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1.1. El problema.

1.1.1 Planteamiento.

La cobertura de establecimientos policiales y de seguridad ciudadana de la comunidad de
Lomade Tomatitasy los lugares aledarios ala provincia Méndez, por la constante incidencia
de hechos criminales, por el incremento poblacional y los flujos migratorios que experimenta

laregién ha motivado en estos Ultimos tiempos la necesidad de mayores efectivos policiales.

Las intervenciones de los efectivos policiales en tiempo prudente demanda, entre otros
aspectos, de una adecuada infraestructura de concentracion y distribucion delos servicios del
orden, acorde para e correcto desempefio de actividades de los funcionarios policiales,
ademas del incremento de actividades turisticas que incrementan una mayor atencion a los
problemas de orden publico, estos ho dan abastecimiento a todos los conflictos que se
generan en la zona, por otra parte la instalacion Policial perteneciente a toda la Provincia
Meéndez es Unicay se encuentran agran distancia en la Plaza de San Lorenzo asiendo dificil
laintervencion oportuna e inmediata en Comunidades como Loma de Tomatitas, EI Rancho,
la Victoria, Coimata, Erquiz, San Mateo y Comunidades aledafias, siendo €l Unico centro
Policial en San L orenzo, este data de muchos afios quedando obsoleto eineficientey rebasada
su capacidad para atender atodala Provincia.

En la comunidad se dispone de un terreno para la construccion de dicha infraestructura,
ademas gue ya existe un disefio arquitecténico, pero no existe un disefio Estructural, por lo
tanto, entonces e problema de este proyecto es la falta de un disefio Estructural de una
Estacion Policial en la Comunidad de Loma de Tomatitas, el cual es el objetivo de este

informe.

1.1.2 Formulacion.

a) Primeraalternativa de planteo estructural.
L osas 0 entrepisos. Losa con viguetas pretensadas con complemento de poliestireno.
Estructura aporticada de H°A°

Cimientos. Zapatas aisladas prismaticas de H°A°



La alternativa que plantealosas con viguetas pretensadas y zapatas aisladas se descarta

por |as siguientes razones:

e Lucesestructuralesgrandes: El sistema de viguetas no es adecuado para cubrir
grandes luces entre porticos, ya que presenta limitaciones estructuralesy

deformaciones excesivas.

« Bajacapacidad portante del terreno: Las zapatas aisladas no son viables, ya que
el suelo no garantiza una adecuada distribucion de cargas, generando riesgos de

asentamientos diferenciales.
b) Segunda alternativa de planteo estructural.
L osas 0 entrepisos: Losa maciza.
Estructura aporticada de H°A°
Cimientos:. Vigas de Cimentacion prismaticas de H°A°

Lalosa maciza presenta deformaciones que superan la flecha admisible segin normativa, y
requiere un gran peralte, lo que la vuelve antiecondmica. Las vigas de cimentacion implican
un ato volumen de excavacion y hormigén, ocupando un gran porcentaje del area de

fundacion, lo que la hace ineficiente y poco viable.
c) Terceraalternativa de planteo estructural.

L osas: Losa de entrepisos Casetonada o reticular

Estructura aporticada de H°A°

Cimientos: Losa de Fundacion de H°A®

Se dlije latercera dternativa de planteo estructural por ser la alternativa que més se adecua

alas condiciones del presente proyecto.

1.1.3. Sistematizacion
L osa de entrepisos Casetonada o reticular : Adecuada paraluces largas, ya que permite
mayor rigidez con menor peso propio y peralte, optimizando el comportamiento estructural

y reduciendo cargas gravitacionales.



Estructura aporticada de H°A°: Brinda estabilidad y rigidez frente a cargas laterales y
verticales, siendo compatible con ladistribucién arquitecténicay las exigencias del

proyecto.

L osa de Fundacion de H°A®: Justificada por |a baja capacidad portante del suelo, permite
distribuir cargas uniformemente, reduciendo asientos diferencialesy mejorando la
estabilidad global

1.2. Objetivos

1.2.1 General.

Realizar el disefio Estructural de una Estacion Policial Integral en laComunidad de Lomade
Tomatitas Provincia Méndez de Departamento de Tarija, en cumplimiento de la Norma NB
1225001 y paralaestructura metalicala normativaAlS| S100.

1.2.2 Especificos.
+ Redlizar € estudio de suelo para poder determinar la capacidad Portante del suelo,
mediante ensayo SPT y definir el tipo de fundacion de acuerdo al tipo de suelo en el

lugar de emplazamiento de la obra

% Analizar los planos arquitectonicos donde se visualiza los detalles y cortes de la
Edificacion para determinar la configuracion de los elementos estructurales

(disposicién de pilares, vigas, losas, ubicacién de la cimentacion.).

X/
L %4

Elegir y estimar de manera adecuada los valores de cargas que actuardn en la

estructura del proyecto (cargas muertas, cargas vivas)

++ Disefiar las cimentaciones de acuerdo al tipo de suelo en € lugar de emplazamiento

delaobra

X3

%

Redlizar el presupuesto referencial de la estructura de sustentacion disefiada,
especificaciones técnicas, coOmputos métricos, andlisis de precios unitarios,

cronograma de ejecucion, parala obra gruesa de la obra

% Generar los planos estructurales de losas, vigas, columnasy fundaciones.



1.3. Justificacion.
1.3.1 Académica.
Aplicar y profundizar los conocimientos adquiridos en los afios de formacion académicay
poner en préctica de manera ordenada los diferentes conocimientos de las materias
relacionando y sintetizando en la elaboracién de un proyecto de edificacion en el area de

estructuras

1.3.2 Técnica.

Al contar con los planos Arquitectonicos, el lugar de emplazamiento y posteriormente con el
estudio de suelos de la obra, entonces se afirma que si es posible técnicamente realizar €l
disefio estructural de la Epi en Loma de Tomatitas, ya que se puede mejorar €l criterio de la
distribucion de columnas propuesto por e Arquitecto, de modo que se trabgje con una
estructura lo mas eficiente posible lo que influye en el calculo estructural, ademés de que no
es unainfraestructura de gran envergadura con muchos niveles. Por otra parte, se cuenta con
lanuevaNormabolivianaNB 1225001, que nos encaminaarealizar €l calculo estructural de
la manera més correcta posible y se cuenta con Herramientas Digitales como programas

como el Cypecad, que facilitan y ahorran tiempo en el Disefio estructural.

1.3.3 Social.

Mejorar lacalidad de vidade | os habitantes delaL omade Comunidad de Tomatitas Provincia
Méndez y sus comunidades pertenecientes, a través del disefio estructural y posible
construccion de la Estacion Policia Integral que satisfaga las necesidades de caracter de

orden publico de la comunidad.

Brindar un aporte social como estudiante de Ingenieria Civil, aportando con conocimientos
a redlizar el célculo estructural de dicha obra que nace en base a una necesidad de la

Comunidad y en si detodala Provincia.

Mejorar € turismo en la Provincia suponiendo que se realiza su construccion de la EPI, al
contar con mayor presencia policia que resguarde alos Turistas, fomentando €l turismoy la

buena famade laProvincia.



1.4. Alcance del proyecto.

El proyecto contempla tnicamente el disefio estructural de la Estacion policial Integral y no
asi el disefio de instalaciones sanitarias, eléctricas, de agua potable o ningun tipo de
instalacion bésica, o disefio de tanque elevado, analizando € informe del estudio de suelo y
plano arquitectonico, obteniendo posteriormente el disefio estructural de fundaciones,
columnas vigas, escalera de H°A°, losas. Los cOmputos métricos, precios unitarios y

presupuesto general son Unicamente para la obra gruesa

1.5. Localizacion.
1.5.1 L ocalizacion Politico Administrativa
Estado Plurinacional de Bolivia

Departamento de Tarija

Provincia Méndez

Municipio de San Lorenzo

Primera Seccion

Lugar de Emplazamiento: Comunidad de Loma de Tomatitas

1.5.2 Localizacion Geogr &fica.
Latitud Sur: 21°29'15.48"S

Longitud Oeste: 64°46'7.30"O
Alturamedia: 1971 m.s.n.m.

1.5.3 Informacién Socioecénomica en el area de emplazamiento del proyecto.

La poblacion de la Comunidad de Loma de Tomatitas tiene como actividades econdmicas:
e Turismo
e Agricultura

Ademés, a situarse cercade laciudad del Departamento de Tarijaa 10 minutos de la
Cuidad, la Poblacion trabajadora también realiza sus funciones en sus areas o profesiones

respectivas movilizandose sin ninglin inconveniente ala cuidad de Tarija.



Para el emplazamiento de la obra se cuenta con todos |0s servicios necesarios para

desarrollar las actividades de construccion, dichos servicios son |os siguientes:

Se cuenta con alojamientos. Para que los abariiles puedan albergarse sin necesidad

de tener que crear un campamento que aloje alos mismo.

Se cuenta con €l servicio de transporte tanto de micros, banderitas, trufis sindicato
de San Lorenzo.

Existe variedad de comedores cercano a lugar de emplazamiento de la obra, que
favorecen y desestima la necesidad de la contratacion de una cocinera parala

gjecucion de laobra

1.5.4 Servicios basicos existentes.

La poblacion de la Comunidad de Loma de Tomatitas cuenta con los siguientes servicios

bésicos existentes.

Agua potable y alcantarillado sanitario: La comunidad cuenta con este servicio.
Energia eléctrica: La comunidad cuenta con este servicio

Educacién: La comunidad cuenta con una Unidad EducativaAngel Calabi Pazollini

situada cerca del parque Bosguecillo de Tomatitasy lalglesia.

Salud: Cuenta con € Nuevo centro de Salud de Tomatitas, cercano al ingreso de la

Comunidad de Erquiz

Gasolineras: En caso de requerirse el uso de gasolinaen €l proyecto, se cuenta con
dos estaciones de servicio, Estacion de servicio el molley estacion de servicio Moto

Méndez.
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2. MARCO TEORICO

2.1 L evantamiento Topogr &fico.

El levantamiento topografico consiste en llevar a cabo la descripcion de un terreno en
concreto. Mediante el levantamiento topogréfico, se realiza un escrutinio de una superficie,
incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa superficie como las que haya hecho €l

ser humano.

2.2 Estudio de Suelos.

Para asegurar un conocimiento del suelo en forma adecuada es conveniente hacer pruebasy
exploraciones en el laboratorio y en el sitio, de esta manera luego de un adecuado
procesamiento de los datos obtenidos se podra conocer los valores de resistencia y
asentamiento, para el andlisisy disefio de la fundacion.

2.2.1 Ensayo de penetracion estandar (SPT)

Este ensayo se encuentra estandarizado por laASTM D-1586, es uno de los mas utilizados y
econémicos paralaexploracion del subsuelo. Este ensayo realizado en campo, consiste en la
penetracion de la cuchara bipartita o tubo de pared delgada a través de caida de martillo de
peso igual a 63,5 kg, de una atura igual a 760 mm que permite la cuantificacion de la
resistencia del suelo a penetracion junto con la obtencion de muestras alteradas o inalteradas
de acuerdo al tipo de muestreador empleado. Su utilizacion no se limita a suelos granulares,

yaque € ensayo también puede gjecutarse en arcillasy rocas suaves.

Es unade las pruebas de campo realizada, como un indicador del comportamiento del suelo,

laresistencia del terreno y su deformabilidad o asentamiento.

a). Se hace una perforacion en forma manual de un diametro de 60 a 200 mm hasta la

profundidad del primer ensayo, que generalmente es de 0,5 m.

b). Se inserta la cuchara muestradora SPT. La cuchara se la conecta por intermedio de un
tubo a martillo de 63.5 kg.

2.2.1.1 Objetivo

e Determinar la capacidad de carga o portante del suelo, mediante la obtencién del

nimero N de golpes de un martillo necesarios para el hincado en el suelo inalterado



de una toma muestras partido y/o una punta coénica y posterior aplicacion de
correlaciones con este dato; para obtener las propiedades del suelo tales como:

compacidad, ¢ y laresistenciaalacompresion simple

2.3 Disefio Arquitecténico
El disefio arquitectonico de la Epi Loma de Tomatitas tiene como objetivo satisfacer la

demanda de una estacion policial integral moderna.

2.4 |dealizacion delas estructuras.

2.4.1 Sustentacion de cubierta.

La estructura de sustentacion de la cubierta esta constituida por armaduras metalicas

conformadas en frio.
2.4.1.1 Normadediseio “AlSI S100-16"

Esta Especificacion se aplicaal disefio de miembros estructural es conformados en frio apartir
de ldminas, planchas, planchuelas, o barras de acero a carbono o de baja aleacion de no més
de una pulgada (25,4 mm) de espesor y utilizadas para soportar cargas en un edificio.

El disefio se debe efectuar de acuerdo con los requisitos para el Disefio por Factores de Carga
y Resistencia (LRFD), o de acuerdo con los requisitos para € Disefio por Tensiones
Admisibles (ASD). Ambos métodos son igualmente aceptables, aunque es posible que no

produzcan idénticos resultados
2.4.1.2 Requisitosderesistencia para LRFD

Un disefio satisface |os requisitos de esta Especificacion cuando laresistencia de cllculo de
cada uno de los componentes estructurales es mayor o igual gue la resistencia requerida
determinada en base a las cargas nominales, multiplicadas por los factores de carga

correspondientes, paratodas las combinaciones de cargas aplicables.

El disefio se debe efectuar de acuerdo con la siguiente ecuacion:
®R, =R,

Donde:

Ru= Resistenciarequerida



Rn=Resistencianominal.
®= Factor de resistencia.
OR=Resistenciade calculo

2.4.1.2.1 Factoresderesistencia.

Factores de Resistencia
Miembros en tension 0.95
Miembros en compresion 0.85
Montantes de muro (Axial) 0.85a0.9
Miembros aflexion. 0.9a0.95
Resistenciaa cortanteenel alma. | 0.9a1.00
Desgarramiento del alma. 0.75a0.80
Conexiones atornilladas 0.55a0.75
Conexiones soldadas. 0.50a0.90

Tabla 2.1 Factores de resistencia

Fuente: North American specification for the design of cold-formed steel structural
members (2016), por American Iron and Steel Institute (pag 32).

2.4.2 Sustentacion de la edificacion.

La estructura porticada (columnas y vigas) del presente proyecto estara sometida a cargas
gravitacionales, de peso propio y sobrecargas vivas.
2.4.2.1 Conceptos Basicos- Estructuras de Hormigén Armado.

2.4.2.1.1 Propiedades M ecanicas del Hor migén Armado.

Laresistenciauniaxial alacompresion del concreto f'c, se determina por medio de pruebas

alafallade cilindros de concreto de 15cm x 30cm alos 28 dias.

2.4.2.1.2 Resistenciade célculo

Es el esfuerzo maximo en compresion axial medido a los 28 dias luego de realizado €l

hormigonado, se simbolizacon f'c.

La normativa nos especifica que podemos emplear hormigones de fc entre 17 a35 MPa.t

L IBNORCA, NB 1225001: Norma Boliviana del Hormigén Estructural, 2020, cap. 19.2.1.



especiales

o | fe | fe
Aplicacion Hormigon | Minimo, |Maximo,
MPa MPa
Peso normal i
(General y liviano 17 |Minguno|
Porticos especiales re- Pesonormal | 21 |Ninguno
sistentes a momentos
W muros estructurales
Liviano 21 350

Tabla 2.2 limites paraf'c

Fuente: NB 1225001-articulo 19.2.1”

2.4.2.1.3 Curvas Esfuer zo-Defor macion del Hormigén Armado.

Las curvas de esfuerzo-deformacién unitaria de la Figura 2.1 representan los resultados

obtenidos en pruebas de compresién en cilindros estandares de resistencias variables alos 28

dias.

Esfuerzo, klb/plg?

Figura 2.1 Curva esfuerzo-deformacion unitaria tipica del hormigon
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Fuente Mc Cormac C, J (2011) Disefio de Concreto Reforzado (pag 45) México: Alfaomega.

Lamaxima deformacion unitaria utilizable en lafibra extrema a compresion del hormigéon es

€., = 0.003
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2.4.2.1.4 Mddulo de elasticidad del concreto.
También conocido modulo de Young, esunamedidadelarigidez, o laresistenciadel material

aladeformacion. Selo calcula con la siguiente ecuacion: 2

E. =3830./fc (en Mpa)

2.4.2.1.5 Resistencia a latraccion del hormigon.

Laresistenciaalatraccion del hormigon es muy baja siendo la mismaun valor alrededor del

7 % a 11 % de su resistencia ala compresion.
2.4.2.1.6 Peso unitario del hormigén.

El peso unitario del hormigén depende de la mezcla de hormigén, tamafio méximo y

granulometria de los agregados, relacion agua-cemento y resistencia del hormigon.

» El peso unitario del hormigdn armado, que usa arededor de 0.7 a 1.5 % de acero en
la seccion de hormigén, puede tomarse como 24 kN/m?3. Para porcentajes més altos

de acero se puede suponer que el peso unitario es de 25 KN/m?3
2.4.2.1.7 Coeficiente de Dilatacion.

El coeficiente de dilatacién del hormigdn y del acero son muy parecido, esto permite que

ambos materiales trabajen juntos.
Xnormigén™= 8- 12)X1O_6 °c~!

K peero= (11.5 — 12)x1076 °C~1

2I|BNORCA, eqg. 19.2.2.1.b.
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2.4.2.1.8 Factor Modificacion.

Composicién de los

Hormigdn agregados A
L. Fino: ASTM C330M
Todos lvianos | - 1050 ASTM C330M 0.75
o Fino: Combinacion de
Liviano, mezcla

ASTM C330M y C33M 0-*75[?;]0'85
Grueso: ASTM C330

L Fino: ASTM C33M
Arena, IViana | Greso- asTMC330M | %82
Fino: ASTM C33M
Grueso: Combinacion de

ASTM C330M y C33M

Peso normal Fino: ASTM C33M 100
” © Grueso: ASTM C33M ’

fina

Arena, liviana,
Mezcla gruesa

0,85a 1,00
[2]

Tabla 2.3 Factor modificacion Hormigén liviano.
Fuente: NB 1225001-articulo 19.2.4”

2.4.2.1.9 Propiedades mecanicas del acero derefuerzo.

El acero esel producto sidertrgico, que se obtiene de lacombinacién del hierro con pequefias
cantidades de carbono (entre 0.5% y 2%). Se incluyen ademas peguefias cantidades de otros
minerales como magnesio, Silice, Azufre. A mayor cantidad de carbono aumenta la
resistencia, pero disminuye la ductilidad, es decir |a barra pierde capacidad de deformacién
en el rango pléstico.

El tipo de barra mas usado es el AH 500S.

2.4.2.1.9.1 M6dulo de Elasticidad del Acero.

El modulo de elasticidad, Es, para barras y alambres no pretensados puede tomarse como
200,000 MPa.®

2.4.2.1.9.2 Peso Especifico del Acero.

3IBNORCA, cap. 20.2.2.2.
12



2.4.2.1.9.3 Curva esfuer zo-defor macion del acero derefuer zo.

o g~ w D

Esfuerzo, f

Esfuerzo Itimo
de tension, F,

an®
P

curva f— € Fractura

Rango de endurecimiento Rango de

| por deformacién estriccion
!

Rango pléstico

Rango inelastico

Rango eldstico
|
T T T

£ £y

g, Deformacion
unitaria, €

mi

Figura 2.2 Diagrama de esfuer zo-deformacion del acero de refuerzo.
Fuente Apuntes Hormigén Armado M.sc Ing. Luis Miguel Martinez
Limite de proporcionalidad.
Limite el astico.
Limite de cedencia.
Esfuerzo méximo.
Esfuerzo de rotura aparente.

Esfuerzo de roturareal.

Donde:

fy= Resistencia cedente del acero de refuerzo.

ey= Deformacion unitaria cedente del acero de refuerzo.

Fu= Resistencia Ultimadel acero de refuerzo.

€= Deformacion unitaria Ultima del acero de refuerzo
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2.4.2.1.9.4 Ductilidad.

Capacidad de un elemento, seccion o miembro estructural de incursionar en deformaciones

inelasticas sin perdida apreciable de su resistencia.

2.4.2.1.9.5 Idealizacion del diagrama Esfuer zo-Defor macion del acero derefuer zo

E o
2 5
Comportamiento Eldstico = | Comportamiento Elastico
fy .......... : fy .........
%
Deformacién Unitaria REAL Deformacién Unitaria IDEALIZADO
By &y
Diagrama Esfuerzo - Deformacion Real Diagrama Esfuerzo - Deformacion Idealizado

Figura 2.3 Idealizacion del diagrama Esfuerzo Deformacion del acero de refuerzo)
Fuente Apuntes Hormigén Armado M.sc Ing. Luis Miguel Martinez
2.4.2.2 Introduccién al disefio estructural.

2.4.2.2.1 Hipotesis fundamentales.
> El hormigdn no resiste esfuerzos a traccion.

» Se considera vaida la Hipotesis de Navier, que indica que una secciéon plana
permanece plana después de aplicar carga: en efecto, las deformaciones unitarias en
una seccion, por encimay por debajo del gje neutro, son proporcionales aladistancia
desde este gje.

» Existe adherenciaperfectaentre el acero derefuerzoy el hormigon quelo rodea. Esto
permite que la deformacion del hormigon sea la misma que la de una barra de acero

de refuerzo en su mismo nivel.
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» El esfuerzo en el acero antes de alcanzar lacedenciaesigual a producto de su médulo
de easticidad por su deformacién unitaria. Para deformaciones mayores a aa de
cedencia, e esfuerzo en el refuerzo seraindependiente de la deformacion eigual afy

(No existen esfuerzos en el acero mayores afy).

» Ladeformacion unitariatltimaen el hormigén es de ec,=0.003 (al instante de lafalla)

DEFORMACIONES TIPO DE FALLA ESFUERZOS
FALLA POR | e i por-ABLASTMWENTO
St COMPRESION e B DEL HORMIGON

El acero no alcanza a ceder en el

Son repentinas, Falla el concreto,
momento de la falla

el acero no ha cedido.

FALLA BALANCEADA
Es= &y Ocurre la falla en el instante en que el fs: fy FALLA DUCTIL
acero empieza a ceder. m
FALLA POR TRACCION | FLUENCIADEL ACERO

El acero cede antes que ocurra la falla

Es> &y El acero cede significativamente antes = v i pnpends, e

de que ocurra la falla.

Tabla 2.4 Deformaciones en el acero en el instante de falla del el emento.
Fuente Apuntes Hormigén Armado M.sc Ing. Luis Miguel Martinez
2.4.2.2.2 Disefio por resistencia ultima o larotura.

El disefio por resistencia se fundamenta en la prediccion de la carga que ocasiona lafaltadel
miembro estructural en estudio y analiza el modo de colapso del mismo. Los factores de

seguridad son aplicados a las cargas y alas resistencias nominales de los miembros.
Fminoraci()n * ReSiStenCianominal = Fmayoraci()n * Cargaservicio
Principio de disefio
Resistenciagiseno, = Resistenciareqyerida
oM, = M,,

oV, =V,

15



2.4.2.2.3 Factoresde seguridad para el disefio estructural.

Lasfuentesdeincertidumbre en el andlisis, disefio y construccion de estructuras de hormigon

armado pueden enumerarse de la siguiente manera.

>

>

>

L as cargas reales pueden diferir de las supuestas.
L as cargas reales pueden estar distribuidas de manera diferente a las supuestas.

Las suposicionesy simplificacionesinherentes a cualquier andlisis pueden resultar en

efectos de carga cal culados diferentes alos que actlian sobre la estructura.
El comportamiento estructural real puede diferir del supuesto.

L as dimensiones real es de |os elementos pueden diferir de |as especificadas.
El acero de refuerzo puede no estar en la posicion definida.

Lasresistencias reales de los materiales pueden diferir de las especificadas

L os factores de seguridad que se emplean son:

1) Factores de seguridad en |as cargas aplicadas

2) Factores de seguridad en laresistencia del miembro estructural.

2.4.2.2.4 Factores de Seguridad en las cargas aplicadas (Factor de mayoracion)

Las solicitaciones sobre la estructura, sus miembros y nodos para € € Estado Limite de

agotamiento Resistente, U, se determinaran con base en las hipotesis de solicitaciones que

produzcan el efecto mas desfavorable, el cual puede ocurrir cuando una o mas solicitaciones

estan actuando simultaneamente.
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2.4.2.2.4 Combinaciones de car gas.

Combinacién de carga Ecuacidn pﬁ::g:a
U=14(D+F) (5.3.1a) D
U=12(D+F+T)+16(L+H)+05(L,6S6R) (5.3.1b) L
U=12D+16(L,6S6R)+(1,0L 60,80 W) (631c) |Lr6S6R
U=12D+10W+10L+05(L-r6S6R) (5.3.1d) W
U=12D+10E+10L+02S (5.3.1e) E
U=09D+10W+16H (5.3.1f) w
U=09D+10E+16H (5.3.1g) E

Tabla 2.5 Combinaciones de cargas
Fuente: NB 1225001-articulo 5.3.1”

Donde:

D=Efecto de carga muerta de servicio.

L=Efecto de carga viva de servicio.

Lr=Efecto de carga viva de servicio de techo.

S=Efecto de carga de servicio por nieve.

R=Efecto de carga de servicio por lluvia.

W=Efecto de carga por viento

E=Efecto de fuerzas horizontales y verticales inducidas por sismo
F=Efecto de presion lateral de fluidos.

T=Efecto de asentamiento diferenciales, fluencia, retraccion de fraguado, cambio de

temperatura.
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2.4.2.2.5 Factores de Reduccién de Resistencia. (Factor de minoracién.)

s x

Accion o Elemento P Excepciones
Estructural P
Cerca de los extre-
mos de elementos
Momento, fuerza axial| 0,65 a 0,9 |Pretensados donde
a) o momento y fuerza | de acuerdo | |0S torones no se
axial combinados | con 21.2.2 | hananclado total-
mente, ¢ debe
cumplircon 21.2.3.
Se presentan requi-
sitos adicionales en
Cortante 0,75 21.24 para estruc-
b) turas disefiadas
para resistir efectos
sismicos.
c) Torsién 0,75 —_
d) Aplastamiento 0,65 —

Tabla 2.6 Factores de reduccion de resistencia ¢

Fuente: NB 1225001-articulo 21.2.1

¢
Deforma-
cién unita- | Clasifica- Tipe de armadura transversal
ria neta a cion
traccion g i
t Espiral ql.lzir.;'ugiplen con Otros
Controlada por
g S gy mmpresié% 0,75 (@ 0,65 (d)
Ety <Er = | £ — Ey _Et_],:
0,008 Transicién 0,75 + 0,15 0,005z, . (b)| 0,65 +025 0,005z, (e)
0,005 <&, Cm}tr;'f:'g%ip“' 0,90 () 0,90 (f)

Tabla 2.7 Factores de reduccién de resistencia ¢, para momento, fuerza axial, o

combinacion de momentos y fuerza axial

Fuente: NB 1225001-articulo 21.2.2
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2.4.2.2.6 Recubrimientos especificados, libre o geométrico.

Recubrimiento

Exposicion del hormigon Elemento Armmadura especificado,
mim
Construido contra el suelo y
permanentemente en con- Todos Todos 40
tacto con él
do > 16 mm 30
Expuesto a la intemperie o Todos

ds = 16 mm, alambre 95

tacto | suel
en contacto con el suelo MW200 6 MD200, v

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

No expuesto a la intemperie dy <40 mm 20

ni en contacto con el suelo

Vigas, colum- | Armadura principal,

nas, pedestales| estribos, espiralesy 20
y amares a estribos cerados
traccidn para confinamiento

Tabla 2.8 Recubrimiento especificado para el ementos de hormigon.
Fuente: NB 1225001-articulo 20.6.1.3.1
2.4.2.2.7 Espaciamiento maximo.

El espaciamiento de la armadura se limita para controlar la fisuracion, los valores limites se

presentan en la siguiente tabla:

Tipo de L .
armadura Espaciamiento maximo, s
28
—25¢c,
Barras o alam- | Menor
bres corrugados de: 280
300( - )
2 280
3[380(& ) —25¢,
Armadura pre- | Menor };S
tensada adherida de:
280
Hos)
Afps
Combinacion de 280
barras o alam- — [380 (&f ) 2,5¢,
bres corrugados | Menor ps
y armadura pre- de:
tensada adhe- — [300(280)]
rida ‘&fps

Tabla 2.9 Espaciamiento maximo de la armadura en vigas y losas en una direccion

Fuente: NB 1225001-articulo 24.3.2
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Donde:
fs= Esfuerzo calculado en el refuerzo corrugado mas cercano alacaraen traccion, se permite

tomar: fs=2/3fy

C.=Distancia de la armadura de traccién més cercana ala cara en traccion.

2.4.2.3 Junta de dilatacion.

Las variaciones de temperatura ocasionan cambios dimensionales, tanto en la estructura
como en €l resto de los componentes del edifico, de forma que este se comporta como un

objeto dinamico.

Lainformacion sobre el tema es poca, especialmente por |o que se refiere amediciones sobre
edificios construidos. A titulo de gjemplo durante muchos afios se ha estimado que en
edificios la distancia entre juntas de dilataciéon de las estructuras no debia pasar de 30m.
Como se verapor lo gue sigue, en muchos casos es facil llegar al doble eincluso €l triple. La
creencia errénea venia de que, al hacer las juntas de dilatacion a esa distancia, tanto parala
estructura, como para los cerramientos se producian desordenes graves, pero no en la

estructura, sino en las partes no estructurales del edificio.

Unos érdenes de magnitud redlistas para las juntas de dilataciéon para edificios de planta

rectangular son los siguientes:*

TABLA T-24.1.- DISTANCIA ENTRE JUNTAS DE DILATACION

DISTANCIA MAXIMA ENTRE
PARTE DE OBRA JUNTAS DE DILATACION

{m)
ESTRUCTURA DE HORMIGON 60 a 90
CERRAMIENTOS DE LADRILLO 12218

| EN FACHADAS
AZOTEAS 5a8
—

Tabla 2.10 Distancia entre juntas de Dilatacion.

Fuente: Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigon. Calavera.

4 J. Calavera, Proyecto y Célculo de Estructuras de Hormigén En masa, armado y pretensado, vol. 1
(INTEMAC, s.f.), cap. 24.1.
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Fuente

Distancia Propuesta entre juntas de dilatacion

Lewerenz (1907)

23 mpara muros

Report of joint Committee on
standard Specifications for
Concrete and Reinforced

Con ampi os rangos de temperatura no superar [os
60m. En situaci ones favorabl es se puede construcir
edificios de 120 a 150m sin juntas

25 mpara muros y techos aislados, 9 a12m para

Hunter (1953) techos no aslados

Murdock (1955) 30 mde longuitud méxima sin juntas
Billing (1960) 31 mde longuitud méxima sin juntas
Wood (1981) 30 a 35m para muros

PCA (1982) 60m de longuitud maxima
ACI 350.4R (1983) 36 m estructuras en contacto con liquidos.
Normes Basicas de

Edificacipon. Accionesenla
Edificacion (NBE-AE) (1988)

40m para estructuras ordinarias. 50m para
columnas de rigidez peguefia.

ACI 224.3R-95 (1955) 180 m para edificios cal efaccionados

ACI 350.4R (2004) 66m para edificios sin cal efaccion.

Eurocddigo 2: Proyecto de
Estructuras de Hormigon (2010)

Colocando juntas a una di stancia recomendada de
30m no hace falta considerar | os efectos de la

Tabla 2.11 Recopilacién cronol 6gica de distancias entre juntas de dilatacion.
Fuente: Universidad Nacional de la Patologia San Juan Bosco.

2.4.2.3.1 Célculo dela distancia entre juntas de dilatacién para edificios de varios

niveles segun la National Academy of Sciences.
o«,=1%1075C?
AT = Timax — Tinin
ATl =oc,* AT * L
Lmax = Le(1+R; — R, —R3 —R,)
Donde:
R1=0.15- Factor aaplicas € edificio tiene calefaccion y aire acondicionado

R2=0.33 Factor aaplicar si el edificio no tendré calefaccion.

R3=0.15 Factor aaplicar si € edificio estara empotrado en cimentacion.
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R4=0.25 Factor aaplicar s el edificio tiene unarigidez contra desplazamiento |lateral
mayor en un extremo de la dimension en planta.

(213,2)700
- Porticos rectangulares de multiples
= . i o
S (182,7) 600 niveles con rigidez simétrica
@
E
3
-5 (152,3) 500
o
2
5 (121,8)400 - Configuracién no Acero
% ’ rectangular Hormigon
g 4
8 (91,4) 300
<
;= Cualquier material
£ (60,9) 200 -
-]
=%
T
=]
S (30,5)100 -
c
=]
gl
0 T T T T T T T T
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
(5,8) (11,2) (18,7) (22,2) (27,8) (33,3) (38,9) (44,4) (50,0)

Cambio de temperatura de disefio °F (°C)

Figura 2.4 Criterio para juntas de dilatacion

Fuente: Nacional Academy of Sciences. (1995). Guidelines for Structural Jointsin
Buildings. Washington, DC: National Academies Press.

2.4.2.3.2 Espesor delajunta.
Como se especifica anteriormente en (Comité ACI-224, 1995), establece que la junta debe

tener una anchura minima de 25mm y maxima de 150mm, siento tipico paralas condiciones
de su zona 50mm, dado a que las condiciones son diferentes comparados con la ubicacién

del proyecto se asume una anchura para la unta de dilatacién de 30mm.>

2.4.3 Fundaciones.

Las estructuras de hormigdn armado que se apoyan en el suelo, como ser edificios estan

formados bésicamente por dos partes, la superior o superestructuray lainferior o fundacion.

®Hugo Juan Donini, «<UNA REVISI ON SOBRE LAS JUNTAS DE DILATACION EN EDIFICIOS DE
HORMIGON ARMADOM, s. f.

22



De esto se puede concluir que las fundaciones, son elementos estructural es situados entre la
superestructuray €l suelo o roca que le servira de base ala estructura.

2.5 Disefio Estructural.

25.1 Andlisisdecargas.

2.5.1.1 Clasificacion de las Acciones.

L as acciones que en general actlian en los edificios son las que se determinan a continuacion.

En casos especiales puede ser preciso tener en cuenta acciones de otra clase.

( Carga [ Peso propio Da
Muerta ‘{
L Carga permanente De
Cargas ¢ Sobrecarga de servicio L
gravitatorias { N Sobrecarga de lluvia R
variahle Sobrecarga de nieve 5
Cargas fluidos F
b \ Cargas vivas de cubierta L
Accidn térmica ylo recldgica T
Acciones del terrenos H
Accion de viento W
Efecto sismico E

Figura 2.5 Clasificacion de |las acciones
Fuente: NB 1225002-articulo 2.1

2.5.1.2 Sobrecargas de aplicacion

L as sobrecargas minimas se establ eceran de acuerdo a los valores minimos en latabla 2.12
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Tipo de Servicio Uniforme enUniforme en
Kn/m2 Kg/m2
Azoteas inaccesibles 1 100
Balcones 5 500
Barfios 3 300
Cocinas 4 400
Area de Archivos 4 400
Comedores 5 500
Depositos 6 600
Escaleras 5 500
Gimnasios 5 500
Instituciones carcelarias
Celdas 2 200
Corredores 5 500
Salones de Reunion 5 500
Edificios Para Oficinas 2.5 250
Vestuarios 2.5 250
Dormitorios 5 500
Laboratorios 3 300
lavaderos 3 300
Salas de juegos y recreaciof] 4 400

Tabla 2.12 Sobrecargas usadas en el presente proyecto

Fuente: Sobrecargas minimas segin NB 1225002-articulo 2.1

25.2 Estructurade Sustentacion de cubierta.

2.5.2.1 Disefio de miembros sometidos a traccion.

Debido a que frente a este esfuerzo no se aprecian condiciones de inestabilidad, €l érea a

considerar corresponde a area neta, sin reducir. La resistencia a la traccion, Tn, queda

definida segun:
T, < 0T,
T, =F, x4,
<1
Donde:
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Ag= éreaneta de la seccion (sin reducir)
Fy= Tension de fluencia.
$t=0.90°

2.5.2.2 Disefio de miembros sometidos a flexion
My = Sex * E,

Mux <1
Q)anx

Donde;

Sex=Modulo elastico de la seccion efectiva calculado con la fibra extrema comprimida o

traccionada a Fy.

Fy = Tension de fluencia de calculo.

$=0.95 para secciones con alas comprimidas rigidizadas.
$=0.90 para secciones con alas comprimidas no rigidizadas.’
2.5.2.3 Disefio de miembr os sometidos a compresion.

Esta seccidn se basa en el mismo modo de falla que AISC 360, fundado de acuerdo con €l
esfuerzo critico de pandeo. Se exige que la esbeltez, de los miembros estructurales no supere
el vaor de 200, segun:

KL
A =—<200

Donde:
K: Factor de longitud efectiva.

L: Longitud no arriostrada del elemento estructural.

6 American Iron and Steel Institute, North American Specification for the Design of Cold-Formed Seel
Sructural Member, 2016.2 ed., 1st printing octuber, 37.
7 American Iron and Steel Institute, 45.
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rv. Radio de giro de la seccion total no reducida
Laresistenciaaxial nominal se obtiene de la siguiente ecuacion:

B < Q)an
P, =F,* A,

Donde:
Ae: Areaefectivade la seccion atension F,

Fn: Se determina de la siguiente manera

E, = 0.658" +F, si A, <15
0.877 _
= e * F, si A,>15
Donde:
E
A= |2
‘ Fe

Fe: Lamenor de las tensiones de pandeo eléstico flexional, torsional y torsional flexional

de acuerdo con las secciones C4.1 a C4.3 de AlS| S100.8

25.2.3.1 ConceptoAncho efectivo.

L os anchos efectivos, b, de elementos uniformes comprimidos, se determinaran a partir de

las siguientes consideraciones:

Donde:

8 American Iron and Steel Institute, 38.
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A\ = Factor de esbeltez

p = Factor de reduccion.

t = Espesor de los el ementos atiesados uniformemente comprimidos.
w= Longitud medida sin curvas.

E= Modulo de elasticidad®

2.5.2.3.2 Secciones no sometidas a pandeo torsional ni pandeo flexo torsional.

En el caso de secciones con simetriadoble, secciones cerradas y cualquier otra seccién donde
se demuestre que la misma no esta sujeta a pandeo torsiona ni a pandeo flexo-torsiond, la
tension de pandeo flexional eléstico Fe se determinara de la siguiente manera: 1©

Donde;
E: modulo el astico.

2.5.2.3.3 Seccionescon simetria doble o simetria simple sometidas a pandeo torsional

o flexo-torsional

Para |as secciones con simetria simple sometidas a pandeo flexo-torsional, Fe se debe tomar

como el menor valor entre Fe calculada.

Fe = % [(Jex + Gt) - \/(O-ex + Ut)z - 4’3 Oex Ut]

Donde:

9 American Iron and Steel Institute, app. 1.
10 American Iron and Steel Institute, 39.
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1)

A: Superficie total de laseccion transversal. (cm?)

G: Md6dulo de elasticidad transversal. (M Pa)

s E
S 2x(1+p)

J: Constante de torsion de St. Venant de la seccion transversal (cm?)

Cw: Constante de alabeo torsional de la seccién transversal. (cmP)

ro: Radio de giro polar de la totalidad de la seccidn transversal respecto a centro de corte

T, = /rxz +r + X2

Xo: Distanciaentre el centro de cortey el baricentro alo largo del e principa x, considerada

(cm)

negativa.
Ix, 'y= Radios de giro de la seccion bruta respecto de |os gjes principales. (cm)

Kx, Ky, Kt = Factores de longitud efectiva para flexion alrededor de los gjes x ey, y para
torsion.

Lx, Ly, Lt = Longitud no arriostrada del miembro comprimido para flexion alrededor de los
gesx ey, y paratorsion (cm)

2.5.2.4 Esfuer zos combinados.

2.5.2.4.1 Barras sometidas a flexion y compresion.

Ademés de satisfacer las condiciones de carga individuales, y disefiar en base a la més
exigente, se debe verificar la condicion de esfuerzos combinados, donde entre ellos puede
condicionar una situacion ain més desfavorable. Se vera e caso de interaccion de
compresion y flexion segin e método LRFD, ampliamente utilizado en verificacion de

columnas.
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Lasresistencias requeridas Pu, Mux, Muy deben satisfacer:

Cinx My Cmy Muy P,
Q)anx ay ®fMle (Zy Q)Pn -

M M P,
L |
QM DpMny O

Cuando Pu/¢cPn < 0,15 en vez de las dos ecuaciones anteriores se puede utilizar la siguiente

ecuacion:

M M P,
oy e |
QM DpMny, OB

Pu = Resistenciaala compresion axial requerida.

Mux, My = Resistencias flexional es requeridas respecto alos € es baricéntricos de la seccion
efectiva determinada sblo paralaresistenciaalacompresion axial requerida.

Pn = Resistencia axial nominal a compresion.

Pno = Resistencia axial nominal con F, = Fy.

Mnx, My = Resistencias flexionales nominales respecto alos gjes baricéntricos. ™t
2.5.2.5 Losareticular o bidireccional
2.5.2.5.1 Limitesde diseio
e Ancho de las nervaduras 2
bf =100 mm
e Espaciamiento libre entre nervaduras.
Smax = 750mm

e Espesor de lacapa de compresién segin normativa. 4

11 American Iron and Steel Institute, 69.

21BNORCA, NB 1225001: Norma Boliviana del Hormigdn Estructural, cap. 8.8.1.2.
131BNORCA, cap. 8.8.1.4.

141BNORCA, cap. 8.8.2.1.1.
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he>{1 . . .
f —de la distancia libre entre nervios

{ 40 mm
12

e Ancho del nervio.

hir

by = ——

V=35

I,-df'sram:f'a entre gjes de nem'os\1
&
7'y
h < = 3.5 Bmin \ o
1 ¥
L 5= 750 mm ol e 5= 750 mm ,;Jl

brin = 100 mm
Figura 2.6 Limitaciones dimensionales para |osas nervadas
Fuente: NB 1225001-articulo 8.8.1
2.5.2.5.2 Espesor delalosa

e Alturadelalosasegin normativa.

Appy [N Espesor minimo, h, mm
Um <02 Se aplica 8.3.1.1 (a)
: fy
0 - ool ho b (0’8 + 1380) (b) B
S Em =5 = 36 + 58 (am — 0,20)
h= 150 ©)
. fy
o . £n(o!8 + -;330) (d)@B
= =
Ufm = & =7 36198
h= 100 ()

Tabla 2.13 Espesor minimo de las losas de dos direcciones con vigas entre apoyos en todos
los lados

Fuente: NB 1225001-articulo 8.3.1.2
Donde:

ar es el valor promedio de ar paratodas las vigas en el borde de un panel y ar
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e |» corresponde a la luz libre en la direccion larga, medida entre caras de las vigas

(mm).

e El término B eslarelacion de laluz libre en la direccién larga a la luz libre en la

direccion cortade lalosa.

e Modulos de elasticidad.

E.,, =E., =15100%,/f"c
e Verificamos dimensiones.®

he = 4 hy
T bw + 2hp < bw + 8 hr
TS |_+_h | i= >
Sy —<
e L
/// ‘r \\\ /, “

Figura 2.7 Porcion de los que se debe verificar.
Fuente: NB 1225001-articulo 8.4.1.8

e Cdculodd centroidedelavigaT.

g
bw*hb*b7w+(2*hb+bw)*(hb+7f>

Y j—
bw*hb+(2*hb+bw)*hfl

cg —

e CdculodelainerciadelavigaT respecto a centroide.

by, * h3
12

2 * * : 3
)+(2 hy + by) * (hyi)

hy
+bw*hb*<7_y09 12

Ib=

e Cdculodelalnerciadelalosa

151BNORCA, cap. 8.4.1.8.

2

hfi
+(2*hb+bw)*hﬂ* hb+__

>2

31



— blosa * (hlosa)/\3

I
s 12
e Cdculo del parametro as
Les = Ecb*Ib
)
afl + afz + af3 + af4
Aprom = 4

e Espesor minimo de lamaciza.
Selo calculaen funciéon de latabla2.13

2.5.2.5.3 Deflexion maxima admisible calculada.

Limite de de-
Elemento Condicién Deflexion considerada flexién
Cubiertas planas|®/U€ no soporten ni estén ligados | Deflexion inmediata debida a (180 M
a elementos no estructurales Lr, Sy R
susceptibles de sufrir dafios de-
Entrepisos bido a deflexiones grandes Deflexion inmediata debidaa L € /360
Susceptibles de La parte de la deflexion total
Soporten o sufrir dafios de- que ocurre después de la ¢ /480 B
A bid deflexi union de los elementos no es-
estan liga- 00 a derexio- tructurales (la suma de la de-
Cubiertas o en- ;gi%:'sn nesgrandes. | feyion a largo plazo debida
trepisos estructura No susceptibles | todas las cargas permanen-
| ] de sufrir dafios | tes, y la deflexion inmediata (/24014
s debido a deflexio- | debida a cualquier carga viva
nes grandes. adicional)

Tabla 2.14 Deflexion maxima admisible calculada

Fuente: NB 1225001-articulo 24.2.2

2.5.2.5.4 Verificacion si lalosareticular requiere o no requiere Abaco. 6

e Cortante que aportalos nervios.

Afc
Vo = (ZSbe d = Para 1 nervio

¢ Cortante que aporta la capa de compresion.

16 1BNORCA, cap. 22.5.5.1.
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b=Ancho del complemento.

d=Altura de la capa de compresion

@Am

VC1 = 6

b d = Para 1 nervio

e Cortante total que resiste lalosareticular.

Figura 2.8 Cortante que soporta la seccion.
Fuente: Elaboracion propia

2.5.2.5.4.1 Uso de Abacos.

Lalongitud de los &bacos se calcul 6 con la siguiente expresion.

L
Labaco = En

L= longitud del vano medida a centro de los apoyos en esa direcciént’

17 IBNORCA, cap. 8.2.4.
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2.5.2.5.5Armaduradereparto o temperaturadelalosareticular.

Tipo de ar- f, . MPa Cuantia minima de

madura armadura

Barras corru-
gadas <420 0,0020

Barras corru- 0,0018-420
gadas o, ar- Ma- 7},

madura de =420 yor y
alambre elec- de:

trosoldada 0,0014

Tabla 2.15 Cuantias minimas de armadura corrugada de retraccion y temperatura

Fuente: NB 1225001-articulo 24.4.3.2

e El espaciamiento de la armadura corrugada de retraccion y temperatura no debe
exceder el menor de 5h y 450mm (NB1225001-articulo 24.4.3.3)

2.5.3 Estructura de Sustentacion de la edificacion.
2.5.3.1 Disefio devigas
2.5.3.1.1 Predimensionamiento de vigas

¢ Predimensionamiento segiin Antonio blanco Blasco

L,
h=Eo—>h—§

e Segln normativa el Predimensionado de vigas es el siguiente

Para las vigas no pretensadas que no soporten ni estén ligadas a particiones u otro tipo de
elementos susceptibles de dafiarse debido a deflexiones grandes, la aturatotal delaviga, h,

no debe ser menor que los limites dados en la Tabla:
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Condicion de apoyo h minimo
Simplemente apoyadas €16
Un extremo continuo £18,5
Ambos extremos continuos €21
En voladizo {8

Tabla 2.16 Altura minima de vigas no pretensadas.

Fuente: NB 1225001-articulo 9.3.1.1

l 5,
> ] 2y
funin 2 7575 * (0 t 700)

hmin = Radoptaaa — No se verifican flechas

Donde:

L=Eslalongitud de ge agje
2.5.3.1.2 Limitesde refuerzo.
2.5.3.1.2.1 Acero minimo.

Se debe colocar un a&rea minima de refuerzo para flexion Asmin en toda seccion donde €
andlisis requiera refuerzo atraccion.*®
Afc

Asmin = T* bx*d (MPa)
y

Si la As colocada en todas las secciones es como minimo mayor en un tercio que laAs
requerida por € andlisis, no es necesario cumplir con la anterior ecuacion (NB 1225001-
articulo 9.6.1.3)

18 |BNORCA, cap. 9.6.1.
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2.5.3.1.3 Seccion simplemente armada.

M+
h 1
AS
0000
—b—
Seccion Transversal Deformaciones Unitarias Diagrama de Esfuerzos Diagrama de Fuerzas
Figura 2.9 Distribucién rectangular equivalente de |os esfuer zos en el hormigén.
Fuente: Apuntes Hormigon Armado M.sc Ing. Luis Miguel Martinez
Nomenclatura:

a= Profundidad del blogque rectangular equivalente de esfuerzos.
bw=Ancho del ama.
c= Distancia medida desde |a fibra extrema en compresion al €je neutro.

d=Distancia medida desde |la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo

longitudinal en traccién.

f’c=Resistencia especificada ala compresion del hormigon.

fy= Resistencia especificada alafluencia del acero de refuerzo.

Es=Maodulo de elasticidad del refuerzo y del acero estructural.

ecu=méaxima deformacion unitaria utilizable en la fibra extrema de hormigén a compresion.

eyy= Valor de la deformacion unitaria neta en traccion en el acero longitudinal extremo en

traccién, usado para definir una seccién controlada por compresion.

€= Deformacion unitaria neta en traccion en el acero longitudinal extremo en traccion, en el

estado de resistencia nominal.
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pl= Factor que relaciona la profundidad de bloque rectangular equivalente de esfuerzos de
compresion con la profundidad del €je neutro.

As=Area de refuerzo longitudinal no preesforzados a traccion.
C.= Fuerza de compresion.

T= Fuerza detraccion.

®= Factor de reduccion de resistencia

p= Cuantia de refuerzo As evaluada sobre el areaby*d

Mn= Momento nominal.

2.5.3.1.4 Ecuaciones de calculo para el disefio por flexion.
Delaresistenciade materiales:

O'=Z F=Axo

Frormigon = AHormigon * Otormigon = (aby) = (0.85 = fc) = C,
Facero = Aacero * Oacero = As * fy =T
Fuerza resultante a compresion del hormigon:
C.=085xfcxaxb,
Fuerza resultante a traccion del acero de refuerzo:
T=As*f,

Equilibrio de fuerzas internas.

T =C,

Agsf, = 0.85 f'cab

A
a= Sfy

=S pea
085fch *

Peralte del bloque de esfuerzos:
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a=pf1c

fe (MPa) B
17 < £/ < 30 0,85 (a)
' 28
30< f/< 60 | 085—005% . (b)
£ 2 55 MPa 0,65 (c)

Tabla 2.17 Valores de p1 para la distribucion rectangular equivalente de tensiones en el

Fuentee NB 1225001-articulo 22.2.2.4.3

M omento resistente nominal o tedrico

M, =T.brazo
M, =T*(d—%) 6

M, = Asf, (d —%)

Principio de disefio.

M omento resistente real o de disefio.

a
oM, = 0.Asf, (d — E)
Podemos decir que:

M, = OM,

Reemplazando 1 en 3 setiene:

hormigon.

6 M, =Cc.brazo

M, = Cc.

d—%)

Ec..2

6 M,=085fcab(d- %)

oM, > M,

6  OM,=0.0.85fcab(

M, = 9.4sf, (d —%)

M, = 0.4sf, (d - %)

J a
2

) Ec..2

Ec..3
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Asfy

M, = 9.Asf, d—o'%zﬂ Ec..5
Despegjando AsdelaEc..5 setiene:
Areade refuerzo longitudinal atraccion.
A—085bdf,c 1- 1 t” Ec...6
$ =5 f, 0 0.85f ¢ bd? €

Delagréfica, realizando relaciones de las pendientes de los triangul os.

c d;
EC‘U. EC+ECU

c €cu

di  €pt+Egy

< - 0.003 i f, = 420M Es = 2100000
4, ~ 000510003 S hT payss=

c 3
d, 8
3
c =§*dt Ec..7
Del equilibrio de fuerzas despejando As.
T = CC

Asf, = 0.85 f'cab

0.85 f'cab
g=— Ec..8
fy
Del apartado NB 1225001-articulo 22.2.2.4.1 tenemos.
a=c.pf1 Ec..9

Reemplazando 7 en 9
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3
a= (g*dt)ﬁl Ec..10

Reemplazando 10 en 8 y haciendo As= AS,ma, Setiene:

0.85 f'c (3+d;) pL)b

ASmax =

fy
3 c

Agmax = 3 0.85 p1 f— b d; Ec..11
y

Obtenemos la cuantia maxima:

_ Asmax

As
p=A_c O Pmax = bd

5085 p1 f<pq,
y

_3 fi
pmax 8 b d
3 fc
Pmax = 50-85 Bl —
y

2.5.3.1.5 Area maxima de fuerzo a flexién

Apax = 0.003 0.85 1f'cbd
max — \ €yt 0.006) d Y

2.5.3.1.6 Separacion, Separacion minimay maxima entrevarillas.

Se define la separacion maxima para controlar la fisuracién, intentan limitar €l agrietamiento
superficial a un ancho que es generalmente aceptada en la préctica pero que puede variar

ampliamente dentro de una estructura dada.

e Separacion provista o calculada.

b—2xr—nb=xd,
Scalculado = b —1

e Espaciamiento minimo de laarmadura. NB 1225001-articulo 25.2.1
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s = mayor de

Donde:
dp=Diémetro del refuerzo longitudinal.
dagg=Tamaro nominal méximo del agregado grueso.

e Espaciamiento méximo de laarmadura. Debe cumplir NB 1225001-articulo 24.3.2 y

latabla2.9
280
380 * —25%*Cc
. fs
Smax = min 280
300
* fS
Donde:

fs= Esfuerzo en el refuerzo calculado paralas cargas de servicio

_2
fS—§*fy

Cc= Recubrimiento horizontal libre o geométrico de refuerzo

2.5.3.1.7 Deter minacion del Momento Nominal

_ ASprovisto fy
0.85fch
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2.5.3.2 Disefio de losas macizas

a) Soportadas por vigas solamente en lados opuestos

b) Soportadas por vigas en los 4 bordes pero el lado largo es dos o mas
veces mayor que el lado corto.

Figura 2.10 Deformacion o flecha en losas en una 'y dos direcciones.
Fuente: Internet
Lalosamaciza en unadireccion se disefia como unaviga planade 1 metro de ancho o base

El refuerzo por flexion se coloca perpendicularmente aladireccion largade lalosao paralela

aladireccion largade laviga de 1 metro de ancho.

L a separacion maximadel refuerzo por flexion esta definidapor NB 1225001-articulo 24.3.2

El espesor de lalosadepende de laflexion, ladeflexion y los requisitos de esfuerzo cortante,

laseccion delaNB 1225001 articulo7.3.1.1 define los espesores minimos de las |osas en una

direccién y el refuerzo minimo aflexién se debe calcular al igual que en disefio de vigas

420
0.0018 = * A

— y g
0.0014 * A,

Asmin -

El espaciamiento minimo se debe calcular de acuerdo aNB 1225001-articulo 25.2.1

El espaciamiento para el refuerzo por retraccién y temperatura se deben calcular con la
tabla2.15
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El limite parala deformacion unitaria de la armadura en losas es.
€¢y=> 0.004

2.5.3.3 Disefio por cortante.

El esfuerzo cortante es aquel que actlia en e plano de la seccién transversal tratando de
desplazarla con relacion alas secciones proximas a ellas.

2.5.3.3.1 Diseflo a corte
De lateoria de Estado Limite de agotamiento resistente:
W< oV,

Vo=V +V;

Donde:

V=Cortante ultimo de disefio.

V= Resistencia a cortante del hormigon.

V s=Resistencia a cortante del acero transversal.

La metodologia para el disefio a cortante es € siguiente:

25.3.3.2Limitesalaresistencia delos materiales:

Los valores de raiz (f'c) usados para calcular Vs para cortante en una direccion, no debe
exceder 8.3 MPa. 1°

Jfc <82 (MPa)

2.5.3.3.3 Célculo delaresistencia nominal al cortante queresiste el concreto.?

A A‘éﬁ bd (MPa)

19 IBNORCA, cap. 22.5.3.1.
20 |BNORCA, cap. 22.5.5.1.
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2.5.3.3.4 Verificacion de las dimensiones de la seccion trasversal. 2

V, <@(V. +0.66/fcbd) (MPa)
2.5.3.3.5 Verificacion si requerimos acero derefuerzo del acero o no.
@V, = V,, —= Si cumple colocamos acero minimo transversal

2.5.3.3.6 Célculo delaresistencia nominal al Cortante acero.?

W

=3

Ve

2.5.3.3.7 Resistencia nominal de cortante NB 1225001-articulo 22.5.1.1

=V +Y,
A, VoV,
s @ fye d

2.5.3.3.8 Armadura minima a cortante. NB 1225001-articulo 9.6.3.3.

(e,

siV,>050V, ~ Av,min = max 16 fy (MPa)
0.35 b—w
T fy

Aspin = (Av,min) * s

ZL1BNORCA, cap. 22.5.1.2.
22 1BNORCA, cap. 22.5.10.5.3.



2.5.3.3.9 Separacion para la zona de confinamiento.

gspaciom’enlo ce reluerzo espaciamients ce refluerso
lronsverscl segin 21.£.4.4 Lrensversal segir

21.4.L.4
J‘I_ !
espaciamiente de refuerzo
£100mm trapsversc segln 21.4.4.5 £ 100Mmm

| Zh {zono de cong cenlro | Zh {¢onao d=
cenfinamianta) confinamisata)
| I— .
J {

Fig. 21 4 4 Requerimientos de estribos en vigas.

Figura 2.11 Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante
Fuente: N.T.E E.60 Concreto armado

2.5.3.4 Disefio por Torsion

Un momento de torsion o par torsor es aquel que tiende a hacer girar un miembro respecto a

su gje longitudinal

La contribucion del hormigon alaresistenciaatorsion seignora, de modo que no existe una
reduccion de la contribucion del hormigén alaresistencia a cortante en los casos de torsion

y contantes combinados.

2.5.3.4.1 Disefio atorsion

Si Tu<Tn se permite despreciar los efectos de torsion y no es necesario cumplir con los

requisitos de refuerzo minimo transversal (9.7.6.3) y longitudinal paratorsion. (9.7.5)
SI - T, <@Ty, -~ "Ignorar la torsiéon”

S T>The se debe disefiar considerando la solicitacion de torsion.

45

W
—_— T —



—plc—b-2c—Pcle4—
v x
A 0 O
h=2c¢ h h
\ 4 o O
c v
t 4+ —b—p

Figura 2.12 Esguema gréafico para determinar parametros por torsion.

Fuente: Manual de disefio de Hormigén armado Etabs.

Acp=b+*h
Apn=Mb—=2c)(h—-2c¢)
A, =0.854,,
Pcp = 2h +2b
P, =2(b—2c)+ 2(h—2c)
Ag=b=xh
Donde:
Ao=Areatotal encerrada por latrayectoria del flujo de cortante torsional.
Aon=Area encerrada por €l gje del refuerzo transversal.
Acp= Area encerrada por el perimetro exterior de la seccion transversal de concreto.
Pcep= Perimetro exterior de la seccién transversal de concreto.

Ph= Perimetro de la linea central del refuerzo transversal paratorsion localizado mas cerca

del exterior de la seccion.

Tiw=Momento de umbral de torsion.
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Trh=Resistencianominal atorsion.
Tu= Torsién mayorada en la seccion.
Ag= Area de hormigén excluyendo los huecos

2.5.3.4.2 Umbral detorsion.?

/1\/ flc (ACP)2 3fpc
Ty = 1+——— (MPa)
12 Pep AVfc
2.5.3.4.3Torsion defisuracion o torsor critico.
Ayfc (Acp)? 3 Ny
T, = 1+ —— (MPa)
12 Pep Agryf'c

2.5.3.4.4 Célculo de armadura par a secciones que requieren refuerzo por torsion.
2.5.3.4.5 Verificacion de la seccion paratorsion.

Al verificar las dimensiones de la seccidn, garantizamos que los esfuerzos torsionales y
cortantes que se producen simultaneamente, no superen el esfuerzo maximo resistente de la

seccion.

\/(£>2+( T, P )ZS@(L+E f'c) (MPa)
bd 1.7(Aon)? bxd 3
Si cumple laexpresion “la seccidn es adecuada NB1225001-articulo 22.7.7.1 @)
2.5.3.4.6 Refuerzo por torsion requerido o calculado
a) Refuerzo transversal
siT, =T,

Agjs = u
s T @24, fyt cot(9)

ZIBNORCA, cap. 22.7.4.1.
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Donde:
®=Angulo de la grieta que se forma por torsion: (30°<$<60°)
45° para miembros no preesforzados.
37.5° Para miembros preesforzados
A=Area de unarama de un estribo cerrado que resiste la torsion con un espaciamiento s’
b) Refuerzo longitudina

El refuerzo necesario para torsion debe ser agregado adicionalmente a necesario para €l
cortante, momento y fuerza axial que actdan en combinacion con latorsion, Debe cumplirse
con €l requisito mas restrictivo para el espaciamiento y la colocacion.

Tuph

A= @ 24, fyt cot(V9)

2.5.3.4.7 Refuer zo minimo por torsion.

Debe proporcionarse un area minima de refuerzo para torsion en todala zona don Ty supere
el valor del umbral de torsion dado.

Tu = Q) Tth

a) Refuerzo transversal minimo por torcion.?*

b) Refuerzo longitudinal minimo.?

T,>0QT.

24 IBNORCA, cap. 9.6.4.
25 |BNORCA, cap. 9.6.4.3.
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Ph*fyt

y

(MPa)

Lmin —

0415 \/f’c Acp ~ .
£ (Ag)

0.415/f'c Acp 0.175b_ Pyp = fy:
ILmin = —( ) * (MPa)
fy 5 fy
De ambas ecuaciones se escoge €l menor valor

Donde;

A= Area de unarama de un estribo cerrado, estribo cerrado de confinamiento, o estribo que

resiste torsion dentro de un espaciamiento “s’.

2.5.3.5 Armadura superficial paraVigas con h> de piel. NB1225001-articulo 9.7.2.3

En vigas no pretensadas y en vigas pretensadas Clase C, con h > 600 mm, debe colocarse ar-
madurasuperficial longitudinal uniformemente distribuidaen ambas caraslateralesdelaviga

dentro de una distancia h/2 medida desde |a cara en traccién. 26

En vigas relativamente atas debe colocarse alguna armadura longitudinal cerca de las caras

verticales en la zona de traccion con el fin de controlar lafisuracion en el aima,

No se especifica el diametro de la armadura superficial; investigaciones han indicado que €l
espaciamiento, mas que el tamafio de las barras, es de primordial importancia (Frosch 2002).

Tipicamente se colocan barras desde db 6 hastadb 16, o armadura el ectrosoldada de alambre

con un a&ea minima de 200 mm2 /m de atura

26 IBNORCA, cap. 9.7.2.3.
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Armadura traccionada

en momento negativo \
Ale °

A ®
Armadura o o
superficia™——__ ' [

g Tphe ! 1o
] 1 1
. f o ol
f — i |
A AT n| fe! o)
Y Y
A L
.
e s 2
. 1 @)
= - s
vy ile .‘. o v

Armadura traccionada
en momento positivo

Figura 2.13 Armadura superficial para vigas con h>600 mm

Fuente: NB 1225001-articulo 9.7.2.3

2.5.3.6 Anclaje de barras corrugadasy alambres corrugados en traccion-Longitud de

desarrollo.

2.5.3.6.1 Los valores permitidos de f'c son de: %

J/ f ¢ no debe exceder 8.3— f'c < 69 Mpa

2.5.3.6.2 Ecuacion formula general .28

Donde:

fy=Esfuerzo de fluencia

9 Y, «WP, ¥
ld_ *fy* t ¥ Te* Xy *db

_10*/1*\/ﬁ*(cbjl_¢)

b

Cb+ktr>
2 <2
( dp <25

Y= Factor que depende de la cantidad de acero desarrollado

Y, = 1si estoy debajo de los 300 mm

Y, = 1.3 si estoy por encima de los 300 mm

2T1BNORCA, cap. 25.4.1.4.
2 1BNORCA, cap. 25.4.2.3.
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VYe= Factor

Y, = 1.5 = Cuando las barras tengan recubierta Epoxi y Recub < 3d,

Y, = 1.2 Cuando se tenga recubrimiento epoxico
Y, = 1sinepoxico
Ye=Factor que toma en cuenta el diametro del acero.
Y.,=1-02>=22mm

Y;=08->0<19mm
A= Factor que depende del tipo de hormigon.

A =1Hormigon normal

A =0.75 Hormigon alivianado

Co= Distanciaen milimetros.
Factor ki

40+ Ay,

tr

S*n

2.5.3.6.3 Valorestabulados de longitud de anclaje

L onguitud de Desarrollo (m) si:

fy=| 500 [(Mpa Yt=| 1 |Debajo
f'c= 21 Mpa Yt=| 1.3 |Encima
Ye= 1 Sin epoxi = 1 |Hormigbn normal
Posicion D6 (O] D10 D12 D16 @20 D25 @32
0.006 0.008 0.01 | 0.012 | 0.016 0.02 0.025 | 0.032
Encima 300mm| 0.41 0.54 0.68 0.82 1.09 1.70 213 | 2.72
Debajo 300mm| 0.31 0.42 0.52 0.63 0.84 1.31 164 | 2.09

Tabla 2.18 Longitud de Desarrollo Tabulado

Fuente: Elaboracion Propia
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2.5.3.6.4 Longitud de desarrollo para momentos negativos.

Por 1o menos un tercio de la armadura pararesistir momento negativo en el apoyo debe

tener unalongitud embebida més alladel punto de inflexion de al menos el mayor de:?°

lq

Escoger el mayor entre: d
12d,
l,/16

L8

12¢

LG

Figura 2.14 Longitud de anclaje para momentos negativos
Fuente: Ing. Marcelo pardo
2.5.3.6.5 Longitud de desarrollo de gancho en vigas.

Lalongitud de anclgje, Id , para barras corrugadas en traccién que terminen en un gancho

estandar debe ser la mayor de:*°

£an

<2d < 3d,

Figura 2.15 Longitud de desarrollo de gancho en Vigas.

Fuente: Elaboracion Propia

2 1BNORCA, cap. 9.7.3.8.1.
30 1BNORCA, cap. 25.4.3.1.
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b)

Donde:

024+ f, * W, x W, W,

dh —

Wc= Factor de recubrimiento

WYe= Factor de refuerzo Transversal.

A*\/ﬁ

ldh=8*db

ldh =150 mm

L onguitud de Desarrollo (m) si:

fy=| 500 [(Mpa Ye=| 1 |debajo
f'c= 21 Mpa Yr=| 1 |encima
We= 1 Sin epoxi A=| 1 [Hormigén normal
Posicion D6 (O] D10 D12 D16 D20 D25 D32
db (m) 0.006 0.008 0.01 0.012 | 0.016 0.02 0.025 | 0.032
Ldh (m) 0.16 0.21 0.26 0.31 0.42 0.52 0.65 0.84
Ldh (cm) 15.71 20.95 26.19 | 3142 | 41.90 52.37 65.47 | 83.80
Tabla 2.19 Longitud de desarrollo en columnas
Fuente: Elaboracién Propia
2.5.3.7 Columnas.

2.5.3.7.1 Introduccioén.

Las columnas transmiten las cargas de |0s pisos superiores hasta la planta bajay después a

suelo, através de la cimentacion. Puesto que las columnas son elementos a compresion, la

falla de una columna en un lugar critico puede causar el colapso progresivo de los pisos

concurrentesy el colapso total Gltimo de la estructura compl eta.:

31 REYNALDO COLQUE ANDIA, APOYO DIDACTICO EN LA ENSENANZA Y APRENDISAJE DE LA
AS GNATURA DE “ HORMIGON ARMADO, s. f.
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2.5.3.7.2 Resistencia axial o resistencia a flexion resistencia axial combinadas.

En la préactica no existen las columnas cargadas en forma axial perfecta, pero el andlisis de
tales miembros proporciona un punto de partida excelente para explicar lateoria del disefio

de columnas reales con cargas excéntricas.
Seguin la normativa en la seccion 22.4.2, debe calcularse de la siguiente manera.
P, =085f"c(A; —Ags) + fy Ast
Donde:
Pn= Eslaresistencianomina o tedricaalacargaaxia con unaexcentricidad igua a cero.
f’c=Resistencia caracteristica del hormigon.
Aq= Area bruta de la seccion transversal de la columna.
Ag= Areatota del refuerzo longitudinal.
fy= Esfuerzo de fluencia del refuerzo.

Segun lanormativa la resistencia axial maxima debe calcularse en funcion de la sgte tabla:

Armadura
Elemento P
transversal fmax

Estribos que cum-

plen con 2242 4 0,80 Po | (a)

No pretensado Espirales que

cumplen con 085 Py | (b)
224325

Estribos 0,80 FPg | (c)

Pretensado
Espirales 0,85 Po | (d)

Columnas com-
puestas de acero
y hormigén que Todos 085 Py | ()
cumplan con el

Capitulo 10

Tabla 2.20 Resistencia axial maxima.
Fuentee NB 1225001-articulo- 22.4.2.1

Para nuestro caso de estudio nos corresponde:

Pn = 0.80 Po



$Pn = 0.80 * 0.65 * (0.85 f'c (A; — Ast) + [y Ast)
2.5.3.7.3 Condiciones de la Normativa para €l disefio de Columnas.
Algunas de las limitaciones més importantes son las siguientes:
e Armaduralongitudinal minimay maxima
0.014,; <A <0.08 4,3

e NuUmerominimo debarraslongitudinales.

3 varillas con estribos triangul ares.
4 varillas con estribos rectangulares o circulares.
6 varillas con estribos en espiral . %

e Seccion minimay diametro de armadura NB 10.3.1.1 La minima dimension de
una columna rectangular hormigonada en obra debe ser b >200 mm y el didmetro de
la armadura principal a utilizar debe ser dv > 12 mm. Repartido en la periferia 'y
separado a no méas de 30cm. 3

e Espaciamiento delosestribos de las columnas®

12d,
Smax = min 36dbe

bmin
e Eldiametrodelabarradd estribo debe ser al menos: 3¢
dpe = 6 MM

dpe = 0.25 d,

32| BNORCA, NB 1225001: Norma Boliviana del Hormigén Estructural, cap. 10.6.1.1.
33 IBNORCA, cap. 10.7.3.1.
3 IBNORCA, cap. 10.3.1.1.
35 IBNORCA, cap. 25.7.2.1.
36 IBNORCA, cap. 25.7.2.2.
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2.5.3.7.4 Verificacion de la esbeltez.

2.5.3.7.4.1 Efectos de la esheltez en elementos comprimidos NB 1225001 articulo 6.2.5

flu <34 +12 (Ml) <40
r o M2) —

Donde M1/M22 es negativo si la columna esta en curvatura simple y positivo s esté en
doble curva-tura.

Z EC I Cc
Lc
Y=ETEI
Z vV
Ly,
¥y Kk Yp ¥a k ¥y
oD oo /—ﬂlﬁ
e 3 v Ew ey AL R
100 =3 = 10.0 A= x — A
03 T = <o 50.0 200 100 L 500
G 1 o9 - 300 — T 50 — 3.0
30 —30 20.0 — _ 40 — 20,0
20 — + — 20 1 -
10.0 < L 10.0
—1—038 9.0 = < 0 = 9.0
8.0 — iR I~ 3.0
1.0 — — 10 1.0 — —10
03 3 + 03 60 — + — 6.0
0.7 — — 0.7 5.0 — — 5.0
06 — — o7 — 0.6 40 — —1-20 — 4.0
035 — — 0.5 1
04 - | C 04 3.0+ _—- 30
03 — =03 2.0 = — 10
— —1—15 |
0.2 — 06 — 0.2 )
T i 1.0 — — 1.0
0.1 — T — 0.1 1
0 — ——0.5 — 0 [ R —— 1.0 — 0
(a) (b)
Eslructuras arriosiradas contra desplazamiento lateral Eslructuras no arfiostradas contra desplazamiento lateral

Siendo:

Figura 2.16 Nomograma de Jackson & Moreland
Fuente: NB 1225001-articulo 6.2.5
2.5.3.7.5 Diagrama interaccion.

Representa el lugar geométrico de todos los valores de momento y carga axial que hacen
fallar la columna. Cualquier combinacion de cargas que quede dentro de la curva es

sati sfactoria, mientras que unacombinacion que caigafueradelacurvarepresentaunafalla.’

87 Jack C. McCormac Russell H. Brown, «Disefio de Concreto Reforzado Jack C. McCormac Russell H.
Brown 8Ed», s. f.
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Figura 2.17 Diagrama interaccion de columna seguin reglamento de norma
Fuente: NB--articulo 10.4.2.1
2.5.3.7.5.1 Procedimiento para elaborar €l diagrama interaccion.

Célculo del acero total

Ast — = O o o e s
N
o
©
As2 — = O e T
3
C
As3 —r= O G
Asd —= O O (@) G
) L "
=

Figura 2.18 Seccidn transversal de columna para diagrama de interaccion.
Fuente: Elaboracién propia
Agp = Ay + Ay + Az + Ay
Centroide plastico.

Laexcentricidad de la carga de una columna es la distanciade la carga a centroide plastico
de la columna. El centroide plastico representa la posicion de la fuerza resultante producida

por €l aceroy € concreto.

N| S

Yeoisimetrica =
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Diagrama defor maciones.

DIAGRAMA DEFORMACIONES

ecu=0.003
esl ﬂ%
€s2 )
€s3
es4

Figura 2.19 Diagrama deformaciones de columna para diagrama interaccion

Fuente: Elaboracion propia

Ecu €Sy (c - di) c
— = Y £S: = *
c c—dl ' c cu

Donde:
esl= Deformacién del acero en la capal

Diagrama de esfuer zos.

DIAGRAMA DEFORMACIONES DIAGRAMA DE ESFUERZOS
ecu=0.003 0.85*'¢
Asl—= O o o} G qN esl ElN fs1
o o fc
] % o O
As2 e O G - es? fs2
Pi) £ ©
As3 —=| O M G es3 fs3
Asd —== O o) lo) o esd fsd

Figura 2.20 Diagrama interaccion de columna segun reglamento de norma
Fuente: Elaboracion propia

Delaley de Hooke

T=€xE fs=es+Es

Fs=0xA Fs = fsxAs

Del equilibrio estatico.

DIAGRAMA DE FUERZAS

Fsi[———=

Fs2|———==
=

Fs3[——=

Fs4|———=
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2FH=O

P=C.+Fsl+Fs2+ Fs3+ Fs4

C.=085%fc*cx*b
P=085*fcxcxb+ Fsl+ Fs2+ Fs3 + Fs4

ZMPzO
a

h h h h h
M:CC(E—E)+F51(§—d1>+F52<§—d2>+FS3<E—d3)+F51(§—d4>

Donde:
e=Deformacion
t= Esfuerzo
E=Md&dulo de elasticidad
P=Carga axia de compresion.
M=momento
Compresion pura
Ag=Db=xh
P,=085f"c(A; — Ag) + Age * [,
Traccion pura.

To = —Ast * fy

Punto de Falla Balanceada.

Las barras mas alejadas del borde en compresion inician su fluencia en traccion al=-1,

eultimo=ey

0.003
j = (—————) * dulti
‘ <0.003+sty>* HHme

b

Ety E.

¢ > ¢j : Falla fragil ; ¢ < ¢j : Falla Ductil

Célculode“a”

59



a=p;*cb

Deter minacion de la deformacion del acero en todas las capas

c—dl
€Sy = ( ) * (0.003
C
Si esi (+) compresion; Si esi () Traccion
Deter minacion del esfuerzo del acero en todas las capas.

fsi=Esxesi <fy

fsi>fy:fs=fy
fsl =Esxesl

Determinacion de las fuer zas.

Fsi = Asi * fsi (+)Compresion Y si (=)Tracciéon)

Fsi = As; * fsi
Célculo dela cargay momento balanceada.
C. = 0.85 4 * f'c * cb x base

P =0.85% f'c * cb x base + Fs1 + Fs2 + Fs3 + Fs4

M—C(h a)+F1(h d1>+F2<h d2>+F3<h d3)+F1(h d4>
—te\272) T2 *2\2 >\2 Sz
Cargadetransicion.

Pian = 0.1 f'cx A

2.5.3.7.6 Armadura transversal para columnas

Célculo de V¢ para miembros no preesforzados con compresion axial. NB articul022.5.6.1

=~
v
:<

~
Il
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Donde:
Nuy=Carga axial que llega alacolumna, positivo para compresion.

Célculo dela Armadura minima para cortante en columnas.

b,,s
(o.z xf c—
. fyte
Av, min = max
b,s
3.5 *
yt

2.5.4 Estructura complementaria.

2.5.4.1 Disefio de escaler as.

L as escaleras son elementos estructurales que conectan un nivel inferior con uno superior de

una edificacion.

Figura 2.21 Parametros de dimensionamiento
Fuente: Adscripcién Hormigén Armado Umss.
2.5.4.1.2 Cargasen Escalera.

Carga muerta (D), una escalera comun esta conformado por peso propio de la losa, peso
propio de los peldafios, contra piso, peso del piso, instalaciones sanitarias y eléctricas, y €l

peso de las barandas y pasamanos.
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Carga viva (L), la carga viva se determina segun la utilizacion de la estructura, las cargas
vivas estén definidas en e codigo NB 1225002.

2.5.4.1.3. Dimensionamiento geométrico.

Para dimensionar una escalera se debe considerar factores como laluz de la escalera, dtura

de entrepiso, nimero de peldafios, cada peldafio esta compuesto por huellay contrahuel la.

PR , P2

hm

Figura 2.22 Parametros de dimensionamiento
Fuente: Adscripcién Hormigon Armado Umss.

e Contrahudla“CP”.

H

P = #Gradas

e Espesor delalosa.
Ln Ln
25 20
P

\/(PZ-I-CPZ)
ot CP
m=Cos0 " 2

cos® =

2.5.4.1.3. Dimensionamiento estructural.

El andlisisy disefio estructural tanto a flexion y compresion seran igual al disefio de una

|osa maciza, descrito anteriormente
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2.5.5 Fundaciones.

2.5.5.1 Losa de Fundacion.

L osa de fundaci6n tambi én llamada placa de fundacion o platea de fundacién son elementos
estructurales de hormigon armado, cuya finalidad es transmitir “n” cargas mediante la
fundacion al suelo.

L alosa de fundacion esté especialmente indicada cuando la superficie de fundacion mediante
zapatas aisladas o corridas supera el cincuenta por ciento de la planta de construccion, caso

en el cudl podriaresultar més econémico utilizar unalosa de fundacion. 3
2.5.5.2 Losas de Fundacion por el Método Flexible o sobre L echo Elastico.

En e método flexible de disefio, € suelo se supone equivalente a un namero infinito de
resortes elasticos, como muestra la figura 2.23. Este método de disefio es mas exacto en sus

soluciones y méas econémico.

Q1 Q2 = Q
R
i Resultante de la
i presion del suelo
o @ 7%
| J
\
(b)
Carga puntual
RBHI“* |
h it flilid 3
L T R0
i(©

Figura 2.23 a) Principios de disefio método rigido; b) Principios de disefio método flexible

Fuente: Adscripcion Fundaciones | Umss.

8 CRISTIAN BELTRAN LUIZAGA 'y JUAN IVAN GONGORA CACERES, MATERIAL DE APOYO
DIDACTICO PARA LA ENSENANZA Y APRENDIZAJE DE LA AS GNATURA DE FUNDACIONESI”, s. f.
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La constante elastica de estos resortes se denomina como en todos los casos de disefio de
fundaciones por este método, médulo “K” de reaccion del suelo o también coeficiente de
balasto.

2.5.5.3 Disefio de L osa de Fundacion.
2.5.5.3.1 Dimensionamiento en planta.
Analisis de presiones.

Se deberedlizar €l célculo de presiones en m puntos de lalosa, también se calculala presion
bajo cada columna, donde la presion en cualquier punto debe ser menor a la presion neta
admisible.

Qmax < qadm

2.5.5.3.2 Dimensionamiento en elevacion
2.5.5.3.2.1 Verificacién a corte por punzonamiento.

Para la verificacion de corte a punzonamiento encontrar la carga Ultimatotal de todas las

columnas.3®

P; = 1.2CM + 1.6CV

Limite de Propiedad

Limite de Propiedad
Limite de Propiedad

COLUMNA COLUMNA COLUMNA
LATERAL DE ESQUINA CENTRAL

Figura 2.24 Definicion de areas de corte en diferentes posiciones de columnas

Fuente: Adscripcion Fundaciones | Umss.

3 BELTRAN LUIZAGA y GONGORA CACERES.



El reglamento NB 1225001 (establece que latensién admisible de corte por punzonamiento

es el menor valor de las siguientes ecuaciones): *°

Afc

3

Ver =0

Vo =0

()

Ves=0

Am<2+as*d>

12 bo

Donde:

B= Relacion entre el lado largo y €l lado corto de la columna.
as = 20, para cargas aplicadas en la esquina de una zapata.
as= 30, para cargas aplicadas en el borde de una zapata.

as = 40, para cargas aplicadas a centro de una zapata.

V¢ =Tensi6n cortante proporcionada por el concreto.

Elegir el menor valor de las tres expresiones anteriores. Cumpliendo los requisitos se debe

verificar lasiguiente relacion:
V, <V,
2.5.5.3.3Analisisde esfuer zos.

El modelo estructural para €l andlisis de esfuerzos consiste en discretizar la fundacion en
pequefios elementos, placas unidimensionales, tal como se aprecia en la figura 2.25 La
cantidad de elementos dependera de la precision requeridaen el anadlisis de esfuerzos, puesto
que todo programa computacional que utiliza la teoria de los elementos finitos, tiende a un

calculo matematico mas preciso, cuanto mayor seala cantidad de elementos discretizados.

40 IBNORCA, cap. 22.6.5.2.
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Figura 2.25 Modelo matematico usado para el analisis de esfuerzos en e método elastico
Fuente Adscripcion Fundaciones | Umss.

2.5.5.3.4. Coeficiente de Balasto

El coeficiente de balasto estad definido como e valor obtenido del cociente entre &

incremento de presion de contacto () y € desplazamiento (6) como seve en lafigura 2.26

- =f(x) _ POSICION INICIAL
Ks=q/0 DEL CIMIENTO
l_ F T 1
0 o L X
e W
T
gy HHJHH
+ + ik > i i
f — - -~ ol
HT‘H‘“W“V POSICION FINAL
Y DEL CIMIENTO
p=(xy)

Figura 2.26 Relacion entre la presion y deformacion del suelo.

Fuente: Adscripcion Fundaciones | Umss.
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Entonces e coeficiente de balasto es una relacion conceptua entre la presion y la
deformacion del suelo que es muy usada en € andlisis estructural de fundaciones,

generalmente para zapatas continuas, vigas, losas de fundacién y varios tipos de pilotes.
2.5.5.3.5. Modulo de Balasto propuesto por Bowles (1996)

Fs x
K, = 8%

Donde:

Ks=Md&dulo de balasto.

Fs=Factor de seguridad. (generalmente 2-3)
ga—Capacidad de carga admisible.

&= Asentamiento esperado de la estructura.

Esta ecuacion se basa en ga=quit/FS en donde la presion Ultima del suelo esta en un
asentamiento AH=0.0254m o 1 pulgada (1/12 pies) y ks=qult/ AH. Por AH=6,12,20 mm, €tc.,
el factor 40 (0 12) se puede gjustar a 160 (o 48), 83 (0o 24), 50 (o 16), etc; 40 es
razonablemente conservador, pero los desplazamientos asumidos mas pequefios siempre

pueden ser usados o0 modificados.

2.5.5.3.5 Asentamiento en losas de fundacion.

Dado que el proyecto se emplaza sobre un terreno con baja capacidad portante, el control de
asentamientos es un aspecto critico parala estabilidad estructural. Segiin Bowles (1996), los

asentamientos pueden dividirse en:

e Inmediatos (deformacion elastica del suelo),
e Por consolidacion (deformacion alargo plazo en suel os saturados),

e Por consolidacion secundaria (fluencia pléastica posterior).
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En estructuras cimentadas sobre suel os cohesivos blandos, estos asentamientos tienden a ser
significativos, siendo € asentamiento diferencial el de mayor impacto estructural, ya que

generadistorsiones angulares que pueden llevar aagrietamientos eincluso a colapso parcial.

De acuerdo con la Tabla A.1 (Bowles, 1996), las losa de fundacion permite admitir
asentamientos mayores que las zapatas aisl adas, distribuyendo mejor las cargasy reduciendo
asientos diferenciadles. Ademés, los valores maximos recomendados de asentamiento
diferencia y total para suelos arcillosos y arenosos respaldan la viabilidad técnica de este

tipo de cimentacion.
Por tanto, el uso de unalosa de fundacién de H°A® es la alternativa mas adecuada, ya que:

e Minimiza los asentamientos diferenciales, manteniéndolos dentro de los limites

tolerables normativos.

e Distribuye uniformemente las cargas, reduciendo presiones puntuales.

e Aumenta larigidez globa del sistema de fundacion, mejorando su desempefio en
suelos de bajaresistencia.#

criterio fundaciones aisladas Losas de fundacion

Distorsion angular (agrietamiento) 1/300
Maximos asentamientos diferenciales

Arcillas 45(35)
Arenas 35(25)
Maxmmos asentamientos totales

Arcillas 75 75-125 (65-100)

Arenas 50 50-75 (35-65)

Tabla 2.21 Asentamientos diferenciales, totales tolerables en edificios (mm)

Fuente: Foundation settlements “ Bowles, 1996” pag 339

4 BELTRAN LUIZAGAy GONGORA CACERES, MATERIAL DE APOYO DIDACTICO PARA LA
ENSENANZA'Y APRENDIZAJE DE LA AS GNATURA DE FUNDACIONESI” .
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2.6 Estrategia parala e€jecucion del Proyecto.

2.6.1 Especificaciones T écnicas.

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos, Definicion, Materiales, Herramientas y equipo, Procedimiento para la €ecucion,

Forma de medicion, Forma de pago.
L as especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el ANEXO 3.

2.6.2 Computos M é&ricos.

Se obtuvieron los volumenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos
estructurales disefiados. Las cantidades resultantes de los cOmputos se muestran en €l
ANEXO 4.

2.6.3 Precios Unitarios.

El andlisis de precios unitarios se realizé en el programa de PRESCOM, tomando en cuenta
los costos directos e indirectos.

Los Formularios B-2 se muestran en el ANEXO 5.

2.6.4 Presupuesto.

El presupuesto total de la obra se realiz6 considerando una serie de gastos determinados a
partir del andlisis de precios unitarios para todas las actividades del proyecto. Una vez
definidas|as cantidades y volimenes de obras se presentaen formade listado, el presupuesto
de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio unitario y €l precio total.

El presupuesto Total se muestraen ANEXO 6

2.6.5 Planteamiento y cronograma.

El Cronograma de g ecucion del Proyecto ha sido representado por €l Diagrama de Gantt

utilizando el programa de Project 2016.

El Diagrama de Gantt se muestraen el ANEXO 7.
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CAPITULO 11



3.INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1 Andlisisdela Topogr afia.

En el proyecto el suelo presenta generalmente zonas planas, con una parte de relleno en la
esguina adyacente ala calle Oruro, y presenta una zona de corte en la parte superior. Paralo

cual se procedi6 aredlizar e levantamiento topografico.

Figura 3.1 Levantamiento topogréafico

Fuente: Elaboracion propia
3.2 Andlisis del Estudio de Suelos.
El informe de suelos fue realizado por el Laboratorio de Mecanica de Suelos INGEOSUD,
realizando dos sondeos a profundidades de 4.5m paratener conocimiento del tipo de suelo y

el esfuerzo admisible del mismo. No se encontré nivel freético.

El punto N°1 esta constituido por un terreno irregular, desde la cota 0,00m hasta -3.5m
presenta material de relleno mezclas de arcilla magra con arena, desde -3.5m hasta -4.1m

limos arenosos, desde 4.1m hasta el final del estudio presenta arcillas magras con arenas.

El punto N°1 presento suelos malos al tratarse de unazonade relleno paralo cual serealizara

un mejoramiento de suelo cemento para mejorar las caracteristicas y propiedades del suelo,
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con dicho mejoramiento se pretende igualar o superar la capacidad portante del punto N°2
de modo de disefiar con un tnico valor de capacidad portante:

El punto N°2 esta constituido por un terreno regular, desde la cota0,00m hasta-1.5m presenta
material de relleno mezclas de arcillamagra con arena, desde -1.5m hasta el final del estudio

presenta arcillas magras con arenas.

Pararealizar un andlisis mas detallado del estudio de suelos se revisar el ANEXO 8

. Clasificacion
N° de Profund|d§d de Suelos N Desing Q ult Qadm Qadm
de Fundacion : FS Recomendad
Punto| ., .. SUCS-ASTM | Corregido | (Kg/cm2) (Kgf/cm™ 2)
Df" (m) o (Kgf/cm 2)
D 2487
15 CL 3 1.29 0.43 0.4
1 2.5 CL 5 2.16 3 0.72 0.6
35 ML 3 1.59 0.53 0.4
4.5 CL 50 18.89 6.3 2.5
15 CL 12 4.62 1.54 14
5 2.5 CL 30 11.36 3 3.79 2.5
35 CL 50 18.88 6.29 2.5
4.5 CL 50 19.07 6.36 2.5

Tabla 3.1 Andlisis de estudio de suelos
Fuente: Elaboracion propia

En consecuencia, luego de analizar los dos puntos de ensayo se decidié redizar la
cimentacion a una profundidad de 2.5m con una Resistencia Admisible de 0.6 kgf/cm”2

3.3Andlisisdel disefio Arquitecténico.

El disefio arquitectonico fue proporcionado por la Subgobernacion de San Lorenzo

El disefio cuenta con ambientes para la recepcion del equipo policial en todas sus areas

necesarias, desde oficinas de recepcionamiento, celdas, laboratorios, oficinas, depositos.

En e disefio arquitectonico se puede ver que la estructura es casi simétrica con una
configuracién rectangular y cuanta con el espacio para estacionamientos y sectores de

descargas.
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3.4 Planteamiento Estructural.
Se idedliza una estructura a porticada de hormigon armado que contiene columnas, vigas,
losas reticulares, losas macizas, escaleras, juntas de dilatacion y zapatas aisladas, ademas de

la cubierta metélica.

Figura 3.2 Planteamiento estructural

Fuente: Elaboracion propia

3.4.1 Estructura de Cubierta.
3.4.1.1 Analisisde cargas

El andlisis de cargas paralacubierta metalica, losas reticulares y 1osa maciza de tanque selo
detallaen el Anexo 1

Dado que la estructura es de gran importancia de normal mente un periodo de vida de 50 afios
y debido a que en Tarija se presentan granizos importantes y que e principal motivo de
colapso en nuestro territorio es por granizo, se disefia la estructura con la recomendacion de

la sociedad de ingenieros de Bolivia con la siguiente carga de granizo

) kN kN
Carga de granizo = Ygraqnizo * h = 7.355$ *0.15m = 1. 103W
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3.4.1.2 Disefio dela estructura de Cubierta

3.4.1.2.1 Disefio de correas-Disefio a Flexo-traccion

Asignando Perfil CA 150X50X15X3 (Doble en cajén) Barra N310/343

Resistencia a Traccion requerida para las combinaciones de carga Tr= 0.29 | kN
Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga M ex= 8.71 | KN*m
Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga Mpy= 2.5 | kN*m
Resistencia del acero: Fy= 250 | Mpa
Modulo de elasticidad: E= | 203000 | Mpa
Areabruta Agx| 1561 |cm?
Momento de Inercia respecto a gex: I | 460.14 | cm®
Momento de Inerciarespecto al geY: ly= | 233.57 cm*
Producto de Inercia: I xy= o|cm?
Distancia ala fibra extrema comprimida en flexion x: Xe=| 51.97 | MM
Distancia ala fibra extrema comprimida en flexion y: Ye= 75 | mm
Modulo de la seccion respecto ax: Se- | 61.352 | cm®
Modulo de la seccion respecto ay: Sey= | 44.943 cm*
Longitud del elemento L= 585 | m

Disefio a traccion.
T, < 0T,

@, = 0.90

T, =F Ay, =360 kN

@T, = 324 kN
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Disefio a flexion alrededor del e x”

2
lex * ley = (lexy)” _ 61.352 cm?

S . =
- Iey*y_lexy*x

My, = Sex * F, = 15338 kKN *m
@f = 095
@My, = 14.571 kN * m

Mux <1
(Z)anx

0598 <1

Disefio a flexion alrededor del gje”y”

2
I, x1,, — (I
ex * foy = (Texy) = 44.943 cm®
Iex*x_lexy*y

Sey =
My, = Sey * F, = 11.236 kN * m
@; =095

O My, = 10.674 kN *m

M
3, ]Z - <1
0234 <1
Disefio a flexion combinado con traccion.
Mux=8.71 KN*m My=2.5kN *m Tuc=0.29 kN
M nx=15.338 KN *m &M ny=10.674 KN *m ¢:Th=324 kN

_ Mux Muy + Tu
Q)anx (Dany Q)Tn

Ny

n; = 0.833
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3.4.1.2.2 Disefio de Cordon Superior. (Flexo-Compresion)

Asignando Perfil CA 80x40x15x3 (Doble en Cajén) Barra N308/N313

Resistencia a Compresion requerida para las combinaciones de carga Pe= | 120.77 | Kn
Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga Mex=| 0.1 | kKN*m
Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga Mr=| 066 |kN*m
Resistenciadel acero: F=| 250 | Mpa
Maodulo de elasticidad: E= | 203000 | Mpa
Areabruta Ag 9 cm?
Momento de Inerciarespecto a gex: | 87.64 | cm’
Momento de Inerciarespecto a geY: ly- | 87.64 cm*
Producto de Inercia I xy= 0 cm*
Distancia a lafibra extrema comprimida en flexion x: Xe= 40 mm
Distancia alafibra extrema comprimidaen flexién y: Ye= 40 mm
Modulo de la seccion respecto a x: Se- | 21.91 |cm®
M6dul o de |a seccion respecto ay: Se- | 2191 | cm’
Longitud del elemento L=] 1231 |m

Disefio a compresion:
Abolladuraen el ama

w=b—-2x(t+t)=68mm

1.052 F
1= W(% 2= 0418

A=0.418 < 0.673
p=1
we =w *p =80mm
Enlasalas

w=b—-2x*(t+t)=28mm
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1.052 F
A= JK (W) 2

t)|JE

A=10.199 <0.673

En € labio rigidizador

w=b—-2x(t+t)=9mm

1.052 E
= @ g

A=10.169 < 0.673
p=1
we =wx*p=15mm
La seccion efectivaesigual ala seccion gruesa.
Comprobacion de la esheltez.

Kx=0.65, Ky=0.65

KL
— < 200
rX

25.641 < 200

KL
— <200

Ty

25.641 < 200

Tension de pandeo eléstico, “Fe’



m%E
E, = ~ = 3046.243 MPa

KL
55)
E ’E 3046.243 MP
y = 5 = . a
oL
Ty

Tension de pandeo por flexion.
F, = min (Fexr Fey)

F, = 3046.243 MPa

=

A
A, = I 0.289

A <15 - 0.658% < F,
fn = ];—Z> 1.5—>¥*Fy
E, = 241.558 MPa
Resistencia de compresion nominal.

®=0.85

P, = 217.403 kN

@P, = 184.792 kN

Py
Q)CP'I'L

<1

0.653 <1
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Disefio a flexion “ x”
My = Sex * E, = 5478 kN xm
@r =0.95
@My, = 5204 kN *m

Mux

<1
Qanx

0.002 <1
Disefio a flexion “y”
My, = Sy * F, = 5478 kN * m

@s My, = 5204 kN xm

My
OrMyy —

0.127 <1
Disefio a flexion combinado con compresion.
Mux=0.1 KN*m Myy=0.66 KN *m Puc =120.77 kN

Mnx=5.478 KN *m = Mny=5.478 kN *m ¢Pn=184.792 kN

T2E I,

Pox = (37 = 2742555 kN

m?E I,

" (K1)

P, Y = 2742.555 kN

P
a, = 1—%=0.956

ex
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P
a, =1——-==0.956
P,

_ Conx Myx Cmy Muy b,
@anx a, @any ay QCPTL

n; = 0.806

3.4.1.2.3 Diseflo de Cordon Inferior)

Asignando Perfil CA 80X40X15X2 (Doble cajéon) Barra C106/N311

Resistencia a Traccion requerida para las combinaciones de carga Tr= | 6171 | kN
Resistencia a flexién critica requerida para las combinaciones de carga Mr=| 0.17 | KN*m
Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga Mry=| 0.82 | KN*m
Resistencia del acero: F-1 250 | Mpa
Modulo de elasticidad: = | 203000 | Mpa
Areabruta Ag=| 613 |cm?
Momento de Inerciarespecto a gex: l= | 61.64 |cm
Momento de Inerciarespecto a geY: l,- | 61.64 |cm
Producto de Inercia lyy= 0 cmt
Distancia alafibra extrema comprimida en flexion x: Xe= 40 mm
Distancia alafibra extrema comprimida en flexion y: Ye= 40 mm
M odulo de la seccion respecto ax: Se-| 1541 | cmd
Modulo de la seccion respecto ay: Se-| 1541 | cm?
Longitud del elemento = 11 |m

Disefio a traccion.
T, < 0T,
@, = 0.90
T, = F, » Ay = 153.25 kN

@T, = 137.925 kN
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0447 <1

Disefio a flexion alrededor del gje“x”

2
Loy * Iy, — (1
Sex = 22— Uexy) =15.41cm3
Iey*y Iexy*x

Myy = Sep * F, = 3.853 kN +m
@My, = 3.659 kN *m

Mux <1
Q)anx

0.046 <1

Disefio a flexion alrededor del ge“y”

_Iex*ley_(
ey —

2
I
exy) = 15.41 cm?
Iex*x_lexy*y

S
My, = Sy * F, = 3.853 kN *m
Q)f = 095

@My, = 3.659 kN * m

M
5. ;\Z - <1
0.224 <1
Disefio a flexion combinado con traccion.
Muw=0.17 kN*m Muw=0.82 kN*m
Mnx=3.852 kN*m = Mny=3.853 kN *m

_ Mux Muy + Tu
Q)anx Qany Q)Tn

Ny

Tuc=61.71 kN

$:Th=137.925 kN
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3.4.1.2.2 Diseiio de plancha base y pernos de anclaje.

P,=135.8 kN n
$=0.6
B=N=30cm

Ap = o
" @cx0.80x*fc

= 134.722 cm?
m=35cm; n=35cm

PU P PU

En funcion del momento flector:

My=0.237 KN*m

A LR, -6
t = m— . mm —>t=6mm

Disefio de pernos
H¢= 3.16 kN (Fuerza Cortante)

Frn=164.64 MPa (Seg(in ASTM A 307)

¢=0.75
H
f 2
A, = = 0.254 cm
T 0xE,
0.6 xN «B 5
Asmin = T =54cm

N° = 4 - Asumiendo 4 Pernos de 16mm

A
Aadoptado = N° % Z * D? = 8.042 cm?
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Longitud de anclaje o desarrallo,

D=16mm
Fy=420 MPa

f'c=21 MPa

Yy, =13
Yy, =1
Y, =08

9*fy*LPt*‘Pe*‘-PS

10*/1*\/175'*(%)

ld: *db=556m
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3.4.1.2 DETERMINACION DEL ESPESOR DE LA LOSA RETICULAR.

e Ancho delas nervaduras NB 1225001-articulo 8.8.1.2

bf =100 mm

bf =100 mm
e Espaciamiento libre entre nervaduras. NB 1225001-articulo 8.8.1.4

Smax = 750mm

Sadoptado = 500mm
750 > 500

e Espesor de lacapa de compresion seguin normativa NB1225001-articulo 8.8.2.1.1
40 mm
hy =

1
Ede la distancia libre entre nervios = 42 mm

hfadoptado = 50 mm

e Ancho del nervio debe cumplir con NB 1225001-articulo 8.8.1.

hLR
> 0
by = 3.5

100 mm = 85.7 mm

» Transformar lalosareticular en losa maciza.

A1 A2

%Y i

0.30m
0.25m

E— L70.40 m——LU.lO ml%OAO m——j

1.00m

Figura 3.3 Loza maciza equivalente
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Fuente: Elaboracion propia

e Areatotal.
Area,prq = Ay + A, = 100 %5 4 2 x 25+ 10 = 1000cm?
Area,p, = 1000 cm?

e Centro de gravedad.

Ay xyi + Az %y,

Centro de gravedad =
Areatotal

100 * 5% 27.5+ 2 % 25 x 10 = 25/2
1000

Centro de gravedad =

Centro de gravedad = 20 cm
e |nerciaequivaente dela seccion.

b, * (hy)3 b, x (h,)3
Inercia centroidal = % + Ay = (hy —y)? + 21—(22) + A, * (y; — h)? =

100 * 53 2 %10 * 253

_ 2 _ 2 _
o+ 500 % (27.5 = 20)* + —————+ 500 * (12.5 - 20)

Inercia centroidal = 83333.33 cm*
e Igualandoinercias.

I, yp=Inercia centroidal

3
100 = hlosamaciza

I yE=
LME= 12

3112 * Iy g 3112 % 83333.33
Riosamaciza = =

100 100

hlosamaciza =21.54=22cm
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» Espesor minimo de losas macizas en dos direcciones.

A

-3,5m 6,73m

3,85m
3,85m

7,7m
|

3,85m

Figura 3.4 Esguemas espesor minimo
Fuente: Elaboracién propia

h=65cm

bw=30cm
[=7.25m
Icorta=6.55 m h

Llarga=7.25 m

hy=22 cm Espesor inicial delalosa

hy=47cm
Maédulo de elasticidad.
k
E. =E, = 15100 * /fc = 218819.789%
Ll
=98 _ 4 107
lcorta

Verificamos. NB 1225001-articulo 8.4.1.8

bw+2*hbSbW+8*hfl
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116 cm < 206 cm

Célculo del centroidedelaViga T

h.
bw*hb*b7w+(2*hb+bw)*(hb+§)
bw*hb+(2*hb+bw)*hfl

Yeq =

Yoy =43.088cm
CélculodelainerciadelavigaT respecto al centroide.

by * B 2 (2xhy+by) * ()’

B, « (M2 By + b)) o s [y + 720 ’
12 + by * hy * T_YCQ + 12 + (2 hy + by) * hy; * b+7_ycg

Ib=

I, = 1206763.107 cm*

Célculodelalnerciadelalosa.

— blosa * (hlosa)/\3

Is 12

Iy = 678810 cm*

Célculo del parametro af

_ By g0e 0 — 0001 = 2.983 ; — 3.282
afl = ECS*IS = 1. ; Offz = L. ; af3 = 4. ; Off4_ = Oo.
afl + afz + af3 + af4
Aprom = 4
Aprom = 2.516

Espesor minimo de la maciza.

fy
~ In * (0.8 + 1380)

|
fmin 36 +9 % 3

hfmin = 18.229 cm

hei = hemin



22cm > 18.229 cm

Queda demostrado que cumplimos con el espesor minimo que nos establece lanormay por

consiguiente nos evitamos de calcular deflexiones instantaneas y alargo plazo,
3.4.1.3 Diseflo delalosareticular
3.4.1.3.1 Disefio a Flexién-M omento positivo,

El andlisisde lalosareticular selarealizacomo s los nervios fueran vigas T.

’*bIZO.SU mﬁ

N N

N
F_Yb:J:U.IUm

Figura 3.5 Porcion de losa reticular a analizar

0.05m

[hf

0.30 m

~——h

Fuente: Elaboracion propia

Rec libre=2cm en base ala Tabla 2.8. Se elige el recubrimiento minimo por Norma
Rec-mecanico=3.8cm
Momento ultimo negativo de disefio
Mu = 18.633 kN *m
Célculo dél peralte efectivo
d=h—rec=262cm
Determinacion del factor f1 NB 1225001-articulo 22.2.2.4.3
B, = 0.85

@ = 0.90 asumido inicialmente
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Cdalculo delaaltura del blogue a compresion.

a=d— dz—szO.‘)Olcm
® 0.85fch

a < hf se comporta como viga rectangular
0.92 cm < 5 cm — "Cumple” por lo tanto trabaja como viga Rectangular

Area de refuerzo necesario longitudinal atraccion.

as=085pa L[ 1= |1 2M,
ST 0 0.85/ c bd?
e 085 50262« 21[ 1 2 +18.633 x10°2
= U. * * 2k — _ _
’ 50 0.9 * 0.85 * 2.1 * 50 * 26.22

— 2
AScalculado =1.61cm

_a_0901
C_,31_ ogs — L06cm

Por relacion de triangulos'y conociendo los valores de ¢ y ecu=0.003 calculamos ey.

d—rc i d—rc
Et: c *Et (0] Et: T0.003
e, = 262~ LOBL 003 = 0.071
= — % (. = 0.
t 1.081

€,= 0.005 - 9 = 0.90
L a seccion esta controlada por traccion.

Areaminimade refuerzo aflexion.

420 A,
0.0018 * = 0.756 cm?
ASmin = el Mayor de: y

0.0014 4, = 0.7 cm?

Arearefuerzo necesario aflexion
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— 2
A = max {AScalculado = 1.61cm
Snecesario Asmin =0.765 sz

— 2
Agnecesario = 1.61 cm

Capacidad de la seccion por flexion.

Se adopta barras de diametro de 12 mm

A . 1.61
Snecesario __ = 1.45 = 2 barras

1131

o j—
N parras = A
Sadoptado

T * ®? m* 1.22 ,
Asprovisto = Nb * 4 =2x 4 = 2.262cm

Determinacion del Momento Nominal.

_ A_S'p‘rovisto fy . 2262 * 5000

_ - = 1.267
0.85fch _ 0.85%210+50 cm
_a_1267 _ .o
c =5 =085 - cm

a 1.
OM,, = 0 + Ag + f, (d — E) = 0.9 % 2.262 * 50 * (26.2 - T) = 26.023 kN *m

oM, = M,

26.02 kN *m > 18.633 kN +m

Relacion demanda +capacidad “ Ratio” .

o Mu 18633
TR =M, T 2602

3.4.1.3.2 Disefio a Flexion-M omento negativo.

Mu = 20.594 kN
d=h—rec=262cm

@ = 0.90 asumido inicialmente
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Cdalculo delaaltura del blogue a compresion.

a=d— d2—2L=5.4626m
® 0.85fch

a < (h — hf) se comporta como viga rectangular

5.462 cm < 25 cm — "Cumple” por lo tanto trabaja como viga Rectangular

Area de refuerzo necesario longitudinal atraccion.

as=085pa (1= |1 2M,
T fy 0 0.85f c bd?
Ao = 08510262+ 21[ 1 2 %20.594 x1072
= U.oo * * 26.2 * — _
’ 50 0.9  0.85 * 2.1 * 10 * 26.22

— 2
AScalculado =1.95cm

a 5462

= =27 _ 6426
‘=8 " 085 cm

Por relacion de triangulos'y conociendo |os valores de ¢ y .,=0.003 calculamos &y.

c
*Et () Et: —0.003
c c

e, 2626426 103 = 0.00923
= —x (. = 0.
t 6.426

€= 0.005 - ¢ = 0.90

L a seccion esta controlada por traccion.

Areaminima de refuerzo aflexion.

420 A,
0.0018 = = 0.756 cm?
Asin = el Mayor de: f

y
0.0014 A, = 0.7 cm?

Arearefuerzo necesario aflexion
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= 2
AScalculado =1.64cm

= 1.95 cm?
As,. = 1.994 cm? cm

Asnecesario = max{

Capacidad de la seccion por flexion.
Se adopta barras de diametro de 12 mm

ASnecesario 1.95
° = = =172=2b
" barras ASadoptado 1.131 arras

T * ®? m* 1.22 ,
Asprovisto = nb x 4 =2x 4 = 2.262cm

Determinacion del Momento Nominal.

_ ASprovisto fy _ 2.262 = 50

= = — 6.336
CT085Fch  085%21+10 cam
_a_6336 .
c= 5085 cm
6.336

a .
OM,, = 0+ Ag « £, (d _E) = 0.9 % 2.262 *50 (26.2 _T) = 23.444 kN +m

oM, > M,
23.444 kKN s m > 20.594 kN + m
Relacion demanda +capacidad “ Ratio”.

Mu 20594 088
OM,  23.444

ratio =

3.4.1.3.3 Disefio por Armadura de reparto o temperatura de la losa reticular. NB
1225001-articulo 24.4.3.2

b= 100 cm
hcarpeta: 5CI’n
0.0018 420 = 0.00151
Pmin = el menor de:{ ™ * fy =0.00151
0.0014
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e=didmetro de la barraa usar 6mm.

ASmin = Pmin * be * Regrpeta = 0.00151 % 100 * 5 = 0.756 cm?

0.756

Nyarritias = m = 2.7 = 3 - se adopta, Nparrittas = 4

— (™, 02 — (™. 062 - 2
AS—(4*(Z))*N—(4*0.6)*4—1.131cm
Espaciamiento maximo.

5xh
S . = Menor{ carpeta — 25em
ma 450mm

Despiece de laarmadura

Refuerzo por Retraccion y Temperatura
MALLA @6mm c/25¢cm

2@12mm c/nervio (x) \

C 40x40x25 cm

0.30m

T e o
egegegedeiededel | ne8g0080ese0esele!

! 0.40m /-1[3.10m|r- 0.40 m "! lly/mr 0.40 m !

212mm c/nervio (x) 2@12mm c/nervio (y)

Figura 3.6 Disposicion final de disefio losas reticular
Fuente: Elaboracion propia

3.4.1.3.4 Verificacion s lalosareticular requiere o no requiere abaco.
Va=102.97 kN Cortante de disefio que se presenta en la estructura.
Cortante que aportalos nervios.

b= 10 cm ancho de un nervio; ®=0.75 corte

d=262cm

Jfc V21
Vii =0 %bd=0.756*10*10*26.2=15.01kN—>1nervio
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V, =2%V, =30.02kN - Para 2 nervios
Cortante que aporta la capa de compresion.
b= 40 cm Ancho del complemento.

d=5 cm Altura de |a capa de compresion

Jf V21
Voi=10 % bd=0.75 *40 * 5 = 11.456 kN — 1 nervio

6*10

V.=2%V, =22913 kN — Para 2 nervios
Cortantetotal queresistelalosareticular.
Vi =V, + V. =30.02 +22.913 = 50.93 kN
ViR =Va

50.93 kN < 102.97 kN - "Requiere Abacos"

Figura 3.7 Esquema para determinar cortante en losa reticular

Fuente: Elaboracion propia

3.4.1.3.4.1 Uso de Abacos.*?

L
Lapaco = zn

L= longitud del vano medida al centro de los apoyos en esa direccion

22 IBNORCA, cap. 8.2.4.b).
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3.4.1.3.4.2 Disefio de Abacos.
Mu = 74.04 kN *m ; reCmec = 3.8cm (Tabla2.8) ; d=26.2cm

Area de refuerzo necesario longitudinal atraccion.

As=0856d LE[1- |1 2y
ST 3  0.85f c bd?

Ascalculado = 6.506 sz/m

Calculo de laalturadel bloque a compresion.

ASfy
a = m =1.822cm
¢ 2.144
C=—=L4. cm
B
d—c
Et= *Et= 0.03366

€:= 0.005 - @ = 0.90 (Laseccién esta controlada por traccion)

Areaminima de refuerzo aflexion.

Jfc
ASpin = % * b, *d = 6.003 cm?/m
y

Arearefuerzo necesario aflexion

A = 6.506 cm?/m

Asnecesario = max{ Sza;cu-ladi 6.003 sz/m
min — -

ASnecesario =6.506 sz/m

Ay*b 113 %100
s 15

Asp = =7.53cm?/m
Disposicion final.
P12¢c/15cm (L = 310 cm)
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3.4.1.4 Disefio de lalosa maciza techo final
Altura: 25cm f'’c=21Mpa fy,=500Mpa Base: 100cm recm=3.cm (Tabla 2.8)
Mux= (27.30 KN/m/m) *1m=27.30 kN*m

d=h—rec=215cm B = 0.85 @ = 0.90 asumido

Cdélculo delaalturadel bloque a compresion.

a=d— dz—szO.806cm
® 0.85fch

Area de refuerzo necesario longitudinal atraccion.

M, )
Ag=——F——=2.876cm
ofy (d-3)
_a_0806 .
C—ﬁl— oss = cm

Por relacién de triangulos 'y conociendo los valores de ¢ y £¢,=0.003 calculamos gy.

d—c
Et=

*€,= 0.06506 €,= 0.005 - @ = 0.90

Area minimade refuerzo aflexion.

420 A,
0.0018 = = 2.268 cm?
ASpin = el Mayor de: fy

0.0014 4, = 2.1 cm?
Agnecesario = 2.876 cm?/m
Célculo de la Separacion
e Separacion provista o calculada.
Se utilizard acero de 12mm

Asunitario
Scalculado = * b
Asnecesario
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1.131
Scalculado = m * 100 =39 cm

Scalculado = 39 cm

e Espaciamiento minimo de la armadura.

25mm

d, =12mm
Smin = mayor de 4
=d

3 dagg = 33.87 mm

Smin = 33.87 mm

e Espaciamiento méximo de la armadura. Debe cumplir

2 kgf .
fs= 3" fy = 3333.33W Cc =rlibre = 2cm
( 2800
38 * i 25%Cc =2692cm
Smax = min 2800
30 =25.2cm
fs

Smax = 25.2cm
Empleamos ¢12 @ 25 cm

Capacidad de la seccion por flexion.

T * O? 7 * 1.02 X
Asprovisto = nb x 4 =4 % 4 =3.142cm

Determinacion del Momento Nominal.

_ ASprovisto fy

= 085Fch = 0.88 cm

¢ 1.035
c=—=1 cm
B

a
@Mn=®*A5*fy(d—§)=29.773kN*m

oM, = M,



29.773 kN +m > 27.302 kN *m

Relacion demanda +capacidad “Ratio”.

u =0.92
oM,

ratio =

Verificacion de la cortante unidireccional
El Vuse mide aunadistancia“d” de la caradel apoyo

V=35kN

d=21.5cm
b=100 cm
oV, = 0 V’; “bd
_0.75V21

OV, = 6% 10

V, = 123.157 kN
oz W

123.157 kN = 35 kN

El hormigdn resiste todo el cortante

100 = 21.5 = 123.157kN
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3.4.2 Estructura dela edificacion.

3.4.2.1 Disefio devigas.

Célculo delaaturaminimadelaviga

l fy
o >——x(04+=2L|=3674
hmm—18.5*<0 700) 36.74cm

hadoptada =65cm

hmin = Radoptaaa = No se verifican flechas
Momento flector positivo: Mmax = 228.887 KN*m (en el medio)
Momento flector negativo derecha: Mmax= 295.376 KN*m
Momento flector negativo izquierda: Mmax = -1551.513 KN*m
Resistencia de calculo del hormigén: f'c = 21 Mpa
Resistencia de calculo del acero: fy = 500 Mpa
h=65cm, reclibre=2 cm (Recubrimiento minimo segin Normay Tabla 2.8)

Célculo para el momento positivo.
dp
d =h—rec—de—7=61.6cm

p1 = 0.85 ; ® = 0.90 asumido

Area de refuerzo necesario longitudinal a traccion.

4s=085pa L[ 1= |1 2M,
T 2 0 0.85F ¢ bd?
A= 08530%616 22[1- I 2 + 228.887x10"2
= * * _ _ _
) | 50 0.9 % 0.85 * 2.1 * 30 * 61.62

Agnecesario = 8. 851 cm?
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Cdalculo delaaltura del blogue a compresion.

Asf, 8.851 * 50
0= _

_ - — 8.264
085 fch 085+21+30 Oo264cm

Calculamos la altura c, donde €l valor de 31 es 0.85 para concreto con f ¢ menor a 28 MPa.

_a_8264_
C_ﬁ1_0-85_ 722 cm
e =476, 1679722 0a — 001601
= $€,= — % (. = 0.
= ¢ t 9.722
€,> 0.005

L a seccion esta controlada por traccion.

Areaminima de refuerzo aflexion.

_Jfe _V21%30%61.6 ,
Asmin—ﬁ*b*d— 2 +500 =4.234 cm

Area maxima de fuerzo aflexion.

a = (=208 ) ogsp1 L py
M\ €yt 0.006) g )

0.003

= 2
0.002 + 0.006 *30%61.6 =19.961cm

, 21
Asmax=( )*0.85 *500
Area de acero necesario o requerido.
Ascalcutado = 8851 cm?
Asnecesario = MAXy  As,... = 4.234 cm?
Agnecesario = 8.851 cm?
Capacidad de la seccion por flexion.

Se asume barras de 16mm

o ASnecesario 8.851 ~
N°parras = = = 5 barras
ASadoptado 2.01
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T * O? T * 1.62
Asprovisto = nb x 4 =5=x 2 = 10.053 cm?

Determinacion de la separacion minimay calculada de las barras.

25mm

d, =16
Smin = mayor de b mm

§dagg = 33.87 mm

Smin = 33.87mm =34 cm

B db_34 1.6_26
r =rec > =3 5 cm
_b—2*r—nb*db_30—2*2.6—5*1.6_42
5T nb — 1 - 5— 1 - hecm
S 2 Snmin
Determinacion del Momento Nominal.
ASprovisto fy 10.053 500
= = = 9.387
0.85fch _ 0.85+21 %30 cm
_a _9387 _ .
C_ﬁ1_0.85_ . cm
OM,, = @ * Af (d—f)—09*10053*5 0*<616—@)i — 257.44 kN
n = BRIy \& T ) TR 10 ' 2 J100 ~ 7" m

oM, > M,
257.44 kN +m > 228.887 kN *m

Relacion demanda +capacidad “Ratio”.

Mu _ 228.887

= = 0.889
@M,  257.44

ratio =

Calculo para el momento negativo

Momento flector negativo izquierda: Mmax = 295.376 KN*m
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dp
d=h—rec—de—7=61.6cm

p1 = 0.85 ; @ = 0.90 asumido

Area de refuerzo necesario longitudinal atraccion.

‘ 2M
AS=0.85balE 1—\/1 =

3 0 0.85fc hd?

Agnecesario = 11.692 cm?
Célculo de laaltura del bloque a compresion.

Asf,  11.692 * 500

= = =10.91
C=085fch 085+21x30 L0917cm

Calculamos la altura c, donde el valor de 1 es 0.85 para concreto con f"c menor a 28 MPa.

_a _10917 o
C_ﬂ1_ 085 — 1% cm
d—c 61.6 — 12.843
€= ——— *€;= — 5o * 0.003 = 0.01139
€,> 0.005

L a seccion esta controlada por traccion.

Areaminima de refuerzo aflexion.

dr =Y b d = 4258 em?
4],

Area méaximade fuerzo aflexion

a = (909 ) 551 LC b a=19961cm?
max =\ g T o.006) 08P bd=19961em
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Area de acero necesario o requerido
Ascalcutado = 11.948 cm?
Asnecesario = max{ ASpin = 4.258 cm?
Asnecesario = 11.692 cm?
Capacidad de la seccion por flexion.
Se asume barras de 6¢16mmy 2 $16mm

* @

2 T * 1.6%
1 + 2012 = 6 * 2 +2.26 = 14.326 cm?

Asprovisto = Nb * <

Determinacién de la separacién minimay calculada de las barras.

25mm
d, =16 mm
Smin = mayor de

=d

3 dagg = 33.87 mm

Smin = 33.87mm =34 cm

_b—Z*r—nb*db_30—2*2.6—4*1.6—2*1.2_32
5T nb — 1 - 6—1 - e

S = Smin
Determinacion del Momento Nominal.

_ Agprovisto fy _ 14.236 + 500

- - ~13.276
0.85fch _ 0.85%21+30 am
_a_13276 _ .
c= 5" 085 > cm

a 500 13266y 1
OM, = 0 Asf, (d - 3) = 0.9+ 14326 x 25 *(61.6— : )W= 354 kN «m

oM, > M,

354 kN +*m > 295.38kN *xm
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Relacion demanda +capacidad “Ratio”.

u
ratio = = 0.834
oM,
3.4.2.3 Disefio a cortante.
V6=215.942 KN*m
Vo=V +V
|4
%zg—%

d=h-—rec=616cm
Limites alaresistenciade |os materiales:
Jf ¢ <82 (Mpa)
4.58 < 8.2 (Mpa)

Célculo de laresistencianominal al cortante que resiste el concreto.

AJFcbd: V21
6

6*10*30*61'6= 141.143 kN *m

Vc=

@V, = 0.75 x 141.143 = 105.857 kN * m

Verificacion de las dimensiones de |a seccion trasversal.

v, <08(V, +0.66./fcbd)

V21
215942 kN < 0.75| 141.193 + O.66W 30x61.6

215.942 kN < 525.05 kN — 0Ok, dimensiones de la seccion trans.
Verificacion si requerimos acero de refuerzo del acero o no.

@V, = V,, = Acero minimo transversal

105.857 kN = 215.942 kN — Calcular acero de refuerzo trans.
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Resistencia a cortante necesario del acero transversal

V=gV

(SYISS

215.942
Vs = o075 141.143 = 146.78 kN

Acero transversal adoptado.

ny= 2 ramas o piernas de= 6mm didmetro del estribo
T T
A, = nr*Z*de2 =2 *Z>|<O.62 = 0.565 cm?

Ay fyrd 0565 %420 % 61.6

Snecesario = v, = 146.78 * 10 =9.96 cm
Armadura minima a cortante.
siV, > 0.5 0V, 215.942 kN > 52.93 kN
Jfeh
1L6_W = 0.021 cm?/cm
Av, min = max fye

0.35 by = 0.025 cm?/cm
352, =0.

Av,min = 0.025 cm?/cm

cm?

ASpin = (Av, min) * s = 0.025 * 7.5 cm = 0.1875 cm?

cm
Av > Asmin
0.565 cm? > 0.1875 cm?

Calculo de la separacion maxima.

E
(o

iV < bd

3

Vo< V21 30 61.6
¥ —
$ T 3x10 1000
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146.78 kN < 282.286 kN

d
—=308mm

SMmax = Min 600mm =996 cm

Snecesario = 9-96 cm
SAdoptado = 7.5cm

Resistencia a cortante del acero transversa

420
A d 0.565 * *61.6

oo Mvhed 10 = 194.90 kN
SAdoptado 7.5

oV, = 146.18 kN
Resistencia nominal a cortante que resiste lavigaen € refuerzo
oV, = @V, + oV;
@V, = 105.857 + 146.48 = 252.03 kN
Wy < 0V,
215942 kN < 252.03 kN

Usamos ¢6mm c/7.5cm (en la zona confinada)
Calculo del cortante para €l tramo central.

V2¢=161.025 kN
d=h-—rec=616cm
Limites alaresistenciade los materiales:
Jf ¢ <82 (Mpa)
4.58 < 8.2 (Mpa)

Célculo de laresistencianominal a cortante que resiste el concreto.

Afc V21
V. = 6f bd=0.53*1*6* 0*30*61.6=141.143kN
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@V, =0.75*141.143 = 105.857 kN

Verificacion de las dimensiones de la seccion trasversal.

V, <0V, +0.66,/fc b d)

V21
105.857 kN < 0.75( 141.193 + 0.663 30 *61.6
105.857 kN < 525.05 — Ok, dimensiones de la seccion trans.
Verificacion si requerimos acero de refuerzo del acero o no.
@V, = V,, = Acero minimo transversal

105.857 kN = 161.025 kN — Calcular acero de refuerzo trans.

Resistencia a cortante del acero transversa

%=%—n
V.= % —141.143 = 73.557 kN
s 0.75
Acero transversal adoptado.
nr= 2 ramas o piernas ;  de= 6mm didmetro del estribo

T T
A,,=nr*Z*deZ=2*Z*0.62=0.565€m2

Ay fyed  0.565 %420 % 61.6
Snecesario = V = 73.557 %« 10
4 .

=19.89cm

Armadura minima a cortante.

siV, > 0.5 gV, 16.46 > 5.323
Jfeh
1L6_W = 0.021 cm?/cm
Av, min = max fye
0.35 bw = 0.025 cm?/cm
fy
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Av,min = 0.025 cm?/cm

cm?

ASpin = (Av,min) * s = 0.025 * 15 cm = 0.375 cm?

cm
Av = Asmin
0.565 cm? > 0.375 cm?

Calculo de la separacion maxima.

30%61.6

{n<

<
73.557 < 282.286 kN

d
—=308mm

SMax = Min 600mm =19.89cm : Spgoptado = 15 cm

Snecesario = 19.89 cm

Resistencia a cortante del acero transversal

420
A d 0.565 * * 61.6
V. = 14 fyt — 10

SAdoptado 15

= 97.45 kN

PV, =73.088 kN
Resistencia nominal a cortante que resiste lavigaen € refuerzo
oV, = V. + 0V,
@V, = 105.857 + 73.088 = 178.94 kN
W <oV,
161.025 kN < 178.94 kN

Usamos ¢6mm c/15cm (en la zona Central)
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3.4.24 Disefio atorsion.
Tui=4.413kN*m
N.=0
Célculo del &reay perimetros Acp, Pep
Acp = b *h =30%65= 1950 cm?
Pep =2h+2b=2%(30+65) =190 cm

Célculo delatorsion critica

ARG [ N,
“T12 P 1.1 4,1 /fc

V21 (1950)?
th = 12%10 190

= 764.265 kN * cm

T, =7.64 kN *m
@T;, = 0.75 % 0.769 = 5.65 kN * m
QT = 5.73 kN +m
SI - T, <@Ty, - "Ignorar la torsion"

4.413kN+m < 5.73 kN *m - "Ignorar la torsiéon"
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3.4.2.4 Columnas.

El programa dimensiono el pilar més solicitado en E.L.U. (Estados Limites Ultimos):

- wiid

umy;

[

Figura 3.8 Longitudes para determinar coeficiente de pandeo

Elaboracion propia

Ecl
X (?) de columnas 2 LC—CC
ve > (ﬂ) de vigas - v > Ely
! Ly
Ieax | Ieax 520833.3 5208333
_Len Lep _ 460 480 — 0.493
Yax = Toyy , Tvyy ~ 800989.58 | 800989.58  800989.58  800989.58 ~
Ly " Ly 770 750 700 645
Ieax | Ieax 520833.3  520833.3
_ Lea  Les _ 480 250 — 423
VX = Ty y LIy ~ 18984375 18984375 189843.75 18984375

Iy T Ly 770 T 750 ' 700 645
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100—

2.0 —

1.0 —

0 - —=0s5 —0

(a)

Estructuras arriostradas contra desplazamiento lateral

Del monograma obtenemos el valor K=0.79

Efectos de la esbeltez en elementos comprimidos.

Ig 52083333 _ .
T 2500 cm

<34—+12(M1) l 415
r mz) U7 m

2243 <34+ 12 (2 84)
5.62

22.71 < 40.06 — " Cumple Ok, se ignora los efectos de esbeltez'
klu
—<40.06
T

22.73 < 40.88 — " Cumple Ok, se ignora los efectos de esbeltez"

No se consideran los efectos de esbeltez en la columna
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Diagrama interaccion

Calculo del acero total parala Columna C12.
b=50 cm

h=50cm, Asumiendo barras de 16mm

Asl—t= 0 o o 0o o 2
O
3
As2 — = (O G 3
(9]
As3 —= O o i ©
As4d —= 0 o

AsS5 ——= O © O O O

o
Figura 3.9 Esquema de Columna a Disefiar
Elaboracion propia

Célculo de los peraltes efectivos. Se elije e recubrimiento por Norma segun laTabla 2.8.

di=34cm
d, =142 cm
d; =25cm
d, =358cm
ds =46.6 cm

Célculo del érea de acero en cada capa
As; = 10.053 cm?
As, = 4.021cm?
As; = 4.021cm?
As, = 4.021 cm?
Asg = 10.053 cm?
Ay = 16 % 1.13 = 32.16 cm?
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Verificacion de la cuantia de acero.

A; 3216 cm?

= = = 0,
P=17h S0+ 50 * 100 = 1.29%

Centroide plastico.

Diagrama interaccion

Calculo del acero total parala Columna C12.
b=50 cm

h=50cm, Asumiendo barras de 16mm

Asl— = O o O O © 2
O
3
As2 —+= (O G 3
(9]
As3 —= O o c °
As4d —= 0 o

AsS5 ——= O © O O O

o
Figura 3.9 Esquema de Columna a Disefiar
Elaboracion propia

Célculo de los peraltes efectivos. Se elije e recubrimiento por Norma segun laTabla 2.8.

di=34cm
d, =142 cm
d; =25cm
d, =358cm
ds =46.6cm

Célculo del &reade acero en cada capa
As; = 10.053 cm?
As, = 4.021cm?
As; = 4.021cm?
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As, = 4.021 cm?
Ass = 10.053 cm?
Ag =16 % 1.13 = 32.16 cm?
Verificacion de la cuantia de acero.

Ay 3216cm?
P =k~ 50+%50

* 100 = 1.29%

Centroide plastico.
Y, = 2(Agi * yi)
ASL‘
_ 10.053 - 3.4+ 4.021 - 14.2 4+ 4.021 - 25 + 4.021 - 35.8 + 10.053 - 46.6
v 32.16
h 50
Yop = Yeovsimetrica = 5 = > =25cm

Diagrama esfuerzos-deformaciones.

DIAGRAMA DEFORMACIONES DIAGRAMA DE ESFUERZOS
ecu=0.003 0.85%f ¢
1. E E|
As1 o] o] lo] o] G o esl o 51
= fc
o o ks
As2 —=l O e, 9 €s2 &2
As3 — == O e’ < es3 - f53
Asd —== O o esd :sttl
ASS— = 0 © © O O €s5 55
>

Figura 3.10 Diagrama deformaciones-Esfuer zos-Fuer zas de Columna
Elaboracion propia
Compresion pura

Ay = b *h = 2500cm?
Ay =32.16 cm?

P, =085 f'c(Ay — Ase) + Ase * [,
P, = 0.85 % 2.1 (2500 — 32.16) + 32.16 * 50
P, = 6013.09 kN

DIAGRAMA DE FUERZAS
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POy = 0 % 0.8 % P,
POpmgy = 0.65 % 0.8 * 6013.09
P04 = 3126.81 kN
Traccion pura.
T, = —Ag * f, = —32.16 50 = —1608 kN
Punto de Falla Balanceada.

Las barras més aejadas del borde en compresion inician su fluenciaen traccion al=-1,
eultimo=ey

_ 0.003 _
C] = (m) * dultimo

Ety= £
S

dultimo = d4

0.003
cb = * du

500
0.003 + 51105

cb = 0.55752212 * dultimo

cb = 25.981 cm
Calculo de “a@”
a=p;*cb
a = 0.85%25.981 cm = 22.083 cm
Inicio de Transicion.
0.1

T, =0:—7*f'c*Ag

0.1
T, = 07" 2.1 %2500 = 750 kN

Determinacion de la deformacion del acero en todas las capas

c—dl 25981 —-34
£s1 = ( - > *0.003 = ( 25981 )* 0.003 = 0.0026

114



c—d2 25981 — 14.2

es, = (“—) +0.003 = ( eoar ) * 0003 = 0.0014
c—d3 25981 — 25

es; = (“——) +0.003 = (S g5——) + 0.003 = 0.0001
¢ — d4 252 —358

ess = (“=) +0.003 = ( sgr ) * 0003 = ~0.0011

c—d5 25.2 —46.6

Determinacion del esfuerzo del acero en todas | as capas.

fsi=Esxesi <fy

fsi>fy:fs=fy
fsl =Es+*es1l=210000 *0.0026 = 500 MPa

fs2 = Es*es2 = 210000 * 0.0014 = 286 MPa
fs3 = Es *es3 =210000 % 0.0001 = 24 MPa
fs4 = Es * es4 = 210000 * —0.0011 = —238 MPa
fs5 = Es * es5 = 210000 * —0.0024 = —500 MPa
Determinacion de las fuerzas.
Fsi = Asi * fsi (+Compresion Y — Traccion)

500
Fs1l = Asy * fs1 = 10.05 * 10 = 502.65 kN (compresion)

6
Fs2 = As, * fs2 =4.02 0~ 114.87 kN (compresién)

24
Fs3 = As; x fs3 = 4.02 % 0°- 9.56 kN (compresion)

38
Fs4 = As, * fs4 = 4.02 * 0 - —95.74 kN (traccion)

—500.00 »
Fs5 = Asg * fs5 =10.05 * R —520.65 kN (traccion)
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Calculo delacargay momento balanceada.
C. =0.85* f'c xa xbase = 0.85 x 2.1 x 22.083 * 50 = 1970.98 kN
P=C.+Fsl+ Fs2+ Fs3+ Fs4+ Fs5
P =1970.98 + 502.65 + 114.866 + 9.561 — 95.745 — 502.65

P =1996.63 kN

h a h h h h h
M:CC(E_E)+F51(§_d1>+F52<E_d2)+F53(E_d3>+FS4(E_d4)+FSS<§_d5)

3
M = 1970.98 (25 - ) +502.65(25 — 3.4) + 114.866 (25 — 14.2)

+9.56(25 — 25) — 95.74 (25 — 35.8) — 502.65 * (25 — 46.6)
M = 51500kN *cm = 515 kN *m
Cargadetransicion.
Pyan =01 f'cxAg =0.1x2.1%2500
Piran = 525 kN

Valor de Pn (Inical el cambio de ¢-Transicion.)

01y 0.1
Piran = (ﬁ) *flcxAg = (ﬁ) * 2.1 %2500

Piran = 750 kN

b =0.9—(0.2*PP" )

Omax

Puntos adicionales para crear la gréfica.

Para completar la elaboracion del diagrama interaccion se requiere se tabulan mas puntos:
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c (cm) Pn (kN) |Mn (kN-m) (%) Pu (kN) | Mu (kN-m)
-1608.45 0.00 0.90 -1447.61 0.00
3.40 -847.87 169.33 0.90 -763.08 152.40
8.827 0.00 340.02 0.90 0.00 306.01
10.33 209.42 373.40 0.89 186.66 332.81
11.84 394.64 401.74 0.87 345.22 351.42
13.35 563.86 426.22 0.75 422.69 319.51
14.857 750.00 447.60 0.65 487.50 290.94
17.64 1080.64 478.40 0.65 702.42 310.96
20.42 1378.51 498.92 0.65 896.03 324.30
23.20 1701.01 509.08 0.65 1105.66 330.90
25.98 1999.63 515.00 0.65 1299.76 334.75
31.14 2699.84 473.45 0.65 1754.90 307.74
36.29 3312.23 427.37 0.65 2152.95 277.79
41.45 3869.56 372.07 0.65 2515.21 241.84
46.60 4390.10 304.91 0.65 2853.57 198.19
6013.53 0.00 0.65 3908.79 0.00

Tabla 3.2 Tabulacién de Puntos para encontrar el diagrama de Interaccién

Elaboracion propia

3180

¢P,(a) (kN)

¢P,(a) (kN)

oM, (a) (kN-m)

~oM, (a) (kN-m)

M, (kN-m)

P, (kN)

Figura 3.11 Diagrama Interaccién Columna mas solicitada

Elaboracion propia
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Disefio a cortante.

V.=13.827 kN
Nu=2177.1 kN
oV, >V,
AJF N
AL VAR PRI PR
6 14 4,

3
d=>50-— (3.4 + > 10.8) = 39.4cm

AvV21 2177.1
=2
610 14 % 2500

) £ 50 * 39.4 = 159.82 kN
@V, = 119.865 kN
oV, =V, » Armadura minima a cortante
Espaciamiento minimo vertical para la armadura de cortante.
12d, =19.2cm
Smax = min [36dbe =21.6cm ; Spgoptado = 15cm

bin =50 cm

Armadura minima para cortante en columnas.

\/ﬁbws

—— =0.341 cm?
Av, min = max 16 fye
b,s
0.34 * = 0.408 cm?
yt

A, = 0.565 cm? > Av, min

Espaciamiento minimo de la armadura longitudinal.

40mm

1.5d, =24
Simin = mayor de b mm
gdagg = 20 mm
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b—2%r—20p—n@Pp 50—-2%2-2%06—-5%16

S = =
Calculado n—1 4

SCalculado = SLmin

9.2cm=4cm

Espaciamiento minimo de la armadura transver sal

25mm

dy, =16
Stmin = mayor de b mm

§ dagg

=20mm
Smin = 25 mm

Usamos ¢6mm c/15cm

=92cm
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3.4.25Escaleras.
TRAMO 1
Metrado de cargas.

b=175 cm
S/C= sobre carga=4.90 kN/m2

Carga muerta
t = 0.20 m asumido

kN
PesoPropio = (t *b xyy) = 8.24?

kN kN
Acabados = (solado + barandillas) * b = 3.92 i 1.75m = 6.865W

Carga Muerta = PesoPropio + Acabados = 15.10 pg
CargaViva.

Sobrecarga=4.90 KN/m2

kN kN
Sobrecarga = 4.90 — * 1.75m = 8.58 —
m m

Carga ultima.
1.2CM +1.6CV =1.2%151+ 1.6+ 858 =31.86 kN/m

|dealizacion dela estructura

FIRRRRRRRANARRRRRRR!

i " = i
=3 200m —=

LI
o

-~

Figura 3.12 Idealizacion de la estructura
Elaboracion propia
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Diagrama cortante

469
38,28 kN/m
LLIVITNLLLLL]

@ 4

o . 109 5 kN
Sy yil :Zf
Ry .

2 2 1T
109.5 kN
g

Figura 3.13 Diagrama Cortante Escalera
Elaboracién propia
Diagrama de M omentos Flectores.

152
oF 39.28 KN/m

\ WILLILITLLLTL

& o 109.5 kN
o®
,b\. 5 b
7 12.8 :

31.7 KN

109.5 kN

108.1 kN

Figura 3.14 Diagrama de Momentos Flectores Escalera
Elaboracion propia
Momento positivo de disefio
Mugiseiio (+) = Mmax = 5.1 kN xm
Momento negativo de disefio

Mu(_) = Mmax ) = 15.2kN *xm
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Determinacion del factor g1
Tnec = 2.6 cm (caso mas desfavorable segiin normativa Tabla 2.8)
d=h—-r=174m
By =085 ; ® =0.90

Area derefuerzo necesario longitudinal atraccion.

as=085pa L[ 1= |1 2M,
ST fy © 0.85f ¢ bd?
A 0.85 % 175 = 17.4 21 1— |1 2% 5.1x10"2
= " * * ] I — —

AS(+) = 0.644 sz
AS(—) = 1.998 sz
Armadura por retraccion y temperatura

Si fy>420 Mpa

=0.00151
0.0014

420
Pmin = el menor de: 0.0018 = fy

Pmin = 0.00151

AStemperatura = Pmin * b * d = 0.00151 % 175 x 17.4
Astemperatura = 4.6 cm?
Acerorequerido.

As)

ASrequerido(+) = mayor {Astemperatura

ASrequerido(+) = 4-6 cm?®

Se asume barras de 12mm, As=1.13 cm
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A 1.13
Sadoptado ~0.20m

Separacion = =
ASrequerido 4.6

Seusara 1¢12 ¢/20 cm (Armadura longitudinal Momento positivo)
Se usara 1¢12 ¢/20 cm (Armadura longitudinal Momento negativo)

Verificacion a cortante.

Vy=31.8 kN
V. =’1‘/6ﬁ bd= ;ﬁ x175 % 17.4 = 232.57 kN
@V, = 0.75 * 232.57 = 174.424 kN
ov. =V,
174.424 kN > 31.8 kN OK
TRAMO 2

Metrado de cargas Tramo inclinado

hm=Espesor de larampa ; P=0.3mHuela
CP=0.2m Contrahuella ; b=175cm
S/C= sobre carga=500 kg/m2
P
coSP = ————==0.832
J (P% + CP?)
hm — t cp
M= oso " 2
h,, =35cm

e Cargamuerta

kN
PesoPropio = (e * b *x yy) = 0.35 % 1.75 x 24 = 14.7?

kN kN
Acabados = (solado + barandillas) x b = 3.92W *1.75m = 6.86?
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Carga Muerta = PesoPropio + Acabados = 21.56 oo

e CargaViva.
Sobrecarga=500 kg/m2

kN kN
Sobrecarga = 4.90 — * 1.75m = 8.58 —
m m

e Cargaultima.
1.2CM + 1.6CV =1.2%21.28 + 1.6 * 858 = 39.28 kN/m

Metrado de cargas en Descanso
h=0.2m
b=1.75m

e Cargamuerta

kN
PesoPropio = (e * b xyy) = 0.20 * 1.75 * 24 = 8.24?

k k
Acabados = (solado + barandillas) x b = 3.92m—g2 *1.75m = 6.86W

Carga Muerta = PesoPropio + Acabados = 15.1 P

e CargaViva.
Sobrecarga=500 kg/m?2

kN k
Sobrecarga = 4.92— x1.75m = 8.33 —
m m

e Cargaultima.

1.2CM + 1.6CV =1.2x15.1+ 1.6 *8.33 = 31.86 kN/m
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|dealizacion de la estructura.

31.86 KN/m

LWLLLLLLLLLL

31.86 kN/m

@Llillilllll@,/”f

.

Figura 3.15 Idealizacién de la estructura Tramo 2 Escalera

Elaboracién propia

Diagrama de Fuer zas cor tantes.

31.86 kN/m

[TTTTTTITTIITL

140.7

31.86 KN/m

[TITITITITIIN

40.7 kKN

Figura 3.16 Diagrama Fuerzas Cortantes Tramo 2 Escalera

Elaboracion propia
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Diagrama de M omentos Flectores.

31.86 kN/m

LILILLILILLLLL

140.7 kKN

31.86 kKN/m

I L

140.7 KN

209.8

Figura 3.17 Diagrama de Momentos Flectores Escalera Tramo 2 Escalera
Elaboracion propia
Momento positivo de disefio
Mugiserio (+) = Mmax = 275.9 kN *m

Momento negativo de disefio
Mu_y = % * Mucy = 0.5 % (275.9 kN *m) = 137.88 kN * m
Disefio tramo inclinado
Determinacion del factor
h=35cm, r=2.8cm (Seguntable7.8), b=175cm
d=h—-r=322m

p1 = 0.85 = @ = 0.90 asumido inicialmente
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Area derefuerzo necesario longitudinal atraccion.

4= 0850 LS 1- |1 My
ST fy ® 0.85f c bd?
Agiyy = 20.445cm? 5 Agy = 20.033 cm?
Armadura por retraccion y temperatura
pim = 0.00151

AStemperatura = Pmin * b * d = 0.00151 x 175 = 32.2
AStemperatura = 8.51 cm?
Acerorequerido.

As()

ASrequerido = mayor{ = 20.445 cm?

AStemperatura

Se asume barras de 16mm, As=2.011 cm

ASadoptado _ 2.011

= ~ 0.10m
ASrequerido 20.445

Separaciéon =

Seusara 1¢16 ¢/10 cm (Armadura longitudinal tramo inclinado)
Se usara 1¢16 ¢/10 cm (Armadura Momento negativo)
Verificacion a cortante.

Vu=80.17 kN

AJFc AVZ1
V=== bd =715 *175+17.5 = 228.05 kN

@V, = 0.75 % 228.05 = 171.01 kN
oV =V,

171.01 kN > 80.17 kN OK
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3.4.5 Disefio de L osa de Fundacion.

f,=500 MPa
f'c=21 MPa
Qadm=0.059 M Pa=0.006 kN/cm"2
rmec=5 cm (Recubrimiento minimo segiin Norma Tabla 2.8)
Predimensionamiento.
H =d;, + rec = 25cm

Se realiz6 un predimensionamiento inicial del volado y, mediante un proceso iterativo, se
determinG una longitud Optima de L = 150 cm, que permite cumplir con las presiones
admisibles del suelo segun € estudio geotécnico.

Verificacion de presiones del suelo.

File Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Detaiing Options Tools Help

DVH2¢ /7 @ ndaQaaq @ «mskdd &4 RED-0-NyoL i tSHEYARTSRS g T

X i
= :

Y

N =1
"
S —
5 PR
L) Display Soil Pressure
(5]
b Load Case/Load Combination/Modal Case
5 O Case © Combo Mode
|| Servico v
B
Optons
E Contour Option Display on Undeformed Shape
o (0 Show Lines Line Wicth
E 8 Show il Transparenecy 00 v

P [J Show Values
Iy
- Scaling
Autor e Fact
EX Contour Range
£ ] [} kN/em /

oK Close. Apply

ot
mLi
u 3,20 2

Vaiue =-0.0058 X370 Y 2675 Z 300 cm) &< | > | Unis..

Figura 3.18 Diagrama de presiones del suelo
Elaboracion propia a partir de SAFE V22.6.0
M édulo de balasto.
Valor extraido del Anexo 7 estudio de suelos
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_Fs=xqq

K 5

kN
K; = 0.007 —;

Se verificaque

9 max < Oadm

kN kN
0.0057 — < 0.006 —
cm cm

Verificacion de asentamientos.

File Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Detailing Options Tools Help 2

DVH2¢ a2 ndlaaQaaq @~ e )| 24§ BEAD-@-N¥mwfdsttESALTES FT-T-

@ - x
o B peformed Shape %
R Load Case/Load Combination/Modal Case
N O Case © Combo ) Mods
T - I —
x © Automatic
R ©) User Defined Scale
] Contour Options
I8 Draw Contours on Objects
- Contour Renge
E_‘ — Mrimum Value for Contour Range 0 om
i Maximum Value for Cartour Range [ on
]
‘ Options
[t () Wire Shadow 8 Cubic Curve
L] | Animation Controls
i Start Time ] sec
el End Time 0 sec
Time increment 01 sec
ok oo
st
H. =

X 1060 Y 3765 Z 300 fcm)

Figura 3.19 Diagrama deformaciones del suelo

Elaboracién propia a partir de SAFE V22.6.0

8 < Simax

0.847 cm < 2.54cm
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Verificacion a corte por punzonamiento.
Se itera hasta encontrar |os espesores adecuados para la losa de fundacion.:
Se asume un valor de peralte efectivo, d=45 cm
Hiosa.runa = 25 cm

Hipacos = 50 cm

Serealizo € andlisis por punzonamiento y fue necesario la creacion de abacos para cumplir

laverificacién por punzonamiento.

File Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Detailing Options Tools Help 3

COVH20 /Z & »illlQ@&®a W 340k A eHBED-O- NV mp LSt ESAELTRS FT-T-
;J Plan View - Story1 - Z = 3000 (mm) Punching Shear D/C Ratios/Shear Reinforcement ] v X
0,068 0,113 0,09 01 0,08 0,081 0,043,025
0,254
0,766 0,835 0,906 0,825 0,857 0,775 0,713 0,4710,776 0,777
0,519 0,902
0,505 0,653 0,839 0,756 0,561 0,489 0,432 0,887
0,188 0,084 0,02 0,034 0,0210,034
af
b 0,376 0,867 0,813 0,976,157
Point 331; Stress Ratio = 0,034281 X 35400 Y 26100 Z 3000 (mm) GLOBAL Units...

Figura 3.20 Diagrama de relaciones entre capacidad y demanda de punzonamiento.

Elaboracién propia a partir de SAFE V22.6.0

Se observaen el anterior gréfico que laratio de punzonamiento no excede el valor de 1.
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Disefio delosa de Fundacion por € M étodo delas franjas.

htsrtEYRRRE"S T-T-

fa— H Searle 4
A TR

at — 30
B
dr‘

+
| Max - 8518931t 1085, 39.38, 3} Min=-314.3923 2 [58.26.4202.3] X13525 Y 3845 Z3(m) <« »  Unts..

Figura 3.21 Resultado de fuerzas internas de las franjas de Disefio.

Elaboracion propia a partir de SAFE V22.6.0

Célculo del refuerzo de acero por flexion.
Rec libre=5 cm en base ala Tabla 2.8. Se elige e recubrimiento minimo por Norma
Rec-mecanico=5.8cm
Momento Ultimo negativo de disefio
Mu = 852 kN *m
Célculo del peralte efectivo
d=h—-recpe. =44.2cm

Cdalculo delaalturadel blogue a compresion.
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a=d— dz—i=3.4650m
0 0.85f°c b

Area de refuerzo necesario longitudinal a traccion.

4= 0850d LS 1- |1 My
ST £y ® 0.85f c bd?

2 %852 x10"2
0.9 % 0.85 * 2.1 * 360 * 44.22

2.1
Ag = 0.85 x 360 * 44.2 * 0 1—\]1

Ascatculado = 44- 53 cm?

_@ _3465
C—ﬁl— o8 -+ cm

Por relacion de triangulos'y conociendo los valores de ¢ y ecu=0.003 calculamos ey.

e-4"C ¢ s = 470003
= * = —-=2_0.
t c t 0 t c
e = 24623 03 = 002953
= * =
t 4.623 ' '

€,= 0.005 - 9 =0.90
L a seccion esta controlada por tracciéon.

Areaminimade refuerzo aflexion.

420 A,
0.0018 * = 23.436 cm?
ASmin = el Mayor de: y

0.0014 A, = 21.7 cm?

Arearefuerzo necesario aflexion

Ascalculado = 43.49 cm?

A 0 = max{
Snecesario ASpin = 21.7 cm?

Agnecesario = 44- 53 cm?
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Capacidad de la seccion por flexion.
Se adopta barras de diametro de 16 mm

ASnecesario — 44.53
ASadoptado 2.011

T * 2 m*2.011%
Asprovisto = nb x 4 =23 % | ——— | = 46.244 cm?

= 22.14 = 23 barras

o —_
N parras =

4

Determinacion del Momento Nominal.

_ ASP‘I"OUiStO fy _ 4624‘4 * 5000

= 085fch 0852107360  Soo8cm
_a_3598 ..
c =% =085 _* cm

a 3.598
OM,, =0« Ag« £, (d — E) = 0.9 * 46.244 % 50 * (44.2 - T) = 882.36 kN xm

oM, > M,,
882.36 kN +m > 852 kN *m
Relacion demanda +capacidad “ Ratio”.

Mu 852

= = 0.96
oM, 882.36

ratio =

Se usara 23¢p16mm ¢/15cm
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3.5 Desarrollo dela Estrategia para la g ecucion del proyecto.

3.5.1 Especificaciones técnicas.

L as especificaciones técnicas seran desarrolladas en el Anexo 2

3.5.2 Precios Unitarios.

Teniendo |as especificaciones técnicas correspondiente de cada uno |os items del proyecto,
se pasaran a dar un precio segun el contenido del mismo, ademas se debera calcular €l
precio de lamano de obray los distintos impuestos que alzaran el costo del mismo, estas al
ser multiplicadas por la cantidad sacada en los computos nos darén un precio final a nuestra
estructura. Anexo 4

3.5.3 Computos M éricos.

Todala obra gruesa fue registraday ordenada para su correspondiente cuantificacion, esta
misma debe ser elaborada de tal forma que se pueda designar un precio ala unidad del
item, paraluego junto alos datos de |os precios unitarios determinar el costo de cada
elemento de |la estructura, que sumados darian €l precio total de la obra gruesa, latabla de

los computos métricos estd en el Anexo 3

3.5.4 Presupuesto.

Serealizo € correspondiente calculo y se llegd a determinar que la obra gruesa estard con
un valor de 7,304,265.90 Bs. Ver Anexo 5

3.5.5 Planteamiento y cronograma.

El cronograma de construccion de los distintos elementos estructurales, serd elaborado
teniendo los tiempos de construccion y gjecucion mas los tiempos de endurecimiento del

Concreto. Anexo 6

134



CAPITULO IV



4. APORTE ACADEMICO.

ANALISISCOMPARATIVO DE LASCUANTIASDE HORMIGON Y ACERO
CONSIDERANDO DISENO SISMORESISTENTE MEDIANTE LA NBDS 2023

4.1 Marco Conceptual.
4.1.1 Antecedente Nor mativos En Bolivia.
En Bolivialos antecedentes normativos ala presente NBDS2023 son |os siguientes:

e NormaBoliviana de Disefio Sismico NBDS-2006 (R.Grandi)
e Manual de Disefio Sismico MDS-2015 (R.Grandi)

e Manual de Disefio Sismorresistente MDS-2016. (P.Putman)

e GuiaBolivianade Disefio Sismico GBDS-2018 (R.Grandi)

BEPUIRLACA DE ROLIVIA u : O AR e A
TAANUAL DE NS0 SiS I
NORNMA BOLIVIANA m::.:::..- )
D,
DISESRO SISMICO
i ¥ o -
O L A%AL IR ¥ DR
HESISTENTE
NBDS 2006 MDS2015 MDs 2016 GEDS 2018
{Tnyg. Kolando Granai } {Ing. Rolando Grandi} {Ing. Patrick Putnan) (Ing. Rolando Grandi)

Figura 4.1 Antecedentes a la NBDS 2023
Elaboracion propia
El ministerio de obras publicas, servicios y Vivienda, mediante Resolucion Ministerial
N°0.97 en laciudad delaPaz, en fecha 18 de mayo de 2022, aprueba el “Reglamento interno
de Conformacion del Comité Técnico para la elaboracién de la Norma Boliviana de Disefio

Sismico”, llegandose a aprobar un 02 de junio de 2023
4.1.2. Variables Consideradas para el Espectro de Disefio.

4.1.2.1 Zonificacién sismica de Tarija-Bolivia.

Las aceleraciones méximas del pais para periodos de retorno de 475 afios se encuentran
publicado en latabla 6 de laNBDS 2023
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271 Rancho Norte Tarija 8 84 17.09
272 SanIsidro Tarya 11.78 20.62
273 San Lorenzo Tarija 8.84 17.09

Tabla 4.1 Aceleraciones maximas En poblaciones del Pais

Fuente: NBDS 2023 Tabla 6

Figura 4.2 Mapa Probabilistico de Amenaza Sismica para un Periodo de Retorno 475 afios
Fuente: NBDS 2023
S, =0.0884 g
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4.1.2.2 Clasificacion del suelo. (pag 23)

Suelo blando, $4: Suel osflexibles con vel ocidades de propagaci én de onda de corte menores

gue 180 m/s. Suelos granulalares con resultados del ensayo de penetracion estandar, Neo,

entre 15y 50 golpes y suelo cohesivos con resistencia al corte en condicion no drenada, S,,

entre 50kPay 100 kPa.*®

Suelo Descripcion
S0 Roca dura
Sl Roca
S2 Suelo muy rigido - roca blanda
S3 Suelo rigido
S4 Suelo blando
S5 Requiere un analisis de respuesta de sitio

Tabla: 4.2 Parametros para la Clasificacion de Suelo
Fuente: Tabla 2 NBDS 2023

Por o tanto, ante la ausencia de un estudio a mayor profundidad, como establece la norma,

se decide utilizar un suelo:

Suelo =S,

4.1.2.3 Coeficiente de sitio de periodo corto (pag 25)

Tipo de Sp
suelo = 0.067 0.133 0.200 0.267 0.333 = 0.400
S0 08 08 0.8 0.8 0.8 0.8
51 09 09 09 09 09 09
52 13 13 12 1.1 1.1 1.1
53 1.6 1.4 12 1.1 1.1 1.1
sS4 24 1.7 13 12 12 12

Tabla: 4.3 Coeficiente de sitio de periodo corto, Fa
Fuente: Tabla 3 NBDS 2023
F,=2.17

43 CTNBDS (Comité Técnico de la Norma Boliviana de Disefio Sismico), Norma Boliviana de Disefio

Sismico, 2023, art. 5.
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4.1.2.4 Coeficiente de sitio de periodo largo

Tipo de 5o
suelo < 0.053 0.107 0.160 0.213 0.267 =0.320
S0 0.64 0.7 0.8 0.8 0.8 0.8
S1 0.64 0.7 0.8 0.8 0.8 0.8
S2 1.2 1.3 1.5 1.5 1.5 14
S3 2.0 2.0 2.0 1.9 1.8 1.7
S4 3.5 3.0 2.8 24 24 24
Tabla 4.4: Coeficiente de sitio de periodo Largo, Fv
Fuente: Tabla 4 NBDS 2023
F,=3.17
4.1.2.5 Espectro elastico.
ESPECTRO ELASTICO DE ACELERACIONES
0,60
Sag
—T0
0,48
0,50 TS | =
1 TL
o —Salg
& —7
c_:; 040
8
L%_ 0,30
c
0
@
o 0,20
D
(&)
<
0,10
0,00 C’:!Z 0\,73 T T T T '5\’84 T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Periodo, T [9]

Figura:4.3 Espectro elastico de pseudoacel eracién en unidades de, g

Fuente: Tabla 4 NBDS 2023
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Periodo inicial To=0,15F/ /Fa= 0.22 [seq]
Periodo corto Ts=0,5-F//Fa= 0.73 [seq]
Periodo largo To=4F/ /Fa= 5.84 [seq]

T e 25.F.
Fa-SD-(1+1.5T—) 5:F -8,

o

1.25-F;-So T,
T2

Pseudoaceleracion [g]

T Ts Ty

Periodo [s]
Figura:4.4 Espectro elastico de pseudoacel eracion en funcion del periodo.

Fuente: Tabla 4 NBDS 2023
4.1.2.6 Factor deimportancia.
41.26.1TipolV
Pertenecen a este tipo, |as estructuras que se espera permanezcan operables después de un
evento sismico, por lo que incluyen edificios gubernamentales, de utilidad publica (cuarteles
de policias, centrales eléctricas y de comunicacion, radioemisoras y canales de television
publicos, reservorios, plantas de agua potable y de bombeo, etc.) y agquellos cuyo uso es de
especia importancia en caso de catastrofe como: hospitales, postas de primeros auxilios,
cuarteles de bomberos, gargjes para vehiculos de emergencia, aeropuertos (terminales,

hangares, torres de control, etc.) Sistemas de transporte masivo, entre otros.
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Tipo I,

IV 1.5

III 1.3
II 1.0
I Nota!

Al ser el presente proyecto un centro de cuartel de policial es que se decide utilizar el factor

de importanciade IV

I,=1.5

4.1.2.7 CDS en funcion de los par@metros de aceler acion espectral Fa*Soy Fv*Soy del
tipo de edificio

Tipo de estructura

Fa"So I, 10, II1 v

E, - So < 0.067 A A
0.067 < F, - Sp < 0.133 B C
0.133 < F, - Sp < 0.200 B, C D
0.200 < F, - 5, C,D D

Tabla: 4.5 Categoria de disefio sismico en funcion de Fa* So y tipo de estructura
Fuente: Tabla 6 NBDS 2023
F,xS,=2.17+x0.0884 = 0.192

Tipo deestructura“D”

Tipo de estructura

Fo-So I I, I v

E,- S < 0.054 A A
0.054 < F, - Sy < 0.106 B s
0.106 < E, - So < 0.160 B.C D
0.160 < E, - S, C.D D

Tabla 4.6: Categoria de disefio sismico en funcion de Fa* So y tipo de estructura

Fuente: Tabla 7 NBDS 2023
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F,+*S,=3.27+0.0884 = 0.28
Tipo deestructura“D”

4.1.2.8 Seleccion del tipo de Porticos a Disefiar

CATEGORIAS DE DISENO SiSMICO
A | Ninguna exigencia, Disefio solo a cargas de gravedad
B Porticos Ordinarios Resistentes a Momento (OMF)
C Poérticos Intermedio, Resistentes a Momento (IMF)
D,E,F| Pérticos Especiales Resistentes a Momento (SMF)

Tabla: 4.7 Categorias de Disefio Sismico.

Fuente: Elaboracion Propia

4.1.2.9 Factor de modificaciéon derespuesta R y factor Cd

Sistema Estructural R Cy4 AL
Hormigan*
Sistema de Pdrticos
Porticos Especiales Resistentes a Momentos 3 55 0012
Porticos Intermedios Resistentes a Momentos 5 4.5 0.011
Porticos Ordinarios Resistentes a Momentos 3 25 0.010

Sistema de Entrepiso sin Viga

Entrepisos planos compuestos por losas macizas o nervadas
bidireccionales con dbacos, apoyados en columnas con o sin 25 18 0.007
capiteles. Altura maxima, 30 m.

Entrepisos planos compuestos por losas macizas o nervadas

bidireccionales con dbacos, apoyados en columnas con o sin 4 36 0.008
capiteles y muros de corte ordinarios. Altura méxima, 30 m.
Sistema de Entrepiso con Vigas Planas

Entrepisos planos apoyados en vigas planas y columnas.

Altura maxima, 30 m. 25 18 0.007
Entrepisos planos apoyados en vigas planas (b > 400 mm) y
K 4 36 0.008

columnas. Altura maxima, 30 m.
Entrepisos planos de losas macizas o nervadas
bidireccionales con abacos apoyados en un sistema dual de

X : ! 55 45 0.009
columnas especiales con o sin capiteles y muros de corte
especiales y vigas planas (b = 400 mm).
Sistema de Muros
Muros estructurales Especiales 6 5 0.009
Muros estructurales Ordinarios 5 45 0.008
Sistemas Duales
Porticos Especiales con Muros Especiales 7 55 0.010
Porticos Especiales con Muros Especiales acoplados 8 8 0.010
Porticos Especiales con Muros Ordinarios 6 5 0.009
Pérticos Intermedios con Muros Especiales 6.5 5 0.009
Porticos Intermedios con Muros Ordinarios 5.5 45 0.008
Porticos Ordinarios con Muros Ordmarios 4.5 4 0.007
Sistemas de muros de ductilidad limitada 4 3.6 0.006

Tabla: 4.8 Coeficientes de reduccion amplificacion, Cd y valores de distorsion, 4

Fuente: Tabla 8 NBDS 2023
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Inicialmente se disponia de un sistema de Porticos Especiales Resistentes a momentos, sin
embargo, realizando las iteraciones necesarias con el fin de estabilizar la estructura se

incorporaron muros estructuras modificando |os factores a los siguientes:

R=6
Cd:5
A"=0.009

4.1.3 Espectro derespuesta. O inelastico

ESPECTRO DE RESPUESTA DE ACELERACIONES

0,14
Salg
0,12 —TO0
0,12 —Ts |
TL
—T0
1 - I
e 0,10 —TS
) —TL
&
g 0,08
&
w
S 0,06
% ]
o)
3
< 0,04
0,02
0,22
0,00 IO’\73 T T T T 5\’84 T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Periodo, T [9

Figura: 4.5 Espectro de Respuesta pseudoacel eracion en unidades de, g

Fuente: Tabla 4 NBDS 2023
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4.1.4. M étodo de disefio.
4.1.4.1 Analisis estético.
El método de andlisis estatico solo puede usarse en |0s siguientes casos:

» Zonas sismicas con $,<0.10
» Altura del edificio H< 0.30 m.
» Estructura Sin irregularidades en plantay en altura.

Este método se utilizara tnicamente con la finalidad de comparar resultados
4.1.4.2 Analisis M odas espectral.
4.1.4.2.1 Numero de modos

Se redlizara un andlisis dindmico para determinar los modos y periodos naturales de la
estructura. El andlisis incluird € suficiente nimero de modos de vibracién de manera que

alcance por o menos la participacion modal de 90 % de la masa sismica en cada direccion.
4.1.4.2.2 Escalado de fuer zas.

Cuando la respuesta combinada para el cortante basales modas V1, resulte que el 65% del
cortante basal V calculado, se realizara una correccion modificada el valor de R de la
siguiente manera.

Vi

R =R es

4.1.5 Consideraciones en los materiales para el Disefio Sismico.
4.1.5.1 Hormigones.

Para porticos especiales resistentes a momentos se tiene como minimo un f'c de 21IMPA,

pero para nuestro proyecto se utilizara un f"c de 25MPA,
4.1.5.2 Limites dimensionales.

L os estribos de las columnas deben cumplir con |os pardmetros mostrados en las figuras:
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—6dp
6dp>75mm K Extensidn
Extension—-z—

Detalle B )
stribo o gan-

:\ cho suplemen-
tario, como se
define en

Ganchos
suplementarios
consecutivos
que abrazan la
misma barra
Detalle A lengitudinal con  Detalle C
sus ganchos de
90" en lados opuestos B
s
c -C
|1

Méximo espaciamiento entre
barras restringidas por ramas
de ganchos suplemetarios ALY ALY

0 estribos de confinamiento = 350 mm

Figura: 4.6 Ejemplos de estribos cerrados de confinamiento superpuestos e ilustracion del
limite del maximo espaciamiento horizontal de barras longitudinales restringidas

|ateralmente

Fuente: NB 1225001 Cap 18.6.4

Extension de6dy

[‘de =75 mn};/ /_Ashz

T:\\;. e '—'/h -

) bcz :
X;

Ani—Tle o le eN\e] o .o

X X Xi

bci

Figura:4.7 Ejemplo de la armadura transversal en columnas

Fuente: NB 1225001 Cap 18.7.5
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4.1.5.1 Detalles de armadur a para Porticos especiales

DETALLE DE COLUMNA C 50X50
PORTICOS ESPECIALES

/

/—Abacu
s |

Drinf4

6dy,(dy, Diametro barra
longitudinal mas delgada)

8 <

bmin/2

Sz < 251

]
Zona de ~
confinamiento

oBala |

brmax
Lo <9 Hn/6

45 cm

encolumnas

st

C 50X50

Galleta 1 K
e=2.5cm

=
bmax

Empalme

Xi X X

bmin
La dimension X centro a centro entre las
ramas de estribo no debe exceder 35 cm.

”§§ Dbrax
LlgEE o< Hib
SES
§5 45 cm

B

Figura: 4.8 Detalle Columna 50x50, Pértico Especial

Fuente: Ing, Reynaldo Zambrana
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DETALLE DE VIGA
PORTICOS ESPECIALES

6d, (Diametro barra longitudinal ‘ A
e 1< mas delgada) S, < { 3’521 i LA
LAt d/4 BN
St Asmin 2 3.3%o bd S S
| |
o \ 0.05m '_.‘:-. i
Asmin 2 3.3%0 bd 2h froed
Porgue trabaja con
Galleta
f, <413Mpa
: P e=25cm b
Armadura de piel sélo si
. [ | g h=60cm
Dy =12mm | E@6mm il 210, @12 y @16
Bp on,=16mm | E@Emm s25cm |} | s
By on=20mm | E@10mm k )
|
L

Figura: 4.9 Detalle de Viga, Pértico Especial
Fuente: Ing, Reynaldo Zambrana
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4.1.6 Resultados de cantidades de acero y hormigon.

Con €l objetivo de evaluar €l impacto de las acciones sismicas en el disefio estructural de la
edificacion, se realiz6 un anadlisis comparativo de las cantidades de acero y hormigén
requeridas para los principal es elementos estructural es, considerando dos escenarios: disefio

sin sismo y disefio con sismo. La siguiente tabla resume las cuantias obtenidas en ambos

Casos.
Porcentaje de Variacion = Veonsismo = Vsin.sismo *100 = %
VSin.sismo
SIN SISMO CON SISMO VAR CION
ESTRUCTURA . , , | CUANTIAS
ACERO | HORMIGON | CUANTIA | ACERO | HORMIGON | CUANTIA (%)
(Kg) (m3) (Kgim3) | (Kg) (m3) (Kg/m3)
Zapatas 2369,00 96,57 41,88 5609,00 94,02 59,66 42,46
Losa De
Fundacion 29743,35 487,81 60,97 | 54333,95 585,37 92,82 52,23
Columnas 28601,00 197,88 144,54 | 84703,00 319,23 265,34 83,58
Vigas 31577,50 504,36 62,61 53691,30 507,46 105,80 68,99
Escaleras 8548,00 96,77 150,57 | 9558,00 56,77 168,36 11,82
Losa Reticular | 51458,87 597,65 85,24 | 51458,87 997,65 85,24 0,00
Muros de H°A® | 1487,00 33,66 4418 14014,00 201,34 69,60 57,56
CUANTIA GENERAL 84,28 120,97 43,53

Tabla 4.9 Resumen de Cuantias

Fuente: Elaboracion propia

4.1.6.1 Compar acion técnica.

Con los datos presentados en la anterior tabla, podemos observar las diferencias sustanciales
en las cuantias en ambos disefios esto se debe ala gran diferencia de consideraciones en €l
andlisis y disefio estructural, ya que € disefio de una estructura sin sismo esta proyectado a
un analisis de cargas gravitaciones y un disefio sismorresistente involucra las denominadas
cargas sismicas, las principales diferencias y consideraciones de ambos disefios se presenta

en latabla a continuacion.
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Aspecto Cargas Gravitacionales Disefo Sismorresistente
Tipo de cargas | Verticales (muertas y vivas) Verticales y horizontales (cargas sismicas)
Esfuerzos Compresidn, flexion Fuerzas dinamicas, ductilidad
Materiales Refuerzo basico Refuerzos adicionales, detalles especiales
Analisis Estatico Dindmico (espectros, no lineal)
Normativas Menos estrictas Requisitos exigentes (resistencia y ductilidad)
Costo Menor Mayor debido a refuerzos y analisis complejos

Tabla 4.10 Comparacion técnica Disefio C/S Ssmo

Fuente: Elaboracion propia.

Los principales elementos con diferencias en los disefios son las columnas ya que en un

disefio ante cargas gravitacional es |as columnas son concebidas Unicamente como e ementos

resistentes a cargas axiales sin embargo ante la accion sismica estos elementos resiste cargas

horizontales es por ello la gran importancia de colocar muros de corte para estabilizar la

estructura.

A continuacion, en la siguiente tabla se presenta el incremento en % de refuerzo de acero.

SIN SISMO | CON SISMO | INCREMENTO DE ACERO
ESTRUCTURA ACERO (kg) | ACERO (kg) DE REFUERZO (%)

Zapatas 2369,00 5609,00 136,77
Losa De Fundacién 29743,35 94333,95 82,68
Columnas 28601,00 84703,00 196,15
Vigas 31577,50 53691,30 70,03
Escaleras 8548,00 9558,00 11,82
Losa Reticular 51458,87 51458,87 0,00
Muros de H°A°® 1487,00 14014,00 842,43

TOTAL 153784,72 | 277568,12 77,76

Tabla 4.11 Incremento

de acero de refuerzo en %

Fuente: Elaboracion propia.

Asimismo, desde el punto de vista técnico en la siguiente figura 4.10 podemos diferenciar el

incremento de acero de refuerzo en una seccién de columna de una estructura disefiada a
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solicitaciones gravitacionales y una estructura con fuerzas dinamicas, esto se ve

principalmente en ladistribucion del aceroy la densificacion de armaduraa cortante en zonas

vulnerables como o son las zonas cercanas alas columnas.
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Por otra parte, para estabilizar la estructura fue necesario hacer uso de muros de corte que
absorban las fuerzas horizontales de la accion sismica de modo que el centro de masa de la

estructura este proximo del centro de rigidez de la estructura.

En la siguiente figura se muestra un esquema de armado de un muro de corte.

SECCION TRANSVERSAL
MURO DE CORTE

Confinamiento

<15cm i alto v\\
: Menor
L1 0.2 Lw
159 6
2b

>gtomm— [ " \ |
yﬂfﬁcm
L S ] ejzliacm
|

4% maximo

N

. Cuantia: I ;
/_1% minimo /_l
j1

byin = 20cm

Lymin2150cm

Figura:4.11 Detalle Muro de Corte
Fuente: Ing, Reynaldo Zambrana
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A continuacion, en la siguiente gréfica podemos denotar la proximidad del centro de masa
con €l centro de corte de la edificacion.

Figura:4.12 Ubicacion del Centro de masa y centro de rigidez

Fuente: Informe Justificacion sismica Cypecad
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Figura:4.13 Ubicacion de muros de corte.

Fuente: Elaboracion propia a partir de Cypecad
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A continuacion, en la siguiente gréfica podemos denotar la proximidad del centro de masa
con €l centro de corte de la edificacion.

4.1.6.2 Compar acion econémica.

La consideracion de un disefio sismorresistente repercute directamente en el costo y

presupuesto del proyecto, 1o que puede influir lajustificacion de larealizacidn del proyecto.

INSIDENCIAS DEL PRESUPUESTO GENERAL

SIN SISMO CON SISMO
ESTRUCTURA VAR:%:ION
UNIDAD | CANTIDAD |UNITARIO| PARCIAL(Bs) [UNIDAD|CANTIDAD | UNITARIO | PARCIAL(Bs)

Zapatas m® 56,57 2009,22 113.661,58 m* 94,02 2138,82 201.091,63 76,92
Losa de Fundacién m’ 487,81 2226,89 1.086.302,94 m’ 585,37 2226,89 | 1.303.563,53 20,00
Columnas m* 197,88 | 2649,67 524.316,70 m* 319,23 2779,27 887.226,36 69,22
Vigas m’ 504,36 | 2644,37 1.333.722,39 m® 507,46 2644,37 | 1.341.912,00 0,61
Escaleras m’ 56,77 2353,22 133.592,30 m’ 56,77 2482,82 140.949,69 5,51
Losa Reticular m* 597,65 615,05 367.584,63 m* 597,65 615,05 367.584,63 0,00
Muros de H°A® m’ 33,66 2967,09 99.872,25 m’ 597,65 3096,69 | 1.850.736,78 1753,10
Acero de refuerzo Kg 153738,72 | 17,01 2.615.095,63 m® | 273368,12 17,01 4.649.991,68 77,81

TOTAL PRESUPUESTO Bs6.274.148,41 TOTAL PRESUPUESTO Bs10.743.056,30| 71,23

Tabla 4.12 Comparacion econdémica Disefio C/S Ssmo

Fuente: Elaboracion propia.
A continuacion, se dan unos valores estimativos del costo de un disefio con y sin
consideracion sismica
Costo directo (sin utilidades)
Sin sismo obra gruesa=80-100$/m?
Con sismo obra gruesa=120$/n?
4.2 Alcance del aporte.

El presente aporte no incluye el disefio y verificaciones manuales de |os diferentes el ementos
estructural es sismorresistentes

4.3 Conclusionesrelacionadas exclusivamente con el aporte.

Se puede concluir que:
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El disefio sismorresistente considera tanto las cargas gravitacionales como las cargas
sismicas, y requiere una estructura capaz de deformarse sin colapsar bajo fuerzas
dindmicas, lo que afiade complegjidad y refuerzos especificos para garantizar la
seguridad en zonas de actividad sismica

Al considerar un andlisis sismorresistente crecen las secciones de columnas ya que
ahoratambién soportan acciones sismicas horizontal es, contribuyendo alaestabilidad
de laestructural

No es posible a menos en este proyecto estabilizar la estructura con columnas, sino
que es muy necesario lacolocacién de muros de corte que disipen las cargas sismicas.
Observamos que estructuras irregulares como la del presente proyecto son mucho
mas dificiles de estabilizar debido a las irregularidades por la disposicion
arquitectonica.

L as cuantias un 30% crecen por |o tanto también crecen el costo de la edificacion.
La aplicacion de la nueva nrmativa de disefio sismico nos permite tener estructuras

importantes mas seguras ante el peligro latente de un sismo
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