CAPITULO |
ANTECEDENTES



1. Antecedentes
1.1 El Problema

El crecimiento poblacional constante, ha generado la necesidad de la construccion de mayor
cantidad de viviendas en diferentes zonas, en la zona del Barrio Aranjuez se encuentran la
U.E. Carmen Mealla, lo cual tendrén gran afluencia de personas de toda la ciudad. En dicha
zona solo existe viviendas privadas y no existen infraestructuras que puedan alojar a los
nuevos profesionales, comerciantes que pueden llegar del interior del Pais, y demas personas.
Muchos de ellos necesitaran o tendran el deseo de adquirir una vivienda o formar un negocio
en esta zona con gran futuro comercial y residencial, por lo cual se requiere la construccion

de mas viviendas que puedan cumplir con los requerimientos de seguridad y comodidad.
1.2 Objetivos

1.2.1 General

Realizar el disefio estructural de un edificio multifamiliar con base en las especificaciones
del Proyecto de Norma Boliviana del Hormigon Estructural (NB 1225001), para garantizar
la resistencia y seguridad del proyecto y ser parte del desarrollo del proyecto de ingenieria,

que contribuya al mejoramiento de la calidad.
1.2.2 Especifico

e Realizar el estudio de suelos mediante el ensayo del SPT para obtener la resistencia
admisible del mismo

e Determinar las cargas (vivas y muertas) actuantes en la estructura de acuerdo al
Proyecto de Norma Boliviana de Acciones sobre la Estructura (NB 1225002) y
Acciones de Viento (1225003).

e Realizar la comprobacion de los resultados de disefio en los elementos mas criticos
de la estructura.

e Elaborar el cronograma de ejecucion para el desarrollo de la obra

e Elaborar los computos métricos y precios unitario de la obra, para poder generar un

presupuesto aproximado de la Obra (Sin contemplar instalaciones).



o Elaborar los planos constructivos correspondientes de todos los elementos

estructurales.
1.3 Justificacion

1.3.1 Académica

Desarrollar y aplicar todos los conocimientos adquiridos y aprendidos en el area de
estructuras, durante los cinco afios de formacion académica en la carrera de Ing. Civil de la
Universidad Autonoma Juan Misael Saracho, en la realizacion del disefio estructural del

proyecto, que servira de aporte en el beneficio de la comunidad.
1.3.2 Técnica

El proyecto contempla el disefio estructural de una estructura aporticada de seis plantas cuya
distribucion de ambientes es la siguiente: garaje, ocho departamentos y cuatro depdsitos.

El disefio se realizard a partir de informacion basica como ubicacién del lugar de
emplazamiento, planos arquitectonicos, estudio de suelos, y topografia de la zona del
proyecto proporcionada por la entidad privada.

Los elementos estructurales que conformaréan la estructura seran disefiados en hormigon
armado con base en el Proyecto de Norma NB 1225001. El célculo sera elaborado con la

ayuda del software Cypecad y se verificara los elementos mas solicitantes.
1.3.3 Social

El proyecto busca mejorar la calidad de vida que tiene como objetivo principal proporcionar
un espacio seguro y comodo para vivir, trabajar o realizar actividades especificas.

Un disefio estructural bien planificado puede contribuir a un desarrollo urbano mas
sostenible, al optimizar el uso del espacio disponible y promover la eficiencia energetica.
Esto puede conducir a una mayor densidad poblacional, reduciendo asi la expansion urbana

descontrolada y la pérdida de areas naturales.



1.4 Alcance del Proyecto

Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calculara
ningun tipo de instalaciones en el proyecto como instalacion sanitaria, eléctrica, agua potable,
etc.

Su alcance comprende el anélisis y dimensionamiento de la estructura dentro del proyecto de
norma NB-1225001 y el calculo estructural. Asi también como un presupuesto
correspondiente al disefio estructural y a las obras de Ing. civil (obra fina) y el tiempo que
Ilevara construirla.

En consecuencia, con el andlisis de alternativas realizado la més adecuada para el Disefio
Estructural del Edificio Multifamiliar consta de los siguientes elementos estructurales:
Entrepiso. -Losa casetonada con casetones perdidos.

Estructura de sustentacion. - Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigon armado.

Fundaciones. — Vigas de cimentacion con losa de fundacion hormigon armado.

Muros de hormigon Armado
1.5 Localizacién

El proyecto se encuentra ubicado en el Barrio Aranjuez, en la Provincia Cercado en el

departamento de Tarija.

Figura 1. Ubicacion del Edificio Multifamiliar
Se obtuvieron las coordenadas geograficas del lugar de emplazamiento del proyecto con el

programa Google Earth y se detallan a continuacién en la siguiente tabla:



Coordenadas Geogréficas
Punto _ -
Latitud Longitud
CS 21°31'29.88"S 64°44'60.00"0O

1.5.1 Informacion Socioeconémica Relativa al Proyecto

De acuerdo a las encuestas realizadas del CENSO 2012, el municipio de Tarija provincia de
Cercado presenta una poblacion de 98670 habitantes y un crecimiento poblacional paulatino
de 2.94

1.5.2 Servicios Basicas Existentes

Los servicios basicos son aquellos considerados indispensables o primarios para la vida en
una sociedad moderna. Algunos de los servicios basicos existentes incluyen:

Servicio de electricidad: Necesario para iluminar y climatizar hogares, entornos de trabajo y
una gran variedad de actividades.

Servicio de gas natural: Brinda combustible para calefacciones, calentadores de agua, cocinas
y otros artefactos.

Servicio de agua potable: El sistema de abastecimiento de agua potable es fundamental para
garantizar una vida digna y saludable.

Servicio de saneamiento y alcantarillado: La red de saneamiento de aguas servidas y el
sistema de desagtie de aguas pluviales son servicios basicos esenciales.

Servicio de recoleccion de residuos sélidos: Permite mantener la higiene y salubridad de las
comunidades.

Servicios educativos primarios: Brindan educacion basica y gratuita a los nifios, asegurando
el primer peldafio hacia el conocimiento y los valores.

Servicio de asistencia medica: Garantiza el acceso a la salud, otro derecho humano
fundamental.

Servicio de seguridad publica: Vela por la seguridad de los ciudadanos.

Servicio de transporte pablico: Facilita la movilidad y el acceso a otros servicios.



CAPITULO II

MARCO TEORICO



2 Marco Teorico
2.1 Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracion del terreno,
para analizar el volumen de movimiento de suelo, para proyectar el futuro emplazamiento o

también puntualizar las caracteristicas del mismo.
2.2 Estudio de Suelos

El estudio de suelo nos permite conocer las caracteristicas fisicas y geologicas del suelo,
segun los distintos tipos de estudio, se tendra los datos pertinentes. Como ser la
estratificacion del mismo, si existe un nivel freético alto, los limites de Atterberg que
determinan su comportamiento plastico o fluido, la humedad y la capacidad portante del
suelo.

Todos los datos extraidos son necesarios o requeridos para determinar el tipo de
cimentacion que se va a realizar, su importancia es elevada pues una falla en la fundacién
podria terminar comprometiendo toda la estructura.

Los estudios que se podria realizar en la ciudad de Tarija teniendo en cuenta el laboratorio
de suelos de la carrera son:

La humedad natural del suelo, granulometria, el en sayo de carga directa 0 S.P.T., los
limites de Atterberg y con los correspondientes datos darle una clasificacion al suelo, que

determinara su comportamiento ante las distintas solicitaciones y su modulo de balasto.
2.3 Disefio Arquitectonico

Introduccion

En el campo de la Arquitectura, un proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos, dibujos,
esquemas y textos explicativos utilizados para plasmar (en papel, digitalmente, en maqueta
0 por otros medios de representacion) el disefio de una edificacidn antes de ser construida.
Etapas del disefio arquitectonico. En el disefio arquitectonico intervienen ciertas etapas.

El programa de disefio arquitectonico:

Se trata de una lista que identifica los componentes del sistema y sus requerimientos

particulares.



e Disefio arquitectdnico basico:
Es el proceso donde se traduce a formas utiles todo lo estipulado en el programa de disefio
arquitectonico
e Hipdtesis de disefio:
Es una aproximacion conceptual al objeto que se disefiard, puede ser modificado
posteriormente. Se considera como aspectos relevantes el contexto arquitecténico, los
criterios estructurales, el presupuesto, la funcién, la formay también puede tomarse la moda.
e Zonificacion:
Es el ordenamiento de los elementos del disefio, que se establecieron previamente en el
programa de disefio de forma I6gica y funcional.
El proyecto arquitectonico es el fin del proceso de disefio arquitectonico y es el conjunto de
planos, dibujos, esquemas y textos explicativos, empleados para plasmar el disefio

arquitectdnico de una edificacion.
2.3.1 El proceso del disefio arquitectonico

Previo al comienzo del disefio arquitectonico, existe consideraciones que deben ser
contempladas. La situacion del terreno, las dimensiones, caracteristicas topograficas,
orientacion cardinal, los servicios (energia eléctrica, agua, drenajes, la vista). Luego de
solucionar los aspectos anteriores, se valoran las necedades edilicias: superficie construida,
altura de pisos o plantas, relaciones entre los espacios, los usos, etc. (esto es el programa
arquitectonico). Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para la

construccidn, es determinante para el disefio arquitectonico.
2.4 Normativas de Disefio

Las Normas que seran aplicadas en los diferentes aspectos del proyecto se mencionaran a
continuacion:
e Hormigon Armado: La norma aplicada para el disefio estructural de los elementos
de hormigon armado serd el proyecto de norma NB 1225001.
e Acciones sobre la Edificacién: La norma aplicada para los valores de las
propiedades de materiales (peso especifico), diferentes cargas (cargas permanentes
y sobrecargas de uso) sera del proyecto de norma NB1225002-1 cual esta basada en



la norma ASCE 7-16 (Cargas minimas de Disefio y criterios asociados para edificios
y otras estructuras). Asi mismo se usara las normas de viento NB1225003 como

también el proyecto de norma Boliviana de Disefio Sismico NBDS 2024.
2.5 Materiales de la Edificacion

Los diferentes datos de propiedades de los materiales que son necesarios para el disefio
estructural, contabilizacion de cargas, etc. Seran mencionados a continuacion:
Hormigdn Armado: La resistencia del Hormigon Armado se eligid en base a las tendencias

constructivas que se presentan hoy en dia.

Tabla 2.1: Propiedades del Hormigon

Hormigon Armado

Resistencia a Compresién 25 | MPa
Peso Especifico 25 | kN/m?
Fuente: Elaboracion Propia

Acero de Refuerzo: El tipo de acero elegido es el ArcelorMittal AH500 S, el cual tiene las siguientes

propiedades:

Tabla 2.2: Propiedades de Acero

Acero de Refuerzo
Limite de Fluencia (fy) 500 | MPa
Resistencia a Traccion (fs) 600 | MPa

Fuente: Elaboracion Propia
2.6 Estados limites

Todas las estructuras y en particular de hormigén armado, ademas de presentar la seguridad
necesaria frente a los estados limites dltimos, deben comportarse adecuadamente en las
condiciones de servicio.

Toda la estructura debe reunir todas las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad
y durabilidad, con objeto de que pueda rendir el servicio.

Se denominan estados limites aquellas situaciones tales que, al ser rebasadas, colocan a la

estructura fuera de servicio, los estados limites pueden clasificarse en:



e Estados Limites Ultimos: Son las que corresponden a la maxima capacidad resistente
de la estructura, los estados ultimos se relacionan con la seguridad de la estructura y
son independientes de la funcion, las mas importantes no dependen del material que
lo constituye.

e Estados Limites de Servicio: También llamados estados limites de servicio que
corresponde a la maxima capacidad de servicio de la estructura, los estados limites
de utilizacién se relacionan con la funcionalidad de la estructura y dependen de la

funcién que esta cumpla, en estructuras de hormigon.
2.7 Disefio Estructural

2.7.1 Analisis de Carga (Acciones en la Estructura)

Las acciones en una estructura son las solicitaciones a que puede estar sometida, entre éstas
se encuentran, por ejemplo, el peso propio, las cargas muertas, las cargas vivas, las presiones
por viento, las aceleraciones por sismo y los asentamientos. La respuesta de una estructura,
0 de un elemento, es su comportamiento bajo una accién determinada, y puede expresarse
como deformacidn, agrietamiento, durabilidad, vibracion. Dentro de las Acciones sobre la
estructura podemos mencionar las siguientes:
e Acciones Gravitacionales
e Acciones Accidentales
2.7.1.1 Acciones Gravitacionales
e Peso Propio
El peso propio es la carga procedente de todos los elementos estructurales definidos
en el modelo, calculados respecto al material de las secciones, las dimensiones de los
elementos y el grosor de las losas o muros utilizados, esta carga es considerada
automaticamente por Cypecad.
e (Carga Muerta
La carga muerta es un tipo de carga (caso de carga) procedente de todos los
componentes de objeto (no solo los estructurales) que cargan la estructura de objetos
de forma permanente. La carga muerta incluye el peso propio de la estructura, pero
estd formada por cargas procedentes de otros objetos no estructurales, los cuales se

considerara en el capitulo 3 (muros, revoques, acabados de pisos y losas).



e Carga Viva
Cargas debidas a la ocupacién y uso o servicio que presta la estructura. Por ejemplo:
peso de personas y muebles en edificios, mercaderias en depositos, vehiculos en
puentes, etc. (NB1225002-1, 2020)
2.7.1.2 Acciones Accidentales
Las cargas accidentales son aquellas que pueden aparecer en algin momento causando la
aplicacion de fuerzas y esfuerzos en alguna estructura, como lo son: el viento, los temblores
y la lluvia, entre otros
e Cargade Viento
Los vientos son cargas dindmicas aproximadas al usar cargas estaticas equivalentes.
Este procedimiento cuasi-estatico puede ser utilizado por la mayoria de edificaciones,
en algunos casos especificos se necesita un analisis modal. La presion ejercida por el
viento es directamente proporcional al cuadrado de la velocidad y requiere ser
calculada en las areas expuestas de la estructura.
e Cargade Sismo
La carga sismica es un concepto utilizado en ingenieria sismica que define las
acciones que un sismo provoca sobre la estructura de un edificio y que deben ser

soportadas por esta. Se trasmiten a través del suelo a las estructuras adyacentes.
2.7.2 Combinaciones de Carga

La resistencia requerida “U” se expresa en términos de cargas mayoradas o de las fuerzas y
momentos internos correspondientes. Las cargas mayoradas son las cargas especificadas en
el reglamento aplicado a la construccién multiplicadas por los factores de carga apropiados.
El factor asignado a cada carga esta influenciado por el grado de precisién con el cual
normalmente se puede calcular la carga y por las variaciones esperadas para dicha carga
durante la vida de la estructura. Por esta razén, a las cargas muertas que se determinan con
mayor precisién y son menos variables se les asigna un factor de carga méas bajo que a las
cargas vivas. Los factores de carga también toman en cuenta variabilidades inherentes del
analisis estructural empleado al calcular los momentos y cortantes. (NB 1225001-2020)

El proyecto de Norma NB1225001-2020 presenta las siguientes combinaciones de carga a usarse

en el andlisis de una estructura:
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Tabla 2.3: Combinaciones de Carga

Carga

Combinaciones de carga Ecuacion Primaria
U=14(D+F) (5.3.1a) D
U=1,2(D+F+T)+1,6(L+H)+0,5(Lr 6 SO R) (5.3.1b) L
U=1,2D+1,6(Lr 6 S 6 R)+(1L 6 0,8W) (5.3.1c) |Lr6SO6R
U=1,2D+1W+1L+0,5(Lr 6 S6 R) (5.3.1d) W
U=1,2D+1E+1L+0,2S (5.3.1¢) E
U=0,9D+1W+1,6H (5.3.1f) W
U=0,9D+1E+1,6H (5.3.19) E

Fuente: (NB1225001-2020)
Donde:
U = Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.
D = Cargas muertas.
F = Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definidas y alturas
méaximas controlables.
T = Efectos acumulados de variacién de temperatura, fluencia lenta, retraccion, asentamiento
diferencial, y retraccion del hormigon de retraccion compensada.
L = Cargas vivas.
Lr = Cargas vivas de cubierta.
H = Cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros materiales.
S = Cargas por nieve.
R = Cargas por lluvia.
W = Carga por viento

E = Efectos de carga producidos por el sismo.
2.7.3 Meétodos de Disefio

El método de disefio usado dentro del reglamento de la Norma Bolivia es “El Disefio por
Resistencia” este método nos indica que los elementos deben proporcionarse por una
resistencia adecuada de acuerdo a las disposiciones del reglamento, utilizando factores de
carga y factores de reduccion de resistencia (@), independientemente del analisis que se haga
deben cumplirse los requisitos generales de serviciabilidad del reglamento, asi como los

requisitos para el control de deflexiones y agrietamientos. (Garcia, 2017)
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2.7.3.1 Resistencias de Disefio

Los propositos de los factores de reduccion de resistencia @ son: (1) tener en cuenta la
probabilidad de existencia de miembros con una resistencia baja debida a variaciones en la
resistencia de los materiales y las dimensiones, (2) tener en cuenta inexactitudes en las
ecuaciones de disefio, (3) reflejar la ductilidad disponible y la confiabilidad requerida para el
elemento sometido a los efectos de carga en consideracion, y (4) reflejar la importancia del
elemento en la estructura. (NB 1225001-2020)

La Resistencia de Disefio Proporcionada por un elemento, sus conexiones con otros
elementos, asi como sus secciones transversales, en términos de flexion carga axial, cortante
y torsién, deben tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos

y suposiciones de la NB multiplicada por un factor ® de resistencia. (Garcia, 2017)

Para cada combinacion de mayoracion de carga aplicable, la resistencia de disefio en todas
las secciones debe cumplir con ®Sn > U incluyendo de (a) hasta (d). Debe tenerse en cuenta

la interaccidn entre los efectos de las cargas. (NB1225001-2020)
a) ®Mn > Mu b) ®Vn > Vuc) ®Tn > Tn d) ®Pn > Pn

Los factores de Resistencia deben analizarse para cada caso, pero en general la NB presenta

una tabla resumen de acuerdo a los diferentes casos que se presenten:

Tabla 2.4: Factores de reduccion de resistencia

Accioén o Elemento

Estructural o Excepciones

Cerca de los extremos
de elementos
0,65a0,9 | pretensados donde los

de acuerdo torones no se han

con 21.2.2 | anclado totalmente, ®

debe cumplir con
21.2.3

Momento, fuerza
axial o momento y
fuerza axial
combinados

Se presentan requisitos
adicionales en 21.2.4
b) Cortante 0,75 para estructuras
disefiadas para resistir
efectos sismicos.

C) Torsién 0,75 -
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d) Aplastamiento 0,65 -

e) Zonas de anclaje 0,85 ;
de pos-tensado
Cartelas y
f) ménsulas 0,75

Bielas, tirantes,
zonas nodales y
areas de apoyo
disefiadas de
acuerdo con el
método biela-
tirante del
Capitulo 23

9) 0,75 -

Componentes de
conexiones de
elementos
prefabricados
controlados por
fluencia de los
elementos de
acero a traccion

h) 0,9 -

Elementos de
hormigén simple

Anclajes en 0,45a0,75
) elementos de | de acuerdo -
hormigon aCap 17

0,6 -

Fuente: (NB 1225001-2020)
2.7.4 Comportamiento de la Estructura

En esta seccion se analizara el comportamiento de la estructura bajo diferentes esfuerzos:

2.7.4.1 Comportamiento a Flexion

En esta seccion se supone que se coloca una pequefia carga transversal sobre una pieza de
concreto con refuerzo de tension y que esta carga se incrementa gradualmente en magnitud
hasta que la pieza falla. Cuando esto ocurre, encontraremos que la pieza pasa por tres etapas
distintas antes de que ocurra el colapso. (MCCORMAC, 2014)

1) Etapa de Concreto No Agrietado

13



2) Etapa con Esfuerzos Elasticos y Concreto Agrietado

3) Etapa de Resistencia Ultima
2.7.4.1.1 Etapa de Concreto No Agrietado

Bajo cargas pequefias, cuando los esfuerzos de tension son menores que el médulo de ruptura
(esfuerzo de tension por flexion, bajo el cual el concreto comienza a agrietarse), la seccion

transversal total de la viga resiste la flexion, con compresion en un lado y tensién en el otro.

Gréafico 2.1:  Concreto No Agrietado

€c en compresion f'c en compresion
€s para el acero en f'c/n (este término se
tension define en la seccion 2.3
O O O €s en tension ft tension en el concreto
deformaciones esfuerzos
unitarias

Fuente: (MCCORMAC, 2014)

La condicién para que se cumpla esta etapa es que el esfuerzo a tensién del hormigén debe

ser menor al esfuerzo de agrietamiento:
ft < fr

La Seccién 24.2.3.5 establece que el momento de agrietamiento de una seccién se puede
determinar con la Ecuacién 24.2.3.5b de la NB 1225001, en donde fcr es el médulo de ruptura
del concreto y “y” es la distancia del eje centroidal de la seccion a su fibra extrema en tension.
(MCCORMALC, 2014)

fer*l
I

M*Y .
= I fcr:O,7*7»*\/§ M agri=

Donde:

fcr = Esfuerzo de Agrietamiento
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Si se cumple las condiciones antes mencionadas la seccion de la viga que estid sometida a

esfuerzos que no causan fisuras serd como se puede ver en el grafico:

Gréafico 2.2:  Seccién No Agrietada

AN NEANNEN

Fuente: (MACCORMAC, 2014)

Una consideracion que suele tomarse en cuenta es que la resistencia a traccion del hormigon

(fer) puede ser el 10% de la resistencia a compresion del hormigén (f7¢).

fer=10% * f'c

Si los esfuerzos en la seccion sometida a una carga muy pequefia no sobrepasan el “fcr”
entonces se puede decir que es una seccidén no agrietada, pero una vez sobrepasado este
esfuerzo la seccion se agrietara.

2.7.4.1.2 Etapa de Esfuerzos Elasticos y Concreto Agrietado

Al incrementarse la carga, después de que el mddulo de ruptura del concreto se ha excedido,
comienzan a desarrollarse grietas en la parte inferior de la viga.

La variacion lineal de los esfuerzos y de las deformaciones se presenta normalmente en las

vigas de concreto reforzado bajo condiciones normales de carga de servicio, ya que, debido

a esas cargas, los esfuerzos del concreto generalmente son inferiores a 0.50 f'c.
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Grafico 2.3:  Concreto Agrietado

AN NEANNEN

€c
O 0 O €s S
deformaciones esfuerzos
unitarias

Fuente: (MACCORMAC, 2014)

Cuando el momento flexionante es lo suficientemente grande como para que los esfuerzos
de tension en las fibras extremas resulten mayores que el modulo de ruptura, se supone que

todo el concreto en el lado de tension de la viga esta agrietado.

2.7.4.1.3 Resistencia Ultima
Para este analisis, se supone que las varillas de refuerzo a tension estan trabajando a su punto

de cedencia antes de que se aplaste el concreto en el lado de compresion de la viga.

Después de que los esfuerzos de compresion en el concreto exceden el valor 0.5f'c ya no
varian directamente a la distancia del eje neutro o como una linea recta. Su comportamiento
se vuelve mas bien como el que se muestra en el grafico 2.9 b) Se supone, para los fines de
este analisis, que el diagrama de compresion curvo se remplaza con uno rectangular con un
esfuerzo constante de 0.85f'c como se muestra en la parte ¢ del grafico 2.9 Se considera,
ademas, que el diagrama rectangular de altura “a” tiene el mismo centro de gravedad y la

misma magnitud total que el diagrama curvo. (MCCORMAC, 2014)

16



Para obtener la resistencia nominal o tedrica por momento de una seccion rectangular, se

aplican los siguientes pasos:

1) Calcular la fuerza de Tension T = As * fy

2) Igualar la fuerza total de compresion C = 0.85f’c*a*b, a la expresion del punto 1 y
despejar “a”. En esta expresion, a*b es el area supuesta esforzada en compresion a
0.85f’c. La fuerza de compresion C y la fuerza de Tension T deben ser iguales para
mantener el equilibrio de la seccion.

3) Calcular la distancia entre los centros de gravedad de T y C (para una viga rectangular,
la seccidn es igual a d-a/2).

4) Determinar Mn (Momento Nominal) que es igual a T o C veces la distancia entre sus

centros de gravedad.

Gréfico 2.4:  Compresion y Tension del momento nominal

0.85fc
esfuerzo de »
o compresion en C=0.85f'c*ab
el concreto M
.= o
&
=
O O O - fs —— == IT=As*fs
h
a) viga a) variacion real a) Varilacion
del esfuerzo de supuesta del
com presion esfuerzo a

compresion

Fuente: (MACCORMAC, 2014)
2.7.4.1.4 Hipotesis de Capacidad Nominal
La capacidad nominal puede depender de dos hipdtesis principales las cuales se mencionan

a continuacion:

e Primera Hipotesis:
El concreto fallara para una deformacion unitaria (g¢) de 0.003. La deformacion
unitaria del concreto puede variar de 0.003 a 0.008 segun NB 1225001. La Norma
adopta la deformacion unitaria del concreto (ec) de 0.003, alcanzada esta deformacion

unitaria el concreto fallaria.
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fx
E = e—
Ex

Donde:
€ = Deformacion Unitaria del Material.
Ex = Modulo de Elasticidad del Material
fx = Esfuerzo en el Material

e Segunda Hipotesis:
El acero tiene un comportamiento elasto - plastico perfecto, una porcion se comporta
elasticamente, pero al llegar al esfuerzo de cedencia (fy) el material ya no logra
desarrollar mayor esfuerzo y presenta grandes deformaciones unitarias.
La NB 1225001 establece que el valor de €y (deformacion unitaria del acero en el
punto de fluencia) para que la seccion de hormigon armado se comporte de forma
ductil se busca que €y sea:
€y >0.005 (NB 1225001)
Una vez alcanzado el fy el esfuerzo en el acero es constante, pero comienza a tener

grandes deformaciones (el acero comienza a fluir).

2.7.4.1.5 Tipos de Fallas de Comportamiento a Flexion
Resumiendo, el comportamiento de los elementos sometidos a flexion que se vio en los

anteriores puntos se puede observar cada punto en el diagrama de momento curvatura donde:

Grafico 2.5: Diagrama Momento — Curvatura

C=Fluencia del
acero

B = Fisura del
concreto

Momento resistente Mn

A

Curvatura, ¢

Fuente: (Portal Civil, 2021)
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a) En el punto A se alcanza el momento de agrietamiento, superando este punto se
presenta la primera grieta.

b) En el punto B alcanzado el momento de agrietamiento el acero de refuerzo comienza
a trabajar y sera el acero quien absorbera las demandas de traccion y el hormigon las
demandas de compresion.

c) Enel punto C el acero de refuerzo alcanzo el esfuerzo de fluencia y comienza a tener
grandes deformaciones.

d) Enel punto D, el elemento sometido a flexion ha fallado.

Esta falla puede dar la direccion en la que va el disefio, ya que de acuerdo a las caracteristicas
elegidas para el disefio se puede elegir o guiar al tipo de falla deseado para el disefio, por lo
cual se mostraran 3 tipos de fallas de acuerdo a las deformaciones unitarias que presenta el

hormigon armado:

a) Para Seccion Controlada por traccion

Gréafico 2.6:  Seccidn Controlada por traccion

= Ecu=0,003

[——f-Es=Ey

Fuente: (Portal Civil, 2021)

Tendra una Falla Ductil, la cual es en la que los elementos estructurales antes de fallar
presentan grandes deformaciones, lo cual es un aviso de que la estructura esta

cediendo, este caso es lo ideal para fines de disefio.
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b) Para Seccion Controlada por Compresion

Gréafico 2.7:  Seccién Controlada por Compresion
€=0,003

00
O
00

/

£5=0,002<Ey

Fuente: (Portal Civil, 2021)

Tendra una Falla por Compresion, es en la que el acero no alcanza la cedencia y el
hormigon alcanzo su deformacién unitaria maxima. Son fallas repentinas donde la

seccion comprimida explotaria, este tipo de elemento presenta una Falla Fragil.

Falla Balanceada
Gréfico 2.8: Falla Balanceada
|+—=t Ecu=0,003
O 0O O T es—sy

Fuente: (Portal Civil, 2021)

Una viga de proporcion balanceada de acero es aquella en la cual el acero en tension
tedricamente alcanzaria justamente su punto de cedencia al mismo momento que las
fibras extremas del concreto en compresion alcanzan una deformacion unitaria de
0.003. Estos miembros donde ambos materiales pueden fallar repentinamente al
mismo tiempo son miembros controlados por compresion, este tipo de elemento

presenta una Falla Fragil.
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La Primera etapa (Falla Ductil) es aquella es la que se desea para el disefio estructural de los

elementos estructurales sometidos a flexion.

La NB 1225001-2020 recomienda que el disefio sea en funcion del comportamiento de la

seccion para lo cual propone el siguiente gréafico:

Grafico 2.9:  Variacion de Coeficiente de Seguridad

o
\
0.90
Con espiral
075
0.65
Controlada por . Controlada por
- .. = Transicion—=— . —-
compresion traccion
=
Et=Ety Et=Ety+Ecu

Fuente: (NB 1225001, 2020)

La NB 1225001-2020 indica que el valor de la deformacion unitaria del acero debe ser mayor
o igual a 0.005.

Si se desea un analisis mas detallado para determinar la clasificacion del elemento estructural

y bajo qué esfuerzo esta controlada la seccion la NB 1225001 propone la siguiente tabla:

Tabla 2.5: Factor de reduccion de resistencia

Tabla 21.2.2 - Factor de reduccion de resistencia, @, para, momento, fuerza axil, o
combinacion de momento y fuerza axil

()
Deforr_namon e Tipo de armadura transversal
unitaria neta | Clasificacion Esoiral |
a traccién £t spiral que cumplen con
2573 Otros
Controlada
Et<tty por 0,75 @) 0,65 (d)
compresion
Ety<€t<0,005 | Transicid o75+015< crety ) b) | 0,65+0 25( bty )
ransicion — — | {e
yRerth 50155505y | )| 06502355056y ) | ©
0,005<g | Controlada 0,90 ©) 0,90 %
por traccion
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Fuente: (NB 1225001, 2020)

Aunque para un acero de Grado 70 (fy = 500MPa), la deformacion unitaria es igual 0 mayor
a 0.002 en su punto de fluencia, por lo cual de acuerdo a la tabla sumando 0.003 se obtiene

el valor de 0.005, entonces ambos métodos llegan a una conclusion muy parecida.

2.7.4.2 Comportamiento a Cortante
En un miembro sin refuerzo para cortante, se supone que el cortante lo resiste el alma de
concreto. En un miembro con refuerzo para cortante, se supone que una parte de la resistencia

a cortante la proporciona el concreto y el resto el refuerzo para cortante. (NB 1225001, 2020)
Vn=Vc +vs
®Vn=dVc + dVs (NB 1225001)
Vn = Cortante Nominal
V¢ = Cortante que resiste el concreto
Vs = Cortante que resiste el acero de refuerzo
Grietas por cortante en vigas de hormigén armado

Las grietas inclinadas pueden desarrollarse en las almas de vigas de concreto reforzado, ya
sea como extensiones de las grietas de flexion o bien ocasionalmente como grietas
independientes. La primera de estas dos clases de grietas es la grieta por flexion-cortante, un
ejemplo de la cual se muestra en el Grafico 2.16. Estas son las grietas usuales por cortante
que se encuentran en las vigas de concreto pre esforzado y sin pre esforzar. (MCCORMAC,
2014)

Gréfico 2.10: Grietas por Flexion — Cortante

Grieta secundaria
por flexion-cortante

AL T

Grietas niciales
o por flexion

Fuente: (MCCORMAC, 2014)
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Conforme una grieta avanza hacia el eje neutro, el resultado sera una cantidad reducida de
concreto disponible para resistir la fuerza cortante; es decir, los esfuerzos cortantes
aumentaran su valor en el concreto arriba de la grieta. Recuérdese que en el eje neutro los
esfuerzos de flexidn son nulos y los esfuerzos cortantes alcanzan sus valores maximos. Por
consiguiente, lo esfuerzos cortantes determinaran qué ocurre con las grietas en esa zona.
(MCCORMAC, 2014)

2.7.4.3 Comportamiento a Compresion

En la practica no existen las columnas cargadas en forma axial perfecta, pero un analisis de
tales miembros proporciona un punto de partida excelente para explicar la teoria del disefio
de columnas reales con cargas excéntricas. Varias ideas basicas pueden explicarse para las
columnas con carga axial puray las resistencias obtenidas sefialan limites teéricos superiores
que pueden verificarse claramente con pruebas reales. Aunque los esfuerzos en columnas no
pueden predecirse en el intervalo elastico con ningln grado de exactitud, varias décadas de
pruebas han mostrado que la resistencia Ultima de las columnas si se puede estimar muy bien.
Ademas, se ha demostrado que las proporciones de las cargas vivas y muertas, la duracion
de la carga y otros aspectos, tienen poca influencia en la resistencia ultima. Ni siquiera
importa si es el concreto o acero el que primero alcanza tal resistencia. Si uno de los dos
materiales se acerca a su resistencia Ultima, sus grandes deformaciones causaran que los
esfuerzos en el otro aumenten mas rapido. (MCCORMAC, 2014)

Por estas razones, sélo consideraremos aqui la resistencia tltima de las columnas. En la falla,
la Gltima resistencia tedrica o resistencia nominal de una columna corta cargada axialmente
puede determinarse con bastante precision mediante la expresion siguiente, en la que Ag es
el area total del concreto y Ast es el area total de la seccion transversal del refuerzo

longitudinal, incluyendo varillas y perfiles de acero:
Pn = 0,85*fc*(Ag-Ast)+fy*Ast
Donde:
Pn = Carga Axial
f’c = Resistencia a compresion del hormigon
Ag = Area bruta de la Columna

Ast = Area de Acero a traccion
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fy = Resistencia de Fluencia del acero

2.7.4.4 Comportamiento a Flexo compresion

Todas las columnas estan supeditadas a cierta flexion y fuerzas axiales, por lo que es
necesario disefiarlas para que resistan ambas solicitudes. Las asi llamadas férmulas de carga
axial toman en cuenta algin momento, porque incluyen el efecto de excentricidades pequefias
con los factores 0.80 y 0.85. Estos valores equivalen aproximadamente a suponer
excentricidades reales de 0.10h para columnas con estribos y 0.05h para columnas zunchadas.
Las columnas se flexionaran bajo la accién de los momentos y éstos tenderan a producir
compresion en un lado de las columnas y tension en el otro. Segun sean las magnitudes
relativas de los momentos y las cargas axiales, hay varias formas en que las secciones pueden
fallar. Los graficos 2.17 y 2.18 muestran una columna que soporta una carga Pn. En las
diversas partes de la figura, la carga se coloca cada vez con mayor excentricidad
(produciendo asi momentos cada vez mayores) hasta que finalmente, en la parte f), la
columna esta sujeta a un momento flexionante tan grande que el efecto de la carga axial es
insignificante. (MCCORMAC, 2014)

Grafico 2.11: Columna sometida a carga y excentricidad variable

i a) Cargaaxial grande que causa falla del concreto por

| aplastamiento con todas las varillas alcanzando su fluencia en
| compresion
|
|

i b) Carga axial grande v un momento pequefio pero toda la
| seccidn transversal a compresion. La falla ocurre por

| aplastamiento del concreto v todas las varillas trabajan a
I compresion

c¢) Carga axial gprande con momentos mayores que en b). Las
varillas en el lado opuesto ala carga estan a tensidn sin llegar
al esfuerzo de fluencia. Lafalla ocutre por aplastamiento del
concreto.

Fuente: (MCCORMAC, 2014)
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Gréfico 2.12: Columna sometida a carga y excentricidad variable
Pn

d) Condicién de carga balanceada las varillas a tension alcanzan
su esfuerzo de fluencia al mismo iempo que el concreto en el
lado a compresion que falla a 0,85 ¢ por aplastamiento

——
«-

e) Un momento grande, con carga axial relativam ente menor; la
falla se inicia por fluencia de las varillas a tension.

—_———

Mn

,) c) Momento flexionante grande; la falla ocurre como en una viga

Fuente: (MCCORMAC, 2014)

La Grafica 2.11 y 2.12 presentan un elemento cargado en direccion paralela a la de su eje
mediante una fuerza de compresion P, y con una excentricidad y medida desde la linea

central.

La distribucién de deformaciones unitarias en una seccién a-a cualquiera y para un estado de
falla inminente, se ilustra en el grafico 2.19 b). Si se supone que las secciones planas
permanecen planas, las deformaciones unitarias en el concreto varian linealmente con la
distancia desde el eje neutro, que se localiza a una distancia ¢ desde el lado més cargado del
elemento. Con compatibilidad total en las deformaciones, las del acero en cualquier sitio de
la seccién son las mismas que las deformaciones del concreto adyacente; asi que, si la
deformacion ultima del concreto es E, la de las barras mas cercanas a la carga es E; mientras
que la de las barras a tension, en el lado mas alejado, es E, El acero a compresion con un area
A,y el acero a tension con un area A, se localizan respectivamente a distancias d'y d medidas

desde la cara en compresion. (Nilson, 2001)
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Los esfuerzos y fuerzas correspondientes son los del grafico 2.19 a). al igual que para flexion
simple, en el elemento analizado tenemos que la distribucion real de esfuerzos a compresion
en el concreto se remplaza por una distribucion rectangular equivalente con un espesor “a”.
Gran cantidad de ensayos sobre columnas de varias formas demuestran que las resistencias
ultimas calculadas con base en lo anterior coinciden satisfactoriamente con los resultados de
ensayos experimentales. El equilibrio entre fuerzas axiales internas y externas que se presenta

en el grafico 2.13 c) y exige que:
Pn =0.85 f’c*a*b + A’s*f’s — As*fs

También, el momento de los esfuerzos y fuerzas internas con respecto a la linea central de la

seccion debe ser igual y opuesto al momento de la fuerza externa Pn, de manera que:
h a Y h
M, =P, *e = 0,85*fc*a*b* (5 - 5) +A s*fs* (5 -d) +As*fs*(d- 5)

Mn = Momento Nominal de la Seccion

Estas son las dos ecuaciones basicas de equilibrio para elementos rectangulares sometidos a

compresidn excéntrica.

Gréafico 2.13: Columna Sometida a Flexo compresion

| Pn Pn
i N
Ancho=b h/2 -d'
.rf"r]_"'-—-—-—-—r""'_]'r\.
I I [
Il 1 I
Il I I
a a Il [l 1
= ::
t ” L 1 {
815 g 0.85*fc
c— f
d ‘As'*fs'
h As*fs . h/2-a/2
© o
Pn
(@) (b) (c)

Fuente: (Nilson, 2001)
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2.7.45 Comportamiento a Torsion

Los elementos de concreto reforzado estan sometidos cominmente a momentos flectores, a
fuerzas cortantes transversales asociadas con estos momentos flectores y, en el caso de
columnas, a fuerzas axiales combinadas a menudo con flexion y cortante. Ademas, pueden
actuar fuerzas de torsion que tienden a retorcer el elemento con respecto a su eje longitudinal.
Estas fuerzas de torsion rara vez actuan solas y casi siempre estan acompafiadas por
momentos flectores, por cortantes transversales y algunas veces por fuerzas axiales. (Nilson,
2001)

Gréafico 2.14: Efecto de Torsion en Hormigon Armado
T

mt

(@)
Fuente: (Nilson, 2001)

Para resistir la torsion para valores de T superiores a Tcr (Momento Torsor de
Agrietamiento), el refuerzo debe estar conformado por estribos poco espaciados y por barras
longitudinales. Diversos ensayos evidencian que las solas barras longitudinales aumentan
muy poco la resistencia a la torsion, lograndose incrementos de un 15 por ciento como
méaximo. Esto es comprensible puesto que la Unica forma en que las barras longitudinales
pueden contribuir a la resistencia a la torsion es mediante la accién de dovela que, en
particular, es débil y poco confiable si el fracturamiento longitudinal a lo largo de las barras

no esta restringido por refuerzo transversal.
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2.7.5 Estructuracion y Limites de Disefio

En esta seccion se planteard el disefio estructural de los elementos de hormigon armado que
componen la estructura y sus limites de disefio propuestas por la normativa aplicada a este

disefio estructural.

2.7.5.1 Disefio a Flexion
El Disefio a Flexién se realizard como se explico en puntos anteriores, con un
comportamiento en el elemento estructural controlado por traccion, aplicando los

coeficientes de minoracion de resistencia que correspondan a dicho comportamiento.

Gréafico 2.15: Hipdtesis de Disefio a Flexion

085*fct-—o |
T T al2 C=0,85*fc*a*b

Cc C *

L ¢ L

d-a/2
As
® o o — -
T=As*{y
b

Fuente: (MCCORMAC, 2014)

a) Definimos el comportamiento del elemento a través de una relacién de triangulos de

sus Diagrama de Deformaciones:

8cu*(d'c)

t
C

€cu =0.003 (NB 1225001)

€t > Ety+ Ecu (NB 125001)

Donde:

€t = Deformacion Unitaria a Traccion

€c = Deformacion Unitaria del Hormigon a la Falla
d = Peralte efectivo

¢ = Altura de bloque de deformaciones a compresion

r = Recubrimiento al centro de la barra
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b) Definimos los pardmetros del bloque de compresiones:

d)

f)

a=pf *c

As*ty
a= ———
0,85*fc*b

Tabla 2.6: Valores de B1 para la distribucion rectangular equivalente

f'c (MPa) B1
17 < fc <30 0,85 @)
30 < fc< 60 0.85-0,05% <28 (b)
f'c > 55 MPa 0,65 (©)

Fuente: (NB 1225001, 2020)
Donde:
a = Altura de la distribucion rectangular equivalente
As = Area de Acero a Traccion
fy = Resistencia a Fluencia del Acero
f’c = Resistencia a Compresion del Hormigon
b = Ancho del elemento

Se realiza una propuesta de las dimensiones y los materiales como la resistencia a
compresion del Hormigdn y el Limite de Fluencia del acero (fy, f’c).

Célculo de la Cuantia de Acero requerido a Flexion para una viga particular:

N M, _085*e, | 2*Rn
n_¢*b*d2 P g (I- _0,85*fc)

Calculo de Area de Acero Requerida:

As = p*bw*d
Proponer diametros de barras de acero, calcular su area y multiplicarlo por un nimero

de barras hasta que se iguale o supere el area de acero requerida.

i
A barras= (4_1 *(Z)Z) *Numero de barras
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g) Comprobar Area de Acero Minima, el area de acero debe ser superior a la minima
especificada por la norma, en caso de que el acero requerido sea menor al minimo se
asumira el valor maximo de las siguientes formulas:

Vic
4*fy

As,min= *bw*d

Si la As colocada en todas las secciones es como minimo mayor en un tercio que la

Ass requerida por el andlisis, no es necesario cumplir con los requisitos
h) Obteniendo las fuerzas internas de la viga en condiciones de carga ultima:

Graéfico 2.16: Fuerzas Internas en carga ultima

0.85*fc=—~ |
T T a’2  C=0,85*fc*a*b
C C *
| g 1
d-a/2
As
o o o — 1
T=As*ty
b

Fuente: (MCCORMAC, 2014)

T = As*fy
M =T*(d-2)

2
C=0,85*fc*a*bw
M=C*d-2)

2

i) Realizamos la Comprobacion correspondiente a flexion que exige la norma, los
momentos Ultimos de las combinaciones de carga deben ser menores o iguales al

momento nominal por el coeficiente de reduccion:

® = 0,90 (Seccidn controlada por traccion)
a a
Mn=T* (d- 5) Mn=C* (d- 5)

Mu < dMn
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2.75.2 Disefio a Cortante

El disefio de los elementos sometidas a cortante se realizara bajo los parametros exigidos
por el proyecto de norma NB 1225001-2020:

a)

b)

d)

f)

La fuerza cortante maxima Vu en una viga no debe exceder la capacidad nominal de

esfuerzo cortante de disefio ®Vn de la seccion transversal de la viga, en donde @ es
0.75.
Vu<¢Vn

El valor de ®Vn puede descomponerse en la resistencia por cortante de disefio ®Vc
del concreto mas la resistencia por cortante de disefio del refuerzo por cortante Vs. El
valor de ®Vc esta provisto en el codigo para diferentes situaciones y asi puede

calcularse el valor requerido de ®V's para cada situacion:
Vu < @Vc+ @Vs

Para miembros no pre esforzados sin fuerza axial la NB 1225001 en el punto 22.5.1.1

presenta la siguiente ecuacion para la resistencia a corte del hormigén:
Ve =2 spyg ®Ve =075 * Ve

Establecidos las ecuaciones de cortante, establecemos las propiedades de la seccion
y materiales. Estas deben seleccionarse para que cumplan la ecuacién 22.5.1.2 de la
NB 1225001-2020:

Vu < 9*(Ve+0,66*VEc*bw*d
Si no se cumple esta igualdad podemos volver a cambiar de seccién, probando con
diferentes alturas en la viga.

Si se requiere acero de refuerzo, determinamos la fuerza cortante que generara el

acero que se proponga de acuerdo al punto 22.5.10.2.3 de la NB 1225001:

_ As*fy*d

v
S S

Para el espaciamiento de barras despejamos la anterior expresion:

§— As*fy*d
Vs
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g) Obtenidos los datos anteriores comprobamos el acero minimo, el mayor de:
] b*s
Asmin > 0,062* fc* —
fy

. 0,35*b*s

Asmin > ————

fy

h) De acuerdo al valor de la resistencia a cortante del acero, la norma establece algunos
limites para el espaciamiento, del caso al que pertenezca elegimos el valor menor de

la tabla 9.7.6.2.2 de la norma:

Tabla 2.7: Separacién Maxima de Estribos

S m&ximo, mm
Vs Viga no Viga
pretensada | pretensada
Vc*bw*d | El'menor d/2 3n/4
=73 de: 600 mm
JFc*bw*d | Elmenor | d/4 | 3h/8
-7 3 de: 300 mm

Fuente: (NB 1225001, 2020)

i) El cortante en el acero no debe ser mayor que:

Vs méx. = 0,66%Vfc*bw*d NB 1225001 22.5.1.2

2.7.5.3 Disefio a Flexo compresion
Los elementos que presentan fuerza axial de compresion y momentos flectores en su seccion

son comunmente las columnas.

Para cada combinacion de mayoracion de carga aplicable, se debe considerar que Pu'y Mu
ocurren simultdneamente. Las combinaciones de carga criticas pueden ser dificiles de
identificar sin revisar sisteméaticamente cada una de ellas. Como se aprecia en el grafico 2.17,
considerar solamente las combinaciones de carga mayoradas asociadas con fuerza axial
méaxima (LC1) y con momento de flexion maximo (LC2) no asegura un disefio que cumpla

con el Reglamento para otras combinaciones de carga, tales como LC3. (NB1225001, 2020)

Un Diagrama de Interaccién de Resistencia de columnas de hormigdn armado es un gréafico

que define la resistencia utilizable para diferentes combinaciones de carga axial y momento
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de falla para determinada columna en el intervalo completo de excentricidades desde cero
hasta infinito. (Chambi, 2007)

Realizando el analisis de una columna con caracteristicas definidas, utilizando las ecuaciones
del punto 2.7.4.4 construimos el diagrama de interaccion de una columna para poder

comprobar su resistencia y que las solicitaciones mayoradas estan dentro de este diagrama.
La construccion del diagrama de interaccion se demostrara en el capitulo 3.

Grafico 2.17: Diagrama de Interaccion de Columna

Po

(=W

) Py = Region

5 aceptable
Pl]2_

|
M.ll Muj Mumax

Momento, M

7

Fuente: (NB 1225001, 2020)

2.7.5.4 Comprobacion de Pandeo

Las columnas pueden presentar efectos de segundo orden a causa de cargas laterales para lo
cual debe analizarse qué tipo de arriostramiento tiene la columna y calcularse el momento
magnificado mediante el método de magnificacién de momentos del punto 6.2.5 de la NB
1225001.

El momento mayorado utilizado en el disefio de columnas y muros, Mc, debe ser el momento
mayorado de primer orden M2 amplificado por los efectos de curvatura del miembro, de

acuerdo con la Ecuacion (6.6.4.5.1).
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Ecuacién de Magnificacion de Momento:

Mc = 6*M2 NB1225001 6.6.4.5.1
Cn
0= ————>1 NB1225001 6.6.4.5.2
1 Pu
0,75*Pc

Este momento magnificado junto a la maxima carga axial son el par ordenado que debe estar
dentro del diagrama de interaccion para comprobar su resistencia, su calculo se desarrollara

en el capitulo 3.
2.7.6 Estructura de Sustentacion de Cubierta

La estructura de sustentacién de la cubierta con losa nervada se basa en un sistema de vigas

y nervios que proporcionan resistencia y soporte a la carga.
Componentes de la Losa Nervada

Viguetas 0 Viguerias: Son las vigas principales dispuestas paralelamente, separadas por

distancias regulares. Proporcionan la base sobre la cual se colocan los nervios.

Nervios: Son elementos transversales que se entrecruzan con las viguetas, formando una
malla o rejilla. Estos nervios son responsables de la rigidez y resistencia de la losa,

permitiendo una distribucion eficiente de las cargas.

Casetones: Se utilizan para dar forma a las cavidades en la losa, reduciendo el uso de concreto

y el peso total del sistema, sin comprometer su resistencia.

Capa de Compresion: Se aplica una capa de concreto sobre la estructura de nervios, que actla

como un elemento de compresion, mejorando aun mas la capacidad de carga.

Eficiencia en Materiales: La estructura permite soportar grandes cargas con un menor

consumo de materiales, lo que puede resultar en un ahorro econémico significativo.

Adaptabilidad: Se puede utilizar en diversas aplicaciones, desde techos hasta pisos

intermedios, adaptandose a diferentes requisitos arquitecténicos y estructurales.
2.7.7 Estructura de Sustentacion de la Edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos asi mismo

los cuales estan constituidos por columnas de seccién cuadrada y vigas de seccion

rectangular, ambas de H°A° asi como también de forjado compuestos por viguetas
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unidireccionales y bidireccionales armadas in situ. Se dispuso de sobre cimiento armado para

evitar el pandeo de las columnas de la planta baja.

2.7.7.1 Planteamiento estructural para un disefio sismo resistente
2.7.7.1.1 Losas
Las losas nervadas son una alternativa estructural eficiente para el disefio sismico debido a
su capacidad para optimizar materiales y mejorar la resistencia sin comprometer la seguridad.
Algunas alternativas estructurales especificas para las losas nervadas en el contexto del
disefio sismico:

a) Disefio Bidireccional:

Las losas nervadas en dos direcciones ofrecen una mayor rigidez y capacidad para
soportar cargas distribuidas en ambas direcciones. Este disefio es ideal para proyectos

que requieren una alta resistencia sismica, como edificios con grandes claros.
b) Optimizacion de Materiales:

La losa nervada reduce el consumo de concreto y acero, lo que no solo disminuye los
costos, sino que también reduce el peso estructural. Esto es beneficioso en el disefio
sismico, ya que estructuras mas ligeras suelen ser menos propensas a dafios de fuerzas

horizontales.
c) Uso de Técnicas de Postensado:

Las losas nervadas pueden ser reforzadas con técnicas de postensado, lo que mejora su
resistencia y rigidez. Esto es especialmente beneficioso en zonas sismicas, ya que puede
reducir la vulnerabilidad sismica al aumentar la capacidad de carga y disminuir el peso

total de la estructura.
d) Incorporacion de Disipadores de Energia:

Aunque no es una practica coman en las losas nervadas, la incorporacion de disipadores
de energia en los sistemas de apoyo o en las vigas que soportan las losas puede mejorar
significativamente el comportamiento sismico al aumentar el amortiguamiento

estructural.
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e) Disefio por Capacidad:
Este enfoque implica disefiar las estructuras para que puedan disipar energia durante un

sismo, asegurando que las deformaciones no sean excesivas. En las losas nervadas, esto

se puede lograr mediante una distribucién adecuada de refuerzos y nervaduras.

Las losas nervadas son una excelente opcion para proyectos que requieren alta resistencia
sismica, ya que ofrecen una buena relacién entre costo y funcionalidad. Sin embargo, es
crucial realizar un anélisis detallado y cumplir con las normativas locales de disefio sismico

para garantizar la seguridad estructural.

2.7.7.1.2 Vigas

Alternativas Estructurales en Vigas:
a) Vigas con Disefio por Capacidad:

Este enfoque implica disefiar las vigas para que puedan disipar energia durante un sismo,
asegurando que las deformaciones no sean excesivas. Se busca que las vigas sean mas débiles
que las columnas de donde viene el concepto de columna fuerte viga débil para favorecer

mecanismos ductiles y evitar fallas fragiles en las columnas.
b) Vigas Peralta vs. Vigas Planas:

Las vigas peraltas ofrecen una mayor resistencia a flexion y pueden ser mas adecuadas
para estructuras que requieren alta resistencia sismica. Las vigas planas, aunque menos
comunes en zonas sismicas y no son permitidas en zonas de alta sismicidad, la norma
boliviana de disefio sismico permite el uso pero no es muy recomendado, pueden ser

utilizadas si se optimizan adecuadamente para resistir fuerzas sismicas.
c) Sistemas de Vigas con Muros de Corte:

En sistemas donde las vigas no pasan por el centro de los muros si no, por un lado, se
crea una articulacion en el extremo de la viga. Esto permite un mejor comportamiento

sismico al concentrar las deformaciones en las articulaciones.
d) Optimizacion del Disefio por Flexién:

Las vigas peraltadas pueden ser disefiadas para optimizar su resistencia a flexion, lo

que es crucial en zonas sismicas. Esto implica calcular los momentos de disefio y
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determinar el refuerzo necesario para asegurar que la viga pueda soportar las cargas

sismicas sin colapsar.

Las alternativas estructurales en columnas para un disefio sismico son fundamentales para
mejorar la resistencia y el comportamiento de las estructuras frente a terremotos. A

continuacion, se presentan algunas de las opciones mas relevantes:

2.7.7.1.3 Columnas
a) Disefio por Capacidad:
Este enfoque implica disefiar las columnas para que sean mas resistentes que las vigas,
asegurando que las deformaciones no sean excesivas y evitando fallas fragiles. Se busca
que las columnas puedan soportar las cargas sismicas sin colapsar, mientras que las vigas

pueden disipar energia de manera ductil.
b) Uso de Refuerzo de Confinamiento:

El refuerzo de confinamiento es crucial para mejorar la ductilidad de las columnas,
permitiéndoles soportar deformaciones significativas sin fallar. Esto es especialmente
importante en zonas sismicas para asegurar que las columnas puedan resistir los efectos

ciclicos de los terremotos.
c) Sistemas Mixtos o Duales:

Los sistemas mixtos combinan porticos con muros estructurales para resistir las fuerzas
sismicas. Esto permite una mejor distribucion de las cargas y puede mejorar la estabilidad

global de la estructura.
d) Porticos Especiales a Momentos:

Estos porticos estan disefiados para disipar energia de manera estable en el rango eldstico,
lo que los hace adecuados para resistir eventos sismicos. Las columnas en estos sistemas

deben ser disefiadas para soportar los momentos y cortantes generados durante un sismo.

La ductilidad y el refuerzo de confinamiento son fundamentales para asegurar que las

columnas puedan soportar las deformaciones sismicas sin fallar.
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2.7.7.1.4 Muros Estructurales

a) Muros de Corte con Refuerzo de Confinamiento:

Los muros de corte son efectivos para resistir fuerzas sismicas. El refuerzo de
confinamiento en los extremos de los muros mejora su ductilidad y capacidad para

soportar deformaciones significativas sin fallar.

El confinamiento de las zonas extremas de los muros es crucial para evitar el pandeo local
del concreto y garantizar que el muro mantenga su integridad estructural durante un

sismo. Esto se logra mediante el uso de estribos cerrados y refuerzo adecuado.
b) Sistemas Mixtos o Duales:

Los sistemas mixtos combinan pérticos con muros estructurales para resistir las fuerzas
sismicas. Esto permite una mejor distribucion de las cargas y puede mejorar la estabilidad

global de la estructura.
c) Muros Prefabricados de Concreto:

Los muros prefabricados en concreto ofrecen una alta resistencia y rigidez, lo que los
hace adecuados para zonas sismicas. Estos muros pueden ser disefiados para soportar

cargas verticales y horizontales de manera eficiente.
d) Interaccion con Otros Elementos Estructurales:

Los muros estructurales deben integrarse con otros elementos, como columnas y vigas,
para asegurar una transferencia eficiente de cargas. Esto implica disefiar conexiones

adecuadas entre los muros y las losas o0 vigas para evitar deformaciones excesivas.
e) Regularidad y Simetria Estructural:

La regularidad y simetria de la estructura son fundamentales para un buen
comportamiento sismico. Los muros deben distribuirse de manera equilibrada en la planta

para evitar momentos torsionales y concentraciones de esfuerzos.
2.7.8 Estructura Complementaria

Escalera: La escalera es un conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los

que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras de caracol, helicoidales, etc.
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Una escalera se compone de las siguientes partes:

o Peldafio: es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie
al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se
Ilama “contrahuella” o tabica.

e Tramo: es una serie de peldafios continuados si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera
se llama desembarco.

e Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera ciega; y
cuando hay un espacio central, este recibe el nombre de Ojo de Escalera.

e Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera un su comienzo.

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

en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.

Cuando el Rellano o Meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del ascensor

ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.

El ancho o huella de un peldafio suele oscilar entre los 25 y 30 cm punto para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida entre los

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

La huella, al contraerse con la contrahuella casi siempre queda ligeramente prolongada entre
2 'y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordo6n y sirve para disminuir el desarrollo de la
escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no teniéndose en cuenta este

saliente para el avance de la escalera.

Las barandillas Son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que sea
mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los

pasamanos Y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.

En la siguiente figura se pueden observar los elementos de una escalera
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Gréfico 2.18: Partes constitutivas de una escalera

Desembarco
Huella
Contrahuella
Meseta
mpa
[
Tramo Arranque
Zanca

Fuente: Elaboracién Propia

2.7.8.1 Disefio a flexion

El disefio del espesor de la escalera se realizara como una la placa o losa rectangular, plana,
de espesor constante, sustentadas en sus cuatro bordes, cualquiera que sea la forma de
sustentacion de cada uno de ellos: simple apoyo, semi empotramiento 0 empotramiento
perfecto. El procedimiento de calculo de armadura a flexion y de corte es el mismo que para

elementos sometidos a flexion (vigas)

2.7.8.2 Disefio estructural.

El disefio se realizara con ayuda del software Cypecad (version 2025) y la verificacion de las
armaduras se detallara en el capitulo 3 analizando a la estructura como un elemento lineal,
sin embargo, las consideraciones de carga que se tomaran en cuenta son las siguientes: Se
consideraran valores de sobrecarga de uso de acuerdo del Proyecto de Norma 1225002-1
(segun tabla 4.1), (véase tabla 7-1).

SC=3 kN/m2
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2.7.9 Fundaciones

2.7.9.1 Disefio a Flexion
Se debe calcular el momento flexionante que genera la losa en reaccion a los esfuerzos que
se generan en el suelo, este momento flector debe calcularse en la cara de la columna y

realizar el mismo andlisis del punto 2.7.5.1

2.7.9.2 Disefio a Cortante en una direccion

Se debe calcular el cortante en una direccion que genera la losa en reaccién a los esfuerzos
que se generan en el suelo, la seccidn critica para cortante en una direccion debe localizarse
a una distancia “d” (peralte efectivo) de la cara de la columna y dicho cortante debe cumplir

con la exigencia del proyecto de norma NB 1225001.

Ve = ¢*0,17*Vfc*b*d NB 1225001 22.5.5.1

2.7.9.3 Punzonamiento (Cortante en dos direcciones)

Una columna apoyada en una losa produce el efecto de punzonamiento a causa de los
esfuerzos cortantes que actlian en la zapata alrededor del perimetro de la columna, efecto por
el que la losa se somete a una compresion vertical. Si este esfuerzo es muy grande la losa

tiende a fallar por punzonamiento.

q, A
Vu= b,*d

Este esfuerzo de punzonamiento debe ser menor a los esfuerzos nominales:

Tabla 2.8: Cortante en dos direcciones

Vc
0,330*Vfc (@)
El menor de (a), (b) 0,17* (1+%) AP (b)
y (c): P
s d
0,083* (2+ abo ) »*Vfc (©)

Fuente: (NB 1225001, 2020)
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2.8 Estrategia para la Ejecucion del Proyecto

2.8.1 Especificaciones Técnicas

Son las que definen la calidad de obra que con que contratante desea ejecutar por intermedio
del contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debe consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a los
que deben de someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de la obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deben adoptarse durante la
construccidn; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente

las normas y pruebas
2.8.2 Cobmputos Métricos

Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y volumenes que
requieren el manejo de formulas geométricas para su calculo, estudiando la documentacion
de planos e informacién adicional del disefio estructural, se realizara los cOmputos métricos

de obra gruesa y obra fina.
2.8.3 Precios Unitarios

El andlisis de precio unitario consiste en desglosar el costo por unidad de medida de cada
rubro, identificando los rendimientos, costos y cantidades de cada uno de los insumos o
materiales a utilizarse, y asi establecer dichos costos en los diferentes componentes del rubro

como: materiales, mano de obra, equipos y costos indirectos.
De acuerdo a los computos métricos se realizara el respectivo precio unitario de cada item,
con sus materiales, mano de obra, herramientas y/o maquinaria que requiera el item.

2.8.4 Presupuesto

El total del presupuesto representa todos los costos que tendra que asumir el propietario del
proyecto para llevarlo a cabo. El presupuesto se elabora en base a los computos métricos y a
los analisis de precios unitarios de cada una de las partidas que componen el proyecto y nos

dara un desglose por concepto de todo lo que requerimos.
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2.8.5 Planeamiento y Cronograma

Es donde se define el calendario de ejecucion del conjunto de actividades previstas, el
cronograma no es mas que la herramienta con la que estableceremos el calendario o plazos

de una obra o proyecto, para cada rubro que se considere dentro de la Obra.

Dicho cronograma se realizara a través de un diagrama Gantt con el programa Excel
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CAPITULO III
INGENIERIA DEL PROYECTO
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3 Ingenieria del Proyecto
3.1 Analisis de la Topografia

El levantamiento topogréafico del proyecto fue realizado en el Barrio Aranjuez haciendo uso
del equipo topografico estacién total. Donde se obtuvieron puntos leidos por el equipo que
serviran a la creacién de las curvas de nivel, para el procesamiento se realizé por medio de

AutoCAD Civil 3D y de este se obtuvieron las curvas de nivel.

Gréafico 3.1:  Ubicacion de la construccion sobre el levantamiento topografico. Y
ubicacion de los pozos para el estudio de suelos.

318 700

J18 /750
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Fuente: Elaboracion Propia

En el proyecto el suelo es casi completamente horizontal, sus pendientes son muy bajas, sin

embargo, se tendrd movimientos de suelo, porque el presente edificio tiene en su disefio una
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losa de fundacion, el cual estard a una profundidad de 3.50 metros por debajo del nivel de la

carpeta asfaltica de la calle.
3.2 Analisis del Estudio de Suelos

El informe de suelos fue realizado por la empresa consultora “INGEOSUD Laboratorio” la
cual realizo el estudio en la a una cota inferior a la prevista debido a la presencia de material
granular y bolones (5,50 metros), para tener conocimientos del tipo de suelo y el esfuerzo
admisible del mismo, profundizo el estudio buscando niveles freaticos, estratos de materia

expansiva o una disminucion en el esfuerzo admisible.

El Pozo posee una profundidad de estudio de 5,5 metros de la cota rasante del terreno. Se
pudo observar varios tipos de estratos; entre los 0 y 1,2 metros suelo de gravas limosas con
arena y presencia de bolones y residuos organicos, de 1,2 a 2 metros arcilla magra de baja
plasticidad con arena y de 2 a 2,95 metros gravas limosas con arena, de 2,95 en adelante se
pudo observar la presencia de gravas con presencia de bolones y se pudo observar que no

presenta nivel freatico.

La cimentacion se realizard a los 3,50 metros de profundidad, por lo cual se tiene un estudio
del suelo de 2,00 metros por debajo de la cimentacion.

El terreno posee una capacidad portante de 0,25 MPa. [Ver Anexo 2]
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Gréafico 3.2:  Ubicacion de los puntos de ensayo
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Fuente: Elaboracion Propia

3.3 Analisis del Disefio Arquitectonico

st he

L-E)

En lo que respecta al analisis arquitecténico se pudo ver la disposicion adecuada de las

columnas que satisfagan tanto los criterios constructivos como estéticos.

El proyecto arquitectdnico asta desarrollado para ser emplazado en un terreno de 286 m2,

distribuido de la siguiente manera:

y ademas poseera un Mezanine que sera proyectado a futuro

destinado a: 2 departamentos que conta de dormitorios, bafios, cocinas, sala.
Quinto Piso: Proyectado para pequefios depositos ademas de un bafio y un patio

Cubierta: Posee un area de 242,58 m2 considerando losa para el tanque elevado

Primer Piso: Posee un area de construccion de 286 m2 que estara destinado a: Garaje

Segundo Piso — cuarto piso: Posee un area de construccion de 242,58 m2 que estara
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Gréfico 3.3:  Planos arquitectdnicos
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3.4 Planteamiento Estructural

Grafico 3.4: Planteamiento estructural

Fuente: Paquete estructural Cypecad

3.5 Anadlisis, Calculo y Disefio Estructural

3.5.1 Predimensionamiento de Elementos Estructurales

3.5.1.1 Predimensionamiento de Vigas

Para el predimensionado de vigas se realizara un ejemplo con la viga de mayor longitud que
sirve como el elemento principal para hacer la eleccion de las dimensiones de la viga y se
hara uso de las recomendaciones del proyecto de norma NB 1225001-2020:
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Tabla 3.1: Altura Minima de Vigas no Preesforzada

Condicion de apoyo h minimo
Simplemente apoyadas L/16
Un extremo continuo L /18,5
Ambos extremos continuos L/21
En voladizo L/8

Fuente: (NB 1225001, 2020)

En el Disefio Estructural se usé Acero con un limite de fluencia de 500 MPa, segun
recomienda la: NB 1225001 en el punto 9.3.1.1 se deben multiplicar los valores de la tabla
por (0.4+fy/700).

Se us6 la longitud de viga mas larga y los casos que se presentan en el disefio son los de:

a) Con un extremo continuo

700

. Lviga fy\ 5,83 5000
Hviga = * (0,4+ —) = * (

+— =
18,5 185 (04 700) 35,12 cm

b) Ambos extremos continuos

)—5’83 * (0 4+ 5000) =31,31
21 U700) M

Lviga f
Hviga= g *(0, +—y

21 700

Los valores que recomienda la norma dan como resultado valores muy pequefios de los que
se consideraria una seccion aceptable, por lo cual se tomd en cuanta una recomendacién

comun para el predimensionado de vigas:
Con Disefio Sismico:
¢ Ingeniero Miguel

L = Longitud mas desfavorable = 5,83m

hmi _L.> 3"‘100—4858
rmn—lz— 0 =48,58cm

¢ Ingeniero Grandi
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L= Longitud mas desfavorable = 5,83m

L 583
=10~ 10

*100=58,30cm

h asumida = 50cm

Por lo cual se adopto este valor de altura de vigas igual a 50 cm el cual es un valor muy usado
en el disefio estructural actual, en base a este valor se calcul6 un valor para la base de la viga

que serd el siguiente:
El ancho bw debe ser al menos igual al menor de 0,3*h, 25cm:

0,3*h = 0,30*50cm = 15cm

Tomando en cuenta que se trata de un disefio sismorresistente se asumira un valor de 25 cm

de base
bw= 25cm

Este valor es compatible con las exigencias minimas para la base de una viga cuando se
emplea un disefio sismo resistente de acuerdo al proyecto de norma NB 1225001, ademaés de

ser un valor muy comdn en el disefio estructural hoy en dia.

3.5.1.2 Predimensionamiento de Columnas
Para el Predimensionado de Columnas se realizara un ejemplo de cada situacion de columna
segun su posicion que tenga la mayor area tributaria y se utilizard una recomendacion del

Libro de Hormigon Armado de Roberto Morales y Antonio Blanco:

Pser

, Pserv= A*Puso*At*N
nl*fc

c=

nl= 0,45 (Columnas Centrales)
n2= 0,35 (Columnas Exteriores y Esquineras)
A= 11 Factor de Mayoracion de Carga (Columna Central)
1,25 Factor de Mayoracion de Carga (Columna Externas)
1,5  Factor de Mayoracion de Carga (Columna Esquinera)
= 6 (NUmero de Pisos)
Puso= 1000 kg/cm2 (Carga Tipo Asumida)
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At = Area Tributaria

a) Columna Central
At= 23,77 m2

Pser B A*Puso*At*N

nl*fc_ nl*fc

=1394,5 cm2

Para una seccion de 40x40 su Area es de 1600 cm2, por lo cual se cumple el 4rea necesaria

para esa carga

Columnas Centrales = 40x40 cm
b) Columna Externa

At= 797 m2
3 Pser _k*Puso*At*N

_nl*fc_ nl*fc

=683,14 cm2

Para una seccion de 30x30 su Area es de 900 cm2, por lo cual se cumple el &rea necesaria

para esa carga
Columnas Externas = 30x30 cm

c¢) Columna Esquinera

At= 452 m2

Pser A*Puso*At*N
o= _

= —= - =464,91 cm2
nl*fc nl*fc

Para una seccion de 30x30 su Area es de 900 cm2, por lo cual se cumple el &rea necesaria

para esa carga
Columnas Esquineras = 30x30 cm
Todas estas secciones estan sujetas a cambios seguin se avance en el disefio.

3.5.1.3 Predimensionamiento de Losas
Para el predimensionado de Losas nervadas se utilizara las recomendaciones del libro de

Forjados Reticulares de Florentino Regalado

Dimensién de losa mas desfavorable:
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583 m
6,15 m
L prom = 599 m

L=

L>HC t >L
50 = H (Canto) = 7

29.95>25>24,96
hlosa = 25 cm

Gréafico 3.5:  Limitaciones dimensionales para losas nervadas

Distancias entre ejes de nervios

b % < 3.5 byin %

s< 750 mm §< 750 mm

Fuente: NB 1225001, 2020

El ancho de las nervaduras recomienda la NB 1225001 no debe ser menor de 100mm en

cualquier ubicacion en su altura
b asumida = 100 mm
La altura de las nervaduras no debe mayor de 3,5 veces se ancho minimo
h nervadura < 3,5 * b asumida
20cm<35cm cumple

H de la capa de compresion debe ser el mayor de:

e 4cm

e 1/12 de la distancia libre entre nervios

Distancia libre entre nervios = 40cm
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1
h capa= I *40cm=3,33cm

un valor usado para la altura capa de compresion esh =5 cm

El espaciamiento libre entre nervaduras no debe exceder 750 mm
500 <700 mm

3.5.2 Andlisis de Cargas

3.5.2.1 Peso Propio
Las cargas por peso propio pertenecientes a los elementos estructurales de la edificacion son
consideradas automaticamente por el programa Cypecad por lo cual no es necesario hacer su

calculo.

3.5.2.1.1 Cargas Lineales de Muros
Las cargas lineales de los muros pertenecen a las cargas permanentes no estructurales, por lo

cual se calculd esta carga que puede ser aplicada de forma lineal.

El tipo de muro que se tiene es un muro de ladrillo de 6 huecos de Ceramica Guadalquivir
colocado en pandereta para muros interiores y en soga para muros exteriores y con juntas
verticales de 2 cm y juntas horizontales de 2 cm y con revoques de cemento y yeso segun

corresponda:

Grafico 3.6: Ladrillo de 6 huecos Ceramica Guadalquivir

Fuente: Marcelo Pardo Ingenieria

Para el calculo del revoque en los muros se considerd 3 situaciones:
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a) Muros Exteriores en Soga de Planta Baja: Muros que una cara esta dentro de la
edificacion y otra cara hacia el exterior (calle), la interior tendra revoque de yeso y el
exterior revoque de cemento.

b) Muros Exteriores en Soga de Planta tipo (1° a 5° Piso): Muros que una cara esta
dentro de la edificacion y otra cara hacia el exterior (calle), la interior tendré revoque
de yeso y el exterior revoque de cemento.

c) Muros Interiores: Muros que se encuentran dentro de los ambientes 0 muros

divisorios, ambas caras tendran revoque de yeso y cemento.

Tabla 3.2: Peso de Muros Exteriores colocado en Soga

Planta Baja y Planta Mezanine Planta tipo (1° a 5° piso)
Peso muro KN/m ‘ 6,70 Peso muro KN/m ‘ 5,76

Tabla 3.3: Peso de Muros Interiores colocado en Pandereta

Planta tipo (1° a 5° piso)
Peso muro KN/m 4,43

Fuente: Elaboracion Propia

Para Muros Exteriores de Cubierta colocado en Pandereta (Parado):
Alturade muro=1m

PesodemuroxkN/m=181kN/m2*1m=181kN/m

Tabla 3.4: Resumen de Peso de Muros por metro lineal
Peso de Muros (KN/m
Ubicacion Exterior Interior
Planta Baja 6,70
Planta Tipo 5,76 4,43
Cubierta 181

Fuente: Elaboracién Propia

En este calculo representativo se uso los valores mas altos por lo cual estos valores son los

usados en el disefio. El calculo a detalle se encuentra en el Anexo A.1
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3.5.2.1.2 Cargas Superficiales en los entrepisos

Las cargas superficiales son aquellas cargas permanentes no estructurales como los muros

divisorios, Carpeta de Niv de cemento, piso ceramico y cielos raso de yeso.

Carga Muerta de Entrepiso:

Tabla 3.5:

Carga de Carpeta de Niv de Mortero

CM entrepiso =

1,82
kN/m2

Fuente:
Carga Muerta de Azotea:

Tabla 3.6:

Elaboracion Propia

Carga Carpeta de Niv Azotea

CM Azotea =

1,80
kN/m2

Fuente:

Elaboracion Propia

Carga Muerta Losa de Cubierta de Ascensor:

Planta Baja

Planta tipo (1° a 5° piso)

Tabla 3.7: Carga Muerta Cubierta de Ascensor
CM Losa de Cubierta 1,15
Ascensor kN/m2
Fuente: Elaboracion Propia
Carga Muerta Escalera:
Tabla 3.8: Carga Muerta Escalera
_ 1,0
CM Escalera = KN/m2
Fuente: Elaboracién Propia
Carga de Ventana:
Tabla 3.9: Carga Muerta de Ventana
_ 0,31
CM Ventana x m2 CM = KN/m?2
_ 0,97
CM Ventana x ml CM = KN/m
_ 0,84
CM Ventana x ml CM= KN/
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Fuente: Elaboracion Propia

Para la Planta Baja y Mezanine se tomara 1 KN/my para la Ventana las Planta tipo se tomara
0,85 kN/m. El célculo a detalle se encuentra en el Anexo A.1

3.5.2.2 Sobre Carga de Uso
La sobrecarga de uso se escogi6 de la tabla 4.1 presentadas por el proyecto de Norma NB
1225002

Tabla 3.10:  Sobrecargas de Uso

Sobrecargas Consideradas para el Disefio Sobrecarga KN/m2
Sobrecarga de Uso en Residenciales (Todas 5 00
las &reas excepto balcones) '
Sobrecarga de Uso en Pasillos (Superiores a
: 4,00
Planta Baja)
Sobrecarga de Uso en Balcones (Viviendas en
3,00
General)
Sobrecarga de Uso en Terrazas (Azoteas
) . 3,00
accesibles privadamente)
Sobrecarga de Uso para Garaje 2,50
Sobrecarga de Uso en Depositas (Liviano) 6,00
Sobrecarga de Uso en escaleras (Viviendas y
. . 3,00
hoteles en areas privadas
Fuente: NB 1225002
» Sobrecarga de Uso en Losa de ascensor:
Peso del agua Pagua = 75,00 kN
Area de la Losa de Tanque A = 13,32 m2
oy P 7500kN
A 1332m2
CV1 Peso del agua = 5,63 KN/m3
Se Asumira una carga de Mantenimiento de 1 KN/m2
CV2 Mantenimiento = 1 kN/m3

CV =5,63+1=6,63 kN/m2
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Tabla 3.11:  Resumen Sobrecarga en Losa de ascensor

6,63
kN/m2

Fuente: Elaboracion Propia

CV Losa Ascensor =

3.5.2.3 Carga de Viento
La carga de Viento se aplicé de manera automatica a través del programa Cypecad, con los

siguientes datos:

Tabla 3.12:  Velocidades Basicas del Viento (m/s)

113 | Sapecho La Paz 17,50
114 | Sorata La Paz 23,84
115 | Sucre Aeropuerto Chuquisaca 28,18
116 | Tarapaya Potosi 26,99
117 | Tarata Cochabamba| 21,11
118 | Tarija Aeropuerto Tarija 21,08
119 | Trinidad Aeropuerto Beni 35,89
120 | Tupiza Potosi 35,09
121 | Turuchipa Potosi 20,43
122 | Uyuni Potosi 28,51
123 | Villa Puni La Paz 17,88
124 | Vinto Cochabamba| 21,35

Fuente: NB 1225003
Se asumira una velocidad de viento de 28m/s. Calculo detallado [Ver Anexo 5]

Carga de Sismo

Los datos de la amenaza sismica en el pais de Bolivia son extraidos de la Norma Boliviana

de Disefio Sismico 2023, que tiene informacion mas adecuada con respecto a otros paises.

La aceleracion sismica en la zona de Tarija se encuentra entre el 8 y 10 % para un periodo de
retorno de 475 afios este valor esta entre el rango mas bajo, ademas que no hay actividad

sismica relevante registrada en la zona de Tarija.
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Gréfico 3.7:  Mapa Probabilistico de Amenaza Sismica en Bolivia
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Fuente: (NBDS, 2023)
3.5.3 Verificaciones de Elementos Estructurales

3.5.3.1 Vigas de Hormigén Armado
Se realizo la verificacion manual de la viga con las solicitaciones mas elevadas (envolventes),
las cuales se presentan en el portico 7 de la planta. Se verifico la armadura a flexion y

cortante, ambos con sus respectivos requerimientos en separacion, disposicion de armadura,
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longitud de desarrollo, longitudes de empalme, doblado de acero y anclajes. Las Vigas de
Hormigdn armado se comprobaron bajo los parametros del proyecto de NB 1225001-2020.

3.5.3.1.1 Verificacidon a Flexidn

a) Propiedades de los materiales del Elemento:

Resistencia a compresion del Hormigén: ¢ =25 MPa

Resistencia del Acero (Limite de fluencia): fy = 500 MPa

b) Dimensiones del Elemento:

Base: b =20 cm

Altura: h =50 cm

Datos de Refuerzo de Acero y recubrimiento geométrico

Diametro de acero en Estribos: de = 8 mm

Diametro de Barra Longitudinal (Armadura de Montaje): dl = 16 mm
Recubrimiento Geométrico: r = 2.0 cm (NB 1225001-2020)

c) Peralte Efectivo de Viga:

d=h—r— ®e — dlong/2

d1=50-2-0,8-1,6/2=46,4cm
d2=50-2-08-16-25-16/2=423cm

d) Solicitaciones en la Viga (Momentos Ultimos de Envolventes)

Gréafico 3.8:  Diagrama de Momentos de la Viga

—'IEAE 4 E'\I-m'

e

|
[53.45 kN-m|

|
i
I
Fuente: Cypecad 2025
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Momento Ultimo Positivo Mu (+) = 53,45 kN*m

Momento Ultimo Negativo apoyo lzquierdo: Muizq (-) = -79,85 KN*m

Momento Ultimo Negativo apoyo Derecho: Muder (-) =-124,91 KN*m

Calculo del Acero Necesario en la Seccion:

El acero minimo en vigas deber ser el mayor de las dos siguientes expresiones:
Para el Momento Positivo Mu (+) = 53,45 kN*m

,  2*Mmax
a=d- |[d*-—————=31,16 mm B, =085
0*0,85*f,*d !

c=§=36,66 mm  22.2.2.4.1 NB 1225001
1

d-c . 46,40 - 3,67
&= T 0,003 = T = 0,035 > 0,005

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla

controlada por traccion por lo tanto @ = 0,9

[Mmax|

* a
PPFFy*(d-5)

As nec = =2,65 cm?2

Ast = 264,90 mm?2

Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d  0,25*V/25*200mm*464
Fy - 500

Asminl = =2,32 cm2

4 2
Asmin3 = 3 *Ast=§ *2,65=3,53 cm2

Asumir Asmin 1 o Asmin3 si hay mucha variacion:
Asmin = 2,32 cm2
Disponer el acero necesario debido a que es mayor al acero minimo 2,65 cm2
Disposicidon de las Barras de Acero y Determinacion del Acero Real
Ast= 2,65cm2

$long = 16 mm
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Agdlong = 2,01 cm2
N°b = 2 barras
Asumir:

N°b = 2 barras

Asr= 402cm2 > Ast=2,65cm2 Cumple

Usar: 2 %) 16 mm
+ Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos ultimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos

nominales de la seccion afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(9 =0.90).

_Asr*fy  402,1 mm2*500MPa
T 0.85*.#b 0,85*25MPa*200mm

=47,31 mm

2 4731
@*Mn = 0* [ As*fy* (d-z) ~0.9% [ 402,1mm2*500* (464— : ) ~79,68 kKN*m
Mu<@*Mn

53,45 < 79,68 kN*m  Cumple

+ Calculo de la deformacién unitaria del acero en el momento positivo

El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion, el

coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un comportamiento
elastico del acero y una falla ductil:

_a 473lmm 55.66
C Bl 0,85 , mm
d-c . 464 - 55,66
&~ T 0,003 = W 0,003 = 0,022 > 0,005

Cumple - Falla Ddctil

Para el Momento Negativo Mu (-) 1zg = 79,85 kN*m
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d = 445,5 mm

,  2*Mmax
a=d- |d*-————=49,62 mm B.=0,85
B*0,85*f,*d !

¢ =Bi= 5838 mm  22.2.2.4.1 NB 1225001
1

g =37 00032240284 0 00 < 0,005
e 7 5,84 =

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla controlada
por traccion por lo tanto ® = 0,9

|Mmax|
Asnec= ———=4,22 cm2

b Fy*(d-»

Ast= 421,8 mm?2

Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d  0,25%y/25*200mm*445,5
Fy B 500

Asminl = =2,23 cm2

4 4
Asmin3 = 3 *Ast = 3 *4,22=5,62 cm2

Asumir Asmin 1 o Asmin3 si hay mucha variacion:

Asmin = 2,81 cm2

Debido a que el acero necesario es mayor al minimo se dispondra acero necesario: 4,22cm2
Disposicién de las Barras de Acero y Determinacién del Acero Real

Ast= 4,22 cm2

¢long = 16 mm

Adlong = 2,01 cm2

N°b = 3 barras

Asumir:

N°b = 2 barras de 16mm

N° = 2 barras de 12mm
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Asr= 6,28cm2 > Ast=4,22 cm2 Cumple
Usar: 2 %) 16 mm
Usar: 2 %) 12 mm

« Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos ultimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos
nominales de la seccion afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(¢ =0.90).

_Asr*fy  402,1 mm2*500MPa
17085+  0,85*25MPa*200mm

=47,31 mm

a 4731
@*Mn = ¢* [ As*fy* (d-z) = 0.9% [ 628,30mm2*500% (445,5- : ) ~ 115,5 KN*m

Mu < @*Mn
79,85 <1155kN*m  Cumple
« Calculo de la deformacién unitaria del acero en el momento negativo

El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion, el
coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un comportamiento
elastico del acero y una falla ductil:

_a_ 473lmm 86.06
c= Bl_ 0.85 =86,96 mm
d-c . 445,5mm-86,96 .
&= - 0,003 = 26.96 0,003=0,012 > 0,005

Cumple - Falla Ddctil

Para el Momento Negativo Mu (-) Der = 124,91 KN*m

d =423 mm

2*Mmax =
a=d- |d*>-—————=85,93 mm P, =0.85
P*0,85*f . *d

. =Bi =101,10 mm  22.2.2.4.1 NB 1225001

1
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d-c_ _423-101,10
© 101,01

& = — *0,003

=0,01 > 0,005

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla controlada

por traccion por lo tanto ® = 0,9

[Mmax|
Asnec= —— =730 cm2

PP*Fy*(d-5)
Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d _ 0,25%v/25*200mm*423
Fy B 500

Asminl = =2,11 cm2

4 4
Asmin3 = 3 *Ast= 3 ¥6,83=9,74 cm2

Asumir Asmin 1 0 Asmin3 si hay mucha variacion:

Asmin = 2,11 cm2

Debido a que el acero necesario es mayor al minimo se usara acero necesario: 7,30 cm2
Disposicion de las Barras de Acero y Determinacion del Acero Real
Ast= 7,30 cm2

¢long = 16 mm

Agdlong = 2,01 cm2

N°b = 5 barras

Asumir:

¢long =6

N°b = 2 barras

¢long2= 16 $long3= 16

Neb = 2 Neb = 2

Asr= 1206 mm2 Cumple

Usar:

2 %) 16 mm

2 %) 16 mm
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2 %) 16 mm
» Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos ultimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos
nominales de la seccion afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(o =0.90).

_Asr*fy 1030 mm2*500MPa —141.90
C 7085 b  0,85%25MPa*250mm

a 141,90
@*Mn=0* [ As*fy* (d-z) =0.9 [ 1206mm2*500* (423- 5 ) ~191,10 KN*m

Mu < @*Mn 124,90 < 191,10 kN*m Cumple
« Calculo de la deformacién unitaria del acero en el momento negativo
El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion, el

coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un comportamiento

elastico del acero y una falla ductil:

_a 141,90 mm 167
"B " oss 0T
d-c 423-167
&= 7*0,003 = 67 *0,003 =0,005 > 0,005

Cumple - Falla Ddctil

3.5.3.1.2 Verificacion a Cortante
La Verificacion de Cortante utiliza los mismos datos que la verificacion de flexion en cuanto

a materiales y dimensiones de seccion:
Resistencia a Compresion del Hormigon: ¢ =25 MPa
Resistencia del Acero (Limite de fluencia para el disefio a corte): fy = 420 MPa

Solicitaciones de Cortante (Envolventes):
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Gréfico 3.9: Diagrama de Cortantes

Fuente: Elaboracion Propia
Cortante Ultimo Positivo sobre C14: Vu (+) = 140,83 kN
Cortante Ultimo Negativo sobre C15: Vu (-) =-191,58 kN
Factor de Minoracion de Elementos sometidos a Cortante
¢ =0.75
* Calculo de la Cortante a distancia “d” de la cara de la Columna

La NB 1225001-2020 establece que la cortante Util para el calculo es la cortante que se genera
a una distancia “d” (peralte efectivo) de la cara de la columna, para este calculo se utilizo el

cortante mas alto que se genera sobre C15:
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Gréfico 3.10: Cortante a una distancia “d”

|
Viga: V-311 (20x50)
¥:518m

2 2.35 kN.m)

A una distancia d = 423mm de la cara de apoyo de la columna C15 se tiene el Cortante de
Disefio

Vd =- 127,68 kN
Este Valor se utilizara para el calculo de la armadura transversal
Factor de modificacion que tiene en cuenta las propiedades mecanicas reducidas del
hormigon (1)
A =1 Hormigdn de Peso Normal

p,, = Cuantia del area de la armadura As evaluada sobre el area bw * d

_ As(H)/(-) 1206 mm2
"~ bw*d  200%423mm

=0,014

» Cortante en el Concreto

Célculo de Vc sin Fuerza axil

VTR 1%\ 25MP
Vo= ( ‘/_°> *hwd = (—a

c ; ) *200*423mm = 77,33 kN

Método detallado para calcular V¢ sin fuerza axil

*
w

Vel = AE fc+17* Vu*d ¥ow*d —
o= 6 P Mu whe =
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. 191,58*423mm

1*v/25MPa
_  + % % % =
< 5 17*0,014 124.91 km ) 200*423mm = 83,81 kN
AV fc 1*v25MPa
Vc2=< 5 +17*pw> *bw*d = <T+17*O,014> *200*423 mm=91,15 kN

Ve3 = 0,29%Vfe*bw*d = 0,29*1*y/25MPa*200*423mm =122,70 kN
Asumir el menor:
Vc=83,81 kN
Segun 22.5.5.1.1 V¢ no debe ser mayor que:
Ve max. = 0,42*0*Vfc*bw*d = 0,42*1 *v25MPa*200%423mm = 177,70 kN
Vemax. =177,70 kN>Vc= 83,81 kN Cumple
Cortante Maximo en el Acero
Vs max = 0,66*Vfc*bw*d = 0,66%V25MPa*200*423mm = 279,2 kN
« Cortante resistente de una seccion de Hormigén Armado
Vu < @*(Vct+Vs max. )
Vu= 1916 <@ = (Vc+Vsmax.) =272,20 kN
Cortante del Concreto Vfc<8,3 Mpa 5<8,3 Mpa Cumple
Segun NB1225001 en el articulo 22.5.10.1 V¢ no debe ser mayor que: Vu>@*V¢ 22.5.10.1
Caso contrario Requerira armadura transversal de refuerzo
Vu= 127,70kN > dv*Ve = 62,85 KN
Requiere acero transversal de refuerzo
+ Célculo de Cortante Necesaria

 Vu-§*Ve  127,70-0,75%83,81
9 0,75

Vs =86,43 kN  Segiin NB1225001 22.5.10.1

Vs >= 86,43 kN Minimo condicional

Se puede ver que el valor de cortante requerida para el acero es muy baja y que la seccion de
hormigon casi resiste toda la cortante generada, de igual manera se dispondra armadura

transversal minima si es necesario.
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« Célculo del Area Cortante del Acero

Se propuso colocar armadura transversal con diametro de 6 mm con una separacién de 7,5

cm en zonas confinadas y 20cm en zonas no confinadas.
dest= 8 mm Av= (2)*§*¢2=(2)*§*82 =100,53mm?2

Av = 100,53 mm2

Av*tyt*d 3 100,53mm2*420MPa*423mm
S a 75mm

s= =238,14kN

s= 75 mm
Fyt= 420 MPa

« Segun NB 1225001 en el articulo 9.7.6.2.2 El célculo del espaciamiento de la

armadura de cortante:

Tabla 3.13:  Espaciamiento de la armadura de cortante

S Maximo, mm

Vs Viga no Viga
pretensada pretensada
VPc*bw*d | El menor d/2 3h/4
= 3 de: 600 mm
VEc*bw*d | El menor d/4 | 3h/8
3 | de 300 mm

Fuente: (NB 1225001, 2020)

_Vfe*bw*d _v25MPa*200*423mm

Vs< 3 3 /1000 =139,60 kN
Vs= 238,14 < Vs_Av = 139,60 kN
El menor de:
di2= 2255 mm Smax = 2255 mm
Smax1 =600 mm Smin =75 mm

Asumir para zonas con confinamiento un espaciamiento de 75mm y para zonas no confinadas

una separacion de 22,5 cm:

Smin =75 mm

IN
7
1

75 mm < Smax = 2255 mm
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« Célculo de Av min/s Segin NB 1225001 9.6.3.3:

Asumir el mayor de:

Avmin \/;c "W \25MPa*200mm  mm2

s 16*fyt  16*420MPa "~ mm
Avmin_0,35%bw _0,35%200mm _ mm?2
S fyt 420MPa ’
Avmin = 0,18 mm2/mm * 75mm =
Avmin = 12,50 mm2

« Comprobacion en Condiciones de Acero Minimo con Acero requerido

As > Av min

As_(Vu-g*Ve) (127,70-0.75*83,81kN)*1000 _ /  mm2

S P*fyt*d 0,75*420MPa*423mm > mm

Si conocemos "'s™":
S= 75 mm
Av= 36,49 mm2
36,49 > 12,50 mm2 Cumple

« Comprobacion de Resistencia Nominal de la Seccion:

Vu < @*(VcetVs)
Vu= 127,70kN
Vc= 83,81 kN 127,68 < 241,50
Vs= 238,14kN Cumple
o= 075

Cantidad de Estribos:

) Lcce
Nro de Estribos =—
Se

L= Longitud de Viga de cara a cara de columna

Se = Separacion entre Estribos
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Lc= Longitud confinada

L= 5,60 m Estri fi = =14
Nro de Estribos Confinados 0.075
Lc= 1,00 m
L no Confinad = 3,60 m Nro de Estribos No Confinados= 3 ’2 55 =16

N° Estribos Confinados= 14 *2 =28
N° Estribos No Confin = 16
N° de Estribos = 44 estribos

Se dispondréa acero transversal de diametro 8 mm cada 22,50 cm en zonas no confinadas y
cada 7,5 cm en zonas confinadas, este refuerzo transversal cumple con los requisitos del
proyecto de norma NB 1225001 para acero minimo, espaciamiento méximo y resistencia de

la seccién.

3.5.3.1.3 Verificacion a Torsion

Debe colocarse un area minima de armadura para torsion en todas las secciones donde Tu >
¢ Tth de acuerdo con 22.7.

Tu= 3,71 KkN*m Tu=¢T,

fc= 25 MPa

- 075 Acn?
Ty =0,083*)%Fo*
pep

bw= 200 mm

h= 500 mm 3,71 > 4,33 KN*m No Cumple
e losa= 250 mm No Requiere Armadura por Torsion
Acp = 162500 mm?2

pcp =1900 mm

3.5.3.1.4 Verificacion de Deformacion de Viga
El proyecto de norma NB 1225001 en su tabla 24.2.2 establece que las deflexiones maximas
admisibles para elementos susceptibles a sufrir dafios debido deflexiones grandes, escogemos

el parametro mas riguroso de la norma el cual es de uso habitual en nuestro medio.
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Aadm= @

L= 5600 mm
Aadm = 11,67 mm
Desplazamiento maximo: Acype = 3,94 mm
394 < 11,67 mm
Cumple

3.5.3.1.5 Comparacion de Célculo Manual y Cypecad
Tabla 3.14:  Tabla Comparativa de Acero en Viga

Armadura Longitudinal
Armadura As (cm2) o
Ubicacion | Calculo Calcul Var:)acmn
Manual Cypecad Manual Cype (%)
Armadura
Inferior 2 Q16| 2 Q16 4,02 4,02 0,0
Positivo
Armadura
Positiva 2 Q16| 2 916 4,02 4,02 0,0
Izqui
Armadura
Positivo 2 @9l6| 2 @16 4,02 4,02 0,0
Derec
Armadura
Superior 2 Q16| 2 Q16 4,02 4,02 0,0
Nega
Armadura | 2 @16 | 2 @16
Negativa 6,28 6,28 0,0
\zquie 2 Q12| 2 @12
Armadura | 2 Q16| 2 Q16
Negativa 2 Q16| 2 @16 12,06 12,06 0,0
Derec 2 Q16| 2 Q16
Armadura Transversal (Sin confinamiento)
Sobre toda 16 estribos | 16 estribos
la Longitud @ 8mm @ 8mm 16,08 16,08 0,0
/22,5 /22,5
Armadura Transversal (Con confinamiento)
Sobre toda 28 estribos | 28 estribos
la Longitud @ 8mm @ 8mm 28,15 28,15 0,0
c/7,5 c/7,5
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Fuente: NB 1225001, 2020

3.5.3.1.6 Criterio de Disefio por Sismo en Vigas
En el articulo 18.4.2.4 de la NB 1225001 establece criterios de estribos cerrados de

confinamiento
« Longitud de confinamiento
h= 50 cm
2*h= 100 cm
Primer estribo emax =50 cm

» Espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el

menor de:
El menor de:

di4= 111,40 mm

8*plong= 96 mm espaciamiento max. =96 mm = 9,6 cm
24*pest = 192 mm
300 mm

Segln la NB 1225001 en el articulo 18.4.2.5 Espaciamiento maximo de estribos cuando no

se requiera confinamiento. No debe exceder:
d/i2= 2258 mm=2258cm
* Resistencia a momento positivo 0 negativo

La resistencia a momento negativo o positivo, en cualquier seccion a lo largo de la longitud
de la viga, no debe ser menor de un quinto de la resistencia méxima a momento

proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos.

1
Q)Mn,pos Zg >x<(Z)*Nln,neg
@ Mn, pos = 79,68 KkN*m
@ Mn, neg = 191,10 KN*m

79,68 > 38,22 kN*m Cumple
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3.5.3.2 Columnas de Hormigén Armado
Se realizo las verificaciones de manera manual para la columna con mayores solicitaciones,
la cual es la columna C15 de acuerdo a los puntos 22.2 a 22.4 de la NB 1225001.

3.5.3.2.1 Verificacién de Pandeo
Célculo de Factor de Longitud Efectiva “K”

Grafico 3.11: Disefio de la Columna C15

Fuente: Cypecad 2025

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de los
monogramas que se indica a continuacion, siendo para ello preciso decidir previamente si el

portico puede considerarse Intraslacional o debe considerarse Traslacional.
* Determinacion de Coefiente “y”

Datos de Vigas que concurren en los nudos de la columna
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Tabla 3.15:  Datos Geométricos de Vigas
. Base | Altura I L
Viga cm cm X (cmd) (crr):4) (cm)
V1 20 40 106666,7 | 26666,67 | 600
V2 30 250 39062500 | 562500 153
V3 20 40 106666,7 | 26666,67 | 445
V4 20 40 106666,7 | 26666,67 | 580
V5 40 80 1706667 |426666,7| 605
V6 30 80 1280000 | 180000 153
V7 40 80 1706667 |426666,7| 445
V8 40 80 1706667 |426666,7| 580

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 3.16:

Datos Geométricos de la Columna

Columna

Base
(cm)

Altura
(cm)

IX
(cm4)

ly
(cm4)

L
(cm)

C14 sup

45

45

341718,8

341718,8

570

C14

45

45

341718,8

341718,8

270

C 14 inf

0

0

Fuente: Elaboracion Propia

vy Ax =

Ixcl +Ix02
Lcl Lc2

Ixvl +IXV2 Iyv3  Iyv4

Lvl

V2 1v3

341719+341719

250

570

Lv4

106667 , 39062500

+

+

106666,7 10

+

6666,7

600

153

445

Iycl L Lye2 Iyc2
Lcl  Lc2

580

v Ay = Iyvl Iyv2 Ixv3  Ixv4

+

Lvl
341719

V2 I3
341719

250

570

Lv4

266066,7 N 562500 4 26666,7 N 26666,7

600

153

445

580

=0,00077

=0,47
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Ixcl +Ixc3
Lcl  Lce3

v BX =133 CIxve Tyv7 TyvB
Lv5S Lv6 Lv7 Lv8
341719
250 ~0,11
1706667 1280000 , 1706667 , 1706667
600 153 445 580
chl+ch3
B Lel  Le3
vBEy = Iyv5  Tyv6  Ixv7 JrIXV8
Lv5S Lv6 Lv7 Lv8
341719
250 ~0,16
426667 180000 , 426667 426667

600 153 ' 445 ' 380

* Andlisis de Arriostramiento de la Estructura

En realidad, todas las estructuras son traslacionales, su consideracion como intraslacionales
solo es vélida cuando pueda ser establecido que los corrimientos horizontales resultan
despreciables, dicho de otra manera, que los esfuerzos resultantes en cualquier seccion al
considerar el entramado como Intraslacional no difieren sensiblemente de los obtenidos con

el célculo traslacional con lo cual se entra, en la préctica en un circulo vicioso.

Desgraciadamente no es posible dar una regla clara que permita una clasificacion,
generalmente los entramados de edificios industriales y muchas de las obras publicas deben
calcularse como intraslacionales. En cualquier caso, los edificios situados en zonas que exijan
calculo sismico, deben ser siempre calculados como traslacionales. (Calavera J., Proyecto y

Calculo de Estructuras de Hormigon, 1999)
+ Criterio de Eleccion

En esta estructura se realizé un calculo inicial considerandola una estructura intraslacional,
para su posterior cambio a un analisis como estructura traslacional, si citamos las palabras
anteriores del autor José Calavera “los esfuerzos resultantes en cualquier seccion al
considerar el entramado como Intraslacional no difieren sensiblemente de los obtenidos con
el célculo traslacional” se pudo observar que si se presentd un cambio notable en algunos
elementos estructurales que requirieron un aumento en su seccion, por lo cual se totalmente

valido considerar la estructura como traslacional.
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Con base en la bibliografia y el célculo realizado se procedi6 a calcular la estructura como
traslacional a través de los métodos que propone el proyecto de NB 1225001, 2020.

Una vez definida la estructura como traslacional y los coeficientes de pandeo (y) han sido
calculados, se ingresa a los graficos de monogramas de Jackson y Moreland para estructuras
traslacionales obteniendo el coeficiente de longitud efectiva “K” y se aplica el método de
momento de magnificacion de momentos correspondiente a porticos traslacionales indicado

por el proyecto de norma NB 1225001.
v Ax =0,0077 v Bx=0,11 v Ay =0,47 v By=0,16

Gréafico 3.12: Monograma de Estructura Traslacional

PA k ¥B YA k ¥B
® — 20 == — © — 20 == — @
100 — —T 10 — 100 100 — — 10 — 100
50 — 50 50 — — 30
30 - — —30 30 - —1 5 — 30
20 — — 4 — 20 20 — . — 20
10 - ——3 it U (e —3 — 0
- T — 8 g 1 — 8
7 - — 7 7 - — 7
6 — + — 6 6 — + — 6
5 ] —-T _—5 5 = - _—5
4 - 2 — 4 4 - 2 — 4
3 1 —3 3 — 1 — 3
2 T — 2 2 T — 2

115 I 115
1 — + — 1 1 — + — 1

i 1 i I -

1 il 1 \;

0o &-———=1 Lo 0 - -1 o

Fuente: NB 1225001, 2020
» Propiedades de los materiales del Elemento
Resistencia a compresion del Hormigén: ¢ =25 MPa
Maodulo de Elasticidad del Hormigén
Ec = 3830*Vfc =3830*v25MPa =19150 MPa

« Solicitaciones del Elemento
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Carga Axial Ultima Pu = 2375,77 kN
Momento Ultimo en eje X: 44,85 KN*m
Momento Ultimo en eje Y: 139,24 KN*m
+ Dimensiones del Elemento
Base: b = 45 cm Altura: h =45 cm
Longitud de Columna (lu) =2,5m
» Calculo de Longitud Efectiva (lu)

Momentos de Inercia

b*h® 45%45>
Ix=——=—+-+-—=341718,75 cm4

ly =—-=———= 34171875 cm4

21
[ paimsas o |y pamsrs_
PUIA T Tasras o7 Y RT [Tasns o7

Kx"‘lux_l,lS"‘Z,SO_22 13 Ky*luy  1,2%2,5
rx  12,99/100 7 ry  12,99/100

=23,09

Columna Larga, se considera los efectos de esbeltez
« Calculo de Momento Magnificado

De acuerdo al punto 6.6.4.5 del proyecto de norma NB 1225001 se aplica el método de

magnificacion de momentos para considerar los efectos de esbeltez.

El momento mayorado utilizado en el disefio de columnas y muros “Mc”, debe ser el
momento mayorado de primer orden “M2” amplificado por los efectos de la curvatura del
miembro. (NB 1225001, 2020)

0,4*Ec*Ig
(EDeff=———— 6.6.4.4.4a NB1225001
1—i_Bdns

Para simplificar, se puede suponer que £ dns = 0,6
En X:

(EDeff=0,25*Ec*Ig = 0,25*%19150*341718,75cm4 =
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16,36 MN*m?2 R6.6.4.4.4
EnY:
(EDeff=0,25*Ec*Ig=0,25*19150%341718,75cm4 = 16,36 MN*m2 R6.6.4.4.4

La Carga Critica de pandeo Pc debe calcularse como:

En x:
n**(EDeff m?*16,36
Pc= = 5= 19534,5kN 6.6.4.4.2
(k*1u) (22,13)
Eny:
n**(EDeff m?*16,36
Pc= = =17940,5kN 6.6.4.4.2

(k*lu)>  (23,09)

Con todos los datos necesarios calculados, se procede a calcular el factor de magnificacion

de momento:

Para columnas con cargas transversales aplicadas entre apoyos Cm =1

En X:
dx = Cm >] = ! =1,19>1 6.6.4.52
AT T £/ B 6.4.5.
"0,75%Pc "0,75%19534,5
EnY:
Sy = Em > = : =121 >1 6.6.4.5.2
y_l Pu - _1 237577 =
"0,75%Pc ~0,75%17940,5

« Célculo de M2
M min=Pu*(0,015+0,03%h)=2375,77*(0,015+0,03*0,45m)= - 67,71 kN*m
Mc=6*M2 6.6.4.5.1 NB 1225001
En X: Mcx = - 80,81 KN*m
EnY: Mcy = - 169,10 kKN*m

Este es el valor de momento que se utilizara para verificar que las solicitaciones de la columna

estén dentro del rango

Pu= 2375,77 kN
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Mux = - 80,81 kN*m
Muy = - 169,10 kN*m

3.5.3.2.2 Cuantias Maximas y Minimas
De acuerdo al punto 10.6.1.1 Refuerzo Longitudinal Minimo y Maximo de la NB1225001
en columnas no preesforzadas el area de refuerzo longitudinal debe estar entre los siguientes

limites:

Si la estructura estd sometida a accidn sismica se debe cumplir que:

0,01*Ag < As<0,08*Ag
b= 450 mm
h= 450 mm Ag = 202500 mm2
Amin =0,01*Ag = 2025 mm?2
Amin = 0,08*Ag = 16200 mm2

Ahora se propondra una cantidad de barras de acero que cumpla con el area de acero minima
requerida:

@ long = 20 mm T T

d As=N* (7%0%) =16% (5 *20%) =50.27em2
4 4
N= 16
Al tratarse de la columna con mayores solicitaciones se dispuso el siguiente armado:
16 barras de @ 20 mm

Gréfico 3.13: Acero en la Columna

© O O O O]

1o &
o [
ol O

Q Q Q O,

Fuente: Cypecad 2025

El &rea de acero propuesta es mayor a la minima, con estos valores de acero se procedera a
elaborar el diagrama de interaccién de la columna mediante el cual se comprobara si la

seccion y cantidad de acero propuestas son adecuadas
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3.5.3.2.3 Diagrama de Iteracion
En esta seccion se realizara el desarrollo de los célculos necesarios para elaborar el diagrama

de interaccion de un elemento sometido a flexo-compresion.
» Propiedades de los materiales del Elemento
Resistencia a compresion del Hormigén: ¢ =25 MPa
Resistencia del Acero (Limite de fluencia): fy = 500 MPa
Médulo de Elasticidad del Hormigon Ec = 19150 MPa
Médulo de Elasticidad del Acero Es = 200000 MPa (20.2.2.2 — NB)
+ Deformaciones Unitarias de los materiales
Deformacion Unitaria Maxima del Hormigén: gcu = 0,003

Deformacion Unitaria del Acero:

¢ Calculo del Peralte Efectivo “d”

Gréfico 3.14: Recubrimiento de Columna

/

Estribo—7 |
L @
recubrimiento __
- - recubrimiento
mecanico o
geometrico

Fuente: Elaboracién Propia
Recubrimiento Geométrico: 20 mm
@ estribo: 8 mm
Separacion entre barras de armadura longitudinal: 73,5 mm
dl=20mm+ 8mm +20/2= 38,0 mm
d2 = d1 + @barra + Separacién = 38 + 20 + 73,5 = 131,5 mm

d3 =d2 + @barra + Separacion = 131,5 + 20 + 73,5 = 225,0 mm
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d4 = d3 + @barra + Separaciéon = 225 + 20+ 73,5= 3185 mm
d5 = d4 + @barra + Separacion = 318,5 + 20 + 73,5 = 412,0 mm
d= 412 mm

Gréfico 3.15: Peraltes efectivos en la Columna

| @
d2
d3
d4
ds
S
Fuente: Elaboracién Propia
Areas de Acero en Cada Capa
Asl = 1570,80 mm?2 @1= 20 mm N°b= 5 barras
As2 = 628,32 mm?2 @2= 20 mm Noh= 2 barras
As3 = 628,32 mm?2 @3= 20 mm Nh= 2 barras
As4 = 628,32 mm?2 @4= 20 mm Noh= 2 barras
As5 = 1570,80 mm3 @5= 20 mm N°b= 5 barras

Ast = 5026,55 mm?2
+ Solicitaciones del Elemento
Carga Axial Ultima Pu = 2375,77 kN
Momento Ultimo en eje X: - 80,81 KN*m
Momento Ultimo en eje Y: - 169,10 KN*m

Estos son los datos de Cypecad, pero en el caso del momento se utilizé el momento que se
obtuvo por el anélisis de pandeo para la comprobacion de resistencia a flexion en el diagrama

de Interaccion.

* Resistencia Axial Maxima a Compresion (Po)

83



Caso Compresién Pura:

(450*450mm-5026,55)
1000

500MPa

Cc=0,85*f *(Ag-Ag,) = 0,85*25MPa*

=4196,3 kN

Cy= Ag*Fy=5026,55* = 2513 kN

Pn =Cc + Cs = 4196,3 + 2513 = 6709,58 kN

Este es el valor maximo de resistencia axial de compresion que resiste la seccion y los
materiales aplicados, el axial de agotamiento. Este valor debe reducirse de acuerdo a los

factores de minoracion de resistencia de la NB 1225001.
» Resistencia Nominal Axial de Diseiio a Compresion (®Pn)

Del punto 22.4.2.1 la Resistencia Nominal Axial a Compresion (Pn) no debe ser mayor que

“Pn max”.
coef= 0,8
Pn, max = coef * Po = 0,8 * 6709,58= 5367,7 kN
La resistencia nominal axial “Pn” debe afectarse por el coeficiente de minoracion de
resistencia para elementos sometidos a compresion y asi obtenemos la resistencia axial de
disefio:
@= 0,65
@*Pn, max = 0,65* 5367,7 = 3489,0kN
Caso Traccion Pura

Ty, =As1 *Fy= 1570,8mm2*500MPa/1000 =785,4 kN

. . 500MPa
Tag,= Ax™Fy=628,32mm2 1000

=314,2 kN

Tag= A *Fy= 628,32mm2*500MPa/1000 =314,2 kN

Taq,= Ay *Fy=628,32mm2*500MPa/1000 =314,2 kN

500MPa
TASSZ ASS *FY: 1570,8mm2*

000~ /854 KN

Pnt=z Tpg=2513 kN
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Este valor de resistencia a traccion méaxima debe afectarse por un coeficiente que corresponde

a comportamiento a flexion (©=0.9).
d= 109
@*Pnt = 0,9 * 2513 = 2261,9 kN

Los valores calculados tanto para compresion pura como para flexion pura, son los puntos

extremos del diagrama de interaccion donde el momento flector es cero.

A continuacidn, se explicard de manera detallada el calculo del par ordenado de Axial y
Momento flector (P, M) que forma el diagrama de interaccion, se tomara como ejemplo el

caso de carga balanceada, el procedimiento es igual para todos los puntos.
Caso de Carga Balanceada (c = cb)
» Calculo de la Profundidad del EN (cb)

cb = Distancia de la fibra mas comprimida al eje neutro, cuando ambos materiales (acero y

hormigon) alcanzan su deformacién maxima.

Gréafico 3.16: Profundidad del Eje Neutro

Cd
d5
S
Fuente: Elaboracién Propia
ecu= 0,003 €entd 0,003*412
Cy= = =224,7 mm

b~ = =
ey = 0,0025 &teq  0,0025+0,003

Definido este valor podemos comenzar el andlisis, donde se posicionan las fuerzas actuantes
con respecto a la distancia al eje neutro (Cb), tanto de los aceros propuestos como el bloque

de compresiones del hormigon:

fs1, fs2 y C se encuentran en zona de compresiones
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fs3, fs4 y fs5 estan en una zona de traccion

Deformaciones:

cg-d; 224,7-38
£ =€ 0y ( ) =0,003* (—) =0,002493

cd 224,7
(a4 , (224.7-121.5
€= €y < cq > =0,003 (W) =0,00124
. (d3-cd> B . <225-224,7) — 0.000004
€37 Ecu cd - Y 224,7 - Y

=g * (d“ 'Cd) =0,003* (318’5'224’7) =0,001252
€s4= Ecy cd — Y, 224,7 — VY,

£55=0,0025
Esfuerzos:
fsi=Es*gsi
fs1=Es*es1 =200000MPa*0,00249=498,5 MPa
fs2= Es*es2 =200000MPa*0,001245=248,9 MPa
fs3= Es*&s3 =200000MPa*0,000004= 0,728 MPa
fs4= Es*es4 =200000MPa*0,001252=250,4 MPa

Para fs5: Se encuentra sobre la barra mas traccionada con su deformacién unitaria
correspondiente a su limite de fluencia por lo cual, el esfuerzo que se genera es igual al limite

de fluencia de la barra:
fsy = fs5= 500 MPa
+ Calculo de Momentos y Fuerzas

Finalmente calculamos los momentos y fuerzas que son los datos necesarios para formar el

diagrama de Interaccion

Fuerzas:
Fsi= Asi*fs

F1:

Segun la profundidad del EN esta fuerza se encuentra en compresion:
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Fsl=As]* )
ST T000

498,5MPa .
=1570,8mm2* —————=783,11 kN Compresion (-)

1000
F2:

Segun la profundidad del EN esta fuerza se encuentra en compresion:

o e B2 o 2489 MPa
S A7 1000 24 M 1000

=156,39 kN  Compresion (-)

F3:
Segun la profundidad del EN esta fuerza se encuentra en traccion:

fs3 628,32 o 0,728 MPa
1000 -4 MMETT000

Fs3=As3* =0,46 kN  Traccién (+)

F4.
Segun la profundidad del EN esta fuerza se encuentra en traccion:

fsd 250,4 MPa

Fs4=As4* 1000 =628,32 mm2* 1000 =157,3 kN  Traccion (+)

F5:
Segun la profundidad del EN esta fuerza se encuentra en traccion:

5 1570.8 mmar 20 MPA ol 4N Traccion (+
1000 ,8 mm Tooo /8> raccion (+)

Fs5=As5*

Para C (Fuerza de Bloque de Compresiones)
Profundidad del bloque de Compresiones (a)

ap= Bl*CbZO,85*224,7mm =191 mm=0,191 m

, 450mm
Cc=0,85*f *a*b=0,85*25 MPa*191mm* 1000

=1827 kN Compresion (-)

Procedemos al calculo del momento que genera cada una de estas fuerzas, como se ve en el

grafico de diagrama de fuerzas con el valor de cb se observa que todas las fuerzas giran en el

mismo sentido por lo cual todas tendran el mismo signo positivo.
Momentos:

Calculo del Centroide Plastico
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(0,85%fc*Ag)* (%) Hy*( X Asi*di)

Ycep= =225
P 0,85*fc*Agtfy* ), Asi m

Célculo de Momentos de cada fuerza tomando el eje como punto de giro:
Para M1:

Ms1 = Fs1*(Ycp — d1) = 783,11*(225mm — 38mm) = 146,44 KN*m
Para M2:

Ms2 = Fs2*(Ycp- d2) = 156,39%(225 mm — 131,5) = 14,62 kN*m
Para M3:

Ms3 = Fs3*(d3 - Ycp) = 0,46*(225 — 225mm) = 0 kN*m

Para M4:

Ms2 = Fs4*(d4-Ycp) = 157,3*(318,5 — 225mm) = 14,71 kN*m
Para M5:

Ms2 = Fs4*(d5-Ycp) = 785,4*(412 — 225mm) = 146,87 kN*m

Para Mc (Momento del bloque de compresiones):

Mc = Cc*(Ycp - a/2) = 1827*(225mm — 191 / 2) = 236,53 kN*m

Calculados los elementos por separado, ahora realizamos la sumatoria de todas las fuerzas y

todos los momentos que nos dard el par ordenado nominal.
Fuerzas:

Pnb=-F1-F2+F3+F4+F5-Cc

Pnb= - 183,11-156,39+0,46+157,3+785,4 = -1823 kN

Pnb = -1823 kN Compresion

Momentos:

Mnb =M1+ M2 + M3 + M4 + M5 - Mc

Mnb = 146,44+14,62+0+14,71+146,87+236,53
Mnb = 559,17 kN*m
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Este par ordenado es la resistencia nominal del elemento a un determinado valor de “cd”, en
este caso el par nominal calculado se refiere a la resistencia méaxima generada cuando ambos
materiales (Hormigdn y Acero) alcanzan el punto de cedencia al mismo tiempo y pertenece

a la curva nominal del diagrama de interaccion.
(Pnb, Mnb)
(-1823KkN, 559,17 kN*m)

A este par ordenado se le debe afectar por los coeficientes de minoracion de la NB 1225001,
en este caso los coeficientes deben ser aplicados de acuerdo al comportamiento de

deformacion que tiene la barra mas traccionada (€s5).
&5 = 0,0025 =¢,

En este caso de acuerdo al punto de la NB 1225001 para una deformacion unitaria menor o
igual a la de fluencia, el elemento se comporta a compresion y se debe aplicar un coeficiente
de (¢ = 0.65).

(@Pnb, @Mnb)

@Pnb = 0,65 * (-1823)
@Pnb =- 1185
@Mnb = 0,65 * (559,17)
@Mnb = 363 kN*m

El par nominal que corresponde a “cb” afectado por un coeficiente pertenece a la curva de

resistencia de disefio que exige la NB 1225001.
(- 1185 kN, 363 kKN*m)

El célculo de los demas elementos se realizo a través de una tabla Excel de elaboracion propia

y se encontrara en el Anexo 4.2.

Con cada punto calculado se construye este diagrama de interaccién, y dentro de la curva de
disefio (linea gris) es la zona de esfuerzos (P, M) en donde se debe encontrar el par ordenado

de fuerza axial ultima y momento ultimo.
Se puede observar que los esfuerzos ultimos de disefio requeridos por anélisis:

Pu= 2375,77 kN
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Mux =-80,81 KN*m
Muy =-169,10 KN*m

Gréfico 3.17: Diagrama de Interaccion de la Columna en “Eje X”

Diagrama de Iteraccion de Columna 45x45cm

-7200
-6800 —e—Nominal
-6400
-6000 —e—Disefio
-5600 —o—Pu,max;
-5200 Mux,max
-4800 —e—Comb 1
-4400
-4000 —e—Comb 2
-3600 —e—Comb 3
-3200
-2800 —e—Comb 4
-2400 ° o b5
_2000 ' -—— (LOM
-1600 .O —e—Comb 6
-1200
-800 —e—Comb 7
-40 0 06 200 300 400 500 6®O-Comb 8
400 —e—Comb 9
800

1200 ~eo—Comb 10
1600 Comb 11
2000

2400 —e—Comb 12
2800

3200

Fuente: Elaboracion Propia
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Gréfico 3.18: Diagrama de Interaccion de Columna en “Eje Y”

Diagrama de Iteraccion de Columna 45x45cm

-7200
-6800

-6400

-6000

-5600

-5200

-4800

-4400

-4000

-3600

-3200

-2800

-2400 o

-2000 Pu( -2376kN)
-1600 Mux (169,10 kN*m)
-1200

-800

-400 ¢ 00 200 300 400 00 600

400

800
1200
1600
2000
2400
2800
3200

Fuente: Elaboracién Propia

Como se puede observar en ambos gréaficos las solicitaciones ultimas como la carga axial
ultima, el momento ultimo en “x” y el momento ultimo en “y” Se encuentran dentro de la
zona resistente correspondiente al diagrama de interaccion de una columna cuadrada de

45x45 cm con un acero dispuesto de 16 barras de diametro de 20 mm, por lo cual se considera
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que la seccion de columna y su disposicion de aceros es adecuada para resistir las

solicitaciones.

Con todos los célculos comprobamos que la seccion de la columna, la cantidad y disposicion
de aceros longitudinales que forman la capacidad de la columna demostrada a través del
diagrama de interaccién, cumple con todos los requisitos de resistencia para los esfuerzos

ultimos de disefio.
Por lo cual se comprueba la armadura longitudinal que se coloco:
Acero Longitudinal: 16220mm

El célculo completo a través de tablas en Excel de los diagramas de interaccion para las

demas columnas se encontrara en los anexos. [Ver Anexo 4.1].

3.5.3.2.4 Disefio por Corte
El disefio debe hacerse de acuerdo al punto 22.5 de la NB 1225001 al igual que en vigas:

» Propiedades de los Materiales
Resistencia a Compresion del Hormigon: £¢ =25 MPa
Resistencia del Acero de Estribo (Limite de fluencia para el disefio a corte): fy = 420 MPa
Dimensiones de la seccion
Base: b =45cm
Altura: h=45cm
Peralte Efectivo =d =35 cm
Solicitaciones de Cortante (Envolventes):
Normal Ultima
Carga Axial Ultima: Nu = 2375,77 kN
Cortante Ultimo de Disefio: Vuy = Vu =-618,40 kN
Vn=Vc+Vs
El cortante en el hormigon de acuerdo al punto 22.5.6.1 de la NB 1225001 dice que para

miembros no preesforzados sometidos a compresion axial se calcula por:
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A*Vfe Vu*d

Vel < H1T7*p *——————* |bw*d  22.5.6.1
Mu-Nu* 4 g_d
Esta ecuacion es aplicable si:
4*h-d
Mm = Mu-Nu* >0
Mmx = - 385,8 KN*m Mmy = - 219,40 kN*m

Debido a que no se cumple la condicion, esta ecuacion no es aplicable.

0,29*Nu

Ve2 <0,29% */fekbw*d* |1+ As

\/ 14 0.29%2375,77
T 450%450
1000

Vc2 <0,29*%1*v25MPa*450*350%* =479,17 kN

Cortante maximo que resiste el acero de los estribos:
Vs max = 0,66*Vfc*bw*d 22.5.12
Vs max = 0,66*v25MPa*450%350 = 519,8 kN
+ Cortante resistente de una seccion de Hormigén Armado:
Vu<@*(Ve+0,66* /T, *bw*d) 22.5.1.2
Vu=618,4 < @x(Vc+Vsmax)=749,2
Cumple

* Calculo de Cortante a Distancia “d” de la cara de los apoyos

En el caso de la cortante en la columna a una distancia “d”, este se mantiene constante por lo

cual el valor de cortante de disefio serd igual al cortante ultimo:
Vu=Vd=618,40 kN
Este valor de cortante es el que se utiliza para el calculo de armadura transversal.
Segun NB1225001 articulo 22.5.10.1 V¢ no debe ser mayor que:
Vu =618,40 kN > @v*Vc = 359,40 kN

Requiere acero transversal de refuerzo
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_ Vu-0*Vce
1)

Vs >= 345,40 kN Minimo condicional

Vs Segun NB1225001 22.5.10.1

» Caélculo de Vs:

dest= 8 mm
Av = 100,53 mm2 Av*fyt*d ,

Vs=—-—— Segiin NB1225001 22.5.10.5.3
S= 100 mm 5

Fyt= 420 MPa

~Av*fyt*d  100,53mm2*420 MPa*350mm
s 100 mm*1000

Vs =369,45 kN

Vs = 369,45kN >= Vs min_cond = 345,40 kKN
« Espaciamiento Maximo de la Armadura de Cortante

Tabla 3.17:  Espaciamiento maximo de la Armadura de Corte

Tabla 10.7.6.5.2 - Espaciamiento maximo para la
armadura de corte
S maximo, mm
Vs Viga no Viga
pretensada | pretensada
VPc*bw*d | El menor d/2 3h/4
ST de: 600 mm
VFc*bw*d | EIl menor d/4 | 3h/8
T3 de: 300 mm

Fuente: NB 1225001
Segun NB 1225001 Articulo 9.7.6.2.2 y 10.7.6.5.2 Smax de la armadura de Corte

_Vic*bw*d _v25MPa*450*350

> 3 3

=259, 9 kN

Vs= 269,45 < Vs_Av=25987
Calculo de Smax:
El menor de:
di2= 175 mm Smax = 175 mm
Smax1 = 600 mm
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¢ Segun NB 1225001 25.7.2 EI Smax de Centro a Centro de barras
El menor de:

12*¢plong 240 mm

36*dest 288 mm Smax =240 mm
El mayor de:
4/3*dgg 1,5*¢pest 40 mm
Smin =20 mm Smin =12 mm Smin =40 mm
Asumir:
Smin =40 mm < s =100 mm < Smax =175 mm

« Comprobacion de Resistencia Nominal de la Seccion:

Vu<@*(VetVs)
Vu= 618,44kN 618,44 < 636,50 Cumple
Vc= 479,20kN
Vs = 369,45kN
o= 0,75

3.5.3.2.5 Criterios de Disefio Por Sismo
En el articulo 18.4.2.4 de la NB 1225001 establece criterios de estribos cerrados de

confinamiento

Longitud de confinamiento

El mayor de:

1/6* Lu = 366,66 mm

h= 450 mm longitud Confin (Lo) =450 mm
450 mm

» Espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el

menor de:
El menor de:

8*plong= 160 mm
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12*pest = 96 mm e max confinado (So) = 96 mm
b/2 = 225 mm
300 mm

Segun la NB 1225001 en el articulo 18.4.2.5 Espaciamiento maximo de estribos cuando no

se requiera confinamiento. Debe cumplir con 10.7.6.5.2

Segun el articulo 18.4.3.4. El primer estribo de confinamiento debe estar situado a no mas de
So /2 de la cara del nudo

So= 50 mm

Gréfico 3.19: Zonas de Confinamiento

N

e

Lo

Ln Ln-2Lo

Lo

e

_J\J__

Fuente: Elaboracion Propia

+ Cantidad de Estribos:
L = Longitud de columna
Se = Separacion entre Estribos
Lc = Longitud confinada

Espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el menor de:
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L= 250 m

Lc= 045 m

L primer estribo= 0,05

L no Confinad = 1,55

El menor de:

8*plong= 160 mm

12*pest = 96 mm

b/2 = 225 mm
300 mm

N° Estribos Confinados =
N° Estribos No Confin =

Primer estribo

m
m

e max confinado = 96mm

S confinasum =80 mm

S No confinasum = 150 mm
6
12
1

Nro de Estribos = 25 estribos

Tabla 3.18:  Comparacion de Célculo Manual y Cypecad
Armadura Longitudinal
Armadura As (cm2) L
Ubicacion Célculo Cvpecad Calcul Cvpecad Va;:;c)lon
Manual yp Manual yp 0
Armadura
Principal 4 ®20 4 020 12,57 12,57 0,0
Armadura
de Refuerzo | 12 @20 | 12 @20 37,70 37,70 0,0
Longi
Armadura Transversal
Sobre la 12 estribos 12 estribos
longitud No ® 8mm c/15 @ 8mm 12,06 12,06 0,0
confinada c/15
Sobre la . ]
longitud 12 estribos | 12 estribos 10,05 10,05 0.0
) @ 8mmc/8 | @ 8Bmm c/8
confinada

Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.3.3 Losa Nervada

Gréafico 3.20: Parametros geométricos de la losa

| ]

Canto total (h) 250 | em

Capa de compresicn (c) 50| em

Intereje (b) 50.0 | cm

Ancho del nervio (a) 10.0 | em )|_ |
2

| b |

Fuente: Cypecad 2025

Recubrimiento Mecanico (rm):

Pbase

lcm
rm = rg+@bas+ =2cm+1lem+ — =3,5 cm

Gréafico 3.21: Recubrimiento mecanico de los nervios

Armadura base

L0 o
oot T

- ~
rmin —

Fuente: Elaboracion Propia
» Cargas en la Losa por metro cuadrado
Vol total =0,25*1* 1 =0,25m3
Vol Casetén = (0,20*0,4*0,4) *4 = 0,128 m3
Volumen total del hormigon = 0,25 — 0,128 = 0,122 m3/m2
Total, Peso Propio = 0,122m3 * 25 kN/m3 = 3,05 kN/m2
Resumen de Datos obtenidos:

Peso Propio: Pp = 3,05 kN/m2
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Carga Muerta:

Carga Viva:

Carga total actuante = 3,05 + 2,5 + 2,5 = 8,05 KN/m2

Cm =2,5KkN/m2
Cv=25kN/m2

Carga Mayorada=1,20*3,05+1,20*25+ 1,6 *2,5= 10,66 KN/m2

El calculo de carga mayorada se realizo sin contar las cargas sismicas que se podrian llegar

a producirse; Sin embargo, al tratarse de un disefio sismorresistente las cargas actuantes como

los momentos debido a las diferentes combinaciones serdn facilitadas con el programa

Cypecad.

Maodulo de Elasticidad del Hormigén = 19150

3.5.3.3.1 Disefo a Flexion

En funcidn a los “Momentos flectores por unidad de longitud” (Ver tabla 7-3 Anexo A.3.)

Coeficientes para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas perimetralmente,

sometidas a cargas uniformes distribuidas

Tabla 3.19:  Fragmento de la tabla de coeficientes de disefio en losas nervadas

Ly
e g gt
A=0,0001q.8.L¢/(E.h?) & | 265 | 297 | 322 | 339 | 345 | 339
M, =0,0001q.m,._.L; my_| 718 | 790 | 850 | 888 | 902 | 888
M,,=0,0001q.m.L} my. | 354 | 401 | 439 | 464 | 473 | 464
M, =0,0001q.m,_.L2 m, | 597 | 586 | 568 | 548 | 532 | 520
M,,=0,0001q.m,, L2 m,, | 269 | 240 | 205 | 185 | 167 | 177

Fuente: ROMO P. Marcelo, Temas De Hormigén Armado M.Sc. Escuela Politécnica del
Ejército. Ecuador. 2008.

Lx = menor dimensién =

Ly = mayor dimension de la losa=

La relacion:

570m

6,00 m
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x_570
ly 6,00

De la tabla anterior se tiene para los valores de
A =265

my— = 666,50

my+ = 315,50

mx— = 748,50

mx+ = 361

Con los que se obtiene los siguientes resultados:

M,. =0,0001*q*m,_*13=0,0001*10,66*666,50*5,70°=23,08 kN*m Nervio en X

y-

M =0,0001*q*my+*l)2(=0,0001*10,66*315,50*5,702210,93 kN*m Nervio en X

yt
M, =0,0001*q*m,_*12=0,0001*10,66*748,50*5,70?°=25,92 kN*m Nervioen Y

M, =0,0001*q*m,. *13=0,0001*10,66*261*5,70°=12,50 kN*m  Nervioen Y

Nota: Estos momentos calculados son obtenidos sin tomar en cuenta las fuerzas sismicas y

las fuerzas laterales de viento.

A continuacion, se mostrara los momentos obtenidos del programa Cypecad debido a que

realiza un andlisis méas detallado.

Gréafico 3.22: Nervios de la losa

=
|

Nervios en

Eje"Y"

Eie "X"
Fuente: Elaboracion Propia
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Mx+ = 20,5 KN*m /m Nervioen Y

Mx - =42,3 KN*m / m Nervioen Y
My+ = 16,3 KN*m / m Nervio en X
My - =37,1KN*m /m Nervio en X

Los momentos obtenidos por Cypecad son por 1 metro de
« Disefio a flexibn a momentos positivos (armadura inferior)
My+ = 16,3 KN*m / m *0,5 = 8,15 kKN*m (Para cada Nervio) Nervio en X
Mx+ = 20,5 KN*m /m * 0,5 = 10,25 kN*m (Para cada Nervio)  Nervioen 'Y
En adelante, el procedimiento de célculo sigue como explica segun la NB 1225001:

» Calculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje

neutro
ad-\/dz- 2*Mma'x
3*0,85*f,*d
Zona X Inferior Zona'Y Inferior
rg= 20 mm rg= 20 mm
destri =6 mm destri = 6 mm
darmx =10 mm darm base = 10 mm
¢long=10 mm
rm= 31 mm rm= 41 mm
d= 219 mm d= 209 mm

Nervio en X

) 2*Max , 2%*8,15*1000*10000
a=d- |d"-—————F——=219- [219°- =20,41mm

0*0.85%,%bf 0,0%0,85¥25MPa*100
_a 204l 01 22.2.2.4.1 NB 1225001
C Bl 0,85 , mm LJLA.
d-c 21,9-24,01
£= — *0,003= "~ *0,003=0,024

24,01
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0,024 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion

Nervioen Y

) 2*Max , 2*10,25*%1000*10000
a=d- [d"-———————=209- |209°- =27,45mm

0*0.85%,%bf 0,0%0,85¥25MPa*100

c=—=—-—=3229mm 22.2.2.4.1 NB 1225001

d-c ~20,9-32,29

* =
32.20 0,003=0,016

0,016 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion

« Determinacién a la cantidad de acero necesario en la seccion (Acero Teorico):

|[Mmax|
AS nec :—a
PFy*(d-5
Nervio en X: Ast= 86,74 mm?2
Nervioen Y: Ast= 116,60 mm2

» Determinacién del acero minimo requerido segin norma

~0,25*%+F c*bw*d
Asmin =
Fy
Para Nervio en X: Asmin =54,75 mm?2
Para Nervioen Y: Asmin =52,25 mm?2

Debido a que el acero requerido es mayor al minimo se trabajara con el acero requerido
Disposicion de Acero Para Nervio en “X”
Ast= 86,74 mm?2
dlong=10 mm
Adlong = 78,54 mm2
N°b requerida = 2 barras
Asumir:

Nh= 2 barras

102



« Disefio a Flexion a Momentos Negativo (armadura superior)
My+ = 37,10 kN*m / m *0,5 = 18,55 kN*m (Para cada Nervio) Nervio en X
Mx+ = 42,30 KN*m /m * 0,5 = 21,25 KN*m (Para cada Nervio) Nervio en Y

En adelante, el procedimiento de calculo sigue como explica segun la NB 1225001:

Asr= 157,07 mm2

Usar: 2 ]

10

Ast= 116,60 mm2

$long = 10
Adlong = 78,54

N°b requerida =

mm

mm

Disposicion de Acero Para Nervio en “y”

mm?2

2

Usar:

Asumir:

Noh= 2 barras

Asr= 157,07 mm2
2 1) 10

barras

mm

« Calculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje

neutro

Zona X Superior
rg= 20 mm
destri =6 mm

darmx =12 mm

rm= 32 mm

d= 218 mm

q \/ & 2*Mmax
a: - ————

S 3*0,85%f.*d

Zona'Y Superior
rg= 20 mm
destri =6 mm
¢arm base = 12
dlong=12 mm
rm= 44 mm

d= 206 mm

mm
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Nervio en X

g | Max o 2F18,55%1000410000
T o085 e "0,9%0,85¥25MPa*100 ° - m

_ A —50’29_59 17 22.2.2.4.1 NB 1225001
TR oss T At

d-c . 21,8-59,17 .
&~ T 0,003:W 0,003:0,08

0,08 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion
NervioenY

gl 2Max L, 2%2105K1000410000
T a0 ssH b T 0,9%0,85%25MPa*100

c=—=——=7466 mm 22.2.2.4.1 NB 1225001

d-c ~20,6-74,66

= — % = * =
&= 0,003 74.66 0,003=0,005

0,005 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion
« Determinacion a la cantidad de acero necesario en la seccion (Acero Tedrico):

[Mmax|
As nec=———5—
PFy*(d-5)
Nervio en X: Ast= 213,70 mm2
Nervioen Y: Ast= 269,70 mm2

» Determinacién del acero minimo requerido segln norma

~ 0,25*+F'c*bw*d
Asmin =
Fy
Para Nervio en X: Asmin = 54,50 mm?2
Para Nervioen Y: Asmin =51,50 mm?2

Debido a que el acero requerido es mayor al minimo se trabajara con el acero requerido
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Disposicion de Acero Para Nervio en “X”
Ast= 213,70 mm2
dlong=12 mm
Aglong = 113,1 mm2
N° requerida = 2 barras
Asumir:
N°h = 2 barras
Asr= 226,2 mm2
Usar: 2 1) 12 mm
Disposicion de Acero Para Nervio en “y”
Ast= 269,70 mm2
dlong=12 mm
Agdlong = 113,1 mm2
N°b requerida = 3 barras
Asumir:
N°b = 3 barras
Asr= 339,20 mm2
Usar: 3 ) 12 mm

3.5.3.3.2 Disefio a Cortante
Zona de Apoyos

A= 1 (Para hormigdn de peso normal)
Vux = 27,65 kN

Vuy = 29,30 kN

Fc= 25 MPa

b= 100 mm

h= 250 mm
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d= 219 mm
= 0,75

La resistencia al cortante debe calculares segin la siguiente expresion, para elementos

sometidos Unicamente a cortante y flexion.

ARV 1*+/25MP
V= ( ;/_C> *bw*d= <Ta

>*250*219mm=18,75 kN 22.5.5.1

» Cortante Maximo en el Acero
Vs max=0,66*Vfc*bw*d=0,66*V25MPa*250*219mm=72,27kN
« Cortante resistente de una seccion de Hormigén Armado

Ademas, se debe cumplir que las dimensiones de la seccién transversal deben seleccionar

para cumplir con la siguiente ecuacion.
Vu < @*(Vet0,66%,/f, ¥bw*d)
Vu= 29,30 < @+ (Vc+Vs max) = 67,89
« Segun NB1225001 segun el articulo 22.5.10.1 VVc no debe ser mayor que:
Vu>@*Ve  22.5.10.1
Vu= 29,30 kN > @v*\Vc = 13,69 KN
Ya que no cumple con la condicién, Requiere acero transversal de refuerzo

_Vu-(Z)*Vc
0

Vs >= 20,82 kN Minimo condicional

Vs Segiin NB1225001 22.5.10.1

e Calculo de Vs:

Segun el apartado 21.1.5 del proyecto de norma NB 1225001 la armadura en elementos que
resisten fuerzas inducidas por sismo. El valor de fy para la armadura transversal no debe

exceder de 420 MPa, por lo tanto.

destx =6 mm _Av*yt*d

Vs Segiin NB1225001 22.5.10.5.3

Av= 5655 mm2 S

_56,55mm2%*420Mpa*219mm
N 200mm

s = 200 mm

Vs =26,01 kN
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Fyt= 420 MPa
Vs= 26,01 kN >= Vs min_cond = 20,82 kN
Cumple
Finalmente usar estribos de: $6 ¢/20cm

3.5.3.3.3 Armadura por retraccién y temperatura

La armadura por retraccion y temperatura viene definida por la siguiente expresion
Fy= 500 MPa

Para barras corrugadas con resistencia a la fluencia mayor o igual a 420 asumir el mayor de:

As tem1=0,0018% T2 =0,0018* 220 = 0,0015
stemi= o fy 500

As tem 2 =0,0014
Asumir: Astem = 0,0015
Para 1 m de ancho y para una capa de compresién de 5cm tenemos:
As tem = 0,0015*1000*50 = 75 mm2 / m
Asumiendo un @6mm con un espaciamiento cada 25 cm tenemos:
As @6 = 28,27 mm2
As prop= 28,27 mm2 /0,25 m
Asumir: As prop = 113,09 mmz2/m
As prop = 113,09> As min = 75,60
Usar: @6/25cm

3.5.3.3.4 Comprobacion si es necesario macizamiento para resistir el punzonamiento
en la losa.
3%o  5%o 3

= — __ %k
c d-c ¢ 8 d

Como el bloque compresiones esta limitado por, el bloque de Whitney queda de la siguiente

manera:

a=0,85*c
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Datos:
3 3
® =09 c= 3 *d= 3 *(250-44)=77,25mm

fc= 25 MPa

b= 200 mm

h= 250 mm a=0,85*c= 6566 mm
r mec =44 mm a lim = 65,66 mm
El eje el bloque de compresiones no puede superar mas de alim
Equilibrio de fuerzas

Mu =N_*z

' a im
Mu= 0,85*@flexion*f c*b*alim* (h-1,,c.- 17)

65,66mm
Mu= 0,85*0,9*25MPa*200mm*65,66mm*(250-44- — )=43,49 kN*m

El médximo momento que se tiene en la losa es de: M= 21,15 KN*m
M = 21,15 kN*m < Mu = 43,49 kN*m “No se necesita colocar abaco”
Es decir que los nervios que interviene son capaces de resistir la losa verificada.

3.5.3.4 Disefio de Escalera

Propiedades de los Materiales
Resistencia a compresion del Hormigoén: ¢ =25 MPa
Limite de Fluencia del Acero: fy = 500 MPa

Geometria de Escalera:
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Gréfico 3.23: Vista en Planta de la Escalera

g a
AD 54 Rk
3 ]
AL BA |
SR
Fuente: Cypecad 2025

Longitud horizontal de la rampa L1 = 168 m
Altura de la rampa 154 m
Longitud inclinada 2,28 m
Longitud de descanso L2 = 1,05 m
Distancia Losa de descanso apoyada en muro: m = 02 m
Desnivel a salvar Z = 31 m
Espesor de la Losat = 0,2 m
Ancho de larampa a = 1,45 m
Ancho total de rampa B = 33 m
Espesor de la Losa medido perpendicular: H = 0,15 m
Huella h = 0,28 m
Contrahuella Ch = 0,22 m
Numero de peldafios = 14

Recubrimiento geométrico = 0,03 m

La rampa de la escalera y la losa de descanso tienen caracteristicas simétricas en su tramo de

subida como de bajada, por lo cual se verificara solo un tramo y el otro tramo tendra un

calculo similar en cuanto a la disposicién de armaduras.
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La rampa de escalera se puede disefiar como una losa maciza sometida a esfuerzos de flexion,
donde los peldafios y el peso propio del hormigén serian la carga muerta, trabajando con el

espesor perpendicular de la losa, con estas suposiciones procedemos con el calculo manual.
« Cargas sobre la Losa de la Rampa
h cielo raso 4 cm

Vyeue=12,50kN/m3

k
carga cielo raso=12,50 — *0,04m
m3

CM Cielo Raso CM1=0,50 kN/m2
Sobre carga de Uso en Escalera =
CM Piso Ceramico CM2=0,28 kN/m2

Carga muerta de Carpeta de Niv

h mortero = 1 cm
21,00kN

YMORTERO™ — 3

kN
carga de Carpeta de Niv=21,00 — *0,0lm

CM Carpeta de Niv CM3=0,21 KkN/m2
CM Escalera = 1,0 kN/m2

» Carga sobre la losa de la rampa

kN

YA~ 3

kN
gpp de la rampa =25 — *0,15m*1,45m
gpp de larampa= 5,44 kN/m

h*ch 0,28*0,22
Vol escalon= 5 *a= 5

*1,45m=0,045m3
Peso propio del Peldafio:

N
PP del peldafio = £} *Vol escalon*y, =
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PP del peldafio = 781,55kg/1,45m
qpp escalon = 507,5 kg/m
qq total de rampa = 543,75+ 507,5=1051,25 kg/m

q barandas = 100  kg/m
q acabado = 143,55 kg/m
g total = 1294,8 kg/m

» Carga sobre la losa de descanso

k
gpp de la losa de descanso=2500 m—é; *0,15m*1,45m

gpp de larampa= 543,75 kg/m
q acabado = 143,55 kg/m
gtotal = 687,3 kg/m
» Sobre carga de uso
SC= 3 KN/m2 SC (kg/m) = gsc * ancho
SC= 435 kN/m
Para la Rampa:
qul= 1,2*CM + 1,6*CV = 2249,76 kg/m
Para la Losa de Descanso:

qu2= 1,2*CM + 1,6*CV = 1520,76 kg/m
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Gréfico 3.24: Diagrama de cargas en la Escalera

2250 kgim 1521 keg'm

] IEEEEEEEEEEEEEEESEEE]

Fuente: Elaboracion Propia

Para realizar el analisis y célculo, podemos considerar el anterior diagrama como una viga

simplemente apoyada:

Gréfico 3.25: Viga Simplemente Apoyada

qul = 2250 ke'm qul = 1521 kg'm

Ra

Fuente: Elaboracién Propia

Resolviendo la estructura

quiL1* Sl quarLaLi+ i)
Rb= L1+L2
2250%1,68* 228 11521%1,05%(1,68+ 132
b:
R 1,68+1,05
Rb= 2453 kN

Ra=2250*1,68+1521*1,05-2453
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Ra= 29,24 kN

Gréfico 3.26: Diagrama de momentos en Losa simplemente apoyada

29.2 kN
2459 kN

Fuente: Ftool
Calculo del Momento méaximo
V(X)=Ra-qul*x=0
x= 130 m
M(x) =Ra*x-qul *x2/2

2

b

M(x) =2923,72kg* 1,30m - 2250kg/m * 7

Mmax = 18,99 kN*m

Grafico 3.27: Diagrama de momentos esquema real

Fuente: Ftool
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» Consideraciones para el calculo con apoyos empotrados

Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras negativas para
resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio como los momentos en la situacion

de cargas mayoradas.

Si bien este calculo puede no ser la idealizacion mas exacta de la estructura escalera, puede
servir como un analisis inicial para poder mejorar el calculo bajo las observaciones que pueda

brindar un profesional con mas experiencia.

Para considerar la armadura superior, realizamos el mismo analisis, pero con condiciones de
apoyo empotrados en ambos apoyos para poder obtener los momentos maximos negativos

que podrian presentarse y disefiar la armadura negativa:

Gréfico 3.28: Diagrama de Momentos de Escalera Bi empotrada

13.2

\\ib(}ﬂ 2 kNm M:‘-/1 1.7 kNm

1.8 kN

)
-

Mmax (-) = 13,2  kN*m

3.5.3.4.1 Armadura Longitudinal

a) Armadura Longitudinal Positiva (Armadura Inferior)

Datos:

rg = 30 mm
¢tran= 8 mm
¢long =10 mm

rm = 35 mm
d=165 mm
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» Célculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje

neutro
5 2*Mmax
a=d- [P ———
0*0,85*f *d
C1es 52, ZFIOKNm* 100041000
a=ibomm- "0.9%0,85*25MPa*165mm - 0
2
c=gz=49.15mm 222241 NB 1225001
3 165mm-49,15 %0.003=0.007
% T 4915 VU0,

0,007 > 0,005 Cumple
» Caélculo de la cantidad de acero necesario en la seccién

[Mmax|

As nec= —~
Pf*Fy*(d-5)

19Kn*m*1000*1000

s nec = mm =293mm?2
0,9*420MPa*(165mm- T)

Area de Acero Minimo
As min=0,0018* 420 *Ag=0,0018* 420 *1,45%0,15=438mm?2
s min= 0, fy g=0, 500 0 , mm
Proponiendo Acero de ¢ 10 mm

Ag 0= S *@2=78.54 mm2
o 10 4 )

438
78,54

#barras=

# barras = 558 Seadopto: 10
As = 785,40 mm2
As > Asmin 785,39 > 438,48 Cumple
As > As req 785,39 > 292,94 Cumple
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El espaciamiento seré:

_ancho-(2*rgeo)

# barras -1 =154,4 mm

AsumirS= 150 mm
El acero colocado para la Armadura Positiva seré el siguiente:
Armadura Longitudinal: 11 barras @ 10 mmc/15cm

b) Célculo de la Armadura Longitudinal Negativa (Armadura Superior)

Datos:
rg = 30 mm
¢tran= 8 mm

¢long =8 mm
rm= 35 mm
d=166 mm

« Calculo de la profundidad del blogue de compresiones y la profundidad del eje

neutro

&l 2*Mmax
a=d- [d"-———
@*0,85*f *d

2*13,2 kN*m*1000*1000

0.9%0.85*25MPa* 166mm > ™M

a= 165mm- \/ 165°-

27
c =@=32,1 Imm  22.2.2.4.1 NB 1225001

_ 166mm-32,11, o
Y RT! U

0,013 > 0,005 Cumple
» Caélculo de la cantidad de acero necesario en la seccién

[Mmax|

As nec= — a.
PPFy*(d-5)
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13,2Kn*m*1000*1000

As nec= >Tmm =193mm2
0,9*420MPa*(166mm- T)

Area de Acero Minimo
. 420 420
As min=0,0018* — *Ag=0,0018* — *1,45*0,15=438mm?2
fy 500
Proponiendo Acero de ¢ 8 mm
T
Ag10=7 *3%=50,3 mm2

b 438
arras=z 03

# barras = 8,72 Seadopto: 10
As= 503 mm2
As > Asmin 503 > 438,48 Cumple
As > Asreq 503 > 292,94 Cumple
El espaciamiento sera:

_ancho-(2*rgeo)

# barras -1 =154,4 mm

AsumirS= 150 mm
El acero colocado para la Armadura Negativa seré el siguiente:
Armadura Longitudinal: 11 barras @ 8 mmc/15cm

3.5.3.4.2 Armadura Transversal
La armadura transversal debe ser al menos el 20% de la armadura longitudinal positiva

(armadura inferior)
0,2*As (+) = 157,08 mm2

Esta cantidad de acero es muy pequefia por lo cual para esta armadura de reparto que se
coloca de forma transversal en toda la longitud de la rampa de 2,2m se colocara la armadura

con diametro igual al longitudinal repartido cada 20 cm
Espaciamiento S 20 cm

# Barras = 2,28m /0,2 m
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Cantidad de barras =

Adoptamos:

Esta armadura transversal ser& “para la parte superior como la inferior

12

11,40 barras

barras

Armadura Transversal: 13 barras @ 8mmc/ 20 cm
Tabla 3.20:  Comparacion de Aceros en Escalera
Armadura de Refuerzo en Rampa de Escalera
Armadura As (cm2) L
., . Variacion

Ubicacion Calculo Cvpecad Calcul Cvoecad (%)

Manual yp Manual yp 0
Armadura c/
Inferior 11 ¢10| 11 ¢10 78,54 78,54 0,0 15
Positi cm
Armadura c/
Superior 11 ¢8| 11 68 50,27 50,27 0,0 15
Nega cm

Armadura Transversal
13 barras 13 barras c/
Sobre toda @ 8mm ¢/20 @ 8mm 50,26 50,26 0,0 20
la Longitud /20 cm
Armadura de Refuerzo en Descanso de Escalera
Armadura As (cm2) o
. y Variacion

Ubicacion Caélculo Cvpecad Calcul Cvpecad (%)

Manual yp Manual yp °
Armadura c/
Inferior 10 ¢10| 9 ¢10 78,54 78,54 10,0 15
Positi cm
Armadura c/
Superior 10 ¢8 9 68 50,27 50,27 10,0 15
Nega cm

Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.3.5 Muro de Hormigén Armado

El célculo manual del muro se encuentra en los anexos. [Ver Anexo 4.3]

Grafico 3.29: Diagrama de Interaccion de Muro de Planta Baja

Diagrama de Iteraccion de Muro de H°A®°

-13600
-12800
-12000
-11200
-10400
-9600
-8800
-8000
-7200
-6400
-5600
-4800
-4000
-3200
-2400

1600 | ® ML, -1721,20

-800
2500 3000
800
1600
2400

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.3.6 Losa de Fundacion
Para el calculo de la cantidad de armadura de la losa de fundacion el procedimiento es similar
al de una viga que trabaja a flexion, en este caso se tomara para 1 metro de ancho en la zona

donde se tenga mayor momento tanto superior e inferior del eje X, Y
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3.5.3.6.1 Disefio a Flexion

Momentos M&ximos:
Mx+ =218 KN*m /m
Mx - =67,5 KN*m / m
My+ =110 KN*m / m
My - =83 kKN*m /m

Los momentos obtenidos por Cypecad son por 1 metro de ancho

Grafico 3.30: Diagrama de Momentos Positivos en direccion X

i %

Fuente: Cypecad

Como se puede apreciar en el anterior grafico en la zona de la columna se presenta un
momento positivo en direccién X de 218 KN*m / m

a) Disefio a flexion a momentos positivos (armadura inferior)
Mx+ = 218, KN*m / m
My+ = 110 KN*m /m

« Calculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje
neutro

e 2*Mmax
a=d- [d"-————
@*0,85*f *d
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Zona X Inferior Zona Y Inferior

rg= 40 mm rg= 40 mm
darmyY =25 mm darmyY =20 mm
rm= 525 mm rm= 50 mm
d= 2475 mm d= 250 mm

Direccién en X

) 2*Max ,  2*218%*1000*10000
a=d- |d"-——————=247,5- |247,5"- =51,39mm

| 9%0,85%f. *bf 0,9%0,85*25MPa*1000
= a—51’39—6046 22.2.2.4.1 NB 1225001
0_31_0,85_ ,46 mm
_d-c £0.003= 247,5-60,46 £0.003=0.009
e T T 6046
0,009 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion

Direccién en X

,  2*Max L, 2*110%1000%10000
a=d- |d®-————=250- [250°- ~24,18mm
0*0,85*f *bf 0

,9%0,85*25MPa*1000
-2 —24’18—28 44 22.2.2.4.1 NB 1225001
c[31 0.83 ,44 mm
=9 40,003= 20284 ) 003=0,023
T U TR T
0,023 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion

Determinacion a la cantidad de acero necesario en la seccidn (Acero Teorico):

[Mmax|

As nec =—
PPFy*(d-5)

En X: Ast= 2184 mm2

EnY: Ast= 1027 mm2
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» Determinacion del acero minimo requerido segiin norma

~0,25*%\/F c*bw*d
Asmin=
Fy
Para X: Asmin = 618,8 mm?2
Para Y: Asmin =625 mm?2

Debido a que el acero requerido es mayor al minimo se trabajara con el acero requerido

Disposicion de Acero en “X”
Ast= 2184 mm2
dlong=25 mm
Adlong = 490,9 mm2
NC° requerida = 5 barras * m
Espaciamiento max: 100cm /5 barras = 20 cm
e asumido =15 cm
N°b = 100/15cm =7 barras
Disponer: @ 25c¢/15cm
Disposicion de Acero en “Y”
Ast= 1027 mm2
dlong=20 mm
Adlong = 314,2 mm2
N°b requerida = 4 barras * m
Espaciamiento max: 100cm / 4 barras = 25 cm
e asumido = 20 cm
N°b = 100/20 cm =5 barras
Disponer: @ 20c/20cm
b) Disefio a Flexion a Momentos Negativo (armadura superior)

Mx- =675 KkN*m/m
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My- =83 KN*m /m

» Célculo de la profundidad del bloque de compresiones y la profundidad del eje

neutro

a=d- j . 2 Mmax_

$*0,85*f.*d

Zona X Superior Zona'Y Superior
rg= 40 mm rg= 20 mm
darm x =16 mm darm=16 mm
rm= 48 mm rm= 48 mm
d= 252 mm d= 252 mm

En X

o | 2Max o, 2%67.5¥1000410000
T a0 ssHErbe T T0,9%0,85%25MPa*1000

c=—=——=1696 mm 22.2.2.4.1 NB 1225001

d-c . 252-16,96 .
&~ T 0,003:W 0,00320,042

0,042 >0,005 Cumple Seccién Controlada por Traccion
EnY

o g M |, 2%83+1000%10000
T g0 85 rpr T 0,9%0.85%25MPa*1000 o

c=—=———=2lmm 22.2.2.4.1 NB 1225001

d-c 25221
6= — *0,003=

*0,003=0,033

0,033 > 0,005 Cumple Seccion Controlada por Traccion
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« Determinacion a la cantidad de acero necesario en la seccion (Acero Tedrico):

|[Mmax|
As nec=—————7—
dP*Fy*(d-5)
En X: Ast= 630 mm2
EnY: Ast= 758,8 mm2

» Determinacion del acero minimo requerido segiin norma

~0,25*%\/F c*bw*d
Asmin=
Fy
En X: Asmin =625 mm2
EnY: Asmin =630 mm2

Debido a que el acero requerido es mayor al minimo se trabajara con el acero requerido
Disposicion de Acero en “X”
Ast= 630 mm2
dlong=16 mm
Agdlong = 201,1 mm2
NC° requerida = 4 barras * m
Espaciamiento max: 100cm / 4 barras = 25 cm
e asumido =20 cm
N°b = 100/20 cm =5 barras
Disponer: @ 16c¢/20cm
Disposicion de Acero en “Y”
Ast= 758,8 mm2
dlong=16 mm
Adlong = 201,1 mm2
N°b requerida = 4 barras * m
Espaciamiento max: 100cm / 4 barras = 25 cm

e asumido =20 cm
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N°b = 100/ 20 cm =5 barras
Disponer: @ 16c/20cm

3.5.3.6.2 Comprobacion si es necesario macizamiento para resistir el punzonamiento
en la losa.
3%o  5%o 3

— %
¢ d-c ¢ 8 d

Como el bloque compresiones esta limitado por, el bloque de Whitney queda de la siguiente

manera:
a=085*c

Datos 3 3

= 09 c= 3 *d= 3 *(300-48)=94,5mm
fc= 25 MPa
b= 1000 mm
h= 300 mm a=0,85*c= 80,33 mm
r mec =48 mm alim=280,33 mm
El eje el bloque de compresiones no puede superar mas de alim

Equilibrio de fuerzas

Mu=N_*z

] a im
Mu=0,85*@flexion*f c*b*alim* (h-rpe.- 17 )

80,33mm
Mu=0,85*0,9*25MPa*1000mm*80,33mm*(300-48- — )=325,4 KN*m/m

El maximo momento que se tiene en la losa es de: M= 218 kN*m/m
M= 218 kN*m< Mu = 325,4 kN*m “No se necesita colocar Abaco”

3.5.3.6.3 Asentamiento en Losa de Fundacion
El asentamiento en las losas de fundacion maximo que se puede generar esta entre 2y 3

pulgadas o su equivalente a 5cm.
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Gréfico 3.31: Asentamiento generado en la losa de fundacion (mm)

Fuente: Cypecad 2025

Como se puede apreciar el asentamiento maximo que se estd generando en la losa de

fundacion es de 7,80 mm.

El asentamiento maximo recomendado es de 50 mm por lo que estamos muy debajo de ese

valor

3.5.3.7 Viga de Cimentacion

Se realiz6 la verificacion manual de la viga de fundacion con las solicitaciones mas elevadas
(envolventes), las cuales se presentan en el portico 15 de la fundacidn. Se verifico la armadura
a flexion y cortante, ambos con sus respectivos requerimientos en separacion, disposicion de
armadura, longitud de desarrollo, longitudes de empalme, doblado de acero y anclajes. Las
Vigas de Hormigdén armado se comprobaron bajo los parametros del proyecto de NB
1225001-2020.

3.5.3.7.1 Verificacién a Flexién

* Propiedades de los materiales del Elemento
Resistencia a compresion del Hormigén: f'c = 25 MPa
Resistencia del Acero (Limite de fluencia): fy = 500 MPa

» Dimensiones del Elemento
Base: b =40 cm
Altura: h =80 cm
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Datos de Refuerzo de Acero y recubrimiento geométrico
Diametro de acero en Estribos: de = 8 mm
Didmetro de Barra Longitudinal (Armadura de Montaje): dl = 20 mm
Recubrimiento Geométrico: r = 4.0 cm (NB 1225001-2020)
» Peralte Efectivo de Viga
Solicitaciones en la Viga de Fundacion (Momentos Ultimos de Envolventes

Gréafico 3.32: Diagrama de Momentos de la Viga

-0.312,-9.707 m

Fuente: Elaboracion Propia

Momento Ultimo Positivo Derecho Mu (+) = 491,38 kN*m
Momento Ultimo Negativo apoyo Izquierdo: Muizq (-) = -250 KN*m
Momento Ultimo Negativo apoyo Centro: Mcent (-) = - 553,44 KN*m
» Calculo del Acero Necesario en la Seccion
El acero minimo en vigas deber ser el mayor de las dos siguientes expresiones:

Para el Momento Positivo Derecho Mu (+) = 491,38 kN*m

d=h-r— ®e— dlong/2
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d=80-4-08-2-16/2-25=69,9cm

5, 2*Mmax
a=d- [d"-———=92,31 mm
@*0,85*f *d

B,=0.85
o= Bi=108,60 mm  22.2.2.4.1 NB 1225001

1

d-c « 69,9-10,86
St:T 0,003:W: 0,016 > 0,005

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla controlada

por traccion por lo tanto ® = 0,9

[Mmax|
As nec=——=16,73 cm2

PHFy*(d-7)
Ast= 1672,60 mm?2
Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d  0,25%v/25*400mm*699
Fy B 500

Asminl = =699 cm?2

4 2
Asmin3 = 3 *Ast=§ *1865,1=2230 cm2

Asumir Asmin 1 0 Asmin3 si hay mucha variacion:

Asmin = 6,99 cm2

Disposicion de las Barras de Acero y Determinacion del Acero Real
Ast= 16,73 cm2

¢long =20 mm

Adlong = 3,14 cm2

N°b = 6 barras

Asumir:

¢long2= 20

N° = 3 barras
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¢long2= 16
N°b = 2 barras
¢long3= 16
N°b = 2 barras
Asr= 17,47 mm2
Asr= 17,47cm2 > Ast=16,73cm2 Cumple
Usar:
3 %) 20 mm
2 %) 16 mm
2 %) 16 mm
+ Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos Gltimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos
nominales de la seccidn afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(¢ =0.90).

Astfy 2149 mm2*500MPa
T 0.85%.% 0,85*25MPa*400mm

=102,70 mm

a 102,70
@*Mn =@* | As*fy* (d-z) = 0.9* [ 1747mm2*500* (699-7) =509,10 KN*m

Mu< ¢*Mn
491,40 < 509,10 kN*m  Cumple
» Calculo de la deformacion unitaria del acero en el momento positivo

El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion, el
coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un comportamiento

elastico del acero y una falla ductil:

_a 102,70mrn_120 %0
c—[31 = 0.85 =120,90 mm
_de 0,003 = 699-120,50 0,003 =0,014 > 0,005
W U T 000 T = :
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Cumple - Falla Ductil

Para el Momento Negativo Mu (-) 1zg = 250 KN*m

d =697 mm

,  2*Mmax
a=d- [d°"-——=48,58 mm
0*0,85*f *d

B,=0.85
a
e=g-=ST.ISmm  2222.4.1NB 1225001
1
= 90.003=327272_ 634> 0.005
T YT T gy TR

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla controlada

por traccion por lo tanto ® = 0,9

[Mmax|
As nec=———=8,26 cm2

P*Fy*(d-5)
Ast = 825,80 mm2
Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d _ 0,25%y25*400mm*697

= 2
Fy 500 697 cm

Asminl=

4 2
Asmin3= 3 *Ast=§ *2,611=1101cm2

Asumir Asmin 1 0 Asmin3 si no hay mucha variacion:

Asmin = 6,97 cm2

Disposicion de las Barras de Acero y Determinacion del Acero Real
Ast= 8,26 cm2

¢long = 20 mm

Agdlong = 3,14 cm2

N° = 3 barras
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Asumir:
¢long=20 mm
N°b = 3 barras
¢long2= 20
N°b= 2
¢long3=16
N°b = 2

Asr= 19,73cm2 > Ast=6,97 cm2 Cumple
Usar:
3 %) 20 mm
2 %) 20 mm
2 %) 16 mm

Debido a la gréfica de momentos tenemos una parabola que cambia bruscamente y es por eso

que se requiere mayor cantidad de armado de hasta tres capas
+ Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos Gltimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos
nominales de la seccidn afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(¢ =0.90).

_Asr*fy 1973 mm2*500MPa _116.10
a_0,85*f'c*b_0,85*25MPa*400mm_ 10 mm

a 116,10
P*Mn=0* (As*fy* (d- 5)) ~0.9% (1973mm2*500* (697- T)) =567,30 kN*m

Mu<@*Mn
250 <567,30 kN*m Cumple
» Calculo de la deformacion unitaria del acero en el momento negativo

El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion, el
coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un comportamiento

elastico del acero y una falla ductil:
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_ 8 2 136,50
c B, 085 ,50 mm
_ € 40,0032 27mm-136,50, ) 103=0.012 > 0.005
H e T T 136,50 U = ’

Cumple - Falla Ddctil

Para el Momento Negativo Mu (-) Centro = 553,44 kN*m

d =697 mm

,  2*Mmax
a=d- |d"-————=112,90 mm
0*0,85*f *d

B,=0,85

c=§=132,90 mm  22.2.2.4.1 NB 1225001
1

d-c 697-132,90
St:T *0,003: WZO,OI:S > 0,005

De acuerdo con la tabla de factores de reduccion de resistencia tenemos una falla controlada

por traccion por lo tanto ® = 0,9

As nec=——=19,20 cm2

Determinacion del Acero Minimo Requerido Segin Norma

0,25*VF c*bw*d  0,25*v25*250mm*697
Fy 500

Asminl= =6,97 cm2

4 4
Asmin3= 3 *Ast= 3 *21,31=25,60 cm?2

Asumir Asmin 1 o Asmin3 si no hay mucha variacion:

Asmin = 6,97 cm2

Disposicion de las Barras de Acero y Determinacion del Acero Real
Ast = 19,20 cm2

¢long = 20 mm
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Agdlong = 3,14 cm2
N°b = 7 barras
Asumir:
¢long=20 mm
N°b = 3 barras
¢long2= 20
N°b = 2
¢long3= 16
N°b = 2
Asr= 1973 mm2 Cumple
Usar:
3 %) 20 mm
2 ) 20 mm
2 ) 16 mm
» Comprobacion de Capacidad Nominal del elemento

Los valores de los momentos ultimos de calculo deben ser menores o iguales a los momentos
nominales de la seccion afectados por un coeficiente que corresponde a esfuerzos de flexion
(o =0.90).

_Asr*fy 1973 mm2*500MPa 11610
T 0.855 % 0,85*25MPa*400mm

@*Mn=0* <As*fy* (d- g)) =0.9 <1973mm2*500* (697-

116,10

)) =567,30 kKN*m

Mu<@*Mn
553,40 <567,30 kN*m Cumple

« Calculo de la deformacién unitaria del acero en el momento positivo
El proyecto de norma NB 1225001 establece que, para elementos sometidos a flexion,
el coeficiente de deformacion del acero debe ser mayor a 0.005 para tener un

comportamiento elastico del acero y una falla ddctil:
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- = 13650
c B 0.85 ,50 mm
d-c *0,003= 697-136,50 %0,003=0,012 > 0,005
& T T 3650 0 T = ’

Cumple - Falla Ddctil

3.5.3.7.2 Verificacion a Cortante
La Verificacion de Cortante utiliza los mismos datos que la verificacién de flexidn en cuanto

a materiales y dimensiones de seccion:

Resistencia a Compresion del Hormigoén: f'c = 25 MPa

Resistencia del Acero (Limite de fluencia para el disefio a corte): fy = 420 MPa
Solicitaciones de Cortante (Envolventes):

Gréfico 3.33: Diagrama de Cortantes
1 =

Fuente: Cypecad 2025
Cortante Ultimo Negativo sobre C21: Vu (-) = - 603,60 kN
Cortante Ultimo Positivo sobre C15: Vu (+) = 703,09 kN
Factor de Minoracion de Elementos sometidos a Cortante

¢=0.75

134



¢ Calculo de la Cortante a distancia “d” de la cara de 1a Columna

La NB 1225001-2020 establece que la cortante util para el calculo es la cortante que se genera
a una distancia “d” (peralte efectivo) de la cara de la columna, para este calculo se utiliz6 el
cortante mas alto que se genera sobre C15:

Grafico 3.34: Cortante a una distancia “d”

O3RN

1
Viga: V-036 (40x80) ‘

X:4.68 m

o, 74.29 kN'
A ki, 462,81 kM)

Mtz (-0.72 k.

/)
/|1

A una distancia d = 697mm de la cara de apoyo de la columna C15 se tiene el Cortante de

Disefio
Vd = +462,81 kN
Este Valor se utilizara para el célculo de la armadura transversal
Factor de modificacion que tiene en cuenta las propiedades mecanicas reducidas del
hormigon (1)
A =1 Hormigdn de Peso Normal
pw = Cuantia del area de la armadura As evaluada sobre el area bw * d

CAs(H)/(-) 1747 mm2
© bw*d  400mm*699mm

=0,006

* Cortante en el Concreto

Célculo de Vc sin Fuerza axil:

AV 1*+/25MP
Ve= ( Z'_C> *bw*d= <Ta

) *400*699mm=247,3 kN

Método detallado para calcular V¢ sin fuerza axil:
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AT Vu*d 1*y/25MPa 703,09 kKN*699mm
Vel= +17%p %0 S ) ipwid = — L 117%0,006* *
6 W Mu 6 491,38 k*m

*400*699mm=262,70 kN

<1*\/25MPa
6

AT
Ve2= - +17%p,, | *bw*d= +17%0,006 | *400*699 mm=263,20 kN

Vc3=0,29*k*\/5*bw*d=0,29* 1 *\/m*400*699mm=405,4 kN
Asumir el menor:
Vc=262,70 kN
Segln 22.5.5.1.1 V¢ no debe ser mayor que:
Ve max=0,42*\*Vfc*bw*d=0,42*1*V25MPa*400*699mm=221 kN
Vcmax = 587,2 kN > Vc= 262,70kN
Cumple

Cortante Méaximo en el Acero:

699mm
Vs max=0,66*Vfc*bw*d =0,66*v25MPa*400mm*

1000 =922,7kN
Cortante resistente de una seccion de Hormigén Armado:
Vu<@*(Vet+Vsmax)
Vu= 703,10 <@ * (Vc + Vs max) = 889 kN
Cortante del Concreto:
Vfc< 8,3 MPa 5<8,3 MPa Cumple
Segun NB1225001 en el articulo 22.5.10.1 V¢ no debe ser mayor que:
Vu>@*Ve  22.5.10.1
Caso contrario Requerira armadura transversal de refuerzo
Vu= 462,80 kN > @v*Vc = 197 KN

Requiere acero transversal de refuerzo
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» Caélculo de Cortante Necesaria

_ Vu-@*Ve 462,80 - 197
6 075

Vs =354,40 kN  Segun NB1225001 22.5.10.1

Vs >= 354,40 KN Minimo condicional

Se puede ver que el valor de cortante requerida para el acero es muy baja y que la seccion de
hormigon casi resiste toda la cortante generada, de igual manera se dispondra armadura

transversal minima si es necesario.
e Calculo del Cortante del Acero

Se propuso colocar armadura transversal con didmetro de 6 mm con una separacion de 7,5

cm en zonas confinadas y 20cm en zonas no confinadas.
dest= 8 mm Av=(2)*2*¢*=(2)* 2 *8’=100,53mm?2

Av = 100,53 mm2

_Av*yt*d  (100,53+50,27)mm2*420Mpa*699mm
s 100 mm

s = 100 mm

Vs =442,70 kKN

Fyt= 420 MPa

« Segun NB 1225001 en el articulo 9.7.6.2.2 El célculo del espaciamiento de la

armadura de cortante

Tabla 3.21:  Espaciamiento de la armadura de cortante

S maximo, mm
Vs Viga no Viga
pretensada pretensada
El d/2 3h/4
<M menor
= 3 de- 600 mm
JTotbwrd | E! d/4 | 3h/8
>——~ " " | menor
3 de- 300 mm

Fuente: (NB 1225001, 2020)

_VEc*bw*d _V25MPa*400*699mm
-3 3

Vs= 442,71 < Vs_Av =461,3 kN

Vs /1000 =461,3 kN
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El menor de:
di4d= 3495 mm Smax = 349,50 mm
Smax1 =300 mm

Asumir para zonas con confinamiento un espaciamiento de 5¢cm y para zonas no confinadas

una separacion de hasta 30 cm:
S= 100 mm < Smax = 349,50 mm

« Célculo de Av min/s Segn NB 1225001 9.6.3.3:

Asumir el mayor de:

AV,min:\ﬁ*bw_\/ZSMPaMOOmm: Jog M2

s 16*fyt  16*420MPa 7% mm
Avamin _0,35*bw _0,35*400mm _ mm2
S fyt 420MPa ’
Avmin = 0,333 mm2/mm * 100mm =
Avmin = 33,33 mm2

« Comprobacion en Condiciones de Acero Minimo con Acero requerido
As > Av min

As_(Vu-§*Vc) (462,81 -197kN)*1000  mm?2

1,2
S @*fyt*d  0,75*420MPa*699mm =~ mm

Si conocemos "'s™":
s= 100 mm
Av= 120,70 mm2
120,70 > 33,33 mm2

« Comprobacion de Resistencia Nominal de la Seccion:

Vu < @*(VctVs)
Vu= 462,81kN
Vc= 262,70kN 462,81 < 529,10
Vs= 442 71kN Cumple
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o= 075

« Cantidad de Estribos:

) Lcc
Nro de Estribos =——
Se
L= Longitud de Viga de cara a cara de columna
Se = Separacion entre Estribos
Lc= Longitud confinada
= 54 m Nro de Estribos Confinados= 5 ’1 5 =20
Lc= 16 m
Nro de Estribos No Confinados=— =8
L no Confinad=2,2 m 0,3

N° Estribos Confinados = 20 *2 =40

N° Estribos No Confin = 8

N° de Estribos = 48 estribos
Acero Transversal

Se dispondra acero transversal de diametro 8 mm cada 30 cm en zonas no confinadas y cada
10 cm en zonas confinadas, este refuerzo transversal cumple con los requisitos del proyecto

de norma NB 1225001 para acero minimo, espaciamiento maximo y resistencia de la seccion.

3.5.3.7.3 Verificacion a Torsion

Debe colocarse un area minima de armadura para torsion en todas las secciones donde Tu >

¢ Tth de acuerdo con 22.7.
Tu= 6,22 KN*m Tu=¢T, Requiere armadura por torsion
fc= 25 MPa T 20,0834/ Acp2:
= 0,75 pep
bw= 400 mm
h= 800 mm 6,22 < 20,22 KN*m
e losa = 300 mm
Acp = 500000 mm2 No Requiere Armadura por Torsion
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pcp = 3400 mm
3.5.3.7.4 Comparacion de Célculo Manual y Cypecad
Tabla 3.22:  Tabla Comparativa de Acero en Viga

Armadura Longitudinal
Armadura As (cm2) .
.., - Variacion

Ubicacion Célculo Cvpecad Calcul Cvoe (%)

Manual yp Manual yp 0
Armadura
Inferior 2 ©20 2 P16 6,28 6,28 0,1
Positi
Armadura
Positiva 2 ©20 2 016 6,28 6,28 0,1
Izqui
Armadura 3 ©20 3 020
Positivo 17,47 17,47 0,0
Derec 4 @16 6 @16
Armadura 5 ©20 6 @20
Superior 19,73 19,73 0,0
Nega 2 P16 3 016
Armadura 5 ®20 6 ®20
Negativa 19,73 19,73 0,0
Izquie 2 P16 2 @16
Armadura 3 ?20
Negativa 3 020 9,42 9,42 0,1
Derec 4 016

Armadura Transversal

Sobre . .
Longitud No 852;?33 8;2%’5 8,04 8,08 05
Confinada
Sobre . .
Longitud 40;;%'2105 40;;:;'203 40,21 40,4 05
Confinada

Fuente: NB 1225001, 2020

3.5.3.7.5 Criterio de Disefio por Sismo en Vigas
Segun el articulo 18.13.3.3 de la NB 1225001 las vigas sobre el terreno y las vigas que son
parte de una losa de cimentacion y estén sometidas a flexion de columnas deben cumplir con

lo indicado en 18.4

En el articulo 18.4.2.4 de la NB 1225001 establece criterios de estribos cerrados de

confinamiento
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+ Longitud de confinamiento
h= 80 cm
2*h= 160 cm
Primer estribo emax =50 cm

» Espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el

menor de:
El menor de:

d/ld= 1743 mm

8*¢plong = 160 mm espaciamiento max = 160 mm = 16 cm
24*pest = 192 mm
300 mm

Segun la NB 1225001 en el articulo 18.4.2.5 Espaciamiento maximo de estribos cuando no

se requiera confinamiento. No debe exceder:
d2= 6,99/2mm=34,8cm
* Resistencia a momento positivo o negativo

La resistencia a momento negativo o positivo, en cualquier seccion a lo largo de la longitud
de la viga, no debe ser menor de un quinto de la resistencia maxima a momento

proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos.

OMy 02 5 *0 Mo
@ Mn, pos = 204,6 kN*m
@ Mn, neg = 567,30 KN*m
204,6 > 113,50 kN*m Cumple
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3.6 Desarrollo de la Estrategia para la Ejecucion del Proyecto

3.6.1 Especificaciones Tecnicas

Las especificaciones técnicas describen y formas de ejecucion de los distintos items que se
tienen en el proyecto. Los puntos que comprenden una especificacion técnica son los
siguientes.

e Definicion

e Materiales

e Herramientas y Equipo

e Procedimiento para la ejecucion

e Forma de medicion

e Forma de pago

El desarrollo de las especificaciones técnicas sera detallado, ver Anexo VIII.

Especificaciones Técnicas
3.6.2 Precios Unitarios

El anélisis de los precios unitarios se detalla para cada item del proyecto a continuacién, se

detallan los puntos que los comprenden:

e 1 materiales

e 2 mano de obra

e equipo maquinaria y herramientas

e El costo directo del item es la suma de los tres puntos anteriores CD = 1+2+3

e Las cargas sociales son un porcentaje del subtotal de la mano de obra generalmente,
esta alrededor del 50% del costo de la mano de obra.

e El impuesto al valor agregado (IVA), es del 14,94% del costo de la mano de obra.

e El impuesto a las transacciones (IT), es del 3,09% de costo directo.

e Herramientas menores 5% del costo de la mano de obra.

e Gastos generales 10% del costo directo.

e Utilidad esta en el rango del 10 a 20% resulta de la suma del costo directo més los
gastos generales. En el proyecto adoptaremos un 10%

e gastos generales y administrativos.
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e ytilidad

e impuestos

Ver anexo VII. Analisis de Precios Unitarios
3.6.3 Cdmputos Métricos

El computo métrico comprende en obtener volimenes de obra del proyecto, con base a los
elementos estructurales disefiados previamente. En la planilla de computo métrico se detallan

de mejor manera. Ver anexo VI. Computos metricos
3.6.4 Presupuesto

El presupuesto del proyecto esta basado en el analisis de precios unitarios y los volimenes
de obra obtenidos previamente, el presupuesto es el valor total del estimado costo que tendra
el proyecto, viene dado por el calculo previo del computo meétrico (volumen de obra) y el
analisis de precios unitarios. Se obtiene a partir del producto entre el precio unitario y el

volumen de obra. Ver anexo IX. de Presupuesto General
3.6.5 Planeamiento y Cronograma

El planteamiento y cronograma de la ejecucion del proyecto fue determinado en base a los
rendimientos que se tiene para cada item, viene dado por los rendimientos de la mano de
obra, para asi obtener el tiempo que se tardara en realizar dicha actividad. EI cronograma esta
realizado en el programa de Excel en base el método de barras de Gantt, para cada item del

proyecto.

Ver anexo X. Cronograma de Ejecucion
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

144



4 Aporte Académico
4.1 Marco Conceptual del Aporte Académico

Segun laNBDS 2023 es una norma que proporciona criterios minimos a seguir para el disefio
sismico de edificaciones y obras a las que le sea aplicable. Ademas, menciona gque la norma
junto con las normas de disefio especificas [para hormigdn estructural NB 1225001] esta

orientada a lograr estructuras que:

e Bajo el sismo con periodo de retorno de 475 afios y una probabilidad de excedencia
del 10% para una vida Gtil de 50 afios, podrian experimentar dafios considerables con
baja probabilidad de colapso.

e Bajo sismos frecuentes u ocasionales podrian presentar dafios menores dentro de

limites aceptable en elementos estructurales y no estructurales.

Los requisitos de esta norma se refieren especialmente a edificaciones publicas y privadas,
entre que encontramos hospitales, clinicas y otros similares. Se excluyen estructuras
especiales para el disefio sismorresistente tales como: puentes, viaductos, tlneles, represas,

tanques, obras hidraulicas, torres de transmision, chimeneas y similares.

La sismicidad en Bolivia esta asociada al proceso de subduccion de placas tectonicas (Nazca
y Sudamericana)

4.1.1 Clasificacion de sismos por su rango de profundidad
Superficiales (h<75 km), intermedios (100<h<350 km) y profundos (350<h<700 km).
4.1.2 Zonas Asociadas al proceso de subduccion

El departamento de Tarija se asocia a la zona F13 Zona intraplaca profunda en esta zona se
generan sismos de foco profundo (500 a 700 km), en Bolivia estos se distribuyen ademas por
los departamentos de La Paz y Santa Cruz. Siendo el del 9 de junio de 1994 el evento mas

grande registrado instrumentalmente, con una magnitud de momento de 8 Mw.

La escala de Richter. La Escala de magnitud de un sismo desarrollada inicialmente por C.F
Richter en 1935 que se conoce como magnitud de local (ML). Ha evolucionado en las ultimas

décadas y en el presente se utiliza preponderantemente la magnitud de momento Mw.
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4.1.3 Sismo en el Departamento de Tarija

Segun los medios de comunicacion y el observatorio San Calixto, los eventos sismicos que
se dan en Tarija son catalogados como sismos profundos que se encuentran a 350 km.

profundidad.

Segun diario El Pais, en fecha 26 de mayo de 2020 se produjo un sismo de 4,60 en la escala
de Richter al sur de Bolivia. Un sismo de intensidad aproximada de 4,6 grados en la escala
de Richter, registrado en el extremo sur oeste de Bolivia, tuvo su epicentro en a proximidades
del nevado de Uturunco, en el departamento de Potosi, y se sintio en la ciudad de Tarija a

horas 3:50 a.m.

Segun el observatorio San Calixto en su pagina oficial en la seccion de Eventos Sismicos se
muestran los sismos producidos en Departamento de Tarija el Evento mas importante es el
del 2016. El dia 22 de mayo de 2016 la red sismica del observatorio San Calixto registro un

sismo en el departamento de Tarija a horas 08:20 hora local, con una magnitud de 5.50 Ml

El epicentro fue localizado a 79 km al SW de Carapari con coordenadas geograficas -
22.406°s -64.187°W a una profundidad hipocentral de 19 km (superficial) por estas
caracteristicas es muy probable que el sismo hubiera sido sentido y tener efecto en
estructuras, sin embargo, no se recibié informacién sobre posibles dafios a personas o

estructuras.

Morfologicamente el area corresponde a la provincia morfo estructural del subandino Sur,
las estructuras estan relacionadas a pliegues sinclinales y anticlinales alongados asimétricos,

con elevaciones entre 1000 y 2000 m. formando serranias paralelas con direccion norte-sur.
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Gréfico 4:1  Evento Sismico, Mapa de epicentro del departamento de Tarija

Fuente: Informe, Evento sismico del 22 de mayo de 2016 Tarija, Provincia Arce.

Observatorio San Calixto (2024) https://www.osc.org.bo/index.php/es/

Gréafico 4:2  Mapa de sismos en Bolivia en la tltima semana
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Fuente: Observatorio San Calixto, (2024) https://www.osc.org.bo/index.php/es/

147



4.2 Parametros de Calculo del Espectro de Disefio

Los parametros que intervienen en el son los siguientes:

4.2.1 Pseudo Aceleracion Sismica (So)

Para obtener el valor de la Pseudo aceleracion para la zona de proyecto, se determina de la

siguiente manera, entramos al Mapa probabilistico de amenaza sismica 475 afios ver la

siguiente figura.

Grafico 4:3

Mapa Probabilistico de amenaza sismica para 475 afios
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Fuente: NBDS 2023, Figura 3

Para nuestro caso se utiliz6 se escogid una pseudo aceleracion sismica de (9,5%) So=0,095

ya que curva mas cerca de la zona de proyecto. Ademés de ser una de las curvas mas

desfavorables para zona alta del departamento.
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4.2.2 Factor de Importancia (le)

Los factores de importancia dependen generalmente del nivel de seguridad estructural que
deben tener la edificacion. Segln la NBDS 2020 se dividen en Cuatro tipos, como el proyecto
se trata de un edificio a continuacién detalla en tipo que corresponde el proyecto.

I - Tipo II:

Edificaciones habituales, tales como: viviendas, oficinas, hoteles, restaurantes, depositos,
galpones, almacenes e instalaciones industriales cuya falla no acarree peligros adicionales de

incendios o fugas de contaminantes.

El factor de importancia para el proyecto estara bajo la categoria Tipo Il como se detalld

anteriormente.

Tabla 4.1: Factor de importancia le

Tipo le
1\ 1,50
11 1,30
1 1,00
[ Nota

Nota: Edificaciones cuya
resistencia y rigidez sean
adecuadas para resistir
acciones laterales a
criterio del proyectista

Fuente: NBDS 2023, Tabla 5
El factor de importancia para el Tipo Il es de le=1

4.2.3 Tipo de Suelo (S)

Para tomar en cuenta los efectos del terreno de fundacion en la respuesta sismica de la

estructura, los tipos de suelo se define en la siguiente tabla.

Tabla 4.2: Tipo de suelo

Parametros del suelo

Tipo de suelo \ Vs30 (m/s) | N60 (golpes) \Su (kPa)
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SO > 1500

S1 760 a 1500

S2 370a760 > 50 > 100

S3 180 a 370 15a50 50 a 100

S4 <180 <15 <50

S5 Estudio geotécnico y de mecanica de
suelos

Fuente: NBDS 2023, Tabla 2

Para determinar el tipo de suelo necesariamente se necesita conocer las caracteristicas del
suelo. Del estudio de suelos, se tiene que para un numero de golpes mayor a 50 se tiene un
tipo de suelo S2

4.2.4 Factor de Reduccion Sismica Nominal (R)

El coeficiente basico R depende de la ductilidad, sobre resistencia, redundancia y
amortiguamiento del sistema estructural, ademéas de los elementos y materiales que lo

componen. Segun la Tabla 8 de la NBDS 2023 Coeficientes basicos de reduccion de Ry Cd.

Los coeficientes dependen del tipo del sistema estructural subdividiéndose en: Sistemas de

Pérticos, Sistema de Muros y Sistema duales.

En nuestro caso corresponde a un Sistema Dual en la subdivision Sistemas Duales, Porticos

Intermedios con Muros Especiales, se tiene los siguientes valores R = 6,5

El valor es extraido de la Tabla 8 de la NBDS 2023.
4.2.5 Factor de Irregularidad en Altura (la)

El factor de irregularidad en altura considera la menor capacidad de disposicion de energia

que tienen las estructuras que no son regulares.

Segun la Tabla 9 de la NBDS 2023 Irregularidades en altura y factores de irregularidad (la),
las irregularidades estructurales en altura se subdividen en: Irregularidad de rigidez Piso
Blando, Irregularidad de Resistencia Piso Débil, Irregularidad Extrema de rigidez,
Irregularidad Extrema de Resistencia, Irregularidad de masa o peso, irregularidad geométrica
vertical, Discontinuidad en los sistemas resistentes, Discontinuidad extrema de los sistemas

Resistentes.
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4.2.6 Factor de Irregularidad en Planta (Ip)

El factor de irregularidad en planta considera la menor capacidad de disipacion de energia

que tienen las estructuras que no son regulares.

Segun la Tabla 10 de la NBDS 2023 Irregularidades en planta y factores de irregularidad
(Ip), las irregularidades estructurales en planta se subdividen en: Irregularidad Torsional,
Irregularidad Torsional Extrema, Esquinas Entrantes, Discontinuidad del diafragma,

Sistemas no Paralelos.

Irregularidad Torsional: Existen irregularidad torsional cuando, en cualquiera de las
direcciones de analisis el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del
edificio (Amax) en esa direccion, calculado incluyendo excentricidad accidental, es mayor
que 1,30 veces el desplazamiento relativo promedio de los extremos del mismo entrepiso

para la misma condicion de carga (Aprom.). Ip=0,15

En la nueva NBDS 2023 lo novedoso de esta norma es que ya no castigan a las fuerzas con

mas fuerzas, castigan a las derivas permisibles multiplicando por un factor de reduccion FIT

FIT=1-ZIa-ZIp

4.2.7 Factor Topogréfico (T)

Para obras situadas en el borde de una cresta debe tenerse en cuenta un factor multiplicador
1 llamado factor de amplificacion topografica este valor multiplicara los valores del espectro

de disefio.

Gréfico 4:4  Variacion del factor multiplicador (t) segun la topografia del sitio

Fuente: NBDS 2023, Figura 5
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el factor sera de T =1 para nuestro caso se considera el valor de 1 por ser plano el sitio de

emplazamiento.
4.2.8 Coeficiente de Sitio de Periodo Corto (Fa)

Los efectos del tipo de suelo en la accion sismica se pueden considerar a partir de la

aplicacion de los factores Fa y Fv en funcién de la aceleracion maxima del suelo

Pseudo aceleracion sismica para la zona del proyecto es de: S0=0,095 y el tipo de suelo es

S2. Con los dos datos entramos a la siguiente tabla.

Tabla 4.3: Coeficientes de sitio de periodo corto, Fa

Tipo de So

suelo | <0,067 | 0,133 | 0,200 | 0,267 | 0,333 | >0,400
SO 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8
S1 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9
S2 1,3 1,3 1,2 11 1,1 1,1
S3 1,6 1,4 1,2 11 1,1 1,1
S4 2,4 1,7 1,3 1,2 1,2 1,2

Nota: Se permite interpolacion lineal para valores intermedios

Fuente: NBDS 2023 Tabla 3
Con una interpolacion lineal se tiene que el factor de periodo corto es de: Fa=1,30

4.2.9 Coeficiente de Sitio de Periodo Largo (Fv)

El factor para el periodo largo se determina con la siguiente tabla con los mismos valores del

tipo de suelo y Pseudo aceleracion de la zona del proyecto.

Tabla 4.4: Coeficientes de sitio de periodo largo, Fv

Tipo de So

suelo | <0,053 | 0,107 | 0,160 | 0,213 | 0,267 | >0,320
SO 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 15 1,5 1,4
S3 2,0 2,0 2,0 1,9 1,8 1,7
S4 3,5 3,0 2,8 2,4 2,4 2,4

Nota: Se permite interpolacién lineal para valores intermedios

Fuente: NBDS 2023 Tabla 4

Con la interpolacion lineal se tiene que el factor del periodo largo es de: Fv =1,29
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4.3 Espectro de Respuesta para Disefio Base

Si bien con los parametros obtenidos hasta el momento es posible calcular el espectro de

respuesta base como detalla la guia y se muestra a continuacion:

Grafico 4:5  Espectro elastico de pseudoaceleracion en unidades de (g)

A

2.5.Fa.50

Fa.So.(1+1,5.% )

s \[| |
= b
5 o (125 Fv.So)
< P T
2 P
2 b
g o (1.25.Fv.80.T, /T,
= I 1
= 1 1
2 ||
o,
I ! >
To TS TL
Periodo [s]

Fuente: NBDS 2023, Figura 6

Se determinan con las siguientes ecuaciones:

Tabla 4.5: Parametrizacion del espectro elastico de pseudoaceleracion

T
T<To F,.S,.(1+1,5. —
a-So-(111,5. =)
To<T<Ts 25.F,.S,
1,25 . Fy .
Ts<T<T, +S
1,25.Fy.S,. T
T, <T =

Fuente: NBDS 2023

Los limites de los periodos pueden calcular de la siguiente manera:
Tabla 4.6: Periodos limite inicial, corto y largo

To Ts TL
F F F
0,15. — 0,5. — 4. =
’ Fa " "Fa Fa

Fuente: NBDS 2023
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Donde
Fv= factor de periodo largo
Fa= factor de periodo corto

El desarrollo detallado del procedimiento de calculo del espectro de disefio y demas analisis

se encuentran en Anexo V. Aporte Académico

4.3.1 Espectro de Disefio

Departamento: Tarija
Provincia: Cercado
Municipio: Tarija
So= 0,09 ¢

» Determinar el Tipo de Suelo

Tabla 4.7: Tipo de suelo

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

Fuente: NBDS 2023, Tabla 1
Tipo de suelo: S2

Tabla 4.8: Parametros del Suelo

Pardmetros del suelo

Tipodesuelo | Vs30 (m/s) | N60 (golpes) | Su (kPa)
SO > 1500
S1 760 a 1500
S2 370 a 760 > 50 > 100
S3 180 a 370 15a50 50a 100
S4 <180 <15 <50
S5 Estudio geotécnico y de mecanica de suelo

Fuente: NBDS 2023, Tabla 2
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Coeficientes de Sitio

« Determinacion de "'Fa""
So= 0,095 ¢
Suelo = S2

Tabla 4.9: Coeficiente de sitio de periodo corto, Fa

Tipo de So

suelo <0,067 | 0,133 | 0,200 | 0,267 | 0,333 | > 0,400
SO 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8
S1 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9
S2 1,3 1,3 1,2 11 11 11
S3 1,6 1,4 1,2 1,1 1,1 11
S4 2,4 1,7 1,3 1,2 1,2 1,2

Nota: Se permite interpolacion lineal para valores intermedios

Fuente: NBDS 2023, Tabla 3

Interpolacion:
PUNTO X Y
1 0,067 1,30
Fa 0,095 1,30
2 0,133 1,30

Fuente: Elaboracién Propia

El valor de "Fa", sera:

Fa= 1,30

+ Coeficiente de sitio de periodo largo ""Fv**

So = 0,095 g
Suelo = S2
Tabla 4.10:  Coeficiente de sitio de periodo largo, Fv
Tipo de So
suelo <0,053 | 0,207 | 0,160 | 0,213 | 0,267 | >0,320
SO 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 15 15 15 14
S3 2,0 2,0 2,0 1,9 1,8 1,7
5S4 35 3,0 2,8 2,4 2,4 2,4
Nota: Se permite interpolacién lineal para valores intermedios

Fuente: NBDS 2023, Tabla 4




To=
Ts=

TL =

Interpolacion:
PUNTO X Y
1 0,053 | 1,20
Fv 0,095 | 1,28
2 0,107 | 1,30

Fuente: Elaboracion Propia

El valor de "Fv", sera:

Fv= 1,28

Periodos limite inicial, corto y largo ""To™, " Ts"y "TL"

0,147 seg
0,491 seg
3,932 seg

Periodo (T) Sae

0,000
0,050
0,100
0,147
0,150
0,200
0,250
0,300
0,350

0,124
0,186
0,249
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309

Tabla4.11:  Periodos limite inicial, corto y largo
To Ts TL
0,15. — 05, = 4 o
’ Fa ” "Fa Fa
Fuente: NBDS 2023
Gréfico 4:6  Gréfico del Espectro Elastico
ESPECTRO ELASTICO DE
PSEUDOACELRACIONES
0,350
0,300
0,250
0,200
0,150
0,100
0,050
0,000
0,000 2,000 4,000 6,000 8,000

10,000
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0,400
0,450
0,491
0,500
0,550
0,600
0,650
0,700
0,750
0,800
0,850
0,950
1,000
1,200
1,400
1,800
2,200
2,600
3,000
3,400
3,800
3,932
4,200
4,600
5,000
5,600

0,309
0,309
0,309
0,309
0,281
0,257
0,238
0,221
0,206
0,193
0,182
0,163
0,154
0,129
0,110
0,086
0,070
0,059
0,051
0,045
0,041
0,039
0,034
0,028
0,024
0,019
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5,800 0,018
» Factor de Importancia "'le"

11 - Tipo 1:

Edificaciones habituales, tales como: viviendas, oficinas, hoteles, restaurantes, depositos,

galpones, almacenes e instalaciones industriales cuya falla no acarree peligros adicionales de

incendios o fugas de contaminantes.

El factor de importancia para el proyecto estara bajo la categoria Tipo Il como se detalld

anteriormente.

Tabla 4.12:  Factor de Importancia, le

Tipo le
v 1,50
Il 1,30
I 1,00
| Nota

Fuente: NBDS 2023, Tabla 5

« Categoria de Disefio Sismico en Funcién de Fa*So

Tabla 4.13:  Categoria de disefio sismico en funcion de, Fa*So y tipo de estructura

Fa*So

Tipo de estructura

1, 11, HI v

Fa. So < 0,067 A A
0,067<Fa . S0< 0,133 B C
0,133<Fa . S0< 0,200 B,C D
0,200<Fa . So C,D D

Fuente: NBDS 2023, Tabla 6

Fa= 1,30

So= 0,095 Categoria B
Fa*S0 = 0,124

Fa*So = 0,124
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« Categoria de Disefio Sismico en Funcion

Tabla 4.14: Categoria de disefio sismico en funcion de, Fv*So y tipo de estructura

de Fv*So

Tipo de estructura
*
FveSo L | v
Fv . So < 0,054 A A
0,054<Fv . So< 0,106 B C
0,106<Fv . So< 0,160 B, C D
0,160<Fv . So C,D D
Fuente: NBDS 2023, Tabla 7
Fv= 128
So= 0,095 Categoria B, C
Fv*S0 =0,12
Fv*So 0,12
Asumir Categoria de Disefio Sismico:
Tipo=C Porticos Intermedios con Muros Especiales

Tabla 4.15:  Factor de Reduccion "R" Y Factor de Amplificacion "Cd" y Valores de

Distorsion

Sistemas Duales R Cd Al

Pérticos Especiales con Muros Especiales 7 55 0,010
Pérticos Especiales con Muros Especiales acoplados 8 8 0,010
Pérticos Especiales con Muros Ordinarios 6 5 0,009
Porticos Intermedios con Muros Especiales 6,5 5 0,009
Pérticos Intermedios con Muros Ordinarios 55 4,5 0,008
Pdrticos Ordinarios con Muros Ordinarios 45 4 0,007
Sistemas de muros de ductilidad limitada 4 3,6 0,006

Fuente: NBDS 2023, Tabla 8

« Sistema estructural resistente a cargas laterales:

Material: Hormigon Armado
Sistema: Pdrticos Especiales y muros especiales
R= 65 Cd= 5
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Espectro de Disefio "'Inelastico™

Periodo (T) Sae

0,000
0,050
0,100
0,150
0,147
0,200
0,250
0,300
0,350
0,400
0,450
0,500
0,550
0,600
0,650
0,700
0,750
0,491
0,800
0,850
0,950
1,000
1,200

0,124
0,186
0,249
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,309
0,281
0,257
0,238
0,221
0,206
0,309
0,193
0,182
0,163
0,154
0,129

Sa=

Sa

0,019
0,029
0,038
0,048
0,048
0,048
0,048
0,048
0,048
0,048
0,048
0,048
0,043
0,040
0,037
0,034
0,032
0,048
0,030
0,028
0,025
0,024
0,020
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0,350
0,300
0,250
0,200
0,150
0,100
0,050

0,000

1,400
1,800
2,200
2,600
3,000
3,400
3,800
4,200
4,600
5,000
3,932
5,600
5,800

0,000

0,110
0,086
0,070
0,059
0,051
0,045
0,041
0,034
0,028
0,024
0,039
0,019
0,018

0,017
0,013
0,011
0,009
0,008
0,007
0,006
0,005
0,004
0,004
0,006
0,003
0,003

Grafico 4:7  Espectro de Disefio de Pseudoaceleraciones

ESPECTRO DE DISENO DE PSEUDOACELERACIONES

Espectro Elastico

Espectro de Disefio

2,000 4,000

6,000 8,000 10,000 12,000

Fuente: Elaboracion Propia
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4.3.2 Irregularidad en Altura “Ia”

a) Irregularidad de Rigidez - Piso Blando

Cortante sismico combinado y fuerza sismica equivalente por planta obtenidos con la ayuda

del programa.
Hipdtesis sismica: Sismo X1

Tabla 4.16:  Cortante sismico combinado y fuerza sismica equivalente por planta

QX Feq,X QY Feq,Y
(kN) | (kN) | (kN) | (kN)

CUBIERTA ASCENSOR| 12.907 12.907| 2.052 2.052
CUBIERTA 80.127 67.797| 9.231 |7.588
QUINTO PISO 149.588/71.224/17.568/8.770
CUARTO PISO 200.122/57.951/24.358 7.477
TERCER PISO 239.723/57.205/30.095/7.052
SEGUNDO PISO 276.095/60.547|35.188/6.853
PRIMER PISO 311.279/58.811/39.711/6.347
MEZAMINE 323.138/19.98041.147 2.226
PLANTA BAJA 331.960/11.300/42.234/1.273

Planta

Fuente: Cypecad, 2025

Hipdtesis sismica: Sismo Y1

Tabla 4.17:  Cortante sismico combinado y fuerza sismica equivalente por planta

QX Feq,x QY Feq,Y
(KN) | (kN) | (kN) | (kN)

CUBIERTA ASCENSOR | 2.828  2.828 | 11.289 11.289
CUBIERTA 7.340 | 8.418 | 77.925 |66.806
QUINTO PISO 17.562/10.463/149.41573.001
CUARTO PISO 24.992) 7.757 203.76760.590
TERCER PISO 30.747| 7.042 |247.708/58.430
SEGUNDO PISO 35.651| 7.197 |287.33559.931
PRIMER PISO 40.212| 7.538 |324.413 57.891
MEZAMINE 41.387| 1.609 336.673/19.844
PLANTA BAJA 42.273| 1.646 344.809 10.607

Planta

Fuente: Cypecad, 2025
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De la anterior tabla se obtendra los cortantes de cada piso

Existe Irregularidad por piso blando cuando:

K K +K;
K;<0,70*K,, Ki<0,80< ” 3+2 +3)
Tabla 4.18:  Irregularidad de Piso Blando en X
CYPECAD RIGIDEZ Verificacion de Piso Blando X
Cortante | Desplaz. X ificaciG ificaciG
PISO de piso | Relativo ) verificacion | verificacion| PISO
(kN) (mm) (KN/mm) (<0,7) (<0,8) |BLANDO
Cubierta 67,80 5,47 12,39
5 71,22 5,59 12,74 8,68 No Tiene
4 57,95 5,77 10,04 8,92 10,05 Irregular
3 57,21 5,96 9,60 7,03 9,38 No Tiene
2 60,55 5,77 10,49 6,72 8,64 No Tiene
1 58,81 6,91 8,51 7,35 8,04 No Tiene
Mezanine | 19,98 7,09 2,82 5,96 7,63 Irregular
Planta Baja | 11,30 6,13 1,84 1,97 5,82 Irregular
Cimentacién| 0,00 0,00 1,29 3,51
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 4.19:  Irregularidad de Piso Blando en Y
CYPEC@ES — RIGIDEZ Verificacion de Piso Blando en Y
PISO Cortante de Relzftivd X verificacion | verificacion| PISO
piso (KN) (mm) (KN/mm) (<0,7) (<0,8) |BLANDO
Cubierta 66,81 4,48 14,93
5 73,00 4,70 15,55 10,45 No Tiene
4 60,59 5,01 12,11 10,88 12,19 No Tiene
3 58,43 5,39 10,85 8,47 11,36 No Tiene
2 59,93 5,78 10,38 7,60 10,27 No Tiene
1 57,89 7,27 7,96 7,26 8,89 No Tiene
Mezamine 19,84 7,43 2,67 5,57 7,78 Irregular
Planta Baja 10,61 6,36 1,67 1,87 5,60 Irregular
Cimentacion 0,00 0,00 1,17 3,28

Fuente: Elaboracién Propia

la 0,15

b) Irregularidad Extrema de Rigidez (Piso Blando)
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Existe Irregularidad de Rigidez Extrema por piso blando cuando:

Ki+ 1 +Ki+2 +Ki+3 )

K;<0,60*K;, K;<0,70 ( 3

Tabla 4.20:  Irregularidad Extrema de Rigidez (Piso Blando) en X

Cypecad | IRREGULARIDAD EXTREMA EN X
PISO RIGIDEZ X | verificacion | verificacion | IRREG.
(Kgficm) (<0,6) (<0,7) EXTREMA
PISO 12,39
Cubierta 12,74 7,44 No Irregular
5 10,04 7,64 12,57 Irregular
4 9,60 6,03 11,73 Irregular
3 10,49 5,76 10,79 Irregular
2 8,51 6,30 10,05 Irregular
1 2,82 511 9,53 Irregular
Mezamine 1,84 1,69 1,27 Irregular
Planta 1,11 4,39
Baja

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 4.21:  Irregularidad Extrema de Rigidez (Piso Blando) en Y

Cypecad IRREGULARIDAD EXTREMA EN Y
PISO RIGIDEZ Y | verificacidon | verificacion IRREG.
(Kgficm) (<0,6) (<0,7) EXTREMA
Cubierta 14,93
5 15,55 8,96 No Irregular
4 12,11 9,33 15,24 Irregular
3 10,85 7,26 14,19 Irregular
2 10,38 6,51 12,84 Irregular
1 7,96 6,23 11,11 Irregular
Mezanine 2,67 4,78 9,73 Irregular
Planta 1,67 1,60 7,00 Irregular
Baja

Fuente: Elaboracion Propia
la= 0,20
c) Irregularidad de Resistencia (Piso Debil)

Existe Irregularidad de Resistencia por piso débil cuando:

Q <(0,8*Qi+1)
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Tabla 4.22:

Irregularidad de Resistencia (Piso Débil) en X

Verificacion de Piso Débil X
CYPECAD
Cortante de piso | verificacion verificacion
<(0,8*Qi+1
PISO (kN) (0,8*Qiv1) Q<(08*Qi+1)
CUBIERTA 80,13
5 149,59 64,10 No Irregular
4 200,12 119,67 No Irregular
3 239,72 160,10 No Irregular
2 276,10 191,78 No Irregular
1 311,28 220,88 No Irregular
MEZAMINE 323,14 249,02 No Irregular
PLANTA BAJA 331,96 258,51 No Irregular
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 4.23:  Irregularidad de Resistencia (Piso Débil) en Y
Verificacion de Piso Débil Y
CYPECAD
Cortante de piso verificacion verificacion
0,8*Qi+1
PISO (kN) 0*(0.80in1) (0,8*Qi+1)
CUBIERTA 77,93
5 149,42 62,34 No Irregular
4 203,77 119,53 No Irregular
3 247,71 163,01 No Irregular
2 287,34 198,17 No Irregular
1 324,41 229,87 No Irregular
MEZANINE 336,67 259,53 No Irregular
PLANTA BAJA 344,81 269,34 No Irregular
Fuente: Elaboracién Propia
la= 0,00
d) Irregularidad de Masa o Peso
Existe Irregularidad de Masa o Peso cuando:
W>(1,5Wi-1) W>(1,5Wi+1)
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Tabla 4.24:

Irregularidad de Masa o Peso

Cypecad IRREGULARIDAD DE MASA O PESO

. verificacion | verificacion | . Reor | IRREG.

PISO Wi Wo(15Wi) | W>(1,5Wis) MASA Piso | MASA Piso
up. Inf.
Cubierta 1952,04 0,00

5 2690,79 2928,06 4051,77 No Irregular | No Irregular
4 2701,18 4036,18 4048,05 No Irregular | No Irregular
3 2698,70 4051,77 4048,05 No Irregular | No Irregular
2 2698,70 4048,05 4082,16 No Irregular | No Irregular

1 2721,44 4048,05 1801,17 No Irregular | Irregular
Mezanine 1200,78 4082,16 2005,07 No Irregular | No Irregular

Planta Baja 1336,71 1801,17 0,00

e) Irregularidad de Geometria Vertical

No Presenta esta irregularidad

Gréfico 4:8

Fuente: Elaboracion Propia

la=

0,05

Geometria Vertical

f) Irregularidad de Discontinuidad en los Sistemas Resistentes

Gréfico 4:9

Discontinuidad en los Sistemas Resistentes
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No presenta esta irregularidad

4.3.3

Fuente: Elaboracion Propia

Irregularidad en Planta “Ip”

a) lIrregularidad Torsional

Existe Irregularidad Torsional cuando:

Apax>1,3% <

Siempre que se cumpla la siguiente condicion

. . Amax
Condicion= <T> >(0,5%* (

Ay tAs+A,
3

1

Amax

)

- tablal 1)

Tabla 4.25:  Irregularidad Torsional en X
Desplazamiento
Permisible Amax/hi | 0,009 (Irregularidad torsional en X) CYPECAD
=0,009
Cota h C1 C4 C19 C22
PISO m) | (m) Defor Dis,torsi Defor Dis,torsi Defor Dis,torsi Defor Dis,torsi
m. on m. on m. on m. on
Cubierta | 19,65 [2,70| 4493 | 530 |4493| 530 |5243| 564 |5243| 564
5 16,95 |2,70| 39,63 533 | 39,63 533 | 46,79 585 | 46,79 | 5,85
4 14,25 12,70| 34,30 | 5,44 | 34,30 544 |4094 | 6,10 | 40,94 6,10
3 11,55 |2,70| 28,86 558 | 28,86 558 |3484 | 6,34 | 34,84 6,34
2 8,85 [2,70] 23,28 | 5,05 | 23,28 505 | 28,50 6,49 | 28,50 6,49
1 6,15 (3,05 18,23 6,15 18,23 6,15 | 22,01 7,67 22,01 7,67
Mezanine | 3,10 |3,10| 12,08 6,44 12,08 6,44 14,34 7,73 14,34 7,73
Péaar;;a 0,00 |2,70| 564 | 564 | 564 | 564 | 661 | 661 | 661 | 661
C'mgr?tac' -2,70 |0,00| 0,00 | 0,00 | 0,00 | 000 | 0,00 | 000 | 000 | 0,00
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Max Irregularidad torsional
' en X COMPROBACION
Des. *
Rel. X | Condicién| Verifica | Amax> 1.3 * (Prom.
Des. Extr)
(MM) [ Amax | Irregularidad
5,64 12,15 7,04 No hay Irregularidad
5,85 12,15 7,15 No hay Irregularidad
6,10 12,15 7,36 No hay Irregularidad
6,34 12,15 7,58 No hay Irregularidad
6,49 12,15 7,19 No hay Irregularidad
7,67 13,73 8,65 No hay Irregularidad
7,73 13,95 8,93 No hay Irregularidad
6,61 12,15 7,75 No hay Irregularidad
0,00 0,00 0,00 No hay Irregularidad
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 4.26:  Irregularidad Torsional en Y

Desplazamiento

Permisible Amax /hi | 0,009 (Irregularidad torsional en Y) CYPECAD
=0,009
o156 Cota h Cl. | C4. | C19. | 022- |
(m) | (m) | Defor | Distorsi | Defor | Distorsi | Defor | Distorsi | Defor | Distorsi
m. on m. on m. on m. on
Cubierta | 19,65 |2,70| 42,24 | 4,38 |5053 | 457 | 4224 | 438 |5053| 457
5 16,95 |2,70| 3786 | 451 |4596 | 488 |3786| 451 | 4596 | 4,88
4 14,25 |2,70| 33,35 | 4,73 | 41,08 | 528 |33,35| 4,73 | 41,08 | 5,28
3 11,55 |2,70| 2862 | 499 |3580| 578 |2862| 499 | 3580 | 5,78
2 8,85 |2,70| 2363 | 525 |3002| 6,30 |2363| 525 |3002| 6,30
1 6,15 |3,15| 18,38 | 6,46 |23,72| 8,08 |18,38 | 6,46 | 23,72 | 8,08
Mezanine | 3,00 |3,00( 1192 | 6,48 | 1564 | 837 |1192| 6,48 | 1564 | 8,37
Péz?;a 0,00 |270| 544 | 544 | 727 | 727 | 544 | 544 | 727 | 727
C'mgr?tac' 2,70 0,00| 0,00 | 0,00 | 000 | 000 | 0,00 | 000 | 000 | 0,00
Max. Des. Irregularidad torsional en Y COMPROBACION
Rel. X | condicion Verifica Amax> 1,3 * (Prom.
(mm) Des. Extr)
A max Irregularidad
4 57 12,15 5,86 No hay Irregularidad
4,88 12,15 6,18 No hay Irregularidad
5,28 12,15 6,63 No hay Irregularidad
5,78 12,15 7,17 No hay Irregularidad
6,30 12,15 7,74 No hay Irregularidad
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8,08 14,18 9,10 No hay Irregularidad
8,37 13,50 9,24 No hay Irregularidad
7,27 12,15 7,87 No hay Irregularidad
0,00 0,00 0,00 No hay Irregularidad

Fuente: Elaboracién Propia
Ip= 0,00
b) Irregularidad de Esquinas Entrantes

Existe Irregularidad de Esquinas Entrantes cuando las dimensiones en ambas direcciones son

mayores al 20%de la dimension en planta

Gréafico 4:10 Esquinas Entrantes

- ‘B
. AL ~

h o

Fuente: Elaboracién Propia

Tabla 4.27:  Irregularidad de Esquinas Entrantes

Esquinas Entrantes

PISO |a(m) | A(m) |bm)| Bm) | a/A | b/B Ver}:' En Verg' En
1 0,00 | 19,00 | 0,00 | 13,00 | 0,00 0,00 No tiene | No tiene
0,00 | 19,00 | 0,00 | 13,00 | 0,00 0,00 No tiene | No tiene
0,00 | 19,00 | 0,00 | 13,00 | 0,00 0,00 No tiene | No tiene
0,00 | 19,00 | 0,00 | 13,00 | 0,00 0,00 | Notiene | No tiene
0,00 | 19,00 | 0,00 | 13,00 | 0,00 0,00 No tiene | No tiene

Ol W|IN

Fuente: Elaboracién Propia
Ip= 0,00

Sumando todas las irregularidades tenemos:
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latlp=  040+000 =04

FIT = I-ZIa-ZIp

Segun la expresion anterior tenemos FIT=1-0,4=0,6

Este valor FIT sera el valor con el que multipliqguemos a la deriva permisible
4.3.4 Deriva

La deriva es la relacién entre el maximo desplazamiento relativo de entrepiso y la altura de

piso no debe ser mayor a la especificada en la tabla 5, A= 0,009
A =0,009 * 0,6 = 0,0054

Este valor de la deriva reducido por un factor FIT es la deriva maxima que se pueden

presentar en un entrepiso de la estructura y no debera superarse.

Tabla 4.28:  Desplomes Maximos

Desplome local maximo de los pilares (6 / h)

Situaciones persistentes o . . L
L Situaciones sismicas(1)
Planta transitorias
Direccion X Direccion Y Direccion X Direccion Y
Cubierta 1/5563 (C13, 1/3709 (C13, 1/506 (C13, 1/619 (C13,
Ascensor ..) ..) Cl14) ..)
Cubierta 1/2455(C1,..) | 1/3375(C1,...) | 1/474(C19,...) |1/587 (C4,..)
5to Piso 1/2725(C1,..) | 1/3893(C1,...) | 1/462(C19,..) | 1/552(C12)
4to Piso 1/3000(C1,..) | 1/3858(C1,...) | 1/443(C19,...) |1/510(C4,..)
3er Piso 1/3000(C1,..) | 1/4500(C1,...) | 1/422(C19,...) |1/466 (C4,..)
2do Piso 1/3375(C1,..) | 1/4500(C1,..) | 1/410(C19,...) |1/429(C4,..)
ler Piso 1/ 3813) (C19, | 14750 (C15) | 1/391(C15) |1/377(C4 ..)
Mezanine 1/3875(C1,..) |1/4715(C6,C7)| 1/398 (C19,...) |1/370(C4,..)
Planta Baja 1/2700(C1,..) | 1/5400(C4,...) | 1/410(C19,...) |1/370(C4,..)

Notas: (1) Los desplazamientos estan mayorados por la ductilidad.

Fuente: Cypecad, 2025

Como se puede apreciar en el comentario estas distorsiones estan mayoradas por la
ductilidad, por un coeficiente de amplificacién Cd = 5 obtenido segun el tipo de sistema

estructural adoptado
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Tabla 4.29:  Verificacion de desplomes maximos

Situaciones sismicas @
Direccion X | Direccion Y | (8/h) max
0,0020 0,0016 0,0054 Cumple
0,0021 0,0017 0,0054 Cumple
0,0022 0,0018 0,0054 Cumple
0,0023 0,0020 0,0054 Cumple
0,0024 0,0021 0,0054 Cumple
0,0024 0,0023 0,0054 Cumple
0,0026 0,0027 0,0054 Cumple
0,0025 0,0027 0,0054 Cumple
0,0024 0,0027 0,0054 Cumple

Fuente: Elaboracion Propia

Como se puede observar ninguna distorsion supera el valor maximo de la deriva de 0,0054

4.3.5 Verificacién de Cortante Basal

Datos

Suelo S2

So= 0,095

Fa= 13 Fv= 128
le= 1

R= 65 Cd= 5

Ax= 0,0026 *Cd Ay=
A= 0,0005 A=
Amax = 0,0054

h= 19,90 m

Ct= 0,0466x= 09

0,0027 *Cd
0,00027

Cumple

Ta= 0,69 (s)Periodo Fundamental de la Estructura

Fv*So = 0,12
Coeficiente Cu

Cu= 1,60
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Ta*Cu = 1,10 El periodo fundamental no debe ser mayor a este valor
T(x) = 1,10 (s) Periodo del primer modo de vibrar X (Cypecad)

T(y) = 1,06 (s) Periodo del primer modo de vibrar Y (Cypecad)

Asumir:

Tx= 1,10

Ty= 1,06

Ws = 18268,10 KN  Peso sismico efectivo

» Coeficiente de Respuesta Sismica

Csl

2,5*Fa*So ) )
=——-=0,0475 coeficiente de respuesta sismica
R/Te
1,25*Fv*So
Cs NO debe exceder: Cs x max=——a——=
Tx (E)
0,0214 para Tx = 1,10 < TL= 393 s
Cumple
1,25*Fv*So
Cs x max= — R
Ty (5)
0,0222 para Ty = 106 < TL= 393 s
Cumple
Csx=0,021 Csy = 0,022

Cs No debe ser menor a:

Csmin = 0,11*Fa*So*le =

0,0136 Coeficiente minimo de respuesta sismica

Csmin = 0,0136 > 0,01 Cumple
0,021 < 0,021 > 0,01 0,022 < 0,022 > 0,014
cumple cumple
» Fuerza de Corte Basal Estéatico Ve
Vex=Cs*Ws=387,75 0,65*Ve= 252,04
Vey=Cs*Ws=402,38 0,65*Ve= 261,55
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* Fuerza de Corte Basal DinAmico

Vdx = 331,96 kN

Vdy = 344,81 kN

Vdx = 331,96 > 0,65*Ve =

252,04

Vdy = 344,81 > 0,65*Ve = 261,55

4.4  Alcance del Aporte Académico

Si bien el aporte académico implica la utilizacion de la NBDS 2023 el alcance del aporte
académico es realizar un analisis comparativo de la variacion de la cantidad de acero en el
elemento columna en una estructura considerando las fuerzas sismicas y sin considerar las

fuerzas sismicas.

Se mostrara un analisis comparativo en cuanto a porcentaje de variacion acero, costos y el

armado tipo de una columna sin considerar las fuerzas sismicas

En el Capitulo 3 se realizé las verificaciones considerando una estructura sismo resistente
tanto de la NB 1225001 Capitulo 18 como de la NBDS 2023

Tabla 4.30: Resumen de Acero de las Columnas armadas Con disefio sismorresistente
Resumen Acero Long. Total | Peso + 10% Total
Cuadro de Columnas (m) (kg)
AH-500
06 11587,20 2829,00
¢8| 321,60 140,00
d16| 4830,00 8386,00
$20| 789,70 2142.00 13497
Fuente: Cypecad 2025
Tabla 4.31: Resumen de Acero de las Columnas armadas Sin disefio sismorresistente
Resumen Acero Long. Total | Peso + 10% Total
Cuadro de Columnas (m) (kg)
AH-500
06 3828,80 935,00
o8| 326,00 142,00
d16| 2118,90 3679,00
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$20
625

979,60
124,80

2657,00
529,00

‘ 7942 ‘

Fuente: Cypecad 2025

Tabla 4.32:  Analisis de Precios Unitarios del Acero
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
Proyecto"Presupuesto General de Vivienda Unifamiliar" Actividad N° |
Actividad : Acero Corrugado (fy = 500 MPa) Cantidad :  7942,00
Unidad : m3 Moneda . Bs
L, . Cantidad o | Precio |Costo
Descripcion Unidad Rendimiento | Unitario | Total
1 Materiales
Acero Corrugado para
1 Hormigoén kg 1,10 9,40 |10,34
2 Alambre de Amarre kg 0,05 10,00 | 0,50
Total Materiales 10,84
2 Mano de Obra
1 | Armador | hr | 011 | 20,00 | 2,20
Sub total M.O. 2,20
Cargas Sociales 65% del sub total M. O. 55%| 1,21
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas Sociales) 15% | 0,51
Total Mano de Obra | 3,92
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
Herramientas Menores 6% de
la mano de obra 6% | 0,24
Total Eg, Mag. y Herr. 0,24
4 Gastos Generales y Administrativos
Gastos Generales 10%
(1+2+3) 10% | 1,50
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) 10%| 1,65
6 Impuestos
Impuestos I. T. 3,09%
(1+2+3+4+5) 3,09% | 0,56
| | | |
Total Item Precio Unitario
(Bs) 18,70
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Fuente: Elaboracion Propia

Como se puede apreciar tenemos un total de 18,70bs por cada unidad de kg de acero

Tenemos un costo del acero de:

Costo de Acero en Bs = 148.548,17

Sin considerar un disefio sismorresistente

Y un costo de:

Costo de Acero en Bs = 252.449 58

Considerando un disefio sismorresistente

Tenemos una variacion del:

Variacién del Acero con sismo y sin Sismo (%) = 58,84

Tenemos una variacion de méas del 50% debido a que la estructura esta disefiada para evitar

que la estructura colapse.

La norma exige ciertas condiciones de desplazamiento (derivas) que se debe cumplir como

también rigidizar la estructura para cuando un evento sismico de cierta magnitud nuestra

estructura no colapse.

Disefiar un edificio sismorresistente es fundamental para garantizar la seguridad de las

personas y la integridad de las estructuras en zonas propensas a terremotos. A continuacion,

se presentan las razones clave para este tipo de disefio:

Minimizacién de Dafios Estructurales: Los edificios sismorresistentes estan
configurados para resistir las fuerzas generadas por los sismos, 1o que ayuda a evitar
dafios severos en la estructura. Esto incluye la utilizacién de materiales y técnicas
especificas que aumentan la resistencia

Disipacion de energia: Durante un sismo, se libera una gran cantidad de energia que
debe ser absorbida por la estructura. Los disefios sismorresistentes permiten que los
edificios se deformen de manera controlada, disipando esta energia y evitando dafios

catastroéficos.
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4.4.1 Principios Fundamentales del Disefio Sismorresistente

Distribucion Adecuada de la Masa: Es crucial que el peso esté distribuido uniformemente en
toda la estructura para minimizar los movimientos sismicos. Elementos méas pesados deben

estar en la parte inferior.

Rigidez Lateral: Las estructuras deben ser lo suficientemente rigidas para resistir los
movimientos laterales generados por un terremoto. Esto se logra mediante muros de corte,
secciones de columnas sin reducir su dimensién en plantas superiores y otros elementos

estructurales.

Conexiones Efectivas: Asegurar que todos los componentes estructurales estén bien

conectados es vital para mantener la integridad durante un evento sismico

Capacidad Ddactil: Los materiales utilizados deben permitir deformaciones sin romperse, lo

que ayuda a absorber y disipar energia sismica.

Gréafico 4:11 Armado tipo de una columna
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Fuente: Cypecad 2025

En el grafico se puede observar separaciones de barras de 15cm, en este caso no se presenta

las exigencias de un disefio sismo resistente de secciones de confinamiento.

Es posible reducir las secciones de la columna en el nivel superior, esto no fue posible en un
armado con disefio sismorresistente debido a que incrementaban las derivas como a su vez el
centro de masa se alejaba del centro de rigidez, por lo que no fue recomendable reducir las

secciones de las columnas en los niveles superiores.
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Ademas, se puede apreciar diametros de columnas de 16mm en la mayoria de las columnas

y no como en el otro caso donde teniamos diametros de 20mm y como minimo 16mm.
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CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
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5 Conclusiones y Recomendaciones
5.1 Conclusiones

En el Disefio Estructural del “Edificio Multifamiliar en el Barrio Aranjuez” se llego a las

siguientes conclusiones:

e Se cumplid el objetivo principal de Realizar el “Diseno Estructural del Edificio
Multifamiliar” aplicando el Proyecto de Norma NB 1225001.

e Se Cumplio el objetivo secundario de realizar los estudios de suelos a diferentes
profundidades, pudiendo conocer la resistencia admisible del suelo aplicada en el
disefio con un valor de 0.25 MPa.

e Se Cumplieron los objetivos secundarios de realizar el predimensionado y disefio
estructural aplicando el programa Cypecad junto a sus respectivas comprobaciones
manuales de los elementos mas solicitados.

e En este proyecto existe un aumento de esfuerzos al pasar de hacer un anélisis como
estructura intraslacional a estructura traslacional, por lo cual se consideré como una
estructura traslacional.

e La velocidad del Viento y otras acciones horizontales debe ser verificada
adecuadamente por la normativa vigente mas actual para evitar errores en su
consideracion.

e Mientras mas cerca este un elemento estructural de su limite resistente, mas cercanos
seran los valores de las comprobaciones manuales con el calculo del programa
Cypecad.

e Se cumplio el objetivo secundario de realizar los planos estructurales de todos los
elementos que componen el proyecto en cuestion.

e Se realizo las verificaciones manuales de los elementos estructurales aplicando las
exigencias del Proyecto de Norma NB 1225001.

e Se concluyd que la diferencia entre verificaciones manuales y el programa Cypecad
aplicando la norma NB, no tiene variaciones en el caso de vigas, columnas.

e Se elaboraron los cOmputos métricos, presupuesto y cronograma de la obra, dando

como resultado un presupuesto total de 9.226.365,19 Bs.
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e Se realiz6 la comparacion en la cantidad de acero considerando un disefio
sismorresistente y sin sismorresistente donde se puede ver una variacion de mas del
50%. Esto debido a algunas exigencias en cuando a armaduras de confinamiento,
cumplir con las derivas, que el cortante basal dindmico sea mayor al 65% del cortante

estatico y demas exigencias.
5.2 Recomendaciones

e Se recomienda iniciar el proyecto con un analisis de la arquitectura y sus
caracteristicas para realizar un buen esquema estructural como punto de partida para
poder editar la estructura en base a como se vaya avanzando en el disefio, sobre todo
en estructuras que no son simetricas y pueden ser susceptibles a errores cuando hay
cambios en su geometria.

e Se recomienda realizar el estudio de suelos de la resistencia admisible del suelo
mediante un SPT confinado, es decir sin realizar la excavacion de la calicata para
realizar el ensayo, solo introduciendo una barrena para extraer la muestra de suelo y
tener resultados mas exactos en resistencia.

e Serecomienda realizar un estudio de suelos cada metro de profundidad para conocer
los estratos que lo componen y verificar que no hay variaciones en el tipo de suelo y
su respectiva resistencia admisible, a una profundidad minima que especifique la
normativa de construccion que se aplique.

e Serecomienda hacer un andlisis de las cargas no estructurales que pueden presentarse
sobre las losas (como los muros), en base a los posibles cambios de uso que puede
tener la estructura ya que es una situacion muy comun que debe preverse de ser
posible porque las losas pueden sufrir grandes deformaciones por cargas que no
fueron contempladas en su disefio.

e Se recomienda incluir el disefio de las instalaciones eléctricas y sanitarias necesarias
para no tener un choque entre el disefio estructural y el disefio de instalaciones
incurriendo en errores constructivos o dafios a la estructura.

e Se debe considerar emplear una losa de cimentacion como fundacién alternativa

estudiando su costo beneficio con respecto a las zapatas aisladas, considerando el
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caso si el edificio de disefia para resistir las fuerzas sismicas con un sistema
estructural dual.

Se recomienda realizar las respectivas verificaciones manuales de los elementos
estructurales, principalmente para el disefio en hormigon armado para poder verificar
que el refuerzo de acero colocado por el programa no esté en exceso y sea adecuado
para las solicitaciones que se presenten.

Se recomienda uniformizar la geometria de los elementos estructurales cuando sea
posible, para poder tener mejores planos constructivos finales.

Se recomienda ser minucioso en el estudio de cargas, que, si bien se puede estar
cumpliendo la normativa, el uso de la estructura en muchas ocasiones puede alejarse
del proposito para el que se proyectd, por lo cual no se debe desestimar los posibles
escenarios de cargas no contempladas.

El célculo estructural es muy profundo y complicado por lo cual se debe apoyar en
bibliografias completas que tengan afios de recorrido y buenas recomendaciones por
los profesionales, para poder tener un sustento en el criterio con él que se evalGa un
disefio estructural.

Se recomienda incluir un s6tano con muros de hormigon debido a que la estructura
cuenta con una losa de fundacion a 2.7m de profundidad. En esta alternativa de disefio
estructural no incluye muros de hormigén para sotano debido a que no estan

contémplanos en los planos arquitectonicos.
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