaDas | BrajaDas e 7 = — Tabla 17,5
4° Edicion | 4° Edicion B L Braja Das
4° Edicién
N° 35 0,117 0,083 0,323 1,304 1 0,85
N° 41 0,132 0,083 0,338 1,429 1 0,93
N° 60 0,147 0,083 0,35 1,53 1 0,99
N° 61 0,125 0,083 0,331 1,36 1 0,88

Fuente: Elaboracion propia

TABLA 4.3.

Célculo del asentamiento del estrato de arena por el método de la elasticidad
Zapata S=q-a: B'+1_Eﬂ25 A1y (m) Se(mm)
N° 2 0,0074 74
N° 9 0,0069 6,8
N° 13 0,0069 6,94
N° 14 0,0078 7,81
N° 35 0,0051 5,08
N° 41 0,0049 4,9
N° 60 0,0052 5,25
N° 61 0,0049 4,88

Fuente: Elaboracion propia

4.4 Asentamiento por consolidacion primaria

Cuando se presentan estratos de arcilla confinadas debajo de los estratos de fundacion, es

necesario hacer un analisis de compresibilidad, lo cual genera asentamientos, estos

asentamientos pueden ser cuantificados con la teoria de consolidacidn primaria y secundaria,

a continuacion se muestra el método de consolidacion primaria.

Como ejemplo ilustrativo se va a realizar el calculo manual de la zapata N° 13
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Datos

N = 614.44 KN Normal de disefio

B=25m Ancho de la zapata

L=25m Largo de la zapata

h=055m Canto de la zapata

q=98.31 KN/m? Presion neta aplicada sobre la cimentacion
LL=38 % Limite Liquido

H=1m Espesor del estrato de arcilla

e,= 2.8 Relacion de vacios Tabla 3,1 Braja Das 4° Edicion
h=0.95m Espesor del estrato de arena

y =18.04 KN/m3 Peso especifico de la arena

h,=0.50 m Espesor del estrato de arcilla

y = 8.25 KN/m3 Peso especifico de la arcilla

Calculo Indice de compresion primaria
C, =0.009-(LL-10)=0.009-(38 -10)=0.252

Para una profundidad Z= 0.95 m

L 25m Z 0.95m
™ =B 25m * (B/2) (2.5mj
2

Con los valores de m y n calculamos 1c=0.818 entrando a la tabla 8.6 del libro Braja Das 4°
Edicion, o referirse a las tablas del ANEXO 1.

Calculo de esfuerzo
o=1,-0=0.818-98.31KN /m* =80.42KN / m?

Para una profundidad Z= 1.28 m

~ E— 25m = Z _ 1.28m _1.02
B 2.5m (B/2) (Z.Smj
2
Con los valores de m y n calculamos 1c=0.691 entrando a la tabla 8.6 del libro Braja Das 4°
Edicion, o referirse a las tablas del ANEXO 1.

Calculo de esfuerzo
o=1,9=0.691-98.31KN /m? =67.93KN / m?
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Para una profundidad Z= 1.61 m

L 25m VA 1.61m
:—2721 n = == :128
™= B 25m *(B/2) (2.5mj
2

Con los valores de m y n calculamos 1c=0.572 entrando a la tabla 8.6 del libro Braja Das 4°
Edicion, o referirse a las tablas del ANEXO 1.

Calculo de esfuerzo
o=1,.-0=0.572-98.31KN /m? =56.23KN /m?

Calculo de esfuerzo promedio del estrato, mediante la regla Simpson

_0,+40,+0, 80.42KN/m’ +4-67.93KN / m* +56.23KN /m?
6 6

Ao = 68.06KN / m?

Esfuerzo de pre consolidacion del estrato de arena

=h, -y =0.95m-18.04KN /m® =17.14KN /m?

O-are na

Esfuerzo de pre consolidacion del estrato de arcilla

s =N, -7 =0.50m-8.25KN /m? = 4.12KN / m?

arcilla
Calculo de esfuerzos de pre consolidacién total

Gy =0 + Oy =17.14KN /M? +4.12KN /m? = 21.26KN /m?

Calculo del asentamiento en el estrato de arcilla organica por consolidacion primaria

S

cp

_ CC -H . IOQ(O—O + AO—promedio J

- 1+e, o

~0.252-1m o 21.26KN /m? + 68.06KN / m?
®  1+28 21.26KN / m?

S ,=0.0413m

Los resultados del asentamiento por consolidacion primaria en el estrato de arcilla de las

demas zapatas se muestran en las siguientes tablas.

102



TABLA 4.4,

Datos preliminares para el calculo del asentamiento por consolidacion primaria

H (m) €o
LL (%) | Cc=0,009.(LL-10) | Espesor re'\";‘g(':?gsde
Zapata g Limite | Indice de compresion del
(KN/m?) - L Tabla 3,1
liquido primaria estrato de .
arcilla Braja Das
4° Edicion
N° 2 96,21 38 0,252 1 2,8
N°9 92,69 38 0,252 1 2,8
N° 13 98,31 38 0,252 1 2,8
N° 14 96,64 38 0,252 1 2,8
N° 35 99,03 16 0,054 0,95 2,8
N° 41 91,57 16 0,054 0,95 2,8
N° 60 95,39 16 0,054 0,95 2,8
N° 61 93,59 16 0,054 0,95 2,8

Fuente: Elaboracion propia

TABLA 45.
Determinacion del esfuerzo promedio en el estrato de arcilla (regla de Simpson)
lc o, +40,+0o
Zapata | Z (m) | m, = % n = @ ;?;}?gg E‘K_NI/;];; Ao ="
4° Edicién (KN/m?)
0,95 1 0,905 0,748 71,96
N° 2 1,28 1 1,219 0,598 57,53 57,93
1,61 1 1,533 0,473 45,51
0,95 1 0,826 0,787 72,94
N°9 | 128 1 1,113 0,647 59,97 60,20
1,61 1 1,40 0,522 48,38
0,95 1 0,76 0,818 80,42
N°13 | 1,28 1 1,02 0,691 67,93 68,06
1,61 1 1,28 0,572 56,23
0,95 1 1 0.701 67,74
N°14 | 128 1 1,347 0,547 52,86 93,30
1,61 1 1,695 0,42 40,58

Fuente: Elaboracion propia
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TABLA 4.5. (Continuacion)

Determinacion del esfuerzo promedio en el estrato de arcilla (regla de Simpson)
Ic
do, + o
L Z | Tablags Ac Ag=0T2%27T%
= — n =—-—— ’
Zapata | Z(m) | m, B| ' (B/2) | BrajaDas (KN/m2) / ?
4° Edicion (KN/m?)
1 1 0,87 0,765 75,76
N°35 | 1,26 1 1,096 0,655 64,86 64,75
1,57 1 1,365 0,538 53,28
1 1 0,952 0,724 66,29
N°41 | 1,26 1 1,20 0,606 55,49 55,48
1,57 1 1,495 0,487 44,59
1 1 1,026 0,688 65,62
N°60 | 1,26 1 1,292 0,568 54,18 52,08
1,57 1 1,610 0,446 42,54
1 1 0,76 0,818 69,82
N°61 | 1,26 1 1,02 0,691 59,15 59,09
1,57 1 1,28 0,572 48,10
Fuente: Elaboracion propia
TABLA 4.6.
Calculo de esfuerzos de pre consolidacion
hl * h2 *
espesor v () espesor v ()
del [ P2 1 el Peso 1o, =h-y
especific especific | ° Oy =N 7| 00 = Curera + Tacita
Zapata || estrato estrato .
odela odela Arcilla KN /m?
de de il Arena
arena | 2N | arcilla | M) e | KN/m?
(m) KN /m (m) KN /m
N° 2 0.95 18.04 0.5 8.255 17,14 4,12 21,26
N° 9 0.95 18.04 0.5 8.255 17,14 4,12 21,26
N°13 | 0,95 18,04 0,5 8,255 17,14 4,12 21,26
N° 14 || 0,95 18,04 0,5 8,255 17,14 4,12 21,26
N° 35 1 21,46 0,475 8,05 21,46 3,82 25,28
N° 41 1 21,46 0,475 8,05 21,46 3,82 25,28
N° 60 1 21,46 0,475 8,05 21,46 3,82 25,28
N° 61 1 21,46 0,475 8,05 21,46 3,82 25,28

Fuente: Elaboracion propia

(*) Véase de lafigura4.2a 4.5




TABLAA4.7.
Calculo del asentamiento en el estrato de arcilla organica por consolidacion primaria

Zapata | S = 2:: "09(00 . A;pmmedio J Sep (MM)
N° 2 0,03786 37,86
N°9 0,03868 38,68
N° 13 0,0413 41,33
N° 14 0,0361 36,13
N° 35 0,007446 7,446
N° 41 0,006808 6,808
N° 60 0,0067 6,71
N° 61 0,0071 7,06

Fuente: Elaboracion propia
4.5 Asentamiento por consolidacion secundaria

En suelos organicos el asentamiento mas importante se dan en el proceso de consolidacion
secundaria y mucho mas si el estrato de arcilla organica se encuentra en un estado de pre
consolidacién natural, esto se debe al reacomodo de las particulas sélidas del suelo, este
proceso es también llamado plastificacion y es dependiente del tiempo por el cual esta siendo
sometido a un esfuerzo prolongada debido a una carga permanente.

Como ejemplo ilustrativo se va a realizar el calculo manual de la zapata N° 13

Datos

N =614.44 KN Normal de disefio

q=98.31 KN/m? Presion neta aplicada sobre la cimentacion

LL=38% Limite Liquido

H=1m Espesor del estrato de arcilla

C,= 0.3 indice de compresion secundaria Pag.203 Braja Das 4° Edicion

Para el t; he determinado mediante el cronograma pert un plazo de ejecucion de la obra
gruesa de 232 dias, considerando que para la obra fina sea el mismo tiempo de 232 dia, a su
ves se suma un tiempo de 90 dias de prueba antes de la recepcion final, y considerando 1 afio
de uso, total suma el tiempo de 2.5 afios

t, = 2.5 afios
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Para el t, la bibliografia recomienda que el plazo de asentamiento por consolidacion
secundaria es 10 afios, en nuestro caso he considerado 5 afios de uso que estaria dentro de los
10 afios, sumando el tiempo de la consolidacion primaria de 2.5 afios mas 5 afios igual a 7.5
afos

t,= 7.5 anos

Calculo del asentamiento en el estrato de arcilla organica por consolidacién secundaria

S.=H -C’,Iog(%j

1

S_=1.0.03- Iog(7'5ar~losj
2.5aMos

S _.=0.014m

Los resultados del asentamiento por consolidacion secundaria en el estrato de arcilla para las

demas zapatas se muestran en las siguientes tablas.

TABLA 4.8.
Parédmetros de calculo para el asentamiento de consolidacién secundaria
C,
Zapata H(m) | Pag.203 | t (afios) | t,(afios)

Braja Das

4° Edicion
N° 2 1 0,03 2,5 7,5
N° 9 1 0,03 2,5 7,5
N° 13 1 0,03 2,5 7,5
N° 14 1 0,03 2,5 7,5
N° 35 0,95 0,03 2,5 7,5
N° 41 0,95 0,03 2,5 7,5
N° 60 0,95 0,03 2,5 7,5
N° 61 0,95 0,03 2,5 7,5

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo del asentamiento en el estrato de arcilla organica

TABLA 4.9.

por consolidacion secundaria

Zapata | S . =H 'C'a'|09[i—2j S, (mm)
1

N° 2 0,014 14,31

N° 9 0,014 14,31
N° 13 0,014 14,31
N° 14 0,014 14,31
N° 35 0,013 13,59
N° 41 0,013 13,59
N° 60 0,013 13,59
N° 61 0,013 13,59

Fuente: Elaboracion propia

4.6 Asentamiento total de cimentaciones

Una vez determinado el asentamiento en el estrato de arena mediante la teoria de la

elasticidad y el asentamiento en el estrato de arcilla organica mediante los metodos de

consolidacién primaria y secundaria, se procede a determinar el asentamiento total:

TABLA 4.10.
Asentamiento total bajo las cimentaciones
Se Scp Scs
Asentamiento Asentamlepto Asentamle_n o S=Se+Scp+Scs S
Estrato arcilla | estrato arcilla . )
Estrato arena L. . . Asentamiento || Asentamiento
Zapatas . orgéanica orgéanica
Teoria de la L L, total total
L Consolidacion || Consolidacion
elasticidad ) ; dari (mm) (m)
(mm) primaria secundaria
(mm) (mm)
N° 2 7,40 37,86 14,31 59.57 0.05957
N° 9 6,80 38,68 14,31 59,79 0.05979
N° 13 6,94 41,33 14,31 62,58 0.06258
N° 14 7,81 36,13 14,31 58,25 0.05825
N° 35 5,08 7,44 13,59 26,11 0.02611
N° 41 4,90 6,81 13,59 25,30 0.02530
N° 60 5,25 6,71 13,59 25,55 0.02555
N° 61 4,87 7,06 13,59 25,52 0.02552

Fuente: Elaboracion propia
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Con los resultados obtenidos se comprueba que los asentamientos de las cimentaciones que
no cumplen con el limite admisible que es de 50 mm “H A” Jiménez Montoya 14 edicion
pag. 496, se encuentran en la zona del edificio que tiene tercera planta como se muestra en

la siguiente figura:

zona en donde los asentamicntos
sobrepasan a los admisibles

Figura 4.6. Zona de asentamientos intolerables (Fuente CYPECAD 2014).
4.7 Distorsion entre Pilares

La distorsion entre pilares es el cociente de la diferencia entre asentamientos de
cimentaciones adyacentes o continuas entre su longitud de separacion, la norma E-050 de
suelos y cimentacion recomienda que el limite maximo entre distorsion de cimentaciones sea
1/150, que es el limite para que el edificio presente dafios estructurales, en la siguiente tabla

se muestra las distorsiones entre las cimentaciones elegidas.

TABLA 4.11.
Distorsion de cimentaciones
X 1
Zapatas 0=5-5 . DistoLrsic’)n 150 s 1
(m) (m) antre Distorsién | =< -
cimentaciones| o< Ma
N°9-N°2 0,00022 6 0.000036 0,0066 cumple
N°13-N° 14 0,00433 4,5 0,00096 0,0066 cumple
N° 35 - N° 41 0,00081 6 0,000135 0,0066 cumple
N° 60 - N° 61 0,00003 4,5 0,000066 0,0066 cumple
N° 13- N°61 0,0376 46,4 0,00079 0,0066 cumple

Fuente: Elaboracion propia
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En los resultados la distorsion entre cimentaciones estd muy por debajo del limite admisible,
esto significa que las cimentaciones tienen un asentamiento uniforme y casi constante, por lo
que el edificio no estd comprometido a falla estructural, pero si se debe hacer un redisefio de

las cimentaciones de la zona de asentamientos intolerables.

4.8 Tension admisible en funcién del asentamiento

Con el proposito de reducir asentamientos localizados, se debe realizar un redisefio de los
elementos de cimentacion, que garanticen la reduccion del asentamiento por la redistribucion
de esfuerzos, segtin el articulo 54 del libro “Mecanica de suelos en la ingenieria” Karl
Terzagui 2 edicion, un método sencillo y practico es alterar el esfuerzo admisible del terreno,
de tal manera que las nuevas dimensiones de los cimientos sean calculadas con esa tensién
admisible, sean lo suficientemente grandes para redistribuir el peso de los pilares, y asi

aminorar asentamientos.

Por correspondencia y linealidad el cociente del esfuerzo admisible entre el asentamiento
calculado tiene que ser igual al esfuerzo requerido, entre el asentamiento maximo admisible,
para suelos cohesivos el libro de hormigén armado de Jiménez Montoya 4° edicion pag. 496

tabla 23.3, recomienda que el limite sea 0,05 m.

Donde:

q = Esfuerzo admisible determinado con la prueba SPT
S = Asentamiento total calculado
Smax = Asentamiento maximo tolerable (0,05 m suelos cohesivos)

q" = Esfuerzo admisible en funcién y correspondencia del asentamiento maximo.

Como los asentamientos mas importantes se presentan en la zona, en donde la construccion
alcanza la tercera planta sera necesario modificar el esfuerzo admisible de estas zapatas en
funcién del asentamiento admisible y el calculado, a continuacion se muestra un croquis de

las zapatas que seran redisefiadas con un nuevo esfuerzo admisible:
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Figura 4.7. Zapatas que deben ser redisefiadas (Fuente CYPECAD 2014).

Con los asentamientos calculados se calcularan los nuevos esfuerzos admisibles con los
cuales las cimentaciones no rebasaran el asentamiento admisible, para esto se elige al menor

de todos, el cual seré el nuevo esfuerzo admisible, que incluira el efecto del asentamiento.

TABLA 4.12.
Calculo del esfuerzo admisible en funciéon del asentamiento
S
S S q q q M max.
Zapatas max

P (m) (m) | (MPa) (MPa)

N° 2 0,05 0,0598 0,1 0,084
N° 9 0,05 0,0597 0,1 0,084
N° 13 0,05 0,0626 0,1 0,080
N° 14 0,05 0,0582 0,1 0,086

Fuente: Elaboracion propia
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El nuevo esfuerzo admisible es 0,08 MPa, con este nuevo dato se procede a recalcular las
cimentaciones de las columnas: C1, C2, C3, C4, C5, C6, C7, C8, C9, C10, C11, C12, C13,
C14, C15, C16, C17, C18, C19, C20 y C21 con el programa CYPECAD 2014.

Este nuevo esfuerzo tiene en cuenta los asentamientos maximos admisibles.

4.9. Comparacion técnica y econdémica de las cimentaciones entre el disefio convencional

Vs aporte académico.

Para la comparacion técnica se van a comparar las zapatas del pilar N° 13, que en ambos

casos es el més solicitado en cuanto a los esfuerzos normales.

Para la comparacion econdmica se realiz6 una evaluacion de costos de todo el proyecto,

incluyendo las nuevas cimentaciones disefiadas con el esfuerzo admisible modificado.

A continuacion se muestran las siguientes tablas que comparan técnica y econémicamente

los dos disefios realizados:

TABLA 4.13.
Comparacion técnica de la zapata N° 13
Comparacion técnica
Zapata N° 13 Disefio con esfuerzo Disefio con esfuerzo
admisible de la prueba SPT | admisible modificado
Dimensiones 2,5m x 2,5m 2,9m x 2,9m
Asentamiento 62,58 mm 49,92 mm

Fuente: Elaboracion propia

TABLA 4.14.
Comparacion econémica de toda la obra

Disefio estandar 3147186,59 Bs

Disefio con zapatas
modificadas 3206117,26 Bs

Fuente: Elaboracion propia

Como se puede apreciar el costo del proyecto construido con las zapatas disefiadas con el
esfuerzo admisible modificado tiene un exceso de costo del 1.8%, llegando a ser la diferencia
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de 58930.67 Bs, siendo un precio razonable y accesible para la solucion de los asentamientos,

y garantizar la estabilidad de la estructura sobre el subestrato de arcilla orgénica
4.10 Conclusiones del Aporte Académico

Se concluye que, con la modificacion del esfuerzo admisible del terreno se puede redisefiar
zapatas que cumplan con los requisitos de seguridad de capacidad de carga y con los

requisitos de asentamientos maximos.
Se recomienda que el proyecto sea construido con los planos:
Planos estructurales: 1-2-A1-3-4-5-6-7-8-9-10-11-12-13-14-15-16

En los planos 1y 2 se debe de reemplazar las zapatas desde la C1 hasta la C21, por las del
plano Al. El plazo de ejecucion del proyecto con el disefio de las nuevas cimentaciones es
272 dias hébiles, con un contingente minimo de 15 trabajadores.

5 albafiiles o especialistas y 10 ayudantes

1 retroexcavadora 420 F y 7 volquetas de 4 cubos

Los asentamientos calculados en este capitulo fueron determinados con parametros
estandarizados y obtenidos de tablas procedente de la bibliografia especializada del libro
Braja Das 4° edicion “fundamentos de ingenieria geotécnica”, Terzagui Karl, peck ralph b.,
“mecanica de suelos en la ingenieria”, cimentaciones superficiales Dr. E. Alba Hurtado *
universidad nacional de ingenieria Mexico” lo que hace a los resultados obtenidos que sean
tomados en cuenta solo como datos referenciales del asentamiento y no asi ser tomados en

cuenta como resultados absolutos.

El analisis de asentamientos calculado en este capitulo solo es valido para un espesor de
estrato de arcilla organica de 1 m, debido a la incertidumbre que existe en la exploracion del
subsuelo, esto se debe a que en el estudio del subsuelo solo se llego a determinar un espesor
de 0,50 m de arcillar organica, no llegando a determinar el espesor total del estrato, si el
estrato de arcilla determinado en un nuevo sondeo llegase a ser mayor que 1 m, se recomienda

g se haga un nuevo analisis de calculo para las cimentaciones.
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