CAPITULO I PERFIL DEL PROYECTO
1.1. PROBLEMA
1.1.1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El calculo de flechas de manera precisa en los forjados reticulares es un problema
muy complejo, ya que para la obtencién de los esfuerzos en los forjados, se debe
recurrir a métodos manuales largos y tediosos que llevan demasiado tiempo, que
actualmente pueden ser suplidos con la aplicacion de un paquete computacional
como CYPECAD.

Entonces, es de suma importancia saber si los resultados obtenidos por un
programa computacional pueden ser verificables, tanto en los esfuerzos como las
flechas producidas en los forjados reticulares. Por esto, es importante simplificar
la obtencién de esfuerzos, un método aproximado para calculo de esfuerzos como
es el Método Directo podria simplificar el problema. Con los esfuerzos obtenidos
pueden establecerse procedimientos para la obtencidn de las flechas.

Adicionalmente se deben establecer procedimientos que permitan sintetizar e
idealizar los diferentes factores que dificultan el anélisis de las flechas, que son:
los propios del hormigén armado (variacion del médulo de elasticidad del concreto,
variacion de la resistencia del material, contraccion plastica, acortamiento o
alargamiento elastico, variaciones térmicas, asentamientos, etc.) y los especificos
del forjado reticular (cargas, variacion de la flecha en los paneles del entrepiso,
distribucion de esfuerzos, etc.).

1.1.2. FORMULACION DEL PROBLEMA.

¢Un método aproximado de célculo de esfuerzos como es el Método Directo puede
ser usado en la estimacién de flechas, y brindar resultados similares a los de un
paquete computacional?

1.1.3. SISTEMATIZACION DEL PROBLEMA

¢Un método aproximado de calculo de esfuerzos puede ser usado para estimar
flechas en forjados de forma segura y rapida?

¢ Qué procedimientos pueden utilizarse para comprobar los resultados de flechas
obtenidas en el célculo de forjados reticulares con CYPECAD?



1.2. OBJETIVOS.
1.2.1. OBJETIVO GENERAL

Determinar las flechas en forjados reticulares utilizando el Método Directo para
simplificar el calculo de esfuerzos, para luego compararlas con las obtenidas por
el programa CYPECAD y el Método Aproximado de Scanlon y Murray, aplicando
al caso real del disefio estructural del Edificio de Vivienda Multifamiliar,
Comercial - Bancario.

1.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

Aplicar el Método Directo para célculo de esfuerzos en forjados reticulares,
publicado por el cédigo ACI 318 y permitido por la EHE 08 y CBH-87.

Estimar las flechas instantneas en Forjados Reticulares utilizando la ecuacion
de la linea elastica a partir de los esfuerzos obtenidos con el Método Directo y
posteriormente compararlas con las flechas del paquete computacional
CYPECAD vy las del Método de Scanlon & Murray, este Gltimo a partir de los
esfuerzos obtenidos con CYPECAD.

Obtener las flechas diferidas, flechas totales y flechas activas en los Forjados
Reticulares a partir del procedimiento publicado por la EHE 08.

Analizar y verificar las armaduras de los elementos estructurales mas criticos y
compararlos con los resultados obtenidos con el programa CYPECAD.

Elaborar los planos estructurales del Edificio de Vivienda Multifamiliar,
Comercial — Bancario, para que sirva como idea de un posible sistema
estructural.

Realizar un cronograma de actividades para la ejecucion de la estructura, para
que pueda ser una guia del proceso de ejecucion de la estructura y el tiempo
que podria llevar construirla.

Calcular los computos métricos, analisis de precios unitarios y presupuesto
general de la estructura, para brindar una estimacion del costo de una estructura
de ciertas caracteristicas.



1.3. HIPOTESIS

o Laaplicacion del Método Directo que es un método aproximado para el calculo
de esfuerzos, basado en la teoria de funcionamiento de los forjados reticulares,
brinda resultados fiables en la estimacion de flechas, ademas permite
corroborar los resultados del paquete computacional CYPECAD.

e Elcalculo de momentos flectores con el Método Directo da resultados similares
a los del paquete computacional CYPECAD.

1.4. JUSTIFICACION
1.4.1. ACADEMICA

Este trabajo tiene como objetivo académico el estudio de las deformaciones en los
Forjados Reticulares, para establecer un procedimiento de estimacion de flechas a
partir de un método aproximado, como es el Método Directo de la ACI 318. De
esta manera e implementando conceptos como la inercia de Branson, flechas
instantaneas, flechas diferidas, flechas activas y la ecuacién de la elastica, se
pretende llegar a un cuadro comparativo en el cual se pueda juzgar los resultados
obtenidos por el procedimiento planteado en este documento, los obtenidos con el
programa CYPECAD y el método aproximado de Scanlon y Murray.

1.4.2. TECNICO

El calculo de forjados continuos sobre apoyos aislados constituye un problema
complejo y dificil de abordar de una forma rigurosa, ya sea por la implementacion
de un programa computacional y que pueda analizarse el forjado como un
emparrillado o también el método de los porticos virtuales, en el cual para su
resolucion deben emplearse métodos de iteracion (Cross, método matricial, etc.)
que resultan procedimientos largos y tediosos para saber al final si su
predimensionamiento fue correcto. Por tanto, si aplicamos un método mas sencillo,
como es el Método Directo publicado por la ACI 318, podemos ajustar su
predimensionado para obtener los resultados deseados para su posterior calculo
con un paquete computacional, asi también, podemos darnos cuenta rapidamente
si el calculo obtenido por el paquete es correcto o quizas hubo algln error en la
introduccion de datos. Ademas, podemos tener una idea rapida del presupuesto

que podria tener un forjado de esas caracteristicas.[ Comentado [u1]: Como calcular rapido el presupuesto de un

forjado

1.4.3. SOCIAL.



Este trabajo, al tratarse de un estudio comparativo con resultados tangibles, puede
considerarse un aporte inicial para los que deseen profundizar el estudio de los
forjados reticulares. Al contar con teoria sobre este tema, ademas de resultados,
conclusiones y bibliografias, se puede profundizar la investigacion sobre estos
forjados, ya sea en el estudio de deformaciones o en cualquier otro tema. Ademas,
este proyecto de grado servira para fines de consulta en la biblioteca de la
Universidad Auténoma Juan Misael Saracho.

Si bien el objetivo principal de este trabajo es el estudio de deformaciones en
forjados reticulares, como Anexos se muestran los planos, cronograma, computos
y presupuesto del sistema estructural propuesto, que podré considerarse una guia o
aporte que puedan considerar y tomar mejores decisiones si asi consideran los
proyectistas. EI Anexo I, muestra el respaldo que de la extensidn universitaria.



CAPITULO 11 MARCO TEORICO
2.1. PARAMETROS PARA EL DISENO DE LA ESTRUCTURA
2.1.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

Un levantamiento topografico es una representacion grafica que se realiza en
ingenieria para ubicar y disefiar un proyecto, asi como replantearlo y efectuar
mediciones de la obra.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la
configuracion del terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos
naturales o instalaciones construidas por el hombre. Debe cumplir con todos los
requerimientos que necesita un proyectista para disefiar y un proyecto en el terreno.

2.1.2. ESTUDIO DE SUELOS

Un estudio de suelo es importante para el disefio estructural, sobre todo para el
disefio de la cimentacion. Un estudio completo brinda al proyectista la informacion
necesaria sobre las propiedades mecanicas y fisicas, del material sobre el que se va
a fundar la estructura. Estas propiedades basicas suelen reflejar los siguientes
estudios:

e Andlisis Granulométrico, consiste en sacudir la muestra de suelo a través de un
conjunto de mallas, con el objeto de obtener una distribucion del tamafio de sus
particulas y poder ver su composicion fisica del mismo.

o Limites de Atterberg, consiste en obtener el contenido de humedad del suelo,
para clasificarlo en cuatro estados basicos denominados sdlido, semisolido,
plastico y liquido

e Ensayo de penetracion S.P.T, Consiste fundamentalmente en hincar un tubo en
el suelo de fundacion, por medio de golpes proporcionados por un martillo, con
el proposito de obtener la resistencia o esfuerzo admisible a la penetracion del
suelo.

La clasificacion del suelo puede hacerse con los dos primeros ensayos descritos,
esto con el objeto de tener una idea clara de las propiedades fisicas del material.
Actualmente, hay dos sistemas de clasificacion que usan la distribucién por tamafio
y plasticidad de los suelos. Estos son, el sistema de clasificacion de La Asociacion
Americana de Oficiales de Carreteras Estatales y Transportes o por sus siglas en
inglés A.A.S.H.T.O, de American Association of State Highway and Transportation
Officials y el sistema unificado de clasificacion de suelos S.U.C.S.

2.1.3. NORMAS
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Las Normas utilizadas para el disefio estructural son:

o ’NORMA BOLIVIANA “CBH-87 DE HORMIGON ARMADO”. Todo en
cuanto a los parametros de disefio (Predimensionamientos, resistencias de
disefio, recubrimientos, coeficientes de minoracion de resistencias, etc.).
También se complement6 a esta norma con algunas recomendaciones y tablas
de P. Jiménez Montoya, Hormigén Armado Tomo I.

e NORMA ESPANOLA “EHE 08 INSTRUCCION DE HORMIGON
ESTRUCTURAL”. Se consulté para el calculo de flechas diferidas en su
articulo 50.2.2.3, explicado en el punto 2.2.1.3.5 del presente trabajo.

o NORMA ACI 318-02, que se consultd para el calculo de forjados reticulares,
en lo que se refiere a la aplicacion del Método Directo- Capitulo 19, explicado
en el punto 2.2.1.2.

o NORMA NBE-AE/88 Espaiia “Acciones en la edificacion” Punto 2.1.7.

2.1.4. PROPIEDADES MECANICAS DEL HORMIGON EN
COORDINACION CON LAS NORMAS

Resistencia caracteristica del hormigén a compresion (fc), es el valor de
resistencia que se adopta en el proyecto para la resistencia a compresion del
hormigo6n a 28 dias.

Resistencia de calculo del hormigén a compresion (fed), es la resistencia que se
emplea en las comprobaciones de limite Gltimo de Agotamiento frente a
solicitaciones normales, calculada a partir de la Resistencia caracteristica (fcx)
mediante la siguiente expresion:

fer
fcd:i

Donde y,. es el coeficiente parcial de seguridad del hormigén Tabla 1.

Resistencia de virtual de calculo del hormigdn al esfuerzo cortante (fug), es la
resistencia que se emplea en las comprobaciones de limite dltimo de Agotamiento
frente a solicitaciones tangenciales, calculada a partir de la Resistencia de calculo
del hormigén en compresion (fcq) mediante la siguiente expresion:

foa = 05{fea

Mddulo de deformacion del hormigon (Ec), relacion entre la tension y la
deformacién longitudinal unitaria en el rango elastico de la curva tension-
deformacion del hormigdn.

Comentado [FM2]: Comentar porque se utiliza la CBH-87 y en

que partes de disefio de la estructura se utiliza.

Explicar o justificar porque se utiliza la EHE-08 o en su caso porque
se usa para complementar la CBH-87.

Colocar que también se consulté la norma ACI 318 — 02 en lo que se
refiere a las recomendaciones para el disefio de losas bidireccionales




2.1.5. PROPIEDADES MECANICAS DEL ACERO EN
COORDINACION CON LAS NORMAS

Las armaduras empleadas en hormigén armado, denominadas armaduras pasivas,
se cortaran de barras rectas de acero corrugado soldable (Segun la norma de calidad
UNE-EN 10080).

Resistencia caracteristica del acero a traccion (fyk), andlogamente al caso del
hormigoén, se define como el limite eléstico caracteristico de un acero. En el
contexto de la Instruccion Espafiola al igual que la Boliviana, este parametro toma
los siguientes valores:

fyrx = 400 Kg/cm? fyk =500 Kg/cm?
Resistencia de calculo del acero a traccion (fyg), es el valor a emplear en las

comprobaciones de ELU sera el limite elastico de calculo f,,4 obtenido a través de
la siguiente expresion:

fyk
fya ==
YTy

Donde y; es el coeficiente parcial de seguridad para el acero Tabla 1.
Médulo de deformacion del acero (Es), relacién entre la tension y la deformacion

longitudinal unitaria en el rango elastico de la curva tension-deformacién del
acero.

2.1.6. COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARA LA RESISTENCIA
DE CALCULO DEL HORMIGON Y EL ACERO

En el caso de comprobaciones de ELU con combinaciones persistentes o
transitorias, los coeficientes “y.” y “y,” pueden tomar los valores siguientes:

1F. de B. Varona Moya, L. Bafidn Bldzquez y J. A. Lépez Judrez, Apuntes de hormigén armado,
Universidad de Alicante, Pag. 54



Tabla 1 ""Coeficientes de minoracion de la resistencia del hormigén y acero™

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0,05
Acero y. =115 Normal 0
Intenso -0,06
Reducido (1) +0,20
Hormigon . =150 Normal 0
Intenso (2) -0,10
En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigén deberd, ademas, minorarse en un
9
210) ANo se adoplara en el calculo una resistencia de proyecto del harmigén mayor de 15 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacién industrial con control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormigon armado. P4g. 51.
2.1.7. ACCIONES O CARGAS EN LA ESTRUCTURA

Las acciones o cargas que actlan en la estructura son el conjunto de fuerzas
concentradas y repartidas, asi como desplazamientos impuestos o restringidos
(parcial o totalmente) y que aplicadas a una estructura o elemento estructural son
capaces de producir en ella estados tensionales. 2

Permanentes.- Las acciones permanentes aplicadas son el peso propio de los
elementos resistentes, y las cargas muertas que gravitan sobre dicho elemento.

Variables o de sobrecarga.- Estan constituidas por todas aquellas cargas son
externas. Las sobrecargas para este proyecto son tipo gravitacional y de caracter
horizontal a la estructura en si, y para las cuales las variaciones son frecuentes o
continuas, y no despreciables con respecto a su valor medio.

2 IBNORCA, La Paz — Bolivia. 1987, Norma Boliviana CBH 87 Hormigén armado. pag. 43



Tabla 2 ""Sobrecarga de uso™

Uso del elemento

kg/m-

A. Azoteas

[Accesibles sélo para conservacion 100 |
solo privadamente 150

Accesibles al pablico Segin su uso

U

Habitaciones de vivi 200
Escaleras y accesos publicos 300
aicones volados Segln art. 3.

C. Hoteles, hospitales, cérceles, etc.

Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunién y de espectéculo 500
Balcones volados Segun art. 3.5
D. Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
[Galerias comerciales, escaleras y accesos 40 |
Locales de aimacén Segun su uso
Balcones volados Segln ant. 3.5

Fuente: Norma NBE-AE/88. Acciones en la edificacion. Capitulo I1.

Tabla 3 ""'Sobre carga de viento™

Presion dinamica del viento

Altura de coronacion del
Velocidad | Presiéon
edificio sobre el terreno g .
en m, cuando la situacion | 9€! vlemo d'"‘;"‘ﬁ'
topografica es
Normal Expuesta m/s | km/h kg/m2
Rl - [%1%E] =]
= 34 125 75
De 31 a 100 De 0a 30| 40 144 100
Mayor de 100 De31a100 | 45 161 1256
- Mayor de 100 | 49 176 150

Fuente: Norma NBE-AE/88. Acciones en la edificacion. Capitulo V.
2.1.8. COEFICIENTES DE PONDERACION DE ACCIONES

Los coeficientes de ponderacion de acciones se muestran en la Tabla 4.



Tabla 4 ""Coeficientes de ponderacion de acciones"

Darios Accién Accién favorable de
previsibles desfavorable caracter

(4) Permanente | Variable
A 1,70
Reducido g 1’:%
Acciones: v; (3) A 750

Normal B 1,60 0.9 0

c 1,80
A 1.40
B 1.50
Intenso C 170

(3) Se podra reducir el valor de f; en un 5 %, cuando los estudios, cdlculos e hipdlesis sean muy rigurosos, se considensn

todas las solicitaciones y sus combinaciones posibles y se estudien, con el mayor detalle, los anciajes, nudos, apoyos,
anfaces, ale.
(4) Danos previsibles:

A} Obras cuyo fallo sdlo puede ocasionar dafios minimos y exclusivamente materales (silos, canales de riego, obras
provisionales, etc.).

B) Obras cuyo fallo puede ocasionar dafos de lipe medio (puentes, edificios de vivienda, elc.).

C) Obras euyo fallo puede ocasionar dafios muy importanies, (teatros, Iribunas, grandes edificios comarefales, ate.).

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormigdn armado. Pag. 51.

2.1.9. HIPOTESIS DE CARGAS

Para cada estado limite que se trate, se consideraran las hip6tesis de carga que a
continuacion se indican y se elige en cada caso, el que resulte mas desfavorable.

Hipotesis I: yfg-G+yfg-Q
Hipotesis 11 09 (yfg-G+yfg-Q)+09 -yfg - W

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter de permanencia.

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

W = Valor caracteristico de la carga de viento.
2.1.10. CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS

La Norma CBH-87 estipula las cantidades minimas de acero para cada elemento
estructural, la Tabla 5 muestra las cuantias geométricas minimas.

10
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Tabla 5 ""Cuantias geométricas minimas, en tanto por mil*

Elemento | Posicion | AH 215L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares (*) 8 6 5 <
Losa (**) 2 1,8 1.5 1.4
Vigas (***) 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 2,5 2 1,6 1.4
Muros(****) ™ Vertical 15 12 0.9 0.8

("} Cuantia minima de la armadura longitudinal.

(**) Cuantia minima de cada una de las armaduras. Longitudinal y transversal. Las losas apoyadas sobre el
terreno, requieren estudio especial.

(***) Cuantia minima comrespondiante a la cara de traccidn. Se recomienda disponer, en la cara opuesta, una
armadura minima, igual al 30 % de |la consignada.

(****)Cuantia minima de la armadura total, en la direccién considerada. Esta amadura total debe distribuirse
entre las dos caras, deforma gue ninguna de ellas tenga una cuantia inferior a un tercio de la indicada.
Loe muros que deban cumplir requisitos de estanquidad. Requieren estudio especial.

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormigon armado. Pag. 67
2.1.11. ANCLAJE DE LAS ARMADURAS

La longitud de anclaje de una armadura es funcidon de sus caracteristicas
geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigdn, y de la posicion de la
barra con respecto a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y
de la forma del dispositivo de anclaje.

Es aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigén no esté sometido a fuertes tracciones.?

Segun la posicion donde se encuentran las barras de acero en la viga se utiliza:
e Posicion 1, de buena adherencia: Barras formando &ngulo de 90° a 45° con la
horizontal; barras menos inclinadas u horizontales, situadas en la mitad inferior

de la pieza o, al menos, 30 cm por debajo de la cara superior de una capa de
hormigonado.

o Posicion 11, de adherencia deficiente: Barras no incluidas en la posicion .
Las formulas que se utilizaron para calcular la longitud de anclaje de los elementos

verificados son:

@ * A
b1 = 25y Wperq = b1 % 7——

4 x fbd As—real

Donde

A = Area de acero estricta calculada.

3P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado Tomo
|. Pag. 174



Ag_req = Area de acero real existente.

@ = Diametro de la barra.

fra = Tension de adherencia (Tabla 6).

fya = Resistencia de calculo del acero en traccion (ver punto 2.1.5).
lb,0tq= Longitud de anclaje total.

Tabla 6 ""Valores de la tension de adherencia fbd""

Posicion de las barras Barras lisas | Barras corrugadas
foq ¥ fo en MPa 0247, 0,323/f,.°
Anclaje en posicién |
foa y fucenkglem® | 0.77.[f, 06931, 2
foay facen MPa | 017.[f, 0,221,
Anclaje en posicién Il
foa ¥ facen kglem?® | 0,54, 0.48%1,°

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormig6n armado. Pag. 232.

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,
en traccion permite reducir a longitud neta de anclaje a:

lbyetq = 0,7lb = 100 = 15cm

Por el contrario, cuando la seccion real del acero “As-real” sea superior a la estricta
“As”, la longitud de anclaje resultante “lb,,.;,” no debe ser inferior a los siguientes
valores, escogiendo asi el mayor de los tres:

0,30lph1
petq = § 100
15cm
La Figura 1 y Figura 2 muestran los tipos de anclajes mas usados en armaduras
formadas por barras longitudinales y transversales.
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I—=——""" -
lo 0,7 I
a) Prolongacién recta b) Gancho
e =
25
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0,7 I 07k
90°< a <150°
c) Patilla d) Horquilla

Figura 1 ""Disposiciones de anclaje, armadura longitudinal**

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigén Armado Tomo |.

>100
>25_0 >7cm

/)§$5cm
7

Figura 2 "'Disposicion de anclaje, armadura transversal’

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigén Armado Tomo I.

2.1.12. RECUBRIMIENTOS DE LA ARMADURA

Los recubrimientos minimos recomendados por la Norma CBH-87, se muestran
enla Tabla7

Tabla 7 ""Recomendaciones de recubrimientos minimos de armadura en (mm)"*

Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Hormigoén
Armaduras Losas |H 125 | H40
No Moderadamente Severas sens.‘bfe§ ala c_a H15 H 45
severas severas corrosién laminas | H17,5 | H50
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormig6n armado. Pag. 236.
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2.1.13. DISTANCIAS ENTRE BARRAS

La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un correcto hormigonado de
la pieza de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas por el
hormigon, teniendo en cuenta en su caso las limitaciones que pueda imponer el
empleo de vibradores internos.

La Norma CBH-87 estipula que la distancia horizontal libre o espaciamiento entre
dos barras aisladas consecutivas, sera igual o superior al mayor de los tres valores
siguientes. 4

e 2cm.

e El didametro de la mayor.

e 1,2 veces el tamafio méximo del &rido. | Comentado [FM3]:

41BNORCA, La Paz — Bolivia. 1987, Norma Boliviana CBH 87 Hormigén armado. pag. 234



2.2. ELEMENTOS ESTRUCTURALES

2.2.1. FORJADOS RETICULARES CON ABACOS

El forjado reticular pertenece a la familia de losas de hormigén armado, no
homogéneas, aligeradas y armadas 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 o columnas
un conjunto estructural especial, capaz de soportar las acciones verticales muy
adecuadamente y las horizontales razonablemente bien.

Los forjados reticulares (también llamados placas bidireccionales), tal y como se
conciben actualmente, no suelen presentar vigas acusadas en su configuracion y,
por consiguiente, también pertenecen al grupo de los llamados forjados planos,
impuestos ya firmemente en la construccion de los edificios.?

Estos forjados reticulares son insustituibles en la construccion con hormigéon
armado cuando se trata de solucionar grandes luces de 7 a 8 metros sobre todo si
se aplica la técnica de caseton recuperable, ademas presentan una gran ventaja en
cuanto a su disminucidn de peso ya que la idea de un forjado reticular nace de la
necesidad de reducir el peso de una losa maciza, dejandolo con una cantidad
minima de nervios necesarios para soportar las sobre cargas de uso. Actualmente,
su uso se ha intensificado debido fundamentalmente a que cada vez son mayores
las exigencias funcionales que deben solucionar los proyectistas en los edificios.
Bajo esta problematica, no cabe la menor duda que estos forjados pueden desplazar
a los unidireccionales, ya que permiten una mayor elasticidad en la colocacion de
columnas.

De acuerdo con todo esto, un forjado reticular debe tener un control mayor en
cuanto sus deformaciones, ya que la idea es poder dimensionar una estructura que
sea agresiva en su disminucion en peso y costo.

Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular (Figura 3) son:\
e Separacion entre ejes de nervios (e).

e Espesor basico de los nervios (t).

e Canto total de la placa (H).

e Altura de caseton (h).

5 CYPE INGENIEROS, S.A. (Avda. Eusebio Sempere; 03003 ALICANTE; Espafia) 12 Edicién, 2003. Los
forjados reticulares: disefio, analisis, construccion y patologia. Florentino Regalado Tesoro. Pag. 4
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e Espesor de la capa de compresion (c).

CAPA_BE_COMPRESION ARHADURAS

| ' NERVIG | BLOQUES ALISERAMTES /4_ 74 , |

BT ,30/“7! G g e o e e e

. o ‘ gl 7 e 7 H
s % rW 7 W 7. 7.8
L A . | LK o
‘F‘T _'__—‘L “I"_T_‘l‘

Figura 3 ""Parametros del forjado reticular"
Fuente: Florentino Regalado Tesoro. Barcelona. Los Forjados Reticulares.

Alrededor de los pilares, se prescinde de los bloques aligerantes y el forjado pasa
a ser macizo. Esta zona maciza a través de la cual el forjado apoya sobre las
columnas, recibe el nombre de ABACO, su uso es de gran importancia, ya que con
el baco se absorbe el punzonamiento por esfuerzo cortante (ver punto 2.2.1.1). El
abaco suele estar embebido normalmente en el espesor del forjado y, tan solo para
luces elevadas o cargas anormalmente grandes, se disefia con espesor mayor bajo
la misma forma recta o biselado a 45° (Figura 4).6

Figura 4 "*Abaco embebido y de mayor espesor al forjado"
Fuente: Florentino Regalado Tesoro. Barcelona. Los Forjados Reticulares.

2.2.1.1. COMPROBACION A PUNZONAMIENTO DE LOS ABACOS
(METODO GENERAL).

En las placas apoyadas sobre columnas aisladas y en las sometidas a cargas
concentradas importantes, es necesario comprobar la resistencia a esfuerzo
cortante alrededor de la columna o de la carga si fuese el caso, ya que con

6 CYPE INGENIEROS, S.A. Espafia 12 Edicién, 2003. Los forjados reticulares: disefio, analisis,
construccién y patologia. Florentino Regalado Tesoro. Pag. 4
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frecuencia esta condicién es la que determina el espesor de la placa e incluso las
dimensiones de las columnas o capiteles.

Los ensayos han demostrado que una placa sometida a una carga concentrada sobre
una pequefia area se rompe por punzonamiento segiin una superficie tronco-conica,
cuya base menor es la superficie sobre la que se apoya la carga (Figura 5), y cuyas
generatrices estan inclinadas respecto al plano de la placa un angulo comprendido
normalmente entre 30° y 35°.7

En los forjados reticulares tal y como se explicé en el punto 2.2.1, llevan en las
columnas los dbacos que se encargaran de resistir este punzonamiento por esfuerzo
cortante. Las distintas normas admiten que la seccidn critica en la que debe
comprobarse el esfuerzo cortante es vertical, concéntrica con el soporte, y situada

a una distancia igual a la mitad|del canto dtil de la placa, contada a partir del borde Comentado [u5]: corregir figura

del capitel, o del borde de la columna si no existe capitel. En la Figura 5 se indica
la seccidn critica correspondiente a columnas interiores, de borde y de esquina.

+._<éd_{. uq o !-—ul
LY
I
hueco by % 4 by
d/2:I: | A w2l @z
ST A LN |

a.Perimetro critico en soportes interiores

+-° 14—|~ sy

d/2I ‘ j d/ﬂ

<0,5¢, 6 1,5d4—# <0,5¢4 6 1,5d4—L

b.Perimetro critico en soportes de borde y esquina

<0,5026 1,5d

7P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado Tomo
. Pag. 597



Figura 5 ""Perimetro de punzonamiento en abacos"

Fuente: http://www.carreteros.org/normativa/ehe/apartados/46.htm.

Los fundamentos de los métodos de comprobacién correspondientes a las Normas
espafiola EHE 08, Boliviana CBH-87 y el Codigo ACI-318, son anélogos. Admiten
que la distribucion de tensiones tangenciales en los distintos puntos de la seccion
critica sigue una ley plana.

Una placa se encuentra en buenas condiciones resistentes, respecto al
punzonamiento, cuando la maxima tensién tangencial media que actia en la
seccion critica no supera a la resistencia virtual del hormigdn a punzonamiento.

La tension tangencial maxima se determina estableciendo las condiciones de
equilibrio entre las tensiones tangenciales y las fuerzas exteriores: “N;”, “M,.” y
“M,,”. Ahora bien, es necesario tener en cuenta que, de los momentos transmitidos
por la placa a las columnas “M,” y “M,”, una parte (X,* M,) y (c¢,* M,), la
reciben los &bacos por torsion, produciendo tensiones tangenciales en la seccion
critica, que es la que interesa para estudio de punzonamiento.

En las Figura 6a, Figura 6b y Figura 6¢, se muestran respectivamente, las tensiones
tangenciales que equilibran a las fuerzas exteriores, “N;”, (o¢* M) y (o, * M,,).8

(@) (b) (©

Figura 6 "Equilibrio de tensiones tangenciales (seccion critica), punzonamiento"

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigdn Armado Tomo |. Pag. 597.

Para verificar el punzonamiento con el método general, hay que encontrar esta
tensién tangencial maxima, los parametros de evaluacion varian de acuerdo a la

8 P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado Tomo
1. Pag. 597


http://www.carreteros.org/normativa/ehe/apartados/46.htm
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posicion de la columna: borde del forjado (Figura 7a), esquina del forjado (Figura
7b) e interior del forjado (Figura 7c).

PERIMETRO
CRITICO

(@

!

PERIMETRO
CRITICO

(b)
17 A
=y
Az
iy
()

Figura 7 ""Parametros de la seccion critica™

Fuente: Norma Boliviana CBH 87 Hormigon armado. Pag. 138.

e Laecuacion para la maxima tension tangencial es la siguiente:

Tmax =

Donde:

Nd ox Mx xV
+

o x My x U
T i

Ac

Jc

Jc

Nd = Resultante del esfuerzo normal a la placa.

Mx, My = Momento flector en la direcciones X y Y.

Ac = Arearesistente de la seccion a comprobar, Perimetro critico multiplicado por

el canto util “d”.

,,0¢, = Fraccion del momento que produce tensiones tangenciales en las

direcciones Xy Y.

Jc = Momento polar de inercia 0 momento combinado, de la seccién a comprobar.



El momento polar de inercia se halla con la siguiente ecuacion:
d(c1+d)® (c1+d)d® d(c2+d)(cl+ d)?
‘=T T * 2

El coeficiente « se determina con las siguientes ecuaciones, que dependen de la
posicion de la columna.

o Borde del forjado

1 1
=l =1 -
1+z ’C2+d/2 1+z fcl+d/2
34 cl1+d 34 c2+d

e Esquina del forjado

e Interior del forjado
1

1
Xy = 1——;0Cy=1
2 [c2+d 2 |cl+d
1+§\lcl+d 1+§\]C2+d

En general es conveniente dimensionar la estructura de forma que se cumpla la
condicion de punzonamiento:

Tmax < vad

Aumentando, si es necesario, las dimensiones de las columnas o el espesor de los
abacos o capiteles, e incluso mejorando la calidad del hormigdén. De no ser posible,
se dispondra una armadura de punzonamiento con la limitacion:

chv < Trmax < 3fvd
Donde:

fva = Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante, ver punto 2.1.4 (2f,q €s la
resistencia del hormigén al punzonamiento y 3f,,4 es la limitacion de la resistencia
al punzonamiento).

20



En el caso de necesitar armaduras punzonamiento pueden disponerse armaduras
como en se muestran en el esquema de la Figura 8. Para este tipo de armado puede
calcularse la armadura de barras levantadas a 45° con la siguiente ecuacion:

Vsux*§
0.90*\/7*d*fyd

Asys =

Donde:

Vsu = Esfuerzo residual de corte (ver punto 2.2.2.3)

S = Separacion tedrica entre barras inclinadas.

d = Canto til (altura del ébaco menos el “recubrimiento”).

fya = Resistencia de calculo del acero (ver punto 2.1.5).

Eje columna

i

Armaco de J
punzonamiento |

o4

! . ok
, N -t
i I
T Columna L
025
1
—t+—

Armado columng

Cara de |a columna

Figura 8 ""Esquema de armadura para punzonamiento en abacos"
Fuente: Paquete computacional CYPECAD V 2016, Pestafia planos-detalles.

2.2.1.2. CALCULO DE MOMENTOS FLECTORES POR EL
METODO DIRECTO (ACI 318)

El Método Directo propuesto por la ACI, es un procedimiento aproximado para
analizar sistemas de losas en dos direcciones solicitados exclusivamente por cargas
gravitatorias.

Con la publicacion de ACI 318-83, el Método Directo simplific enormemente el
analisis de los momentos de los sistemas de losas en dos direcciones, ya que se
eliminaron todos los calculos de las rigideces para determinar los momentos de
disefio en un tramo extremo. ElI Método Directo, se transformd en un
procedimiento de disefio verdaderamente directo, que permite determinar todos los
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momentos de flectores para el disefio mediante la aplicacion de coeficientes de
momento.®

2.2.1.2.1. LIMITACIONES DEL METODO

El Método Directo s6lo es aplicable cuando se satisfacen las siguientes
limitaciones:10

e En cada direccién debe haber tres 0 mas tramos continuos.

e Los paneles de losa deben ser rectangulares, con una relacion entre las luces
mayor y la menor (medidas entre los centros de los apoyos) no mayor que 2.

e Las longitudes de las luces sucesivas en cada direccion (medidas entre los
centros de los apoyos) no deben diferir en mas de 1/3 de la luz mayor.

e Las columnas no deben estar desalineadas respecto de cualquier eje que une
centros de columnas sucesivas mas de 10% de la luz (en la direccién del
desalineamiento).

e Las cargas deben ser uniformemente distribuidas, y la sobrecarga no mayorada
o de servicio no debe ser mayor que dos veces la carga permanente no mayorada
o0 de servicio (SC <2 CM).

2.2.1.2.2. MOMENTO ESTATICO

Para una carga uniforme, el momento de disefio total Mo para un tramo de la franja
0 banda de disefio se calcula simplemente aplicando la expresion correspondiente
a momento estético: 11

q * b * Ln?
My=——"7"——
0 8

Donde:

q = Carga o combinacion de cargas analizadas.

b = Ancho de la banda de andlisis (I/2+ I2/2) o I en el caso de losas simétricas en
sus distancias (Figura 9).

Ln = Longitud entre caras de columnas.

° Portland Cement Association. Eighth edition, First printing, 2002, USA. Notes on ACI 318-02 Building
Code Requirements for Structural Concrete. Pag. 19-1.

10 portland Cement Association. Eighth edition, First printing, 2002, USA. Notes on ACI 318-02 Building
Code Requirements for Structural Concrete. Pag. 19-2.

11 portland Cement Association. Eighth edition, First printing, 2002, USA. Notes on ACI 318-02
Building Code Requirements for Structural Concrete. Pag. (19-2).
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Figura 9 ""Consideraciones de bandas del Método Directo™
Fuente: ACI 318-02 Building Code Requirements for Structural Concrete.
2.2.1.2.3. COEFICIENTES DE REPARTO

El Método Directo es un método aproximado y como tal, trata de cuantificar de
forma sencilla, lo que sucede en el forjado cuando esté libre de puntales. Este se
deforma bajo los esfuerzos de flexion que originan las acciones de origen
gravitatorio. 12

Las distribuciones reales de los momentos en el forjado siguen leyes de tipo
senoidal dificiles de cuantificar. De esta manera, es que se establecié que los
momentos flectores en forjados se distribuyen en porcentajes a las bandas de
columnas y bandas centrales como se muestra en la Figura 10 y Figura 11.

12 portland Cement Association. Eighth edition, First printing, 2002, USA. Notes on ACI 318-02
Building Code Requirements for Structural Concrete.



Figura 10 ""Deformacion por flexion en forjados"

Fuente: Florentino Regalado Tesoro. Barcelona. Los Forjados Reticulares. Pag. 88.

Figura 11 ""Porcentajes de momento asignados a las bandas de forjados**
Fuente: Florentino Regalado Tesoro. Barcelona. Los Forjados Reticulares. Pag. 88.

En funcién al andlisis de distribucion de momentos explicado, es que el codigo
ACI 318-02, establece los coeficientes de reparto de los momentos estatizados,
para las bandas centrales y de columnas como se muestra en la Tabla 8 y en la
Tabla 9, segin el tipo de apoyos para los forjados:
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Tabla 8 ""Coeficientes de momento de disefio para placas planas o losas planas™*

Tramo extremo Tramo interior
Momelntos enla &) 2) 3) @) (5)
osa Negativo Primer negativo Negativo
exterior Positivo interior Positivo interior
Momento total 0,26 M, 0.52 Ma 0.70 My 0,35 M, 0,65 M,
Franja de columna 0,26 M, 0,31 M, 0,53 M, 0,21 M, 0,49 M,
Franja intermedia 0 0,21 M, 0,17 Mg 0,14 M, 0,16 M,

Nota: Todos los momentos negativos corresponden a la cara del apoyo.

Fuente: ACI 318-02 Building Code Requirements for Structural Concrete.
Pég. 19-12.

Tabla 9 ""Coeficientes de momento de disefio para placas planas o losas planas con
vigas de borde"

[T [

TN S e T R R L S PR TN R G S R P

43 et T -
| Tramo extremo u Tramo interior

@ @ @ @ ®
Tramo extremo Tramo interior
Momentos en la M 2) @) @) B)
Negatlwo Positivo p”m.e r n(.agau»ro Positivo I\!ega_tlvo
exterior interior interior
Momento total 0,30 M, 0,50 M, 0,70 M, 0,35 M, 0,65 My
Franja de columna 0,23 M, 0,30 M, 0,53 M, 0,21 M, 0,49 M,
Franja intermedia 0.07 M, 0.20 M, 0,17 M, 0,14 M, 0,16 Ms

Notas: (1) Todos los momentos negativos corresponden a la cara del apoyo.
(2) La rigidez torsional de la viga de borde es tal que se verifica p, = 2,5. Para valores de [, menores
que 2,5 el momento negativo exterior de la franja de columna se incrementa a (0,30 - 0,03p,) M,.

Fuente: ACI 318-02 Building Code Requirements for Structural Concrete.
2.2.1.3. FLECHAS EN LOS FORJADOS RETICULARES.

El hormigén armado dista mucho de cumplir con las caracteristicas de ser un
material is6tropo y homogéneo, por estas razones es que no tiene un
comportamiento claro en cuanto a sus deformaciones. Ademas, el hormigén tiene
un comportamiento diferente en el tiempo de lo que conocemos como un
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comportamiento elastico, ya que en él intervienen factores reol6gicos como ser la
retraccion térmica, la variacion de la resistencia del hormigén y del modulo de
elasticidad en el tiempo y la fluencia del material.

Las deformaciones que ocurren en un hormigdn sometido a tension se muestran en
la Tabla 10:13

Tabla 10 ""Clasificacién de las deformaciones™

- - Dependientes de la tensién Independicntes
Ll 2 de la tensidn
Instantdncas Diferidas {flucncii)
: Reversibles Eldsticas " Eldsticas diferidas 'I'crmu-lﬁgrmnélricuu
Irreversibles Pldsticas instantineas| Plisticas diferidas Retraccion

Fuente: J. Calavera Ruiz, L. Garcia Dutari. Calculo de flechas en estructuras de
hormigén armado. Pag. 22.

Deformaciones reversibles, son aquellas que, al cesar la tension que la ha
producido, se recuperan bien instantaneamente (elasticas), o bien de forma diferida
(elasticidad diferida).

Deformaciones irreversibles, Son aquellas que se producen bajo el efecto de las
tensiones, bien en forma instantanea (plasticidad instantanea), bien a lo largo del
tiempo (plasticidad diferida) y que no se recuperan al cesar de actuar la tension.

Deformaciones de fluencia, son las producidas a través del tiempo por las
tensiones permanentes. Abarcan, pues, tanto la elasticidad diferida con la
plasticidad diferida. Frecuentemente, se considera incluida también la plasticidad
instantanea, ya que esta no se produce realmente de tal forma, aunque se desarrolla
en muy corto plazo de tiempo.

Deformaciones termohigrométricas, son las deformaciones producidas en el
hormigén endurecido por los cambios de temperatura y humedad.

Deformaciones de retraccion, son las sufridas por el hormigén durante su periodo
de endurecido.

Todas las deformaciones anteriores y para facilitar su andlisis se agrupan como
Instantaneas y Diferidas, de acuerdo a esto se sintetiza el célculo de ellas.
Entonces, con esta clasificacién tenemos:

BINTEMAC. Espafia 1992. J. Calavera Ruiz, L. Garcia Dutari. Célculo de flechas en estructuras de
hormigén armado. Pag 22.



Flechas instantaneas.- Las que se producen el instante en que acttan el total de la
carga considerada:

Fi pp = Flecha instantanea debida al peso propio.
Fi cm = Flecha instantanea debida a la carga muerta.
Fi sc = Flecha instantanea debida a la sobre carga de uso.

Flechas diferidas.- Las que se producen en periodos largos de tiempo, debido a
los efectos de retraccion y fluencia:

Fd pp = Flecha diferida debida al peso propio.
Fd cm = Flecha diferida debida a la carga muerta.
Fd sc = Flecha diferida debida a la sobre carga de uso.

Del célculo de estas flechas se obtiene la Flecha Total y la Flecha Activa. La
Flecha Total es la sumatoria de las flechas instantdneas mas las flechas diferidas.
La Flecha Activa, se define como aquella que puede producir dafios en los
elementos no estructurales, como muros y solados, es decir es la flecha producida
después de la construccion de los mismos.

Entonces la Flecha Activa sera la Flecha Total menos la flecha producida por el
peso propio. La norma boliviana CBH-87, asi como la espafiola EHE 08, limitan
los valores de la denominada Flecha Activa. En el punto 2.2.1.3.1 siguiente se
muestran las limitaciones a las flechas que indica la Norma Boliviana del
Hormigon CBH-87.

En la Figura 12 se aprecia el proceso tipico de deformacion de un forjado o viga
considerando el caso habitual de ejecucion de obra, en el cual se construye primero
la tabiqueria y luego el solado. Ademas, se representa la flecha activa (fa) y la total
a plazo infinito (fr):
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Figura 12 ""Proceso constructivo y su efecto en las flechas"

Fuente: Ingeniero Arturo Gaviria Escobar. Manual De Célculo Estructural Con
CYPECAD 2015. P4g. 160.

2.2.1.3.1. LIMITACIONES DE LA FLECHA ACTIVA (CBH-87)

En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques, se distinguen
los tres (3) casos siguientes:

e Silos muros o tabique han sido construidos con mortero de cemento, la flecha
maxima admisible es £/500.

e Si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cal, la flecha
maxima no podra ser superior a £/400

e Si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de yeso, la flecha
maxima admisible es £/300.

2.2.1.3.2. CALCULO DE FLECHAS INSTANTANEAS SEGUN
CYPECAD

CYPECAD 2016, no verifica las deformaciones en forjados, es decir no aparece
ningun error si lo hubiera, en la pantalla de resultados. Por esta razén nos queda
comprobar manualmente con su herramienta “flecha entre dos puntos” (Figura 13),
esta funcién permite ver las flechas instantaneas y totales en forjados, a partir de la
multiplicacién de un coeficiente que lleva el nombre de “Amplificacion de
desplazamientos”, esta funcion se encuentra en la pestafia “Isovalores”. En el
manual “Curso avanzado de forjados reticulares con CYPECAD”, muestran los
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valores recomendables para el factor “Amplificacion de desplazamientos” (ver
Tabla 11), y explica que son valores mayorados, debido a que el programa debe
corregir las flechas por la fisuracion del forjado, ya que no calcula la inercia
fisurada (Ver pagina 23 de ese manual).

B CYPECAD - v2016.0 - [C).\PROYECTO FINALc2e]
Archiva  Yer Cargas  Esfuersos  LosasfReficulares  Postesades  Veptana  Ayuda

EHEHA -+ RAAB/ O B L
vk BEFHas @

B Flecha entre dos puntos
L B3 Y-
(®) Secante () Tangerte

1®) Mixima relativa
10 Midsima sbsochta
(0 Ents bt punics sslccsionados

[¥] Canmbinacién pésina

CYPECAD - CYPE Ingeriens, SA.

Figura 13 ""Flecha entre dos puntos CYPECAD"
Fuente: Propia.

Tabla 11 ""Valores recomendados del factor Amplificacién de desplazamientos”

Garantiza Flecha Amplificacién FORJADO

INTEGRIDAD: ACTIVA fg: ﬁiﬁéﬂ?
APARIENCIA TOTAL PL.’AZO INF. :gg Lﬁﬁgﬂ?
coveort | " pReouee | izs “encn

Fuente: Curso avanzado de forjados reticulares con CYPECAD. P4g. 26.
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2.2.1.3.3. CALCULO DE FLECHAS INSTANTANEAS SEGUN LA
METODOLOGIA DE SCANLON Y MURRAY

Con el objeto de tener un orden de magnitud de la flecha en el centro de un
recuadro, A. SCANLON y DAVID W. MURRAY desarrollaron un método. El
método consiste en partir del esquema que se establece, en la Figura 14; y, obtener
unas cargas ficticias g1 y g2 que hipotéticamente corresponderian a las distintas
bandas en funcién de los momentos asignados a las mismas, partiendo de los
momentos proporcionados por el calculo general de los porticos virtuales, o en su
defecto Método De Directo.

Figura 14 ""Esquema de bandas de Scanlon y Murray para flechas"

Fuente: Florentino Regalado Tesoro. Barcelona. Los Forjados Reticulares.
Si queremos obtener la flecha instantanea en el punto 5, para una carga
uniformemente distribuida P1/m2, obtenemos primero la fraccién de carga ficticia
(qiy) que se asigna a la banda de columnas de la direccion (Y), y la fraccion (qzy)
que le corresponde a la banda central también en dicha direccion; repitiendo el
procedimiento en la direccion (X).14

e Para la banda de columnas
(quy) * (LnY)? 0,75+ ((Ma izqY) + (Ma derY))
8 h 2
e Para la banda de central

(@sy) * (LnY)?> 0,25+ ((MaizqY) + (Ma der Y))
8 B 2

+ 0,60 x Ma cent Y

+ 0,40 * Ma cent Y

14 CYPE INGENIEROS, S.A. Espafia 12 Edicidn, 2003. Los forjados reticulares: disefio, anlisis,
construccion y patologia. Florentino Regalado Tesoro. Pag. 119.
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Donde:

q = Las cargas ficticias en los sentidos (X) y (Y).

Ma = Momentos en las bandas en extremos y centro en los sentidos (X) y (Y).
Ln = Longitud entre caras de columnas los sentidos (X) y ().

Una vez obtenidas las cargas ficticias, procedemos a calcular las flechas de cada
banda en el punto medio, como si de unas vigas ordinarias se tratara, operando con
las inercias equivalentes de Branson, explicadas en el punto 2.2.1.3.6.

e Para la banda de columnas

_5xqx(InY)* 075 ((MaizqY)+ (MaderY))* (LnY)?
T 384 Ecxleq 16 * Ec x leq

le

e Para la banda de central

_5xqx(LnY)* 025*((MaizqY)+ (MaderY))* (LnY)?
"~ 384 Ec*leq 16 * Ec x Ieq

fsy

Luego tendriamos:

petrtln, g (1)
pp=tit iy g, (2)

Al final la flecha instantanea en el punto 5 vendria dada por:

1 2
fosinas = 252 (3)

La flecha diferida adicional que puede tener lugar en el tramo que se esté
analizando debida a dicho estado de cargas, puede estimarse por el método de los
coeficientes en funcién de la duracién de carga que establece la EHE 08, que se
explica en el punto 2.2.1.3.5.

2.2.1.3.4. CALCULO DE FLECHAS INSTANTANEAS PROPUESTA

El paquete CYPECAD, no verifica las deformaciones en forjados, ademas las
flechas que muestra con su aplicacion “flecha entre dos puntos” es bastante
empirica, ya que no considera inercias fisuradas, esta es una limitacion del paquete
porque a partir de un factor sintetiza el calculo de los momentos de inercias de las
secciones fisuradas. El problema radica en la eleccion correcta de este factor



llamado “Amplificacién de Desplazamiento” (ver punto 2.2.1.3.2); si bien hay
valores recomendados para dicho factor, son solo recomendaciones y el ffactor
puede variar en diferentes casos. Por otro lado, el Método de Scanlon y Murray
calcula las flechas a partir de una carga equivalente llamada carga ficticia que
resulta de los momentos determinados ya sea por cualquier método, a partir de la
carga aplicada sobre la estructura, lo que genera un procedimiento de referencia
circular, porque para una carga dada que producen los momentos, vuelve a calcular
otra carga ficticia a partir de los mismos esfuerzos, ademas este método y por las
ecuaciones que tiene solo calcula la flecha en el centro de la banda, no pudiendo
verificar la flecha en cualquier punto del mismo. Siendo estas, las limitaciones de
ambas metodologias de célculo. En ésta propuesta se determinan las flechas
utilizando los valores de los esfuerzos obtenidos por el Método Directo y
calculando la flecha en las bandas utilizando la doble integracion de la Ecuacion
Diferencial de la Linea Elastica para el porcentaje de carga que recibe la banda de
Columnas y las bandas Centrales, para luego determinar el valor de la flecha en el
centro del forjado usando las ecuaciones (1), (2)y(3) propuestas por Scanlon
& Murray, para el célculo de flechas en el centro de un forjado.

El procedimiento de calculo con la metodologia presentada, se describe a
continuacion con un ejemplo préctico:

La losa analizada es la que se muestra en la Figura 15, se calcula para este ejemplo
la flecha al centro del forjado, entre las columnas P10, P11, P6 Y P7. Las columnas
son de (30x30) cm, y los abacos son de 190 cm.

e Los datos del forjado se muestran en el Cuadro 1y el Cuadro 2

Cuadro 1 ""Datos de la seccion para el forjado ejemplo™

Datos del ejemplo practico
Separacion entre| Espesor | Canto Total | Altura de | Capa de
ejes de nervios |de nervios| del forjado | caseton | compresion
(®) (b) (H) (h) (c)

50 cm 10cm 25cm 20 cm 5cm

Fuente: Propia.

Cuadro 2 ""Cargas para el forjado ejemplo™

Cargas (Kg/m?)
Peso Propio | Cargas Muertas |Sobre Cargas
P.P (CMm) (SC)
278 100 200

Fuente: Propia.

32

Comentado [u6]: Como conclusion.. si bien el factor y los valores
de cypecad son acertados, no tenemos como verificar si existio
algun error en la introduccion de datos, es por eso que la
metodologia propuesta presenta solucion a ese inconveniente.
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Figura 15 ""Forjado ejemplo™
Fuente: Propia.

Primero se debe dividir el forjado en bandas como se ve en la Figura 15 (bandas
centrales y de columnas) siempre y cuando el forjado a analizar cumpla con las
limitaciones del Método Directo (ver 2.2.1.2.1).

Calcular los momentos con el Método Directo usando el procedimiento
indicado en el punto 2.2.1.2, en este caso su usaran los coeficientes de la Tabla
8, tanto para la banda de columnas como para las centrales. Para el forjado
ejemplo los momentos serdn los mismos en ambas direcciones (X) y (Y),
debido a que es totalmente simétrica, tanto en dimensiones como en cargas
distribuidas. A continuacion se muestran los momentos:
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Cuadro 3 ""Momentos en bandas para el forjado ejemplo™

Momentos "Ma" en bandas de columnas (Tn*m) Momentos "Ma" en bandas centrales (Tn*m)

Momentos Método Directo| Momentos CYPECAD [Momentos Método Directd Momentos CYPECAD

12q Cen Der 1zq Cen | Der 12q Cen Der lzqg [ Cen | Der

PP [ 117 | 0.74 127 | 101 ] 059 | 1.08 | 040 | 033 | 037 | 039 | 0.46 | 0.39

CM| 042 | 027 0.46 032 | 021 | 030 | 014 [ 0.12 0.13 | 0.14 [ 0.16 | 0.14

S.C| 084 | 053 091 | 065 | 040 [ 061 ] 029 | 024 | 027 | 030 | 032 | 0.30

Fuente: Propia.

e Sobre todo interesan para este procedimiento los momentos extremos
(izquierda y derecha), con estos se carga la viga idealizada estatizada. Ahora,
hay que tener en cuenta el porcentaje de carga que toca a la banda de columnas
y a la banda central, asi se puede hacer el andlisis de esta carga:

I
E%DDDD I

L]
L]
L]
L]
L]
L]

R I
R I [ O
Figura 16 ""Porcentaje de la carga (q) en las bandas, para el forjado ejemplo*

Fuente: Propia.

Podemos que la carga “qp” es un 70% para la banda de columnas y 30% para las
bandas centrales. Esta carga “qp” es la carga “q” del Cuadro 2 multiplicada por el
ancho de banda total “b” (Centrales mas la de columnas), en este caso 4,3 metros
y multiplicada por el porcentaje que corresponde para cada banda. Es importante
recalcar que en el calculo de M, en el Método Directo explicado en el punto
2.2.1.2.2, no se afecta el porcentaje mencionado, porque el método no lo requiere,




sin embargo en su ecuacion si se ve la multiplicacion de

continuacion se muestran las cargas para la viga estatizada:

@ 9

qQ” por “b”. A

Cuadro 4 "Cargas en la bandas (qp) para el forjado ejemplo™

Carga sobre la bandas de columnas “gb"

P.P 0.84 Porcentaje de

CM 0.30 area

SC 0.60 70%
Carga sobre la bandas centrales “gb" (Tn/m)

P.P 0.35 Porcentaje de

CM 0.13 area

SC 0.25 30%

Fuente: Propia.

e Con las cargas y los momentos extremos procedemos a cargar la viga idealizada
Figura 17, entonces tendriamos 6 vigas, 4 vigas de banda de columnas (dos en
la direccion X y dos en la direccién Y), y 2 vigas de banda central en ambas
direcciones. Pero debido a que el forjado es totalmente simétrico bastara con
resolver una viga para la banda de columnas y una viga para la banda central,

para cada estado de carga.

Maizq

db

Ma der

%{ izq

Figura 17 ""Viga con momentos estatizados"

Fuente: Propia.

ATQ

e Una vez cargada la viga se procede a resolver la ecuacién diferencial:

d%y M

dx? ~  El

Para la cual la solucion podria ser simplemente y = f,. Pero utilizando el criterio
de superposicion de efectos, tenemos dos ecuaciones, una para la carga distribuida
que tendrauna formay = f(y) y dos ecuaciones para los momentos que dependeran

de la banda a analizar; para la banda de columnas serd y = 0,75 * fi), y para las
bandas centrales sera y = 0,25 f{,,. Estos factores de 0,75 y 0,25 corresponden a
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la influencia que tienen las columnas en la deformacion del forjado. Ya que en las
columnas se produce un mayor momento que contrarresta las deformaciones, el
factor es mayor, lo que no ocurre en las bandas centrales.

e A continuacion, se deben encontrar los valores de las inercias en la ecuacion
diferencial, para ello recurrimos a la ecuaciéon de Branson y por ultimo
calculamos la inercia equivalente (ver punto 2.2.1.3.6). Asi, en este ejemplo
tenemos que las inercias son:

Cuadro 5 "Inercias efectivas para el forjado ejemplo™

Inercias efectivas banda de columnas Inercias efectivas banda central
le izq (cn?) | le cen (cn?) | le der (cm?) | le izg (cm®) | le cen (cm*) | le der (cm*)

P.P | 249931.14 [ 101361.95 | 249931.14 | 103562.38 | 108025.56 [ 103562.38

C.M | 249931.14 | 101361.95 | 249931.14 | 103562.38 | 108025.56 [ 103562.38

S.C [ 249931.14 | 101361.95 | 249931.14 | 103562.38 | 108025.56 | 103562.38

Fuente: Propia.

Cuadro 6 "Inercias equivalentes para el forjado ejemplo™

Inercias equivalentes

Banda de columnas | Banda central
leq (cnm?) leq (cm*)
P.P 175646.55 105793.97
C.M 175646.55 105793.97
S.C 175646.55 105793.97

Fuente: Propia.

e Obtenidas las inercias solo basta reemplazar las mismas en la ecuacion
diferencial de la linea elastica y con ello obtenemos las flechas instantaneas en
ambas bandas.

e Con las flechas calculadas en todas las bandas, se procede a calcular la flecha
al centro del forjado, usando las ecuaciones (1), (2 )y ( 3), siguiendo el
esquema de la Figura 14.
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Cuadro 7 ""Flechas instantaneas en las bandas para el forjado ejemplo*

Flechas instantaneas en bandas de columnas (mm)
Momentos Método Directo [ Momentos CYPECAD

Ecuacion de la linea elastica Scanlon y Murray
P.P CM SC P.P CM SC
0.20 0.07 0.14 0.24 0.08 0.16

Flechas instantaneas en bandas centrales (mm)

Momentos Método Directo [ Momentos CYPECAD

Ecuacion de la linea elastica Scanlon y Murray
P.P CM SC P.P CM SC
0.33 0.12 0.24 0.42 0.15 0.30

Fuente: Propia.

Como este ejemplo es totalmente simétrico, bastard con aplicar la primera
ecuacion. De esta manera los resultados finales para este ejemplo se ven reflejados
en el Cuadro 8, comparandolos con los obtenidos en el paquete CYPECAD con la
funcion “flecha entre dos puntos” y con el método de Scanlon y Murray a partir de
los momentos obtenidos con CYPECAD.

Cuadro 8 ""Flechas instantaneas al centro del forjado ejemplo™

Flechas instantaneas al centro del forjado (mm)
Momentos Método Directo Momentos CYPECAD
Ecuacion de la linea elastica Scanlon y Murray Flecha entre dos puntos
P.P CM SC P.P CM SC P.P CM SC
0.53 0.19 0.38 0.65 0.23 0.46 | 0.47 | 0.16 0.31

Fuente: Propia.

A partir de las flechas instantaneas calculadas con la metodologia propuesta se
determinan las flechas diferidas y las activas. Las flechas diferidas se obtienen de
acuerdo con el procedimiento de la Norma EHE 08 (ver punto 2.2.1.3.5.), también

aplicada en la Norma ACI 318 en su Capitulo 10. l Comentado [u7]: colocar el capitulo y el punto donde se

encontraran los calculos
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2.2.1.3.5. FLECHAS DIFERIDAS SEGUN LA EHE 08

Las flechas diferidas, producidas por las cargas de larga duracion, resultantes de
las deformaciones por fluencia y retraccion, se pueden estimar, multiplicando la
flecha instantanea correspondiente por el factor A.

N S
1+50=*p

Donde:
& = Coeficiente en funcion de la duracion de la carga Tabla 12.
p' = Cuantia geométrica de la armadura en compresion

Tabla 12 ""Coeficiente & en funcion de la duracion de la carga™

50 masafos 2.0
1 afo 1.4
6 meses 1,2
3 meses 1,0
1 mes 0,7
2 semanas 05

Fuente: Gobierno de Espafia, EHE 08 Instruccion de Hormigon Estructural.
Articulo 50.2.2.3. Pag. 250.

2.2.1.3.6. MOMENTO DE INERCIA EFECTIVO Y EQUIVALENTE

Para determinar el momento de inercia equivalente que sera utilizado al calcular
las flechas, se deben conocer los momentos de inercia de la seccién fisurada y no
fisurada para ello se utiliza la ecuacion de BRANSON, reconocida por las Normas
ACI 318-02 en su capitulo 10, pagina (10-3) y por la EHE-08 en su articulo
50.2.2.2, pagina 249.

o El momento de inercia efectivo, viene dado por la ecuacion de Branson:

3 3

MCT MCT
te= (i) 1o+ 1= (G) >+

Donde:

le = Inercia efectiva.

Ma = Momento estatizado en la seccion de analisis (extremos y centros).
Mcr = Momento de fisuracion.

Ib = Inercia bruta, sin fisurar.

If = Inercia fisurada.



e La ecuacion de Branson solo se usara si el momento correspondiente a la
seccion (Ma izg, Ma cen y Ma der) cumple la condicién Mcr<Ma, si Mcr>Ma,
se debe usar la inercia bruta de la seccion. EI momento de fisuracion Mcr se
calcula de acuerdo con la siguiente ecuacion:

M 0.65 % —Ib
= 0. * *
r fck Yg

Donde:

f.1 = Resistencia caracteristica del hormigon (ver punto 2.1.4).

Yg = Distancia del eje neutro a la fibra traccionada de la seccion con inercia bruta.
e Inercia equivalente de Branson:

(leizq -IZ—Ie der) +le cen

2

Cuando hablamos de forjados reticulares y analizamos un tramo, como se explico
en los puntos anteriores para calculo de flechas, tenemos en un tramo de un ancho
de banda dado, inercias diferentes. En los extremos de la banda de columnas
tendremos que considerar las secciones rectangulares de los abacos; y en los
centros de dichas bandas, un conjunto de nervios T con las armaduras en la parte
inferior de las almas. En los calculos de las inercias de las bandas centrales se
consideran nervios en T, pero hay que tener presente que en los extremos las
armaduras se encuentran en la parte superior, mientras que en los centros estan en
su parte inferior. Ademas, tenemos las inercias fisuradas en cada seccion de
analisis.

leq =

Es importante recalcar que_en el modelo de CYPECAD, la inercia aplicada a todo
el tramo del pafio de cualquier reticular, ya sea en zona aligerada o maciza, es la
misma y se toma igual a la mitad de la zona maciza.!®

15 Curso avanzado de forjados reticulares con CYPECAD. Disefio, célculo, tratamiento de resultados y
dibujo de planos de forjados reticulares con CYPECAD.



2.2.2. VIGAS

Las vigas son elementos estructurales solicitados predominantemente a flexion,
estos transmiten las cargas de las losas a las columnas. Sin embargo, para este
proyecto se optd por un sistema estructural donde las vigas son solo de borde,
perimetrales a la losa de entre piso, es decir no hay vigas formando pdrticos en el
centro del edificio.

En este proyecto, se asume el disefio obtenido con CYPECAD, verificAndose las
armaduras de algunos de estos elementos con la matriz Excel elaborada de acuerdo
a los procedimientos indicados en los puntos 2.2.2.2'y 2.2.2.3 y en correlacion con
la Norma CBH-87.

2.2.2.1. DISPOSICION DE LAS ARMADURAS

Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien absorber los esfuerzos de
traccion, originados en las vigas por efectos de la flexion, también si se trata de
traccion directa, o bien reforzar las zonas comprimidas del hormigon. Las
armaduras transversales se disponen para absorber las tensiones de traccion
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), asi como para
asegurar la necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida
la formacion de fisuras localizadas. En la Figura 18 se muestra el esquema de
armaduras en vigas.

¥ =&=E==;}

A , | A

Figura 18 "Esquema de armadura longitudinal y transversal en vigas"

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigon Armado Tomo I. Pag. 171
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2.2.2.2. CALCULO A FLEXION SIMPLE

El calculo de la armadura se realizara con el criterio de parabola-rectdngulo para
secciones rectangulares dispuesto en el capitulo 13 del libro de “P. Jiménez
Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré, Hormigéon Armado Tomo I”.

e El momento de disefio, es el maximo obtenido de la envolvente de las hipdtesis
de carga, multiplicado por el coeficiente de ponderacion “y¢” especificado en la
Norma Boliviana, y que se muestra en la Tabla 4 de este documento. La
siguiente expresion muestra el momento de disefio:

Mg =M * vy,

o Del equilibrio de la seccidn se obtiene la ecuacion del momento reducido, en
funcion a la resistencia del hormigon, su geometria y la solicitacion a flexion:
My
Ha = b~ a2+ g
Donde:

b,, = Ancho de la viga.

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

f.a = Resistencia de calculo del hormigdn (ver punto 2.1.4).

Para que la armadura de traccion se aproveche integramente, debe disponerse

armadura comprimida \para momentos u, mayores que el momento py;,del ( comentado [u8]: conviene disenar piezas en el dominio 4

hormigén.1é Por lo tanto, si:
® im > Ug NO Necesita armadura a compresion.
®  Uim < Mg Necesita armadura a compresion.

Tabla 13 ""Valores limites"

fy(kp/em?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
£lim 0.793 0.779 0.679 0.668 0.648 0.628
ulim 0.366 0.362 0.335 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

16p. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado Tomo
. Pag. 284



Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigdn Armado Tomo |. P4g. 285.

Tabla 14 ** Tabla universal para flexion simple o compuesta™

3 n w (W/Fyd).10* £ n w (W/Fyd).10*
0.0891 | 0.03 0.0310 D 0.4939 | 0.27 0.3398 D
0-1042 | 0.08) | 0.0815 O | |os188 [0.28 |03570 o
0.1181 [0.0s | o0.0522 M| locacolozs | oarco M
0.1312 |0.06 | 0.0630 '| |os721 (030 |0.3937 !
D30 | D75 | 20739 N | | 06006 |031 [0.4133 N
0.1561 [ 0.08 | 0.0849 ! | | 0.6283 | 0.3193 | 0.4323 | 0.0994 !
0.1667 | 0.0886 | 0.0945 O | |o.6305 |0.32 |o0.4338| 0.1007 o
0.1684 1 0.09 | 0.0960 0.6476 | 0.3256 | 0.4456 | 0.1114

0.1810 |0.10 |o.1074 2 a

0.6618 [0.33 | 0.4554 | 0.1212
0.1937 (011 | 0.1189 0.6681 [ 0.3319 | 0.4597 | 0.1259
0.2066 0.12 | 0.1306 0.6788 | 0.3352 | 0.4671 | 0.1343
0.2198 | 0.13 | 0.1426 06952 |0.34 | 0.4783 | 0.1484
0.2330 (014 | 0.1546 0.7310 (035 |0.5030 | 0.1860
0.2466 | 0.15 | 0.1669 0.7697 |0.36 | 0.5296 | 0.2408
0.2590 | 0.159 | 0.1782 0.7788 | 0.3623 | 0.5359 | 0.2568

0.2608 | 0.16 | 0.1795 0.7935 | 0.3658 | 0.5460 | 0.2854
0.2796 [0.17 | o0.1924

0.8119 | 0.37 0.3280
0.2988 | 0.18 0.2056 0.8597 |0.38 04931
0.3183 | 0.19 0.2190 0.9152 | 0.39 0.9251
0.3383 | 0.20 0.2328 0.9848 | 0.40 5.9911

0.3587 (0.21 0.2468
0.3796 | 0.22 0.2612
0.4012 (0.23 0.2761
0.4234 (0.24 0.2913
0.4461 | 0.25 0.3069
0.4696 | 0.26 0.3232 ]

w O—Z-ZOOI

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigén Armado Tomo |. P4g. 280.

2.2.2.2.1. ARMADURA PARA TRACCION Y COMPRESION

A52

As
(@) (b)

Asl

Figura 19 ""Armadura en vigas sometidas a flexién"'
Fuente: Propia.

Para las ecuaciones que se describen a continuacion los parametros en comdn
utilizados son:

d = Canto util (Profundidad medida desde el borde de la viga hasta el centroide de

la armadura traccionada).

bw = Ancho de la seccion de hormigon armado.
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f-a = Resistencia de calculo del hormigon (ver punto 2.1.4).
fya = Resistencia de calculo del acero (ver punto 2.1.5).
® yim > Ug, laviga no necesita armadura en compresion (Figura 19a). El &rea

de acero a traccion se calcula con la siguiente ecuacion:

As =w*bw *d * fc—d
yd
Donde:
w = Cuantia mecanica (Tabla 14).

o Uim < Mg ,laviga necesita armadura a compresion (Figura 19b). El area de
acero se calcula con las siguientes ecuaciones:

fcd
Agy = Wgg xbw + d ¥ —
yd
fcd
Agy = Wgy x bw * d ¥ —
yd

Donde las cuantias mecanicas para las ecuaciones son:

Ws1 = Ws2 + Wsiim

w _ Ha — Him
s2 = g
1- 7

Donde:
Ws 1im = Cuantia mecanica limite de la Tabla 13.
WUiim= Momento reducido limite de la Tabla 13.

d, = Es la altura de la viga menos el canto Util (se puede asumir el recubrimiento
para simplificar el procedimiento).

Es conveniente en todos los casos comprobar que la armadura no sea inferior a la
requerida por la Norma CBH-87 (Asmin).

ASmin = Pmin * by * d

Donde pin, €S la cuantia geométrica y se obtiene de la Tabla 5.



2.2.2.3. CALCULO A CORTANTE

El calculo de la armadura transversal se realizara segun lo dispuesto para secciones
rectangulares en el capitulo 19 del libro de “P. Jiménez Montoya, A. Garcia
Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona, Hormigéon Armado Tomo I7.

e El esfuerzo cortante de disefio, es el maximo obtenido de la envolvente de las
hipotesis de carga, multiplicado por el coeficiente de ponderacion “yf”
especificado en la Norma Boliviana, y que se muestra en la Tabla 4 de este
documento. La siguiente expresion muestra el esfuerzo cortante de disefio:

Vd =V« ¥s
Para las ecuaciones que se describen a continuacion los parametros en comun
utilizados son:
fva = Resistencia de calculo del hormigdn al esfuerzo cortante (ver 2.1.4).
b,, = Ancho de la seccién de hormigén armado.

d = Canto til (Profundidad medida desde el borde de la viga hasta el centroide de
la armadura traccionada).

fya = Resistencia de calculo del acero (ver punto 2.1.5).

e La contribucion del hormigon a la resistencia al esfuerzo cortante viene dada
por:
Veuw = foa * by * d
e El agotamiento por compresién oblicua del hormigoén viene dado por:
Vou = 0.30 % foq * by, x d

Los valores de “V.,” y “V,,”, hay que compararlos, de ello resulta los tres
siguientes casos:

e Primero: Si V; < V,,, el hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo
cortante, y la viga “no necesita”, tedricamente, armadura transversal. No
obstante, es necesario colocar estribos de seguridad, cuyo didametro no sea
inferior a 6 mm. La separacién de dichos estribos debe ser s < 0,85d y en
todo caso no conviene superar los 30cm.

e Segundo: SiV,, < V; <V,,, hay que determinar la armadura transversal
necesaria correspondiente al esfuerzo cortante residual:

Vou=Va—Veu

a4
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Hay que determinar la cantidad de estribos para que resistan el cortante residual.
e Tercero: SiV; > V,,, Sera necesario aumentar la seccion.
2.2.2.3.1. ARMADURA PARA CORTANTE

Como se describe en el punto anterior, la armadura transversal de la viga (estribos),
se cuantifica segun el caso de las tres situaciones posibles descritas.

e Para el primer caso

A&Mn=002*bw*5*§%
y

Donde:

El coeficiente 0,02 es la cuantia mecanica de acero minima requerida para la pieza
para esfuerzos cortantes. (Ver CBH-87. Pag. 74).

S = Es la separacion tedrica de estribos

e Para el segundo caso
Vou xS

Asgy = ———
S90 90 xd * fq

Donde:
S = Es la separacion tedrica de estribos
Ve = esfuerzo cortante residual.

Es conveniente en todos los casos verificar que la armadura a colocar no sea
inferior a la minima por la Norma CBH-87 (ASmin).

2.2.3. COLUMNAS

Las columnas de hormigdn armado son elementos estructurales, en las que la
solicitacion normal es predominante. Sus distintas secciones transversales pueden
estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta, flexion compuesta
(o esviada).

Los efectos de esheltez de las columnas y la consiguiente reduccién de su
capacidad de carga se evaltan en forma independiente al disefio propiamente
dicho, mediante la consideracion de los momentos generados por las
deformaciones transversales de las columnas (momentos de 2do. orden) y los
momentos generados del analisis estructural (momentos de ler orden).

En este proyecto, se asume el disefio obtenido con CYPECAD, verificandose las
armaduras de algunos de estos elementos con la matriz Excel elaborada, tomando
en cuenta la consideracion mencionada para los procedimientos indicados en los



puntos 2.2.3.3 para flexion esviada y 2.2.3.4 para compresion simple, en
correlacion con la Norma CBH-87.

2.2.3.1. DISPOSICION DE LAS ARMADURAS

Las armaduras de las columnas estdn constituidas por barras longitudinales y
estribos (Figura 20). Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y
estan encargadas de absorber los esfuerzos de compresion y de flexién, asi como
de colaborar con los estribos para evitar la rotura por deslizamiento del hormigon.
Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es, aparte de la
indicada anteriormente, evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas y absorber esfuerzos cortantes.

4"k

Figura 20 ""Esquema de Armadura longitudinal y transversal en columnas"

Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona,
Hormigdn Armado Tomo |. P4g. 171.

Con el objeto de facilitar la colocaciéon y compactacion del hormigon, la Norma
CBH-87 admite que la menor dimension de las columnas debe ser de 20 cm si se
trata de secciones rectangulares, y 25 cm si la seccién es circular.

2.2.3.2. PANDEO EN COLUMNAS
2.2.3.2.1. LONGITUD DE PANDEO

Se define como la longitud de la pieza biarticulada equivalente a la columna,
debido a los efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre los puntos de
momento nulo, o lo que es lo mismo la distancia entre puntos de inflexion de la
deformada.’

La longitud de pandeo depende de la relacion de rigideces de los extremos de la
columna, esta relacion se ve reflejada en el coeficiente de pandeo “«”, que muestra
sus distintos valores en la Tabla 15, donde “/” es la longitud de la columna, y
multiplicada por “o« se obtiene las longitudes de pandeo “lo”.

17p. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado
Tomo |. Pag. 374.
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Tabla 15 ""Coeficiente «, para la longitud de pandeo™

SUSTENTACION DE LA PIEZA lh=al

— Un extremo libre y otro empotrado lh=2-1

— Articulado en ambos extremos e
— Biempotrada, con libre desplazamiento normal a la directriz =

— Articulacién fija en un extremo y empotramiento en el otro I, =07

lp=05-1

— Empotramiento perfecto en ambos extremos

Fuente: Fuente: P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré.
Barcelona, Hormigon Armado Tomo I. Pag. 374.

CYPECAD hace la siguiente consideracion para el coeficiente “oc: para columnas
de pérticos con intraslacionalidad relativa entre sus extremos, el valor de “«” esta
comprendido entre 0,5 (columna biempotrada) y 1 (columna biarticulada);
mientras que para pdrticos con traslacionalidad relativa entre sus extremos, esta
comprendido entre 1 (columna biempotrada) y “oo” (columna biarticulada). En el
paquete, el coeficiente de pandeo esta representado con el simbolo “B”, y es
modificable en la pestafia “Datos generales de obra”.18

2.2.3.2.2. ESBELTECES GEOMETRICA Y MECANICA

e Esheltez geométrica de una pieza de seccion constante es la relacién de la
longitud de pandeo y la dimension de la seccion en el plano considerado:

Donde:
l, = Longitud de pandeo
h = Canto de la seccion paralelo al plano de pandeo.

e Esheltez mecénica de una pieza de seccion constante es la relacion de la
longitud de pandeo y el radio de giro:

Donde:

i = Radio de giro en plano considerado.
I = Inercia en el plano considerado (Solo del hormigén).

18 Luis Felipe Rodriguez Martin, Espafia 2002. Curso préctico de CYPECAD v. 2002. Cype Ingenieros.
Pag. 1-8.
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A = Area de la seccion (solo del hormigon).
VALORES LIMITES DE LA ESBELTEZ

e ) <35 (Ag < 10) Pieza considerada corta, por lo tanto no afectan los efectos
producidos por el pandeo (momentos de segundo orden). Solo se consideran
las excentricidades de primer orden (ver punto 2.2.3.2.3), se debe analizar para
considerar el calculo a compresion simple (ver punto 2.2.3.4).

e 35<A <100 (10 <Ag < 29) Si afectan los efectos de segundo orden, por lo
tanto debe comprobarse por pandeo con método general explicado mas
adelante. Se debe calcular la excentricidad ficticia (ver punto 2.2.3.2.3) y
considerar el calculo a flexion esviada (ver punto 2.2.3.3).

o No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con
esbelteces mecanicas A > 200 (Ag > 58).

2.2.3.2.3. METODO GENERAL O APROXIMADO (CBH-87)

Las cargas horizontales en los porticos, como el sismo y viento, pueden provocar
en las columnas flexiones secundarias, esto puede ocurrir si las cargas son
significativas y/o las columnas tienen una esbeltez que sea susceptible a estas
flexiones (ver punto 2.2.3.2.2). Estas flexiones secundarias producen los llamados
momentos de segundo orden que disminuyen la capacidad resistente del elemento
y pueden conducir a la inestabilidad del mismo (fenémeno de pandeo). Debido a
esto, es que las columnas deben disefiarse en funcidn a una excentricidad que toma
en cuenta los momentos de primer orden y los momentos de segundo orden.

EXCENTRICIDAD DE PRIMER ORDEN

Es aquella excentricidad proveniente del andlisis estructural, es decir, las fuerzas
producidas por las acciones en la estructura.
M,

ey =—

0 Nd
Donde:
M, = Momento actuante, de primer orden.
N, = Carga axial actuante.

La Norma CBH-87 en su seccion 8.3.2.3, estipula que no se deben considerar
excentricidades de primer orden menores al mayor de los siguientes valores:

h
ea=% 6 2cm

Donde, h es el canto de la seccion paralelo al plano de pandeo.
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La excentricidad accidental “e,” toma en cuenta los pequefios errores
constructivos y las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.

Para el caso de excentricidades diferentes en valor y/o signo en los extremos de la
columna (Figura 21). Se adoptara una excentricidad de primer orden equivalente
“ey”", en la seccion critica de valor:

ep=0,6*ey, +0,4*ey; =04 *eq,

Donde “ey,” Y “eq;” son las excentricidades de primer orden en los extremos,
siendo “ey,” la de mayor valor que se tomara como positiva y “ey,” la de menor
valor con el signo que le corresponda. Esta ecuacion y este criterio se usaran para
porticos intraslacionales, y para porticos traslacionales se usara el mayor de las dos
excentricidades en valor absoluto, que es el caso de este proyecto.

—

I
1
1 ]
) €02 |
e ] o

€01

= =

Figura 21 ""Excentricidades de diferente valor y signo en columnas™
EXCENTRICIDAD FICTICIA

Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante
una excentricidad ficticia:

fyd >h+20€0 l%

—10~%
12000 | h + 10e, * 7 10

efic = (0,85 +
Donde:
fya = Resistencia de calculo del acero en traccion (ver punto 2.1.5).
eo = Excentricidad de primer orden.
l, = Longitud de pandeo
h = Canto medido paralelamente al plano de pandeo que se considera.

i = Radio de giro de la seccidn total de hormigén en la direccion considerada.



EXCENTRICIDAD TOTAL

La excentricidad total es la sumatoria de las excentricidades anteriores siendo:
€tot = €9 T €fic

Donde:

e, = Excentricidad de primer orden.

efic = Excentricidad ficticia o de segundo orden.

2.2.3.3. CALCULO A FLEXION ESVIADA

Como se explicd en el punto 2.2.3.2.3, los pérticos que estén sometidos a cargas
horizontales, pueden producir flexiones segundarias en las columnas, por esto es
que el calculo en flexion esviada se considera sobre todo en columnas donde deba
comprobarse el pandeo. Sin embargo una columna que tenga una esbeltez menor y
pueda considerarse corta, ademas tenga excentricidades de primer orden de
consideracion, puede calcularse con métodos para flexion esviada ya que su
solicitacion normal estaria con excentricidades muy por fuera de ser despreciables
y podrian llegar a provocar tensiones de traccion.

Para calcular la armadura en flexion esviada existen distintos métodos, uno es
determinar una cuantia mecanica usando los diagramas de interaccion
correspondiente. A continuacion se explica el procedimiento.

Los parametros comunes en las ecuaciones para flexion esviada son:
M, y N; = Momento y axil de disefio.

b = Lado de la seccion de la columna perpendicular al plano de pandeo.
h = Lado de la seccion de la columna paralelo al plano de pandeo.

fea = Resistencia de célculo definida en el punto 2.1.4, afectada por el 10%
indicado.

fya = Resistencia de calculo del acero (ver punto 2.1.5).

o El momento de disefio, serd la fuerza axil de disefio multiplicada por la
excentricidad total en el punto 2.2.3.2.3, total tomando en cuenta los efectos de
segundo orden, de acuerdo a su esbeltez.

Md:Nd*e
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e De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura
hormigonadas verticalmente, la resistencia del hormigon definida en el punto
2.1.4. debe rebajarse en un 10%, con el objeto de prever la perdida que dicha
resistencia puede experimentar debido a que, durante el proceso de
compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

f
fea =095

c
e De las ecuaciones de equilibrio de la seccion resulta el momento y axil
reducidos de calculo de valor adimensional, representado por las siguientes
ecuaciones:
Mgy Nqg

M= 0b? sy T T b f

Dénde:

e Con los valores de vy y pgq Se obtiene la cuantia mecanica para armadura
longitudinal, de los diagramas de interaccién. Un diagrama de interaccion para
flexion esviada muy Util se encuentra en el libro de “P. Jiménez Montoya, A.
Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona, Hormigén Armado Tomo | — 132
edicion, Pagina 346.”

2.2.3.3.1. ARMADURA LONGITUDINAL PARA FLEXION
ESVIADA
o Areade acero en funcion a la resistencia de disefio de los materiales y la
cuantia mecénica obtenida del diagrama de interaccion.
ws*xb*h*f,
fya

Se debe comprobar que la armadura no sea inferior a la requerida por la Norma
CBH-87 (ASmin).

As =

Asmin = Pmin * bxh

Donde p,in, €S la cuantia geométrica y se obtiene de la Tabla 5
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2234 CALCULO A COMPRESION CON PEQUENAS
EXCENTRICIDADES

La compresion simple corresponde al caso en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal que actla en el baricentro o centroide plastico de la seccion, es
decir, en el punto de aplicacion de la resultante de las compresiones del hormigén
y del acero, en el supuesto de que existe un acortamiento uniforme del 2 por 1.000
(Figura 22). Es muy dificil que, en la préctica del hormigdn armado, se presente
una compresion simple por la incertidumbre que existe en el punto de aplicacion
del esfuerzo normal.1®

:s =0.002 #8 =0.0035

Figura 22 ""Deformacion del hormigén con y sin excentricidad"
Fuente: Propia del estudiante

Aungue las excentricidades sean pequefas y puedan llegar a ser despreciables, se
deben considerar excentricidades minimas llamadas accidentales (ver punto
2.2.3.2.3). Para el calculo a “compresion simple” se consideran solo las
excentricidades de primer orden, que provienen del analisis estructural.

Entonces si nos encontramos con el caso de una columna corta (ver 2.2.3.2.2) y
ademas con excentricidades de primer orden muy pequefias debemos considerar
que esta se encuentra a compresion pura y disefiarla como tal. El procedimiento
que se muestra a continuacion es para el caso mencionado, y cabe recalcar que al
tratarse de compresion en la totalidad de la seccion, vale la penasintetizar el calculo
y utilizar el criterio del diagrama rectangular de hormigon.

e Las ecuaciones que parten del equilibrio de la seccion en elementos solicitados
solo a compresion y con excentricidades pequefias son:

Nd=085+b*y*fq+As*f,g

Nd*e2=0,85*b*fcd*(%—d2)

19p. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona 1969, Hormigén Armado
Tomo |. Pag. 360.
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Donde:
Nd = Axil de disefio.
h = Lado de la seccion de la columna paralelo al plano de pandeo.
b = Lado de la seccion de la columna perpendicular al plano de pandeo.
y = Es la profundidad del diagrama rectangular
As = Area de acero en compresion.
d, = Lado de la seccion de la columna paralelo al plano de pandeo menos el canto
atil.
e Resolviendo el sistema de dos ecuaciones con dos incégnitas podemos
encontrar “y”y "As”, vale decir que si se cumple la siguiente condicién:
Nd xe; <0,85*Db* f4 *(%—dz)
El hormigon resiste perfectamente el esfuerzo de compresion y la pieza necesitara
solamente la armadura minima.
2.2.3.5. ARMADURA TRANSVERSAL

La Norma CBH-87 estipula en su seccion 8.1.7.2 pagina 64, que la armadura
transversal en columnas debe cumplir las siguientes condiciones:

e Laseparacion entre estribos sera:

b 6 h (menor dimensidén de la pieza)
s = 12- ode la armadura longitudinal

30cm
o El didmetro del estribo sera:
Q)Estribo > {1/4 ) @de la armadura longitudinal
6 mm.

El didmetro de estribos es, normalmente, de 6 mm, cuando se utilizan barras
longitudinales de 12 mm a 20 mm. Se suele usar didmetros de 8 mm para barras
longitudinales con didmetros mayores a 20 mm.
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2.2.4. LOSA DE CIMENTACION

De los tipos de losas en la Figura 23; Losa de espesor constante (a), Losa con placa
plana con mayor espesor bajo las columnas (b), losa con vigas en ambas
direcciones (c), losa con pedestales (d) y losa con muros de s6tano como parte de
la losa (e). En el proyecto se usa una Losa de espesor constante (a). Para tomar la
determinacion de usar una losa de cimentacion se uso el criterio de que si mas de
la mitad del area de fundacion es soportado por zapatas aisladas entonces es mas
econémico pensar en una losa de cimentacion.?

Secelén Seccibn

wad=A

ama=-4

Scccit
nd =

1

Ll BT
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Figura 23 "Tipos de losas de cimentacion™
Fuente: Fundamentos de la ingenieria geotécnica — BRAJA M. DAS. P4g. 295.

El espesor de la losa esta regido por el punzonamiento, dado su espesor y
separacion entre columnas la cimentacion puede clasificarse como flexible, bajo
este criterio es que el suelo se supone equivalente a un nimero infinito de resortes
elasticos como se muestra en la Figura 1. A esta suposicion en ocasiones se le
refiere como cimentacién de Winkler.2!

20 BRAJA M. DAS, México, Fundamentos de la Ingenieria Geotécnica, P4g. 294
21 BRAJA M. DAS, México, Fundamentos de la Ingenieria Geotécnica, P4g. 308
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Figura 24 ""Cimentacion Winkler™

Fuente: Fundamentos de la ingenieria geotécnica — BRAJA M. DAS. Pag. 309.

Tabla 16 ""Valores de K, médulo de balasto segun la resistencia del suelo™

Esf Adm Winkler Esf Adm Winkler Esf Adm Winkler
(Ke/Cm) (Kg/Cm'y (Kg/Cm') (Kg/Cr') (Kg/Cm)y (Ka/Cmy
= 1.55 319 2.85 570
vt 3] 60 TR 290 SR |
03E U-‘)] 65 kY] 2.95 590
T o7 70 T35 300 H.00
T —— (- e L0
2 e £ N a5 530
- = . 382 640
3£ Wlfg— T To] 6.50
“'ﬁ T E:b L 4.00 3.30 6.60
0'13 17'?‘1 205 4.10 3.35 6.70
0:80 1-8:1 2.10 4.20 340 6.80
055 1-1)4 215 4.30 3.-}5 6.90
0% 553 .20 340 7.00
D% AT} 125 3.50 3.55 7.10
'W ;'.,[: .30 4.60 3.60 1.0
e 555 235 170 363 7.30
110 ;-;S 240 4.80 S.Tt_l 740
I e 245 190 37 730
‘20 ;-’xb 2.50 300 3.80 )
‘25 T 7,55 310 385 f.?ﬁ"—'
= 571 2.60 530 300 TR0
e 55 2.65 530 353 T90
= o 270 RE] 100 E00
i ToT 275 550
150 T 250 260

Fuente: Nelson Morrison. “Interaccion Suelo-Estructuras: Semi-espacio de
Winkler”. Universidad Politécnica de Catalufia, Barcelona- Espafia. 1993

2.2.5. MUROS DE SOTANO

Los muros de sotano presentan diferencias considerables con los muros de
contencidn, estos se comportan generalmente como una losa de uno o varios vanos,
o0 también como elementos un ancho de banda cualquiera sometido a flexion, donde
el tipo de apoyo depende de la clase de muro requerido de acuerdo al disefio,
pudiendo estar empotrado, apoyado o anclado. Una de las caracteristicas
principales en este tipo de muros es que la friccion entre el cimiento y el suelo hace
innecesaria la disposicion de algin tipo de apoyo adicional a nivel de la
cimentacion. Aparte de esta diferencia, existe otra fundamental y es que el muro
no trabaja como una ménsula, sino que se enlaza al forjado o viga de planta baja y
a la cimentacion, evitando asi su desplazamiento y deslizamiento. La Figura 25



indica un muro de sétano que, simultdneamente, recibe cargas verticales,
generalmente transmitidas por pilares de la estructura y frecuentemente también
por algun forjado, y cargas horizontales producidas por el empuje de tierras.?

ity

Figura 25 ""Muro de s6tano (funcionamiento)"
Fuente: Lucero Pardo Franklin Hernan, Pachacama Caiza Edgar Alfredo,
Rodriguez Montero William Arturo. Anélisis y disefio de muros de contencion.

2.2.5.1. CLASIFICACION DE LOS MUROS DE SOTANO

Los muros de s6tano se clasifican segln las condiciones de apoyo que tienen
respecto a la superestructura de la edificacion:23

MURO EN VOLADIZO

Cuando un muro se disefia como muro en voladizo, este trabaja en forma individual
a la superestructura (Figura 26a). Dadas sus caracteristicas se puede considerar
como un muro de contencion, ya que el nico apoyo sera su propio cimiento. Sus
dimensiones seran de acuerdo al analisis contra volteo, deslizamiento, capacidad
de carga, etc.

MURO SIMPLEMENTE APOYADO

Este tipo de muro va apoyado en extremo superior sobre las vigas, por medio de
juntas especiales entre el muro y la viga, de la misma manera entre el entre piso y
el muro en su extremo inferior (Figura 26b).

MURO DOBLEMENTE EMPOTRADO (MURO EN DOS APOYOS)

22 | ucero Pardo Franklin Hernan, Pachacama Caiza Edgar Alfredo, Rodriguez Montero William Arturo.
Quito — Ecuador. Andlisis y disefio de muros de contencién Universidad Central del Ecuador. Pag. 77

2 Dalia Ivette Hernandez. Guatemala. Consideraciones para el andlisis, disefio y evaluacién de muros
de sétano de concreto reforzado. Universidad de San Carlos de Guatemala. Pag. 47
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Un muro doblemente empotrado se disefia como parte de la superestructura, es
decir, empotrado en las vigas y en su propio cimiento, puede estar empotrado en el
extremo inferior del muro con el entrepiso (Figura 26¢). Ademas, puede estar
apoyado en las columnas del edificio, en este caso funciona como una losa en dos
direcciones de cuatro apoyos. Sin embargo, cabe recordar que la carga a soportar
serd uniformemente variada y no uniformemente distribuida como en una losa
comun.

N\
(s)

Figura 26 ""Muro de s6tano simplemente apoyado"

Fuente: Dalia Ivette Hernandez. Guatemala. Consideraciones para el analisis,
disefio y evaluacion de muros de sotano de concreto reforzado. Pag. 49

2.2.5.2. CALCULO DE MUROS DE SOTANO
2.2.5.2.1. TEORIA DE RANKINE

Rankine investigo las condiciones de esfuerzo en el suelo en un estado de equilibrio
plastico, desarrollé un método que se designa de “Estado de equilibrio Limite de
Rankine”, Este método consiste en calcular las presiones que determinado
elemento rigido va a soportar cuando este se encuentra en contacto con un macizo
en estado de equilibrio limite.2

2.2.5.2.2. COEFICIENTE DE PRESION EN REPOSO DE RANKINE

Este valor del empuje puede producirse cuando la deformabilidad del muro es
extremadamente pequefia, como es el caso de los muros de sétano apoyados o
empotrados.

K, = 1—sen(D)
Donde:

Ka = coeficiente de presion en reposo de Rankine.

% https://es.scribd.com/presentation/312941087/Teoria-de-Rankin.
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® = Angulo de friccion del suelo, puede obtenerse de la Tabla 17.

K puede depender de las propiedades mecanicas del suelo y de la historia tensional
del suelo. Los coeficientes de presion lateral puede variar dentro de tres categorias:
presion en reposo, presion activa y presion pasiva, las Ultimas dos son para casos
en los que el muro trabaje como ménsula y deba comprobarse el vuelco y
deslizamiento.?®

2.2.5.2.3. EMPUJE O PRESION ACTIVA DE RANKINE
El valor del empuje por metro lineal de muro, serd la fuerza que ejerce la “cuiia”
de tensiones horizontales en la altura del muro. 26
E= ey s (2K,
Donde:
Y"= peso especifico del suelo
H = altura de carga
Ka = coeficiente de presién (ver punto 2.2.5.2.2)

La Tabla 17 muestra distintas propiedades de los suelos finos, entre ellos el &ngulo
de friccién del suelo, humedades insitu y pesos especificos.

25 Braja M. Das - Principios de Ingenieria de Cimentaciones (4ta. Edicion).
26 Braja M. Das - Principios de Ingenieria de Cimentaciones (4ta. Edicién)
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Tabla 17 ""Propiedades mecénicas y fisicas de suelos finos"

Cowpacticién Resistencis a cortante
fipa Deosddad de _ Lahorargrig Peso espuailico Media “n sioy™ Coctante
suelo __ refersucia Pesa Hde dorelovencls  Peso Yede efeetive
USCH — W4 N4 ewpecifion lumedad — Max,  Mio osperifion bumedsd o,y
Mencr  Mayoes Im meclh  Um’ t'm’ vm’ mercls kgiom® godos Ll de velarss
an 159 1,751 16,7 . - 1,706 7 0724 231 Viloe mecio
e3s 0.4 0,088 29 - B oIS 34 0,524 70 Deav. extfindar
CcL 256 24 1442 64 - - 1,37 ns 0063 60 Valor mixiomo
257 2.7 1,945 %92 - . 1.9 38 1,673 3% Valor minimo
m 3 m a i Num. epaayas
2% - 138 ns - . - - - : Valar madio
025 - 0,037 [ ¥4 - . - . - . Desv. astindar
MH 2.6 - 1328 s . . . - . . Vuler mAxipe
a5 - 1,426 35,5 - . . - - Valos mbuimo
19 L] 3 0 0 Nurs. ensxyos
2n - 1,527 250 - . 1,459 252 8508 162 Valor eedia
0,06 . 0,106 A4 . . 0,130 7 0520 2 Disv. esuindar
ci in - 113 16,6 - - 127 179 0185 40 Valor méxina
2150 - 1,719 418 - - 1633 353 L3t 25 Valoe minimo
4 0 36 0 12 Num. ensaved

Fuente: Eduardo Martinez Marin. Disefio de Pequefias Presas. P4g. 117.
2.2.5.2.4. IDEALIZACION DE LOS MUROS DE SOTANO

Los muros de sétano son elementos que se encuentran restringidos de movimiento
debido a que se encuentran en contacto con la superestructura de la edificacion, con
excepcion de los muros tipo voladizo, como se explicé anteriormente. Por lo tanto,
no estan sujetos a la comprobacion de vuelco y deslizamiento.

Entonces el disefio del alzado se basa en la idealizacion del muro como un elemento
unidireccional sometido a flexion de un ancho de vano dado, con sus respectivas
condiciones de apoyo en las partes superior e inferior del alzado, como se muestra
en el punto 2.2.5.1 de los distintos tipos de muros. Este tipo de solucién es uno de
los estudiados por diferentes autores, otra manera de resolver estos muros es
idealizarlos como losas apoyadas en sus extremos, todo depende del criterio a
usarse y de las condiciones de apoyo que se pretenden ejecutar. Ambas formas de
resolver muros de sotano se muestran en el libro “Muros de Contencién y Muros
de Soétano” de J. Calavera, asi como en muchos otros textos.
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Figura 27 "'ldealizacién de un muro de sétano™

Fuente: Dalia Ivette Herndndez. Guatemala. Consideraciones para el analisis,
disefio y evaluacion de muros de sétano de concreto reforzado.

2.2.5.2.5. CALCULO POR FLEXION Y CORTANTE (ALZADO)

El célculo de la armadura se realiza con el método de parabola-rectangulo para
secciones rectangulares dispuesto en el capitulo 13 del libro de “P. Jiménez
Montoya, A. Garcia Meseguer, F. Moran Cabré. Barcelona, Hormigon Armado
Tomo I”. Célculo descrito en el punto 2.2.2.2, También se debe verificar que el
cortante no exceda la resistencia a cortante del hormigén (ver punto 2.2.2.3), caso
contrario el muro necesitara ganchos que resistan el cortante.

e El momento y cortante de disefio, son los maximos obtenidos del analisis del
muro en este caso simplemente apoyado, multiplicados por el coeficiente de
ponderacion “yf” especificado en la Norma Boliviana, y que se muestra en la
Tabla 4 de este documento. La siguiente expresién muestra el momento de
disefio:

Mg =M *y¢ Vqg = V*ye

e Paratodas las formulas usadas en los puntos 2.2.2.2 y 2.2.2.3 se debe tener en
cuenta los siguiente:



Figura 28 ""Muro de s6tano (disposicion de la seccion de célculo)™
Fuente: Propia.

bw = Ancho del vano (se disefia para 1 m).

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centroide de la armadura
mas traccionada (también llamada canto atil). Figura 28.

CAPITULO III INGENIERIA DEL PROYECTO
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3.1. PARAMETROS PARA EL DISENO

3.1.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

Para el caso particular de este edificio fue necesario simplemente contar con una
poligonal del terreno, ya que el terreo es totalmente plano, como se ve en el Anexo
IX, no existe un desnivel como para tener alguna consideracion extra en el disefio
y ubicacidn de elementos estructurales, ya que actualmente el terreno se encuentra
nivelado.

El Levantamiento Topografico de la poligonal del terreno fue realizado de manera
privada por los propietarios del terreno, y fue proporcionado por el Arg. Josip
Bacotich, quien hizo el disefio arquitectonico del edificio.

Para el replanteo topografico de la estructura que ocupa a éste trabajo, las
coordenadas de los puntos de replanteo que se utilizan se encuentran en el Plano
de Replanteo (Ldmina N° 1 del Anexo XI)

3.1.2. VALORES UTILIZADOS DEL SUELO DE CIMENTACION

En el Anexo Il se adjunta el Estudio de Suelos que realizé la Empresa Consultora
ADA S.R.L, trabajo que fue proporcionado por el Arg. Josip Bacotich Oliva.

El Estudio de Suelos tiene los siguientes datos relevantes que se utilizé como base
para realizar el disefio de la cimentacion:

Cuadro 9 ""Datos del suelo de fundacién*

Resistencia | Clasificacion [ Limites de Atterberg
admisible del del suelo . e

suelo AASHTO Plastico Liquido

1,0 Kg/cm? A-6(9) 5,63 % 17,60 %

Fuente: Propia.

o Resistencia del suelo a la penetracion, obtenido por el ensayo S.P.T a una
profundidad de 4,30 metros desde el nivel del terreno.

e El suelo es de clasificacion, A-6(9) segin el sistema de clasificacion
A.AS.H.T.O, oun CL segun laS.U.G.S

Para la modelacién en CYPECAD se adopté como valor de reaccion de la
subrasante de cimentacién un coeficiente de balasto de 2,2 Kg/cm?, valor obtenido
de la Tabla 16.

Para el andlisis y disefio de los muros de sotano se adopt6 un peso especifico de
2000 Kg/m3y un angulo de ficcion de 33°, valores con relacion a la Tabla 17.
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3.1.3. VALORES ADOPTADOS DEL HORMIGON

Resistencia caracteristica del hormigon (fe) adoptada para el proyecto es 250
Kg/cm? en consideracion a que es una estructura convencional.

Para obtener un mejor control de la calidad del concreto en obra y de su
uniformidad en las resistencias, es recomendable el uso de concreto premezclado
bombeado.

Resistencia de calculo del hormigén a compresion (fcq), toma un valor de 167
Kg/cm?, usando un valor para y. de 1,50 obtenido de la Tabla 1 correspondiente
a un control normal en obra.

Mddulo de deformacion del hormigén (Ec) adoptado es de 305810 Kg/cm?, Valor
que CYPECAD calcula con la resistencia caracteristica del hormigon.

Los valores adoptados estan en correlacion con lo descrito en el punto 2.1.4.
3.1.4. VALORES ADOPTADOS PARA LOS ACEROS

La serie de didmetros nominales utilizados en el proyecto es la siguiente: 6 - 8 - 10
-12 - 16 - 20 milimetros.

Resistencia caracteristica del acero a traccion (fyx), adoptada para éste proyecto
es de 4000 Kg/cm?2,

Resistencia de calculo del acero a traccion (fyg), toma un valor de 3478 Kg/cm?,
usando un valor para y, de 1,15 obtenido de la Tabla 1 correspondiente a un
control normal en obra.

Médulo de deformacion del hormigén (Ec) adoptado para armaduras pasivas es
de 2140673 Kg/cm?, Valor que CYPECAD calcula con la resistencia caracteristica
del acero.

Los valores adoptados estan en correlacion con lo descrito en el punto 2.1.5.
3.1.5. ACCIONES O CARGAS CONSIDERADAS

Las cargas muertas consideradas en el proyecto, parten del analisis de los materiales
basicos a usarse en los forjados de entrepisos y las sobrecargas parten de la
consideracion del tipo de uso que tendra la estructura en todo su periodo vida,
ambas toman los valores recomendados por la norma NBE-AE/88 de acciones en
la edificacion. Las cargas adoptadas para el proyecto se muestran en el Cuadro 10.
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Cuadro 10 "Cargas en la estructura™

Cargas Muertas (CM) Sobre Cargas (SC)

Plantas Tabiqueria | Solados* Uso** Viento

(Kg/m) (Kg/m?2) (Kg/m?2) (Kg/m?2)
Planta baja 600 100 400 - 300 50
ler Piso 600 100 400 - 300 50
2do Piso 600 100 200 - 300 50
3er Piso 600 100 200 - 300 50
4to Piso 600 100 200 - 300 75
Terraza 100 100 100 75

Fuente: Propia.

*Contemplan el porcelanato, la carpeta de nivelacion y el cielo raso. ElI Anexo V
muestra los célculos realizados.

** Contemplan las cargas en las areas a ocupar y escaleras, pasillos de los
departamentos respectivamente (ocupacional-escaleras, pasillos).

Los valores del Cuadro 10 hacen mencién a la Tabla 2 y Tabla 3 del punto
2.1.7.

3.1.6. RECUBRIMIENTOS ADOPTADOS
Los recubrimientos que se adoptan son:

Cuadro 11 "Recubrimientos adoptados™

Recubrimiento (cm)
Forjados* Vigas Escaleras | Columnas | Fundaciones**
15 25 25 25 50

Fuente: Propia.

*Para los forjados se prefirié el recubrimiento de 1,5 para obtener mejor espaciado
de barras en los nervios de los reticulares.

** Para las fundaciones se adopta un recubrimiento de 5 cm, en consideracion a la
recomendacion del estudio de suelos con respecto a la incidencia de la humedad
suelo.

Los recubrimientos adoptados son acordes a las recomendaciones de la Tabla 7 a
las que hace referencia la Norma CBH-87, en su seccion 12.5.3. Los recubrimientos
adoptados del Cuadro 11 son los mismos se encuentran especificados en el cuadro
de notas de los planos.
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3.2. FORJADOS RETICULARES

En el Cuadro 12 se muestran los pardmetros geométricos de los forjados, que
salen del predimensionamiento que se encuentra en el punto 3.2.1.

Cuadro 12 ""Pardmetros de los forjados reticulares para el proyecto**

Datos del ejemplo practico
Separacion entre| Espesor | Canto Total | Altura de | Capa de Flecha
ejes de nervios | de nervios | del forjado | casetén | compresion | maxima
(e) ® (H) (h) (c) permitida
50 cm 10cm 25cm 20cm 5cm L/500

Fuente: Propia.

*Flecha mé&xima permitida por la Norma CBH-87, ver punto 2.2.1.3.1.

3.2.1. PREDIMENSIONAMIENTO DE LOS FORJADOS

Mayor Luz entre apoyos = 6.00 m

. L
RS o

h=17.0cm 1m

L
* Losa Aligerada = 5

h=21.4cm
“—ro
A b
h=25.0cm «—»
1m

 Aplicando la norma CBH 87 escogemos las dimensiones

Inercia losa maciza

A= 40 cm < 100 cm.....cumple la norma
3cm
c= 5cm = — /10 cumple la norma
_ 7cm . .
b= 10cm > { Ald cumple la norma Inercia losa Aligerada
h= 20cm = 49097.22cm*
Verificacion :
LOSA NERVADA LOSA MACIZA
49097.22 cm* > 40941.67 cm* oKl
305 Kg/n? < 425 Kg/m? oKl
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3.2.2. COMPROBACION A PUNZONAMIENTO POR ESFUERZO
CORTANTE EN ABACOS

1) VERIFICACION AL PUNZONAMIENTO EN ABACOS (2do PISO - TERRAZA)

* Datos de la columna C24 y resistencia del forjado fck R
fck = 250 Kg/ene : Perimetro critico
cl= 30cm Canto Gt del 4 cld
2= 30cm anto util del abaco < : >

e Cargas de la losa al dbaco g él
Mx = 1.30 Tn*m >
My= 1.20 Tr*m d¥ I .Icz ______ c2+d "
Nd= 39.00Tn y I

« Seccion critica

d= 23.50cm
cl+d= 5350 cm v
c2+d=  53.50cm

V= 26.75cm

U= 26.75cm

« Fraccion del momento que produce fuerzas tangenciales en la seccion critica
1
T T T Ty
2 |c2+ 2 [c1+
1+3yc1+d 1+3yc2+4d
ox= 0.4 Debido a que la columna es
cuadrada o< es el mismo

» Momento polar de inercia
dic1+d)® (c1+dd?® d(c2+ d)(c1+d)?
Je= + +
6 6 2
Jo= 2514762 cm*  Debido a que la columna es
cuadrada J es el mismo

fva = 0.5+ fca
fra = 6.45 Kglem2
* Verificacion al punzonamiento

* Resistencia a esfuerzo cortante

Nd «xMx*V oxMyx*U
—+ +

Ac Jc Jc < 2fua

8.82 Kglen? < 12.91 Kg/lem?  No necesita armadura

N_d xx Mx *V +o<*My*U

< 3
Ac+ Jc Jc < 3w

8.82 Kglen? < 19.36 Kg/lem?  No necesita aumentar la seccion
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1) VERIFICACION AL PUNZONAMIENTO EN ABACOS (PLANTA BAJA - ler PISO)

« Datos de la columna C24 y resistencia del forjado fck RY
fek = 250 Kg/en? , Perimetro critico
cl= 35cm il del 4 cld
2= 35 cm Canto util del abaco < ! >

¢ Cargas de la losa al dbaco g él
Mx = -2.90 Tn*m “»>
My = -0.10 Tr*m d¥ R .Icz ______ 2d X
Nd= 37.00Th ! I

« Seccion critica

d=  23.50cm
cl+d= 58.50cm v
c2+d=  58.50cm

V= 29.25cm

U= 29.25cm

* Fraccion del momento que produce fuerzas tangenciales en la seccion critica

1 1
xx=1-—r— Ky=1-——-—o—
1+§ 62+g 142 [cl+d

cl+

ox= 0.4 Debido a que la columna es

cuadrada o< es el mismo
* Momento polar de inercia
d(c1+d)® (c1+dd3? d(c2+ d)(c1+d)?

c=7"7% ‘t7 & ° 2

Jc= 3263026 cm*  Debido a que la columna es
cuadrada J es el mismo

fva = 0.5+ fca
fra = 6.45 Kglcem2
« Verificacion al punzonamiento

« Resistencia a esfuerzo cortante

Nd oc*Mx*V+o<*My*U

Ac + Jc Jc

< 2fpa
5.65 Kglen? < 12.91 Kg/lem?  No necesita armadura

Nd «xMx*V oxMy*U
—+ +
Ac Jc Jc

< 3fvd

5.65 Kglen? < 19.36 Kg/lem?  No necesita aumentar la seccion



3.2.3. CALCULO DE FLECHAS
TRAMOS ANALIZADOS DE LA PLANTA DEPARTAMENTOS
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PARAMETROS DE LA SECCION

1) DATOS DEL PREDIMENSIONAMIENTO

< b
A= 40 cm c
e= 5cm
t= 10 cm h
h= 20cm

2) DATOS DEL LOS ABACOS

W= 2.60 m _ H
H= 25cm

w
3) DATOS GEOMETRICOS : :
b= 260m :
C17 (d1) = 30cm |— =1 :
C18(d2) = 30cm S '$ T .
Ll=  400m | A ]
L= 48m I I :
Ln= 367m : [ i
—b 0 ) :
4) DATOS DE LOS MATERIALES " | HLn I :
fck= 250 Kglem? [ i I |
Ec= 305810 Kg/cme I [
Es = 2140673 Kg/cnm? iw | i
v I d2
5) CARGAS SOBRELALOSA ~  ~ ]:';'.:}';" """""""" .
PP = 305 Kg/m? Peso propio € >
SC = 100 Kg/m®  Sobre carga de uso : L2 i
CM(L) = 100 Kg/m? Carga muerta sobre la losa debido a piso, contra piso y cielo raso
CM(M) = 255 Kg/m? Carga muerta sobre la losa debido a los muros
CM(T) = 355 Kg/m? Carga muerta Total
CM(T) = 355 Kg/m? Carga muerta Total (Tramo C36-C31)
CM(T) = 230 Kg/m? Carga muerta Total (Tramo C31-C24)
CM(T) = 458 Kg/m? Carga muerta Total (Tramo C24-C17)

CM(T) = 534 Kg/m? Carga muerta Total (Tramo C17-C12)
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3.2.3.1. INERCIAS DE LA SECCION PARA LA BANDA DE
COLUMNAS

3.2.3.1.1. (2DO PISO, TRAMO C36-C31)

SECCION NO FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION NETA

b= 260m < b >
t= 10.00cm c
A= 40.00cm
h= 20.00cm h
c= 500cm
Yg= 1650cm ST A T
Nervios = 6
CALCULO DE LA INERCIA NETA
NUMERO A(fni)A Yi(cm) [ Atotal A*Y Icm*) | s2(cm?) ! (221;5
Al 200 10 1200 12000 6666.67 42.25 90700
A2 1300 225 1300 29250 2708.33 36.00 49508.3333
Ineta=  140208.333

2) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA

b= 260m - b >
t= 10.00cm c _ _
A= 40.00cm
h= 20.00cm h
c= 500cm
rec= 150cm
d= 2350cm
Yg= 16.16cm
As= 886cn?
n= 7.56
Nervios = 6 CALCULO DE LA INERCIA TRANSFORMADA
NUMERO '?fni? ety | sem | (‘;::;S
X Al 1300.00 | 2708.33 40.20 54972.67
A2 3841 4721 3.69 1133.00
A3 16159 | 3516.36 65.28 84392.70
As 8.86 12482.83 12482.83
Itrans = 152981.20
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3) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA EN LOS APOYOS

b=
W=

H=

t=

A=

h=

c=

rec =

d=

Yg (izq) =
Yg (der) =
As (izq) =
As (der) =
n=
Nervios =

rec =

d=

Yg =

As =

n=
Nervios =

2.60m
2.60m
25cm

10.00cm
40.00cm
20.00cm
5.00cm

150cm
23.50cm
1250 cm
12.35¢cm
0.00 cn?
13.35 cn?

7.56
0

2.60m
10.00cm
40.00cm
20.00cm
5.00cm
150cm
23.50cm
8.35cm
8.38 cn?
7.56
6

h
CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
A *

NUMERO /?CR;? Lem®) |sizg ) |s der ) '(2:14)5 ! (’fcn’:g;S
AL 000 | o000 | 10000 | 97.10 0.00 0.00
A2 | 7500 | 35156 | 1406 | 1352 0.00 000
A3 | 12500 | 162760 | 3906 | 3998 0.00 000
A4 | 325000 | 4231771 | 3906 | 3815 | 16927083 | 16631951
A5 | 325000 | 4231771 | 3906 | 3098 | 16927083 | 17225686

As(izg) | 000 | 000 0.00

As (der) | 1335 | 10310.90 10310.90
1 (izq) =
I (den) = 348387.28

CALCULO DE LA INERCIA APOYOS SIN ABACOS
NUMERO /?CR;? ety | sem) | (";2:)5
AL | 130000 | 270833 | 3422 | 4718960
A2 | 3849 | 3131 | 280 | 75155
A3 | 16651 | 384683 | 6931 | 9232383
As 8.38 2577.54 2577.54
ltrans = 142842.52
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SECCION FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION FISURADA

< b >
t= 10.00cm o R R R Yg
A= 40.00cm ﬁs
h= 20.00cm
c= 500cm CALCULO DE LA INERCIA FISURADA
re(; : 2;:3 EE NUIS)/IER ?f;? 1em®) |s(cm?)| 1+A*s (cm?)
Yg= 2L77cm A2 840.01 730.69 2.61 2922.74
As = 886cm? Al 0.00 0.00 0.00 0.00
n= 756 As 8.86 27504.61 27504.61
T Ineta= 3042736
2) DATOS DE LA SECCION FISURADA EN APOYOS
< b >
b= 260m
W= 260m As A2 Cvg
v= 2 "I e
t= 10.00cm -
A= 40.00cm
h= 20.00cm CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
c= 500cm NUMERO AREA izq | AREA lizq I der sizq | sder |_+A*s 1 +A*s
rec= 150cm (cm?)  |der (cm?)| (cm®) cm® | cm®) | (cm?) | iz(cm®) |der(cm®)
d= 2350cm Al 0.00 1013.96 0.00 1285.10 0.00 3.80 0.00 5140.40
Yg (izq) = 25.00cm A2 0.00 39.00 0.00 49.43 0.00 3.80 0.00 0.00
Yg (der)= 21.10cm As (izq) 0.00 0.00 0.00
As (izg)= 000cm? | As (der) 13.35 38752.47 38752.47
As (der) = 13.35cn¥ 1(izq) =
n=" 756 I (der) = 43892.87
Nervios = 0
< b »
t= 10.00cm — -
_ As I Yg
A= 4000cm dI == p— S '
h= 20.00cm ' . . ' .
c= 500cm
rec= 150cm CALCULO DE LA INERCIA APOYOS SIN ABACOS
YZ ; izzg z: - NUMERO A(fni? tem®) | sem) | 1+A*s cm?)
As = 838cn? Al 60.66 | 186.01 9.20 4464.33
n= 756 As 838 | 1924568 19245.68
Nervios = 6 I neta = 23710.01
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3.2.3.1.2. (2DO PISO, TRAMO C31-C24)
SECCION NO FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION NETA

b= 260m <
t= 10.00cm c
A= 4000cm
h= 20.00cm h
¢= 500cm
Yg= 1650cm
Nervios = 6
CALCULO DE LA INERCIA NETA
NUMERO A(fni’;‘ Yiem) | Atotal | A*Y | 1em® | sz I:cn/:‘;s
AL | 200 10 1200 | 12000 | 666667 | 4225 | 90700
A2 | 1300 | 225 | 1300 | 20250 | 270833 | 3600 | 49508.3333
Ineta= 140208333

2) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA

b= 260m
t= 10.00cm c
A= 40.00cm
h= 20.00cm h
c= 500cm
rec= 150cm
d= 2350cm
Yg= 16.06cm
As = 11.62 cne
n= 7.56
Nervios = 6 CALCULO DE LA INERCIA TRANSFORMADA
A *
NUMERO A(CRHEZ? temy | s ) |(+cr,§4)s
N Al | 130000 | 270833 | 4152 | 56683.91
A2 39.44 51.11 3.89 1226.59
A3 16056 | 344957 | 6445 | 82789.73
As 11.62 | 16142.22 16142.22
Itrans = 156842.45




3) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA EN LOS APOYOS

b=

W=

H=

t=

A=

h=

c=

rec =

d=

Yg (izq) =
Yg (der) =
As (izq) =
As (der) =
n=
Nervios =

2.60m

2.60m

25¢cm
10.00cm
40.00cm
20.00cm
5.00cm
150cm
23.50cm
12.40cm
12.38cm
8.86 cnm?
11.18 cn?

7.56
0

h
CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
NUMERO ‘?CF:E: Lem® | izg cn?) |'s der ) '(2:1‘;5 '(‘;;:;S
Al 0.00 0.00 98.06 97.56 0.00 0.00
A2 74.03 338.04 13.70 13.61 0.00 0.00
A3 12597 | 1665.96 39.67 39.83 0.00 0.00
A4 322467 | 4133587 | 3846 3830 | 165343.47 | 164839.50
A5 3275.33 | 43314.97 | 39.67 39.83 | 173259.90 | 173780.88
As (izq) 8.86 6904.61 6904.61
As (der) | 1118 | 867231 8672.31
1 (izq) = 345507.98
| (der) = 347292.69

SECCION FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION FISURADA

b=
t=
A=
h=
c=
rec =
d=
Yg =
As =

n=

2.60m
10.00cm
40.00cm
20.00cm
5.00cm
1.50cm
2350cm
21.75¢cm
8.98 cne
7.56

< b >
..................................................... Yg
ad
CALCULO DE LA INERCIA FISURADA
NUMER| AREA 4 . 4
o ) Icm*) [s(cm?)| 1+A*s (cm?)
A2 845.26 T44.47 2.64 2977.87
Al 0.00 0.00 0.00 0.00
As 898 | 27821.64 27821.64
I neta = 30799.51




2) DATOS DE LA SECCION FISURADA EN APOYOS

< b .
b= 260m « >
W=  260m As A2 Vg
A " e
t= 10.00cm
A= 40.00cm
h= 2000cm CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
c= 500cm NUMERO AREA izq | AREA lizg I der Sizg | sder | I+A*s | 1+A*s
rec=  1.50cm (cm) |der(em?)| (em®) | (em®) | (cm?) | (cm?) | iz(cm®) |der(cm®)
d= 2350cm Al 84001 | 93506 | 73069 | 1007.83 | 261 | 323 | 292275 | 403132
Yg (izg)= 2L.77cm A2 3231 3596 | 2810 | 3876 | 261 | 323 0.00 0.00
Yg (den)= 2140cm | As (izq) 8.86 27504.61 | 33466.14 27504.61
As (izq)= 886cm? | As(der) | 1118 33466.14 33466.14
As (der)= 1118 cre 1 (izq) = 30427.36
n=" 756 I (der) = 37497.46
Nervios = 0

3.2.3.1.1. (2DO PISO, TRAMO C24-C17)
SECCION NO FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION NETA

b= 260m < b .
t= 10.00cm c
A= 40.00cm
h= 20.00cm h
c= 5.00cm
Yg= 1650cm ST A T
Nervios = 6
CALCULO DE LA INERCIA NETA
NUMERO ’?f;? Yiem | Atotal | A*Y | 1em?) | s2em) ';C:;S
Al 200 10 1200 | 12000 | 666667 | 4225 90700
A2 1300 | 225 1300 | 29250 | 270833 | 3600 |[49508.3333
Ineta=  140208.333




2) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA

b=
t=

A=

h=

c=

rec =

d=

Yg =
As =

n=
Nervios =

2.60m
10.00 cm
40.00 cm
20.00cm
5.00cm
1.50cm
23.50cm
16.06 cm
11.62 cmy

7.56
6

h

CALCULO DE LA INERCIA TRANSFORMADA

. AREA " 1+A*s

NUMERO @) Icm®) | s(cm) )
Al 1300.00 | 2708.33 4152 56683.91
A2 39.44 51.11 3.89 1226.59
A3 160.56 | 3449.57 64.45 82789.73
As 11.62 16142.22 16142.22
Itrans = 156842.45)

3) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA EN LOS APOYOS

rec =

d=
Yg (izq) =
Yg (der) =
As (izq) =
As (der) =

n=
Nervios =

2.60m
2.60m
25¢cm
10.00cm
40.00 cm
20.00cm
5.00cm
150cm
2350cm
12.38cm
12.15¢cm
11.18 cn?
32.98 cn?
7.56
0

h
CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
A *

NUMERO '?CF:TI]E;)A I(cm*) |sizq cm?) |s der (cn?) I(;:%)s I(*(-:r;:;s
Al 0.00 0.00 97.56 93.04 0.00 0.00
A2 73.77 334,59 13.61 12.77 0.00 0.00
A3 126.23 | 1675.99 39.83 4131 0.00 0.00
A4 321811 | 41084.14 38.30 36.88 | 164336.56 | 159769.67
A5 3281.89 | 43575.73 | 39.83 4131 | 174302.91 | 179141.41

As (izg) | 1118 | 8672.31 8672.31

As (der) | 3298 | 24505.32 24505.32
1 (izq) = 34731177
| (der) = 363416.40




SECCION FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION FISURADA

< b >
b= 2.60m c
t= 10.00cm N Yg
A= 40.00cm
h= 20.00cm
c= 500cm CALCULO DE LA INERCIA FISURADA
rec= 150cm NUMERO AREA Iem®) |s(cm)| 1+A*s (cm?)
d= 2350cm (crm?)
Yg= 2134cm A2 951.74 1062.75 3.35 4250.99
As = 11.62 cn? Al 0.00 0.00 0.00 0.00
n= 756 As 11.62 34559.31 34559.31
A Ineta= 38810.30

2) DATOS DE LA SECCION FISURADA EN APOYOS

< b >
b= 260m
W= 260m
H= 25cm
t= 10.00cm
A= 40.00cm
h= 20.00cm CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
c= 500cm NUMERO AREA izq |AREA der| lizg I der sizq | sder |_+ A*s [1+A*s
rec=  150cm (cm?) (cm?) (cm*) cm® | cm) | (cm?®) | iz(cm*) |der(cm®)
d= 2350cm Al 935.06 151356 | 1007.83 | 4274.39 3.23 847 4031.32 [17097.56
Yg (izg)= 21.40cm A2 35.96 58.21 38.76 164.40 3.23 847 0.00 0.00
Yg (der)= 19.18cm | As(izq) | 1118 33466.14 33466.14
As (izq) = 11.18cnr? As (der) | 32.98 77883.59 7788359
As (der) = 32.98 cn? 1 (izq) = 37497.46
n=" 756 I (der) = 94981.15

Nervios = 0



3.2.3.1.2. (2DO PISO, TRAMO C17-C12)

SECCION NO FISURADA

1) DATOS DE LA SECCION NETA

b= 260m < b >
t= 10.00cm c
A= 4000cm
h= 20.00cm h
c= 500cm
Yg= 1650cm Tt T
Nervios = 6
CALCULO DE LA INERCIA NETA
NUMERO '?fni')“ viem | Atotal | A*y | 1emt) | s em) '(‘;Q:;S
Al 200 10 1200 | 12000 | 666667 | 4225 | 90700
A2 | 1300 | 225 1300 | 29250 | 270833 | 3600 | 49508.3333
Ineta=  140208.333

2) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA

b= 260m « L2 .
t= 10.00cm .
A= 40.00cm
h= 20.00cm h1
c= 500cm
rec= 150cm
d= 2350cm
Yg= 16.04cm
As = 1206 cn?
n= 7.56
Nervios= 6 CALCULO DE LA INERCIA TRANSFORMADA
A *
NUMERO '?fni')“ emy | sem | ();:4)5
A Al 130000 | 270833 | 4173 | 56957.03
A2 3960 | 5174 3.92 1241.85
A3 16040 | 343909 | 6432 | 82538.13
As 1206 | 16716.00 16716.00
Itrans = 157453.00




3) DATOS DE LA SECCION TRANSFORMADA EN LOS APOYOS

b= 260m

W= 260m

H= 25cm
t= 10.00cm
A= 40.00cm
h= 20.00cm
c= 500cm
rec= 1.50cm
d= 2350cm

Yg (izq) = 12.15cm
Yg (der)= 12.38cm
As (izq) = 32.98cm?
As (der) = 10.83cn?
n= 756
Nervios = 0

1) DATOS DE LA SECCION FISURADA

b= 260m
t= 10.00cm
A= 40.00cm
h= 20.00cm
c= 500cm
rec= 150cm
d= 2350cm
Yg= 2128cm
As = 12.06 cm?
n= 756

L2

<
<

hl
CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS
A *

NUMERO ?(?ni? I(cm*) |sizq cm?) |s der (cn?) Iz(;:;‘,)s '(*":2:)5
Al 0.00 0.00 93.04 97.64 0.00 0.00
A2 71.46 304.08 12.77 13.62 0.00 0.00
A3 12854 | 1769.89 41.31 39.81 0.00 0.00
A4 3157.93 | 38821.98 | 36.88 3832 | 155287.93 | 159843.65
A5 334207 | 46017.23 | 4131 30.81 | 184068.90 | 179061.57

As (izg) | 3298 | 24505.32 24505.32

As (der) | 1083 | 8406.69 8406.69
1 (izq) = 363862.15
| (der) = 347311.90

SECCION FISURADA

< b »
e
......... . .._u_4.4_.._..._.._.._.u_.4_..._.._..._.._“_.. vg
hl
s
CALCULO DE LA INERCIA FISURADA
. AREA Y . Y
NUMERO (cm?) I(cm*) |s(cm?)| 1+A*s (cm*)
A2 968.06 | 1118.35 | 3.47 4473.40
Al 0.00 0.00 0.00 0.00
As 12.06 | 35641.36 35641.36
I neta = 40114.76




2) DATOS DE LA SECCION FISURADA EN APOYOS

b= 260m

W= 260m

H= 25cm

t= 10.00cm

A= 40.00cm

h= 20.00cm

c= 500cm

rec= 150cm

d= 2350cm

Yg (izq) = 19.18cm

Yg (der)= 21.46cm

As (izq) = 32.98 cm?

As (der) = 10.83 cn¥
n=" 756

Nervios = 0

CALCULO DE LA INERCIA APOYOS CON ABACOS

NUMERO AREA izq [AREA der| izq I der sizq | sder I+A*s |1+A*s
(cm?) (cm?) (cm?) cm® | ) | (cm?) | iz(ecm®*) [der(cm®)
Al 1513.56 92151 | 4274.39 | 964.65 847 3.14 | 17097.56 | 3858.61
A2 58.21 35.44 164.40 37.10 847 314 0.00 0.00
As(izq) | 3298 77883.59 77883.59
As (der) 10.83 32588.43 32588.43
I (izq) = 94981.15
I (der) = 36447.04




3.2.3.2. CALCULO DE FLECHAS POR EL METODO DE SCANLON

Y MURRAY

3.2.3.2.1. (2DO PISO, TRAMO C36-C31)

1) MOMENTOS CALCULADOS SEGUN CYPECAD

Ma izquierda Ma centro Ma derecha
P.P 0.91 Tn*m 0.83 Tn*m 1.85 Tn*m
P.P+CM 1.79 Tn*m 1.74 Tn*m 3.64 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 2.20 Tn*m 2.05 Tn*m 4.17 Tn*m
2) MOMENTOS DE FISURACION
* Momento de fisuracion
2 1,
Mcr = 0.65 * f;,3 *WJ
Mcr centro 2.44 Tn*m
N Mcr izquierda 4.41 Tn*m
N Mcr derecha 7.28 Tn*m
3) INERCIA EFECTIVA
« Inercia de efectiva al centro
Mcr)® Mcr)*
le= (m) * 1b+(1-(m) )* Iy le centro
P.P 152981.20 cm*
P.P+CM 152981.20 cm*
P.P+CM+(40%)SC 152981.20 cm*
« Inercia de efectiva en extremos
Mer\ 3 Mer\3 .
Ie = (m) * 1”+(1'(E) ) * Iy le Izquierda
) P.P 142842.52 cm*
P.P+CM 14284252 cm*
P.P+CM+(40%)SC 142842.52 cm*
3 3
(M My le Derecha
le= (Ma) * 1b+(1_(Ma) )* I (cm*)
P.P 348887.28 cm*
P.P+CM 348887.28 cm*
P.P+CM+(40%)SC 348887.28 cm*




4) INERCIA EQUIVALENTE
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(le izq -; le der) + e cen Inercia
leq = > equivalente
P.P 199423.05 cm*
P.P+CM 199423.05 cm*
P.P+CM+(40%)SC 199423.05 cm*

5) CARGA SOBRE EL VANO

Ma izq + Ma der
a=(—F5——

8
+M —
) acen) * e

P.P 1.31 Tn/m
P.P+CM 2.65 Tn/m
P.P+CM+(40%)SC 3.11 Tn/m

6) FLECHA INSTANTANEA

EN EL CENTRO DEL VANO

5% q * Ln*
f= q

0.75 = (Ma izq + Ma der) * Ln?

_384*Ec*19q_

16 * Ec xleq

P.P

0.25 mm

P.P+CM

0.51 mm

P.P+CM+(40%)SC

0.60 mm

7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA EN EL CENTRO DEL VANO

COEFICIENTE DE DURACION
5 o mas anos 2,
1 ano 1.4
6 meses 1.2
3 meses 1.0
1 mes 0,7 _ ¢ FLECHA
2 semanas 0,5 1+450xp DIFERIDA
P.P 0.30 0.07 mm ler mes a 3er mes
P.P+CM 0.40 0.20 mm 6to mes a ler afio|
P.P+CM+(40%)SC 0.80 0.48 mm 1 afio a 5 afios
FLECHA TOTAL 1.36 mm
FLECHA ACTIVA 1.11 mm
RELACION (L/F) 3297.10




3.2.3.2.2. (2DO PISO, TRAMO C31-C24)

1) MOMENTOS CALCULADOS SEGUN CYPECAD

Ma izquierda Ma centro Ma derecha
P.P 2.00 Tn*m 1.14 Tn*m 2.29 Tn*m
P.P+CM 3.69 Tn*m 1.85 Tn*m 4.42 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 4.32 Tn*m 2.26 Tn*m 5.17 Tn*m
2) MOMENTOS DE FISURACION
* Momento de fisuracion
2 I
Mcr = 0.65 * fx3 *Y_g
Mcr centro 2.45 Tn*m
N Mcr izquierda 7.19 Tn*m
N Mcr derecha 7.24 Tn*m
3) INERCIA EFECTIVA
* Inercia de efectiva al centro
3 3
le= (T,,_Z) * 1b+(1'(1:1_:) )* Iy le centro
P.p 153150.22 cm*
P.P+CM 153150.22 cm*
P.P+CM+(40%)SC 153150.22 cm*
* Inercia de efectiva en extremos
N Mcr 3 Mcr 3 .
le= (m) *1b+(1-(m) ) If le Izquierda
P.P 345507.98 cm*
P.P+CM 345507.98 cm*
P.P+CM+(40%)SC 345507.98 cm*
-
_ (Mer)? Mer\® le Derecha
Ie= (Ma) * Ib+(1_(Mu) ) * If (Cm4)
P.P 347292.69 cm*
P.P+CM 347292.69 cm*
P.P+CM+(40%)SC 347292.69 cm*
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4) INERCIA EQUIVALENTE

M + Ie cen Inercia
leq = 2 equivalente
P.P 249775.28 cm*
P.P+CM 249775.28 cm*
P.P+CM+(40%)SC 249775.28 cm*

5) CARGA SOBRE EL VANO

Ma izq + Ma der 8
q=(———F———]+ Macen)*

2 Ln?
P.P 1.30 Tn/m
P.P+CM 2.33 Tn/m
P.P+CM+(40%)SC 2.77 Tn/m

6) FLECHA INSTANTANEA EN EL CENTRO DEL VANO

_ 5xq * Ln* 0.75 * (Ma izq + Ma der) *Ln?
_384*Ec*leq 16 * Ec xleq

P.P 0.41 mm
P.P+CM 0.68 mm
P.P+CM+(40%)SC 0.83 mm

7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA EN EL CENTRO DEL VANO

COEFICIENTE DE DURACION
5 0 mas anos 2,0
1 afo 1.4
6 meses 1.2
3 meses 1,0
1 mes 0,7 1= 3 FLECHA
2 semanas 0,5 1+50%*p DIFERIDA
P.P 0.30 0.12mm |ler mes a 3er mes
P.P+CM 0.40 0.27 mm  [6to mes a ler afio
P.P+CM+(40%)SC 0.80 0.67 mm |1 afio a 5 afios
FLECHA TOTAL 1.89 mm
FLECHA ACTIVA 1.48 mm
RELACION (L/F) 3037.81




3.2.3.2.1. (2DO PISO, TRAMO C24-C17)

1) MOMENTOS CALCULADOS SEGUN CYPECAD

Ma izquierda Ma centro Ma derecha
P.P 2.34 Tn*m 1.25 Tn*m 2.55 Tn*m
P.P+CM 4.99 Tn*m 3.20 Tn*m 5.80 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 5.76 Tn*m 3.61 Tn*m 6.62 Tn*m
2) MOMENTOS DE FISURACION
* Momento de fisuracion
2 1,
Mcr = 0.65 * f¢i,3 *Y_q
Mcr centro 2.52 Tn*m
T Mcr izquierda 7.24 Tn*m
N Mcr derecha 7.72 Tn*m
3) INERCIA EFECTIVA
* Inercia de efectiva al centro
Mer)3 Mer)?
e = (ﬂ) " 1b+(1'(m) )+ Iy le centro
P.P 156842.45 cm*
P.P+CM 96544.00 cm*
P.P+CM+(40%)SC 78814.01 cm*
* Inercia de efectiva en extremos
’ le = (M—")3 w1, +(1 (M—")3 1 le Izquierda
€= \ua s, )2 I
P.P 347311.77 cm*
P.P+CM 347311.77 cm*
P.P+CM+(40%)SC 347311.77 cm*
Al
Mcr\ 2 Mer\3 le Derecha
le = (E) * 1b+(1—(m) )+ If (cm*)
P.P 363416.40 cm*
P.P+CM 363416.40 cm*
P.P+CM+(40%)SC 363416.40 cm*
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4) INERCIA EQUIVALENTE

5) CARGA SOBRE EL VANO

Ue izq +le der) er leder) | e cen Inercia
leq = 2 equivalente
P.P 256103.27 cm*
P.P+CM 225954.04 cm*
P.P+CM+(40%)SC 217089.05 cm*
_ (Maizq + Ma der M 8
q—(f + acen)*an
PP 1.28 Tn/m
P.P+CM 2.98 Tn/m
P.P+CM+(40%)SC 3.40 Tn/m

6) FLECHA INSTANTANEA EN EL CENTRO DEL VANO

5%q *Ln* 0.75 x (Ma izq + Ma der) * Ln?

f

:384*Ec*leq 16 = Ec * leq
P.P 0.50 mm
P.P+CM 143 mm

P_P+CM+(40%)SC

1.68 mm

7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA EN EL CENTRO DEL VANO

COEFICIENTE DE DURACION
5 o méas anos 2,0
1 ano 1.4
6 meses 1,2
3 meses 1.0
1 mes 0,7 1= ¢ FLECHA
2 semanas 0,5 _1+50*p' DIFERIDA
P.P 0.30 0.15 mm ler mes a 3er mes
P.P+CM 0.40 0.57 mm 6to mes a ler afio|
P.P+CM+(40%)SC 0.80 1.35mm  |1afio a5 afios
FLECHA TOTAL 3.75 mm
FLECHA ACTIVA 3.25 mm
RELACION (L/F) 1476.89



3.2.3.2.1. (2DO PISO

1) MOMENTOS CALCULADOS S

, TRAMO C17-C12)

EGUN CYPECAD

Ma izquierda Ma centro Ma derecha
P.P 2.39 Tn*m 1.22 Tn*m 2.44 Tn*m
P.P+CM 5.49 Tn*m 3.15 Tn*m 4.97 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 6.28 Tn*m 3.56 Tn*m 5.71 Tn*m
2) MOMENTOS DE FISURACION
* Momento de fisuracion
P
Mcr = 0.65 * f;,3 *ﬁ
Mcr centro 2.53 Tn*m
b Mcr izquierda 7.73 Tn*m
N Mcr derecha 7.24 Tn*m
3) INERCIA EFECTIVA
* Inercia de efectiva al centro
M) 3 Mer)
le = (E) * 1b+(1'(m) )= If le centro
P.P 157453.00 cm*
P.P+CM 101295.08 cm*
P.P+CM+(40%)SC 82265.59 cm*
* Inercia de efectiva en extremos
A Mer) 3 Mer\3
le= (m) *Ib+(1'(ﬂ) )xIf le Izquierda
P.P 363862.15 cm*
P.P+CM 363862.15 cm*

P_P+CM+(40%)SC

363862.15 cm*

Ie= (%)3 * 1b+(1-(’1;—z)3) w1 le Derecha
P.P 347311.90 cm*
P.P+CM 347311.90 cm*
P P+CM+(40%)SC 347311.90 cm*
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4) INERCIA EQUIVALENTE

(le izq + le der)
2

5) CARGA SOBRE EL VANO

+ le cen Inercia

feq = 2 equivalente
P.P 256520.01 cm*
P.P+CM 228441.05 cm*
P.P+CM+(40%)SC 218926.31 cm*

_ (Maizq + Ma der M 8
q—(f + acen)*an

P.P 1.25 Tn/m

P.P+CM 2.88 Tn/m

P.P+CM+(40%)SC 3.29 Tn/m

6) FLECHA INSTANTANEA EN EL CENTRO DEL VANO

5xqxLn*  0.75+(Ma izq + Ma der) * Ln?

f

T 384+ Ec + leq 16 « Ec * leq
P.P 0.50 mm
P.P+CM 1.40 mm

P_P+CM+(40%)SC

1.66 mm

7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA EN EL CENTRO DEL VANO

COEFICIENTE DE DURACION
5 o mas anos 2,0
1 ano 1.4
6 meses 1.2
3 meses 1.0
1 mes 0,7 1= ¢ FLECHA
2 semanas 0,5 1450 * p’ DIFERIDA
P.P 0.30 0.15 mm ler mes a 3er mes
P.P+CM 0.40 0.56 mm 6to mes a ler afio|
P.P+CM+(40%)SC 0.80 1.32mm |1 afioa 5 afios
FLECHA TOTAL 3.69 mm
FLECHA ACTIVA 3.19 mm
RELACION (L/F) 1510.51



3.2.3.3. CALCULO DE FLECHAS CON LA METODOLOGIA
PROPUESTA

3.2.3.3.1. (2DO PISO, TRAMO C36-C31)

DATOS DE LA LOSA
Ec = 277920 Kg/cm?

b= 4.63m

C17 (d1) = 30cm
C18(d2) = 30cm
L1= 4.00m

L2= 4.82m

Ln= 3.67m

CARGAS SOBRE LA LOSA
PP = 305 Kg/m?
SC= 100 Kg/m?
CM(losa) = 100 Kg/m?
CM(Muros) = 255 Kg/m?
CM(total) = 355 Kg/m?

1) VERIFICACION PARA PODER APLICAR EL METODO DIRECTO
* En cada direccion hay como minimo tres tramos continuos

« Relacion entre el lado mayor y el lado menor es

Lz 11

Lloa = 121<2

« Relacion entre la longitud mayor y menor entre los tramos

% < 1 LM
LM=5.10m m=3"
Lm=4.00 m

1.28 < 1.7

« Relacion entre la sobrecarga no mayorada y la carga permanente no mayorada

SC_ oo,
™ 03 =

* Las columnas no estan desalineadas
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2) MOMENTOS EN EXTREMOS Y CENTROS DEL TRAMO SEGUN EL CASO (APLICACION
METODO DIRECTO)

q (Kg/m?) COEFICIENTES SEGUN EL CASO
P.P 305.00 M1 M2 M3
P.P+CM 660.00 0.26 0.31 053
P.P+CM+(40%)SC | _ 700.00

2
My = q“*bT*Ln Momento de calculo "Mo"

P.P 2.38 Tn*m

P.P+CM 5.14 Tn*m

P.P+CM+(40%)SC 5.46 Tn*m
Ma izquierda | Ma centro | Ma derecha
P.P 0.62 Tn*m [ 0.74 Tn*m | 1.26 Tn*m
P.P+CM 1.34Tn*m | 1.59 Tn*m | 2.73 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 1.42Tn*m | 1.69 Tn*m | 2.89 Tn*m

Carga sobre la 1.13 Porcentaje
banda gb 2.44 de 4rea
(Kg/m) 2.59 80%
qb

Ma é._ Ma der

T B

CARGA DISTRIBUIDA MOMENTOS
Rizq (Tn) | Rder (Tn) |Rizq(Tn) |Rder (Tn)
P.P -0.17 0.17 2.07 2.07
P.P+CM -0.38 0.38 4.49 4.49
P.P+CM+(40%)SC -0.40 0.40 4.76 4.76

3) MOMENTOS DE FIGURACION

Mcr = 0.65 % Ly
= (0.65 * *—
cr fck Yg

Mcr centro | 2.44 Tn*m
Mcr izquierda | 4.41 Tn*m
Mcr derecha | 7.28 Tn*m




4) INERCIA EFECTIVA

* Inercia de efectiva al centro

* Inercia de efectiva en extremos

5) INERCIA EQUIVALENTE

3 3
le = (Z—Ca’) * Ib+(1-(1\1;—”;) )*If| le centro
P.P 152981.20 cm*
P.P+CM 152981.20 cm*
P.P+CM+(40%)SC 152981.20 cm*
Mcr 3 Mcr 3 -
le= (M—a) * Ib+(1'(1w_a) )= 14 le lzquierda
P.P 142842.52 cm*
P.P+CM 142842.52 cm*
P.P+CM+(40%)SC 142842.52 cm*
Mer) 3 Mer\3
le = (M—C;) * 1b+(1-(M—Z) ) * I¢| le Derecha
P.P 348887.28 cm*
P.P+CM 348887.28 cm*
P.P+CM+(40%)SC 348887.28 cm*
(eizq —;Ie der) +lecen Ir?ercia
leq = 5 equivalente
P.P 199423.05 cm*
P.P+CM 199423.05 cm*
P.P+CM+(40%)SC 199423.05 cm*
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6) FLECHA INSTANTANEA (METODO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE LA ELASTICA)

CONSTANTE DE INTEGRACION
1.53 3.30 3.50
-2.33 -5.04 -5.34
POSICION DIS_I.(':‘;]’)\‘CIA MOMENTO (Tn*m) FLECHA INSTANTANEA (mm)
0 0.00 -0.62 -1.34 -1.42 0.00 0.00 0.00
1 0.18 -0.29 -0.63 -0.66 -0.04 -0.09 -0.09
2 0.37 0.00 0.01 0.01 -0.08 -0.18 -0.19
3 0.55 0.26 0.55 0.59 -0.12 -0.26 -0.28
4 0.73 0.47 1.02 1.08 -0.16 -0.34 -0.36
5 0.92 0.65 1.40 1.49 -0.19 -0.41 -0.44
6 1.10 0.79 1.70 1.81 -0.22 -0.48 -0.50
7 1.28 0.89 1.92 2.04 -0.24 -0.52 -0.56
8 1.47 0.95 2.06 2.18 -0.26 -0.56 -0.59
9 1.65 0.98 211 2.24 -0.27 -0.58 -0.61
10 1.84 0.96 2.08 2.21 -0.27 -0.58 -0.61
11 2.02 0.91 1.97 2.09 -0.26 -0.57 -0.60
12 2.20 0.82 1.78 1.89 -0.25 -0.54 -0.57
13 2.39 0.70 1.50 1.60 -0.23 -0.50 -0.53
14 2.57 0.53 1.15 1.22 -0.20 -0.44 -0.47
15 2.75 0.33 0.71 0.75 -0.17 -0.38 -0.40
16 2.94 0.09 0.19 0.20 -0.14 -0.30 -0.32
17 3.12 -0.19 -0.42 -0.44 -0.10 -0.22 -0.24
18 3.30 -0.51 -1.11 -1.17 -0.07 -0.15 -0.15
19 3.49 -0.87 -1.88 -1.99 -0.03 -0.07 -0.07
20 3.67 -1.26 -2.73 -2.89 0.00 0.00 0.00
0.00
0 2 3456 7 8 9 10111213 14151617 1
010
E
£
= -0.20
=
= 030
z
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7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA

COEFICIENTE DE

DURACION

5 oima‘s anos 2,0 FACTOR 7\

(15 meses 1;‘ ler mes a 3er|6to mes a ler| lafioa5

3 meses o5 mes afio afios

2 semanas 0,5 030 040 080

) FLECHA | FLECHA |RELACION
POSICION FLECHA DIFERIDA (mm) TOTAL ACTIVA ()

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 -0.01 -0.03 -0.07 -0.21 -0.17 21259.18
2 -0.02 -0.07 -0.15 -0.43 -0.35 10526.54
3 -0.04 -0.10 -0.22 -0.64 -0.52 7054.69
4 -0.05 -0.14 -0.29 -0.84 -0.68 5392.71
5 -0.06 -0.17 -0.35 -1.02 -0.82 4454.98
6 -0.07 -0.19 -0.40 -1.17 -0.95 3883.04
7 -0.07 -0.21 -0.44 -1.28 -1.04 3526.39
8 -0.08 -0.22 -0.47 -1.37 -1.11 3313.14
9 -0.08 -0.23 -0.49 -1.41 -1.14 3207.35
10 -0.08 -0.23 -0.49 -1.42 -1.15 3192.78
11 -0.08 -0.23 -0.48 -1.38 -1.12 3266.55
12 -0.07 -0.22 -0.46 -1.32 -1.07 3437.96
13 -0.07 -0.20 -0.42 -1.21 -0.98 3731.42
14 -0.06 -0.18 -0.37 -1.08 -0.87 4195.46
15 -0.05 -0.15 -0.32 -0.92 -0.75 4924.53
16 -0.04 -0.12 -0.26 -0.74 -0.60 6115.51
17 -0.03 -0.09 -0.19 -0.55 -0.45 8239.00
18 -0.02 -0.06 -0.12 -0.36 -0.29 12729.06
19 -0.01 -0.03 -0.06 -0.17 -0.14 26824.98
20 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
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3.2.3.3.2. (2DO PISO, TRAMO C31-C24)

DATOS DE LA LOSA
Ec = 277920 Kg/cm?

b= 4.63m '
C17 (d1) = 30cm - id_l1 ____________
C18(d2)=  30cm T I
Ll=  400m | it
L2=  482m I 5 I
Ln= 450m r_b:__J
L1 1
v[Ln
CARGAS SOBRE LA LOSA | ; I
PP=  305Kg/m? : |
SsCc= 100 Kg/m? l 1 |
CM(losa) = 100 Kg/m? | i 2

CM(Muros) = 130 Kg/nv B -I;dz-l- -----------
C - J

CM(total) = 230 Kg/m? ,

! L2
1) VERIFICACION PARA PODER APLICAR EL METODO DIRECTO
* En cada direccion hay como minimo tres tramos continuos
* Relacion entre el lado mayor y el lado menor es

L2 L1

HOE = 121<2

* Relacion entre la longitud mayor y menor entre los tramos

M1y
LM=5.10m m=3*
Lm=4.00 m

1.28 < 1.7

* Relacion entre la sobrecarga no mayorada y la carga permanente no mayorada

SC

™ 04 <2

* Las columnas no estan desalincadas
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2) MOMENTOS EN EXTREMOS Y CENTROS DEL TRAMO SEGUN EL CASO (APLICACION
METODO DIRECTO)

q (Kg/m?) COEFICIENTES SEGUN EL CASO
P.P 305.00 1.20 M1 M2 M3
P.P+CM 534.59 2.10 0.53 0.21 0.49
P.P+CM+(40%)SC 574.59 2.26
2
My = Qu* b8* Ln Momento de calculo "Mo"
AR 3.57 Tn*m
P.P+CM 6.27 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 6.73 Tn*m
Ma izquierda [ Ma centro | Ma derecha
P.P 1.89 Tn*m | 0.75 Tn*m [ 1.75 Tn*m
P.P+CM 3.32Tn*m [ 1.32 Tn*m | 3.07 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 3.57 Tn*m | 1.41 Tn*m | 3.30 Tn*m
Carga sobre la 1.20 Porcentaje
banda gb 2.10 de area
(Kg/m) 2.26 85%
gb

e £

CARGA DISTRIBUIDA MOMENTOS
Rizq (Tn) | Rder (Tn) |Rizq(Tn) |Rder (Tn)
P.P 0.03 -0.03 2.70 2.70
P.P+CM 0.06 -0.06 4.73 4.73
P.P+CM+(40%)SC 0.06 -0.06 5.09 5.09

3) MOMENTOS DE FIGURACION

Mcr =065  f, 2 h
=Uu. * 3k—
cr ck YAq

Mcr centro | 2.45 Tn*m
Mcr izquierda | 7.19 Tn*m
Mcr derecha | 7.24 Tn*m




4) INERCIA EFECTIVA

* Inercia de efectiva al centro

* Inercia de efectiva en extremos

5) INERCIA EQUIVALENTE

3 3
le = (%) * Ib+(1-(74—”;) )= Il lecentro
PP 153150.22 cm*
P.P+CM 153150.22 cm*
P.P+CM+(40%)SC 153150.22 cm*
Mcr\ 3 Mcr\3 .
le = (M—a) * 1b+(1-(M—a) )= Iq le Izquierda
P.P 345507.98 cm*
P.P+CM 345507.98 cm*
P.P+CM+(40%)SC 345507.98 cm*
Mer) 3 Mer\3
le = (M—Z) * Ib+(1-(M—Z) )= I¢| le Derecha
P.P. 347292.69 cm*
P.P+CM 347292.69 cm*
P.P+CM+(40%)SC 347292.69 cm*
(leizq -Iz-Ie der) +lecen Inercia
leq = > equivalente
PP 249775.28 cm*
P.P+CM 249775.28 cm*
P.P+CM+(40%)SC 249775.28 cm*
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6) FLECHA INSTANTANEA (METODO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE LA ELASTICA)

CONSTANTE DE INTEGRACION
4.16 7.28 7.83
-4.56 -7.99 -8.59
POSICION DIS‘I’(’;’)\ICIA MOMENTO (Tn*m) FLECHA INSTANTANEA (mm)
0 0.00 -1.89 -3.32 -3.57 0.00 0.00 0.00
1 0.23 -1.31 -2.30 | -2.47 -0.05 -0.09 -0.10
2 0.45 -0.79 -1.38 -1.48 -0.11 -0.19 -0.20
3 0.68 -0.32 -0.57 -0.61 -0.17 -0.29 -0.32
4 0.90 0.08 0.14 0.15 -0.23 -0.40 -0.43
5 1.13 0.42 0.74 0.79 -0.28 -0.49 -0.563
6 1.35 0.70 1.23 1.32 -0.33 -0.58 -0.62
7 1.58 0.92 1.61 1.73 -0.37 -0.65 -0.70
8 1.80 1.08 1.89 2.03 -0.40 -0.70 -0.75
9 2.03 1.18 2.06 2.22 -0.42 -0.73 -0.79
10 2.25 1.22 2.13 2.29 -0.42 -0.74 -0.80
11 2.48 1.19 2.09 2.25 -0.42 -0.73 -0.79
12 2.70 1.11 1.94 2.09 -0.40 -0.70 -0.76
13 2.93 0.96 1.69 1.81 -0.37 -0.65 -0.70
14 3.15 0.76 1.33 1.43 -0.33 -0.59 -0.63
15 3.38 0.49 0.86 0.93 -0.29 -0.50 -0.54
16 3.60 0.16 0.29 0.31 -0.23 -0.41 -0.44
17 3.83 -0.22 -0.39 -0.42 -0.17 -0.30 -0.33
18 4.05 -0.67 -1.18 -1.27 -0.11 -0.20 -0.21
19 4.28 -1.18 -2.07 -2.23 -0.05 -0.09 -0.10
20 4.50 -1.75 -3.07 -3.30 0.00 0.00 0.00
0.00
2345 6 7 8 9 101112 13 14 15 16 17 18
-0.10
E 0.20
Y
< 030
=
= 040
=
Z 050
vl
=
&= -0.60
<
o 070
-
(T8
-0.80
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7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA

COEFICIENTE DE

DURACION

5 0 mas anos 2,0 FACTOR L

g; eses 1:; ler mes a 3er|6to mes a ler| lafioa5

3 meses o5 mes afio afios

2 semanas 0.5 030 040 080

. FLECHA | FLECHA |RELACION
POSICION FLECHA DIFERIDA (mm) TOTAL ACTIVA (w

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 -0.02 -0.04 -0.08 -0.22 -0.17 25930.46
2 -0.03 -0.08 -0.16 -0.48 -0.37 12230.14
3 -0.05 -0.12 -0.25 -0.74 -0.57 7890.63
4 -0.07 -0.16 -0.34 -1.00 -0.77 5850.28
5 -0.08 -0.20 -0.42 -1.24 -0.95 4713.36
6 -0.10 -0.23 -0.50 -1.45 -1.12 4023.21
7 -0.11 -0.26 -0.56 -1.62 -1.25 3589.58
8 -0.12 -0.28 -0.60 -1.75 -1.35 3321.78
9 -0.13 -0.29 -0.63 -1.84 -1.42 3173.88
10 -0.13 -0.30 -0.64 -1.87 -1.44 3123.66
11 -0.13 -0.29 -0.63 -1.84 -1.42 3164.11
12 -0.12 -0.28 -0.61 -1.77 -1.36 3301.09
13 -0.11 -0.26 -0.56 -1.64 -1.27 3555.35
14 -0.10 -0.23 -0.50 -1.47 -1.13 3970.48
15 -0.09 -0.20 -0.43 -1.26 -0.97 4632.91
16 -0.07 -0.16 -0.35 -1.02 -0.79 5723.94
17 -0.05 -0.12 -0.26 -0.76 -0.59 7678.12
18 -0.03 -0.08 -0.17 -0.49 -0.38 11821.05
19 -0.02 -0.04 -0.08 -0.23 -0.18 24847.93
20 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
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3.2.3.3.1. (2DO PISO, TRAMO C24-C17)

DATOS DE LA LOSA
Ec = 277920 Kg/cm?

b= 463m .
Cl7(d)=  30cm s iFl'.'l ____________
Cc18(d2)=  30cm T T g
L1=  400m | it
L2=  482m ! | l
Ln=  480m : b | |
L1 |
L
CARGAS SOBRE LA LOSA I " I
PP= 305 Kg/m? : |
sCc= 100 Kg/m? | : |
CM(losa) = 100 Kg/m? I v I
CM(Muros) = 358 Kg/m? 1'----L---- -I;dz -------------
— = |

CM(total) = 458 Kg/m? !

! L2

1) VERIFICACION PARA PODER APLICAR EL METODO DIRECTO
* En cada direccion hay como minimo tres tramos continuos

* Relacion entre el lado mayor y el lado menor es

L2 L1

HOE= 121<2

* Relacion entre la longitud mayor y menor entre los tramos

M 1
LM=510m T S oxLM

Lm — 3
Lm=4.00 m
128 < 17
* Relacion entre la sobrecarga no mayorada y la carga permanente no mayorada

——= 02 <2

* Las columnas no estan desalineadas
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2) MOMENTOS EN EXTREMOS Y CENTROS DEL TRAMO SEGUN EL CASO (APLICACION

METODO DIRECTO)

q (Kg/m?) COEFICIENTES SEGUN EL CASO
P.P 305.00 M1 M2 M3
P.P+CM 763.00 0.53 0.21 0.49
P.P+CM+(40%)SC 803.00
2
My = q”*bT*Ln Momento de calculo "Mo"
P.P 4.07 Tn*m
P.P+CM 10.17 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 10.71 Tn*m
Ma izquierda | Ma centro | Ma derecha
P.P 2.16 Tn*m [ 0.85 Tn*m | 1.99 Tn*m
P.P+CM 5.39 Tn*m [ 2.14 Tn*m | 4.99 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 5.67 Tn*m [ 2.25 Tn*m | 5.25 Tn*m
Carga sobre la 1.20 Porcentaje
banda g 3.00 de area
(Kg/m) 3.16 85%
gb
ﬁ izq ﬁ der
CARGA DISTRIBUIDA MOMENTOS
Rizq (Tn) | Rder (Tn) |Rizq(Tn) |Rder (Tn)
P.P 0.03 -0.03 2.88 2.88
P.P+CM 0.08 -0.08 7.21 7.21
P.P+CM+(40%)SC 0.09 -0.09 7.58 7.58

3) MOMENTOS DE FIGURACION

M 0.65 é Ly
=0. * *—
cr fex Ya

Mcr centro

2.52 Tn*m

Mcr izquierda

7.24 Tn*m

Mcr derecha

7.72 Tn*m
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4) INERCIA EFECTIVA

« Inercia de efectiva al centro

to= () 1oy e

le centro
P.P 156842.45 cm*
P.P+CM 156842.45 cm*
P.P+CM+(40%)SC 156842.45 cm*
« Inercia de efectiva en extremos
1 Mcr 3 cr -

le = (M—) * 1b+(1—(—) )*Iq le lzquierda
P.P 34731177 cm*
P.P+CM 347311.77 cm*
P.P+CM+(40%)SC 34731177 cm*

1 3 3

e = (%) x 1b+(1-(’;—°;) )#I;| le Derecha
P.P 363416.40 cm*
P.P+CM 363416.40 cm*
P.P+CM+(40%)SC 363416.40 cm*

5) INERCIA EQUIVALENTE
(Ieizq + Ieder) + e cen Inercia

leq = A 5 equivalente
P.P 256103.27 cm*
P.P+CM 256103.27 cm*
P.P+CM+(40%)SC 256103.27 cm*




6) FLECHA INSTANTANEA (METODO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE LA ELASTICA)

CONSTANTE DE INTEGRACION

5.04 12.62 13.28
-5.53 -13.84 -14.56
POSICION D'ST(':;]')\‘C'A MOMENTO (Tn*m) FLECHA INSTANTANEA (mm)
0 0.00 216 | -5.39 | -5.67 0.00 0.00 0.00
1 0.24 -1.49 | 373 | -3.92 | -0.06 -0.16 -0.17
2 0.48 -089 | -224 | -236 | -0.14 -0.34 -0.36
3 0.72 037 | 092 | -097 | -0.21 -0.53 -0.56
4 0.96 0.09 022 | 0.24 -0.29 -0.72 -0.75
5 1.20 0.48 120 | 1.26 -0.36 -0.89 -0.94
6 1.44 0.80 199 | 210 -0.42 -1.04 -1.10
7 1.68 1.05 262 | 2.76 -0.47 -1.17 -1.23
8 1.92 1.23 3.07 | 3.23 -0.50 -1.26 -1.33
9 2.16 1.34 335 | 353 -0.53 -1.32 -1.39
10 2.40 1.38 346 | 3.64 -0.54 -1.34 -1.41
11 2.64 1.36 339 | 357 -0.53 -1.32 -1.39
12 2.88 1.26 315 | 3.32 -0.51 -1.27 -1.34
13 3.12 1.10 274 | 2.89 -0.47 -1.18 -1.24
14 3.36 0.86 216 | 2.27 -0.42 -1.06 -1.11
15 3.60 0.56 140 | 1.47 -0.36 -0.90 -0.95
16 3.84 0.19 0.47 | 0.49 -0.29 -0.73 -0.77
17 4,08 025 | -064 | -067 | -0.22 -0.55 -0.57
18 432 076 | -191 | -2.01 | -0.14 -0.35 -0.37
19 4,56 -1.34 | 336 | -354 | -0.07 -0.17 -0.18
20 4.80 -1.99 | -499 | 525 0.00 0.00 0.00
0.00
3 45 6 7 8 9 1011121314 151617 1
0.20

-1.20

FLECHAS INSTANTAMNEAS (mm)
| 5 |
0
=1

-1.40

-1.60
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7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA

COEFICIENTE DE

DURACION

5 oimés afios 2,0 FACTOR A

2; enes 1; ler mes a 3er|6to mes a ler| lafioa5

3 meses o5 mes afio afios

2 semanas 0.5 0.30 0.40 0.80

. FLECHA | FLECHA |RELACION
POSICION FLECHA DIFERIDA (mm) TOTAL ACTIVA (wn

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 -0.02 -0.06 -0.14 -0.39 -0.33 14745.49
2 -0.04 -0.14 -0.29 -0.83 -0.69 6954.73
3 -0.06 -0.21 -0.45 -1.28 -1.07 4487.05
4 -0.09 -0.29 -0.60 -1.73 -1.44 3326.79
5 -0.11 -0.36 -0.75 -2.15 -1.79 2680.28
6 -0.12 -0.42 -0.88 -2.51 -2.10 2287.82
7 -0.14 -0.47 -0.98 -2.82 -2.35 2041.23
8 -0.15 -0.50 -1.06 -3.05 -2.54 1888.94
9 -0.16 -0.53 -1.11 -3.19 -2.66 1804.84
10 -0.16 -0.54 -1.13 -3.24 -2.70 1776.28
11 -0.16 -0.53 -1.11 -3.20 -2.67 1799.29
12 -0.15 -0.51 -1.07 -3.06 -2.56 1877.18
13 -0.14 -0.47 -0.99 -2.85 -2.37 2021.77
14 -0.13 -0.42 -0.89 -2.55 -2.13 2257.83
15 -0.11 -0.36 -0.76 -2.18 -1.82 2634.53
16 -0.09 -0.29 -0.62 -1.77 -1.47 3254.95
17 -0.07 -0.22 -0.46 -1.32 -1.10 4366.20
18 -0.04 -0.14 -0.30 -0.86 -0.71 6722.10
19 -0.02 -0.07 -0.14 -0.41 -0.34 14129.91
20 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
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3.2.3.3.1. (2DO PISO, TRAMO C17-C12)

DATOS DE LA LOSA
Ec = 277920 Kg/cm?
b= 4.63m .

Cl7(d)=  30cm e gl:l ____________
C18(d2)=  30cm T I
A

L1= 4.00m

| ; I

L2=  480m : :
Ln= 4.82m b | |
L1 I E Ln I

CARGAS SOBRE LA LOSA : !
PP= 305 Kgv : |
sc= 100 Kg/m? l : |
CM(losa) = 100 Kg/m? | 4 I

CM(Muros) = 434 Kg/m 1'----[;---- -L‘ﬂ -------------

—| = |

CM(total) = 534 Kg/m?

L2

1) VERIFICACION PARA PODER APLICAR EL METODO DIRECTO
* En cada direccion hay como minimo tres tramos continuos

* Relacion entre el lado mayor y el lado menor es

LM 1 LM
- _— - %
LM=5.10m Im =13
Lm=4.00 m
128 < 17

* Relacion entre la sobrecarga no mayorada y la carga permanente no mayorada

NS

™= 02 <2

* Las columnas no estan desalincadas
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2) MOMENTOS EN EXTREMOS Y CENTROS DEL TRAMO SEGUN EL CASO (APLICACION

METODO DIRECTO)

q (Kg/m?) COEFICIENTES SEGUN EL CASO
P.P 305.00 M1 M2 M3
P.P+CM 839.00 0.53 0.21 0.49
P.P+CM+(40%)SC 879.00
2
My = q”*bT*Ln Momento de calculo "Mo"
P.P 4.10 Tn*m
P.P+CM 11.28 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 11.82 Tn*m
Ma izquierda | Ma centro | Ma derecha
P.P 2.17 Tn*m [ 0.86 Tn*m | 2.01 Tn*m
P.P+CM 5.98 Tn*m [ 2.37 Tn*m | 5.53 Tn*m
P.P+CM+(40%)SC 6.26 Tn*m [ 2.48 Tn*m | 5.79 Tn*m
Carga sobre la 1.20 Porcentaje
banda g 3.30 de area
(Kg/m) 3.46 85%
q
ﬁ izq ﬁ der
CARGA DISTRIBUIDA MOMENTOS
Rizq (Tn) | Rder (Tn) |Rizq(Tn) |Rder (Tn)
p.P 0.03 -0.03 2.89 2.89
P.P+CM 0.09 -0.09 7.96 7.96
P.P+CM+(40%)SC 0.10 -0.10 8.34 8.34

3) MOMENTOS DE FIGURACION

M 0.65 é Ly
=0. * *—
cr fex Ya

Mcr centro

2.53 Tn*m

Mcr izquierda

7.73 Tn*m

Mcr derecha

7.24 Tn*m
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4) INERCIA EFECTIVA

« Inercia de efectiva al centro

te= ()« to-(32) D 1y

* Inercia de efectiva en extremos

5) INERCIA EQUIVALENTE

" le centro
P.P 157453.00 cm*
P.P+CM 157453.00 cm*
P.P+CM+(40%)SC 157453.00 cm*
M3 Mcr\3 .
Te = (50) w,+(1-(T2) ) < 1 e Izquierda
P.P 363862.15 cm*
P.P+CM 363862.15 cm*
P.P+CM+(40%)SC 363862.15 cm*
Mcr) 3 Mr\3
le= (M—C;) * 1,,+(1-(M—Z) )+ I¢| le Derecha
P.P 347311.90 cm*
P.P+CM 347311.90 cm*
P.P+CM+(40%)SC 347311.90 cm*
(leizq ;Ie der) + e cen Inercia
leq = > equivalente
P.P 256520.01 cm*
P.P+CM 256520.01 cm*
P.P+CM+(40%)SC 256520.01 cm*
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6) FLECHA INSTANTANEA (METODO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE LA ELASTICA)

CONSTANTE DE INTEGRACION

5.11 14.05 14.72
-5.60 -15.41 -16.14
POSICION D'ST(':;]')\‘C'A MOMENTO (Tn*m) FLECHA INSTANTANEA (mm)
0 0.00 217 | -5.98 | -6.26 0.00 0.00 0.00
1 0.24 -150 | 443 | -433 | -0.07 -0.18 -0.19
2 0.48 -090 | -248 | -2.60 | -0.14 -0.38 -0.40
3 0.72 037 | -1.02 | -1.07 | -0.22 -0.59 -0.62
4 0.96 0.09 025 | 0.26 -0.29 -0.80 -0.84
5 1.21 0.48 133 | 1.39 -0.36 -0.99 -1.04
6 1.45 0.80 221 | 232 -0.42 -1.16 -1.22
7 1.69 1.06 290 | 3.04 -0.47 -1.30 -1.37
8 1.93 1.24 341 | 357 -0.51 -1.41 -1.48
9 2.17 1.35 372 | 3.89 -0.54 -1.47 -1.54
10 2.41 1.39 384 | 4.02 -0.54 -1.50 -1.57
11 2.65 1.37 376 | 3.94 -0.54 -1.48 -1.55
12 2.89 1.27 350 | 3.66 -0.52 -1.42 -1.48
13 3.13 1.11 304 | 319 -0.48 -1.32 -1.38
14 3.37 0.87 239 | 251 -0.43 -1.18 -1.23
15 3.62 0.56 155 | 1.63 -0.37 -1.01 -1.06
16 3.86 0.19 052 | 0.54 -0.30 -0.82 -0.86
17 4.10 026 | 071 | -074 | -0.22 -0.61 -0.64
18 434 077 | 212 | 222 | -014 -0.40 -0.41
19 4,58 -1.36 | -373 | -3.91 | -0.07 -0.19 -0.20
20 4.82 201 | -553 | -579 0.00 0.00 0.00
0.00
3 45 6 7 8 9 101112 13 14 15 16 17
. -0.20
5
£ -0.40
Y
< -0.60
=
E -0.80
=
=4
= -1.00
=
2 1.20
I
9 -1.40
T
1.60
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7) FLECHA DIFERIDA Y FLECHA ACTIVA

COEFICIENTE DE

DURACION

5 oimés afios 2,0 FACTOR A

2; eses 1; ler mes a 3er|6to mes a ler| lafioa5

3 meses o5 mes afio afios

2 semanas 0.5 0.30 0.40 0.80

. FLECHA | FLECHA |RELACION
POSICION FLECHA DIFERIDA (mm) TOTAL ACTIVA (wn

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 -0.02 -0.07 -0.15 -0.43 -0.37 13155.40
2 -0.04 -0.15 -0.32 -0.92 -0.78 6204.76
3 -0.06 -0.24 -0.50 -1.42 -1.20 4003.18
4 -0.09 -0.32 -0.67 -1.91 -1.62 2968.04
5 -0.11 -0.40 -0.83 -2.38 -2.02 2391.25
6 -0.13 -0.47 -0.97 -2.78 -2.36 2041.11
7 -0.14 -0.52 -1.09 -3.12 -2.65 1821.11
8 -0.15 -0.56 -1.18 -3.37 -2.86 1685.25
9 -0.16 -0.59 -1.24 -3.53 -2.99 1610.22
10 -0.16 -0.60 -1.25 -3.59 -3.04 1584.74
11 -0.16 -0.59 -1.24 -3.54 -3.00 1605.26
12 -0.15 -0.57 -1.19 -3.39 -2.88 1674.75
13 -0.14 -0.53 -1.10 -3.15 -2.67 1803.75
14 -0.13 -0.47 -0.99 -2.82 -2.39 2014.36
15 -0.11 -0.40 -0.85 -2.42 -2.05 2350.43
16 -0.09 -0.33 -0.68 -1.96 -1.66 2903.95
17 -0.07 -0.24 -0.51 -1.46 -1.24 3895.37
18 -0.04 -0.16 -0.33 -0.95 -0.80 5997.22
19 -0.02 -0.08 -0.16 -0.45 -0.38 12606.20
20 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
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3.3. COMPROBACIONES DE ARMADURA EN VIGAS

3.3.1. VIGA 2DO PISO, TRAMO C8-C4
DISENO A FLEXION

lzquierda Centro Derecha
1 H i
: i i
1) DATOS:
bw = 25¢cm Momento méx (Kg*m)
fck = 250 Kg/cme Izquierda Centro Derecha
fyk= 4000 Kg/cm? 7080 6330 7090

fcd = 166.67 Kg/cm?
fyd = 3478.26 Kg/cm?

h= 50cm h d

d1= 25cm

d=  4750cm d1

+—>
bw
2) MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO
U= —Ma Ulim
4T hxd2xfy, Tabla 13

Ud izq Ud centro Ud der 0335
0.075 0.067 0.075
Verificacion
Ud <Ulim [Ud <Ulim |Ud <U lim

No necesita [No necesita| No necesita
armadura a |armadura a| armadura a
compresion | compresién| compresion

3) CASO 1 DETERMINACION DE LA ARMADURA DE ACERO A FLEXION (PARA UD<ULIM

* Cuantia Mecanica

Cuantia Mecénica Ws Tabla 14
Izquierda | Centro | Derecha
0.0797 | 0.0710 [ 0.0799
W * by, d * feq
fya
454 ce | 4.04cme | 454 cme

A =
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4) DETERMINACION DE LA ARMADURA MINIMA
« Cuantia Geométrica Minima de Tabla 5 con AH-400

De Tabla 14 con AH-400

=Pmin*bxd

Asmin

[ pmin] 00033 [ Amin= [3.92cne

5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR

Area de acero necesaria (As)
Izquierda Centro Derecha
4.54 cm? | 4.04 cm? | 4.54 cm?
Area de acero necesaria "CYPECAD"
Izquierda Centro Derecha
4.13cm? | 4.36 cm? | 4.13 cm?
" Numero de barras Avrea de acero real
Dl(ar::;;ro Area (cm?) : :
Izquierda Centro Derecha | Izquierda Centro Derecha
5 0.196 24 21 24 4.712 4.123 4.712
6 0.283 17 15 17 4.807 4.241 4.807
8 0.503 10 9 10 5.027 4.524 5.027
10 0.785 6 6 6 4.712 4712 4712
12 1131 5 4 5 5.655 4.524 5.655
16 2.011 8 3 8] 6.032 6.032 6.032
20 3.142 2 2 2 6.283 6.283 6.283
22 3.801 2 2 2 7.603 7.603 7.603
25 4.909 1 1 1 4.909 4.909 4.909
32 8.042 1 1 1 8.042 8.042 8.042

6) ESPACIAMIENTO

Espaciamiento

Diadmetro (mm) -
Izquierda Centro Derecha
5 0.85 0.98 0.85
6 121 139 121
8 213 2.40 213
10 3.80 3.80 3.80
12 470 6.27 470
16 9.20 9.20 9.20




DISENO A CORTANTE

1) DATOS PARA EL DISENO DE LA VIGA

Vmax Vméx= 10130.00 Kg
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h= 50.00 cm
bw= 25.00 cm
r= 2.50 cm
d= 47.50 cm
S=  100.00 cm Lv= 555m
fyk= 4000 Kg/cm? fyd= 3478.26 Kg/cm?
fck= 250 Kg/lcm? fed= 166.67 Kg/cm?

2) CALCULO DE LA RESISTENCIA DEL HORMIGON AL ESFUERZO CORTANTE, EL ESFUERZO RESISTENTE AL
CORTE Y EL VALOR DE AGOTAMIENTO POR COMPRESION EN EL ALMA, RESPECTIVAMENTE "fvd, Vcu, Vou"

fez0s0l, = fwd=  6.45 Kglom?
V., =fyth,+d = Vcu= 7665 Kg Caso 1 Va < Veu
Caso 2 Veus VasV,,
V,, =030+ f =b,*d ®mp Vous= 59375 Kg Caso 3 Vg = Vou

 De los 3 casos resulta CASO 2 ... Se debe calcular el area de acero
3) CASO 2, SE DEBE DETERMINAR ARMADURA PARA EL ESFUERZO RESIDUAL

Vsu =Vd-Vcu
Vsu=  2464.72 Kg

 Determinacion de armaduras
As. = Vsu *§
0 000%d* fyd Ase= 1.66 cm?/m

A, =0.02*bw*S *%Asmn: 2.40 cm?/m

As=  2.40cm?/m

As= 1.20 cm?/m

Para una pierna

4) ESPACIAMIENTO Y NUMERO DE BARRAS DE LAS ARMADURAS TRANSVERSALES.

Avrea de acero
necesaria As 2.40 cm?/m
"CYPECAD
Area de acero 2.46 cme/m
necesaria
!Es_pauamlento 30cm
maximo de Norma
Diametro | Area 4 Felm Area final N° de Espaciamiento
mm. (cm?) (cm?/m) Estribos (cm)
D6 0.28 5 2.83 28 20
[k 0.50 3 3.02 17 33
@ 10 0.79 2 3.14 12 47




3.3.2. VIGA 2DO PISO, TRAMO C22-PORTICO 3
DISENO A FLEXION

lzquierda Centro Derecha
1 4 !

1) DATOS:
bw = 25¢cm Momento max (Kg*m)
fck= 250 Kg/cm? Izquierda Centro Derecha
fyk = 4000 Kg/cnm? 9710 3250 2980

fcd = 166.67 Kg/cne
fyd = 3478.26 Kg/cne

h= 50cm h d
di= 25cm
d=  4750cm d1
«—>
bw
2) MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO
U, = M, U lim
4T hxd2xfy, Tabla 13
Ud izq Ud centro Ud der
0.335
0.103 0.035 0.032

Verificacion
Ud <Ulim |Ud <U lim [Ud <U lim

No necesita |No necesita| No necesita
armadura a [armadura a| armadura a
compresion |compresion| compresion

3) CASO 1 DETERMINACION DE LA ARMADURA DE ACERO A FLEXION (PARA UD<ULIM

* Cuantia Mecanica

Cuantia Mecénica Ws Tabla 14
Izquierda | Centro | Derecha
0.1112 | 0.0358 0.0328
W * by * d * feq
fya
6.33cm? | 2.04cm? | 1.87 cm2

A =
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4) DETERMINACION DE LA ARMADURA MINIMA
» Cuantias Geométrica Minima de Tabla 5 con AH-400

Asm,'n =Pmin*b*d
[ pmin| 00033 [ Amin= [3.92cne
5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR
Area de acero necesaria (As)
Izquierda Centro Derecha
6.33cm? | 3.92cm? | 3.92 cnm?
Area de acero necesaria "CYPECAD"
Izquierda Centro Derecha
5.31cm? | 413 cm? | 4.13 cn?
- Ntmero de barras Area de acero real
Dl(ar::;;ro Area (cm?) : :
Izquierda Centro Derecha | lzquierda Centro Derecha
5 0.196 33 20 20 6.480 3.927 3.927
6 0.283 23 14 14 6.503 3.958 3.958
8 0.503 13 8 8 6.535 4.021 4.021
10 0.785 9 5 5 7.069 3.927 3.927
12 1.131 6 4 4 6.786 4.524 4.524
16 2011 4 2 2 8.042 4.021 4.021
20 3.142 3 2 2 9.425 6.283 6.283
22 3.801 2 2 2 7.603 7.603 7.603
25 4.909 2 1 1 9.817 4.909 4.909
32 8.042 1 1 1 8.042 8.042 8.042
6) ESPACIAMIENTO
Didmetro (mm) : Espaciamiento
Izquierda Centro Derecha
5 0.61 103 1.03
6 0.88 149 149
8 1.60 2.74 2.74
10 2.38 4.75 4.75
12 3.76 6.27 6.27
16 6.13 18.40 18.40
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DISENO A CORTANTE

1) DATOS PARA EL DISENO DE LA VIGA
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Vmax Viix= 9720.00 Kg
h= 50.00 cm
bw= 25.00 cm
r= 2.50cm
d= 47.50 cm
S=  100.00 cm Lv= 6.60 m
fyk= 4000 Kg/lcm? fyd= 3478.26 Kg/cm?
fck= 250 Kg/cm? fed= 166.67 Kg/cm?

2) CALCULO DE LA RESISTENCIA DEL HORMIGON AL ESFUERZO CORTANTE, EL ESFUERZO RESISTENTE AL
CORTE Y EL VALOR DE AGOTAMIENTO POR COMPRESION EN EL ALMA, RESPECTIVAMENTE “fvd, Vcu, Vou"

=080, = fwd= 6.45 Kglom?
Vo= furb,rd  mp  Veus 7665 Kg Caso 1 Va< Vo
Caso 2 Vu< VasV,
V,,=030+«f =b,~d ®P Vou= 59375 Kg Caso 3 Vaz= Vo

« De los 3 casos resulta  CASO 2 ... Se debe calcular el area de acero
3) CASO 2, SE DEBE DETERMINAR ARMADURA PARA EL ESFUERZO RESIDUAL

Vsu=Vd-Vcu
Vsu= 2054.72 Kg

« Determinacion de armaduras

As. = Vsu * S
©000%d*fyd Asw= 1.38 cm?/m
As= 2.40cm?/m
fs,, ~00*bw*s* Asmin= 240 ceim
fyd As=  120cm?/m

Para una pierna

4) ESPACIAMIENTO Y NUMERO DE BARRAS DE LAS ARMADURAS TRANSVERSALES.

Area de acero
necesaria As 2.40 cm?/m
"CYPECAD"
Area de acero 2.46 cme/m
necesaria
!Es_pacnamlento 30¢m
maximo de Norma
Didmetro | Area 4 Felm Avrea final Ne de Espaciamiento
mm. (cm?) (cm2/m) Estribos (cm)
D6 0.28 5 2.83 33 20
D8 0.50 3 3.02 20 33
@ 10 0.79 2 3.14 14 48




3.3.3. VIGA PLANTA BAJA, TRAMO C24-C17
DISENO A FLEXION

lzquierda Centro Derecha
1 i i
i i i
1) DATOS: )
bw = 25¢cm Momento max (Kg*m)
fck = 250 Kg/cmp Izquierda Centro Derecha
fyk= 4000 Kg/cm? 7100 5250 8500

fod = 16667 Kg/cme
fyd = 3478.26 Kg/cme

h= 50 cm h d
di= 25cm
d=  4750cm d1
“«—>
bw

2) MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO

_ M, U lim
bxd?xf,, Tabla 13
Ud izq Ud centro Ud der
0.076 0.056 0.090
Verificacion
Ud <Ulim [Ud <Ulim |Ud <U lim
No necesita [No necesita| No necesita

armadura a |armadura a| armadura a
compresion |compresion| compresion

Ua

0.335

3) CASO 1 DETERMINACION DE LA ARMADURA DE ACERO A FLEXION (PARA UD<ULIM

« Cuantia Mecanica

Cuantia Mecénica Ws Tabla 14
Izquierda | Centro | Derecha
0.0800 |[0.069371| 0.0965
‘/Vs * bw *d * fcd
fyd
455 cr? | 3.95 cm2 | 5.49 cm2

As =
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4) DETERMINACION DE LA ARMADURA MINIMA
« Cuantias Geométrica Minima de Tabla 14 con AH-400

Asmm = Pmin *b *d
| p m|'n| 0.0033 [ Amin= |3.92cm?
5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR
Area de acero necesaria (As)
Izquierda Centro Derecha
4.55cm? | 3.95cn? | 5.49 cnv
Avrea de acero necesaria "CYPECAD"
Izquierda Centro Derecha
4.82cm? | 413 cm? | 5.71 cn?
Diametro ) Numero de barras Area de acero real
(mm) Area (cn?) - -
Izquierda Centro Derecha | lzquierda Centro Derecha
5 0.196 24 21 28 4712 4.123 5.498
6 0.283 17 14 20 4.807 3.958 5.655
8 0.503 10 8 11 5.027 4.021 5529
10 0.785 6 6 7 4.712 4.712 5.498
12 1131 5 4 5 5.655 4.524 5.655
16 2.011 3 2 3 6.032 4.021 6.032
20 3.142 2 2 2 6.283 6.283 6.283
22 3.801 2 2 2 7.603 7.603 7.603
25 4.909 1 1 2 4.909 4.909 9.817
32 8.042 1 1 1 8.042 8.042 8.042
6) ESPACIAMIENTO
Didmetro (mm) : Espaciamiento
Izquierda | Centro Derecha
5 0.85 0.98 0.72
6 121 149 1.02
8 213 2.74 1.92
10 3.80 3.80 317
12 470 6.27 4.70
16 9.20 18.40 9.20
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DISENO A CORTANTE

1) DATOS PARA EL DISENO DE LA VIGA

Vmax
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Vmax= 12260.00 Kg
h= 50.00 cm
bw= 25.00 cm
r= 2.50cm
d= 47.50 cm
S=  100.00 cm Lv= 5.55m
_ fyk= 4000 Kg/cm? fyd= 3478.26 Kg/cm?
As fck= 250 Kg/em? fed= 166.67 Kglcm?

2) CALCULO DE LA RESISTENCIA DEL HORMIGON AL ESFUERZO CORTANTE, EL ESFUERZO RESISTENTE AL
CORTE Y EL VALOR DE AGOTAMIENTO POR COMPRESION EN EL ALMA, RESPECTIVAMENTE "fvd, Vcu, Vou"

fa= 0505, = fud= 6.45 Kglem?
= Vcu= 7665 Kg Caso 1 Vas Vo
Caso 2 Vi< Va2V,
V,,=030%f =k, =d ®mp Vous 59375 Kg Caso3 Va= Voo

 De los 3 casos resulta CASO 2 ... Se debe calcular el area de acero
3) CASO 2, SE DEBE DETERMINAR ARMADURA PARA EL ESFUERZO RESIDUAL

Vsu =Vd-Veu
Vsu= 4594.72 Kg

» Determinacion de armaduras

A, = YSU*S
©7090%d* fyd Asw= 3.09 cm?/m
As= 3.09 cm?/m
fs,, ~002*tw*s* Masmin= 240 cme/m
e As=  155cm?/m

Para una pierna

4) ESPACIAMIENTO Y NUMERO DE BARRAS DE LAS ARMADURAS TRANSVERSALES.

Avrea de acero
necesaria As 3.09 cm/m
"CYPECAD"
Area de acero 3,03 cme/m
necesaria
!E;pa0|am|ento 30em
maximo de Norma
Didmetro | Area # Fe/m Avrea final Ne de Espaciamiento
mm. (cm?) (cm?/m) Estribos (cm)
D6 0.28 6 3.39 34 17
D8 0.50 4 4.02 23 25
D 10 0.79 2 3.14 12 47




3.4. COMPROBACIONES DE ARMADURAS EN COLUMNAS
3.4.1. COLUMNA C5, TRAMO 4TO PISO-TERRAZA

DISENO A FLEXION ESVIADA

1) DATOS DE LA COLUMNA

L= 2.38 m. ye = 15
fck = 250 kg/cm? ys= 115
fyk= 4000 kg/cm? fcd= 150 kg/cm?
hx=  03m. fyd= 3478 kglcm?
hy = 03 m.
r= 25cm
¢ Cabeza:
Nd = 33.6 tn Inercias y radio de giro
Mx = 2.1 tn.m Plano X
My = 2.4 tn.m 1 x=| 0.0007 m*
ix= 0.0866 m
* Pie: Plano Y
Nd=  37.6tn ly=| 0.0007 m*
Mx = 1.7 th.m iy=l 0.0866 m
My = 2.3 th.m

hy

Pandeo
Plano Y

o | o X%
Pandeo
d Plano X
[} [}
y
hx

Coeficientes de pandeo en ambas

direcciones

Ingresar Traslacionalidad :
1 translacionales, 2 intraslacionales

o X =

[ 1

[ oy

1 ax =

1

INE

1

2) CALCULO DE LONGITUD DE PANDEO, ESBELTEZ Y EXCENTRICIDAD DE PRIMER

ORDEN
Longitud de pandeo Cabeza
| —al 2.38m Plano X e M g, 0.062 m Plano X
o= 238m _ |PlanoY 27 Nd 0070m _ [Plano Y
Esbeltez mecénica Pie
am o= o 2748 |Plano X e, = Moz 0.045m __|Plano X
i 27.48 Plano Y Nd 0.061 m Plano Y
Esbeltez geométrica
ig = |i 7.93 Plano X Excentricidad minima por Norma
h 7.93 Plano Y € min= 0.020 m Plano X
€min~ 0.020 m Plano Y
Verificar esbeltez
No se produce pandeo Plano X Maxima excentricidad de primer orden
No se produce pandeo Plano Y €o= 0.062 m Plano X
eg= 0.070 m Plano Y
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3) DISENO PARA COLUMNA LARGA POR EL METODO APROXIMADO (FLEXION

ESVIADA)
* Excentricidad ficticia y excentricidad total
N :(0.85+ﬂg,h+2°eﬂ Yo g0 Gty
12000/ h+10Qe, i €= 0.0750 m Plano X
er = 0.0125 m Plano X e = 0.0826 m Plano Y
e = 0.0127 m Plano Y

« Esfuerzos de disefio (incluye pandeo si fuese el caso)

Solicitacion final
N (tn) MXx (Tn*m) My (Tn*m)
33.6 2.1 2.4
En este caso los efectos de segundo orden no afectan a la columna, la condicion mas
desfavorable es no tomarlos en cuenta
* Momento y axil reducidos de calculo

Esfuerzos reducidos

N, NG x € 0.052 Plano X
- .
hb.f, 0249 b fed 0.058 Plano Y]

4) DETERMINACION DE LA ARMADURA

* Con los momentos y axil reducidos de célculo, se obtiene la cuantia mecanica del diagrama interaccion
de Jimenez Montoya, y también obtenemos la cuantia geométrica minima por la Norma, Tabla 5 con AH-
400.

L " _“lf‘\b.h.}\'ﬂ
Area minima Agon = Pmin*b*d | Area de calculo | = = T e
pmin. | 0.006 [ Amin=]  5.40 cm? ws=| 0.05 As=|  194cme
5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR
As = 5.40 cnm?
« Eleccion del didmetro
Diametro (mm)| 6 8 10 12 16 20 25

Area (cm?) 0.283 | 0.503 |[0.785( 1.131 [ 2.011 | 3.142 | 4.909
Ne Barras 19.10 | 10.74 | 6.88 | 4.77 2.69 172 | 110

Ne Barras Final | 20.00 | 12.00 | 8.00 | 6.00 4.00 2.00 | 2.00
Area de acero
real (cm?)

5.65 6.03 6.28 | 6.79 8.04 6.28 | 9.82




3.4.1. COLUMNA C12, TRAMO SOTANO-PLANTA BAJA
DISENO A COMPRESION SIMPLE

1) DATOS DE LA COLUMNA
L= 2.63 m.

fck = 250 kg/cm?
fyk= 4000 kg/cm?
hx=  045m.
hy = 0.45 m.
r= 25cm
o Cabeza:
Nd= 226.9 tn
Mx = 5.1tn.m
My = 1.6 th.m
* Pie:
Nd= 229.6 tn
Mx = 5.2 th.m
My = 1.4 th.m

ye = 15
ys= 115
fcd= 150 kg/cm? o >
(3]
fyd= 3478 kg/cn? o2
N
[ J e d2
Pandeo
hy >
d Plano X
Inercias y radio de giro o hd v
Plano X <—>h
Ix=| 0.0034m* X
ix=| 0.1299m
Plano Y
ly=| 0.0034m*
iy=| 0.1299 m

direcciones

Coeficientes de pandeo en ambas

Ingresar Traslacionalidad :
1 translacionales, 2 intraslacionales

ax=| 1

[ ay<]

1 AX =|

1 [ Ay 1

2) CALCULO DE LONGITUD DE PANDEO, ESBELTEZ Y EXCENTRICIDAD DE PRIMER

ORDEN
Longitud de pandeo Cabeza
| —al 2.63m Plano X e =My 0.022m___ [Plano X
0o =& 263m  |PlanoY 27 Nd 0.007m _ |Plano Y
Esbeltez mecénica Pie
am o= o 2025 |Plano X e, = Moz 0.022m___[Plano X
i 20.25 Plano Y Nd 0.006 m Plano Y
Esbeltez geométrica
ig = |i 5.84 Plano X Excentricidad minima por Norma
h 5.84 Plano Y € min= 0.023m Plano X
€min= 0.023 m Plano Y
Verificar esbeltez
No se produce pandeo Plano X Méxima excentricidad de primer orden
No se produce pandeo Plano Y €o= 0.023 m Plano X
eg= 0.023 m Plano Y
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3 DISENO PARA COLUMNA CORTA CON PEQUENAS EXCENTRICIDADES
(COMPRESION COMPUESTA)

* Excentricidad a la armadura mas comprimida
Plano de analisis
M e X =0.178m Plano X
2 0
2 e;Y =0.178 m

ey =

* Se debe verificar que el hormigén resista la compresion
La seccion critica sera la que produzca mayor excentricidad o en su defecto la carga axial mas grande
Nd = 229.6 tn

h
Ndxe, < 0,85*b*h*<5—d2)*fcd
40754.00 Kg*rm < 51637.50 Kg*m El hormig6n aguanta,
colocar armadura minima

4) DETERMINACION DE LA ARMADURA

* La armadura minima se calcula con la cuantia geométrica minima de la Tabla 5 con AH-400

Aspin — Pmin * 0¥ a

[pmin] 0006 [Amin=] 12.15cm?

* La armadura de para el esfuerzo residual de compresion se determina resolviendo las ecuaciones

Nd*e2=0,85*b*fcd*(%/—d2)
Nd =085%b*y=*foq+As*fyy

y= 40.27 cm
As=| -0.42cn?

5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR

As= 12.15cm?
¢ Eleccion del diametro

Didmetro (mm) 6 8 10 12 16 20 25
Area (cm?) 0.283 [0.503[0.785| 1.131 [ 2.011 | 3.142 | 4.909
N Barras 4297 | 24.17)1547| 10.74 | 6.04 | 3.87 | 2.48

Ne Barras Final | 44.00 [26.00| 16.00| 12.00 | 8.00 | 4.00 | 4.00

a de aceroreal (@ 1244 | 13.07| 1257 | 13.57 | 16.08 | 12.57 | 19.63




3.4.2. COLUMNA C14, TRAMO 4TO PISO-TERRAZA
DISENO A FLEXION ESVIADA

1) DATOS DE LA COLUMNA
L= 2.38 m.

fck = 250 kg/cm?
fyk= 4000 kg/cm?
hx = 0.25 m.
hy = 05 m.
r= 25cm
 Cabeza:
Nd = 10.3 tn
Mx = 1.2 th.m
My = 1.6 th.m
* Pic:
Nd = 21.7 tn
Mx = 2.1th.m
My = 5.3 th.m

yc = 15
ys= 115
fcd= 150 kg/cm? 9 >
fyd= 3478 kg/cm? g‘#g
clz
[ J e d2
h Pandeo
y »
d PlanoX
Inercias y radio de giro d hd v
Plano X <—>h
Ix=| 0.0007 m* X
ix= 0.072m
Plano Y
ly=| 0.0026 m*
iy=| 0.1443m

direcciones

Coeficientes de pandeo en ambas

Ingresar Traslacionalidad :
1 translacionales, 2 intraslacionales

ax:| 1

[ ay<]

x|

1 [ Ay 1

2) CALCULO DE LONGITUD DE PANDEO, ESBELTEZ Y EXCENTRICIDAD DE PRIMER

ORDEN
Longitud de pandeo Cabeza
| ol 2.38m__ |Plano X e = Ma 0.114m __ [Plano X
o =& 238m  |PlanoY °2 " Nd 0.157m  |PlanoY
Esbeltez mecanica Pie
im = Iy 32.98 Plano X e, - M, 0.095m  [Plano X
i 16.49 Plano Y Nd 0.246 m Plano Y
Esbeltez geométrica
ig = |i 9.52 Plano X Excentricidad minima por Norma
h 4,76 Plano Y € min= 0.020 m Plano X
€min= 0.025 m Plano Y
Verificar esbeltez
No se produce pandeo Plano X Maxima excentricidad de primer orden
No se produce pandeo Plano Y €o= 0.114m Plano X
eg= 0.246 m Plano Y
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3) DISENO PARA COLUMNA POR EL METODO APROXIMADO (FLEXION ESVIADA)

* Excentricidad ficticia y excentricidad total

2 e, = ey+e
6 :(0.85+MJ. n+206, 1o ) s - T
12000 h+10Qe, i e = 0.1307 m Plano X
ef = 0.0165 m Plano X e = 0.2538 m Plano Y
er = 0.0083m |Plano Y

e Esfuerzos de disefio (incluye pandeo si fuese el caso)

Solicitacion final
N (tn) Mx (Tn*m) My (Tn*m)
21.7 2.1 5.5
En este caso los efectos de segundo orden no afectan de gran manera, el momento en el Plano
Y, aumenta un 3% respecto a su valor original, y en el plano X no se considera la excentricidad
adicional
* Momento y axil reducidos de calculo

Esfuerzos reducidos

Ng _ Ndxey, 0.044 Plano X
hb.f, 0.116 b 0.059 Plano V|

4) DETERMINACION DE LA ARMADURA

+ Con los momentos y axil reducidos de calculo, se obtiene la cuantia mecénica de la roseta para flexion
esviada (tabla), y también de la tabla obtenemos la cuantia geométrica minima por la Norma, Tabla 5 con
AH-400.

Area minima Smin = Pmin* b* d | Area de calculo == Fra
p min. | 0.006 | Amin= 7.50 cm? Ws=| 0.1 As = 5.39 cn?
5) SE ESCOGE EL AREA MAYOR
As = 7.50 cm?
o Eleccion del diametro
Didmetro (mm)[ 6 8 10 12 16 20 25

Area (cm?) 0.283 | 0503 | 0.785| 1.131 | 2.011 | 3.142 | 4.909
Ne Barras 2653 | 14.92 | 9.55 | 6.63 3.73 239 | 153
Ne Barras Final | 28.00 | 16.00 | 10.00 | 8.00 4.00 4.00 | 2.00

Area de acero 792 804 | 785 905 | 804 | 1257 | 9.82
real (cm?)




3.5. COMPROBACION DEL PUNZONAMIENTO EN LA LOSA DE
CIMENTACION

1) VERIFICACION A PUNZONAMIENTO
« Datos de la columnay resistencia de la losa fck
Para la verificacion al punzonamiento usaremos la columna mas cargada. |,y

ok = ResORSO R ! Perimetro critico
cl= 45cm Canto util de lalosa C15+d
c2= 45cm g ‘—:—’
Mx = 2.61 Tn*m (;1
_ d 4 -
My = 6.06 Tn*m o o «
Nd= 260.32Tn SR .I Ll X
* Seccion critica u I
d= 50.00cm !
cl+d= 95.00cm v !
c2+d=95.00 cm D
V= 4750cm
U= 4750cm

« Fraccion del momento que produce fuerzas tangenciales en la seccion critica

Kx=1-———— xy=1-

1+3
ocx= 0.4 Debido a que la columna es
cuadrada o« es el mismo
* Momento polar de inercia
d(cl14+d)® (c1+d)d?® d(c2+ d)(cl+d)?
=7 ‘tT & * 2

Jc= 30558333c¢cm*  Dehido a que la columna es
cuadrada J es el mismo

foa =05Feq

fva = 6.45 Kg/cm2

« Resistencia a esfuerzo cortante

« Verificacion al punzonamiento

Nd oxMx*V oxMyxU
—+ +
Ac Jc Jc

< 2fw

14.71 Kg/lcm? > 12.91 Kg/lcm? Necesita armadura

N_d o<x Mx *V +o<*My*U

<
Ac + Jc Jc < 3ew

14.71 Kg/lem? < 19.36 Kg/lcm? No necesita aumentar la seccion
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3) ARMADURA DE REFUERZO PARA PUNZONAMIENTO POR CORTANTE

Vew = foa * Ac As Vsu*S
Veu= 122644.47 Kg %7 0.00*d *_[2* fyd
Va = Tinax * Ac Asas = 70.89 cmp

Vd= 279562.28 Kg

Para 4 lados del abaco
Vou=Vag —Veu As = 4.43 cn?
Vsu= 156917.81 Kg

0] Area (cm2) N
S=100cm 6 0.28 16
8 0.50 9

10 0.79 6
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3.6. DISENO DE LOS MUROS DE SOTANO
MURO TIPO

1) DATOS DEL SUELO Y DEL MURO

A.ASHT.O A-6(9)
S.U.G.S CL
0= 33°
¥s = 2000 Kg/m?
H= 2.38m
e= 0.25m
fck= 250 Kg/cm? fcd= 167 Kglcm?
fyk = 4000 Kg/cm? fyd = 3478 Kglem?
r= 2.50cm
d= 0.225

2) CALCULO DEL EMPUJE Y REACCIONES

K,=1—sen®
K, =0.46

q= Ysar*H xkq
q = 2167.52 Kg/m?

E L H

= —xQg*
5*4

E = 2579.35 Kg/m

RA =
RB =

3) CALCULO DEL MOMENTO MAXIMO

850.78 Kg/m
1719.56 Kg/m

VARIACION DE ESFUERZOS EN EL MURO
P DISTANCIA| CORTANTE | MOMENTO
POSICION (m) Vx (Kg/m) | Mx (Kg*m/m)
0 0.00 859.78 0.00
1 0.24 833.99 202.58
2 0.48 756.61 392.89
3 0.71 627.64 558.63
4 0.95 447.09 687.55
5 1.19 214.95 767.36
6 1.43 -68.78 785.77
7 1.67 -404.10 730.52
8 1.90 -791.00 589.33
9 2.14 -1229.49 349.91
10 2.38 -1719.56 0.00
El momento maximo se produce | p1STANCIA MOME!\‘TO
Mmax
1.37m 787.6 Kg*m/m




4) ARMADURA PARA FLEXION
* Momento reducido de calculo Ud
Momento de disefio Md = 1260.2 Kg*m/m
Md

Ug = ity Ug = 0.0149

» Armadura necesaria

Cuantia mecanica Ws Tabla 14 0.03
VVS * bw *d* fcd
Ay = ————— 3.23 cm?/m
fya
Cuantia geométrica minima Tabla 5| 0.002
Asmm = Pmin*bx*d 4,50 cm2/m

* Armadura dispuesta para flexion

Area de acero elegida 4.50 cm2/m

Diametro | Area Area | Espaciamient
# Fe/m .
mm. (cm?) final 0 (cm)
D6 0.28 16 4.52 7
[0 0.50 9 4.52 12
D 10 0.79 6 4.71 17

» Armadura Transversal por temperatura

Cuantia geométrica minima Tabla 5 0.0012
Pmin* b * d 7.14 c?

Smin —

Area de acero para cada cara :3.57 cmz/m

Diametro | Area Area | Espaciamient
# Fe/m .
mm. (cm?) final 0 (cm)
D6 0.28 13 3.68 19
(O] 0.50 8 4.02 30
D 10 0.79 5 3.93 48

5) VERIFICACION DEL CORTANTE

foa = 050t fud=  6.45 Kglem?

vd

\Vcu

V,.=Ffa*b,*=d Veu=  14523.69 Kg/m No requiere ganchos

para cortante

Vd=  2751.30 Kg/m
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CAPITULO IV ANALISIS DE RESULTADOS
4.1. COMPARACION DE FLECHAS AL CENTRO DE LAS BANDAS

ANALIZADAS
Cuadro 13 ""Comparacion de flechas, métodos manuales y CYPECAD™
COMPARACION DE FLECHAS
PLANTA 2DO PISO | METODO DIRECTO Y DOBLE INTEGRAL | METODO SCANLON Y MURRAY CYPECAD
TRAMO C36 - C31 PP+CM+40 PP+CMH40 PP+CM+40%
P.P PP+CM %SC P.P PP+CM %SC PP PP+CM sc
FLECHA INSTANTANEA 027 mm 0.58 mm 0.61 mm 0.25mm 0.51 mm 0.60 mm 0.29 mm 0.63 mm 0.73mm
FLECHA DIFERIDA 0.08 mm 0.23 mm 0.49 mm 0.07 mm 0.20 mm 0.48 mm 0.09 mm 0.25 mm 0.59 mm
FLECHA TOTAL 142 mm 1.36 mm 1.66 mm
FLECHA ACTIVA 115mm 111mm 1.37mm
COMPARACION DE FLECHAS
PLANTA 2DO PISO |METODO DIRECTO Y DOBLE INTEGRAL | METODO SCANLON Y MURRAY CYPECAD
TRAMO C31-C24 PP+CM+40 PP+CMH40 PP+CM+40%
P.P PP+CM %SC P.P PP+CM %SC P.P PP+CM sc
FLECHA INSTANTANEA 0.42 mm 0.74 mm 0.80 mm 0.41 mm 0.68 mm 0.83 mm 0.58 mm 0.96 mm 117mm
FLECHA DIFERIDA 0.13mm 0.30 mm 0.64 mm 0.12mm 027 mm 0.67 mm 0.17 mm 0.38 mm 0.93 mm
FLECHA TOTAL 1.87mm 189 mm 2.66 mm
FLECHA ACTIVA 144mm 148 mm 2.08 mm
COMPARACION DE FLECHAS
PLANTA 2DO PISO |METODO DIRECTO Y DOBLE INTEGRAL [ METODO SCANLON Y MURRAY CYPECAD
TRAMO C24 - C17 PP+CM+40 PP+CM+40 PP+CM+40%
PP PP+CM %65C P.P PP+CM %65C P.P PP+CM sc
FLECHA INSTANTANEA 0.54 mm 1.34mm 141 mm 0.50 mm 143 mm 1.68 mm 0.66 mm 1.60 mm 1.82mm
FLECHA DIFERIDA 0.16 mm 0.54 mm 113mm 0.15mm 0.57 mm 1.35mm 0.20 mm 0.64 mm 146 mm
FLECHA TOTAL 3.24 mm 3.75mm 4.12mm
FLECHA ACTIVA 2.70 mm 3.25mm 346 mm
COMPARACION DE FLECHAS
PLANTA 2DO PISO |METODO DIRECTO Y DOBLE INTEGRAL [ METODO SCANLON Y MURRAY CYPECAD
TRAMO C17 - C12 PP+CM+40 PP+CM+40 PP+CM+40%
PP PP+CM %65C P.P PP+CM %65C PP PP+CM sc
FLECHA INSTANTANEA 0.54 mm 150 mm 157 mm 0.50 mm 1.40 mm 1.66 mm 121 mm 1.55mm 167 mm
FLECHA DIFERIDA 0.16 mm 0.60 mm 1.25mm 0.15mm 0.56 mm 1.32mm 0.36 mm 0.62 mm 134mm
FLECHA TOTAL 3.59 mm 3.69 mm 3.99mm
FLECHA ACTIVA 3.04 mm 3.19mm 278 mm

Fuente: Propia.

Como puede se puede observar en el Cuadro 13, en general CYPECAD calcula flechas
mayores comparadas con las flechas de los métodos manuales, las flechas calculadas
con Scanlon y Murray son obtenidas con los momentos de CYPECAD, aun asi presenta
diferencias en general hasta un 30 %.

CYPECAD c6mo se explicd en los puntos 2.2.1.3.4 y 2.2.1.3.6, no calcula inercias
fisuradas y no fisuradas, ni tampoco trabaja con las inercias de un reticular (conjunto
de nervios T), siendo su calculo con la mitad del valor de la inercia de una seccion
maciza; Ademas, la utilizacién de un factor que pretende sintetizar el calculo de las
inercias fisuradas, siendo la introduccion de este valor muy imprecisa, puede llevar a
las diferencias mencionadas en los calculos de flechas.
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4.2, COMPARACION
ANALIZADAS

Cuadro 14 ""Comparacion de momentos, Método Directo y CYPECAD"

DE

MOMENTOS

EN

LAS

BANDAS

COMPARACION DE MOMENTOS
PLANTA 2DO -
PISO TRAMG | MOMENTOS METODO DIRECTO MOMENTOS CYPECAD
C36-Cal 'ZQUA[ERD CENTRO | DERECHA 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA
P.P 0.62T*m | 0.74Tr*m | 126 T*m | 0.91Tr*m | 0.83 Tn*m | 1.85 Tn*m
PP+CM 1.34 Tn*m 1.59 Tn*m 2.73 Tn*m 179 Tn*m | 1.74 Tn*m | 3.64 Tn*m
PP+CM+40%SC | 142 Tn*m | 169 Tn*m | 2.89 Tn*m | 2.20 Tn*m | 2.05 Tn*m | 417 Tn*m
COMPARACION DE MOMENTOS
PLANTA 2DO | \y5\MENTOS METODO DIRECTO MOMENTOS CYPECAD
PISO TRAMO
C31-C24 'ZQUA[ERD CENTRO | DERECHA 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA
PP 189 Tr*m | 0.75Tn*m | L75Tn*m | 2.00 Tn*m | 114 Tn*m | 2.29 Tn*m
PP+CM 3.32 Tn*m 1.32 Tn*m 3.07 Tn*m 3.69 Tn*m 1.85Tn*m | 4.42 Tn*m
PP+CM+40%SC | 3.57 Tn*m 1.41 Tn*m 3.30 Tn*m 4.32Tn*m | 226 Tn*m | 5.17 Tn*m
COMPARACION DE MOMENTOS
PLANTA 2DO -
MOMENTOS METODO DIRECT MOMENTOS CYPECAD
PISO TRAMO o oS oDO CcTO o) 0S CYPEC
C24-C17 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA
PP 216 Tr*m | 0.85Tn*m | 199 Tn*m | 2.34Tn*m | 1.25Tn*m | 2.55 Tn*m
PP+CM 539 Tr*m | 2.4 Tn*m | 4.99 Tn*m | 4.99 Tn*m | 3.20 Tn*m | 5.80 Tn*m
PP+CM+40%SC | 5.67 Tn*m 2.25 Tn*m 5.25 Tn*m 576 Tn*m | 3.61Tn*m | 6.62 Tn*m
COMPARACION DE MOMENTOS
PLANTA 2DO -
PISO TRAMG | MOMENTOS METODO DIRECTO MOMENTOS CYPECAD
Cl7-Ci12 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA 'ZQUA'\ERD CENTRO | DERECHA
PP 217 Tn*m | 0.86 Tn*m | 2.0L1Tn*m | 2.39 Tn*m | L.22 Tn*m | 2.44 Tn*m
PP+CM 598 Tn*m | 2.37 Tn*'m | 553 Tn*m | 5.49 Tn*m | 3.15 Tn*m | 4.97 Tn*m
PP+CM+40%SC | 6.26 Tn*m 2.48 Tn*m 5.79 Tn*m 6.28 Tn*m | 3.56 Tn*m 5.71 Tn*m

Fuente: Propia.

Los momentos calculados con el Método Directo en las bandas analizadas tienen
similitud con los momentos célculos con el paquete CYPECAD como se muestra en el
Cuadro 14, las variaciones corresponden 30% como maximo, en la mayoria de los
casos los momentos calculados con el paquete computacional son mayores a los
momentos del Método Directo.
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4.3. COMPROBACION DE ARMADURAS EN VIGAS

Cuadro 15 ""Resultados de comprobaciones en vigas

VIGA 2DO PISO, TRAMO C38-C4

Armadura longitudinal Armadura transversal
Area de acero necesaria (As) Area de acero
Izquierda | Centro Derecha necesaria As 2.40 em¥/m
454 ent | 4.04 en? | 4.54 engt | CYPECAD
Area de acero necesaria "CYPECA D" | AAfea de acero 2.46 em*/m
necesana

Izquierda | Centro Derecha
d13eny | 436eny | .13 enn’

VIGA 2DO PISO, TRAMO C22-PORTICO 3

Armadura longitudinal Armadura transversal
Areade acero necesaria (As) Area de acero
Izquierda | Centro Derscha necesarn As 240 em?/m
633cm? | 3.92 e | 3.92cm? |—iiicAD
Aread 2 "CYPECAD' Area de acero PG et
o] /
reade acero necssana Ty

Izquierda | Centro Derecha
53lcm? [4.13cm® | 4.13cm?

VIGA PLANTA BAJA TRAMO C24-C17

Armadura longitudinal Armadura transversal
Areade acero necesaria (As) Area de acero
Izquierda | Centro | Derecha necesara As 309 cmiim
255 cnr | 3.95 em? | 5.49 em? "CYPECAD"
4.55 em 95 cm. 349 cm AT e 203 e
Area de acero necesara "CYPECAD TkcEsa . .
Izquierda Centro Derecha
482cm® | 413em? | 5.7l cm?

Fuente: Propia.

En general el area de acero calculada por el paquete CYPECAD es coincidente y
verificable con un célculo de forma manual, siendo las variaciones de poca
importancia, debido a que el area dispuesta o area real de acero siempre sera mayor y
cubrird esas pequefias variaciones.

También es importante recalcar que las vigas se encuentran en buenas condiciones
frente al esfuerzo cortante, la mayoria de las vigas requiere armadura minima, ya que
son vigas de borde en su mayoria por ello no estan fuertemente solicitadas, ademas que
tienen una seccidn considerable para poder rigidizar el edificio. Para una seccion de
25x40 cm la armadura minima es 2,46 cm?2,
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4.4. COMPROBACION DE ARMADURAS EN COLUMNAS

Cuadro 16 ""Resultados de comprobaciones en columnas**

COLUMNA C5, TRAMO 4TO PISO-TERRAZA

Area minima As g = Pmin* b d Armadura Dispuesta | 4@ 16

omin. | 0.006 | Amin=| 540 cm? Armadura CYPECAD | 4@ 16
COLUMNA C12, TRAMO SUBTERRANEOQ-PLANTA BAJA
Area minima Agpon = Pmin= b»d | Armadura Dispuesta | 8 @ 16
p min. | 0.006 |Amin=| 12.15cm’ Armadura CYPECAD | 8@ 16

COLUMNA C14, TRAMO 4TO PISO-TERRAZA

Area minima Ag . = pmin* bxd | Armadura Dispuesta | 8 @ 12

b min. | 0.006 | Amin=]  7.50 cr® Armadura CYPECAD | 8@ 12

Fuente: Propia.

Las columnas analizadas no presentan complicaciones ya que como se muestra en los
célculos en el punto 3.4, las esbelteces son inferiores y no clasifican a las columnas en
largas ni intermedias, es decir los efectos del pandeo no afectarian a las mismas.

La mayoria de las columnas se encuentran sometidas a compresion con pequefias
excentricidades, siendo el célculo a flexion esviada muy excepcional, solo en los casos
que las excentricidades superen la minima por norma, aun asi ninguna columna
analizada, ni siquiera la mas solicitada que se encuentra al nivel del sétano, requiere
armadura mayor a la minima. Todas las comprobaciones fueron coincidentes con el
paquete CYPECAD, el programa también dispuso armadura minima con la cuantia
geométrica de la Norma CBH-87.

4.5. COMPROBACION AL PUNZONAMIENTO
o Abacos de entrepiso

Para la verificacion a punzonamiento en &bacos de entre piso se utilizé los
esfuerzos que transmiten los forjados reticulares al Abaco de la columna mas
solicitada, como se muestra en el calculo del punto 3.2.2. Se realiz6 dos
verificaciones una para los pisos que se encuentran desde el segundo hasta la
terraza, puesto que tienen las mismas cargas sobre los forjados, la otra
verificacion se realizo para la planta baja y primer piso, ya que son las areas
comerciales y tienen las mismas cargas. Los resultados muestran que en ambos
casos y para los abacos mas solicitados el hormigon resiste perfectamente el
punzonamiento, y no requiere armadura para cubrirlo.
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Losa de cimentacién

Como se explico en el punto 2.2.4, uno de los factores determinantes en el
espesor de una losa de cimentacion es el punzonamiento producido por las
columnas en la losa, por ello se realiz6 la comprobacion con la columna mas
solicitada, utilizando como carga la resultante en la base de la columna como
se muestra en el calculo del punto 3.5, los resultados muestran que la losa
necesita una altura de 55 cm para absorber el esfuerzo cortante mas una
armadura que puede disponerse a 45°, equivalente a 6 barra de 10 mm de
didmetro por cara de la columna (ver Anexo XI lamina 3).
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CONCLUSIONES

HIPOTESIS | “La aplicacion del Método Directo que es un método
aproximado para el calculo de esfuerzos, basado en la teoria de
funcionamiento de los forjados reticulares, brinda resultados fiables en la
estimacion de flechas, ademés permite corroborar los resultados del paquete
computacional CYPECAD "

El aplicar el Método Directo y luego calcular las flechas con la Ecuacién
Diferencial de la Linea Elastica, permite corroborar los resultados del paguete
CYPECAD, incluso con variaciones maximas de un 30%, comparadas con las
flechas del paguete computacional, estas variaciones son menores a 1
milimetro, confirmando que el célculo con esta metodologia da resultados
fiables en la estimacién de flechas.

Obtener una mayor precision en la evaluacion de las flechas resulta bastante
problematica, debido a las imprecisiones del calculo de las mismas. EI Método
Directo con la estimacion de los momentos mediante factores, aunque tengan
una variacion maxima de solo el 30% como maximo comparados con los
momentos proporcionados con CYPECAD, ya son variaciones que llevan a la
imprecision, ademéas como se explicdé en los puntos 2.2.1.3.4 y 2.2.1.3.6,
CYPECAD no calcula inercias fisuradas, tampoco trabaja con las inercias de
un reticular (conjunto de nervios T), siendo su calculo con la mitad del valor de
la inercia de una seccion maciza, y a eso sumamos que el paquete
computacional aplica un factor “Amplificacion de desplazamientos” para
sintetizar el calculo de inercias fisuradas y las flechas diferidas, factor que el
paquete pide introducir para la estimacion de las flechas y tiene un caracter
subjetivo ya que los manuales del paquete solo muestran recomendaciones del
mismo. Todo esto lleva a las imprecisiones que se muestran en los resultados
del Cuadro 13, que son del orden mencionado.

Dicho todo esto, buscar mayor precision en las flechas resulta innecesario y
debemos conformarnos con una estimacion suficiente de las flechas que nos
permita situar las piezas que proyectamos y construimos en unos niveles de
deformacion tolerables, aceptando incluso errores de cierta entidad en dicha
evaluacion de un 30%.

Ademéas aplicar el Método Directo, proporciona un procedimiento
verdaderamente directo y rapido, porque a partir de una carga y con la simple
aplicacion de factores de distribucidn calcula los momentos y con estos las
flechas, simplificando el analisis estructural de métodos complejos.
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Esto permite calcular las flechas en forjados reticulares de manera rapida,
corroborar los resultados del paquete computacional CYPECAD, ajustar el
predimensionamiento de los forjados y sobre todo tener la seguridad que para
los estados de carga mas influyentes, el reticular no sufra deformaciones
mayores a las permitidas por la norma, por lo tanto no afecte estructuralmente
0 estéticamente a la edificacion.

HIPOTESIS I “El célculo de momentos flectores con el Método Directo da
resultados similares a los del paquete computacional CYPECAD”.

Los momentos calculados con el Método Directo, proporcionan resultados
similares a los de un analisis mas preciso con un paquete computacional, en el
Cuadro 14 se puede observar esta similitud entre los momentos calculados, se
puede constatar que existen variaciones maximas de 30%, sin embargo,
mencionar porcentajes puede dar una falsa percepcién de la realidad de los
valores, incluso con esas variaciones se pudo calcular deformaciones
aceptables y en ningdn caso variaron mas de 1 milimetro entre los métodos,
como se observa en el Cuadro 13. Ademas, vale recordar que el Método Directo
busca el célculo de los momentos flectores de manera aproximada evitando los
calculos largos y complejos, entonces las variaciones mencionadas dejan de ser
aln mas irrelevantes.

Para el caso particular de este edificio se analizd solo los tramos en los que
pudieron aplicarse el método directo, debido a las limitaciones que tiene el
mismo explicadas en el punto 2.2.1.2.1. La fila de columnas analizadas, era la
Unica alineacion que cumplia con todos los requisitos para poder aplicar el
método. En edificios de mayor &area construida es posible tener mas
alineaciones y por lo tanto poder aplicar el método en mas lugares, sin embargo,
siempre ha de haber por lo menos una fila de columnas alineadas donde aplicar
correctamente el Método Directo.

La estimacion de las flechas diferidas es bastante subjetiva, la Norma EHE 08
establece un procedimiento aplicando un factor en funcion del tiempo, que
simplifica el estudio y céalculo de muchos de los fendmenos reoldgicos del
hormigoén. Este método de la EHE permite estimar las flechas diferidas para
distintos estados de carga, con lo que se logra tener un mejor control de
deformaciones en un periodo tiempo, ya que las cargas en una edificacion no
se producen todas en un solo momento. Este andlisis es mas riguroso y tangible
que utilizar el programa CYPECAD en el caso de forjados reticulares, debido
a que la estimacion de las flechas diferidas con la funcion de “flecha entre dos
puntos” carece de un analisis bien establecido de las deformaciones a lo largo
del tiempo.
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El método manual de Scanlon y Murray si bien el criterio y procedimiento es
el mismo que el método propuesto con la ecuacién diferencial de la linea
elastica, la intencion fue comparar con dos métodos manuales las flechas, el
método de la ecuacion diferencial de la linea eléstica utiliza los momentos del
Método Directo y el método de Scanlon y Murray utiliza los momentos
proporcionados por CYPECAD. Esto brinda otro punto de vista sobre las
comparaciones realizadas en el Cuadro 13, donde se puede apreciar que los
resultados obtenidos con ambos métodos manuales tienen mas correlacion y se
asemejan mas entre si, en contraposicion de las flechas obtenidas de
CYPECAD, cabe recalcar que las inercias utilizadas con los métodos manuales
son las mismas, son las inercias que pertenecen a un reticular tomando en
cuenta los abacos y los nervios “T” en los centros de bandas.

Por lo tanto se confirma que la variacién con las flechas obtenidas con el
programa, se deben a las simplificaciones del calculo de inercias ya antes
mencionadas

En cuanto a las comprobaciones manuales realizadas de armaduras en vigas y
columnas, el paguete computacional no contempla variaciones significativas,
vale decir que los elementos se encuentran en perfectas condiciones frente a las
solicitaciones como se explico en los puntos 4.3 y 4.4. Las columnas como se
explica en el anélisis de resultados en los puntos mencionados, carecen de
esbeltez, esta condicion es favorable ya que columnas muy esbeltas presentan
siempre mayores problemas en su disefio y funcionalidad. La excesiva esbeltez
puede incrementar los momentos de segundo orden y por lo tanto las
excentricidades, peor aun si la edificacion es afectada con cargas horizontales
significativas, pueden incrementarse las excentricidades enormemente y por lo
tanto ser perjudicial para la edificacion. Por ello, es que buscar columnas
esbeltas y fuertemente armadas no es una solucién factible.

Todos los abacos que van a resistir el punzonamiento por esfuerzo cortante en
los entrepisos, estdn empotrados en el espesor de los forjados reticulares, esto
quiere decir que resisten perfectamente la solicitacion de punzonamiento como
se explicd en el punto 4.5, aunque no requieren armadura por punzonamiento,
los dbacos no pueden prescindir de una armadura minima, ya que también
pueden presentarse esfuerzos de flexion ademas de fisuracion por temperatura.
Por ello se detallan los armados en los abacos en los planos estructurales.
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El criterio para determinar la cimentacion a utilizar fue, primero verificar que
més del 50% de &rea en fundacion con cimentaciones aisladas fue requerida
para distribuir los esfuerzos de compresion en el terreno de acuerdo con la
resistencia del mismo. Seguidamente, se realizd la verificacion a
punzonamiento de la columna mas solicitada y se determind que se necesita
una altura de losa de cimentacion de 55 cm para absorber el esfuerzo de corte,
ademas de utilizar armadura para el mismo, luego se introdujo la losa con la
altura mencionada, los datos de resistencia y de reaccion del suelo fijado en el
punto 3.1.2 y en el paquete CYPECAD vy se verificd que cumpla todas las
tensiones sobre el terreno.

Ademas de utilizar una losa de cimentacion, se utilizé vigas de cimentacion en
el contorno de la losa, ello por dos razones principales: Primero, brindar mejor
resistencia frente al esfuerzos de corte, ya que las columnas exteriores no tienen
un perimetro critico adecuado, debido a que no se encuentran en un buen area
de apoyo, consiguientemente se logré una mejor distribucion de esfuerzos
flexionantes y de corte en las columnas de exteriores. Segundo, fue utilizar las
vigas de borde como apoyo de los muros de contencién disefiados
manualmente.

Los muros de sétano se disefiaron manualmente de acuerdo con los criterios
explicados en el punto 2.2.5, adem&s se idealizo como muro simplemente
apoyado en sus extremos (vigas de borde de planta baja y viga de cimentacion).
Al estar impedido el corrimiento del muro en coronacién y cimiento, su
deformabilidad es muy reducida y estamos en un caso de empuje al reposo. De
esta manera se simplifica su andlisis y calculo, ademas se utilizan las columnas
como Unico medio para transmitir las cargas, con ello se obtiene un mejor
control de las tensiones producidas en el terreno.
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RECOMENDACIONES

Para el calculo de flechas con los métodos manuales expuestos, se recomienda
considerar como banda de columnas el ancho correspondiente y exclusivo de
los dbacos para simplificar el célculo de inercias, ademas, los esfuerzos tienen
una distribucion diferente en la zona maciza de los dbacos respecto las bandas
centrales, por lo tanto el andlisis considerando asi los anchos de banda sera el
correcto.

Los momentos calculados con el Método Directo, pueden ser utilizados en
edificios que se encuentren sometidos a cargas verticales o gravitacionales, ya
que el método no contempla las cargas horizontales. Ahora bien, si el caso es
como el edificio del proyecto analizado, puede considerarse Util este método,
ya que la carga de viento no produce cambios significativos en las
deformaciones ni en los esfuerzos, debido al tamafio de la edificacion. En
edificios de gran altura que estén sometidos a grandes presiones de viento o
tengan cargas sismicas el método Directo ya no es aplicable.

Es conveniente siempre que se deba hacer un disefio en CYPECAD, con
grandes areas cubiertas por forjados reticulares, verificar las deformaciones, ya
que el paquete computacional no muestra errores en su pantalla si la flecha
activa no cumple con las limitaciones de la norma. Entonces, ya sea con la
funcion de flecha entre dos puntos o con los métodos manuales expuestos en
este trabajo, es importante verificar las flechas. En cuanto a los métodos
manuales expuestos, se recomienda emplear la doble integral en el andlisis de
flechas instantaneas es factible, si lo que se desea es ser riguroso en el calculo
de las mimas, ya que la flecha maxima puede no estar precisamente en el centro
de una banda, sino a una distancia diferente respecto a las columnas.

El sistema estructural de forjados reticulares con abacos es recomendable
cuando se busca una estructura que acompafie a las exigencias arquitectonicas,
por la elasticidad al momento de colocar las columnas, ademas que al no
presentar vigas descolgadas, el disefio arquitecténico puede respetarse
completamente. En nuestro medio estdn empezando a utilizarse estos sistemas
con mayor frecuencia, debido a todo lo mencionado, ademas que son soluciones
que aligeran enormemente las estructuras y por lo tanto son mas econdémicas,
pero no son recomendables estos sistemas en lugares donde se presenten fuertes
cargas horizontales como sismos, o si se trata de edificios de gran altura, en
estos casos conviene considerar el uso de otros sistemas estructurales.
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