1. ANTECEDENTES
1.1. Problema

El uso de los forjados empez6 a ser imprescindible con los primeros asentamientos
urbanos; para salvar y cubrir los espacios que el hombre necesitaba para vivir. Estos
podian ser de muchas maneras distintas, desde cuevas o tiendas de pieles a simples
chozas hechas de ramas. Han pasado muchos afios y las viviendas en el mundo han ido
evolucionando, hemos pasado de construir casas de planta baja con una cubierta a
construir viviendas tan complejas como son los rascacielos. La evolucion de las
viviendas ha sido muy grande, al igual que los forjados que se han realizado en ellas,
desde la utilizacion de troncos simplemente apoyados a generar estructuras mas
complejas utilizando otros materiales. Durante muchos siglos la madera fue el material
predominante en la construccién de forjados de viviendas, pero la aparicion del acero y
el hormigdn supuso un gran cambio en las estructuras, ya que se pudo ampliar las luces
a cubrir y las cargas a soportar, por lo cual terminaron imponiéndose los forjados de
hormigon armado. Estos partiendo de las losas macizas, evolucionaron a otras
tipologias mas baratas de edificacion: forjados unidireccionales (distribuyen las cargas
en un solo sentido) , los cuales fueron desarrollados gracias a Freyssinet, que aplico en
los afios 30, el hormigdn pretensado, e hizo posible la fabricacion de viguetas
pretensadas a gran escala, y los forjados bidireccionales aligerados (forjados
reticulares)(distribuyen las cargas en ambos sentidos), los cuales pertenecen a la familia
de las losas de hormigén armado, no homogéneas, aligeradas y armadas en dos
direcciones ortogonales los cuales pueden estar apoyados sobre vigas o directamente
sobre los pilares. Inicialmente se realizaba una losa maciza continua que se empotraba
elasticamente en un emparrillado de vigas que, junto con los soportes, constituian un
conjunto de porticos cruzados ortogonalmente. Més tarde se aligerd la estructura,
eliminando la masa innecesaria. Actualmente es una de las soluciones mas usadas en
razon a las ventajas que supone el forjado reticular en la construccion de toda clase de
edificaciones.

En Bolivia hoy en dia se usa generalmente las losas alivianadas con viguetas

pretensadas o viguetas armadas, las cuales fueron relegando a la losas macizas que se



usan con menor frecuencia, se observa que se estd un paso atrds con respecto a la
evolucion que se dio en el campo de los forjados, ya que todavia no se vislumbra la
aplicacion masiva de los forjados reticulares, aunque con un gran retraso se realizaron
las primeras construcciones con esta clase de forjado, pero muy poco se conoce de ellos
por lo que no se saben explotar las grandes ventajas técnico- econémica que estos nos
ofrecen. Entre ellas cabe mencionar la posibilidad poder de abarcar luces mayores
proporcionando una estética digna a la estructura, menor peso propio lo cual genera
menor gasto en los materiales, la distribucion de esfuerzos que se produce en ambas
direcciones, la posibilidad de albergar ductos de instalacion dentro del forjado, su alta
resistencia al fuego, buen aislamiento térmico, nos admite optimizar los sistemas

estructurales para el desarrollo de un edificio multifuncional, etc.

1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo general

% Realizar un estudio técnico-econémico de forjados reticulares con vigas
peraltadas y de forjados reticulares sin vigas peraltadas.

1.2.2. Objetivos especificos

+ Recopilar los datos necesarios previos a la ejecucion del disefio.

% Modelar ambas estructuras con la ayuda de programas computacionales
asegurando su buen comportamiento.

¢ Elaborar el disefio estructural cumpliendo con la normativa EHE-08

+«* Realizar una comparativa de los resultados de ambos forjados, y evaluar cual se

comporta mejor, proporciona mejores condiciones de versatilidad y es mas

economico.

+¢ Determinar costo y tiempo de ejecucion.



1.3. Justificacion
Las razones por las cuales se realizara este estudio son las siguientes
1.3.1. Tedrica

El estudio propuesto busca, mediante la aplicacion de la teoria y los conceptos basicos de
los forjados reticulares, explicar el comportamiento estructural, caracteristicas, ventajas y
desventajas tanto técnicas como econdmicas que tiene cada tipo de forjado reticular (con y
sin vigas peraltadas), lo cual permitird contrastar los diferentes conceptos para luego ser
verificados con los célculos y asi definir el forjado mas adecuado para el tipo de edificacion

planteada, (Nuevo Mercado Bolivar).
1.3.2. Metodologica

Para lograr el cumplimiento del objeto de estudio se analizaran los forjados reticulares tanto
con vigas como sin vigas mediante el uso de programas computacionales, a partir de los

cuales se pretende obtener el dimensionamiento méas dptimo para ambas estructuras.
1.3.3. Practica

Desde el punto de vista arquitecténico los forjados reticulares nos permitiran la obtencion
de estructuras adaptables y acondicionables a las necesidades presentes y futuras de la
sociedad, y desde el punto de vista estructural la implementacion de forjados reticulares
posibilita reducir las dimensiones de los elementos que lo forman resistiendo con mucha
eficacia las mismas acciones que cualquier otro tipo de losa y rebajando su coste

econémico en material.



1.4. Alcance del proyecto

El presente estudio se basa en el analisis técnico econdmico de los forjados reticulares, a
través del cual se pretende obtener dos disefio estructurales, el primero sin vigas donde el
forjado descansa directamente sobre las columnas, y el segundo donde el forjado es
sustentado por vigas que a su vez descansan en las columnas, a partir de ambos disefios se
pretende demostrar las grandes ventajas tanto arquitecténicas como estructurales, ademas

de efectuar una comparativa entre costo y tiempo.
1.5. Hipotesis

Al realizar el estudio técnico economico, derivado de generar dos estructuras con
comportamientos diferentes para el mismo edificio (“Nuevo mercado Bolivar”), se
demostrara cual de las dos presenta mayores ventajas en tanto se refiere a ejecucion,

comportamiento estructural, economia y arquitectura.
1.6. Resultados a lograr.

Con la culminacién del presente estudio sobre los forjados reticulares con y sin vigas
peraltadas se quiere demostrar cual de los dos nos ofrece mejores condiciones:
Estructurales, arquitectonicas y econdémicas, para tal efecto se realizaran dos disefios para la
losa del nuevo mercado Bolivar cada uno con un respectivo forjado, y a partir de ambos

disefios se podra evaluar la mejor alternativa.



2. Generalidades
2.1. Descripcion bésica

El forjado reticular pertenece a la familia de las losas de hormigén armado, no homogéneas,

aligeradas en dos direcciones ortogonales.

La estructura asi formada, admite que sus flexiones puedan ser descompuestas y analizadas
segun las direcciones de armado y forma con los soportes un conjunto estructural espacial,
capaz de soportar las acciones verticales muy adecuadamente y las horizontales

razonablemente bien.

Los parametros béasicos que definen las caracteristicas del forjado reticular son:

>

¢+ Separacion entre ejes de nervio

L)

¢+ Espesor basico de los nervios

+«+ Canto total de la placa

X/
°

Altura del bloque aligerante

¢+ Espesor de la capa de compresion

En los forjados reticulares y alrededor de los pilares, se prescinde de los blogues aligerantes
y la placa pasa a ser maciza. Esta zona maciza a través de la cual la placa apoya sobre los
pilares recibe el nombre de abaco. El abaco suele estar embebido normalmente en el
espesor de la placa y, tan solo para luces elevadas o cargas anormalmente grandes, se
disefia acusado inferiormente bajo la misma de forma recta o biselado a 45°.

En los inicios de los forjados-losas y posteriormente en los forjados reticulares, era normal
el ensanchar la cabeza del pilar en su union al &baco, para alejar el riesgo méas grave que

puede presentarse en este tipo de estructura, el punzonamiento.

El ensanche de pilar recibe el nombre de capitel y su empleo, ha quedado rebajado al

campo de las edificaciones de tipo industrial y los locales comerciales singulares.

El capitel como tal carece de sentido cuando el abaco se halla acusado bajo la placa, y

debido ademés a las dificultades que expone su ejecucion, especialmente su encofrado,



actualmente su uso es muy restringido, incluso para las construcciones de los tipos

mencionados.

El ingeniero Florentino Regalado menciona en su libro sobre los forjados: “Se puede
afirmar después de haber intervenido en numerosas construcciones de todo tipo, que solo en
una ocasion hemos podido proyectar una obra con capiteles, algunas si hemos realizado con
los abacos acusados, y la inmensa mayoria se han resuelto con los dbacos embebidos en el
espesor de la placa; todo ello, quizas sea debido a la obsesion patoldgica que reina

actualmente en la edificacion por los forjados planos”.

En los comienzos de los forjados, losas, las vigas de borde eran auténticas vigas
descolgadas de gran rigidez relativa; actualmente suelen ir embebidos en el espesor de la
placa con una base de 20 a 30 cm y solo se acusan bajo la misma , cuando es preciso salvar

localmente vanos de gran luz cuyas deformaciones pueden dafar las tabiquerias,
2.2. Comportamiento estructural

2.2.1. Forjados en dos direcciones apoyados en los bordes

Cuando la relacion largo / ancho es menor a 2 se logra una accion en la losa en dos
direcciones. Cuando se aplica la carga, estas losas se deflectan conformando una superficie
en forma de plato en vez de forma cilindrica. Esto significa que en cualquier punto la losa
tiene curvatura en las dos dimensiones principales y puesto que los momentos flectores son
proporcionales a las curvaturas, asimismo existen momentos en ambas direcciones. Para
resistir estos momentos. La losa debe reforzarse en las dos direcciones, al menos por dos
capas de barras perpendiculares con respecto a los dos pares de bordes. La losa debe

disefiarse para tomar la parte proporcional de la carga en cada direccion.

Los tipos de construcciones en hormigén armado que se caracterizan por una accion en dos
direcciones incluyen losas soportadas por muros o vigas en todos los lados, placas planas,

losas planas y losas reticulares.

Para visualizar el comportamiento a flexién de las losas con soportes de borde bastante

rigidos es conveniente pensar que esta conformada por dos conjuntos de franjas paralelas



en cada una de las dos direcciones, que se interceptan entre si. Evidentemente, parte de la
carga es tomada por uno de estos conjuntos de franjas y se transmite a un par de soportes de
borde, y el resto de la carga la toma el otro conjunto.

La mayor fraccion de carga se transmite en la direccion corta, por lo tanto el mayor
momento en la losa se presentara en el centro de la luz de la franja corta S1 de la figura 2.1.

Figura 2.1 Losa en dos direcciones sobre apoyos de borde simple

2.2.2. Forjados en dos direcciones apoyados sobre columnas

Cuando las losas en dos direcciones se apoyan en vigas relativamente delgadas y flexibles,
o0 si las vigas en los ejes entre columnas se omiten del todo, se generan una serie de
consideraciones adicionales a las anteriores. La figura 2.2. Ilustra una porcion de un sistema
de entrepiso donde un panel de losa rectangular esta apoyado sobre vigas relativamente
delgadas en los cuatro lados. Las vigas estan sostenidas a su vez por columnas en las
intersecciones de sus ejes centrales. Si se aplica una carga superficial w, esta se comparte
entre franjas imaginarias de losa la en la direcciéon corta y Ib en la direccion larga, se
observa que la porcién de carga transmitida por las franjas largas Ib es transferida a las
vigas B1 que se extienden en la direccién corta del panel. La porcion tomada por las vigas
B1 maés la que se transmite directamente en la direccion corta por las franjas de la losa la
totalizan el cien por ciento de la carga aplicada al panel. Asimismo, las franjas de losa la
entregan una parte de la carga a las vigas B2 en la direccion larga. Esta carga mas aquella

tomada en forma directa en la direccién larga por la losa, constituyen el cien por ciento de



la carga aplicada. Es un requisito claro de estatica que, para para construccion apoyada
sobre columnas, el cien por ciento de la carga aplicada debe transmitirse en cada direccion

en forma conjunta por la losa y por sus vigas de apoyo.

Figura 2.2 Losa en dos direcciones con vigas

Una situacion similar se obtiene en la losa de piso del tipo placa plana que aparece en la
figura 2.3 En este caso se omiten las vigas, sin embargo, las franjas anchas de la losa
centradas en los ejes entre columnas en cada direccion cumplen la misma funcion que las
vigas de la figura 2.2; también para este caso, la totalidad de la carga debe transmitirse en
cada direccion. La presencia de abacos o de capiteles en la zona doblemente achurada

cercana a las columnas no modifica el anterior requisito de la estética.

Figura 2.3 Losa en dos direcciones sin vigas



2.3.Tipologia de los forjados reticulares.-
Solo existen dos tipos de forjados reticulares que pueden diferenciarse de forma clara:

¢+ Forjado reticular con bloque aligerante perdido.

¢+ Forjado reticular con bloque aligerante recuperable.

La diferencia basica notable que existe entre las diversas patentes de los forjados
reticulares, reside exclusivamente en el tipo de bloque aligerante que emplean. La mayoria
de las estructuras se estan resolviendo con blogues de poliestireno expandido, con lo cual se

consigue rebajar el peso y aumentar el aislamiento.

Estos forjados con aligeramiento perdido suelen emplearse en la construccién de viviendas,
mientras que los que utilizan casetones recuperables, se suelen aprovechar en garajes,
locales industriales, etc.

La segunda tipologia de forjados reticulares es la derivada de emplear casetones
recuperables de plastico.

El forjado se ejecuta disponiendo unas cubetas de plastico que se retiran una vez fraguado y
endurecido el hormigdn, resultando unas oquedades muy vistosas y agradables visualmente.
Los nervios que se originan en los forjados reticulares con moldes recuperables son de
mayor seccion que los bloques perdidos de hormigén y su forma estructural es netamente

superior.

2.4. Geometria bésica de los elementos de un forjado reticular

Las dimensiones minimas de los elementos que forman parte de una estructura con forjado
reticular, vienen normalmente especificadas en la norma y deben ser respetadas; no

obstante, se pueden realizar algunos ajustes.

« Entreejes

La separacion de nervios no debe exceder de 1 m.



« Nervios

La norma EHE-08 recomienda que la anchura de los nervios no debe ser inferior 12 cm

% Abaco

Es una zona de la placa, alrededor de un soporte o su capitel, que se regruesa 0 maciza (si
se trata de una placa aligerada), con objeto de aumentar su resistencia.

El tamarfio del abaco para columnas convencionales lo fija la norma de la siguiente forma:
“La distancia del borde del abaco al eje de la columna deberd no ser menor que 0,15 de la
luz correspondiente del recuadro considerado. Cuando la columna es de borde y existe
voladizo, las normas no dicen nada de las dimensiones que debe poseer el abaco en el
sentido del vuelo. Es conveniente darle la misma dimension al abaco por la parte interior
que por la parte del voladizo (compensacién). Para voladizos que no superen el metro, es
aconsejable llevar el dbaco hasta el extremo del vuelo. Los criterios aconsejables que deben

tenerse en cuenta en el dimensionado de los dbacos volados son los siguientes:
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Figura 2.4 Dimensionamiento de abacos

% Columnas
El tamafio de las columnas, al margen de la carga vertical que reciban y que l6gicamente

determina su seccién para que no exista agotamiento, deben cumplir unos requisitos
particulares por el mero hecho de proyectar la estructura con forjado reticular.

El tamafio minimo recomendable de los forjados reticulares no debera ser inferior a 30x30
cm. Las columnas de medianeria y esquina para eludir problemas de punzonamiento y

empotrar las placas adecuadamente deberian ser ligeramente mayores pero nunca inferiores
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a 30x30 cm. El tamafio adecuado de las luces de 5-6 m en las columnas de esquina podria
ser de 40x40 cm.

Las columnas de medianeria deberian tener el tamafio de 40x30 cm para luces superiores a
los cinco metros. La dimension mayor (40), l6gicamente perpendicular a la medianeria,
justo al contrario a como suele ser en los proyectos de viviendas, para evitar que
sobresalgan las columnas excesivamente en los pasillo.

%S5/6m,

-
4

N7

A
—

Figura 2.5 Tamafio minimo aconsejable para pilares

Si se proyecta la estructura con los pilares circulares, el diametro minimo de los mismos
deberia ser de 35 cm en los de medianerias y 40 cm en los de esquinas, solamente en los

vanos centrales podrian aceptarse pilares de diametro 30 cm.

7

% Luces y distribucion de las columnas

Las luces de los forjados reticulares practicamente no tienen limitacion. Es cuestion de
darle el canto correcto.

Sin ir a los casos extremos, las luces adecuadas para el forjado reticular se mueven
alrededor de los 6 metros con uno mas menos 1 m. La maxima economia se consigue con

luces de 5-6 metros y los columnas de borde retranqueadas 1,5 metros, es decir con
voladizos en todo el perimetro.

El forjado reticular admite una distribucion caprichosa de las columnas, y es por eso que es
el forjado preferido de ciertos arquitectos que acuden a el sisteméaticamente porque les
facilita enormemente el disefio de las viviendas, pero l6gicamente la reparticion caprichosa

de las columnas engendra esfuerzos de flexion en los mismos, y consecuentemente un costo

11



adicional de armadura, que puede evitarse con una situacion modulada y esfuerzos

compensados alrededor de los mismos.

La distribucion mas correcta de columnas es formando una malla lo mas cuadrada posible,

con luces que difieran menos de 1m.

La distribucion teorica ideal apenas engendra flexion en las columnas, y en ella se halla la

placa en magnificas condiciones para resistir el punzonamiento que suponen sus apoyos

puntuales.
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Figura 2.6 Distribucion ideal de columnas
¢+ Canto del forjado
El canto del forjado depende de los siguientes factores:

Luces entre pilares

Luces de voladizo

Grado de empotramiento de la placa en bordes
Cargar gravitatorias a soportar

Empujes horizontales a tener en cuenta

El Ingeniero Florentino Regalado en su libro sobre forjados reticulares menciona que
considera arriesgada la recomendacion de las normas de aconsejar para las placas

aligeradas que tome el canto igual a la Luz/28.
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Luz max

H (canto) = =

Pasando al otro extremo esta recomendacion tampoco es razonable, ya que si una obra
posee luces de 6 m y posee una sola de 8 m, no es logico adoptar el canto por un punto
singular que puede resolverse de forma aislada, sin encarecer el resto de la placa

innecesariamente.

La recomendacion que efectla la Norma se hace siguiendo el espiritu de la modulacion
ideal, es decir estructuras con luces entre los 6m, y siempre pensando en cargas
convencionales de edificacion y aun asi nos parece una recomendacion muy peligrosa bajo

el punto de vista de las deformaciones que toman las placas

En general las obras no poseen una modulacion ideal, las cargas frecuentemente superan los
200 Kg/m2 considerados en viviendas, existen acumulaciones verticales de cargas por
tabiqueria al construirse las mismas de forma ascendente y, por ello, el proyectista debe
medir adecuadamente los cinco puntos mencionados en el comienzo de este apartado para

acertar con la eleccion del canto de la placa.
El canto confiado puede adquirirse al dividir la luz por un valor comprendido entre 20 y 25,
pero no menor a 15cm, dependiendo de los cinco pardmetros ya mencionados.

L > Hcanto > L
20 25

Si el canto debe elegirse porgue existen voladizos que predominan sobre las luces de vanos,
se sugiere emplear la tabla 1 del anexo VIII, teniendo en cuenta las tabiquerias que incidan

sobre los mismos y en caso de dudas, saltar el escalon siguiente:
++ Capa de compresion

El espesor de la capa de compresion no sera inferior a 5 cm ni a 1/10 de la mayor

dimensién del aligeramiento
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Aplicando el criterio de la Norma, el valor de “C” superara en general los 6 cm, mientras
que la practica demuestra que emplear 5 cm de capa de compresion basta para la mayoria
de los casos.

Por otra parte, no debe mirarse la capa de compresién en el forjado reticular con el mismo
criterio que se mira en el forjado unidireccional, donde la capa de compresion es
imprescindible para repartir transversalmente acciones que en el reticular se reparten

magnificamente al disponerse en el mismo de nervios cruzados en dos direcciones.
% Vigas de borde y de huecos

Formando parte de las placas nervadas, existen unos elementos de importancia fundamental
en el esquema resistente de las mismas, su dimensionamiento, es mas fruto de la
experiencia del calculista, que de unos estudios serios y rigurosos de los mismos, nos

estamos refiriendo a las vigas de borde de los forjados reticulares.
Las funciones que realizan son las siguientes:

e Enlazany atan la placa perimetral a los pilares

e Refuerzan los dbacos empotrando la placa en los pilares

e Soportan de forma directa los cerramientos de fachada

e Ayudan con su estribado a resistir y evitar el punzonamiento de la placa de borde
que por otra parte son los mas delicados y desfavorables.

e Redistribuyen esfuerzos anormales

e Enzona sismica su importancia es basica manteniendo cosida toda la estructura

e Manejados con un criterio estructural adecuado, posibilitan la apertura de cualquier

tipo de huecos en los forjados. Los admitidos por la norma y los no permitidos.

El ancho de las vigas viene fijado en funcién del canto del forjado segin la tabla 2 del

anexo VIII

La EHE-08 se limita a decir que los nervios de borde deben tener una dimensién minima de
25 cm, J. Calavera aconseja que el ancho de las vigas de borde no debe ser inferior a “d”,

siendo d el canto atil de la pieza.
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Cuando las luces superan los 6-7 m, independientemente del canto adoptado para la placa,
es muy recomendable descolgar la viga de borde y embeberlo en el cerramiento perimetral,

tratando de evitar que aparezcan fisuraciones por deformaciones diferidas en el mismo.
También aparecen nervios de borde cada vez que se abren huecos en el forjado

Hay ciertos huecos que se pueden abrir en un forjado reticular, sin que afecten al
funcionamiento estructural del mismo. Dependiendo de la zona del forjado donde se abra el
hueco, este podra tener una dimensién mayor o menor.

Siempre lo mas desfavorable serd abrir huecos cerca de los abacos. Los huecos mayores se
podrén abrir en el centro de los vanos y las limitaciones del tamafio del hueco seran
mayores a medida que estos se acerquen a los soportes.

En la figura 2.9 se muestra las limitaciones de apertura de huecos segun CODIGO ACI
(Recogido en J. Montoya).

En el centro de un recuadro se podra abrir un hueco que ocupe toda la interseccion de las
bandas centrales. Por supuesto, este hueco deberé tener un nervio de borde.

Las medidas mas restrictivas son para huecos situados en la interseccién de dos bandas de

soportes.

Figura 2.7 Limitaciones para la apertura de huecos

15



En cuanto a huecos pequefios destinados al paso de instalaciones (de ventilacion,
bajantes...) se aconseja sacarlos fuera del entorno de rotura de punzonamiento del pilar. Si
estan dentro del entorno < 6d del pilar, se descontard la parte indicada en el dibujo del
perimetro critico de punzonamiento. Art.46.1. normativa EHE-08. Como recomendacién no

se situaran bajantes de didmetro mayores a 120 mm cerca del pilar (a menos de d/2).

Figura 2.8 Apertura de huecos en el entorno del pilar

2.5. Ventajas de los forjados reticulares
% En fase de disefio.-

El aligeramiento del peso propio del forjado comporta una reduccion de la deformacion del
forjado. Con ello se consigue rebajar el riesgo de lesiones en tabiquerias rigidas causadas

por la deformacion de los forjados.

La reduccion del peso propio comporta una disminucion de cargas, lo cual provoca una
reduccion del armado en jacenas, pilares y cimientos, que no siendo muy importante
econémicamente si comporta una optimizacion de secciones y de disminucion de

solicitaciones mecénicas.
% En fase de ejecucion.- El utilizar piezas mas ligeras, comporta:
Una reduccion de costes en el transporte y la manipulacion mecanica.

Una reduccion de costes en recursos humanos al mejorar el rendimiento.

Una facilidad de manipulacién al ser piezas muy ligeras y sin cantos cortantes ni punzantes.
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Una mejora en la calidad del trabajo, al rebajar la fatiga del operario en el manejo de cargas

més livianas.

Una reduccién de apuntalamientos, especialmente en la colocacion de sopandas en forjados

semiresistentes.

% Un mejor comportamiento antisismico
Al disminuir la masa de la estructura se reduce la deformacion horizontal.
+« En la habitabilidad

Aislamiento Térmico.

Aislamiento Acustico.

Proteccion contra incendios.

Albergar instalaciones.

Proporciona una buena estética a la edificacion.
Permite estructuras acondicionables
2.6.Metodologia de calculo

En primer lugar cabe recalcar que no existe una bibliografia que aborde la problemaética de
los forjados reticulares con la suficiente amplitud y claridad, que sirva de ayuda eficaz al
profesional que se enfrenta por primera vez al reto de proyectar y construir un edificio con

estos forjados.

No se debe olvidar que el forjado reticular es una parte importante de la armazon del
edificio, pero esta debe completarse con los soportes para que pueda ser conceptuada como
tal, y es el conjunto el que debe ser correctamente analizado y calculado. De poco sirve
emplear métodos de andlisis que resuelvan a la perfeccion el forjado, si estos no

contemplan adecuadamente el calculo de los pilares.
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Tres métodos pueden ser contemplados en el analisis de una estructura con forjado
reticular: el método clésico elastico mediante un programa adecuado de ordenador
generalmente asimilando la estructura como un emparrillado, el método de los porticos

virtuales y por altimo el método directo.
2.6.1. Método directo

Para determinar directamente los esfuerzos en las secciones criticas del forjado (extremos y
centro) puede utilizarse este método, consistente simplemente en considerar cada vano de
manera independiente, atribuyendo a cada seccidén un porcentaje del momento de vano

biapoyado en funcidn del tipo de empotramiento.

No obstante, la simplicidad del método se ve lastrada por una considerable pérdida de
generalidad y de ajuste. A continuacion se analiza la incidencia que tiene cada una de las

limitaciones de este método en la pérdida de generalidad del mismo:

+«+ Ninguna columna debe desviarse mas del 10% de la luz respecto a la linea de ejes del
portico considerado.

+« La diferencia entre dos vanos consecutivos no debe superar 1/3 de la luz del vano
mayor.

¢+ Solamente deben actuar cargas verticales.

¢+ La sobrecarga debe ser uniformemente repartida y no mayor que el doble de las cargas

permanentes.
2.6.2. Método de los porticos virtuales

El método consiste en suponer dividida la estructura, en cada una de las dos direcciones
ortogonales principales, en una serie de porticos virtuales maltiples (de varios pisos), que se
calculan de manera independiente, mediante cualquier método de analisis de porticos
convencionales, logrando los esfuerzos en los distintos elementos: dinteles y columnas.
Pero hay que tener en cuenta que la estructura real no es un pértico sino un sistema plano,
por lo tanto hay que realizar una serie de aproximaciones especiales para garantizar la

validez de los resultados encontrados.
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A cambio de su sencillez, se exigen una serie de limitaciones que reducen su generalidad de
aplicacion, encaminadas a garantizar que la interaccion entre porticos virtuales sea muy

reducida.

La interaccion puede aparecer en los siguientes casos, que por lo tanto se deben evitar si se

quiere adoptar este metodo:

+« Importantes asimetrias en planta o alzado, sean de geometria o de rigidez.
++ Existencia de brochales

+« Existencia de elementos de rigidizacion transversal (pantallas, ndcleos).

X/
o

Fuertes descompensaciones de cargas o luces.
2.6.3. Método del emparrillado

Este planteamiento, basado en el método matricial del emparrillado plano, es un método
mas preciso y exacto que los mencionados anteriormente de calcular los forjados reticulares

a cargas verticales, pero siempre y cuando se cumplan una serie de requisitos basicos:

La malla en la que se discretiza el forjado debe ser la impuesta por los nervios que la
configuran. El programa de calculo tendra en cuenta las singularidades que existen en el
forjado, tales como abacos y zunchos, que poseen rigideces muy diferentes a los sencillos

nervios del mismo.

No debe tenerse en cuenta la rigidez a torsion de los nervios en primer lugar porque no es
necesario para instaurar el equilibrio y en segundo lugar, porque no resulta econémico.
Bajo el punto de vista constructivo es practicamente imposible armar los nervios con

estribos de torsion.

No obstante, no cabe la menor duda que los forjados reticulares presentan frente a los de
viguetas, una cierta rigidez torsional que puede ser tenida en cuenta en el analisis sin que
ello suponga imprescindiblemente, armar los nervios a torsion. Lo anterior es posible sin
una pérdida de seguridad preocupante, considerando un 20% como maximo de la rigidez a
torsién de los nervios. Las diferencias finales en estructuras moduladas son pequefias y por

consiguiente, su trascendencia es disminuida.
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Dentro de esta filosofia el programa de emparrillado plano que se utilice, se debera
considerar la rigidez torsional de las vigas de borde entre pilares y armar las mismas a
torsion. Una viga de borde bien dimensionado a flexién, cortante y torsion, ayuda

considerablemente a empotrar la placa de borde y evita deformaciones que puedan tener.

La precision que tiene el método descrito frente a las acciones de tipo gravitatorio,
comienza a desvirtuarse seriamente cuando es imprescindible introducir en el analisis de las
estructura acciones de tipo horizontal, con las que el método deja de ser aplicable. El
calculo puede abordarse en estos casos, estimando los giros de los nudos por el método de

porticos virtuales y considerandolos como deformaciones impuestas en el emparrillado.

No se pretende decir con lo anterior que la estructura este mal resuelta, sino que no se esta

siendo consecuente con la filosofia adoptada.

Por lo cual la manera mas acertada de modelar los forjados reticulares consiste en
considerarla tal y como es en realidad. Un conjunto de emparrillados planos unidos
verticalmente por los pilares, en definitiva, un entramado espacial. Ahora bien, si el analisis
de un emparrillado plano plantea tres incognitas por nudo: flector, torsor y cortante, unas
tres mil ecuaciones para resolver un forjado de 20x30m, el calculo de un entramado de diez
forjados como el anterior, puede elevar el nimero de ecuaciones a 60000 si se consideran

las seis incdgnitas por nudo que exige un andlisis espacial.

La potencia de célculo actualmente disponible en los ordenadores personales, posibilita
resolver perfectamente un planteamiento espacial de este tipo. Este método permite la
obtencion de esfuerzos en placas de cualquier configuracion y tipo de carga.

2.7.Armaduras de los forjados reticulares

La armadura vendra dada por el calculo, cada nervio se calcula como una viga cuyos
apoyos, en continuidad, se producen en los ejes que unen los centros de pilares. La
disposicion dependera de la anchura del nervio, nUmero de barras y diametro de las

mismas.

En general se necesita el empleo de los siguientes tipos de armaduras:
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2.7.1. Armadura de placa (nervios)

Destinada a la absorcién de los momentos flectores, colocadas en dos direcciones

ortogonales, segun las direcciones de la reticula formada por los nervios.

En el forjado reticular, y en general en las losas donde se disponga unas armaduras
cruzadas, un plano de ellas poseera un recubrimiento superior al normal, derivado de la
propia geometria del cruce. Por ello se debe procurar que las armaduras de los nervios de
mayor luz sean los que tengan el recubrimiento adecuado, es decir el recubrimiento

minimo.

Las armaduras de los nervios van situadas en la parte inferior, con los correspondientes
separadores, en toda la longitud de los nervios, para absorber los momentos positivos.
Asimismo, podrén llevar armadura de refuerzo de momentos positivos. Para absorber los

momentos negativos, se instalaran barras en la parte superior del nervio.

En general un forjado reticular llevara la armadura de momentos negativos situada en la

parte superior de los nervios, en los puntos siguientes:
En todo el perimetro del forjado reticular, en cada nervio, ancla a las vigas perimetrales.

Encima del eje tedrico que une los ejes de los pilares contiguos, por la parte superior de

cada nervio y cuando sea posible perpendiculares a dicho eje.
En los voladizos dichas armaduras tendran la necesaria longitud de anclaje hacia el interior.

En el contorno de todos los huecos, en los extremos de forjado, la armadura de momentos
negativos debera acabar en patillas de longitud minima 20 cm y se anclara en la viga de

borde por su parte exterior.

Para garantizar los anclajes de las barras, es conveniente que sus didmetros no superen los

16 mm.

Cuando los forjados reticulares tienen luces y cargas muy importantes, puede ser necesario
colocarle la armadura de cortante en la union de los nervios con los abacos, tal como se

detalla en la figura 2.12.
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Figura 2.9 Armadura de cortante en nervios

A continuacion en la figura 2.13 se muestras las longitudes minimas de armado para los

nervios.
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2.7.2. Armadura de los abacos.

La armadura de montaje de los abacos, tienen dos misiones fundamentales:

Abrazar y coser la placa al pilar.

Soportar la punta de flexién maxima sobre el pilar del forjado.

La armadura de montaje de los abacos es una armadura adicional a la de los nervios y

puede ser tenida en cuenta en los calculos, aunque se aconseja que las barras finas del

didmetro 10 no se consideren en general, dado que suele quedarse muy baja si no se apoya
adecuadamente sobre los casetones.

Normalmente todos los abacos suelen armarse colocando en la base inferior 2 barra por

cuadricula o reticula, en cada direccion; y con 2 barras por cada reticula ubicadas en las

base superior, en cada direccion.

Armadura de

reparto entre
nervios (inferior)

Armadura de
reparto entre
nervios (inferior)
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Bloque perdido /
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Figura 2.11 Armadura superior e inferior para abacos base superior, en cada direccion.

reparto entre
nervios (superior)
2010

Primeramente se instala la armadura positiva de los nervios y la del plano inferior del

abaco. Seguidamente se monta el plano superior del abaco y sobre éste la armadura de

negativo de los nervios.

Para eludir el punzonamiento existen 2 opciones:
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Colocarle cercos a las armaduras existentes en cada direccion, que son las de conexion
abaco-pilar, formando crucetas. Se colocaran antes de montar el plano superior de

armaduras.

Colocar las armaduras de punzonamiento propiamente dichas. Se situaran al finalizar el

montaje del abaco.

Si se disponen crucetas, normalmente no es necesario disponer armadura de

punzonamiento.

Figura 2.12 Armadura a punzonamiento mediante cercos

Si se disponen barras dobladas de punzonamiento, no es imprescindible instalar cercos a la

armadura de conexion pilar-abaco.

Figura 2.13 Armadura a punzonamiento barras a 45°
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No obstante, el calculo de la estructura sera el que determine las armaduras necesarias para

cada funcion o cada elemento resistente.
2.7.3. Armadura de las vigas perimetrales y de huecos

En general el armado de las vigas perimetrales esta formado por un minimo de 4 barras no
inferiores ®12 y estribos ®6/0.5d. Cuando exista torsion llevara barras en ambos laterales

del mismo. En ambos casos, con sus correspondientes cercos..

Todos los cercos de las vigas seran cerrados debido a la Torsion. Por ello, el solape de

cierre serd de unos 20 cm convenientemente sujeto con alambre.

Los huecos que cumplan con las limitaciones especificadas en las figuras 2.9 y 2.10
llevaran un nervio de borde (Aunque de menor tamafio y armado que el nervio de borde
perimetral del forjado). El hueco corta a la armadura de los nervios. La armadura

interrumpida se pondra como refuerzo en los nervios de borde.

En el caso de que los huecos no cumplan con las especificaciones antes mencionadas, caso

normal de huecos de patio o para escaleras se exponen las subsiguientes soluciones:
¢+ Solucion I.- Vigas a pilares

El hueco se resolverd mediante unas vigas que actuardn como nervios de borde. La
armadura de estos nervios se anclara con su longitud correspondiente, a partir del eje del
soporte dentro del &baco. Por facilidad constructiva muchas veces se prolonga esta
armadura hasta el final del &baco, que suele superar su longitud de anclaje figura 2.17.
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Figura 2.12 Viga de hueco anclada en pilares
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«» Solucion I1.- Brochales

Otra forma de resolver el hueco es mediante un brochal. Los brochales provocan en las
vigas grandes esfuerzos de torsion. La armadura del brochal deberéa anclarse a partir del eje
de la viga. Otra solucion consiste en prolongar uno de los nervios que llegan al &baco. Si el
nervio queda fuera del abaco se ampliara el tamafio de este para que recoja el nervio de

borde. En definitiva, con esta solucion se estd embrochalando dos nervios de borde en otros

dos nervios.
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Figura 2.13 Solucion de hueco mediante brochales
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3. DIMENSIONAMIENTO
Una vez calculados los esfuerzos a los cuales esta sometida la estructura se procede a su

dimensionamiento como se muestra a continuacion:
3.1. Dimensionamiento a flexion simple
3.1.1. Momentos positivos

Previo al calculo de la armadura en el caso de los nervios, se debe verificar si estos trabajan
como viga rectangular o como viga T, para tal efecto la norma espafiola EHE-08 propone el

siguiente procedimiento aproximado:

a) Calculo del ancho eficaz del ala comprimida.

Ancho eficaz del ala comprimida en vigas T:
lo

be = bw + 5 s b [3.1]
Ancho eficaz del ala comprimida en vigas L:
lo

be=bw+ —<b [3.2]
10

Donde:

be = Ancho eficaz del ala comprimida

bw = Ancho del nervio de la seccion

lo = Distancia entre los puntos de momento nulo, en el caso de vigas continuas o

pertenecientes a entramados podran tomarse los valores definidos en la figura 3.1.

£1+0,15-> 0,15-(£2+ £3) |

Figura 3.1 Longitudes méaximas entre puntos de flector nulo en vigas continuas
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b) Calculo del momento del bloque de compresiones.
Mo = fcd -be-hf -(d —0.5-hf ) [3.3]

Donde:

Mo= Momento del bloque de compresion del ala de la viga T respecto a la armadura de
traccion.

Si Md <Mo , la profundidad del bloque comprimido cae en el ala de la seccién. La
armadura se calcula como en una seccidon rectangular de ancho be como se indica a
continuacidn en el apartado 3.1.2 en caso de no cumplirse esta condicion quiere decir que la
profundidad del bloque comprimido cae en el alma, en este caso (extraordinariamente raro
en forjados reticulares), el calculo es laborioso.

En razon a que este calculo en la practica nunca se da en forjados reticulares, no sera

detallado.
3.1.2. Momentos negativos.

Para los nervios la seccion puede estudiarse como seccion rectangular de ancho igual al

ancho del alma, siempre que el bloque de compresiones no penetre en el ancho del ala.

El célculo para secciones rectangulares se presenta a continuacion:

a) Calculo del momento reducido de calculo.

. Md
bw-d? - fed

Hy [3.4]

Dénde:

bw= Ancho de la viga

d= Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (asimismo llamada canto util)

fcd= Resistencia de calculo del hormigon

El valor de Ww;im se logra de la tabla 3 del anexo VIII.
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Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, sélo se debera disponer de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion.

b) Caélculo de la cuantia mecanica
w=1-.1-2-u, [35]

c) Obtencién de la armadura a traccién

As =w-bw-d fed [3.6]
fyd
Donde:
o= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero
As=Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
d) Calcular la armadura minima y el valor de ® min se adquiere de la tabla 4 del anexo
VIIL.
Aun = O -b, -h [3.7]
e) Se tomaré el valor mayor entre 3.6 y 3.7

En el caso de obtener:
My < Uy

Cuando momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de
traccion y se debera seguir los pasos que se hombran a continuacion:

f) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

dl
o'=— (39
" sl
-0.2961
a)':u [3_10]
1-6

w=w+0.364 [3.11]

Donde:

o= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
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®’= Cuantia mecanica para la armadura a compresion
0'=Relacion entre el recubrimiento y el canto util
d’=Recubrimiento geométrico.

g) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

fcd

Aslzwsl-bw-dm [3.12] As2=ws2-bw-d fed

[3.13]

Donde:

Asi1= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As2= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
h) Se repite el procedimiento mencionadoendy e.

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras longitudinales

de piel con separaciones maximas entre barras de 30 cm y cuantia geométrica en cada cara,

referida al alma igual a:

S 0.05-b-(2d —h)
100

As

[3.13]

Donde:
b= Ancho del alma
h= Canto total

3.2. Dimensionamiento a esfuerzo cortante.
3.2.1. Cortante en vigas.

El punto donde debe dimensionarse la viga de borde es aquel donde abandona el abaco, el

cortante en el 4baco tiene un tratamiento especifico que se veré en 3.4.

Para las vigas peraltadas ya que no cuentan con abacos se debe analizar el cortante a una

distancia “d” de la cara del pilar.
Para el dimensionamiento de la armadura transversal se siguieron los siguientes pasos:

a) Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigon, Vcu
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Veu = fev-b-d - [3.14]
Donde:
fcv= Resistencia virtual a cortante en N/mm2 ecc. 3.15

fov = g~§-(100~,ol- fck)®  [3.15]

c

&= Coeficiente que tiene en cuenta la influencia del canto 1til en el efecto de engranamiento

de aridos y puede obtenerse mediante 3.16.

fck= Resistencia caracteristica del hormigén en N/mm2

E= 1+\ 2doo [3.16]

d= Canto 0til de la pieza en mm

p1= Cuantia geométrica de la armadura longitudinal de traccion. No se considerara cuantias

superiores al 2%

As
=——>0.02 (3.16
P b.d [ ]

As= Area de la armadura pasiva longitudinal de traccion anclada a una distancia igual o

mayor de d a partir de la seccién donde se comprueba el cortante.

b) Con el valor obtenido se debe comparar :

Si Vd < Vcu, el hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y la viga no
necesita, por calculo armadura transversal. No obstante es necesario colocar unos cercos o
estribos de seguridad, cuyo didmetro no sea inferior a 6mm ni a la cuarta parte del
diametro correspondiente a las armaduras principales. Como separacion entre planos de

dichos estribos puede tomarse s < 0.75d, y en todo caso conviene no superar los 30cm.

En caso de no cumplirse esta condicion se debe seguir con los siguientes pasos:
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c) Determinar el cortante maximo de agotamiento por compresion del alma Vul
Vul=0.3- fed -b-d [3.17]

Si Veu < Vd < Vul, se debe determinar la armadura trasversal necesaria correspondiente

al esfuerzo cortante residual Vsu.
d) Calcular el esfuerzo cortante residual

Vsu=Vvd —Veu [3.18]
e) Con este valor se calcula la armadura transversal necesaria

Vsu-s

~00.d-fd [3.19]

A

Pero debe recordarse que su cuantia mecanica debe ser igual o mayor que la minima ecc.
3.20.

[3.20]

m DS
75 fyd
Donde:
feem=Resistencia media a traccién del hormigon ecc 3.21.

f. . =03 fck?? [3.21]

La separacion s entre planos de estribos debe cumplir con la condicion:

Si:vd < 0.2Vul Syrans <0.75-d =600mm

trans —

Si: 0.2Vul<vd < 0.67Vul s, .<0.6-d >450mm

trans —

Si: 0.67Vul< Vvd s, .<0.3-d >300mm

trans —

Para las vigas de borde (caso de forjados reticulares sin vigas peraltadas) la norma aconseja

que la separacién maxima no exceda de 0.5d
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Para las vigas peraltadas la norma recomienda que la separacion maxima no exceda los 50

cm ni el canto til del forjado.
3.2.2. Cortante en los forjados reticulares.

Para la estructura sin vigas peraltadas el cortante en el forjado debe analizarse a la salida de
los abacos, para la estructura con vigas el cortante debe analizarse a una distancia “d” de la

cara del apoyo.
a) Determinar el cortante ultimo por traccion del alma
Veu = fov-b-d - [3.22]
Donde:
fcv= Resistencia virtual a cortante en N/mm2 ecc. 3.23.

fov = %-5 -(100- p, - fck)"®  [3.23]

C
&= Coeficiente que tiene en cuenta la influencia del canto 1til en el efecto de engranamiento

de aridos y puede obtenerse mediante 3.16.

De la expresion 3.23, para pequefias cuantias de armadura de traccion, da valores pequefios
e irreales de la resistencia virtual al cortante. Por esto la instruccion espafiola instaura un

valor minimo de:

0075
Ve

fov ¥ fckt? [3.24]

En caso de cumplirse Vd < Vcu se debe calcular la armadura de cortante con 3.19.
3.3. Dimensionamiento a torsion.

La seccion donde debe evaluarse la torsion es aquella donde la viga de borde abandona el
abaco (caso de forjado reticular sin vigas peraltadas), ya que se cree que el abaco transmite

suficientemente bien los esfuerzos de flexion de la placa a la columna sin necesitar
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seriamente el mecanismo de torsion y es la zona comprendida entre los abacos la que debe

empotrar la flexion de la placa por torsion.
Se debe verificar que se cumplen a la vez las siguientes condiciones:
Td<Tul Td<Tu2 Td<Tu3

Donde:

Td= Momento torsor de célculo en la seccion.

Tul= Momento torsor que pueden resistir las bielas comprimidas del hormigon.
Tu2= Momento torsor que pueden resistir las armaduras transversales.

Tu3= Momento torsor que pueden resistir las longitudinales.

a) Se debe definir el espesor eficaz t de la seccion de calculo comprobando que:

t<"<2.c [3.25]
u

Donde:

A= Area de la seccion transversal inscrita en el perimetro exterior incluyendo las areas
huecas interiores.

u = Perimetro exterior de la seccion transversal.

c= Recubrimiento de las armaduras longitudinales.

b) Se calcula el torsor resistido por las bielas comprimidas del hormigon

T=2-a fy At 3]
1+cotgp

Donde:
fies= 0.6 fcd = Resistencia a compresion del hormigon.

o= 0.6 si hay cercos unicamente a lo largo del perimetro exterior de la pieza y 0.75 si se

disponen cercos cerrados en ambas caras de la pared de la seccion hueca equivalente.

= Angulo entre las bielas de compresion de hormigdn y la directriz de la pieza. Puede

adoptarse cualquier valor del rango: 0.4 < cotg < 2.5
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Ae= Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de calculo.
c) Eltorsor resistido por las armaduras transversales viene dado por la expresion:

Tuz= 2 e A -fyd -cot g8 [3.27]

Donde:
At = Area de la armadura utilizada como estribos o armadura transversal.
s = Separacion longitudinal entre estribos de la armadura longitudinal.

Fyd = Resistencia de calculo de la armadura transversal
d) Calculo del torsor resistido por las armaduras longitudinales:

Tuz= 2R A Aue Al f.d-wp [p.2g]

Donde:

Al= Area de las armaduras longitudinales de torsion.

ue = Perimetro de la seccion media de la pared de la seccidn hueca eficaz de célculo.
fyl,d = Resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal.

3.4. Dimensionamiento a punzonamiento.

El proceso de dimensionamiento se realiza de una forma muy parecida a la del esfuerzo a

cortante. Debe asegurarse el cumplimiento de las tres condiciones siguientes:

a) Comprobacion a compresion oblicua.

F,, <0.3-fcd-uo-d [3.27]
Donde:
Fs1ei= Esfuerzo de punzonamiento efectivo de calculo.
d= Canto util de la losa.

fcd= Resistencia de calculo del hormigon.
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uo= Perimetro de comprobacion del soporte. Para secciones rectangulares se tomaron los
siguientes valores

Para columnas interiores: uo =2-(ao+bo)
Para columnas de borde: uo=a0+3-d >ao0+2-bo
Para columnas de esquina uo =3-d >ao+ho
Fae =B-Fyy  [3.27]
Donde:
Fsd= Esfuerzo de punzonamiento de caculo

S =Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga, si existe (si no existe,

£=1)

Para columnas interiores: £ =1.15
Para columnas de borde: f=1.4
Para columnas de esquina S =1.5

La carga vertical a comprobar Fsd en la transmisién entre el forjado y los pilares se obtuvo
del modelo de célculo. Esta carga es la diferencia entre el pilar inferior y el superior del

forjado considerado.

Fsd = Nd1-Nd2 [3.28]

Segln la norma espafiola EHE-08 el esfuerzo a punzonamiento sera la reaccion de la
columna respecto a las cargas que actlan en el forjado desde una distancia h/2 desde el
perimetro de la columna. Es decir, las cargas situadas en la zona préoxima a la columna a
una distancia h/2 se considera que se transmiten directamente a la columna y no generan

punzonamiento entre el forjado y la columna.

La carga de comprobacion seria inferior al axil obtenido antes, por cuanto este axil si

incluye dichas cargas. Al tomar Fsd de la ecc. 3.28 nos quedamos del lado de la seguridad.

Si esta verificacion no se cumpliera habria que aumentar la seccion de la columna,

descolgar el &baco o aumentar la resistencia caracteristica del hormigon.
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b) Comprobacion sin armadura de punzonamiento.
Fuu <7, -ul-d [3.29]
Donde:
ul= Perimetro critico
Para columnas interiores: ul=4-7-d +2-(ao+bo)
Para columnas de borde: ul=2-7-d+ao+2-bl
Para columnas de esquina ul=z-d +al+bl

7,4 = 1ension resistente del hormigon a punzonamiento en el perimetro critico.

., = fov  [3.30]

La expresion de la resistencia virtual al cortante fcv es idéntica a la utilizada en cortante
ecc.3.23

Se debe considerar que resistencia virtual de cortante fcv no sea inferior a un valor minimo

que da la norma ecc. 3.31.

0075 .3

1
fov = E2.fck? [3.31]
Ve

&= Coeficiente que tiene en cuenta la influencia del canto 1til en el efecto de engranamiento

de aridos y puede obtenerse mediante 3.16.

En otras columnas o areas cargadas el perimetro critico se determina a partir de su linea
envolvente. En el caso de que existan en la placa aberturas, huecos o aligeramientos (tales
como bovedillas o casetones) situados a una distancia menor que 6d, se eliminara de ul la
zona comprendida entre las tangentes al hueco trazadas desde el centro de gravedad de la

columna o area cargada, segun la figura 3.2.
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Figura 3.2 Casos de huecos en la placa proximos al soporte
De no cumplirse la condicion expresada en la ecc. 3.29 es necesario colocar armadura de
punzonamiento en base de estribos, horquillas verticales o barras dobladas.
c) Comprobacion del agotamiento por traccion del alma en placas con armadura

transversal de punzonamiento

Cuando es imprescindible disponer armadura de punzonamiento deben realizarse dos
comprobaciones: en la zona con armadura transversal dentro del perimetro de

punzonamiento y en la zona exterior a dicho perimetro.

¢+ Zona con armadura transversal de punzonamiento

A, - fya’d -Sena
s-ul

t,=075-7,,+15- [3.32]

Donde:

Asw = Area por unidad de longitud de la placa en direccion radial, de cada grupo de

armaduras que forman un Angulo o con la directriz.

fya = Resistencia de calculo de la armadura Asw.

o = Angulo de la armadura transversal de punzonamiento con la horizontal.
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¢+ Zona exterior a la armadura de punzonamiento

En la zona exterior a la armadura de punzonamiento es indispensable asegurarse que no se

requiere dicha armadura.

Fsd s%-g-(loo-pl- fek ) u, -d [3.33]

Ve
Donde:

Unef = Perimetro definido en la figura 3.3.

2d s/ﬁ\ Unar 2d s 2d s
L. nlin ) : K | T / K...__.ﬂ.l,
N / h—il Uyt R T

N\ N\ N

Figura 3.3 Soportes centrales, de medianeria y esquina

3.5.Deformaciones.

El célculo de flechas en los forjados reticulares es realmente un problema muy complejo,
por todos los factores que intervienen en el mismo: los propios del hormigén armado y los

especificos del forjado reticular.

El andlisis mediante el método del emparrillado es una buena aproximacion al problema a
pesar de la presencia de los bloques aligerantes que afectan al resultado sensiblemente, pero
con una influencia dificil de precisar y cuantificar. EI no tener en cuenta la rigidez adicional

de los blogues aligerantes perdidos, proporciona resultados conservadores,

También proporciona resultados conservadores del orden de un 10 a un 15% el prescindir

de la rigidez a torsion en los nervios del forjado. La norma EHE-08 menciona que, en vigas
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y losas de edificacion, no serd necesaria la comprobacion de flechas cuando la relacion
luz/canto util del elemento estudiado sea igual o inferior al valor indicado en la tabla 5 DEL
anexo VIII. Para vigas o losas aligeradas con seccion T, en que la relacion entre la anchura

del ala y del alma sea superior a 3, las esbelteces L/d deben multiplicarse por 0,8.

Se consideran como elementos fuertemente armados a las vigas y como elementos

débilmente armados a las losas.

En caso de no cumplirse esta condicion deberd comprobarse que en el Estado Limite de
Servicio se produzcan valores menores a los limites maximos instaurados en la tabla 6 del

anexo VIII.

Deben distinguirse entre la flecha total a plazo infinito (flecha instantanea producida por
todas las cargas mas flecha diferida debida a cargas permanentes) y flecha activa respecto a
un elemento dafable (flecha total menos la que ya se ha producido hasta el instante que se

construye el elemento).

: . e L
Para las bandas de pilares se realiza la verificacion para: Fadm < 500

. e L
Para las bandas centrales se realiza la verificacion para Fadm < 550

3.6.Dimensionamiento a flexo-compresion esviada.

Una vez obtenidos los valores para Nd, Mxd, Myd para cada combinacion de acciones se
procede a calcular la armadura longitudinal teniendo en cuenta los efectos de 2° orden si la

A>A

esbeltez de los soportes tim, Para tal efecto se realiza la comprobacion a pandeo como

se muestra a continuacion:
a) Calculo de la longitud de pandeo

La longitud de pandeo lo de una columna se define como la longitud de columna
biarticulada equivalente al mismo a efectos de pandeo y es igual a la distancia entre los

puntos del momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de columnas pertenecientes a
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porticos depende de la relacion de rigideces de las columnas a las vigas en cada uno de sus

extremos:
B Z E /1 —de—todos —los — pilares — que —concurrenen—en— A [3 34]
Va= Y E/1 —de—todas —las —vigas — que —concurrenen—en — A '
Z E /1 —de—todos —los — pilares — que — concurrenen—en — B
Ve = [3.35]

B ZE/ | —de —todas —las —vigas — que —concurrenen—en — B

Con estos valores pueden obtenerse de los nomogramas de la tabla 7 del anexo VIII el valor

de a

Con este valor se tiene que la longitud de pandeo es:
lo=¢-L [3.36]
Donde:
L= Luz libre entre plantas consecutivas.
En relacion con la traslacionalidad o instranslacionalidad de los edificios la norma EHE-08
comenta que: “Como norma general, los edificios de menos de 8 plantas, de altura menor al
doble de su longitud, en los que la esbeltez de las vigas y forjados (luz/canto) no supere 20
y sean monoliticamente hormigonados, aunque no existan pantallas frente a viento o
nacleos de hormigdn, pero si exista tabiqueria y cerramiento de fabrica unidos a los
elementos de la estructura, pueden considerarse intrasnacionales a los efectos de
verificacion de los efectos de segundo orden y eventual pandeo de las columnas”
a) Comprobacion a pandeo
Se Ilama esbeltez geométrica y mecanica de una pieza de seccion constante a la relacion:
Ay = lo [3.37] A= IB [3.38]
h ic
Donde:
h = Dimensidn de la seccidn en el plano de pandeo
ic= Radio de giro de la seccién en plano de pandeo
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Para esbelteces mecanicas A < A, (ecuacion 3.39) la pieza puede considerarse corta,

lim

despreciandose los efectos de segundo orden y no siendo necesario realizar ninguna

comprobacion a pandeo.

Ajm =35

v el

2
Cl1492% 342 1) | [339]
e2/h

|

Donde:

v = Axil reducido de célculo que solicita al soporte v=Nd/Ac- fcd

el= Mayor excentricidad de calculo de primer orden del soporte. Se considera positiva si
tiene el mismo sentido que e2.

e2= Menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte. Se considera positiva.

C= Coeficiente que depende de la disposicidn de armadura:

0.24 para armadura simétrica en las dos caras opuestas respecto al plano de flexién
considerado.

0.2 para armadura simétrica en las cuatro caras

0.16 para armadura simétrica en las caras laterales respecto al plano de flexion considerado.

Para esbelteces geométricas Ag <10 la pieza puede considerarse corta.

b) Disefio de columnas rectangulares

Las secciones rectangulares en las que el plano de flexién no coincide con un plano de

simetria estan sometidas a flexiona esviada, esta situacion se presenta en la mayoria de los

pilares, aun en los casos de que pertenezcan a pérticos planos.

Para tal célculo se sigue el método propuesto por Jiménez Montoya que consiste en la

reduccion del problema a flexion compuesta como se muestra a continuacion:

¢+ Se definen los pardmetros adimensionales
Nd

v=—— [3.
wibh B34
Mxd
=— — — 1341
= tdpope B34
Myd
L L
M=ot 342

«+ Entonces el momento flector adimensional reducido de flexion recta vale:
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p=+pBp, [3.43]
Donde:
pl=Es el mayor de los momentos px y py
p2= Es el menor de los momentos px y py

= Es un pardmetro cuyo valor se recoge de la tabla 8 del anexo VIII

Por lo tanto, el flector Md concominante con el axil Nd en el problema reducido valdré:
Md = z- fod -b-h? si:gl=x [3.44]
Md =z fed -b?-h si:gl=y [3.45]
Deben respetarse las siguientes observaciones:
Si la resolucion del problema de flexion recta condujera a una capacidad adimensional ®

superior a 0.6 habria que repetir los calculos con un valor de 5 aumentado en 0.1.
Si la resolucion condujera a un ® superior inferior a 0.2 habria el de valor de [ se

disminuird en 0.1.
Este procedimiento proporcionara errores medios del orden del 6% del lado de la seguridad
en términos de esfuerzos dltimos de compresion:
¢+ Calculo de las capacidades mecanicas de las armaduras principales:
Caso 1 Si: Nd <0

Md  Nd
Usl=Us2= " - "~ [3.46
i_dg o 1346l

Caso 2 Si: 0<Nd <0.5-Uo

Usi=usz= Md  Nd_Nd-d f, ~Nd [3.47]
d-d' 2 d-d " 2:Uo

Caso 3 Si: Nd >0.5-Uo
Md  Nd Uo-d

(94
d-d' 2 d—d'
ml=(Nd —0.5-Uo)-(d —d')  [3.49]
m2=0.5-Nd-(d—d')-Md —0.32-Uo-(d -2.5-d') [3.50]

Us2  [351]
d

Usl=Us2 = [3.48]

, La cuantia necesaria es: As =

0.0
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La norma espariola aconseja, para las armaduras longitudinales de las piezas sometidas a
compresion simple o compuesta, suponiendo que estan situadas en las dos caras opuestas
Aly A2 las siguientes limitaciones:
Cuantia geométrica minima: A, >0.004-b-h
Cuantia mecanica minima: A - fyd >0.05- Nd
A, - fyd >0.05-Nd
Cuantias mecanicas maximas: A, - fyd >0.5- fcd -b-h
A, -fyd >0.5- fcd -b-h
% Para el dimensionamiento de la armadura transversal en las columnas se debe tomar en
cuenta:
La separacion s entre planos de cercos o estribos debe ser s <be, siendo be la menor
dimension del ndcleo del hormigdn, de todas formas se aconseja no adoptar valores
mayores a 30 cm.
Por otro lado como objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,
la separacion s entre los planos de cercos o estribos debe ser s<15¢, siendo O el
didmetro de la barra longitudinal mas delgada.
El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didametro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa ¢t >¢max/ 4 y en ningln caso sera
menor a 6mm.
La armadura de piel, debe quedar distribuida convenientemente para evitar que queden
zonas de hormigdén sin armaduras, de forma que la distancia entre dos barras
longitudinales consecutivas cumpla con las siguientes limitaciones:
s <30cm
s< Tres veces el espesor bruto de la parte de la seccion del elemento.
¢) Disefio de columnas circulares

+¢+ Calculo de parametros adimensionales:

= 3.52
H=5e [3.52]
dl
s5=— [3.
5 [3.53]
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Donde:
Uc= Capacidad mecanica del hormigon.
D= Diametro de la seccién.

+ La cuantia necesaria es:

= w [3_53] As =w- AC- fod  [3.54]
1-a3-6 fyd

3.7.Dimensionamiento de zapatas
3.7.1. Zapatas de medianeria con vigas centradoras

El empleo de una viga centradora tiene la ventaja, sobre el empleo de un tirante, en que no
produce momentos adicionales en las columnas, ni giros previos de la zapata medianera.

Por ello, esta solucion es mas adecuada, sobre todo, en el caso de cargas importantes.

-bo-
N1 | L r\:z
[ p‘ lpz
g =
i i i
e L IR,
f__.b1_—+ > 02_+

Figura 3.4 Zapata de medianeria con vigas centradoras
a) Predimensionamiento
Mayorando entre un 30% y un 40% N1, para tener en cuenta el peso de su zapata.

Mayorando entre un 5% y un 10% N2, para tener en cuenta el peso de su zapata.

1.3-N1 a2-b2=1'1'N2
Tadm 'adm

al-bl=
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b) Conocidas las dimensiones bl y siendo bo la dimensién de la columna 1 se calcula la
excentricidad:
1

="-(bl-Db
=1 (t1-bo)

c) Los valores para las reacciones son:

R1=P1+ Nl-[Lj R2=P2+ N2—N1-(Lj
L-e L-e

d) Las tensiones del terreno (comprobacién geotécnica) bajo cada zapata:

Flzﬂsradm 2= R2
al-bl a2-bh2

<Tadm

Las zapatas se armaran considerando los valores ponderados de las solicitaciones debidas a

las reacciones del terreno 0’1y ©°2

_R-PL_ .~
al-bl

_ R2-P2 _To-
a2-b2

ri

Ghh) T2 (h-h2)

e) Calculo de la viga centrador, se deben calcular los momentos flectores M1d vy las

fuerzas cortantes VVd1 en la viga:
vi=nt -t ]ont o mient B &N a-2©
L-e L-e) 2 2

Vid =5 V1 M1d = 5 - M1
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4. DISENO ESTRUCTURAL MEDIANTE FORJADOS RETICULARES SIN
VIGAS PERALTADAS

4.1.Caracteristicas del edificio en estudio

La estructura en la cual se emplearon los forjados reticulares pertenece al nuevo mercado
Bolivar consta de un area de alrededor 1777.15 m? con un perimetro de 171.08 m, esta
destinado para ser un centro de comercio y oficinas, situado sobre las calles Bolivar y

Oruro entre la calle Espafa y el pasaje Guemez, este consta de cuatro niveles y un sétano.

Se observa que la tipologia estructural adoptada se ajusta a una alineacion de pilares
regular y ortogonal, formando una estructura modulada, las distancias entre los ejes de las
columnas son de aproximadamente 5.14 a 8.16 metros. La estructura portante se compone

de pilares de seccion rectangular y circular de hormigén armado.
La distribucion de ambientes en todo el edificio es de la siguiente manera:

El nivel del s6tano tiene una altura de 3.7m y esta destinado para el parqueo vehicular y
depdsitos. El acceso de los vehiculos es por medio de una rampa.

El primer nivel tiene una altura de 3.9m, estd destinado para los puestos de venta de
alimentos, el segundo nivel también tiene una altura de 3.9m en el cual estaran ubicados
los puestos de venta de comida y enceres domésticos, el tercer nivel con una altura de
3.45m esta destinado para oficinas y finalmente se cuenta con una terraza donde se
disponen dos areas techadas ademas de la ubicacion de los tanques.

El edificio cuenta con dos escaleras de hormigén armado; una central y la otra lateral, la
primera comunica desde el primer nivel del edificio hasta el segundo nivel y la segunda

desde el primer nivel hasta la terraza.
4.2 Esfuerzos admisibles del terreno

Como se menciond en el punto anterior, el sitio donde se emplazara el Nuevo Mercado
Bolivar se encuentra en la zona central de la ciudad de Tarija, el edificio cuenta con un
nivel en el subsuelo de 3.7 m de altura y una fundacion a 1.5 m de profundidad, en

resumen se cimentara a 5.2 m del nivel del terreno, dado que el permiso para realizar el
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estudio en la zona de emplazamiento fue negado por la Alcaldia no fue posible obtener un
ensayo de suelos de dicho lugar, pero se cuenta con tres estudios de suelos (Anexo 1)

realizados en lugares cercanos como se muestra en la imagen:

Fechas{delimagenes

El primer estudio se encuentra a 80 m del sitio de emplazamiento cuenta con una
resistencia admisible de 2.63 Kg/cm2 a 6 m de profundidad, el segundo estudio se
encuentra a una distancia de 110 m y cuenta con una resistencia admisible de 1.15 Kg/cm2
a 3 de profundidad, y el tercer estudio que se encuentra a 200 m de distancia cuenta con una

resistencia admisible de 2.52 Kg/cm2 a 4.75 m de profundidad.

En base a estos tres estudios y para dar un margen de seguridad a la estructura esta fue
disefiada con una resistencia admisible de 1 Kg/cm2 con el fin de evitar los asentamientos

diferenciales y asegurar el buen comportamiento de la misma.
4.3.Normas empleadas

El analisis y disefio estructural se realiz6 conforme se indica en las siguientes normas:

% Norma espafiola EHE-08
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4.4. Propiedades de los materiales empleados
Los materiales utilizados en el proyecto son:
4.4.1. Hormigon armado

Resistencia a la compresion: fck= 250 kg/cm?

Peso especifico: Vione =2400 Kg/m®
Modulo de Poisson: n=0.20
Madulo de elasticidad: E = 21000~/250 = 332039Kg/cm?

4.4.2. Acero de refuerzo

Limite de fluencia: fyk = 4200 Kg/cm?
Moédulo de elasticidad: Es= 2100000 Kg/cm?

4.4.3. Coeficientes de seguridad

Para la realizacion de los célculos, se utilizaron los coeficientes de minoracion de
resistencia de los materiales de la tabla 9 del anexo VIl y los coeficientes de mayoracion

de las cargas y acciones de la tabla 10 del mismo anexo.
4.5. Hipdtesis de carga

Las distintas comprobaciones que se realizan en los calculos se deben efectuar para la
hipdtesis de carga mas desfavorable, es decir, para aquella combinacion de acciones tales
que, siendo compatible su actuacion simultanea, produzca los efectos méas adversos en

relacion con cada uno de los estados limites.
Se utilizaron la siguiente hipotesis de carga:
a) Estados Limites Ultimos

En situaciones persistentes o transitorias en donde actlia Unicamente una accién variable

Qk, puede tomarse:
Z}/G 'GK +7/Q 'QK
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y cuando actuan dos 0 mas acciones variables:

ZyG Gy +0.9-7, 'ZQK

b) Estados Limites de Servicio

Cuando actlia unicamente una variable Qg, puede tomarse:

ZGK +Qx

y cuando acttan dos 0 mas acciones variables:

ZGK +O.9-ZQK
Donde:

Gk = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.

Qk = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.
yo= Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes.
yq= Coeficiente de ponderacion de las cargas variables.

Los coeficientes de ponderacion v, para el caso de control normal de ejecucion son los ya

indicados en la tabla 9
4.6. Predimensionamiento

+«» Para el disefio se usara un entreeje de 70 cm.

+¢+ Los nervios seran de un ancho de 12 cm el minimo recomendado por la norma.

% Para conseguir placas totalmente planas y facilitar el encofrado se evitara el uso de
capiteles en las columnas.

+¢+ Para el célculo del canto de la placa se tomara la relacion 1/20
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LIy P
20 20

o L _816m_ 4,
20 20

%+ Se asumird un canto del forjado de H=40 cm

% La capa de compresion usada serd de 5 cm, por lo tanto se tomaran casetones de
plastoformo de 58x58x35.

¢+ Las vigas de borde tendran una dimension de 30x40

¢+ Los nervios para los huecos seran de 20x40.

L)

4.7. Determinacion de cargas.

Las cargas que actuan sobre la estructura pueden dividirse en dos grupos: Cargas

permanentes y cargas variables.
4.7.1. Cargas Permanentes

La carga muerta que se introdujo al programa fue el peso de los sobre pisos y acabados, de
la tabiqueria, de los muros perimetrales, de la cubierta y de los tanques, el peso propio fue

calculado por el programa.

4.7.1.1. Sobre pisos y acabados.

PESO, . caico = ¥ mosaico - ESPESOI = ZOOOK—g -0.02m = 4OK—(‘3
m m
I:>esocarpetaﬁnivelacion = 7/hormigon ’ espesor = 2300 ng : 002m = 46 ng
m m
PES0 ieio_raso = 7 yeso - ESPESON = 1200K—g -0.02m = 24K—92]
m m

4.7.1.2. Tabiqueria

Se tomd un peso de 100K792’ para la tabiqueria de cada nivel, a excepcién del dltimo piso
m

donde se tiene la terraza.
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4.7.1.3. Muros perimetrales

Se calcul6 el peso por metro lineal de los muros perimetrales para cada nivel de

estructura, a continuacion se presenta el detalle del célculo:
Se usaran ladrillos de 6 huecos espesor 15 cm

Numero de ladrillos en 1m lineal horizontal y vertical considerando las juntas de 1.5 cm:

Numero de ladrillos horizontal = N°, = 100 _ 4 P28
25 ml
Numero de ladrillos vertical = N°, = 100 _ 5 Pra
20 ml
, . K
Numero total de ladrillos= N°; = 20 P22 Peso de 1 ladrillo= 459
ml pza
cm®

Volumen de ladrillo en 1 m2 de muro=V,,, =18-12-24-20 =103680

m2

3

Volumen de mortero e=1.5 cm=Vm =100*100*12 -103680 = 0.01632 -

m
Juntas de mortero de cemento y arena
. Kg . Kg
Peso unitario mortero= 2100 = Peso juntas=2100-0.01632 = 34.27 —
m m
L I Kg
Revoque interior de yeso (e=1.5 cm) Peso unitario revoque =1300 —
m

K
Peso revoque interior=1300-0.015=19.5 —g
m
Peso del muro:

20-4.5+34.27+31.5+19.5 tn
=0.17—
1000 m?
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Para determinar la carga lineal del muro se multiplico 0.17 por su altura y los resultados

obtenidos se presentan a continuacion:

Peso muro perimetral
Nivel
(Kg/ml)
+0 600
+3.9 600
+7.8 500
+11.25 400

4.7.1.4. Escaleras

Se presenta a continuacion el detalle del calculo para la escalera central en el nivel +0 al

nivel + 3.9 y en la tabla 4.4 se muestran los resultados alcanzados para cada nivel.
Datos:

Ancho: 1.50m; Huella: 0.3m; Contrahuella: 0.16m; Altura a salvar: 3.9 m
Longitud horizontal: 7.5m; N° de escalones: 24

Predisefio: Igual que una losa maciza normal se debe determinar un espesor de disefio que

cumpla con lo requerido para efectos de deflexiones

h= 0 = 23.44 =~ 25cm
32

Peso propio

. Kg
Peso propio de la losa= go = y,,y,igon h = 2400-0.25 = 600 —-

m
Peso propio peldaiio= g, = huella - contrahuel a  Vhormigon” N =175.35K—g
2 huella m
0.02 - (huella + contrahuella) -
Peso acabados = q,.aq0s = ( ) Tyeo _ 65.38 9
huella m?
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0.02- (huella + contrahuella) - y i, 62,27 Kg

Peso ceramica = q,,nica = Fella =~

K
= qO + qp + qacabados+ qceramica = 9037?
Peso total m

Peso por carga viva
El peso por sobrecarga de uso considerado es de 300 Kg que segun la norma es el que se
2

m

debe asumir para escaleras y accesos.

qviva+muerta = 1203K_g qdviva+muerta = 135 : 903 + 15 . 300 = 1669&
m m
Reacciones en el forjado
q (Kg/m)
C T T T T 1 T [ T 1 ] J
Ma
i
TRa _ _
o]
Figura 4.1 Reacciones en escalera
2
Ra=Rp= 31059 _ 005K Ma=mb=a1 _8246 4 ngKg-m
2 5 m 12 1.35
Escalera central Escalera lateral
Niveles Ra Rb Ma Mb Ra Rb Ma Mb
(Kg/m) | (Kg/m) | (Kg.m/m) | (Kg.m/m) | (Kg/m) | (Kg/m) | (Kg.m/m) | (Kg.m/m)
de+0a +3.9 4886 | 4886 6108 6108 4083 | 4083 4424 4424
de+3.9a+7.8| - 4083 | 4083 4424 4424
de+7.8a11.25| --- 3965 | 3965 4296 4296
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4.7.1.5.Estructura para cubierta central.

Para la obtencion del peso que aporta la estructura de la cubierta central en el forjado
reticular de la Gltima planta, se realiz6 un andlisis de cargas que influirian en la misma, para

una cubierta con las siguientes consideraciones:

X/

% Cubierta con una superficie de 408.2 m?, tiene forma piramidal con una longitud de
20.2 m por lado
¢+ La cubierta esta constituida por una estructura metalica con ldminas de policarbonato de

10 mm.

Con estas caracteristicas se realizé un predisefio de la estructura mostrada en la Fig. 4.2, y
para una mejor distribucion de esfuerzos en el forjado se colocd las reacciones producidas

por la cubierta como una carga lineal de 1550 kg.

Figura 4.2 Estructura metalica cubierta central

4.7.1.6. Estructura para cubierta lateral.

De la misma forma que en el apartado anterior se realizé un analisis de las cargas para la

cubierta lateral que tiene las siguientes caracteristicas:

% La cubierta abarca una superficie de aproximadamente 66 m?, es de policarbonato de 10

mm de espesor con una pendiente del 5%.
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¢+ La estructura esta conformada por cerchas metalicas espaciadas cada dos metros estas

estan apoyadas en vigas en ambos extremos que a su vez descansan en unas vigas.

Para tal célculo se consideraron las cargas de peso propio, mantenimiento y de viento con
lo cual se obtuvieron cargas puntuales de 100 Kg que irian a afectar a las vigas donde se

encuentran apoyadas.
4.7.1.7. Tanques elevados

Se determinara la dotacién por dia que demandaran los usuarios del edificio, Simon Arocha
en su libro “Abastecimiento de agua teoria y diseno “ Nos da los siguientes valores para el
calculo de las dotaciones diarias, este menciona que la dotacion de agua para comercios de
mercancias secas, casas de abastos, carnicerias y pescaderias se calculara a razén de 20
lts/dia/m* del &rea del local considerando una dotacién minima de 400 lts/dfa , la dotacién
de agua para restaurantes se calculara en funcién del area de los locales de acuerdo con la
tabla 11 anexo VIII

Y finalmente se tiene que la dotacion de agua para oficinas se calculara a razén de 6

Its/dia/m?de area Gtil del local

% Planta baja, area destinada a la venta de alimentos
Dotacién diaria= (20 Its/dia/m?)(685.87 m?) = 13717.4 Its/dia
¢ Primera planta, area destinada a la venta de comida
Dotacién diaria= (40 Its/dia/m?)(1/2)(442.82 m?) = 8856.4 Its/dia
% Segunda planta, &rea destinada para oficinas
Dotacién diaria= (6 Its/dia/m?)(843.36 m?) = 5060.16 Its/dia
TOTAL = 27634 Its/dia

Del total se asume que 1/3 serd almacenado en tanques elevados y los 2/3 restantes en un

tanque enterrado:

+»+ Capacidad tanque elevado = ; 27364 = 9121';S

dia

Se propone la construccion de dos tanques elevados de hormigon armado que estaran
sustentados por las columnas C52, C53, C44, C45y C12, C12, C4, C5
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Cada tanque estara apoyado en las cuatro columnas lo que proporciona una superficie de
5.05 -5.14 = 26 m?, para que los tanques puedan cumplir con la demanda diaria deberéan
tener una altura de 0.5 m considerando un borde libre de 0.2 m obtendremos una altura total

de 0.7 m, por lo tanto:

% Volumen de almacenamiento de cada tanque = 5.05-5.14-0.5 =13m® =13000lts.

Como podemos observar un sélo tanque cumple perfectamente con la demanda diaria pero
la decision de situar dos se basa en dos aspectos fundamentales; en primer lugar al colocar
dos tanques a cada lado del edificio se estd generando una estructura simétrica como se
sabe las estructuras simétricas son antisismicas y finalmente al tener un segundo tanque se
estd previniendo que si el dia de mafiana se necesitara hacer mantenimiento al primero no

se corte la dotacién diaria a los usuarios del edificio.

Se determind cargas que cada columna resiste 10640 Kg, el célculo de los tanques se
presenta en el ANEXO IV

4.7.1.8. Empujes de terreno

Pa

$
=3 i

Figura 4.3 Empuje del suelo al muro

El empuje horizontal por unidad de longitud esta dado por:

Pa=q-Ka-H +;-7/-H2-Ka
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Donde:

y =Peso especifico aparente del terreno = 1800 Kg/m3
H = Altura del muro = 3.7m

g = Carga uniformemente distribuida

Estimacion de q:

Kg Kg

e 280

g = Sobrecarg a + Sobrepiso =500 Kg +86

m2
En un metro:

q=586"9 .1m =586 "0
m m

Ka= Coeficiente de Coulomb de presion activa de tierra

2 1
Ka = sen”(4 + ) _~0.3014

sen?B-sen(B=5)11+ Sen(¢'+5)'5€n(¢'—a)
proentf=o) {1 \/Sen(ﬂ—5)-sen(a+/3)

£ =Angulo de inclinacién del paramento del muro respecto a la horizontal = 90°
o =Angulo de talud del terreno = 0°

¢'=Angulo de rozamiento interno = 30°

o =Angulo de friccion entre el suelo y el muro = (;:15"
Por lo tanto:
1 2 Kg
Pa = 586-2.8+E-1800-2.8 -0.3014 = 2503 —
m

La posicion de la linea de accion de la fuerza resultante Pa, se logra tomando momentos

respecto a la base del muro. Entonces:

8 2-1700-2.8+3-586
3-1700-2.8+6-586

2.16m
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Los empujes en las columnas afectadas por el terreno son:

Columna |Pa (Kg/m)| bl (m) b2 (m) P (kg)
Pl 2503 0 7.34 9186.01
P2 2503 7.34 7.45 18509.69
P3 2503 7.45 7.58 18810.05
P4 2503 7.58 5.05 15806.45
P9 2503 5.44 8.16 17020.40
P19 2503 8.16 8.16 20424.48

4.7.2. Cargas variables, Q
4.7.2.1. Sobrecarga de uso

Las cargas accidentales consideradas para el calculo de la estructura son las siguientes:

Kg

«» Para zonas comerciales 500 —
m

Kg

<+ Zonas con mesas Y sillas 300 —
m

Kg

<+ Cubiertas transitables accesibles solo privadamente 150 —-
m

Para la introduccion de las cargas vivas al programa se uso el método de la alternancia de
cargas en donde se cuadricula la planta del edificio a modo de un tablero de ajedrez y se
carga los recuadros de manera alternada, de esta forma se hallan los maximos esfuerzos

para el disefio de la estructura.
4.7.2.2. Sobrecarga de viento

La presion (o succion) del viento perpendicular a la superficie se puede delimitar mediante

la siguiente expresion:

p=C-q
Donde:
p = Presion del viento en Kg/m2.

C = Coeficiente de presion.
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Para el proyecto se consideran los siguientes valores:
C1=0.85 (Barlovento) = C2=-0.27 (Sotavento)
g = Presion en funcion de la velocidad del viento en Kg/m2.

q=0.00484 .V 2
V= Velocidad del viento en Km/h. (Valor considerado 100 Km/h)

q = 0.00484-100% = 48.4K—%I
m

p=48.4-0.85= 41@ p=-48.4.0.27 = —13K—g

m? (Barlovento) m? (Sotavento)

Se distribuyen las cargas del viento como puntuales en cada nudo de la estructura

multiplicando por el &rea de aporte de los porticos.

Para tal analisis se considerara el viento en la direccion X y en la direccion Y como se

muestra en la figura 4.5:

i

Viento en la Viento en la

direccién X direccién Y

LU

Figura 4.4 Empuje del viento
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A continuacion en las tablas 4.9 y 4.10 se muestran las fuerzas actuantes para cada nudo en

los que actlan la fuerza del viento en ambas direcciones:

Fuerzas para viento en la direccion X

Nudo al(m) (a2 (m) | bl(m) | b2(m) | Aream2| Fb(Kg) | Fs(Kg)
1 0 5.14 3.9 3.9 10.02 410.94 | -130.30
2 5.14 2.72 3.9 3.9 15.33 628.41 | -199.25
3 2.72 5.44 3.9 3.9 15.91 652.39 | -206.86
4 5.44 8.15 3.9 3.9 26.50 | 1086.52 | -344.51
5 0 5.14 3.45 3.9 9.44 387.23 | -122.78
6 5.14 2.72 3.45 3.9 14.44 592.15 | -187.76
7 2.72 5.44 3.45 3.9 14.99 614.75 | -194.92
8 5.44 8.15 3.45 3.9 2497 | 1023.84 | -324.63
9 0 5.14 0 3.45 4.43 181.76 -57.63
10 5.14 2.72 0 3.45 6.78 277.95 -88.13
11 0 5.44 2.5 3.45 8.09 331.77 | -105.20
12 5.44 8.15 2.5 3.45 20.22 828.82 | -262.80
13 0 5.44 0 2.5 3.40 139.40 -44.20
14 5.44 8.15 0 2.5 8.49 348.24 | -110.42
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Fuerzas para viento en la direccion Y

Nudo [al(m)|a2(m)|bl(m)|b2(m) |Aream2| Fb(Kg) | Fs(Kg)
15 0 1.84 3.9 3.9 3.59 147.11 | -46.64
16 1.84 141 3.9 3.9 9.09 37257 | -118.13
17 0 7.45 3.9 3.9 14.53 595.63 | -188.86
18 7.45 7.58 3.9 3.9 29.31 | 1201.65 | -381.01
19 7.58 0 3.9 3.9 14.78 606.02 | -192.15
20 0 1.84 | 3.45 3.9 3.38 138.62 | -43.95
21 1.84 1.41 3.45 3.9 5.97 24485 | -77.63
22 0 7.45 3.45 3.9 13.69 561.26 | -177.96
23 7.45 7.58 3.45 3.9 27.62 | 1132.32 | -359.03
24 7.58 0 3.45 3.9 13.93 571.06 | -181.07
25 0 1.84 2.5 3.45 2.74 112.22 | -35.58
26 1.84 1.41 2.5 3.45 4.83 198.21 | -62.85
27 0 7.45 0 3.45 6.43 263.45 | -83.53
28 7.45 7.58 0 3.45 12.96 53150 | -168.52
29 7.58 0 0 3.45 6.54 268.05 | -84.99
30 0 1.84 0 2.5 1.15 47.15 -14.95
31 1.84 141 0 2.5 2.03 83.28 -26.41
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4.8. Calculo de esfuerzos.

Como bien se detall6 en 2.6.3, tanto el método directo como el método de los porticos
virtuales requieren para ser empleados condicionamientos tan fuertes que hacen su
aplicacion imposible para el tipo de estructura que se plantea en el presente estudio, por lo
cual el anico método aplicable para la comprobacion de los resultados alcanzados mediante

el programa CYPECAD es el método del emparrillado espacial.

Dada la complejidad del método adoptado, el célculo de forma manual resulta bastante
extenso ya que al cuadricular la estructura simulando la disposicién de los nervios se
obtiene 6 incognitas por nudo, lo que resulta unas 60000 ecuaciones para resolver un
forjados de 20x30 m, y dada la continuidad de la estructura no se puede dividir el forjado
en segmentos para el calculo manual, por lo tanto se recurrié al programa SAP2000 V.14,
para la aplicacion del método del emparrillado. Si al realizar la comparacion derivada de
generar la estructura en los dos programas con procesos distintos de célculo, se adquieren
resultados con diferencias dentro del rango de lo aceptable, se podra tener la certeza de que
los resultados conseguidos en el programa CYPECAD son confiables y garantizaran el

buen comportamiento de la estructura a lo largo de su vida dtil.

A continuacién se realiza una breve descripcién de la metodologia aplicada para la

obtencion de los esfuerzos mediante el metodo del emparrillado:

Se modelo la estructura como un sistema tridimensional compuesto por elementos lineales

tipo frame y elementos superficiales tipo Shell.

Para la discretizacion de los forjados reticulares se empled una malla espacial, la cual fue
formada por un conjunto de barras o nervios cruzados ortogonalmente, los nervios, por su
geometria son rectangulares, pero en su funcionamiento trabajan como una seccién tipo T,
para poder considerar los nervios como un emparrillado de vigas se utiliz6 el método de la
seccion transformada el cual consiste en cambiar los parametro geometricos de la seccion
de tal manera que se contemple los efectos de su masa y rigidez, con este método se
transforma la seccion T del nervio en una seccion rectangular de inercia equivalente fig.

4.5, para esta nueva seccion analizada se calculé un nuevo peso especifico para que asi su
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peso fuera equivalente al peso de la estructura real, el procedimiento para dicho célculo es

el siguiente:

0,7

.

N 0,12

Figura 4.5 Seccién transformada

Inercia,,, ., - =119967.8030cm*

Asumiendo H=2B
- H/2-H®
Inercia, equivalente,. ., roy = T

Igualando inercias se tiene: Ireal = lequiv

H=41.19 cm; B=20.59

El volumen se hormigon para 1m2 de forjado es:

3

Volumen, ., = 2(0.12-1-0.35) + 2(0.58-0.12+0.35) + 2(0.18-0.12-0.35) + (1-1-0.05) = 01978
m

real

Kg
m?

P =2400-0.1978 =474.82

3

Volumen 2(B-H 1) +2(B-H-049)+2(B- H -0.094) =0.2695
m

Secc—eqv =

Una vez calculados el peso real de la estructura para 1 m? y el volumen de la seccion
transformada se encontro el peso especifico equivalente:

474.82 Kg

: = =1762.058 —
yequwalene 0.2695 3

m
Este valor fue el que se introdujo al programa para que calculara el peso propio de los

nervios que componen la reticula.
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Las vigas de borde y de hueco fueron introducidas con las medidas definidas en 4.5
Los &bacos fueron modelados con elementos tipo Shell de altura 0.4 m y con dimensiones
de 0.15L a cada lado y no menor a 2H siendo L la distancia entre ejes de columnas y H el

canto del forjado.

Figura 4.6 Modelado estructura sin vigas peraltadas mediante el método del
emparrillado espacial de vigas
4.9. Dimensionamiento.
Con los esfuerzos adquiridos mediante el método del emparrillado se procedi6 al disefio de
la armadura en las zonas mas criticas para su posterior comprobacion con los resultados

obtenidos en el programa computacional CYPECAD.

4.9.1. Dimensionamiento de nervios

El dimensionamiento a continuacion descrito se realizo para las bandas del nivel +3.9
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Figura 4.7 Esquema de bandas
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4.9.1.1.Armado a flexion positiva

Se considera secciones T para los momentos positivos en el vano y para los momentos
negativos en las zonas aligeradas del forjado. Previamente al disefio se verifica si estos
pueden dimensionarse como secciones rectangulares, para tal efecto se tomara la banda

central 6 para el tramo D-E como indica la figura 4.8
El momento flector maximo de calculo Md para BC6 del tramo D-E en la direccion X es:
Momento en BC6: Md*= 3287 Kg.m

De la figura 3.1 se tiene que la distancia entre los puntos de momento flector nulo es

l0=5.22 m; el ancho eficaz del nervio podria llegar a valer:

be=0.12 + 252 =104.52m

Por lo que se comprueba que es posible contar con el ancho integro del ala (b=70cm).

Las resistencias de célculo del hormigén y del acero asi como el valor del canto datil son los
siguientes:

250

fod = 220 _166.67 X9
15

cm?

d=h-d'=40-3=37cm

4200

fyd = 4200 _ 365017 K9
1.15

cm?

Con 3.3 se calcula el momento del bloque de compresiones:
Mo =166.67-70-5- (37 —0.5-5) = 2012500Kg.cm = 20125Kg.m

Por consiguiente, como el momento flector maximo de calculo, vale 3287Kg.m es inferior a

20125 Kg.m, la seccion en T se puede dimensionar como una seccion rectangular:

3287-100

=0 372 16667 0.0206 < 0.2961

Hy
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El momento reducido de calculo aplicado es inferior al momento limite y no es necesario
tener en cuenta la armadura de compresion, por lo que la armadura de traccion se

dimensiona como sigue:

166.67

w=1—+1-2-0.0206 =0.0208  Ascal =0.0208-70-37- T 2.46cm?

La armadura minima traccionada en nervios aligerados segun la tabla 3.3 es:
As min =0.002-12- 40 = 0.96cm?
Por lo tanto la armadura necesaria es de 2.46 cm2 para los nervios de la banda central 6

Si para el armado base inferior se tomara 2010=1.57 cm2 faltaria refuerzo de 0.89 cm2,

por lo tanto para la armadura inferior se dispondra: + 1d12=2.7cm2

Sin embargo con el programa CYPECAD se encontrd una cuantia necesaria para la misma

seccion de 2.90 cm2 proporcionando un armado de 2010+1016=3.58cm2

Con lo cual se adquiere una diferencia del 15.17% entre ambos programas.

i ®6¢/18 -
e/ criocm e®6¢/17cm
2 . 1012 2 2 1016
2010
4 2010 '
Meétodo emparrillado CYPECAD

Figura 4.9 Armado de nervios a flexion positiva
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4.9.1.2.Armado a flexién negativa

Para la verificacion de la armadura negativa se tomo la banda de pilares 6 para el tramo DE

del nivel+3.8. El momento flector maximo de calculo Md es:
Momento en BP6: Md'= 3766 Kg.m

_3766-100
70-37%.166.67

L = 0.1375 < 0.2961

166.67
3652.17

=3.01cm?

w=1-+1-2-0.1375=0.1486 Ascal =0.1486-12-37-

As min = 0.002-12 - 40 = 0.96cm?
Por lo tanto la armadura necesaria es 3.01 cm2

Si para el armado base superior se tomara 2010=1.57 cm2 faltaria refuerzo de 1.44 cm2,

por lo tanto para la armadura superior se dispondra: 2010+ 1016=3.58cm2

Mediante el programa CYPECAD se encontrd una cuantia necesaria para la misma seccion

de 3.50 cm2 proporcionando el mismo armado de 2010+1®16=3.58cm2

Con lo cual se obtiene una diferencia entre cuantias del 14% entre ambos programas. En la

figura 4.9 se presenta el armado para tal seccion:

,,,,, 1016 -._

e®6c/1 805 2

2010 2

efpﬁc/l 7cm

Metodo del emparrillado CYPECAD

Figura 4.10 Armado de nervios a flexion negativa
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El punto de flexiobn méxima negativa se encuentra la cabeza de las columnas, es por esto
que el disefio se realiza para los nervios que estan en los vanos y para los que acuden a los
abacos, A continuacion se detalla el procedimiento para el célculo de la armadura negativa

de los nervios que llegan a un abaco, para tal efecto se tomara el dbaco de la columna 35

La armadura de montaje de los adbacos es una armadura adicional a la de los nervios y
puede ser tenida 0 no en cuenta en los célculos, aunque se aconseja que las barras finas de
®10 no se consideren en general. En el caso del presente proyecto se armara los abacos
colocando en la base inferior 2 barras ®8 por cuadricula en cada direccion, y 2 barras ®10

por cada reticula en la base superior, de cada direccion.
Abaco columna 35: Md'= 8344 Kg.m/m

8344100
M4 = 20372 .166.67

=0.0522 < 0.2961

166.67
3652.17

=6.35cm?

®=1—+/1—-2-0.0522 =0.0537 Ascal =0.0537-70-37-

Colocando 2910= 1.57cm2 armado base superior faltarian 4.77 cm2 de armadura por lo

tanto se dispondra 2010+1020+ ®16

La cuantia necesaria segun el programa CYPECAD es de 7.65 cm2 con lo cual se obtiene
una diferencia del 17%, y se dispone de 2010+2®20. El croquis del armado se presenta en

la figura 4.9.
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2916
2010+2020

2010
2DH+2D20
UEL 1

2910

oW W WL V- NV

2010
251042020

2010

CYPECAD
Figura 4.11 Armado superior en &bacos
4.9.1.3.Armado a cortante
Como se menciona en 4.2.2 el cortante en los nervios se analiza a la salida de los &bacos:
El cortante en la columna 35 para el 7-8 es Vd= 6445 Kg

Para obtener el esfuerzo cortante absorbido por el hormigon, se calcula previamente:
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1.57 200
P=10.37 $=1 30

Con los valores obtenidos para la cuantia geométrica y &, para la resistencia virtual al

cortante se tiene que:

0.15

fov =~ 1.7352-(100-0.004- 25)3.10 = 3,749

cm’
Se debe verificar que sea mayor al valor minimo

_ 0'0;5_ .1.7352%2.252 .10 =5.71 Kg Veu =5.7-12-37 = 2515.69Kg

fcv —
cm

Por lo tanto la contribucién del hormigén es 2516 Kg y hasta Vd=6445 Kg faltan
3929.31Kg. Esta contribucion la tiene que aportar el armado transversal:

Vsu = 3929.31Kg

El cortante m&ximo de agotamiento por compresion del alma Vul es:
Vul=0.3-166.67-12-37 = 22200

Dado que Vcu < Vd < Vul se debe determinar la armadura transversal necesaria
correspondiente al esfuerzo cortante residual Vsu:

La seccion de armado transversal por unidad de longitud de la viga se adquiere con 3.19

2
_ 3929.31-10 _ 03231 Mm
0.9-37-10-365.21 mm

A,

Calculando la cuantia geométrica minima con 3.2 se tiene:

2
2.265 12-10 _oq4mm

Amn =25 36501 0 om

Por lo tanto la cuantia necesaria a cortante s At nec = 0.32 mm2/mm

Si se disponen estribos simples de didmetro ©6, la separacion es:
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2. (Z . 62}

S, = ————=180mm =18cm
0.32

Por lo tanto se obtienen estribos de ®6¢/18cm.

Mediante CYPECAD se obtiene ®6¢/17cm. En las figuras 4.9 y 4.10 se muestra el armado

4.9.2. Dimensionamiento vigas de borde

El dimensionamiento a continuacion descrito se realizo para la viga de borde del tramo 7-8

de la figura 3.8.
4.9.2.1.Armado a flexién positiva

EI momento flector maximo de calculo encontrado es Md*=1750 Kg.m

1750-100

_ — 0.026 < 0.2961
M4 =30.377.166.67

166.67

w=1-+1—2-0.026 =0.026 Ascal =0.026-30-37- 265217 1.31cm?

Asmin =0.0033-30- 40 = 3.96cm”

Por lo tanto la armadura necesaria es de 3.96cm2, se dispondra 4012 en el armado inferior.

Mediante CYPECAD se adquiere la misma cuantia 4012

1 S}D6c/lScm 1 ”e,(I)6c/14cm
) ;;7"4([)12 ) ., 4012

1 — 1

Metodo del emparrillado CYPECAD

Figura 4.12 Armado de viga de borde a flexion positiva
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4.9.2.2.Armado a flexion negativa

Momento en nudo 8: Md= 3013Kg.m

3013-100

- . —0.044 <0.2961
30-37°-166.67

Hy

166.67

w=1—+1—2-0.044 =0.045 Ascal =0.045-30-37- 6217 2.28¢cm?

As min = 0.0033-30- 40 = 3.96cm*
Por lo tanto la armadura necesaria es 3.96 cmz2, se dispondra 4®12=4.52cm2

Con el programa CYPECAD se dispuso una cuantia de 3®12+2®10= 4.96cm2

Con lo cual se encuentra una diferencia del 9%

2 3012
T T
e®6c/18cm TE2 ¥+
' T 2010

g

448012

/ o o o I eCD6c/14cm

30
p——
Meétodo del emparrillado CYPECAD

Figura 4.13 Armado de viga de borde a flexién negativa
4.9.2.3.Armado a cortante

El cortante méximo a la salida del abaco para el tramo 7-8 es de Vd= 3031 Kg

Para obtener el esfuerzo cortante absorbido por el hormigén, se calcula previamente:

2.26 200
_ %2 0002 “1+ 120 17352
P =10.37 $=1+ 370

0.15

fov = 1s -1.7352-(100-0.002- 25)"'%.10 = 2.98 Kg

cm?

Veu =2.98-30-37 =3313.20Kg
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Por lo tanto la contribucion del hormigén es 3313.2 Kg, como Vd<Vcu el hormigon de la
viga resiste por si solo el esfuerzo cortante y esta no necesita por calculo armadura

transversal, sin embargo se debe disponer armadura minima.

Calculando la cuantia geométrica minima con 3.2 se tiene:

2
A = 2.265_ 30-10 =O.28mm
75 365.21 mm

Si se disponen estribos simples de diametro ®6, la separacion es:

2. (Z . sz
=—— <2 =180mm=18cm

! 0.28

Segun la norma la separacion Syans entre planos de estribos debe cumplir con las

condiciones indicadas en 4.2.2

3031<0.2-55500=11100 Syrans <0.75-37 =28

trans —

Por lo tanto se usaran estribos de ®6¢/18cm; mediante CYPECAD se obtiene ®6¢/14cm.
El armado se muestra en las figuras 4.12 y 4.13

4.9.2.4.Armado a torsion

El torsor de disefio para viga del tramo 8-7 es: Td= 37572 Kg.cm

Se calcula el espesor eficaz t, el area eficaz de célculo Ae y el perimetro Ue

. 40-30
~ 2-(40+30)

=8.57<6 t=6cm
Ae = (40—6)-(30—6) =816cm?
ue =2-(40—6) +2-(30—6) =116cm

Verificaciones a efectuar:

Momento torsor resistido por las bielas comprimidas del hormigén:
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Tul=0.6-0.75-166.67-816-6 = 36/200Kg.cm

37572 <367200 Cymple

Por lo tanto se comprueba que la seccion no necesita armadura a torsion.
4.9.3. Dimensionamiento a punzonamiento

Se realizé la comprobacion en la columna mas solicitadas del nivel +39
Columnas C35, D=50cm (columna central)

Segun lo mencionado en 3.4 la carga vertical a comprobar en la transmision entre el forjado
y los pilares se obtiene del modelo de célculo. La carga ser la diferencia del axil entre el

pilar inferior y el superior del pilar considerado.

Fsd =298802 -179203 =119599Kg

a) Comprobacion a compresién oblicua
uo = -50=157cm

Fae =1.15-119599 =137538.85Kg

S

F,s <0.3:166.67-157 -37 = 290455.81Kg

137538.85 < 290455.18
Cumple

Por lo tanto no es necesaria aumentar la seccion del soporte o descolgar el abaco.

b) Comprobacion sin armadura de punzonamiento
Se debe calcular la resistencia virtual de cortante y asegurarse que esta no sea menor que el

valor minimo dado por la norma:

. =+/px- py =~/0.013-0.013 = 0.013

0.18

fo ==~ +1.7352-(100-0,013. 25)3.10 = 6,592

m2

77



3 1
fov =207 1 73522 . 257 .10 =571 K9
1.5 cm

El perimetro de comprobacién para una columna de medianeria es:

ul=4--37+157 =622.04cm

F,. <6.59-622.04-37 =151672.01Kg

137538.85<151672.01
Cumple

Por lo tanto no es necesaria disponer armadura de punzonamiento.

4.9.4. Dimensionamiento de columnas

Se realizara la verificacion para la columna C36 desde el nivel +0 hasta el nivel +3.9
Desde la planta baja hasta el primer piso:

Dimensiones: 30x40 cm, Lo=3.5 m, 1=160000 cm4, A=1200 cm2

Esfuerzos en la base: Nd=199351 Kg, Mxd=3987Kg.m, Myd=2985Kg.m

a) Verificacién a pandeo

Previo al disefio se realizara la verificacion al pandeo como la norma lo especifica

v, =0.12 vy =0
Usando el nomograma de la figura 3.3 se encuentra ««=0.53, con este valor se calcula la

longitud de pandeo
lo=0.53-3.5-100 =164.3cm

De manera que las esbelteces mecanicas y geomeétricas valen:

164.3 164.3
A, =——=411 A = =14.23
40 ™ ./160000/1200

Excentricidad de primer orden ex=0.83cm; ey=0.65cm
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La instruccion espafiola prescribe una excentricidad minima igual o mayor de los siguientes

valores:

@ =1.5cm ,2cm

20

Con lo que la esbeltez limite inferior es:

2
Ay =35 \/ 0'24-{1 0.24 +3.4(3— j }:34.78

+
141 2/40 2

Los efectos de segundo orden pueden ser despreciados, ya que la esbeltez mecanica de la

columna es menor que la esbeltez limite inferior.
b) Dimensionamiento de armaduras

Los esfuerzos adimensionales para la base de la columna son:

p=— DL 997  p-05
1200-166.67
3987-100  _ 0.0498 2985-100 0.0497

M= 166.67-30- 407 Hy = 166.67-40- 302

4 =0.0498 +0.5-0.0497 = 0.075

Por lo tanto el momento concominante es:
Md = 0.075-40-30% = 597700Kg.cm

Con lo que el problema queda reducido a uno de flexion compuesta recta:

Uo=166.67-40-27 =180000Kg

Como Nd =199351> 0.5-180000 =90000¢l problema corresponde al caso 3 del apartado
3.6

ml = (199351 —-90000)- (27 — 3') = 2624424

m2 = 0.5-199351- (27 —3) - 597700 — 0.32-180000- (27 — 2.5-3') = 671312

79



, _ 0:48-2624424 - 0.375-671312
B 2624424 — 671312

=0.52

2
Se debe comprobar que &« no sea menor que: « = 0.5[1—(%) } =0.499

Por lo tanto:
Ust=Us2 = 227700 199351 g7 18000027 5006 okg
27-3 2 27-3
2= 25962.2 =7.108cm?2
3652.17
Cuantia mecanica minima: A, >0.1- 199351 _ 5.45cm2
3652.17

Cuantias mecanicas maximas: A>30-40- 166.67 =54.76cm2

3652.17
Cuantia geométrica minima: A, = 0.004-30-40 = 4.8cm2

Estableciendo un armado de 4916+2d12= 10.3 cm2 se cumple con la cuantia necesaria
El armado transversal empleara estribos ®6 (cuyo didmetro es superior a ¥ del de los
longitudinales), y la separacion no sera superior al menor de los valores siguientes:
15 ®=18 cm; 30; 24
Por lo tanto los cercos se separan 18 cm. El armado se muestra en la figura 4.12.

Mediante el andlisis por CYPECAD se obtuvieron los mismos resultados.

16
012 2 al 1§(D6c/18cm
B 30

Figura 4.14 Armado columna
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4.9.5. Dimensionamiento de zapatas

Se realizard la verificacion para una zapata medianera y una central con vigas centradoras

l 610 Kg l 139663 Kg
t 514 m {
20cm S50cm
I |
A0cm ¢'|||||'|'||r1 $W2 i
| —t+—— 5144082 ____ !
B | A |
LBf2| B A2 )
T T,

Figura 4.15 Cargas en zapatas

Como los pesos de las zapatas (W1 y W2) dependen de sus dimensiones, se procedera a
realizar un tanteo sin considerar el peso propio y asumiendo que la zapata excentrica recibe

una carga de un 40% mayor que la que deposita la columna sobre ella.

1.4- N1k < Tadm
Si: L=2B
B= \/1'4' NIk _ \/1'4'610 =20.52cm ~30cm L ~60cm
2-T'adm 2-1

Dado que las dimensiones de la columna son de 30x80 se tomara B= 105cm; L=80cm
Se tomara un canto de 50 cm
La ecuacion de equilibrio para momentos respecto a la vertical de N2k queda asi:

(610-5.14)+[(1.05-0.8-0.5-2400)- (5.14 + 0.4 — 0.525)] = R1-(5.14 + 0.4 — 0.525)

R1=1633.20Kg que debera cumplir:
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R1 < Tadm 1633.20

B-L 105-80

=0.19

Notese que el equilibrio implica un aumento de R1=1633.20=610+1008+15.2
Se tantea la zapata centrada para una carga un 10% mayor prevista:

1.1- N1k

AZ

<Tadm
A=+/139663.-1.1 = 391cm ~ 400cm

El canto minimo para zapata rigida seria de 88cm. Se va a emplear un canto de 90 cm.
Comprobando la tension vertical con el peso de la zapata interior:

(139663 + 4- 4-0.90 - 2400)

T =1.15>'adm

Es necesario aumentar el lado, probando con 4.3x4.3x0.9

(139663 +4.3-4.3-0.90 - 2400)

13.2.3.100° =0.98 <T"adm

El equilibrio implica una disminucion de R2=174207.8=139663+39938.4-5393.6
R1=16118Kg; R1=174207.8Kg

Luego de esta comprobacion puede admitirse que la zapata de medianeria se encuentra
apoyada en la viga centradora , por lo que el célculo a flexién se realizé como en el caso de

zapatas de continuas y se obtuvo una armadura de ®12c/22cm para ambas direcciones.

En el caso de la zapata interior el calculo se realiz6 como una zapata aislada obteniendo asi

®20c/22cm para la direccion longitudinal y ®16¢/14cm para la direccion transversal.
4.9.6. Verificacion de deflexiones

De acuerdo a lo expuesto en 3.5 se debe comprobar si es necesario realizar la verificacion

de las flechas, siempre y cuando se cumpla lo siguiente:

E:5.83>3
12
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Como la relacién entre la anchura del ala y del alma es mayor a 3 la relacion luz canto util

debe multiplicarse por 0.8

L 0.8= 816, 0.8=17.64
d 37

De acuerdo a la tabla 3.3, L/d en elementos débilmente armados debera ser menor a 24, por
lo cual no es necesario verificar las deflexiones.

Con el objetivo de comparar las deflexiones obtenidas se presenta a continuacion las

deflexiones méximas obtenidas para el nivel+3.8

\Qg? ddee Tramo Ft (cm) L (cm) F(irdnr;ﬂ' Verificacion
VB1 8--7 0,29 745 1,49 Verifica
VB1 7--6 0,36 758 1,52 Verifica
VB2 B72-P45 0,09 514 1,03 Verifica
VB4 P45-P44 0,21 505 1,01 Verifica
VB5 A-C 0,06 514 1,03 Verifica
VB5 C-D 0,11 576 1,15 Verifica
VB5 D-E 0,22 820 1,64 Verifica

Bandas Centrales

Banda Tramo Ft (cm) L (cm) ':(221? Verificacion
BC6 A-B 0,27 514 2,06 Verifica
BC5 A-B 0,31 514 2,06 Verifica
BC6 B-D 0,55 745 2,98 Verifica
BC5 B-D 0,62 745 2,98 Verifica
BC7 D-E 0,45 352 1,41 Verifica
BC6 D-E 0,59 745 2,98 Verifica
BC5 D-E 0,51 758 3,03 Verifica
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Bandas de columnas

Banda Tramo Ft (cm) L (cm) F(Src:]r)n verificacion
BP12 8--7 0,22 745 1,49 Verifica
BP12 7--6 0,25 758 1,52 Verifica
BP11 8--7 0,38 745 1,49 Verifica
BP11 7--6 0,42 758 1,52 Verifica
BP10 10--8 0,25 352 0,7 Verifica
BP10 8--7 0,53 745 1,49 Verifica
BP11 7--6 0,55 758 1,52 Verifica

BP7 A-B 0,17 514 1,03 Verifica
BP6 A-B 0,19 514 1,03 Verifica
BP5 A-B 0,22 514 1,03 Verifica
BP7 B-D 0,34 816 1,63 Verifica
BP6 B-D 0,54 816 1,63 Verifica
BP5 B-D 0,56 816 1,63 Verifica
BP8 D-E 0,41 815 1,63 Verifica
BP7 D-E 0,46 815 1,63 Verifica
BP6 D-E 0,51 815 1,63 Verifica
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5. DISENO ESTRUCTURAL MEDIANTE FORJADOS RETICULARES CON
VIGAS PERALTADAS

5.1.Caracteristicas del edificio en estudio

La estructura en la cual se emplearon los forjados reticulares con vigas peraltadas es la
misma detallada en 4.1, a diferencia que para este caso no fue necesario disponer abacos, en
su lugar se colocd vigas peraltadas ente las columnas, lo cual hace innecesaria la

verificacion del punzonamiento.

5.2.Predimensionamiento

X/

++ Para el disefio se usara un entreeje de 70 cm.

+¢+ Los nervios seran de un ancho de 12 cm el minimo recomendado por la norma.

¢+ El canto de la placa sera de H=40cm

% La capa de compresion usada serd de 5 cm, por lo tanto se tomaran casetones de
plastoformo de 58x58x35.

¢+ Las vigas peraltadas en los bordes y entre columnas seran de 20x60.
5.3. Determinacion de cargas.
Las cargas colocadas en las estructura son las mismas calculadas previamente en 4.3.
5.4. Calculo de esfuerzos.

Al igual que en 4.4 se empled el método del emparrillado espacial de vigas figura 5.1 para

la comprobacion de los resultados obtenidos con el programa CYPECAD.
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Figura 5.1 Modelado de estructura con vigas peraltadas mediante el método del

emparrillado espacial de vigas

5.5.Dimensionamiento.

Con los esfuerzos adquiridos mediante el método del emparrillado se procedio al disefio de
la armadura en las zonas mas criticas para su posterior comprobacién con los resultados
obtenidos en el programa computacional CYPECAD.

5.5.1. Dimensionamiento de nervios
El dimensionamiento a continuacién descrito se realiz6 para la banda central 6 del tramo D-
E para el nivel +3.9
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Figura 5.2 Esquema de bandas
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Figura 5.3 Esquema de tramos
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5.5.1.1.Armado a flexion positiva
Momento en BC6: Md+= 3710 Kg.m

Las resistencias de calculo del hormigén y del acero asi como el valor del canto dtil son los

siguientes:

_3710-100
70.37%.166.67

g =0.0232 < 0.2961

166.67

w=1—+1—2-0.0232 =0.0235 Ascal =0.0235-70-37- =2.78m?
3652.17

Asmin =0.002-12- 40 = 0.96cm?
Por lo tanto la armadura necesaria es de 2.78 cm2 para los nervios de la banda central 6

Si para el armado base inferior se tomara 2010=1.57 cm2 faltaria refuerzo de 1.21 cm2,

por lo tanto para la armadura inferior se dispondréa: 2010+ 116

Sin embargo con el programa CYPECAD se encontrd una cuantia necesaria para la misma

seccién de 3.23 cm2 proporcionando el mismo armado de 2010+1D16

Con lo cual se observa una diferencia del 14% entre las cuantias calculadas.

= —
e,g)6c/22cm /e(])6c/19cm
2 1016 2 ’/,10)16
= wd
10 \\1\:\& >10
Metodo emparrillado CYPECAD

Figura 5.4 Armado de nervios a flexion positiva
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5.5.1.2.Armado a flexion negativa
Momento en BP6: Md'= 6867 Kg.m

_ 6867-100
12.377 .166.67

w=1-+/1-2-0.2508 =0.2940

=0.2508 < 0.2961

Hy

166.67

Ascal =0.2940-12-37- =5.96cm?
3652.17

As min = 0.002-12- 40 = 0.96cm?
Por lo tanto la armadura necesaria es 5.96 cm?2

Si para el armado base superior se tomara 2010=1.57 cm2 faltaria refuerzo de 4.39 cm2,

por lo tanto para la armadura superior se dispondra: 2010+1916+1020

Con el programa CYPECAD se encontré una cuantia necesaria para la misma seccion de

6.68 cm2 proporcionando un armado similar de 2010+1916+1020

Con lo cual se obtiene una diferencia entre cuantias necesarias del 11% entre ambos

programas. En la figura 5.3 se expone el armado para tal seccion:

1016+1020 1016+1020
e ’,/,,9036?/_226"1 < 2010 e®6c/19¢m
Meétodo del emparrillado CYPECAD

Figura 5.5 Armado de nervios a flexion negativa
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5.5.1.3.Armado a cortante

Como se menciona en 4.2.2 el cortante en los nervios se analiza a una distancia “d” de la

cara del apoyo
Vd= 5304 Kg

Para obtener el esfuerzo cortante absorbido por el hormigon, se calcula previamente:

1.57 200
_ 157 5004 _14 12 17382
P =19.37 $=1+ 370

Con los valores alcanzados para la cuantia geométrica y &, para la resistencia virtual al

cortante se tiene que:

0.15

fov =" 1.7352-(100-0.004- 25)3.10 = 3,749

cm?
Se debe verificar que sea mayor al valor minimo

0.075

fov == 1.7352%'2 . 2592 .10 — 5,67 9

cm?

Veu =5.67-12-37 = 2515.69K(g

Por lo tanto la contribucién del hormigén es 2516 Kg y hasta Vd=5304 Kg faltan
2788.31Kg. Esta contribucién la tiene que aportar el armado transversal:

Vsu = 2788.31Kg
El cortante maximo de agotamiento por compresion del alma Vul es:
Vul=0.3-166.67-12-37 = 22200

Dado que Vcu < Vd < Vul se debe determinar la armadura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual Vsu:

La seccion de armado transversal por unidad de longitud de la viga se obtiene con 3.19
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2
2788.31-10 0.20 mm

A =0937.10.36521 2% m

Calculando la cuantia geométrica minima con 3.2 se tiene:

2
AL = 2.265. 12-10 :0'11mm
75 365.21 mm

Por lo tanto la cuantia necesaria a cortante es A: pec = 0.20 mm2/mm

Si se disponen estribos simples de diametro @6, la separacion es:

g[z . 62]
— 2 =220mm = 22cm

S, =
! 0.20

Por lo tanto se obtienen estribos de ®6¢/22cm.
Mediante CYPECAD se obtiene ®6¢/19cm.

En la figura 5.3 se muestra el armado

5.5.1. Dimensionamiento de vigas

El dimensionamiento a continuacion descrito se realizo para la viga de borde del tramo 7-8

de la figura 5.2.
5.5.1.1.Armado a flexién positiva

El momento flector maximo de calculo Md*=5371Kg.m

5371-100

= - =0.0496 < 0.2961
20-57° -166.67

Hy

©—1-1-2-00496 —0.051 Ascal =0.051-20-57- ;:562'6177

Asmin =0.0033- 2060 = 3.96cm?

= 2.65cm?

Por lo tanto la armadura necesaria es de 3.96 cm2 se dispondra 4®12, mediante el

programa CYPECAD se determind la misma cuantia 4®12.
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3936c/30cm e®d6c/29cm

4012
s 4012

e
%7
¥ <2

Método del emparrillado CYPECAD
Figura 5.6 Armado de vigas a flexion positiva
5.5.1.2.Armado a flexion negativa

6860 -100

Uy = . = 0.0633 < 0.2961
20-57°-166.67

Momento en nudo 8: Md'= 6860Kg.m

166.67

w=1—+1—2-0.0633 =0.0655 Ascal =0.0655-20-57- 1T 3.41cm?

As min =0.0033-20-60 = 3.96cm”?
Por lo tanto la armadura necesaria es 3.96 cm2, se dispondrd 4®12, con el programa
CYPECAD se determind la misma cuantia 4®12. Dado que la viga tiene una altura de 60
cm, es necesario colocar armadura de piel igual a:

As — 0.05-20-(2-57-60) _ 0.54cm? 1010 en cada cara de la seccion.

100
012 _rh012
e T =4
0\(0 *| 0\(0’0
gl [b eQGc/30cm gl |b o e(l;6c/29cm
1 * _L 1+ *
20 20
Meétodo del emparrillado CYPECAD

Figura 5.7 Armado de vigas a flexion negativa
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5.5.1.3.Armado a cortante

El cortante mé&ximo a una distancia d de la cara del apoyo para la viga del tramo 7-8 es de

Vd= 6635 Kg

Para obtener el esfuerzo cortante absorbido por el hormigoén, se calcula previamente:

2.26 200
_ 225 _0.002 _14 20 1 7350
P71 57 $=1+ 370
0.15

fov = ——.1.7352-(100-0.002- 25)"* .10 = 2.96 —
1.5 cm

Veu =2.96-30-37 =3372.63Kg

Por lo tanto la contribucion del hormigén es 3372.63 Kg y hasta Vd=6935 Kg faltan

3262.37Kg. Esta contribucion la tiene que aportar el armado transversal:

Vsu = 3262.37Kg

El cortante m&ximo de agotamiento por compresion del alma Vul es:

Vul=0.3-166.67-20-57 =57000

Dado que Vcu < Vd < Vul se debe determinar la armadura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual Vsu:

La seccién de armado transversal por unidad de longitud de la viga se obtiene con 3.19

2
3262.37-10 0 1741mm

A =09 5710.3521 MM

Calculando la cuantia geométrica minima con 3.2 se tiene:

2
2265 20-10 _ o mm

Amn =5 36501 0 om

Por lo tanto la cuantia necesaria a cortante s At nec = 0.19 mm2/mm

Si se disponen estribos simples de diametro @6, la separacion es:
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S, = ol 300mm = 30cm

Segun la norma la separacion Syans entre planos de estribos debe cumplir con las

condiciones indicadas en 4.2.2

6635 < 0.2-57000 =11400 Syrans < 0.75-57 =42

trans —

Por lo tanto se usaran estribos de ®6¢/30cm, mediante CYPECAD se obtiene ®6¢/29¢cm.

Figuras 5.5 y 5.6.
5.5.1.4.Armado a torsion

El torsor de disefio para viga del tramo 8-7 es: Td= 52403.3 Kg.cm
Se calcula el espesor eficaz t, el area eficaz de célculo Ae y el perimetro Ue

. 60-20
~ 2-(60+20)

=75<6 t=6cm
Ae = (60 —6) - (20 — 6) = 756cm?
ue=2-(60-6)+2-(20—6) =136cm
Verificaciones a efectuar:

Momento torsor resistido por las bielas comprimidas del hormigén:

Tul=0.6-0.75-166.67 - 756 - 6 = 340200Kg.cm

52403.3 < 340200 cymple

Por lo tanto se comprueba que el hormigon resiste por si solo los esfuerzos de torsién.
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5.5.2. Dimensionamiento de columnas

Se realizara la verificacion para la columna C36 desde el nivel +0 hasta el nivel +3.9

Dimensiones: 30x40 cm, Lo=3.5 m, 1=160000 cm4, A=1200 cm2
Esfuerzos en la base: Nd=188400 Kg, Mxd=1776 Kg.m, Myd=3741Kg.m
a) Dimensionamiento de armaduras

Los esfuerzos adimensionales para la base de la columna son:

188400

v=—" _=0942 S=05
1200-166.67

u = 1776-100 _— 00222 [y = 3741-100 :
166.67-30-40 166.67-40-30

1 =0.0624+0.5-0.0222 = 0.073

Por lo tanto el momento concominante es:
Md = 0.073-40-30% = 440700Kg.cm

Con lo que el problema queda reducido a uno de flexion compuesta recta:

Uo=166.67-40-27 =180000Kg

Como  Nd =188400> 0.5-180000 =90000el problema corresponde
apartado 3.6

m1 = (188400 —90000)- (27 —3') = 2361600

=0.0624

al caso 3 del

m2 = 0.5-188400 - (27 — 3) — 440700 — 0.32-180000 - (27 — 2.5 - 3') = 696900

oo 0.48-2361600 —0.375- 696900
2361600 - 696900

=0.52

2
Se debe comprobar que &« no sea menor que: « = 0.5{1—[%) } =0.499
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Por lo tanto:

Usl = Us2 — 440700 N 188400 052 180000 - 27 _ 7262.5Kg

27-3 2 27-3

7262.5
> =1.99cm?2

A 3652.17

Cuantia mecanica minima: A, >0.1- 188400 _ 5.22cm2

3652.17
Cuantias mecanicas maximas: A>30-40- 166.67 =54.76cm2

3652.17
Cuantia geométrica minima: A, = 0.004-30-40 = 4.8cm2
Se establece un armado de un armado de 612 = 6.79cm?2
El armado transversal empleara estribos ®6 (cuyo didmetro es superior a ¥ del de los
longitudinales), y la separacién no sera superior al menor de los valores siguientes:
15 ®=18 cm; 30; 24
Por lo tanto los cercos se separan 18 cm. El armado se muestra en la figura 5.8.

Mediante el anélisis por CYPECAD se obtuvieron los mismos resultados.

Do6c/18

40
[8)
Q

Figura 5.8 Armado columna

5.5.1. Dimensionamiento de zapatas
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134750 Kg

T B0cm S0cm

40cm 'sz
' 514+40-B/2 ! H h
—B ! A |
LB2} — A2
R, T R,

Figura 5.9 Cargas en zapatas

Como los pesos de las zapatas (W1 y W2) dependen de sus dimensiones, se procedera a
realizar un tanteo sin considerar el peso propio y asumiendo que la zapata excéntrica recibe

una carga de un 40% mayor que la que deposita la columna sobre ella.

14-NIk <Tadm Si:L=2B

B= \/1'4' NIk _ \/1'4'610 =20.52cm ~30cm L =~ 60cm
2-T'adm 2-1

Dado que las dimensiones de la columna son de 30x80 se tomara B= 105cm; L=80cm

Se tomara un canto de 50 cm. La ecuacion de equilibrio para momentos respecto a la

vertical de N2k queda asi:
(610-5.14)+[(1.05-0.8-0.5-2400)- (5.14 + 0.4 — 0.525)] = R1-(5.14 + 0.4 — 0.525)
R1=1633.20Kg que debera cumplir:

—Rl <Tadm 1633.20 =0.19
. 05-80

Notese que el equilibrio incluye un aumento de R1=1633.20=610+1008+15.2

Se tantea la zapata centrada para una carga un 10% mayor prevista:
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1.1- N1k
<Tadm A=+/134750.-1.1 =385cm ~ 390cm

5 >

El canto minimo para zapata rigida seria de 85cm. Se va a emplear un canto de 90 cm.
Comprobando la tension vertical con el peso de la zapata interior:

(134750+3.9-3.9-0.90- 2400)
3.9-3.9-100°

=1.10>Tadm

Es imprescindible aumentar el lado, probando con 4.1x4.1x0.9

(139663 +4.1-4.1-0.90- 2400)

11411007 =0.99 <T'adm

El equilibrio implica una disminucion de R2=169294.8=139663+39938.4-5393.6
R1=16118Kg; R1=174207.8Kg

Luego de esta comprobacion puede admitirse que la zapata de medianeria se halla apoyada
en la viga centradora , por lo que el célculo a flexion se realizé como en el caso de zapatas

de continuas y se obtuvo una armadura de ®12c/22cm para ambas direcciones.

En el caso de la zapata interior el calculo se realiz6 como una zapata aislada obteniendo asi

®20c/22cm para la direccion longitudinal y ®20c/22cm para la direccion transversal
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5.5.2. Verificacion de deflexiones

Con el fin de comparar las deflexiones obtenidas tanto para los forjados sin vigas como

para los con vigas se calcularon las deflexiones maximas obtenidas en cada piso tanto para

bandas centrales y vigas

Vigas Tramo Ft (cm) L (cm) F(?rdnr)n Verificacion
VP1 8--7 0,13 745 1,49 Verifica
VP1 7--6 0,17 758 1,52 Verifica
VP2 B72-P45 0,08 514 1,03 Verifica
VP4 P45-P44 0,15 505 1,01 Verifica
VP5 A-B 0,05 514 1,03 Verifica
VP5 C-D 0,09 576 1,15 Verifica
VP5 D-E 0,14 820 1,64 Verifica

Bandas centrales
Banda Tramo Ft L (cm) Fadm Verificacion
(cm) (cm)
BC6 A-B 0,22 514 2,06 Verifica
BC5 A-B 0,27 514 2,06 Verifica
BC6 B-D 0,67 745 2,98 Verifica
BC5 B-D 0,50 745 2,98 Verifica
BC7 D-E 0,41 352 1,41 Verifica
BC6 D-E 0,56 745 2,98 Verifica
BC5 D-E 0,48 758 3,03 Verifica
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6. Comparacion Técnica Economica
6.1.Presupuesto general

En el siguiente cuadro se puede observar el presupuesto requerido en cada uno de los tipos

de forjados en estudio:

Presupuesto Precio/m2
Modelo Estructural general (Bs) ($/m2)
Estructura con forjado reticular sin vigas peraltadas 13.402.537,49 272
Estructura con forjado reticular con vigas peraltadas 11.923.855,62 242

Lo cual genera una diferencia de aproximadamente un 11% entre ambas estructuras.
6.2.Volumen de hormigén

A continuacion se muestra las cantidades de hormigdén desglosadas por items que son

necesarias en ambas estructuras:

Volumen de hormigon (m3)
item Forjado reticular Forjado reticular
sin vigas con vigas
Zapata de H® A° 361,77 340,79
Vigas de cimentacion de H° A° 40,89 43,39
Losa maciza de H° A° 28,88 28,88
Escaleras de H° A° 15,28 15,28
Columna de H° A° 132,77 132,77
Vigas de H° A° 127,77 275,89
Muros de H° A° 133,90 133,90
Forjado reticular H=40 cm 580,47 757,85
Abaco forjado reticular H=40cm 506,67 0,00
Total 1.928,40 1.728,75

Con los resultados obtenidos se tiene una diferencia del 10%
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2.000,00
1.800,00

)

=
o}
o
S
o
S

1.400,00 B Estructura con forjado
1.200,00 reticular sin vigas peraltadas

1.000,00 Estructura con forjado

800,00 reticular con vigas peraltadas
600,00

400,00
200,00
0,00

Volumen de H° (m3

Modelo estructural

6.2.1. Cantidad de acero

Acero de refuerzo Forjad_o reticular sin Forjadp reticular con
vigas (Kg) vigas (Kg)
Cimentacion 17749,00 17065,00
Escaleras 1271,00 1271,00
Muro 11201,00 10218,00
Columnas 12701,00 12281,00
Armadura long. Inferior 16015,00 15726,00
Armadura long. Superior 15389,00 12978,00
Armadura trans. Inferior 15329,00 13060,00
Armadura trans. Superior 16603,00 13800,00
Abacos 10914,71 0,00
Vigas 10451,00 25817,00
Total 127623,71 122216,00

Se observa que existe una diferencia de 4.2% en la cantidad de acero entre ambas

estructuras
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130000,00
120000,00
110000,00
100000,00

90000,00 M Estructura con forjado

80000,00 reticular sin vigas peraltadas
70000,00

60000,00 Estructura con forjado
50000,00 reticular con vigas peraltadas
40000,00
30000,00
20000,00
10000,00
0,00

Acero (Kg)

Modelo estructural

6.3.Costo de mano de obra

En el siguiente cuadro se presenta una comparacion entre el presupuesto para la mano de

obra calificada y mano de obra no calificada:

Presupuesto de la
Modelo Estructural M.O0.Cy M.O.N.C
(Bs)
Estructura con forjado reticular sin vigas peraltadas 2.753.029,05
Estructura con forjado reticular con vigas peraltadas 2.510.953,86

Con lo que se obtiene una diferencia del 9%

6.4.Plazos de ejecucion

En lo referente al plazo, se ha considerado entre las diferencias que supone el realizar
forjados con vigas y forjados sin vigas, como se observa en los parrafos anteriores los
forjados sin vigas acarrean mayor volumen de trabajo en obra, sin embargo los forjados con
vigas requieren un encofrado mas elaborado, considerando ambos parametros se define el
cronograma de ejecucion para las dos estructuras ANEXO VI disponiendo 4 cuadrillas para

la ejecucion de la obra, los resultados se muestran a continuacion:
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¢+ Estructura con forjados reticulares sin vigas peraltadas= 333 dias habiles

«¢+ Estructura con forjados reticulares con vigas peraltadas= 308 dias habiles

Existe una diferencia del 7.5%

6.5.Andlisis de deflexiones

En base a las deflexiones obtenidas en los puntos 4.8.6 y 5.5.2 para ambas estructuras se

tiene que:
B Flecha forjado sin Flecha forjado con vigas
anda Tramo .
vigas peraltadas (cm) peraltadas (cm)

BC6 A-B 0,27 0,22
BC5 A-B 0,31 0,27
BC6 B-D 0,55 0,47
BC5 B-D 0,62 0,50
BC7 D-E 0,45 0,41
BC6 D-E 0,59 0,56
BC5 D-E 0,51 0,48

Las deformaciones totales en los forjados sin vigas peraltadas, bajo cargas gravitacionales,

son mayores que en los forjados con vigas peraltadas, esto se debe a la carencia de una

adecuada inercia, lo cual genera una diferencia aproximada del 12% entre flechas de ambas

estructuras.
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6.6.Analisis de solicitaciones

Si bien las deformaciones brindan pistas sobre el comportamiento de los forjados, son las

solicitaciones el mejor indicador de la manera como trabajan ambas estructuras.

fcyPET

LT i ]

m :4 . ' ' |
) !! it
w | h‘
0
’ I
L ‘l 4 e

27 3184 27 41 2298 -18.55 1412 083

TCYPET

......L.

< s i plves > Erireds 0 v Readdis » morsioes { Deforiads > Segaiady a9 7
ICYPECAD -CYFE Fgeriees. S 4. 3 PAMERPISO

Figura 6.2 Momentos flectores en la direccion X del forjado sin vigas peraltadas

Como se puede distinguir, para cargas gravitacionales las graficas de isovalores en forjados
con vigas peraltadas son totalmente diferentes a las de los forjados sin vigas, en estos
ultimos se presenta una mayor concentracion de momentos flectores negativos encima de
las columnas y mayores momentos flectores positivos en las bandas centrales, para los
forjados con vigas se presentas mayores momentos positivos en la franjas de columnas, lo

gue genera una disminucién de los momentos negativos encima de las columnas.
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6.7.Cuadros comparativos

Con el fin de sintetizar la informacion y presentar de una forma mas clara las similitudes y

diferencias que existen entre los tipos de forjado del estudio, se presenta a continuacién

unos cuadros comparativos en lo referente al estudio técnico y econdémico:

Estudio econdmico

Estructura con forjado
reticular sin vigas
peraltadas

Estructura con forjado
reticular con vigas
peraltadas

Volumen de hormigon

Al no contar con vigas se
necesita la disposicion de
abacos lo cual genera
estructuras mas pesadas y
con mayores dimensiones

El uso de vigas genera
estructuras mas esbeltas de
menor volumen

Cantidad de acero

Existen mayores
solicitaciones y la presencia
de los &bacos hace necesario
mayores cantidades de acero

Las vigas necesitan estar
fuertemente armadas, pero su
presencia disminuye los
esfuerzos y por ende la
cantidad de acero en el
forjado

Mano de obra

Al tener mayores volimenes
se requiere mayor mano de
obra lo que genera mayores

gastos

El coste de la mano de obra
es menor

Coste general de la obra

Estructuras mas caras

Estructuras mas econémicas
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Estudio Técnico

Estructura con forjado
reticular sin vigas peraltadas

Estructura con forjado
reticular con vigas
peraltadas

Proceso de calculo

Requiere mayor tiempo y mas
cuidado en el momento se
realizar el dimensionamiento
de la estructura

Su célculo estructural es mas
sencillo

Mano de obra

Requiere mano de obra
calificada

Requiere mano de obra
calificada

Plazo de ejecucion

Al tener mayores volimenes
de obra necesita mayor tiempo
de ejecucion

Al tener menores volimenes
de obra necesita menor tiempo
de ejecucion

Proceso constructivo

En cuanto al armado presentan
ciertas complejidades en los
abacos al tener grandes
cantidades de armadura, el
encofrado es més sencillo

El proceso de encofrado
requiere mayor tiempo por la
presencia de vigas de peralte

Deflexiones

Mayores deflexiones

La presencia de vigas de gran
rigidez disminuye las
deflexiones

Solicitaciones

Mayores momentos positivos
en las bandas centrales y
mayores momentos negativos
encima de las columnas

Menores momentos positivos
en las bandas centrales y
menores momentos negativos
encima de las columnas

Luces

Presentan resultados 6ptimos
en luces de 5-7 m

Presentan resultados éptimos
en luces de 7-9 m

Accion ante sismo

No se aconseja en lugares con
riesgo de sismo

Tienen buen comportamiento
en zonas sismicas

Arquitectura

Proporcionan estructuras con
mayor estética,
multifuncionales, adaptables a
cualquier necesidad presente y
futura

La presencia de vigas de gran
peralte resta estética a los
espacios, condiciona la
disposicién de columnas y
tabiqueria
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7.

Conclusiones y recomendaciones

7.1.Conclusiones

Las conclusiones que a continuacion se exponen se obtuvieron de un analisis realizado en

ambas estructuras en su totalidad, considerando el comportamiento de los forjados desde el

punto de vista de las deformaciones como del de las solicitaciones, la metodologia

empleada para el disefio, el costo de las estructuras, aspectos técnicos y arquitectura.

R/
0‘0

7
0.0

Se aplicod correctamente un método méas (método del emparrillado de vigas) para
analizar este tipo de estructura resuelta mediante forjados reticulares, ya que al modelar
y calcular las mismas mediante CYPECAD y SAP2000 V.14, se pudo ver el
comportamiento de cada elemento desde los abacos hasta las nervaduras en forma
independiente, las diferencias logradas entre ambos programas se hallan alrededor del
15%, con lo cual se concluye que mediante la resolucion de las estructura como un
emparrillado espacial de vigas se consigue un armado mas eficiente.

Al no obtener el permiso para realizar el estudio de suelos en el sitio de emplazamiento,
se utilizaron estudios cercanos al lugar y para proporcionarle a la estructura un margen
de seguridad se disefi6 la fundacion de la misma con una resistencia de 1 Kg/cmz2, esta
se encuentran a 5.2 m de profundidad, formada por zapatas aisladas unidas mediante
vigas de arriostre cuya funcién de soportar momentos generados por excentricidades de
carga permitié reducir las dimensiones de las zapatas y ademas asegurar un buen
comportamiento de la estructura ante sismos y asentamientos estructurales cuyo calculo
se muestra en el ANEXO VII.

El comportamiento estructural en los forjados reticulares con vigas peraltadas es muy
diferente al comportamiento de los forjados sin vigas peraltadas.

Las deformaciones en las vigas embebidas son comparables a las deformaciones en el
forjado, mientras que las deformaciones en las vigas peraltadas son menores en las
losas, es decir segun se aumenta la rigidez de las vigas mas carga se va llevando,
pasando la viga a comportarse como un apoyo y no como parte del forjado.

Los forjados reticulares sin vigas peraltadas soportan muy bien las cargas

gravitacionales pero son extremadamente flexibles antes cargas laterales, al contrario de
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los forjados reticulares con vigas peraltadas son una buena solucion en zonas sismicas
ya que proporcionan mayor rigidez a la estructura.

La mision fundamental de los &bacos es resistir el esfuerzo a punzonamiento que se
concentra alrededor de la columna de apoyo. Los abacos al tener la seccion macizada,
soportan mejor el punzonamiento y el momento negativo que también se concentra en
la zona, en definitiva es poner més seccion donde hay més esfuerzo, mientras que en los
forjados con vigas peraltadas no es necesario colocar abacos.

Los abacos proporcionan una gran rigidez a la estructura haciendo que esta trabaje en
forma conjunta, es decir en el caso de que se presenten fuertes cargas moviles a lo largo
de la vida util del edificio estos ayudan a redistribuir esta carga de manera que la
estructura no sufra mayores deformaciones, en cambio en los forjados con vigas
peraltadas se tendria que hacer un andlisis previo ya que puede ser que se presenten
fisuraciones.

Se demostrd que con forjados reticulares sin vigas peraltadas se necesita mayor
volumen de hormigon y mayor cantidad de acero, lo cual genera que este sea mas caro
en comparacion al forjado reticular sin vigas peraltadas, obteniendo una diferencia del
11% en los costos de las dos estructuras.

Comparando la mano de obra se determiné que existe una diferencia aproximada el 9%,
este se debe a que el forjado con vigas presenta mayores volimenes de ejecucion.

Desde el punto de vista arquitectonico los forjados sin vigas peraltadas nos
proporcionan superficies adaptables a cualquier transformacion futura, los techos planos
son agradables a la vista, no condicionan los espacios, haciendo posible cualquier
distribucion de la tabiqueria, caso contrario a lo que ocurre en los forjados con vigas
peraltas, que en una medida son mas versatiles que las losas con viguetas pero menos
que los forjados reticulares con vigas planas.

En definitiva se determind que la mejor opcion para el edificio del nuevo mercado
Bolivar es la resolucion de este mediante forjados reticulares con vigas peraltadas, ya
gue es mas econOmico y proporciona estructuras mas esbeltas, a pesar de que
arquitectonicamente la presencia de vigas le resta estética, esta al ser una estructura

destinada para ser un mercado la estética se la aprecia como un todo.
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7.2.Recomendaciones

X/
L X4

X/
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Definir un canto adecuado para el forjado reticular es de gran trascendencia, ya que de
ello depende el correcto funcionamiento de la estructura, se aconseja utilizar la relacion
L/25 y no la aconsejada por la norma de L/28, ya que esta lo hace teniendo como
premisa estructuras moduladas con luces entre 5-6m.

Para la determinacion de esfuerzos del forjado reticular mediante el emparrillado de
vigas se aconseja modelar la estructura considerando las columnas, en lugar de un
emparrillado plano, ya que se debe recordar que una estructura trabaja como un todo y
es necesario tomarlas en cuenta para el disefio.

En el caso de forjados sin vigas se debe tener especial cuidado en la disposicion de los
huecos, es decir se debe tratar de que estos se encuentren a una distancia de al menos 6d
de las columnas, ya que caso contrario reducen considerablemente la resistencia a
punzonamiento de lo abacos.

En el caso de presentar forjado reticular apoyado en un muro de sétano es aconsejable
macizar la primera linea de casetones.

Si se desea proyectar estructuras con luces de alrededor 7 a 8 metros, pero a la vez se
desea economizar gastos la mejor opcion es el forjado reticular con vigas peraltadas,
pero si lo que prevalece es la arquitectura la mejor opcion es el forjado reticular sin
vigas peraltadas.

Es recomendable que la mano de obra para la ejecucidon de una estructura resuelta
mediante forjados reticulares sea mano de obra calificada.

Los forjados reticulares son vigas peraltadas son recomendables para lugares donde sea
importante la estética ante todo, como ser edificios de departamentos, oficinas, etc.
Mientras que los forjados reticulares con vigas son recomendables para lugares amplios
donde no existe mucha tabiqueria, como ser mercados, supermercados, aeropuertos,

centros comerciales, etc.
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