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Proyecto: Ampliacion Aulas FRCon

Calculo de losas

Clasificacion de losas segun su geometria.

De acuerdo a la forma de transmitir las cargas hacia los apoyos (vigas), las losas se pueden dividir o
clasificar en dos tipos:

a) Losas armadas en una direccién (O, 60 > LY/LX > 1, 66)

b) Losas cruzadas o armadas en dos direcciones.

Losas armadas en una direccion

Estas losas transmiten los esfuerzos en la direccidon de la menor luz, de modo que su
comportamiento es similar al de las vigas.

Son denominadas también losas simples, que bajo la accidén de las cargas, adopta una deformada
que tiende a ser cilindrica. Al tener curvatura preponderante en un sentido, es segun esta
direccion que se produce la flexion mds importante y en la que se dispone la armadura principal.

Los momentos deben calcularse como si se tratase de una viga de un ancho unitario de 1m.

En la determinacién de los momentos sera esencial tener en cuenta el tipo de apoyo de la losa y su
continuidad o no con otras.

Losas armadas en dos direcciones

Las losas determinadas cruzadas son aquellas que presentan curvaturas del mismo orden en
ambas direcciones por lo que sus armaduras resultan de similar importancia y deben calcularse a
partir de las solicitaciones.

Para su calculo se emplea el Método de Marcus que permite obtener de forma sencilla, mediante
tablas el valor de las solicitaciones mdaximas con suficiente aproximacion.

Se obtienen las solicitaciones suponiendo a la losa como formada por dos haces de fajas de ancho
unitario (longitudinales y transversales) las que se suponen separadas en correspondencia con las
secciones que dividen las fajas entre si.

Las expresiones que nos permiten calcular las solicitaciones son las siguientes:
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Planta de losas
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7,88m
5,13m
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Losa L13, 123, L14 y L24:

L13y 3,68

L3z 513
Losas L15y L25

L5y  8,76m
L5z 10,26 m

Dimensionado de losas

= 0,72=- Losa en 2 direcciones

= 0,85=- Losaen2direcciones

Al ser las losas elementos estructurales rectangulares solicitados por esfuerzos de flexidn, para su
dimensionado se utilizan las tablas de k.

Los pasos a seguir son los siguientes:

a) Determinar o establecer el esquema estatico.

b) Pre dimensionar la altura de la losa.

c)
d)
e)
f)

Determinar las cargas actuantes.
Calcular las solicitaciones.
Dimensionar la estructura
Proceder al armado de la misma.

Pre dimensionado de la altura o espesores de losas

La altura minima de la losa se determina mediante la expresion:

Lc . .
h,. =— — Armadaenunadireccion
" m
Lz Ly . .
Elmayorentreh, =-—yh, =—— Armadaendosdirecciones
in Min
m m
LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION LOSAS CRUZADAS
Condiciones de borde m Condiciones de borde m
| 12 50
i ya\ 30 I
x 55
-~ | = % | |
L

Valores de “m” segun tipo de losa y condiciones de borde.
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Espesores minimos de losas primer piso

5,13m
po T —0,14m
35 35
3,68 m
=3y _ —0,12m
30
10,26 m
po iy —0,18m
55 55
8,76 m
p— e —0,16m
55

Adoptamos como espesor de losa en el primer piso h=12 cm

d=h+r=0,14m

I
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Espesores minimos de losas segundo piso

21z  913m

h

h

35

_ L23y 3,68 m

=0,14m

30

[24x  9,13m

=0,12m

h

35

=0,14m

Adoptamos como espesor de losa en el primer piso h=12 cm

A

.. .

et

876

18

N

v

(I

5388

788

cadrThe

B

_~ A
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Andlisis de las cargas actuantes en losas

Para el caso de losas en dos direcciones debemos analizar cdmo se reparten las cargas en cada
direccion, para lo cual se utilizan los coeficientes X y P

Losa “L11”, “L12”, “L21" y “L22”.

Ingresando con la relacién de lados en la Tabla XI. 10 obtenemos los valores de X y P

L1ly L54 X,, = 0,9336
Lz |p, =1-x=0,0664

Como es de notar en este caso, debido a la geometria de estas losas, no es significativo el aporte
de resistencia en la direccién de mayor longitud, por lo cual se opta por realizar el armado de
dichas losas sélo en la direccién “x”.

L2y

LS

Losa L13, 123,114y L24

Ingresando con la relacién de lados en la Tabla XI. 10 obtenemos los valores de X y ”

= 0,4019
L13y — 0,72 X
L13x p, =1—x=0,5981

Espesores de losa

Por razones constructivas adoptamos un espesor homogéneo de losa “h” de 12 cm y un
recubrimiento de 2 cm

d=h-+2cm=14cm

Pagina 9 de 153



Determinacidn de cargas actuantes
La carga total “q” que actua sobre toda la losa la podemos dividir en dos componenetes, de modo

que:

q=g+p[tn mZ}

Donde :
q = cargatotal que actia sobrelalosa.
g = carga que actia sobrelalosa en forma permanenete.

p = sobrecarga o carga accidental.

Sobrecargas

La carga accidental o sobrecarga es la parte de la carga que puede o no estar sobre la losay su
valor depende del destino o uso de la losa dentro de la construccién.

Esta sobrecarga debe ser estimada por el calculista, pese a ello el reglamento CIRSOC 101 fija los
valores minimos a tener en cuenta.

Para este caso los valores a adoptar serdn los siguientes:

SOBRECARGAS (segtin CIRSOC)

Para locales destinados a aulas p = 850 kg/cm”

Para corredores p = 300 kg/cm’

Cargas permanentes

La carga permanente esta constituida por el peso propio de la losa y de todos los elementos que
estan adheridos a ella (cielorraso, contrapiso, piso, etc.), y se la debe calcular de acuerdo al
proyecto.

Andlisis de cargas permanentes

Losas “L11”, “L12”, “L21” y “L22" (Aulas)
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Piso
Carpeta de Asiento I

// Contrapiso

R
e

v+ s . losadeHormigon

Cielorraso

Piso =22 kg/m2 .
Carpeta deasiento =19 kg/m2 .
Contrapiso =16 l{:g/m2 .
Losade H°A° =24 kg/m2 :
Clielorraso =13 kg/m2 .

cm

cm

cm

cm

cm

-2,00cm = 44,00 kg/m2
-1,50cm = 28,50 kg/m2

-6,00c

m = 96,00kg/m2

-14,00cm = 336,00 k:g/ m?

-1,00¢

Carga permanente o peso propio— |g = 517,5 l{:g/m2

m = 13,00 k:g/m2

Por lo tanto, para las losas que tendran como finalidad su utilizacién como aulas, la carga total

sera:

g=9g+p= 350tn/m2 4—517,5l~<:g/m2 =|q= 867,5kg/m2

Losas “L13”, “L14”, “L23” y “L24” (Pasillos o corredores)

, Piso
Carpeta de Asiento

2
1,5
6,00 cm

// Contrapiso

T
i 4

©+ 4 . LosadeHormigon

Cielorraso
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Piso
Carpeta deasiento
Contrapiso
Losade H°A°

Cielorraso

Carga permanente o peso propio —

g=>517,5 /-f:g/m2

=22 l{:g/m2 -em - 2,00ecm = 44,00 /~z:g/m2
=19 k’g/m2 -em - 1,50em = 28,50 k:g/m2
= 16]<:g/m2 -em - 6,00ecm = 96,00 kzg/m2
=24 lgg/m2 -em - 14,00cm = 336,00 k:g/m2
=13 k’g/m2 -cm - 1,00em = 13,00 /-f:g/m2

Por lo tanto, para las losas que tendran como finalidad su utilizacién como pasillos, la carga total

sera:

g =g+ p="300tn/m’ +517,5kg/m* = |q = 817,5kg/m’

qy = q- X = 817,5kg/m* - 0,4019 = 328,55 kg/m’
g, = q-p=817,5kg/m’ - 0,5981 = 488,95 kg/m’

Determinacion de las solicitaciones

El procedimiento a seguir para la determinacion de las solicitaciones (Momentos) depende del tipo

de la losa y de las condiciones de borde.

Por lo determinado anteriormente, en el presente proyecto las losas que serdn armadas en una
direccién son las losas “L11”, “L12”, “L21" y “L22".

A continuacién se procede a la determinacién de los esfuerzos caracteristicos en cada faja para

este tipo de losas.

Losas “L11”, “L12”, “L21" y “L22”

I

788

707,

A,

7
YL g g
P

]
/
/
7

]
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Para la determinacion de los esfuerzos caracteristicos en estas losas continuas, debe tenerse en
cuenta el hecho de que la sobrecarga (p) puede estar o no actuando en los distintos tramos. De
modo que debe considerarse de acuerdo con este hecho, la posicién mas desfavorable de la
misma. Esto se debe a que las estructuras continuas son hiperestaticas, es decir, tienen un mayor
numero de vinculos que los estrictamente necesarios. Debido a esto, se da la transferencia de
solicitaciones en los distintos tramos, lo que permite a la estructura absorber mejor los esfuerzos
externos, mejorando su comportamiento.

Se procede a cargar la estructura en el primer y segundo tramo de manera alternada como
primera y segunda hipdtesis de carga y para la carga actuando en ambos tramos se obtiene el
tercer estado o hipétesis de carga.

Generalmente se puede afirmar que, el estado de cargas mas desfavorable para los tramos se
obtiene cargandolos alternadamente, es decir, descargando los tramos vecinos; y que el estado de
cargas mas desfavorable para los apoyos se obtiene cargando los dos tramos contiguos y los otros
alternadamente.

Hipdtesis 1: Sobrecarga actuando sélo en el primer tramo.

Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@ @ @ @ @ @
1.72
2.05
T -2.276|-2.278 R
' ' H1.781 H1.771

-1.138+ -1.334

0.000+ 0.000

1.138- 0.754 1.334+ 0.884

1,02
Z2.276- 1.829 [Fremes 2.6694 2 BBO 1.71
[Ton™m] [Ton]
[m] 0.001.74 2.28 342 456 570 6,54 758 9121026 [m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26

Hipodtesis 2: Sobrecarga actuando sélo en el segundo tramo.
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-2.276
-1.138+
0.000+
1.138+
2.276

[Ton*m]

Diagrama de Momentos

@

-2.276

-2.278

0.754

1.72

11.02

1.829

[m]

0.001.14 228 3.42 456 5.70 6.84 7.68 9.12 10.26

-2.669
-1.3344
0.000+
1.334+
2.6694

[Ton]

r0.884

Diagrama de Corles

@

r2.669

2.05

1.71

1.771

1.781

[m] 0.60114228 332456 57086b1708 9721028

Hipotesis 3: Sobrecarga actuando en ambos tramos.

-2.851+
-1.428+
0.000+
1.426
2.8514

[Ton*m]

Diagrama de Momentos

@

-2.851

-2.851

1.606

1.28

1.28

1.806

[m] 0.00114 258342456570 684 7889721026

Diagrama envolvente.

-2.8514
-1.426+
0.0004
1.4264

2.851+

[Ton*m]

Diagrama de Momentos

2

-2.851

-2.851

1.829

1.28

1.829

[m]

000114 258 342 456 570 6.84 788 9.42 1028

-2.7819
-1.3907
0.000+
1.390+
2.781+

[Ton]

Diagrama de Cortes

@ @ @
F2.781
(1669 1.92
1.92 1.669
2781

[m] 0.00 1.14 2.28 3.12 4.56 5.70 6.84 7.68 9.12 10.26

-2.7814
-1.390
0.000+
1.3904

2.781

[Ton]

11.781

Diagrama de Cortes

@

12.781

192

2781

1.781

[m] 0.00 1.14 2.28 3.12 4.56 5.70 6.4 7.98 9.12 10.26
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A continuacidn se presentan 4 losas cruzadas continuas dispuestas de a pares, las cuales son “L13”

y IIL14II; ”L23” y ”L24”.

N
i f N\if
<o ] L n
= SRR EARE- gL g | Hiad
= ¥ | Nk 2=
-3 5 ' 5 e
—~a N ‘ ' e
= 488,95 kg/m? E § = 488,95 kg/r?
N v v N S
|
Direccién y-y
Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@ 2
-0.828 -0.0004 0,900
-0.414 -0.450-
0.000 0.000
0.414- 0.450 1284
0.8281 0.828 0.9001 0.900
[Ton*m] [Ton]
(] 0-00 0.410.82 1.23 1.64 2.b4 2.45 2.86 3.27 3.68

Se utilizara el método de Kh.

h 12em .

k, == — 13,17 > k]

' mg 0, 83tn/m ’
b 1m

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:

kg = 0,45 k, =021 k, =0,93

(] 0-00 0.41 0.82 1.23 1.64 2.04 2.45 2.86 3.57 3.68

La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:
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. mg kg 0,83tn/m-0,45
s h 0,12m

Adoptamos como armadura resistente en la direccién y-y

¢p8mm c /15cem

Direccion x-x

Diagrama de Momentos

@ @ ®
1080~ -1.080-1.080
-0.540-
0.000~
05407 0.608 0.608
1.080- 1.28/1.28
[Ton*m]
[m] 0.001.142.283424.565.706.847.989.1210.26

Se utilizara el método de Kh.

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:

k=044 k. =015 Kk, =095

= 3,1lcm2/m

-1.053
-0.527
0.000+
0.527
1.053+

[Ton]

Diagrama de Cortes

(m]

La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

m, -k, 0,608 m/ m- 0,44
aS = =
h 0,12m

= 2,23cm2/m

Adoptamos como armadura resistente en la direccidn x-x

p8mm ¢ /20cm

@ @ ®
L1.053
L0.632 1.92
1.92 0.632
1.053
0.001.14258324245657068475894%210.26
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Apoyo central

CIRSOC 201, art. 15.1.2.: Los esfuerzos se calculan de acuerdo a la teoria de la elasticidad. Si
cuando se determinan los momentos correspondientes, se mantienen las condiciones de
equilibrio para las construcciones corrientes, con luces de apoyo de hasta 12m y momento de
inercia cte., el momento en el apoyo se podra aumentar o reducir un 15% de su valor maximo.

Reduccion del momento en el apoyo central

Mac =1,08tnm
M ac =1,08tnm-0,85
M ac =0,92tnm

m, = ‘M'ac‘

h 12em .
k, = X — =12,51 >k,
’ \/ms 0,92tnm
b 1Im

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:
kS =0,44 k:X = 0,16 kZ =0,94
La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

b 0,92tnm-0,44
a, = Ms B _ = 3,38cm2/m
h 0,12m

Debemos descontar la seccidn total de las barras de los tramos, que se levantan en el apoyo.

Total de barras a levantar en apoyo:

L13 — ¢8mm ¢ /20em = 2,23cm2/m

A% = 4,46 em®/m
L14 — ¢ 8 mm c/20@m=2,230m2/m 5 /

2 2 2
cm cm Su cm
— 4,46 = A" =0

m m ‘ m

Suy
AP = 3,38

No adoptamos armadura adicional superior en el apoyo central ya que todo el momento es
tomado por las barras de los tramos que se levantan en el apoyo.
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Dimensionado de las losas.

o _n

CIRSOC 201, art. 20.1.6. (Armaduras): La separacidn entre las barras de la armadura, “s”, en cm, no
debe ser mayor que:

s:15+d/10,

en la zona de maximo momento, siendo “d” el espesor de la losa.

En las losas cruzadas la separacion entre las barras de la armadura en la direccién de la menor
solicitacién, no debe ser mayor que 2d, 6 como maximo 25 cm.

Art. 20.1.6.3. (Armadura transversal de losas armadas en una direccion):

Las losas armadas en una direccién deber proveerse de una armadura transversal, cuya seccién
por metro debe ser, por lo menos igual al 20% de la armadura principal necesaria en el tramo,
para una carga uniformemente distribuida. Como minimo se deben disponer, por metro, tres

barras de dS =6mm.

Pre dimensionada la altura y obtenidos los esfuerzos caracteristicos, se procedera a verificar dicha
altura y a dimensionar la armadura resistente.

Verificacion al corte
CIRSOC 201 art. 17.5.: Esfuerzo de corte determinante

La armadura de corte debe calcularse sin considerar la resistencia a la tracciéon del hormigén.

En general es determinante para el calculo el maximo esfuerzo de corte en el borde del apoyo. En
el caso en que la reaccidn de apoyo es introducida en el borde interior de la viga mediante
tensiones de compresidn (apoyo directo), puede procederse como sigue: para la determinacién de
las tensiones de corte y para el dimensionamiento de la armadura puede usarse la solicitacién de
corte correspondiente a la seccidn distante 0,5h del borde del apoyo.
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10 - N - s 4 . 5% - 5. g
Tabla 18, Limites de los valores bdsicos de la tensién de corte T, en MN/m“° bajo la carga de servicio.

[ 2 |3 [ 4« [ s T e [ 7 1 8715 10 1 !
| Tensidn | Valores limites de la tensidn de corte 7T para| Verificacién
Elemento | Zona | de corte| los tipos de hormigdn: 4 de la armadu | Armadura de corte
[ | max.To |y g H- 178 -21]n-30|u- 38 [u- 4|72 decorte |
' T i - = —
] [ ! No 25 necesiy |
la ‘ 0,25 0,30 | 0,35 0,40 0,50 | 0,55 | ria (No obs-
l_< 1 I Toua tante ver el Ninguna
| 1b | 0,35 0,45 0,50 0,60 0,70 0,80 | articulo
‘ 17:5:5:)
— Losas —— —
i | | Se permite una ar
| r ! ! madura de corte
| 2 2 T 1,20 | 1,50 1,80 2,40 2,70 3,00 Mecesaria reducida de acuer
do con la ecua -
| | | cidn (25).
[ 3 1 r, 0,50 | 0,65 | 0,75 | 1,00 | 1,10 | 1,25 | o es nece- | (ver el articulo
o | ria 17.5.5.) E
i | ] T Se permite una ar
| | madura de corte
4 2 T 1,20 1,50 | 1,80 2,40 2,70 3,00 | Necesaria reducida de acuer
do con la ecuacidn
(25)
 — Vigas j———t — -
2,00 2,50 3,00 4,00 4,50 5,00
Necesaria Armadura de corte
5 3 | Tos | sélo para d § dy > 45 cm y si se utriliza a total
l i cero nervurado. I

1JLos valores del rengldn l-a valen para armadura escalonada, es decir, parcialmente anclada en la zona traccionada.

* IMN/m : 10 k;it,‘fL".:'.-‘l
Valores basicos de la tension de corte

El valor basico de la tensidn de corte no debe superar los valores limites dados en la Tabla 18.

Para elementos estructurales solicitados a flexion rige como valor basico T, la tensidn de corte a

la altura del eje neutro en Estado .

Criterios para el dimensionamiento de la armadura de corte.

La armadura de corte debe distribuirse de acuerdo con el diagrama de tensiones de corte. Las

inclinaciones que pueden admitirse en las barras traccionadas del reticulado ideal, respecto del eje
de la viga, son:

a) para barras inclinadas: entre 45°y 60°.
b) para estribos: entre 45° y 90°.

Reglas para el dimensionamiento de la armadura de corte

De acuerdo con la magnitud maxima 7, (Tabla 18) rigen las siguientes directivas para el calculo de

la armadura de corte:
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Zona 1:

Mdax T, < T, para losas
11

Max T, <7, paravigas
12

En las losas se puede prescindir de la armadura de corte si el valor basico T, < /{:1 Ty donde kl

11

viene dado por la siguiente expresidn:

ki :%+0,33 — 1>k >05

1

Siendo “d” el espesor de la losa en metros.
Para losas con carga permanente, uniformemente distribuida y total, y sin cargas concentradas
importantes, se puede sustituir el coeficiente k1 por k2 , siendo:

k :%—1—0,60 — 1>k >0,7

2

En vigas, vigas placa y losas nervuradas se debe disponer siempre una armadura de corte, que se
determinard segun la siguiente ecuacion con el valor de dimensionamiento 7.

7':0,40-7'0

La proporcién de estribos que corresponde a dicha armadura de corte se regira por el articulo
18.8.2.2.

Zona 2:

Ty, < Mézx T, < 7, Para losas
To, < Maz T, < 7, Paravigas

El valor basico T, puede minorarse en todas las secciones al valor de dimensionamiento 7, de

acuerdo con la siguiente ecuacién. ( 7 es la tensién de cdlculo para la armadura de corte minorada)

TOZE:ristente
T=——"7-—"2>040-7,
-
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Si el valor basico 7, se encuentraentre 7, y 7, , se debe usar para el dimensionamiento en
2 3

toda la zona del diagrama de corte de igual sigo, el valor basico 7 (tension de calculo para la

armadura de corte total).

LOSA L13yL23

Limites de las tensiones de corte:

H-21:

T, = ?),E)Okg/cm2
7'811 = 5,00 k:g/cm2

7. =18,00 l{:g/cm2

0

Tensidn de corte admisible para losas:

k =%+O,33 =£+0,33 =1,76; d = espesordelosa.
d 0,14

1
’

k =2,00 > 1,00 = Seadopta k, = 1,00

a

(Solamente en las losas con espesores d > 30 cm, T resulta menor que 7, )
1

OllAdm .
T0 s = k7o =1,00-3,50kg/cm’
Tg Adm 3,50 ]‘?Q/Cm2

(0,5, | = 1,500

El esfuerzo de corte determinante:

_ b, h L
qQs = [(JMM} 15 + 5 -(g + p), b, = ancho de pared de apoyo.
1 12
T — qSMd,x — qSde — 13,9]{79/677’1, — 1 25 kg < ,7_a — 3 5 kg
Ovaz - bk -h 100-0.93-12 ) 2 0,, Adm ) 5
0 ZM[’IL 0 2 ) 9 cm cm cm

El valor k‘Z tomado es el correspondiente al apoyo de la losa.

Debido a que T, < T! se adoptan los valores del rengléon 1a de la Tabla 18.
A

iz 0, Adm
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De acuerdo con la Tabla 18, columnas 10 y 11, la verificacidn de la armadura de corte no es

necesaria y no se necesita armadura de corte.

LosalllylL12

Diagrama de Momentos

Diagrama de Cortes

@ @ @ @ @ @
54 -2.851|-2.851 2y | 2,781
1.426 -1.390 192
0.000+ 0.000
1,426 1,390
1.28/1.28 1.92 1781
2851 1.829 1.829 ey S780
[Ton*m] [Ton]
[m] 0.00 1.14 2.58 3.42 4.56 5.70 6.84 7.58 812 10.26 [m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.64 7.98 9.12 10.26

Tramos centrales:

h 12¢em .

bk =—F== = 8,87 >k,

’ m, 1,83tn-m ’
b 1m

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:
kS = 0,46 kX =0,26 kZ = 0,91
La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

m. -k 1,83tnm - 0,46
a = 3 3 =
s h 0,12m

= 7,O2cm2/m

Adoptamos como armadura resistente
¢1l0mm ¢ /1lem
Armadura de reparticidn

agr =0,2-a, =0,2-7,02 ch/m

a.r = 1,4cm2/m

Adoptamos

p6mme /20em
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Apoyo central

CIRSOC 201, art. 15.1.2.: Los esfuerzos se calculan de acuerdo a la teoria de la elasticidad. Si
cuando se determinan los momentos correspondientes, se mantienen las condiciones de
equilibrio para las construcciones corrientes, con luces de apoyo de hasta 12m y momento de
inercia cte., el momento en el apoyo se podra aumentar o reducir un 15% de su valor maximo.

Reduccion del momento en el apoyo central

Mac = 2,85tnm
M ac =2,85tnm - 0,85
Mac =2,42tnm

m, = ‘M'ac‘

h 12em .
k, = L= =77 >F,
\/ms 2,42tnm
b 1m

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:
kS = 0,47 k:X = 0,30 kZ =0,89
La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

m. -k 2,42tnm - 0,47
aS = S S =
h 0,12m

= 9,48cm2/m

Debemos descontar la seccidn total de las barras de los tramos, que se levantan en el apoyo.

Total de barras a levantar en apoyo:

L11 — ¢10mm ¢ /22cem = 3,57cm2/m

A% =7 14cem?/m
L12 — ¢10mm c/220m=3,57cm2/m 5 /

2 2 2
cm cm w cm
— 74— = A" =234

m m - m

Suy
AP =9,48

Adoptamos como armadura adicional superior en el apoyo central.

p6mme /1lem
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Verificacion al Corte
LOSA L11

Limites de las tensiones de corte:

H-21:
T, = ?),E)Okg/cm2
7'811 = 5,00 k:g/cm2

0

7. =18,00 l{:g/cm2
2
Tensidn de corte admisible para losas:

k1 — %_1_ 0,33 = % +0,33=1,76; d = espesordelosa.
d 0,14

k =2,00 > 1,00 = Seadopta k, = 1,00

a

(Solamente en las losas con espesores d > 30cm, T resulta menor que T, )
11

UHAdm
T0 s = ko To =1,00-3,50kg/cm’
Tg Adm 3,50 ]‘?Q/Cm2
(0, = 2,780

El esfuerzo de corte determinante:

_ by,  h L —
qQs = [(JMM} 15 + 5 -(g + p), b, = ancho de pared de apoyo.
0,15 0,12
4s,, = 218 = [ 2 * 9 | (0’ 8675 tn/m) = 2,66 tn/m =4y = 26,6/€9/Cm
T — qSMd,x — qSMd.r — 26’6kg/cm =92.49 kg < Ta =35 kg
O p .y b -k -h 1.00-0.89-12¢m " em? 0,, Adm " em?
0 Min 0 2 9 9

El valor k:z tomado es el correspondiente al apoyo de la losa.

Debido a que T <T

OMa’I

g 1am S€ @doptan los valores del renglon 1a de la Tabla 18.
11

De acuerdo con la Tabla 18, columnas 10y 11, la verificacién de la armadura de corte no es
necesaria, ya que no necesitamos armadura de corte.
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Cdlculo de la losa casetonada:

Losas L15y L25

8,76m
L15y = = 0,85= Losa en2direcciones
L15x 10,26 m

Pre dimensionado

h=08 =082 93 560m
35 35

Adoptamos —h = 25cm

10.26

L25

8.76

0.50

0.50
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Piso

Carpeta de Asiento
Contrapiso E
et .0 T Carpetade Compresion < . LT s =N =Sk
g | @‘d 5 % > - al “‘ e B ' . Af"m . 4 ﬁ&t 2» w©w
& £ /'14" : 5
Nervio RS} S
12,00 cm 38,00 cm 12,00 cm
50,00 cm
Andlisis de peso propio:
Piso =22 k:g/m2 -cm - 2,00ecm = 44,00 k‘g/m2
Carpeta deasiento =19 k:g/m2 -cm - 1,50cm = 28,50 l{:g/m2
Contrapiso =16 kzg/m2 -cm - 6,00cm = 96,00 k’g/m2
Losade H°A° =24 /<:g/m2 -em - 10,00em = 240,00 kg/m2
Cielorraso =13 /<;g/m2 -cm - 1,00cm = 13,00 l{:g/m2
Nerviosde H°A° = 0,15¢m - 2400 k‘g/m?’ -0,2="72 kg/m2

Carga permanente o peso propio — |g = 493,5 /<;g/m2

Por lo tanto, para las losas que tendran como finalidad su utilizacién como aulas, la carga total
sera:

g=g+p= 3501571/7712 +4c93,5kg/m2 = |q = 843,5kg/m2

De tabla X1.9

L4y _ o or| Xu = 0.3430
L4z |p, =1—x=0,6570

gy = q- X = 843,5kg/m” - 0,3430 = 289,3kg/m’
g, = q-p = 843,5kg/m’ - 0,6579 = 554,94 kg/m”
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876

5649 kgl

) A B

q:

q=289,3 kg/m?

Diagramas de esfuerzos caracteristicos

Direccién y-y

Diagrama de Momentos

@ @
-5.276
-2.638-
0.000-
2210 5.276
[Ton*m]

[ml 0.00 0.7 1.65 2.52 3.80 4.87 5.84 6.81 7.79 8.76

-2.409
-1.204+

Diagrama de Cortes

r2.409

0.000-
1.205 4.38
2.409-

2.409

[Ton] )
orEm] 0.00 0.97 1.95 2.92 3.80 4.87 5.84 6.81 7.79 8.76
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Se utilizara el método de Kh.

h 23cm .
hy = X = :102]{}}]
my 5,27tn-m
b 1m

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:
kS = 0,45 kX = 0,208 kZ = 0,925
La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

m, -k, 5,27tn/m -0,45
aS = =
h 0,23m

= 10,30m2/m

La armadura se debe repartir en los dos nervios que se plantean por faja.

Por lo que se adopta

2016 mm= 4,02cm’
1612mm= 1,13 cm’

Direccion x-x

Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@ @ @ @

3,807 484 [1484
-1.903+ -0.742+

0.000+ 0.000

1.903- 0.742- 9.13
3.807 3807 1.4847 1484

[Ton*m] T I T [ I I I T [Ton] T I T I I I I T
[m] 0.001.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26 [m] 0.001.14 2.28 3.42 456 5.70 6.84 7.98 9.1210.26
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Se utilizara el método de Kh.

23cm

hx
/% 3,82tn-m
b 1m

De la Tabla 1.8.a se obtienen los siguientes datos:

*

=11,77 >k

kg, =0,446 k, =0,184 &k, =0,935

La seccidn de acero necesaria por metro de ancho sera:

m. -k 3,82tn-m - 0,446
a. = 3 3 =
s h 0,23m

= 7,74cm2/m

Adoptamos como armadura resistente en la direccidn x-x

La armadura se debe repartir en los dos nervios que se plantean por faja.

Por lo que se adopta
2016 mm= 4,02 cm’

Verificacidn posicién eje neutro.

Se determina la posicién del eje neutro para verificar que el mismo se encuentre dentro de los 10

cm de la capa de H°

X =K, -h=0,208-23cm
X =4,78cm

Verificacion al corte Direccion X-X
Limites de las tensiones de corte:

H-21:

7 =18,00 kg/cm2

Tensidn de corte admisible para losas:
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k1 — %_1_ 0,33 = £ + 0,33 =1,13; d = espesordelosa.
d 0,25

k =113 > 1,00 = Seadopta k, = 1,00

a

(Solamente en las losas con espesores d > 30cm, T resulta menor que 7, )
1

OllAdm .
T0 s = k7o =1,00-3,50kg/cm’
o g = 3,50 kg em’
(0, = 2,780

El esfuerzo de corte determinante:

b, h
4 = [qmw] 1 + 5 -(g + p); b, = ancho de pared de apoyo.
0,15 0,25 _ B
@5 = 2,78tn — [T + | (0, 2893 tn/m) = 2.1tn/m =4y = 21 kg/cm
21kg/cm

7_0 — qSMd,x — qSde — / — O, 98 kg < ,7_3 » — 3,5 kg

vir bz bk -ho 1,00-0,935-23cm cem? Cha cm?
Se adopta:
Armadura necesaria:

Fe_ . 1
fe,, =—L4 = L-bo -—-lOOCm/m
" €y o, sena + cos o
Donde
* fe,., 1seccidn especificanecesaria
e« Fe, :secciondel estribo
e, separacion deestribos
0, :tension del acero
e tinclinacion delasbarras o estribos
Fe  0,98kg/cm’ 1
fe,, =—L4 = / - -100cm - -1000m/m = 4,08 cm2/m
ey, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90
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Se adopta:

0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ /10cm = —— = 5,6cm2/m
0,101

Verificacion al corte Direccion Y-Y

El esfuerzo de corte determinante:

b, h
4 = [qmw] 1 + 5| (g + p); b, = ancho de pared de apoyo.
0,15 0,25 B B
@5 = 2,78tn — [T + < | (0, 555 tn/m) = 2.67 tn/m =qg = 27 kg/cm
27 kg/cm

T, = Tsvar  _ _Dsmaw / —1,27 kg <7 . =35 kg

vie bz 0ok -ho 1,00-0,925-23cm em? n em?
Se adopta:
Armadura necesaria:

Fe_
fe,. = i l-bo -;-NOCm/m
" €y o sena + cosa
Donde
* fe,., 1seccidon especificanecesaria
e« Fe, :secciondel estribo
e, :separacion deestribos
0, :tension del acero
e« sinclinacion delasbarras o estribos
Fe  1,2Tkg/cm’ 1
fe,, =—L4 = / ~-100cm - 100 cm/m = 5,29 ch/m
ey, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90
Se adopta:
0,28 cm* - 2
estribos — ¢6¢ /10cm = ——— = 5,6cm2/m
0,10m
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Armadura superior:

Para la distribucidon de cargas y evitar fisuramientos por retraccién y temperatura

Se adopta como armadura superior:

¢p6mm ¢/ 30cm Ambas direcciones.

208 @6 c/30
) y

s = £

Carpeta de Compresién S

£ =

> [

@60 8

v G e, &
2016 1012
12,00 cm 38,00 cm 12,00 cm
50,00 cm
I |
Armado en direccién y-y
@6 ¢/30
208
\ y )
g - B g
Carpeta de Compresion =
= =]
& | £
™ ()
_ @6c10 =
2 2 &
2016
12,00 cm 38,00 cm 12,00 cm
50,00 cm

Armado en direccidn x-x
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Calculo de vigas

Planta de Vigas

5.13 ‘ 5.13
e Vi
ik

— o~ T

Vigas Laterales
Datos:

Luz de cdlculo=3,94m
Espesor de pared =E, =0,20m

Predimensionado

11.56

4.38

4.38

3.68

3.94

3.94

513

513

V213

V220
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Por condicion de deformacion:

L .
>2 e 139 o) 6oem
16 16

d, =24,62cm +2cm + 0,6 cm = 27,23 cm
Seadopta :

d, =60cm

= h, =60cm—2,6cm = 57,4cm
Seadopta :

b, =20cm

Andlisis de carga:

Peso propioviga = 0,20m - 0.60m - 2400 k:g/m3 = 288 kg/m
Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 li:g/m3 =624 kg/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 912 k:g/m

Carga por viga

g, =912 kg/m +1670 k:g/m —=2582 k’g/m
g, = 912 kg/m + 1670 kg/m =2582 kg/m
g, = 912 kg/m + 632 kg/m :1544kg/m

g, = 912 kg/m + 1480 k:g/m =2392 /{:g/m
g, =912 kg/m + 1480 kg/m =2392 kg/m

[TTTTITTTTTT [TTTTTTTTTTTT ARRRRARRRRAN TTTTTTTTITTT]
qi= 2,582 t/m 0:= 2,582 tn/m AR :=2,392 t/m s = 2,392 tn/m
o L L o= vt []]] L UL
= | e oV e 0 e i VIR e N
Y D . A
3.94 3.94 3.68 4.38 4.38
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Diagramas de esfuerzos:

Diagrama de Momentos Diagrama de Caortes

@ @ ® @ ® ®

5,106 -4.4671-4 461 -5.10615.106 6.404
-2.553 -2446 -3.202
0.000 0.000
0334
2,553 .788 2.036 3.2024
5029 3.464
5.106 0.57/ | \1.12 114/ | \o.08 6.404-

0.88 1.02 1.24 0.63

[Ton*m] [Ton]
[m] 0.00 226 452 6.77 9.03 11291355 1580 18.06 20.32 [m] 0.bo 226 452 6.77 9.03 1129 1355 15:80 18.06 20.32

Viga V101 y V201

Calculo de la armadura inferior:

Kh= h“[cm] _ on4 =14,77
M, [t-m] \/3,02
K =0,44
= 1K =0,95
K =0,15
A [ch]:M-K:ﬂ-04¢122310m2
st h[m] © 0,574 ’

A =2012mm=2,26 cm’

sinf

Viga V103 y V203

Calculo de la armadura inferior:
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h0 [cm] 57,4

Kh= = =19,19
M, [t-m] \/1, 79
b[m} 0,2
K =0,44
= 1K =095
K =015
M |t-m
A f[cm2] - M K =2 045 =137 em?
sin h[m] e 07574
A, =2¢12mm=2,26 cm’
Apoyo N° 2
Calculo de la armadura negativa:
h_ |cm
ghe ol _ 514 12,15
M, [t-m) \/4, 46
b[m} 0,2
K, =0,45
= 1K =0,93
K =021
M |t-m
) cmZ] = M K =220 045 = 3500m?
ssup h[m] e 0’574
A =2012mm= 2,26 cm’
2¢010mm = 1,57 em’
Verificacidn al corte:
Apoyo N° 1:
Q = 3954 kg r =153m r=C 98 8em

Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
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T, = @ = 3954 = 3,63 k:g/cm2
K -h-b, 0,95-57,4-20
(x _ r) (153 _ 28,8)
marT, =T, ot =7,8 —— L =4 31kg/cm’
To =T ", 153 g/

m

Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr7,(Zonal)
T=173 kg/cm2
Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe 1
fe,, =—=2- — T -—-IOOCm/m
" e, o, sena + cosa

Donde

. feBii :seccion especifica necesaria
«Fe, :seccion del estribo

se,. separacion de estribos

«0, :tension del acero

e inclinacion delasbarras o estribos

Fe 1,73 kg/cm’
fe,. = i _ / -20cem - L ~100cm/m =144 cmZ/m
Toe, 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:

0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = —— = 1,86 ch/m
0,30m
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Apoyo N° 2, a la izquierda:

Q = 6219kg r =241m r=C 98 8em
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
21
T, = @ = 6219 = 5,82 k:g/ch
Kz-h-bo 0,93-57,4-20

x —r 241 — 28,8

mazT, =T, u = 5,82-g = 5,12kg/cm2
x 241

m

Como mdzx 1, <T7,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr7,(Zonal)

T =2,05 kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe
e = pi =T -;-NOCm m
fe,
" e, o seno + cos o

Donde

s fe,,. :seccion especifica necesaria
«Fe, :seccion del estribo
e, separacion de estribos
20
«0, :tension del acero

e« inclinacion delasbarras o estribos

Fe  2,05kg/cm’
fe,, = it _ / ~-20cm - 1 -100 cm/m =171 ch/m
ey, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
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0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = —— = 1,86 ch/m
0,30m

Apoyo N° 2, a la derecha:

Q = 5681kg r =220m r=C 98 8em
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
T, = @ = H681 = 5,32 k:g/cm2
K -h-b, 0,93-57,4-20
x —r 220 — 28,8
mar T, =T, w = 5,32~g = 4L,62/€g/cm2
T 220

m

Como mdzx Ty < Topp = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr 7, (Zonal)

T=18> kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe 1
fe,, =—=L¢ — T -—-IOOCm/m
" e, o, sena + cosa

Donde

. feBii :seccion especifica necesaria
«Fe, :seccion del estribo

se,. separacion de estribos

«0, :tension del acero

e inclinacion delasbarras o estribos

Fe  1,85kg/cm’
Toe, 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Ocm - ~1OOcm/m:1,54cm2/m
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Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser

menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:

0,28 cm® - 2

estribos — ¢6¢ / 30 cm = “0z0m 1,86 ch/m

,30m

Viga V105 y V205

Calculo de la armadura inferior:

K o] = DT gy
M, [t-m] \/0,34
K =0,43
=K =098
K =0,05
M, [t-m)] 0,34
Ao’ T Tfm] T T 0T
A =2¢10mm=1,57 cm’
ApoyoN°3yN°4
Calculo de la armadura superior:
Kh= i [Cm] _ 504 _ 16,4
M, [t-m] \/2,45
b[m] 0,2
K =0,44
= 1K, =095
K =015
ssup 2}_M€[tm] K _&

 hm] T 0,574
A =2012mm= 2,26 cm’

ssup

0,43 = 1,38 cm®

0,44 = 1,88 cm”
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Apoyo N° 3 a la izquierda y Apoyo N° 6:

Q = 4492 kg r =174m r:h+C:28,8cm
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
7'0 = Q = 4492 = 4,]_2 k‘g/cm2
Kz-h-bo 0,95-57,4-20
x —r 174 — 28,8
mar T, = T, w = 4,12~g = 3,44/€g/cm2
T 174

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anex), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr7,(Zonal)

T=138 kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  1,38kg/em’
it _ / -20cm - 1 -IOOcm/m =115 ch/m
€p 2400 k:g/ch sen 90 + cos 90

f Chii =

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30em = ——— = 1,86 ch/m
0,30m
Apoyo N° 3 a la derecha:
Q = 2752kg r =178m r= 1 o8 8em
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Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:

7'0 = Q = 2752 = 2, 52 kg/cm2
K -h-b,  0,95-57,4-20
x —r 178 — 28,8
max T, =T, (m—> = 2,52-(—) = 2,11kg/cm2
x 178

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una
armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr7, (Zonal)
T=0,84 k:g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  0,84kg/cm’
fe,, = it _ / ~-20cm - 1 -100 cm/m = 0,7cm2/m
ey, 2400 k:g/cm sen 90 + cos 90

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30em = —— = 1,86 ch/m
0,30m
Apoyo N° 4 a la izquierda:
Q = 2930 kg r =190m r=C o8 8em
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
T, = ¢ = 2930 = 2,69 kg/cm2
Kz-h~b0 0,95-57,4-20

mdarT, =T, -M:Q,%-%: 2,28]{:9/0777,2
T

m
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Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr 7, (Zonal)

T =0,91 kg/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe,  0.91kg/em’ 1

€, = = -20cem -
feg, €p 2400 k:g/ch sen 90 + cos 90

-100 cm/m =0,76 ch/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30em = ——— = 1,86 ch/m
0,30m
Apoyo N° 4 a la derecha:
Q = 4631 kg r =194m r=HC o8 8em
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
7, = @ __ 4631 o kg/cm2
Kz-h~b0 0,95-57,4-20

x —r 194 — 28,8

max T, =T, w = 4,25-g = 3,62]{19/cm2
T 194

m

Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T =145 k:g/cm2
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Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe 1,45 kg/ cm’
feBii — eBzz _ /

1

Ocm -

= —-2
€p 2400 kg / cm

sen 90 4+ cos 90

. 100cm/m =121 cmZ/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser

menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30 cm = ——
0,30m
Viga V107 y V207
Célculo de la armadura inferior:
h lem
Kh= 0[ ] _5%4 17,97
M, [t-m] \/2, 04
b[m] 0,2
Ke =0,44
= Kz = 0,95
Kw = 0,15
M \|t-m
A f[cm2] - MK =20 44— 156em?
S 1 h|:m:| e O, 574

A =2010mm=1,57cm’

sinf

Viga V109 y V209

Calculo de la armadura inferior:

= 1,86cm2/m
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Kh= — — 13,8
M, [t-m] \/3,46
(1
K = 0,44
= 1K =0,95
K =0,15
o] —%-KF :%-0,44 — 2,65 cm”

A =2010mm=1,57 em’
1612mm=1,13cm’

Apoyo N° 5

Calculo de la armadura negativa:

h |em
Kh— 1 A 11,36
M, [t-m] \/5,11
b[m] 0,2
K =0,45
=K =0,93
K =021
M it-m
A f[cm2] = M K =211 045 = 4.01cm?
S1n h[m] e 07574
A =412mm= 4,52cm’
Verificacién al corte:
Apoyo N° 5 a la izquierda:
Q = 5846 kg 1 =244m r= 1 o8 8em

m
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Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:

T, = @ = 5846 = 5,48 kg/ em’
K -h-b,  0,93-57,4-20
r —r 9244 — 28 8
maz T, ZTO-w:E)A&g:él,%kg/ch
T 244

m

Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr 7, (Zonal)

T=193 kg/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  1,93kg/cm’
fe,. = it _ / -20em - L ~100cm/m = 1,61cm2/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30em = —— = 1,86 ch/m
0,30m
Apoyo N° 5 a la derecha:
Q = 6404 kg 1 =268m r:h‘;cz28,8cm
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
T, = ¢ = 6404 = 6,00 kg/ cm’
Kz-h~b0 0,93-57,4-20

T —T 268 — 28,8

max T, =T, w = 6,00-(—) = 5,36krg/cm2
T 268

m
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Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anex), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T=2]14 kg/cm2
Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe 214 kg/cm2

Ocm -

_ Bii
f 637:7: - -

Bii

— 9
e,. 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

. 100cm/m =179 cmZ/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser

menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:

0,28 cm® - 2

estribos — ¢6¢ / 30 cm = “0z0m 1,86 ch/m

,30m

Vigas Centrales

Datos:

Luz de cdlculo=3,94m

Espesor de pared =E, =0,20m

Predimensionado.

Por condicion de deformacion:

> 139 o 6oem
16 16

d, =24,62cm +2cm + 0,6 cm= 27,23 cm
Seadopta :

d, =60cm

= h, =60cm—2,6cm = 57,4cm
Seadopta :

b, =20cm
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Analisis de carga:

Peso propio viga

= 0,20m - 0.60m - 2400 k:g/m3 = 288 kg/m
Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 li:g/m3 =624 kg/m

Pesototal viga y mamposteria —

g = 912k:g/m

Carga por viga
g, =912 k:g/m + 5560 kg/m = 6472 kg/m

g, = 912 kg/m + 5560 kg/m = 6472 kg/m
g, = 912 kg/m + 2100 kg/m —3012 kg/m

3.881

TTTTTTTTTTTT] TTTTTTTTTTTT]
q:=6472tn/m 02 =6,472 tn/m -
o I LU L] [ []] e =3012t/m|[] ]
= :
S VI V113 V115
A
394 | 394 | 388 _
Diagramas de esfuerzos:
Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@ 2@ @ @ @® @ @
-10.984- 10:984 -15.538 0.962 +13.987
H6.111 [
-5.492- -7.769- 178 [1-203
0.000 0.000
5492 4.129 2.501 7769  |1.54
10.984+ 7662 15.538- 11513
' 0.86 1.03 065 1.10 ' 15.538
[Ton*m] [Ton]
[m] 0.00 1.28 257 3.85 5.14 6.42 7.71 8.99 10.28 11.56 [m] 0.00 1.28 257 3.85 5.14 642 7.71 899 10.28 1
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Viga V111y V211

Calculo de la armadura inferior:

Kh= i [Cm] _on4 9,27
M, [t-m] \/766
b[m] 0,2
K =0,45
=K =0,93
K =0,21
A [ch]:M-K 666,45 = 6,00 em?
int h[m] © 0,574
A =3¢16mm=06,03cm’
Viga V113 y V213
Calculo armadura inferior:
Kh= i [cm] _ %4 _ 12,63
M, [t-m] \/4,13
b[m] 0,2
K =0,45
= 1K =0,93
K =021
A lem ]—M K =21 045-3210m*
h[m] © 0,574

A =3¢12mm=3,39cm’

sinf

Viga V115y V215

Célculo armadura inferior:

ho [cm] 57,4

Kh=

= 16,24
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K =0,44

e

sinf

=K =0,95
K =0,15
A [cmZ]:M K :£-0,44:1,92ch

Bm] 0,574
A =2012mm=2,26 cm’

Apoyo N° 2

Calculo de la armadura negativa:

Khe hy |em)] LI S
M, [t-m] \/10,98
[ e
K =047
= 1K =0,89
K. =0,30
- 2]_Me[t'm} K =229 047 — 8 09em

L
A =3020mm=9,42cm’

ssup

Apoyo N° 3

Calculo de la armadura negativa:

Kh= fy o ~ 201 038
Me[t-m] \/6,11
Vi
K =0,45
= 1K =0,93
K =021
A Wﬂ:w K =0 045 = 4.79em?

sinf h [m] ) e O, 574
A =2¢16mm= 4,02 em’

1612mm=1,13cm’

Pagina 50 de 153



Verificacion al corte:

Apoyo N° 1:

h+c

Q = 9962 kg r =154m r= = 28,8cm

Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:

___Q 9962
" K -h-b, 0,93-57,4-20

=933 k:g/cm2

mdx T, =T, '@: 9,33~%: 7,581€g/cm2

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T =303 k’g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe B 3,03]~cg/cm2 1

e, =—28 = -2
fey
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Ocm - -10()cm/m:2,53cm2/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser

menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:
0,28 cm’® - 2
estribos — ¢6¢ / 20em = —— = 2,80 cmZ/m
0,20m
Apoyo N° 2 a la izquierda:
h+c
Q) = 15538 kg r =240m r= = 28,8cm

Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
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Q 15538
" K -h-b  0,89-57,4-20

z 0
mizT, =7, —(xx_ ) _ 15,21 —<2402_4§8’8> = 13,38 kg fem’

m

= 15,21]{:9/0777,2

Como 7, <mdrT, <7, = 7,50 <mdzT, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una
tensidn de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:
2

-
T=—2>04-maxrt, (Zona2)

T02

7=995 k:g/cm2

La armadura que se adopta es la siguiente:

Para la seccién izquierda del apoyo N° 2 entre vigas V111 y V113, parte del esfuerzo es tomado
con una barra 20 doblada a 45°.

La tension de corte que absorbe una barra ¢20 doblada a 45° es:

2. Ts - mdrr 2-10630kg - 13,38 k:g/ch
Tss20 — ¢ = =7,70 kg/ch
b, - Xm 20cm - 240cm

Donde T's se obtiene de tabla y representa el volumen de tensiones de corte que absorbe una
barra ¢20 doblada a 45°.

A continuacidn calculamos la armadura faltante: El esfuerzo que debe tomarse con los estribos
surge de la diferencia entre las tensiones:

Tree = MAT T — Ty o0 = 9,95k'g/cm2 — 17,70 k:g/cm2 =2,25 kg/cm2

Nec

Armadura necesaria:

Fe  2,25kg/cm’
fe,. = it _ / ~-20cm - L ~100cm/m =1,88 cmZ/m
Yoe,, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90
Se adopta:
0,28 cm”® - 2
estribos — ¢6¢ / 20em = —— = 2,80m2/m
0,20m
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En el siguiente gréfico se puede observar el volumen de tensiones que debe absorber la barra
doblada y en su baricentro debemos establecer el punto de doblado de la barra:

2,40
. maxT=T58
Xt
/// \\\‘\\‘
/ \\\
il RN LW,,HH ]I Mrestam
Corte tomado por estribos & Z
Corte tomado porbara %\
doblada ’ maxT:13,3B\
Apoyo N° 2 a la derecha:
h+c
Q = 13987 kg r =216m r= = 28,8cm

Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:

Q1387
" K -h-b 0,89-57,4-20

=13,69 kg/cm2

mizT, =T, Q — 13,69 (2162%28@ = 11,86kg/cm’

m

Como 7., <mdr7, <7, = 7,50 <mdz7, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una
tensidn de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:

7_2
T=—2>04-mixrt, (Zona2)

T02

T=17,81 k:g/cm2

Para la seccion derecha del apoyo 2 entre vigas 111 y 113, parte del esfuerzo es tomado con una
barra 20 doblada a 45°.

La tension de corte que absorbe una barra ¢20 doblada a 45° es:

2-10630 kg - 11,86 kg/ cm”
= / = 7,64]{:g/cm2
20cm - 216 cm

Donde T's se obtiene de tabla y representa el volumen de tensiones de corte que absorbe una
barra ¢20 doblada a 45°.
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A continuacidn calculamos la armadura faltante: El esfuerzo que debe tomarse con los estribos
surge de la diferencia entre las tensiones:

e =MAT T — T, 0= 7,81]{:9/cm2 — 7,64 kg/cm2 = O,l?k’g/ch

Armadura necesaria:

Fe  0,17kg/cm’
fe,. = it _ / ~-20cm - L -10()cm/m = 0,14cm2/m
Yoe,, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90
Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = —— = 1,87 cmZ/m
0,30m
Corte tomado por barra MaxT=E3
doblada ,
Z Corte tomado por estribos
) // Testr=280
LT TN O T T TP
2,16
méxT=13,38
Apoyo N° 3, a la izquierda:
Q = 11513 kg x =178m r= h‘;c — 28,8cm

Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:

___Q __ us
" K -h-b, 0,93-57,4-20

mdarT, =T, M = 10,78-%2 9,04]<:g/cm2
T

m

=10,78 kg/cm2

Como 7, <mdrT, <7, = 7,50 <mdzT, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una

tensidn de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:
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2

-
T=—2>04-mixrt, (Zona2)

T02

T=4,54 k:g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  4,54kg/em?
fe,, = it _ / -20cm - 1 -100 cm/m = 3,78 cm2/m
ey, 2400 k:g/ch sen 90 + cos 90

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 15cm = ——— = 3,73 cm2/m
0,15m
Apoyo N° 3 a la derecha:
h+c
Q = 7203 kg r =2,39m r= = 28,8cm
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
T, = @ = 7203 =6,75 k‘g/ cm’
Kz-h-bo 0,93-57,4-20

T —r 239 — 28,8

mar T, =T, w = 6,75~g = 5,94Jfg/cm2
T 239

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T=237 l{:g/cm2
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Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  2,37kg/cm’
fe,, = it _ / -20cm - 1 -100 cm/m =198 ch/m
ey, 2400 k:g/ch sen 90 + cos 90

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:
0,28 cm” - 2
estribos — ¢6¢ / 25em = ——— = 2,24 cm2/m
0,25m
Apoyo N° 4:
Q = 3881kg r =129m r=C o8 8em

Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:

Q@ 3
" K -h-b, 0,95-57,4-20

= 3,56 kg/cm2

mdarT, =T, @ = 6,75-%2 2,77l€g/cm2

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una
armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr7, (Zonal)
T = l,llk’g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe 1,11kg/cm?
fe,, = it _ / ~-20cm - 1 -100 cm/m = 0,93 ch/m
ey, 2400 k:g/cm sen 90 + cos 90

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
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0,28 cm” - 2

estribos — ¢6¢ / 25em = ——— = 2,24 cm2/m

0,25m

Vigas de Borde Transversales
Datos:

Luzdecdlculo=5,13m

FEspesor de pared =E, =0,20m
Predimensionado

Por condicién de deformacion:

L )
Uza < :1 514:32,200771
16 16

d, = 32,20cm +2cm + 0,6 cm= 34,80 cm
Seadopta :

d, =60cm

= h, =60cm—2,6cm = 57,4cm
Seadopta :

b, =20cm

Andlisis de carga:

Peso propioviga = 0,20m - 0.60m - 2400 l{:g/m3 = 288 kg/m
Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 /-cg/m3 =624 k:g/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 912 k’g/m

Carga por viga

q=q,= 912kg/m+0kg/m :912kg/m

| 91=0,912 tn/m 0:=0,912 tn/m
o UL LLLLLL L
= V102 V104
i
y 513 . 513 .
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Diagramas de esfuerzos:

Diagrama de Momentos

Diagrama de Cortes

@ @ € @ @ 3@
-2 990~ -2.990+2.990 2 go5- 12 902
+1.756
-1.495+ -1.4614 1.93
0.000 0.000
1.495+ 1.28(1.28 1.4614 1.93
1.691 1.691 1.756
2.990 2.922+ 2 927
[Ton*m] [Ton]

[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.12 10.26

Viga V102, V202, V104y V204

Calculo de armadura inferior:

Kh= i [Cm] _ 504 _ 19,74
M, [t-m] \/1,69
K =0,44
= 1K =095
K =015
A f[cm2] =M-K =109 6 4s 1090w
hlm| 0,574
A =2010mm=1,57 em’
Apoyo N° 2
Célculo armadura negativa:
Kh= i [Cm] 204 _ 14,82
M, [t-m] \/300
ol ] 0,2

b[m]

[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26
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K =0,44

= 1K =095
K =0,15
M |t-m
A9s11p cmZ]_L} K _ﬂ'0744:2,306m2

L
= 3¢10mm = 2,36 cm’

ssup

Verificacion al corte:

Apoyo N° 1y 3:

Q = 1756 kg r =193m r= 0 o8 8em
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
7'0 — Q = 1756 = ]_,6]_ k’g/Cm2
Kz-h-bo 0,95-57,4-20
T —r 193 — 28,8
mar T, =T, w = 1,61.g = 1,37kg/cm2
T 193

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anex), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
7= 0,4-mdr7,(Zonal)

T =0,55 kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  0,55kg/cm?
fe,. = it _ / -20em - L -100cm/m = 0,47cm2/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:

0,28 cm” - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = “0z0m 1,86 cmZ/m

,30m
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Apoyo N° 2:

h+c

Q =2922kg r =3,20m r= = 28,8cm
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
7 = Q __ 2922 2,68 kg/cm2
Kz-h-bo 0,95-57,4-20
T =T 320 — 28,8
mar T, =T, w = 2,68~g = 2,4:4L/€g/cm2
T 320

m

Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anex), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T =0,98 kg/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  0,98kg/cm’
fe,. = it _ / -20em - L
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

. 100cm/m = 0,82 cmZ/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidn entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,28 cm’ - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = —— = 1,86 cmZ/m
0,30m
V118y V120
Andlisis de carga:
Peso propioviga = 0,20m - 0.60m - 2400 k:g/m3 = 288 kg/m

Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 k:g/m3 =624 k:g/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 912 k:g/m

Carga por viga
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g, =q, =912 kg/m + 2409 kg/m :3321kg/m

=321 tim =321 i
o ! EEENENNNRENAN IEERRNNNARREN
= VI8 V20
A
- 5.13 s 5.43 _

Diagramas de esfuerzos:

Diagrama de Momentos

@ 2 )

1.089- -1.089:1.089

-0.544+

0.000+

I 2528

' 0.616 0.616

1.089-

[Ton*m] T I T I I I I T
[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26

Célculo de armadura inferior:

Kh= hO[Cm] _ ond =10,34
M, [t-m] \/6,16

-1.064+
-0.532
0.000+
0.532
1.064

[Ton]

Diagrama de Cortes

+0.640

@

+1.064

1.064

(m]

0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26
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K = 0,45

= 1K, =0,93
K =021
A [ch]—M[t m] —616 0,45 = 4,72cm’
st h|m) ¢ 0,574

A =2¢16mm=4,02 cm’
1612mm=1,13cm’

Apoyo N° 2

Célculo armadura negativa:

h |cm
Kh= Lo 20l 7
M, [t-m] \/10, 88
b[m] 0,2

K, =0,47
= 1K =0,89

K =0,30

M |t-m
A ch]:L]-K 1088 6 47 — 8 91em?
ssup h[m] e 0 574
A = 3020mm= 9,42 em’
Verificacidn al corte:
Apoyo N° 1y N°3:
Q = 6394 kg r =193m r=HC o8 8em
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
T, = ¢ = 6394 =5,99 kg/cm2
Kz-h~b0 0,93-57,4-20
T —r 193 — 28,8
marT, =T, (m—> = 5,99-g = 5,10]{:g/cm2
T 193

m

Como mdzx 1, <T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anex), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensidn:
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7= 0,4-mdr7,(Zonal)
T=204 kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  2,04kg/cm?
fe,. = it _ / -20em - L -10()cm/m = 1,07 cmZ/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:
0,50¢em” - 2
estribos — ¢8c / 20cm = —— = 5,00 ch/m
0,20m
Apoyo N° 2:
Q = 10637 kg r =320m r= 1 o8 8em
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
7'0 = Q = 10637 = 10,41 kg/cm2
Kz-h~b0 0,89-57,4-20

(2, —7) (320 — 28,8) )

marT, =7, —-=10,41- -—7——> = 9,47kg/cm
T 320

m

Como 7, <mdr7, <7, = 7,50 <mdzT, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una
tensidn de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:

2

-
T=—"2>04-maxrt, (Zona2)
TUQ

T =16,02 l{:g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

F@BH B 6,02 kg/ch 1

e, = = -20cm -
me, e 2400 kg/Cm2 sen 90 4 cos 90

. 100cm/m = 5,02 cmZ/m

Bii
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Se adopta:

0,50¢cm” - 2
estribos — ¢8c¢ / 20cm = —— = 5,00 ch/m
,20m

Vigas Centrales Transversales

Viga V106, V206, V110 y V210
Datos:

Luz decdlculo=5,13m

Espesor de pared =E =0,20m

Predimensionado

Por condicién de deformacién:
S a- L _1-514

0 2 = =32,20cm
16 16

d, = 32,20cm +2cem + 0,6 cm = 34,80 cm
Seadopta :

d, =60cm

= h, =60cm—2,6cm = 57,4cm
Seadopta :

b, =20cm

Analisis de carga:

Peso propioviga = 0,20m - 0.60m - 2400 kg/m3 = 288 k:g/m
Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 k:g/m3 =624 k:g/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 912 k:g/m

Carga por viga

6, = ¢, = 4, = 912kg/m + 918 kg/m =1.830kg/m
P, =18,72tn = 18.720 kg
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P=1872tn|_ 2.90

; qr = 1,83 tn/m =183 tn/im 0= 1,83 tn/im
o LT [ 11 PLELL Lt LLLE g
«©
= V106 V108 Vio |
256 513 _ 256 _
Diagramas de esfuerzos:
Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@ @ &) @ @ @ €} @
12,983 . a7 750 12.789- 12,769
7.7 -7.780-7.7
6492 P63 063 5305 L5.368
] I L0.580
0.000- 7;92 O_;j» 0.000- T W%
6.492- 6.395 *t 5,382 =
' 0.64 0.64 ' 032 ~ 0.32
12.983 0 12083 | 12.789 12.789
[Ton*m] [Ton]
[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.69 6.837.87 9.1110.25 [m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.69 6.83 7.97 9.1110.25
Calculo de armadura inferior:
h |em
Kh= oo ST S
]
b[m] 0,2
K =0,44
=K =095
K =0,15
1,4
f[ ]_ K= 28 0 44— 110em?
Slll & O 574

A = 2¢10mm = 1, 57 cm’

sinf

Pagina 65 de 153



Viga V108 y V208

Calculo de armadura inferior:

Kh= i [Cm] __ohd _ 7,13
M, [t-m] \/1298
b[m] 0,2

K =0,48
=K =0,87

K =0,34
A [ch]:M-K _ 13 048 = 10,85 em?

st h[m] © 0,574 ’

A =4¢20mm=12,56 cm’

Apoyo N° 2y N°3

Calculo armadura negativa:

Kh= hO[cm] _ o704 =9,20

M, [t-m] \/7,78
K =0,46
= 1K =091
K =026
, Me[t-m] 9,20
cm }:—. =
h|m| 0,574

A =2¢20mm= 6,28 cm’

0,46 = 6,23 cm®

ssup

Verificacion al corte:

Apoyo N° 1, N° 2 a laizquierda, N° 3 a la derecha y N° 4:

h+c

Q) = 5368 kg r =3,25m r= = 28,8cm

Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
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T, = ¢ = 5308 = 5,14 l{:g/cm2
K -h-b, ~ 0,91-57,4-20
r —r 325 — 28,8
mar T, =T, w = 5,14-g = 4L,68kg/cm2
T 325

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr7,(Zonal)
T=187 kg/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  1,87kg/em’
fe,. = it _ / -20em - L
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

. 100cm/m = 1,56 cm2/m

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:

0,28 cm” - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = “0z0m 1,87 ch/m

,30m

Apoyo N° 2 a la derechay N° 3 a la izquierda:

h+c

Q =12.789 kg r =1,83m r= = 28,8cm

Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:

Q1278
" K -h-b,  0,91-57,4-20
(2, — ) (183 —28,8)
Y 1294 — )

z 183

m

—12,24 kg/cm2
=10,31 /ﬂg/cm2

ma:cTO :7'0'

Como 7, <mdrT, <7, = 7,50 <mdzT, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una

tensién de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:
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2

-
T=—2>04-mixrt, (Zona2)
T
T=28,32 k:g/cm2
Se adopta:
Armadura necesaria:
Fe  832kg/cm?
fe . = it _ / ~-20cm - L
Yoe,, 2400 kg/cm sen 90 + cos 90
Se adopta:
0,50¢em” - 2
estribos — ¢8c¢ / 10cm = —— = 10,00 ch/m
,10m

Viga V112, V212, V116y V216
Andlisis de carga:
Peso propio viga = 0,20m - 0.60m - 2400 l{:g/m3 = 288 kg/m
Peso mamposteria = 0,20m -2,40m - 1300 kg/m3 =624 k:g/m
g =912 k’g/m

Pesototal viga y mamposteria —

Carga por viga

g, =g, =q, =912 k’g/m +918 kg/m + 2.409kg/m = 4239 kg/m
P, = 3.88tn = 3880 kg

. 100cm/m = 6,93 cmZ/m

P=388tn |, 256 _
[TTTTTTTTTT] [TTTTTTTTTT] [TTTTTTTTTTI
g L oA pesizim o g=dznn
= VA12 V114 V16
i
256 | 513 256
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Diagramas de esfuerzos:

Diagrama de Momentos

@ @ ® @

-6.331 -6.331;6.331

-6.331+
-3.165+

0.000+

3.165+

2.877 2.877

4.758

6.331-
077 077

0.92 0.92

[Ton*m] ‘ ‘ ‘ ‘
[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 569 6.83 7.67 9.11 10.25

Calculo de la armadura inferior:

Diagrama de Cortes

@ ) @ @
-9.888 -9.888 18.836
doas. (4940 F
0.000-
1.17 1.83
4.944- 4540
9.888- 8.836 0.888
[Ton]

[m] 0.00 1.14 2.58 3.42 4.56 569 6.83 7.57 9.11 10.25

Kh= i [Cm] _ on4 =15,13
M, [t-m] \/2,88
b[m] 0,2
K =0,44
= 1K =0,95
K =0,15
A [ch]:M-K :&-044:2210m2
st h[m] © 0,574 ’

A

sinf

= 2012mm=2,26 cm’

Viga V114 y V214

Calculo de la armadura inferior:
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K = 0,45

Kh= ho[cm] _ on4 =11,77 =K, = 0,93

M, |t-m] \/4’76 K =021

Ao’ = M. [[t ]m] KB_% 0,45 = 3,73 em?
m )

A =2016mm=4,02cm’

Apoyo N° 2y N°3

Calculo de la armadura negativa:

Kh= fy o = 2T 10,20
M, [t-m] \/6,33
L
K =0,45
= 1K =0,93
K =021
- Q]ZM K =293 0 45— 4,96cm’

m] 0,574
A =2¢20mm= 6,28 cm’

ssup
Verificacidn al corte:
Apoyo N° 1, N° 2 a laizquierda, N° 3 a la derecha y N° 4:

h+c

Q) = 8836 kg r =2,08m r= = 28,8cm
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
7, = @ __ 836 o kg/cm2
Kz-h~b0 0,93-57,4-20
T —T 208 — 28,8
max T, =T, w = 8,28-g = 7,13k:g/cm2
T 208

m

Como mdx 7, <7,, = 7,50 /{:g/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:
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7= 0,4-mdr7,(Zonal)
T=2,85 kg/ch
Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  1,87kg/em’
fe,. = it _ / -20em - L -10()cm/m = 2,38 cmZ/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:

0,28 cm”® - 2
estribos — ¢6¢ [ 20cm = —— = 2,80 cmZ/m
0,20m

Apoyo N° 2 a la derecha y N° 3 a la izquierda:

Q = 9888 kg r =183m r=C o8 8em
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
7, = @ __ 988 g9 kg/ cm’
Kz-h~b0 0,93-57,4-20
T —r 183 — 28,8
max T, =T, (m—) = 9,26-g = 7,80]{:5]/0777,2
T 183

m

Como 7, <mdr7, <7, = 7,50 <mdzT, <18,00 segin CIRSOC se debe determinar una
tensidn de dimensionamiento 7 para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:

2

-
T=—"2>04-maxrt, (Zona2)
TUQ

T=4,78 k:g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

FeB" B 4,78 kg/ch 1

e, = = -20cm -
me, e 2400 kg/Cm2 sen 90 4 cos 90

Bii

. 100cm/m = 3,98 cmZ/m
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Se adopta:

' 0,28 cm® - 2 ,
estribos — ¢6¢ /[ 10ecm = ——— = 560cm /m
,10m
Encadenados Superiores
513 513
VE218 VE220
Sl ve VE24
2§ vewr VE223
513 513
VE212 VE216
5 I VE25 VE215 VERI S
VE206 VE210
.
3 f veas VE213 VE219
3 f Ve VE211 VE2T
VE202 VE204
10.26

Encadenados superioriores transversales VE202 y VE204

Datos:
Luz de cdlculo=5,13m

Espesor de pared =E, =0,20m

Predimensionado

Por condicion de deformacion:
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> IO 5 06em
16 16

d, = 32,06cm + 2cm + 0,6 cm= 34,66 cm
Seadopta : d, =30cm = h = 30cm—2,6cm = 27,4cm
Seadopta : b, =20cm

Andlisis de carga:

Peso propioviga = 0,20m - 0.30m - 2400 l{:g/m3 =144 k;g/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 144 k’g/m

q1=0,151tn/m 0:=0,15tn/m
% ' Y Y I I . T O o
= VE202 ~ VE204
i :
B 513 . 5.13 _
Diagramas de esfuerzos:
Diagrama de Momentos Diagrama de Cortes
@D 2 ) Q. 2 ©)
T 7 1 T T ¥
| \ \ \ | |
| | \ | | \
| \ | \ | \
04717 | -0.471-0.471 04617 | -0.461 |
0236 | ﬂ H oo H 1.93
02361 | MMM " l1.281.28 MMM | o231 |-193 MHHMH MH
0.267 0.267 0.278
0.471 : } } 0.461 } 0461 }
| | \ \ | |
| | \ \ | |
[Ton*m] ! T ) T T ‘ I I T T 1 [Ton] 1 T I T T | [ T I T 1
[m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26 [m] 0.00 1.14 2.28 3.42 4.56 5.70 6.84 7.98 9.1210.26

Calculo de la armadura inferior:
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h0 [cm] 27,4

Kh= = = 23,58
M, [t-m] \/0,27
b[m] 0,2
K, =0,43
= 1K =0,96
K =011
A lem ] =< Ke = 27 43— 0 42em?
[m] 0,274
A =2¢8mm=1,00cm’
Apoyo N°2
Calculo de la armadura negativa:
h |cm
Kh= 0[ ] _ 24 17,87
M, [t-m] \/0,47
b[m] 0,2
K =0,44
= 1K =095
K =015
M |t-m
) 2]=M-K D47 644 = 0.75em?
ssup h[m] e 0 274
Amp = 2¢8mm=1,00 cm”
Apoyos:
h+c
Q) = 461kg r =320m r= =18,7cm
Valor basico de la tensién de corte para el apoyo:
T, = ¢ = 461 = 0,89 kg/cm2
Kz-h-b0 0,95-27,4-20
T —T 320 — 18,7
max T, =T, (m—> = 0,70-(—) = 0,66/<:g/cm2
T

m
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Como mdzx Ty < Topp = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T =10,26 kg/ch

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  0,26kg/cm’
fe,. = it _ / -20em - L -100cm/m = 0,22cm2/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacién entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 6 30 cm

Se adopta:

0,28 cm” - 2
estribos — ¢6¢ / 30 cm = “0z0m 1,87 cmZ/m

,30m

Encadenados superioriores longitudinales VE201, VE203, VE205, VE207 y VE209
Encadenado superior vigas de borde

Peso propioviga = 0,20m - 0.30m - 2400 l{:g/m3 =144 k:g/m
Peso mamposteria = 0,20m -1,90m - 1300 kg/m3 = 494 /-cg/m

Pesototal viga y mamposteria — |g = 638 kg/m

TTTTTTTT T 1 TTTTTTTT T 1 T T TTTTTTTT TTTTTTTTTTT TTTTTTTTT TT7T

q:= 0,64 th/im 0:=0,641n/m 0s=0,64 th/im q: = 0,64 tim 05 = 0,64 tn/m

I | T B | Lo i LELLL Ll LLLLerir pnl

0.30

E VE201 | VE203 I VE205 | _ VE207 | VE209

Pagina 75 de 153

| ’ |
f 394 T’ 3.94 aT 3.68 ”T' 4.38 VT 438 ‘T



Diagramas de esfuerzos:

Diagrama de Momentos

116/ | \0.94
|

®
i

|

|

I

I

|

|

|

|

|

|

|

|

|

I

|

|

|

I

I

I

|

i
[Ton*m] 1
1

6.77 9.03 1129 13,55 15.80 18.06 20.32

Calculo de la armadura inferior:

Diagrama de Cortes

o 6\)
o (,@)
&

I ('E/
o

o)

1.699

-1.699 1.350
0.088 1.143

-0.850 .

0.000 by \
A 1ll1.79 |

0.850 } \1.55 !

1.699+ } -1.526i I -1.515 \
| | | | |
| | | | |
| | | | |
| | | | |
| | | | |
| | | | |

Mond| | | | | |
[ 1

ml 0.00 226 452 677 9.03 11291355 15.80 18106 20.32

Para el mismo se utilizara la misma armadura en todos los tramos por lo cual se consideran los

maximos valores para el cdlculo.

" [Cm] - K =0,45
Kh=— =-——~—=1245=1K =093
M, [t-m] 0,94 K —021
A.f[ch]:M- :0’—94-0,45:1,5407112
hlm] 0,274
A =2¢10mm=1,57 cm’
Apoyo

Calculo de la armadura negativa:
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K =0,45

Kh= e = 202 051 K::0,93
M [t-m] \/132 K =021
A ch]—M K =232 045 -917em?

©afm] 027
A =2012mm=2,26 cm’

Verificacién al corte:

Apoyos:
Q = 1699 kg r =2,66m r="1C 18 7em
Valor basico de la tensidon de corte para el apoyo:
T, = ¢ = 1699 = 3,33 kg/cm2
K -h-b, 0,93-27,4-20

T —r 266 — 18,7

marT, =T, w = 3,33-g = 3,10kg/cm2
T 266

m

Como max T, < T,, = 7,50 kg/cm2 (segun CIRSOC — Tabla N°6 Anexo), se debe colocar una

armadura de corte capaz de absorber una tensién:

7= 0,4-mdr 7, (Zonal)
T=124 k:g/cm2

Se adopta:

Armadura necesaria:

Fe  2,84kg/cm?
fe,. = it _ / -20em - L ~100cm/m = 1,030m2/m
“e 2400 kg/cm2 sen 90 + cos 90

Bii

Segun CIRSOC 201-82-Tabla 31, para vigas en zona de corte 1 la separacidén entre estribos debe ser
menor a 0,8 do 630 cm

Se adopta:

0,28 cm® - 2
estribos — ¢6¢ / 30cm = —— = 1,87 cmZ/m
0,30m
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Calculo de columnas

Columnas Segundo Piso

. 5.13 - 513 -~
| l
€215 C216 c217
W €213 C2144
C;r)_
5.13 . 5.13
!
C210 C211 C212
C207 €208 €209
— 1 C204 M 205 C206 M
C201 c202 £203
10.26

Columna C201, C203, C215 y C217 Segundo Piso

Andlisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la cubierta de techo.
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En este caso sobre esta columna C201 actian las vigas de encadenado VE202 y VE201 que
transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.

Dimensiones —b =0,20m; d =0,20m

2
Peso Propio — Pp = 2,42?—7%3 -2,56m - (O, 20 m) = Pp =0,25tn
m

Carga Superior — Ps = 0,99tn + 0,28tn + 1,8tn = Ps = 3,10tn

Carga Actuante Total — Pt = Pp 4+ Ps = 3,35tn

Momentos flectores

La columna debe verificarse a flexién oblicua y debemos considerar el efecto pértico creado por la
union de las vigas adyacentes, los momentos flexores a considerar son:

) ) ¢y +c
En el apoyo exterior de la viga: ]\/[3 = Me - ——~"—
I+e¢s +c
C
En la cabeza de la columna: Ms = M(3 . .
TGt
Ms
En el pie de la columna: M = 5
Donde:

Me = Momento en el extremo de la viga,supuesta perfectamente empotrada.

LI
¢y = .5 — Relacionala viga con la columna superior,en este caso es nulo

h, I

S

L, 1, : . .
¢, = —-— — Relacionala viga conla columna inferior

h, I
Siendo:

l, = longitud de la viga.
I = momento de inercia de la viga.
I, = momento de inercia de la columnainferior.
I, = momento de inercia de la columna superior.
h, = altura de la columna inferior.

h, = altura de la columna superior.
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Momento en direccion x-x (Viga VE202):

L, =513m
2 0,15¢/m-5,13m’
Me=1 l = /
12 12
11
¢ == =0,00
b I
I I 513m 1,33-10"'m"
¢ =-L.L= : = 0,59
" h I 256m 4,5-10"m'
M, =33tem- 2201059 45 ot pem
1+ 0,00 + 0,59
M, = 12,24tcm-& =12,24tcm
0,00 + 0,59
M. :%: 6,12t cm

Momento en direccion y-y (Viga VE201):

L =3,94m

T N

-k Llﬁ_..‘cin(

=0,33tm = 33tcm
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q- 0,6415/771-3,94Lm2
Me = = =0,21tm =21tcem
12 12
[ T
c =—+-—=+=0,00
b I
I I 3,94m 1,33-10"'m’
c =Lt L= . = 0,455
" h I 256m 4,5-10"m’

M, =21tem - 0,00 + 0,435 =6,57tcm
140,00 + 0,455
MS:6,57tcm-ﬂ=6,57tcm
0,00 + 0,455

M,.=w=3,28tcm
' 2
Predimensionado
3,35tn 46,53 em?
=———— =146,53cm
4 0,072tn/cm2
46,53 em®
d=——~3cm
20cm

Adoptamos la seccién minima establecida por reglamento: d = b = 20cm

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion y-y

Para hallar el valor de SK , primero se debe conocer el valor de B que se obtiene con el

nomograma de Johnston y Mc Gregor.
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Suma derigideces de columnas concurrentesen A
K =

A

Suma derigideces de vigas concurrentesen A

A 0,20*
B _E(E-Is/hs)_Z(bp-dj/m-hs)_ 456 .

4 . B .d*/12-1)  0,20-0,30" 0,20 0,30°
S(B-1)1)  S(b,-d?12:1) g L A o
. 0,20* 0,30-0,20°
B :E(bﬁ~dc3/12-hs): A5G+ 440 oo
" s, 121 0,20-0,6(7 +O,20'0,6(V ’
5,13 3,94

K, =0,26 506
K,=003" "

S, =0,6-256cm =153,60cm

Para estar del lado de la seguridad, suponemos ambos vinculos articulados, porque asi B=1, su
valor maximo. Se aplicara esta simplificacién para el resto de las columnas.

Esbeltez 4

Radio de giro para secciones cuadradas de lado “[”:

imm = L = % = 0,058m
"2 Vi2
Esbeltez existente:
S, 2,56 m

Ay == = 44,14 — Mediana Esbeltez
ot 0,058 m

min
Esbeltez limite:

M
A :45—25-—1:45—25-ﬁ=32,52
M 6,57

lim
2 )

En este caso se cumple que:

exist lim
En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.
Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

~0,65- M, +0,35- M,
N N

e
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Siendo :

e = Mayor excentricidad prevista debido alas cargas de servicioen el tercio
central de la longitud equivalente S, .

M, y M, los momentos flexoresenlosbordes dela columna,con ‘MQ‘ > ‘Ml‘

e= 0,65- 6’573—;;’ 35-3,28 =144 —e = % = 0,072 — Fxcentricidad Relativa

Como e < 3,5 — dimensionamientocon M2°orden y esfuerzo N

Al estar en )\hm < )\mst < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la

K

300

excentricidad no prevista e =

0<<=0,072<0,30

sp=5-2=2 o104+ &0
100 d

= f= 20~W.\/o,10+0,072 = f=200cm

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

IS

M*™ =N -(e+f)= 3,35tn-(1,44cm +2,00cm) — | M* =11,52tn cm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los dbacos de interaccién, con:

M** =11,52tncm
N=23,35tn

Dimensionamiento de armadura en x-x

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 3,35t
n= = = 0,048
b-d-pr 200m-200m-0,175% )
cm
M3 11,52t em

m == : — 0,008
b-d B 20em-(20em) -0,175/ )
cm

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x
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Adoptamos el valorde S, =S, = 3 =1 para estar del lado de la seguridad.
Esbeltez A
Radio de giro para secciones cuadradas de lado “[”:

[ _ 0,20

”LHL ’ '

Esbeltez existente:

= 0,058m

S 2,56 m
A, == = 44,14 — Mediana Esbeltez
g 0,058m

min

Esbeltez limite:

M,
A =45-25.—L =45 — 25ﬂ—1150
M 24

lim
2 )

En este caso se cumple que:

A

exist lim

En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.

ow_ n

Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e

~0,65- M, +0,35- M,
N N

Siendo :

e = Mayor excentricidad prevista debido alas cargas de servicioen el tercio
central de la longitud equivalente S, .

M, y M, los momentos flexores enlosbordes dela columna,con ‘MQ‘ > ‘Ml‘

_ 0.65-12, 2; ;_50’35 6,12 _ 3,01 —e = 3’2—?)1 = 0,15 — FExcentricidad Relativa

Como e < 3,5 — dimensionamientocon M2°orden y esfuerzo N

Al estar en )\hm < )\mqt < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la

K .

300

excentricidad no prevista e =
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0<<=0,116 < 0,30

=222 Jo10+ %50
100 d

= f= 20~W-J0,10+0,15 = f=24lem

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

IS

M** = N-(e+ f) = 3,35tn- (3,01cm n 2,41cm) — | M* =18 16 tn cm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los dbacos de interaccién, con:

M** =18,16tncm
N=3,35tn

Dimensionamiento de armadura en x-x

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 3,35t
" _ = 0,048
b-d-pr 20cm-200m-0,175% 9
cm
2do 18,16t cm
M =0,013

mﬂc = 2 = 2
b-d B 20em-(20em) -0,175/ )
cm

Dimensionamiento de armadura

Debemos usar al dbaco para flexidn oblicua (Diagrama de Roseta), eligiendo previamente una
distribucidn de la armadura total, se elige distribuirla uniformemente colocada en los vértices
(cuaderno 220, Pag. 97). Ingresamos con los siguientes valores

n = 0,048
m_=0,013 y m_ = 0,008
Como m,o<m = m =m,; m, =m,

Ingresando con estos valores y con dl/d = bl/b = 0,1 se obtiene el grado mecanico w, .

Se determina que W, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:
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2
A, — 4912mm = 4,52cm

Estribos

Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm

La separacién maxima de estribos es:

< 30cm

<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separacién menor:

Estribos — ¢ 6 cada 15¢cm

Columna €202, C207, C209, C210, C211 y C212 Segundo Piso

Analisis de cargas

Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la cubierta de techo.

En este caso sobre la columna mas solicitada (C207) actuan las vigas de encadenado VE203, VE205

y VE206 que transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.

Dimensiones —b =0,20m; d =0,20m

2
Peso Propio — Pp = 2’4t_ng -2,56m - (O, 20 m) = Pp=10,251n
m

Carga Superior — Ps = 1,14tn + 1,16tn + 0,28tn + 1,8tn = Ps = 4,38tn

Carga Actuante Total — Pt = Pp + Ps = 4,63 tn

Momentos flectores

Como se trata de una columna de borde correspondiente a una estructura indesplazable, actian
las cargas axiles de pisos y el momento flector que transmite el extremo de la viga VE206. Se
realiza la determinacién del momento de transferencia mediante la relacién de inercias y

longitudes.

Pre dimensionado

Adoptamos como seccion: d = 20cm y b = 20cm

Momento en direccion x-x (Viga VE206):

L. =513m

E206
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g1 0,15t/m-5,13m2
Me = = =0,33tm = 33tcm
12 12
[ I
c =—+-—==0,00
b I
I I 513m 1,33-10'm’
c=-L.t= . = 0,59
" h I 256m 4,5-10"m’

M, =33tem- 0,00 + 0,59 =12,25tcm
1+ 0,00+ 0,59
MS:12,25tcm-&=12,25tcm
0,00 4+ 0,59

12,25t cm
M =———=06,125tcm

i

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x

Adoptamos elvalorde S, =S, = 256cm = (3 = 1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez /4

Radio de giro para secciones cuadradas de lado “[”:

/Z:HLZ"IL = L = % = 07 058m
iz V2
Esbeltez existente:
S, 2,56 m

Ay =——= = 44,14 — Mediana FEsbeltez
ot 0,058m

min

Esbeltez limite:

M
A :45—25-—1:45—25-@:32,50
M 25

lim
2 9

En este caso se cumple que:

A

exist lim
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En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.

“_n

Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

0,65+ M, +0,35- M,

e
N
e= 0,65-12, 25;2;’35 6,125 =218 e = % = 0,11 — Ezxcentricidad Relativa

Como e < 3,5 — dimensionamientocon M2°orden y esfuerzo N

Al estar en )\hm < )\mqt < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f” que incluye la

K

300

excentricidad no prevista e =

O§§:QM<Q%

r=a 22 Jo10+< >0
100 d

= f= 20~W~\/O,10+o,11 = f=22lcm

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

M*"=N-(e+f) = 3,35tn~(2,186m —|—2,2lcm) = |M** =14, 71tn cm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los abacos de interaccidn, con:

M** =14,T1tnem
N=4,63tn

Dimensionamiento de armadura en x-x

Se ingresa al nomograma con: n,m

4,63t
_— N _ = 0,07
b-d-pr 20cm-200m-0,175% 9
cm
Wk 14,71tem

m o= = : — 0,01
b-d B 20em-(20em) -0,175/ )
cm

Dimensionamiento de armadura
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Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que w, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

A, — 4¢12mm = 4,52 cm®

Estribos
Para los estribos, el didametro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm
La separacién maxima de estribos es:

< 30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: | Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Columna C204, C205, C206, C208, C213, C214 y €216 Segundo Piso

Analisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la cubierta de techo.

En este caso sobre la columna mas solicitada (C213/ C216) acttan las vigas de encadenado VE207
y VE209 que transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.

Dimensiones —b =0,20m; d =0,20m
2
Peso Propio — Pp = 2’4t_ng -2,56m - (O, 20 m) = Pp=0,251n
m
Carga Superior — Ps =1,70tn 4+ 1,52tn + 1,8tn = Ps = 5,02tn
Carga Actuante Total — Pt = Pp + Ps = 5,271n

Momentos flectores

Como se trata de una columna interna correspondiente a una estructura indesplazable, no
consideramos momentos flectores.

Pre dimensionado
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Adoptamos como seccién: d = 20cm y b =20cm

Verificacion de la seguridad al pandeo en x-x (Idem y-y)

Longitud de pandeo Sk

En la direcciénx — x , procedemos tomando como longitud de pandeo (SK) la altura de piso

(s). Esta altura, la tomamos hasta el nivel de fondo de viga, obteniendo una longitud de 2,56 m.

Por ser una columna interna, de edificacién comun, indesplazable, cargada céntricamente, por lo
gue podemos adoptar la simplificaciéon permitida por reglamento, considerando ambos extremos

articulados 3 = 1.
S, =pB-s=1-256m = 2,56m

Esbeltez /4

Radio de giro para la seccién de lado “b ”:

b 0,20

i =

Esbeltez existente:

= 0,058m

S 2,56m
A=K =
sty 0,058m

min

Esbeltez limite:

lim

M 0
A =45-25.—L=45-25-|—-|=20
M 0

2

En este caso se cumple que:

exist lim

En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.

Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

~0,65- M, +0,35- M,
N N

e

En este caso con ]\/.f1 = ]\42 =0, resulta:

=44,14 - 20 < )\ <70 = Mediana Esbeltez

Pagina 90 de 153



e . .
e=0—e = E = 0 — Ezxcentricidad Relativa
Al estar en )\hm < )\mst < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la
excentricidad no prevista e, = .
300
e
0<—
d

=¥f=b“[0§0-«/0’10+§ 20:>f:20-%-\/0,10+0 — f=483¢cm

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

=0<30

M*"=N-(e+ f) = 5,27m~(0 +4,83cm) = | M** = 25,45 tn cm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los abacos de interaccidn, con:

M** =25 45tncm
N=52Ttn

Se ingresa al nomograma con: n,m

5,271
" — N _ = 0,07
b-d-pr 20cm-200m-0,175% 9
cm
2do 25,45t cm
M =0,018

mﬂc = 2 = 2
b-d B 20em-(200m) -0,175/ )
cm

Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que W, = 0, por lo tanto se adopta la secciéon de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

A, — 4912mm = 4,52 cm’

Estribos

Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm
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La separacién maxima de estribos es:

< 30cm

<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm
Se adopta la separacién menor:

Columnas Primer Piso

513 i 513
Vol 18 119
: o C115 C116m

G

256 _ 513 _ 256
. |
oo o2 C113  C114

< 256 _ _ 513 256
' i i
Vo lTetor cios c109  C110
4 C104 B C105 C106
. Lctot C102 C103

513 513

Estribos — ¢ 6 cada 15¢cm

20.31
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Columna C101, C103, C117 y C119 Primer Piso

Analisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores.

En este caso sobre esta columna C101 actuan las vigas V202 y V201 que transmiten las cargas y
momentos flectores al nudo.

Dimensiones —b =0,30m; d =0,20m

Peso Propio — Pp = 2,4t—71~2,40m'0,30m~0,20m = Pp=10,35tn
m

Carga Superior — Ps = 3,95tn + 1,76tn + 3,35tn = Ps = 9,06tn

Carga Actuante Total — Pt = Pp 4+ Ps = 9,41tn

Momentos flectores

Momento en direccion x-x (Viga V202):

L, =513m
g-2  0.914/m-513m’

Me = = =2,00tm = 200tcm
12 12

] I 513m 1,33-10'm’
c =L .= - ‘ = 0,07
S h I 256m 36-10°m

@

S

I I 513m 4,5-10"m’
¢ =t = = 0,27

T h T 240m 3,6-107° m’
M, =200t em-— 20T HOIT 5o 24 yem
140,07 + 0,27
M, = 50,74tcm~0’—27: 40,29t cm
0,07 + 0,27
M =M —S =5074tem —20T _ _1045¢em
' Coe tc 0,27 4+ 0,07

Momento en direccion y-y (Viga V201):
L =394m
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2 2,58t/m-3,94m’
Me=1 l = /

=3,34tm = 334tcm
12 12

L4 30m 1310 tmt
* b T 256m 36-10°m'
I

I 394m 2-10'm’
e — vl = 0,091

l
" h T 240m 3,6-107m'
M, =334tem. 2T HOOL 3064 em
1+ 0,057 + 0,091
M, =43,06tcm - 0,091 = 26,48t cm
0,057 + 0,091
M =M S —4306tem —2BT 16 581em
Tt 0,057 + 0,091

Predimensionado

9,29 tn
- —129,03cm’
0,072 tn/ em’
129,03 cm’
d=————~6,45¢cm
20cm

Adoptamos la seccion minima establecida por reglamento: d = 30cm y b = 20cm

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion y-y

Adoptamos el valorde S, =S5, = 2,40m = (3 =1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez /4

Radio de giro minimo para la seccién:

/Z:HLZ"IL = A g =

Esbeltez existente:
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S 2,40m
A=t =
sty 0,058 m

min

= 41,38 — Mediana Esbeltez

Esbeltez limite:

M
A :45—25-—1:45—25-%:29,35
M 48

lim
2 9

En este caso se cumple que:

A > A

exist lim
En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.

Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

0,65+ M, +0,35- M,
N N

e

. 0,65-26,48 + 0,35 16,58
9,41
Como e < 3,5 — dimensionamiento con M2°orden yesfuerzo N

=245 —e = % = 0,12 — FExcentricidad Relativa

Al estar en >\li7n < )\ms[ < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la

K

300

excentricidad no prevista e, =

0<-—=0,116 < 0,30

=222 104850
100 b

:fzzo-%w/o,mjuo,m — f=200cm

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

M*"=N-(e+ f) = 3,35m-(2,31cm+2,00cm) = [ M = 14,44 tn cm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los dbacos de interaccién, con:

M*™ = 14,44 tncm
N=941tn
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Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m

9,41¢
- N _ =0,09
b-d-pr 20cm-300m-0,175% 5
cm
e 14,44t em

m == . — 0,005
b-d B 20em-(30em) -0,175% )
cm

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x

Adoptamos elvalorde S, =S5, = 2,40m = (3 =1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez 4

Radio de giro minimo para seccion:

/Z:HLZ"IL A g

Esbeltez existente:

S 2,40m
A=K =
sty 0,087m

min

= 27,58 — Mediana Fsbeltez

Esbeltez limite:

M
A :45—25-—1:45—25'%:38,51
M 29

lim
2 )

En este caso se cumple que:

A

exist lim
Es suficiente el calculo sin la consideracién del efecto de pandeo.
Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m
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N 9,41t
n = =
b-d-0Br 20cm-300m-0,175% 5
cm
M 40,29t ecm

mﬂc = 2 = 2
b-d B 20em-(30em) -0,175/ )
cm

= 0,09

= 0,013

Dimensionamiento de armadura

Debemos usar al dbaco para flexidn oblicua (Diagrama de Roseta), eligiendo previamente una
distribucidn de la armadura total, se elige distribuirla uniformemente colocada en los vértices
(cuaderno 220, Pag. 97). Ingresamos con los siguientes valores

n = 0,09
m_=0,013 y m_ = 0,005
Como m,o<m = m =m,; m, =m,

Ingresando con estos valores y con dl/d = bl/b = 0,1 se obtiene el grado mecanico w, .

Se determina que W, = 0, por lo tanto se adopta la secciéon de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

A, — 4¢12mm = 4,52 cm®

Estribos

Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm

La separaciéon maxima de estribos es:

<30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Columna €102, C107, C110, C111 y C114 Primer Piso

Andlisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores.
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En este caso sobre la columna mas solicitada (C111) actdan las vigas V205, V207 y V212 que
transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.
Dimensiones —b =0,30m; d =0,20m

tn
3

Carga Superior — Ps = 4,63tn + 2,93tn + 4,94tn + 4,63tn = Ps =17,13tn
Carga Actuante Total — Pt = Pp + Ps = 17,481tn

Peso Propio — Pp = 2,4 -2,40m - 0,30m - 0,20m = Pp = 0,35tn

Momentos flectores

Como se trata de una columna de borde correspondiente a una estructura indesplazable, actian
las cargas axiles de pisos y el momento flector que transmite el extremo de la viga V212. Se realiza
la determinacién del momento de transferencia mediante la relacidn de inercias y longitudes.

Pre dimensionado

Adoptamos como seccién: d = 30cm y b = 20cm

Momento en direccion y-y (Viga V212):

T

1

L,,=256m
g2 183 t/m -2,56m”
Me = = =1,00tm =100tcm
12 12
I I 256m 1,33-10"'m’
c =L %= . ‘ = 0,037
* h, I 256m 3,6-10°m*
I I 256m 2-10'm’
c. = - _ = :0,59

T h T 240m 3,6-107 m'

M, =100¢cm - —203T 059 39 964 0m
1+ 0,037 + 0,59
MS:39,96tcm~L:37,60tcm
0,037 + 0,59
M_:39,96tcm-&:2,36tcm

i 0,037 + 0,59

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x
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Adoptamos el valorde S, =S5, = 2,40m = (3 =1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez 4

Radio de giro minimo para la seccién:

iml’n A g =

Esbeltez existente:

S, 2,40m

A =K =
et 0,058m

min

= 35,76 — Mediana FEsbeltez

Esbeltez limite:

M
A :45—25-—1:45—25-ﬂ:43,43
M 37,60

lim
2 9

En este caso se cumple que:

exist lim
Es suficiente el calculo sin la consideracién del efecto de pandeo.
Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m

v 17,481
n = = :0717
b-d-Gr 2ocm-30cm-0,175/ )
cm
M 40,29t cm

m, = > = > = 0,013
b-d B 20em-(30em) -0,175% )
cm
Dimensionamiento de armadura

Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que w, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:
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2
A, — 4912mm = 4,52cm

Estribos
Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm
La separacién maxima de estribos es:

<30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Columna €104, €105, C106, C108, €109, C112, C113, C115, C116 y C118 Primer Piso

Analisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores.

En este caso sobre la columna mas solicitada (C112/ C113) actdan las vigas V112, V114 y V116 que
transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.

Dimensiones —b =0,20m; d =0,30m

Peso Propio — Pp = 2,4t—71~2,40m'0,30m~0,20m = Pp=10,35tn
m

Carga Superior — Ps = 9,90tn + 8,84 tn + 5,27 tn = Ps = 24,01tn

Carga Actuante Total — Pt = Pp + Ps = 24,36tn

Momentos flectores

Como se trata de una columna interna correspondiente a una estructura indesplazable, no
consideramos momentos flectores.

Pre dimensionado

Adoptamos como seccién: d = 30cm y b = 20cm

Verificacion de la seguridad al pandeo en x-x

Longitud de pandeo Sk

En la direcciénx — z , procedemos tomando como longitud de pandeo (SK) la altura de piso
(s). Esta altura, la tomamos hasta el nivel de fondo de viga, obteniendo una longitud de 2,40 m.
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Por ser una columna interna, de edificacién comun, indesplazable, cargada céntricamente, por lo
gue podemos adoptar la simplificaciéon permitida por reglamento, considerando ambos extremos
articulados 3 = 1.

S, =p8-s=1-240m = 2,40m

Esbeltez /4

Radio de giro minimo para la seccién:

?:mz’n - A g

Esbeltez existente:

S 2,40m
A=K =
sty 0,058m

min

=41,38 = 20 <\ . <70 = Mediana Esbeltez

Esbeltez limite:

lim

M 0
A =45-25.—L =45-25.|—1 =20
M 0

2

En este caso se cumple que:

A > A

exist lim
En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.
Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

0,65+ M, +0,35- M,
N N

e

En este caso con M, = M, = 0, resulta:

e=0—e = 2 = 0 — Ezxcentricidad Relativa

Al estar en >\li7n < )\ms[ < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la

K

300

excentricidad no prevista e =
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o<t
d

:f:bA_QQJQm+§zo:f:20££%§ﬁ3mHo+o#f:L%mn

100

=0<30

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

Aﬁ“:N(e+ﬁ:2$%np@+L&wm}¢Aﬁ“:3zwmwm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los abacos de interaccidn, con:

M** =32,89tncm
N=24,36tn

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 24,361
n—= — — 0,23
b-d-fr 20cm-30cm-0,175/t/2
cm
M2 32,89tcm

= 0,016

mﬂc = 2 = 2
b-d- B 30em- (20em) -Q175/V/ )
cm

Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que W, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

A, — 4912mm = 4,52 cm®

Estribos
Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm

La separacién maxima de estribos es:

<30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm
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Columnas Planta Baja

4 513 ‘ 5.13 ‘
c17 C18 C19
:r)_
—mC15 Ciom
2
2.56 513 . 256
g = = i
Cc11 C12 C13 Cc14
8
2.56 513 2.56
. = = i
c7 C8 C9 C10
=
1 C4 mCh Com
C1 C2 C3

4T 513 T 5.13 T

Columna C1, C3, C17 y C19 Planta Baja

Andlisis de cargas

Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores, si lo hubiere.

En este caso sobre esta columna C1 actuan las vigas V102 y V101 que transmiten las cargas y
momentos flectores al nudo.
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Dimensiones —b =0,30m; d =0,20m

Peso Propio — Pp = 2,4t—n-2,40m-0,30m-0,20m = Pp=10,35tn
m

3
Carga Superior — Ps = 3,95tn + 1,76tn + 9,41tn = Ps = 15,121n
Carga Actuante Total — Pt = Pp 4+ Ps = 15,47tn

Momentos flectores

Momento en direccion x-x (Viga V102):

L, =513m
g1 0,91t/m- 5,13m?
Me = D = 2 =2,00tm =200tcm

I I 513m 4,5-10m*
CRl RS = 0,27

C :—-; .
b, I 240m 3,6-10°m’
I I 513m 4,5-10"'m’
c = . L= . ‘ =0,25
" h I 253m 3,6-10°m’
M, =200tcm - 0,27 + 0,25 = 68,42t cm
140,27 40,25
MS:68,42tcm-&:32,89tcm
0,27 + 0,25
M.:68,42tcm-0’—27:35,53tcm
" 0,27 + 0,25

J\J1 =0 Ya que consideramos el apoyo inferior articulado, debido a la baja rigidez que
representa la base aislada

Momento en direccion y-y (Viga V1):

L =394m
g-  2,58t/m-3,94m’

Me = = =3,34tm = 334tcm
12 12
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1 1 3,94m 2-10"'m’
c. =+ == . ; = 0,091
* h, I 240m 3,6-10°m'
1 I 3,94m 2-10"'m'
c = . — . = 0,087
" h I 253m 3,6-10°m'
M, = 334tcm - 0,087 + 0,091 = 50,46t cm
1+ 0,087 + 0,091
M, =50,46tcm - 0,087 =24,66tcm
0,087 4+ 0,091
M. =50,46tcm - 0,091 = 25,80t cm
' 0,087 4 0,091

J\J1 =0 Ya que consideramos el apoyo inferior articulado, debido a la baja rigidez que

representa la base aislada.

Predimensionado

15,47tn
= =214,86cm’
0,072 tn/ em?
214,86 cm®
= ~1lem
20em

Adoptamos la seccion minima establecida por reglamento: d = 30cm y b = 20cm

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion y-y

Adoptamos elvalorde S, =S5, = 2,53m = (3 =1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez /4

Radio de giro minimo para la seccidn:

Esbeltez existente:
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S, 253m

A =K =
e 0,058 m

min

= 43,62 — Mediana FEsbeltez

Esbeltez limite:

M 0
N, =45-25-—L=45-25.—— =45
M 24,66

2

En este caso se cumple que:

A <A

exist lim
Es suficiente el calculo sin la consideracién del efecto de pandeo.
Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 15,47t
n— _ — 0,15
b-d-pr 30cm-20cm-0,175/ )
cm
M 24,66t cm

m = = : — 0,012
b-d- B 30em-(20em) .0,175/ )
cm

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x

Adoptamos elvalorde S, =S5, = 2,53m = (3 = 1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez 4

Radio de giro minimo para seccidn:

?:mz’n A g

Esbeltez existente:

S 2,53m
A, == = 29,08 — Mediana Esbeltez
o Zml’n 0’ 087m
Esbeltez limite:
M1 0
i = 45 —-25-— =45 —-25-——— =45
o M 32,89

2
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En este caso se cumple que:

A <A

exist lim
Es suficiente el calculo sin la consideracién del efecto de pandeo.
Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 15,47t
n— _ — 0,15
b-d-pr 20cm-30cm-0,175/ )
cm
M 32,89tcm

m o= = : — 0,01
b-d- B 20cm- (30cm) '(L175/9/ )
cm

Dimensionamiento de armadura

Debemos usar al dbaco para flexidon oblicua (Diagrama de Roseta), eligiendo previamente una
distribucidn de la armadura total, se elige distribuirla uniformemente colocada en los vértices
(cuaderno 220, Pag. 97). Ingresamos con los siguientes valores

n=0,15
m_= 0,01 Y m, = 0,012
Como m_ < m, o= m =m; m, =m_

Ingresando con estos valores y con dl/d = bl/b = 0,1 se obtiene el grado mecanico w, .

Se determina que w, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

A, — 4012mm = 4,52 cm®

Estribos

Para los estribos, el didametro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm

La separacién maxima de estribos es:

< 30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm
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Se adopta la separaciéon menor: | Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Estribos
Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm
La separacién maxima de estribos es:

< 30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Columna C2, C7, C10, C11 y C14 Planta Baja

Andlisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores.

En este caso sobre la columna mas solicitada (C11) actuan las vigas V105, V107 y V112 que
transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.
Dimensiones —b =0,30m; d =0,20m

tn
3

Peso Propio — Pp = 2,4 -2,40m - 0,30m - 0,20m = Pp = 0,35tn
Carga Superior — Ps = 4,63tn + 2,93tn + 4,94 tn + 17,48 tn = Ps = 29,98tn

Carga Actuante Total — Pt = Pp 4+ Ps = 30,33 tn

Momentos flectores

Como se trata de una columna de borde correspondiente a una estructura indesplazable, actian
las cargas axiles de pisos y el momento flector que transmite el extremo de la viga V112. Se realiza
la determinacion del momento de transferencia mediante la relacién de inercias y longitudes.

Pre dimensionado

Adoptamos como seccién: d = 30cm y b = 20cm

Momento en direccion y-y (Viga V112):

L,,=256m
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2 4,24t/m-2,56m’
Me=1 l = /

=2,32tm =232tcecm
12 12

I I 256m 2-10"'m'
L. = : = 0,059
b, I 240m 3,6-10°m’
I

I 256m 2-10"'m'
c =Lt .t= = 0,56

l
T h T 253m 3,6-10"m'
M, =232t em . — 209 TO50 66 7940
1+ 0,059 + 0,56
MS:66,79tcm~L:60,42tcm
0,059 + 0,56
M = 66,79tcm-&: 6,37tcm
‘ 0,059 + 0,56

Verificacion de la seguridad al pandeo

Longitud de pandeo Sk en la direccion x-x

Adoptamos el valorde S, =S5, = 2,53m = (3 = 1 para estar del lado de la seguridad.

Esbeltez 4

Radio de giro minimo para la seccién:

?:mz’n - A g

Esbeltez existente:

S 2,53m
A K —
sty 0,058m

min

= 43,62 — Mediana FEsbeltez

Esbeltez limite:

M 0
N, =45—25- L =45-25.—— =45
M 37,60

2

En este caso se cumple que:

A <A

exist lim
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Es suficiente el calculo sin la consideracién del efecto de pandeo.
Dimensionamiento de armadura en y-y

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 30,331
n— _ — 0,29
b-d-pr 20cm-3ocm-0,175/ )
cm
M 60,42t cm

= 0,029

m! = 2 = 2
Lobed - pr 30cm- (20cm) .0,175/ )
cm

Dimensionamiento de armadura

Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que w, = 0, por lo tanto se adopta la seccién de armadura minima establecida por

reglamento.

Se adopta como armadura longitudinal:

2
A, — 4912mm = 4,52cm

Estribos

Para los estribos, el didametro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm

La separacién maxima de estribos es:

<30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Columna €4, C5, C6, C8, €9, C12, C13, C15, C16 y C18 Planta Baja

Analisis de cargas
Determinacidn de las cargas y momentos

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas
concurrentes y la carga que transmite la columna de los pisos superiores.

En este caso sobre la columna mas solicitada (C115/ C116) actdan las vigas V107 y V109 que
transmiten las cargas y momentos flectores al nudo.
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Dimensiones —b =0,20m; d =0,30m

tn
3

Carga Superior — Ps = 6,40tn + 5,85tn + 24,36tn = Ps = 36,61tn
Carga Actuante Total — Pt = Pp 4+ Ps = 36,96 tn

Peso Propio — Pp = 2,4 -2,40m - 0,30m - 0,20m = Pp = 0,35tn

Momentos flectores

Como se trata de una columna interna correspondiente a una estructura indesplazable, no
consideramos momentos flectores.

Pre dimensionado

Adoptamos como seccién: d = 30cm y b = 20cm
Verificacion de la seguridad al pandeo en x-x
Longitud de pandeo Sk

En la direccidnx — =, procedemos tomando como longitud de pandeo (SK) la altura de piso

(s). Esta altura, la tomamos hasta el nivel de fondo de viga, obteniendo una longitud de 2,53 m.

Por ser una columna interna, de edificacién comun, indesplazable, cargada céntricamente, por lo
gue podemos adoptar la simplificaciéon permitida por reglamento, considerando ambos extremos

articulados 3 =1.
S, =0-5=1-253m =2,53m

Esbeltez /4

Radio de giro minimo para la seccidn:

min

Esbeltez existente:

S, 2,53 m

Ay =——=
ot 0,058m

min

=43,62 - 20 <\, <70 = Mediana Esbeltez

Esbeltez limite:

lim

M 0
=45-25-—L =45-25-|—|=20
M 0

2
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En este caso se cumple que:

A > A

exist lim
En este caso se deberia dimensionar la columna con momento de 2° orden.
Como tenemos esbeltez moderada, se debe calcular “e”.

0,65+ M, +0,35- M,
N N

e

En este caso con M, = M, = 0, resulta:

e=0—e = 2 = 0 — Ezxcentricidad Relativa

Al estar en )\hm < )\mst < 70 Calculamos la excentricidad adicional “f’ que incluye la

K

300

excentricidad no prevista e =

:»f:b-Al_Ogo-1/0,1o+§ zo:»f:2o-%w/0,1o+o = f=14,93¢cm

Finalmente, calculamos el momento de 2% Orden como:

M*" =N (e + f) = 36,96 tn. (0 114,94 cm) = | M = 552,18 tncm

De acuerdo al diagrama de flujo, debemos dimensionar con los abacos de interaccidn, con:

M** = 552,18 tncm
N=36,961tn

Se ingresa al nomograma con: n,m

N 36,961
o _ — 0,35
b-d-pr 2ocm-30cm-0,175/ )
cm
2do 552,18tcm
M 0,26

mﬂc = 2 = 2
b-d- B 30em- (20em) -0,175/ )
cm
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Debemos usar el Diagrama de Interaccion, para un factor de recubrimiento de 0,1 (cuaderno 220,
Pag. 53). Obteniendo los siguientes valores:

Se determina que w,, = w,, = 0,55, por lo tanto:

wm-b-d_wm-b-d

A — 4 = _ . B./B. =24.0

S1 52 /85/61E 65/513 S/ R
0,55-30cm -20cm

= ASI = A52 = 24 O - 13, 75 Cm2

Se adopta como armadura longitudinal:

A; — 6016 mm = 12,06 cm®
2012mm = 2,26 cm’

Estribos
Para los estribos, el didmetro minimo para las barras ¢ 12 < 20 mm corresponden ¢ 6 mm
La separacién maxima de estribos es:

<30cm
<12-¢, =12-1,2cm =14,4cm

Se adopta la separaciéon menor: |Estribos — ¢ 6 cada 15cm

Calculo de Bases

Bases Aisladas Centradas

Estas bases corresponden a las columnas C5, C8, C9, C12 y C13. Todas ellas reciben una carga
proveniente de las columnas de 37 tn.

Datos:
Cargas:

P, =37tn = 370kN P=P +P =37tn =370kN
P =0tn=0kN Pu=12-P, +1,6- P, = 444kN

Materiales:
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fle = 21 MPa = 2100 tn/cm2 =210 lcN/cm2
P, = 420 MPa = 42000 tn/m* = 42,00 kN [em’

Suelo:

o =0,01 MPa = 17,0 tn/cm2 = 0,70 kg/cm2 = 0,007 kN/cm2

adm

K = 0,80 kg/cm3 = 800 tn/m3 — Coeficiente de Balasto

Lados de la columna:

C,=30cm =0,30m
C,=20cm =0,20m

40
e
a
=i,
7

+ o=

+ bk
-+ Gy # a, ¥ i

=

1. Calculamos los lados de la base (base cuadrada)

Para dimensionar la superficie de contacto entre la base y el suelo de soporte utilizamos las cargas
de servicio (P), debido a que la resistencia del suelo se la cuantifica mediante esfuerzos admisibles.

D

a, x a, = —L) = 52857,14 cm”

adm

St a, =1,00-a, = a, =a, = ./52857,14cm® = 229,9cm

1
Adoptamos —|a, = a, = 233cm = 2,33m

(P +P

2. Para que la base pueda asumirse como rigida y aceptar los diagramas lineales de presién,
debe cumplirse:
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a = lado mayorentrea, ya,

(a—c) h =61lcm
h > T = 50,75cm = Adoptamos —|d = 5lcm
r=10cm

Empleamos los estados de carga ultimos (Pu) para verificar espesor de la base y la armadura
requerida.

3. Verificacion al Corte

Se verifica la altura de la base definida por condiciones de rigidez bajo esfuerzos de corte en unay
dos direcciones con estados de carga ultimos.

a) Corte tipo viga

Tabla 1
Centrada Medianera (a) | Medianera (b) Esquina
Base Us 40 30 30 20
Centrada Y 1 075 075 0,50
b [ | et 0,05m () | 6e+0,025m () |+ 0.05m ()| et 0025m ()
by [m] | ¢, +005m ()| c,+005m (%) | 6, +0,025m () | ¢+0025m (%)
b [] (5-b+3-Ly/8
by [m] (5:b,+3-L)/8
ke [m] | (Le-c/2 s (Li-04/2 ek
k| (L-c)2 | (,-c)/2 L5 LG,
T4 Do [m; 2-(cercy)+4-d| 2:cu¥ e+ 2:d | et 2:0p+2:d Cet Gyt d
B N Ao (M| (Gt d)-(c,* ) | (6t d2)- (e, + ) | (et d):(c,+ d12) | (6 * d2) (¢, + d/2)

L8]

(*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista
Corte en una direccion:

Debemos verificar que el esfuerzo de corte Vu sea resistido por el esfuerzo de corte del hormigén
(Vc). Los esfuerzos de corte se determinan a una distancia "d" que es la altura util de la base.

Vu<o-Ve con ¢ =0,75
a, =a, =233cm
Corte en x-x (se considera la seccion 2-2 del grafico)

by =C, +5cm = 25,00cm
bwy = (5-by —|—3-a2)/8 =103,00cm
kv = (o, = C,) /2= 101,50 em
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qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/ch
Vu=qu-a,- (k‘x — d) = 96,23 kN

Ve = 0,75/6-Jﬁ-bwy-d — 300,90 kN
Finalmente:

Vu =96,23kN < ¢-Vec = 22568 kN — Verifica

Corte en y-y (se considera la seccién 1-1 del grafico)

br = C, +5cm = 35,00cm
bwz = (5- bz + 3 a1>/8 =109,25¢cm
ky = (a, - 02)/2 = 106,50 cm

qu = Pu/(a1~a2) = 0,008 kN/ch
Vu=qu-a -(ky—d) = 105,76 kN
Ve = 0,75/6-Jﬁ-wa-d= 319,16 kN

Finalmente:

Vu =105,76 kN < ¢-Vc =239,37kEN — Verifica

b) Corte por punzonado

Tabla 1
Centrada Medianera (a) Medianera (b) Esquina
Centrada o 40 30 30 20
Y 1 075 075 0,50
b M) | et 0,05m () | ¢t 0025m (%) | cxt0,05m (%) | c+0025m ()
by m] | ¢, +0,05m (*) [ ¢+005m (%) | ¢+0,025m (%) | ¢+0025m (¥
D [M] (5:by+3:Ly)/8
- by [M] (5:b,+3-L)/8
o\ Td/2 k M | (Li-6)/2 b (Li-6)/2 Ly
ke m | (L-¢)/2 (Ly-cy)l2 - L-¢
7/ 1&12 by ] |2-(Cotcy)+d-d| 2-cetey+2:d | cut2:¢,+2:d Gty td
/ Ao (M7 | (er+ d) (oy+d) | (cet di2)-(cy+d) | (oxtd)(cy+d12) [ (ot dl2) (o, + d/2)

(*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en dos direcciones (punzonado):

Si la relacion de lados es igual a 1 entonces el CIRSOC establece que para evitar el fendmeno de
punzonado el esfuerzo Vc debe ser:
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Vu=Pu—qu-A <Vc
a,=a =233cm y (=100

c

La primera de estas

@.-d t b <d gxpresiones es de aplicacion
Ve s Ve '=[ = +2)’C 3 . cuando f>2 mientras que la
o Ultima es valida cuando (<2
v. o fferby-d
= a
donde
B : Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la columna
40 para bases centradas
{Ly { 30 para bases medianeras
20 para bases de esguina
b. : Perimetro de |a seccian critica, en [mm)]
d : Altura Util en la seccion critica, en [mm)
-.IE . f'. en [MPal, el resultado de la raizen [MFa)
2) /fc-b -d
Ve=|1+=| Y- 0 — — 3552 41kN
6} 6
a -d| \fle-b -d
Ve=|2+=—]| 120 = 5157,23 kN

0
NIZRRY
Ve — fCTO — 9368, 28 kN

A =(C, +d)-(C, +d)=5751,00cm’
Vu = Pu—qu-A = 236828 kN
Vu = 396,97 < Ve = 2368,28 kN — Verifica

4. Resistencia al aplastamiento

Debemos verificar que la resistencia al aplastamiento de la base de hormigdn sea superior a la
tensidn de aplastamiento generada por la columna que apoya sobre la base.

Para un elemento apoyado (columna), la resistenia al aplastamiento ¢Pnb es igual a
¢Pnb = (0,85 f'c- A)
Donde:

f’c = resistencia a la compresidn del hormigdn de la columna

Al = area cargada (area de la columna)
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$=0,65

450 /
=

b //A1

Para el elemento de apoyo (zapata)

¢Pnb=¢-(o,85-f’c-,41)-\/%gzqs-(o,saf’c-f]])

Donde:
f'c = resistencia a la compresién del hormigdn de la zapata

A2 = area de la base inferior de la mayor pirdmide, cono truncado o cufia que queda contenida en
su totalidad dentro del apoyo y que tiene por base superior el drea cargada, y pendientes laterales
de 1 en vertical por 2 en horizontal

Pu=12-P, +1,6- P, = 444 kN

= 600cm’ /
4 o % = 9,512 = Adopto =2

AZ = 54289 cm?

Pu = 444 kN < ¢-(0,85-f’c-A1)-\/% <2:¢-(0,85 flc- A ) =1638,00kN — Verifica

5. Calculo del Momento Flector
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Base
Centrada

(a-c)/2

(a-c)/4

—aqul—]

qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/cm2

Momento x - x (se considera la seccidn 2-2 del grafico)

Muz = qu-a,-(a, — ¢, /8 = 981588 kN cm = 98,16 kN m

Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del gréfico)

Muy = qu - a, -(a2 — c2>2/8 = 10806, 78 kN ¢m = 108,07 kN m

6. Armadura por flexion
Momento x - x (se considera la seccién 2-2 del grafico)

Momento Flector = Mu_ = 98,16 kNm
Db =16mm

Maz.adop.

1.- DATOS GENERALES

Resistencia especificada a compresion del hormigén | f'. 21 Mpa
Tensidn de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Maddulo de elasticidad del acero Es 200000,00 Mpa
Deformacién de fluencia del acero ey 2,1 %o
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones
de compresién rectangular equivalente con la b1 0,85
profundidad del eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada Fmin 0,0033
Factor de reduccidn de la resistencia. Secciones ¢ 090
controladas por traccién ’
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2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL

Ancho del borde comprimido de la seccidn transversal| b 2,33 m
Altura total de la seccidn transversal h 0,61 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el ,
. . . d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado My 98,16 kN-m
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A 0,00 cm?
Es menor
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa | A, 5,20 cm? |quela
minimal
Area minima para flexién simple = As min 39,61 ‘ |
Altura del bl de tensi t I ivalent
ura del bloque de en5|oimes rectangular equivalente) 0,005 -
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,006 -
neutro
Valor de c correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,188 m
Deforr,nacmn 'espeuflca neta de‘traccpn en gl acero e, 244,6533 %
mas traccionado, para la resistencia nominal
A’s= 0,00 cm?
As= 39,61 cm?

Adopto
d(mm)  |Area (cm?) Cant. As (cm?) | Separacién
16 2,01 16 32,17 15,53
0 0,00 0 0,00 0,00
0 0,00 0 0,00 0,00 Separacion limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep. Prom. | 2,5h(cm) | 25¢ (cm)
2,01 16 32,17 15,53 152,50 40,00
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Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del gréfico)

Momento Flector = Muy = 108,07 kNm
Db =16mm

Maz.adop.

1.- DATOS GENERALES

Resististencia especificada a compresion del hormigoén f'e 21 Mpa
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Maddulo de elasticidad del acero Es 200000,00 Mpa
Deformacién de fluencia del acero ey 2,1 %o
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones de
compresion rectangular equivalente con la profundidad del | bs 0,85
eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada I'min 0,0033
Factor de reduccidén de la resistencia. Secciones controladas ¢ 090
por traccién !
2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
Ancho del borde comprimido de la seccién transversal b 2,33 m
Altura total de la seccidn transversal h 0,61 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el ,
. . o d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado M, 0,00 kN-m
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A’ 0,00 cm?
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa As 5,55 cm?
Area minima para flexién simple = As min 39,61 |
Altura del bloque de tensiones rectangular equivalente = a 0,006 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje neutro c 0,007 m

Es menor
que la
minima!
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Valor de ¢ correspondiente a &t = 0,005 | Crax 0,194 | m |
Deformacion .espeC|f|ca neta de.traccpn en e:l acero mas e, 229,0732 %o
traccionado, para la resistencia nominal
A= 0,00cm2
A= 39,61cm2
Adopto
d(mm)  |Area (cm?) Cant. As (cm?) | Separacion
16 2,01 16 32,17 15,53
0 0,00 0 0,00 0,00
0 0,00 0 0,00 0,00 Separacioén limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep. Prom. | 2,5h (cm) 25 ¢ (cm)
2,01 16 32,17 15,53 152,50 40,00

Bases de Borde

Estas bases corresponden a las columnas C4, C6, C15, C16 y C18. Todas ellas reciben una carga
proveniente de las columnas de 37 tn.

Datos:
Cargas:

P = 37tn = 370kN
PL =0tn =0kN

P=P,+P =3Ttn=370kN
Pu=1,2-P, +1,6- P, = 444kN

Momento en el eje x-x:

My, = 55,00kN m = 5,50tnm
My, = 0,00kN m = 0,00¢tnm

My = My, + My, = 55kNm
Muy =1,2- My, +1,6- My, = 66kNm

Materiales:

fle = 21 MPa = 2100 tn/cm2 = 2,10 k:N/cm2
P, = 420 MPa = 42000 tn / m? = 42,00 kN / em?

Suelo:

0, = 0,07 MPa = 7,0 tn/em* = 0,70 kg/em® = 0,007 kN [em’
K =10,80 kg/cm3 = 800 tn/m3 — Coeficiente de Balasto
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Lados de la columna:

C, =20cm = 0,20m
C,=30cm =0,30m

e : A
4
!
$ &k 4
» ::;'1 T2 "J W]T | dy
k # .“;‘_K |
l oy ;
b
| \
I—l—\ T |.. ; \\.l 7
| M d P
= _W ta l LA
¥ o —F

1. Calculamos los lados de la base

Para dimensionar la superficie de contacto entre la base y el suelo de soporte utilizamos las cargas
de servicio (P), debido a que la resistencia del suelo se la cuantifica mediante esfuerzos admisibles.

D

a xa :—L)=52857,14cm2

1 2

(P +P

adm

52857, 14 cm?
Si a, = 0,50-a, = a, = \|————— = 325,14 cm
0,5

= a, = 0,50-325,14cm = 162,57 cm
a, =165¢m =1,65m
a, =33lem = 3,31m

Adoptamos —

2. Para que la base pueda asumirse como rigida y aceptar los diagramas lineales de presién,
debe cumplirse:

a = lado mayor entrea, ya,

h =83cm

a—-c
h > % = 75,25cm = Adoptamos —|d = 73 cm

r=10cm

Excentricidad de la carga en el eje x-x

e = My/P = 0,00 < a1/6 = 27,50 cm — Verifica
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[

My (vectro momento)

Y

o e

|
|

L=4,00m

En este caso aparece un momento provocado por la excentricidad de cargas e.

, h —d,
Casol :M'"=N -e- h
, K —d
Casoll :M'"=N -e- o 0
Casolll - M’ = ¢
a c
e=—L—-1L="7250cm
2 2
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. L—h
C’aso[:M':P-e-¥:2l2,59kNm

. 2/3L—h
Casoll : M'=P.-e-t——— = 184,76 kNm
2/31L
~, P-e
Casolll : M’ = 5 =134,13kNm

Adoptoel Caso2 — M' = 184,76 kNm

Este momento M' provocado por la excentricidad de carga e columna, o sea que resulta necesario
dimensionar la columna a flexién compuesta (P, M'). El momento M = P . e debe estar equilibrado
por un par de igual intensidad y sentido contrario:

3. \Verificacidn al deslizamiento

= 67,06 kN

= P-tgp > v-F — f = Fuerzade friccion entrelabase y el terreno

M
L

~v = Coeficiente de sequridad
¢ = 30°
f=P-tgp =213,62kN > ~v-F =134,13kN — Verifica
Empleamos los estados de carga ultimos (Pu) para verificar espesor de la base y la armadura
requerida.
4. Verificacion al Corte

Se verifica la altura de la base definida por condiciones de rigidez bajo esfuerzos de corte en unay
dos direcciones con estados de carga ultimos.

a) Corte tipo viga

. Base Tabla 1
d Madianara Centrada Medianera (a) | Medianera (b) Esquina
3 Us 40 30 30 20
¥ H Y 1 0,75 0,75 0,50
2 by M) | &t005m (7) | 6x+0,025m (%) | ex+0,05m ()| ¢+0025m (%)
3 by m] | ¢ +0,05m (%) | +005m (%) | c+0,025m ()| ¢+0025m (%)
' by [M] (5:bet3:L)/8
% byy [ (5:b,+3L)/8
— : ke (M| (Le-cdi2 L - Gy (L= /2 L= Gy
- : ko m | (L-6)/2 (Ly-c)/2 L-¢, L,-¢,
: e d bo [M] [2-(cotey)+d-d| 2:cto+2:d | ct2:042:d Gt oy +d
g i, Gy X Ao (7] | (Gt d) (¢, +d) | (ot d12) (0, + d) | (6ot d)- (G + di2) | (Gt 012) (o, + dI2)
2 (*) Los valores 0,025 y 0,05 m na son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en una direccidn:
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Debemos verificar que el esfuerzo de corte Vu sea resistido el esfuerzo de corte del hormigon (Vc).
Los esfuerzos de corte se determinan a una distancia "d" que es la altura util de la base.

Corte en x-x (se considera la seccion 2-2 del grafico)

Vu<o-Ve con ¢ =0,75
a, =165¢m y a, = 331lcm

by =C, +5cm = 35,00cm
buwy = (5-by+3-a2)/8 — 146,00 cm
kr =a, —C, =145,00cm

qu = Pu/(a1 -aQ) = 0,008 k:]\/'/cm2
Vu=qu-a,- (kx —d) =193,75kN

Ve =0,75/6-\[f'e - by - d = 610,51 kN
Finalmente:

Vu =193,75kN < ¢-Vc = 457,89kN — Verifica

Corte en y-y (se considera la seccién 1-1 del grafico)

br =C, +5cm = 22,50cm
bwr = (5'bx+3-al>/8 =T75,94cm
ky = (a, - C,)/2 = 150,50 cm

qu = Pu/(a1 -aQ) = 0,008 k:N/cm2
Vu=qu-a, -(ky—d) = 103,96 kN
Ve =0,75/6-\Jf'e - buws - d = 317,54 kN

Finalmente:

Vu =103,96 kN < ¢-Vc = 238,16 kN — Verifica

b) Corte por punzonado
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ld/2 mmu Tabla 1
| Centrada Medianera (a) Medianera (b) Esquina
"‘1-.‘ Us 40 30 30 20
' Y 1 0,75 0,75 0,50
be [m] | c+0,05m (%) [ 6+ 0,025m (%) | ext0,05m ()| c+0025m ()
by [m] | 6,+005m ()| 6+005m () | o +0025m (*) | ¢,+0025m (¥
CE &Y b [M] (5-be+3-L)/8
[P H 'lhi'-_: id;z Dy [m] (5-b,+3°L)/8
; e M | (Li-cd /2 L, - Gy (Li-6J12 Lig =8
:I ' i kel | (L-gy)l2 (L-g)/2 Ly-¢ Ly-¢
| R : . ply di2 (b, |2(crc)+dd| 2040420 | ct2gt2d Gt Gyt d
i Ay [mz} (et d)-(cytd) [ (ot df2) (cy+d) | (cetd)(c+d2) | (cx+dl2)(c,+df2)

(*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en dos direcciones (punzonado):

Si la relacion de lados es igual a 1 entonces el CIRSOC establece que para evitar el fendmeno de
punzonado el esfuerzo Vc debe ser:

VuzPu—qu-AOSVc
a, =165cm; a, =233cm y B=0,50

donde

B & La primera de estas

T u.&-d+2 +..||f‘: -b,-d expresiones es I:.|E aplicacion
= 12 cuando P >2 mientras que la

ultima es valida cuando <2

a

v. oAl bo-d

7 3

[ : Relacion entre el lado mayor y el lado menor de la columna
40 para bases centradas
i P

30 para bases medianeras

20 para bases de esquina
b, : Perimetro de la seccion critica, en [mm)
d : Altura Gtil en |la seccion critica, en [mm)
| S

S

f'. en [MPa), el resultado de la raizen [MPa]

b,=2-C +C,+2-d=216,00cm

Ve =

Ve=12+

Vo \fe-b,-d

1+

2
g

Jre b -d
.chﬂzzm,OOkN

a -d \/f’c-b0~d
b 12

0

=7309,44 kN

= 2408,60 kN
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4, = (¢, +d/2)-(C, +d) = 5819,50cm”
Vu = Pu—qu-A = 396,69 kN
Vu = 396,69 < Ve = 2408,60 kN — Verifica

5. Resistencia al aplastamiento

Debemos verificar que la resistencia al aplastamiento de la base de hormigdn sea superior a la
tension de aplastamiento generada por la columna que apoya sobre la base.

Para un elemento apoyado (columna), la resistenia al aplastamiento ¢Pnb es igual a
¢Pnb =(0,85- f'c- A )

Donde:

f'c = resistencia a la compresidn del hormigén de la columna

Al = area cargada (area de la columna)

¢ =0,65 A2

f——
1} -
. —

Al

S ¥ coern)]

Para el elemento de apoyo (zapata)

¢Pnb=¢-(0,85- flc- A )- %§2-¢~<0,85-f'c-141)

Donde:
f’c = resistencia a la compresion del hormigdn de la zapata

A2 = drea de la base inferior de la mayor piramide, cono truncado o cuiia que queda contenida en
su totalidad dentro del apoyo y que tiene por base superior el drea cargada, y pendientes laterales
de 1 en vertical por 2 en horizontal

Pu=12-P, +1,6- P =444 kN
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= 600cm’ /
4 o % = 9,512 = Adopto =2

AZ = 54289 cm?®

Pu = 444 kN < ¢-<0,85-f’c-A1)-\/% <2:¢-(0,85 flc- A ) =1638,00kN — Verifica

6. Calculo del Momento Flector

c
(a-c)/2

-
o

&y g T
i o] 1 1 1
L @
o et e
o e T

qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/cm2

—qui—]

Momento x - x (se considera la seccidn 2-2 del grafico)
Muz = qu-a,-(a, - c1)2/2 — 28288, 18 kN cm = 282,88 kN m
Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del grafico)
Muy = qu-a, -(a, - c2>2/8 — 15191, 41 kN em = 151,91kN m

7. Armadura por flexion
Momento x - x (se considera la seccién 2-2 del grafico)

Momento Flector = Mu_ = 282,88 kNm
Db =16mm

Maz.adop.
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1.- DATOS GENERALES

Resististencia especificada a compresion del hormigén | f'. 21 Mpa
Tensidn de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Moddulo de elasticidad del acero Es 200000,00 Mpa
Deformacidn de fluencia del acero ey 2,1 %0
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones de
compresion rectangular equivalente con la profundidad | b; 0,85
del eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada I'min 0,0033
Factor de reduccidn de la resistencia. Secciones ; 090
controladas por traccién !
2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
Ancho del borde comprimido de la seccién transversal b 3,31 m
Altura total de la seccion transversal h 0,83 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el ,
. . o d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado M, 282,88 kN-m
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A’ 0,00 cm2
Es menor
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa | As 10,19 cm2 que la
minimal
Area minima para flexién simple = As min 80,54 cm?2
Altura del bloque de tensiones rectangular equivalente =| a 0,007 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,009 m
neutro
Valor de ¢ correspondiente a €t = 0,005 Crax 0,277 m
Deformacidn .espeC|f|ca neta de .traccpn en e.I acero mas e, 253,9724 %e
traccionado, para la resistencia nominal
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A’s= 0,00cm2
A= 80,54 cm2
Adopto
f(mm) Area (cm2) Cant. As (cm2) Separacion
16 2,01 18 36,19 19,47
12 1,13 18 20,36 19,47
8 0,50 18 9,05 19,47 Separacion limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep. Prom. | 2,5h (cm) 25 f (cm)
| 121 | 54 6560 | 625 207,50 31,09
Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del grafico)
Momento Flector = Muy =151,91kNm
DbM(im.adop = 16 mm
1.- DATOS GENERALES
Resististencia especificada a compresion del hormigon | f'c 21 Mpa
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Madulo de elasticidad del acero Es 200000,00 Mpa
Deformacién de fluencia del acero ey 2,1 %o
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones de
compresion rectangular equivalente con la profundidad | bs 0,85
del eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada Fmin 0,0033
Factor de reduccidn de la resistencia. Secciones ¢ 090
controladas por traccién ’
2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
Ancho del borde comprimido de la seccién transversal b 1,65 m
Altura total de la seccidn transversal h 0,83 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el ,
. o e d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado M. 0,00 kN-m
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4.- RESULTADOS

Area de la armadura longitudinal comprimida A 0,00 cm2
Es menor
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa | As 5,60 cm2 que la
minimal
Area minima para flexién simple = As min 40,15 ‘ cm2 |
Altura del bloque de tensiones rectangular equivalente =| a 0,008 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,009 m
neutro
Valor de ¢ correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,271 m
Deformacién .espeuflca neta de.tracuf)n en gl acero mas e, 230,2167 %o
traccionado, para la resistencia nominal
A’s= 0,00cm2
As= 40,15cm2
Adopto
f(mm)  |Area (cm2) Cant. As (cm2) | Separacion
16 2,01 16 32,17 11,00
0 0,00 0 0,00 0,00
0 0,00 0 0,00 0,00 Separacioén limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep. Prom. | 2,5h (cm) 25 f (cm)
2,01 16 32,17 11,00 207,50 40,00

8. Disefio del tensor

Muy =1,2- My, +1,6 - My, = 66 kNm

fle = 21MPa = 2100 m/m2 =210 kg/cm2 =210 kN/cm2

fy = 420MPa = 42000 tn/ m? = 4200 k:g/ em? = 42 k;N/ cm?

L=4m
¢ = 0,90

Fu = Muy/L — 16,50 kN

Seccién de la viga tensor
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bw = 20cm
hw = 30cm
rec = 3cm

estribos = 6 mm

Solicitaciones actuantes:

Fn = Fu/¢ — 18,33kN
Armadura por condiciéon de rotura:
As = Fn/fy =0,44cm’

Armadura por condicién de ductilidad:

o> «/f/c/1,8 - fy = 0,061 cm’
As

Ag
Ag = bw - hw = 600 cm’

As = Ag-\/ﬁ/l,&fy: 3,64 cm’

A continuacidn se calculan las bases correspondientes a las columnas C2, C7, C10, C11y C14.
Todas ellas reciben una carga proveniente de las columnas de 30 tn.

Datos:

Cargas:

P =30tn = 300kN P =P, + P, =30tn =300kN
P, =0tn=0kN Pu=12-P +16-P =360kN

Momento en el eje x-x:

My, = 60,00 kN m = 6,00tnm My = My, + My, = 55kNm
My, = 0,00kN m = 0,00tnm Muy =1,2- My, + 1,6 - My, = 66 kNm

Materiales:

fle = 21 MPa = 2100 tn/cm2 =210 lcN/cm2
P, = 420 MPa = 42000 tn/m* = 42,00 kN [em’

Suelo:
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adn

o =0,07 MPa=1,0 tn/cm2 = 0,70 k:g/cm2 = 0,007 kN/cm2
K =10,80 kg/cm3 = 800 tn/m3 — Coeficiente de Balasto

Lados de la columna:

C, =20cm = 0,20m
C,=30cm =0,30m

+ / [
TETA IR : '—]T )
: : P4 |
- + _:‘_K
! \ '
\'\
| L\
e 1 N .
| ™~ d e
=N % ] R
¥ a; —F

5. Calculamos los lados de la base

Para dimensionar la superficie de contacto entre la base y el suelo de soporte utilizamos las cargas
de servicio (P), debido a que la resistencia del suelo se la cuantifica mediante esfuerzos admisibles.

P +P
a Xa :(D—L)=42857,14cm2

adm

42857,14 em?
Sia, =0,50-a, = a, =,|———— =292,7Tcm
0,5

= a, = 0,50- 325,14 cm = 146,39 cm
a, =149¢em =1,49m
a, =298cm = 2,98m

Adoptamos —

6. Para que la base pueda asumirse como rigida y aceptar los diagramas lineales de presién,
debe cumplirse:

a = lado mayor entrea, ya,

h=T4cm

a—c
h > % = 67 cm = Adoptamos —|d = 64cm

r=10cm
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Excentricidad de la carga en el eje x-x

e = My/P = 0,00 < a1/6 — 24,83 ¢m — Verifica
L =4,00m

En este caso aparece un momento provocado por la excentricidad de cargas e.

h—d
Casol :M' =N -e- h“
h—d
CasolIl : M' =N -e- o 0
Caso I : M = ¢
a c
e=—L—-2L="7250cm
2 2

. L—h
C’aso[:M'zP-e-%zB?,?OkNm

. 2/3L—h
Casoll : M'=P.-e-+——— =139,80kNm
2/3L
~, P-e
Casolll : M’ = = 93,75 kNm

2
Adoptoel Caso2 — M' = 139,80 kNm

Este momento M' provocado por la excentricidad de carga e columna, o sea que resulta necesario
dimensionar la columna a flexién compuesta (P, M'). El momento M = P . e debe estar equilibrado
por un par de igual intensidad y sentido contrario:

7. Verificacidn al deslizamiento

M _ 48 38k
L

= P-tgp > v-F — f = Fuerzade friccion entrelabase y el terreno
~v = Coeficiente de sequridad
¢ = 30°

f=P-tgp=173,21kN > v- F = 96,75kN — Verifica

Empleamos los estados de carga ultimos (Pu) para verificar espesor de la base y la armadura
requerida.

8. Verificacion al Corte
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Se verifica la altura de la base definida por condiciones de rigidez bajo esfuerzos de corte en unay

dos direcciones con estados de carga ultimos.

c) Corte tipo viga

Base Tabla 1
|.i..| Medianera Centrada Medianera (a) | Medianera (b) Esquina
) s 40 30 30 20
'H_H, Y 1 075 075 0,50
2 be ] | 6+ 0.05m () | 6+ 0.05m ()| i+ 0.05m ()| cv0025m ()
3 b, m | c,+0.05m ()] ¢ +005m ()| c+0025m ()] ¢+002%5m ()
Dy ] (5:by+3:Ly/8
; \ byy [l (5b,+3L)/8
— kem | (L-c)/2 Lo (L= /2 L=t
| : K| L-c)2 | (-c)/2 L-¢, L,-¢,
Je" d Do [M] |2:(cutcy)td:d| 2:cetcy+2:d | cet2:0+2:d Gt Gyt d
N St R 1 B Ao [ [ (ot d)-(6,+ d) | (0t d2)-(6,+ d) | (o d)-(oy+ d12) [(cu + 012)- (cy + d2)
2 (*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en una direccioén:

Debemos verificar que el esfuerzo de corte Vu sea resistido el esfuerzo de corte del hormigon (Vc).
Los esfuerzos de corte se determinan a una distancia "d" que es la altura util de la base.

Corte en x-x (se considera la seccion 2-2 del grafico)

Vu <¢-Ve con ¢ =0,75
a, =149¢cm y a, =298 cm

by =C, +5cm = 35,00cm
buy = (5-by + 3-%)/8 —133,63cm
kr =a, —C, =129,00cm

qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/ch
Vu=qu-a,- (k‘x—d) = 157,05 kN

Ve = 0,75/6 Jfle - bwy - d = 489,88 kN

Finalmente:

Vu =193,75kN < ¢-Vec = 367,41kN — Verifica

Corte en y-y (se considera la seccién 1-1 del grafico)
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br = C| +5em = 22,50cm
bwz = (5- bx +3-a1>/8 — 69,94 cm
ky = (a, - 02)/2 —=134,00cm

qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/ch
Vu=qu-a -(ky—d) = 84,56 kN

Ve = 0,75/6 Jfle - bwz - d = 256,40 kN

Finalmente:

Vu =103,96 kN < ¢-Ve =192,30kN — Verifica

d) Corte por punzonado

ld/2 Base Tabla 1
] Medianera
| Centrada Medianera (a) Medianera (b) Esquina
3 Us 40 30 30 20
E Y 1 0,75 0,75 0,50
Be [M] | c+0,05m () | 6+0025m ()| et 0,05m ()| c+0025m (%)
by [m] | c,+005m () | c,+005m (%) | ¢, +0025m ()| ¢,+0025m (¥)
e+ &Y b [ (5-bx+3-L)/8
[P H lhi'-_: id;z Dy [m] (5-b,+3°L)/8
_! E e+ 'E k>< [m] (Lx‘cx)/2 Lx'Cx (Lx'cx)’/Q Lx‘cx
ol K [m | (L-c)i2 (Ly-c)/2 L-¢, L-¢,
....... : . ply d/2 | b, m [2(ctc)+4d] 2c4¢+2d | at2+2d Gtoytd
r Ao [ | (Gt d): (o, d) | (oxt d2) (o, + d) | (cot d)(c,+ d2) | (o + dI2)- (o, + d2)

(*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en dos direcciones (punzonado):

Si la relacion de lados es igual a 1 entonces el CIRSOC establece que para evitar el fenédmeno de

punzonado el esfuerzo Vc debe ser:

Vu:Pu—qu-AO <Ve

a, =149cm; a, =298cm y B=0,50

b,=2-C. +C,+2-d=19800cm
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Jfe b -d
Vc=[1+%]-fc—°:4839,20kN

6
d) fe-b -d
Ve=|os 2 dl b d s sokn
b, 12
Jfe b -d
ve= Y0 d _o0s 6s i

4, = (¢, +df2)-(C, +d) = 5819,50cm”
Vu = Pu—qu-A = 320,37kN
Vu = 320,37 < Ve =1935,68 kN — Verifica

7. Resistencia al aplastamiento

Debemos verificar que la resistencia al aplastamiento de la base de hormigdn sea superior a la
tension de aplastamiento generada por la columna que apoya sobre la base.

Para un elemento apoyado (columna), la resistenia al aplastamiento ¢Pnb es igual a
¢Pnb =(0,85- f'c- A )

Donde:

f'c = resistencia a la compresidn del hormigén de la columna

Al = area cargada (area de la columna)

¢ =0,65 A2

Al

Para el elemento de apoyo (zapata)

¢Pnb=¢-(o,85-f’c-A1)-\/%gw-(o,saf’c-f]])

Donde:
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f’c = resistencia a la compresidn del hormigdn de la zapata

A2 = drea de la base inferior de la mayor piramide, cono truncado o cuiia que queda contenida en
su totalidad dentro del apoyo y que tiene por base superior el drea cargada, y pendientes laterales
de 1 en vertical por 2 en horizontal

Pu=12-P, +16-P, = 360kN

= 600cm’ /
4 % = 8,603 = Adopto = 2

A = 44402 cm’

Pu = 360 kN §¢-(0,85-f/c-/11)-\/% <2:¢-(0,85- flc- A ) =1638,00kN — Verifica

8. Calculo del Momento Flector

Base
Madiamara - -

(a-c)/2

(a-c)/4

—qui—]

qu = Pu/(a1 . a,2> = 0,008 kN/cm2

Momento x - x (se considera la seccién 2-2 del grafico)

Muz = qu-a,-(a, - c1)2/2 — 28288, 18 kN em = 201,03 kN m
Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del gréfico)

Muy = qu-a, -(a, - c2)2/8 — 10845,91 kN em = 108,46 kN m

9. Armadura por flexion

Momento x - x (se considera la seccién 2-2 del grafico)
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Momento Flector = Mu_ = 201,03 kNm
Db =16mm

Mazx.adop.

1.- DATOS GENERALES

Resististencia especificada a compresion del hormigon | f'¢ 21 Mpa
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Moédulo de elasticidad del acero Es | 200000,00 |Mpa
Deformacion de fluencia del acero gy 2,1 %00
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones
de compresion rectangular equivalente con la B1 0,85
profundidad del eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada Prmin 0,0033
Factor de reduccion de la resistencia. Secciones
s ) 0,90
controladas por traccion
2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
Ancho del borde comprimido de la seccion transversal | b 2,98 m
Altura total de la seccidn transversal h 0,74 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el .
: o e d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado My 201,03 kN-m
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A's 0,00 cm?
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa | As 8,25 cm?
Area minima para flexion simple = As min 63,57 cm?
Altura del bloque de tensiones rectangular equivalente =| a 0,007 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,008 m
neutro
Valor de c correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,243 m

Es
menor
que la

minima!
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Deforr,na0|on _especmca neta de _traccm_)n en e_I acero N 2475754 %,
mas traccionado, para la resistencia nominal
A’s =0,00 cm2
As = 63,57 cm?2
Adopto
d(mm)  |Area (cm?) Cant. As (cm?) | Separacion
16 2,01 18 36,19 17,53
12 1,13 18 20,36 17,53
8 0,50 18 9,05 17,53 Separacién limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep. Prom. | 2,5h(cm) | 25¢ (cm)
| 121 | 54 6560 | 562 185,00 31,09
Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del gréfico)
Momento Flector = Muy = 108,46 kNm
DbM(im.adop = 16 mm
1.- DATOS GENERALES
Resististencia especificada a compresion del hormigoén f'e 21 Mpa
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Modulo de elasticidad del acero Es | 200000,00 |Mpa
Deformacion de fluencia del acero gy 2,1 %o
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones de
compresion rectangular equivalente con la profundidad del eje | B+ 0,85
neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada Prmin 0,0033
Factor de reduccion de la resistencia. Secciones controladas por 0.90
traccion ¢ '
2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
Ancho del borde comprimido de la seccién transversal b 1,49 m
Altura total de la seccion transversal h 0,74 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el baricentro .
o o d 0,10 m
de la armadura longitudinal comprimida
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Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado My 0,00 kN-m
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A's 0,00 cm?
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa As 4,57 cm?
Area minima para flexién simple = As min 31,79 |cm2 |
Altura del bloque de tensiones rectangular equivalente = a 0,007 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje neutro c 0,008 m
Valor de ¢ correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,237 m
Deformacion gspecmca neta de _traccu_)n en e_I acero mas N 2233361 %,
traccionado, para la resistencia nominal
A’s =0,00 cm2
As =31,79cm?2
Adopto
d(mm)  |Area (cm2) Cant. As (cm2) separacion
16 2,01 16 32,17 9,93
0 0,00 0 0,00 0,00
0 0,00 0 0,00 0,00 Separacion limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep.Prom. | 2,5h(cm) | 25 ¢ (cm)
2,01 16 32,17 9,93 185,00 40,00

10. Diseno del tensor

Muy =1,2- My, +1,6 - My, = 72kNm
fle = 21MPa = 2100 m/m2 =210 kg/cm2 =210 kN/cm2
fy = 420MPa = 42000 tn/ m? = 4200 k:g/ em? = 42 k;N/ cm?

L=4m
¢ = 0,90
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Fu = Muy/L = 18,00 kN

Seccidn de la viga tensor

bw = 20em
hw = 30cm
rec = 3cm

estribos = 6 mm

Solicitaciones actuantes:

Fn = Fu/qs = 20,00 kN

Armadura por condicién de rotura:
As = Fn/fy = 0,48 cm’

Armadura por condicién de ductilidad:

p > \fe/L8- fy = 0,061cm’
As

Ag
Ag =bw - hw = 600 cm’

As=Ag-fe/18 fy=3.64cm’

A continuacidn se calculan las bases correspondientes a las columnas C1, C3, C17 y C19. Todas
ellas reciben una carga proveniente de las columnas de 15,50 tn.

Datos:

Cargas:

P, =1550tn =155kN P =P + P =1550tn = 155kN
PL=Otn:OkN Pu:1,2-PD+1,6-PL:186kN

Momento en el eje x-x:

My, = 25,00kN m = 2,50tnm My = My, + My, = 25kNm
My, = 0,00kN m = 0,00¢tnm Muy =1,2- My, +1,6- My, = 30kNm

Materiales:
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fle = 21 MPa = 2100 tn/cm2 =210 lcN/cm2
P, = 420 MPa = 42000 tn/m* = 42,00 kN [em’

Suelo:

o =0,01 MPa = 17,0 tn/cm2 = 0,70 kg/cm2 = 0,007 kN/cm2

adm

K = 0,80 kg/cm3 = 800 tn/m3 — Coeficiente de Balasto

Lados de la columna:

C,=20cm =0,20m
C,=30cm =0,30m

- : A
8
!
b ok ¢
- r;;'"l T r; ’-Ir | a;
b 'L:‘_K |
[ \, |
\\
| \
I-—n-\\ T |.. ; \\l 2
| W g S
e _\W te l LN
¥ a; —

9. Calculamos los lados de la base

Para dimensionar la superficie de contacto entre la base y el suelo de soporte utilizamos las cargas
de servicio (P), debido a que la resistencia del suelo se la cuantifica mediante esfuerzos admisibles.

P +P
a, X a, = M = 22142,86 cm”
Uadm
22142, 86 cm’
Sia, =0,50-a, = a, = | ———— =210,44cm

0,5

= a, = 0,50- 325,14 cm = 105,22 cm
a, =108cm =1,08m
a, =216cm =2,16m

Adoptamos —

10. Para que la base pueda asumirse como rigida y aceptar los diagramas lineales de presion,
debe cumplirse:
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a = lado mayorentrea, ya,

(a—c) h =54cm
h > T = 46,5cm = Adoptamos —|d = 44 cm
r=10cm

Excentricidad de la carga en el eje x-x

e = My/P =16,13 < a1/6 — 18,00 cm — Verifica

L=4,00m

En este caso aparece un momento provocado por la excentricidad de cargas e.

h—d
Casol :M' =N -e- h“
B —d
CasolIl : M' =N -e- o 0
Caso I : M = ¢
a c
e=-L—-2L=44,00cm
2 2

. L—h
CasoI:M':P~e~( 7 >:58,99/€Nm

. 2/3L—h
Casoll : M' = P-e-+——— =54,39kNm
2/3L
~r! P'e
Casolll : M" = 5 = 34,10 kNm
Adoptoel Caso2 — M' = 54,39 kNm

Este momento M' provocado por la excentricidad de carga e columna, o sea que resulta necesario
dimensionar la columna a flexién compuesta (P, M'). El momento M = P . e debe estar equilibrado

por un par de igual intensidad y sentido contrario:

11. Verificacién al deslizamiento

Pagina 145 de 153



M 17 05N
L

= P-tgp > v-F — f = Fuerzade friccion entrelabaseyel terreno
~v = Coeficiente de sequridad
¢ = 30°

f=P-tgp=89,49kN > ~v- F = 34,10kN — Verifica

Empleamos los estados de carga ultimos (Pu) para verificar espesor de la base y la armadura
requerida.

12. Verificacion al Corte

Se verifica la altura de la base definida por condiciones de rigidez bajo esfuerzos de corte en unay
dos direcciones con estados de carga ultimos.

e) Corte tipo viga

Base Tabla 1
|.i..| Medianera Centrada Medianera (a) | Medianera (b) Esquina
) s 40 30 30 20
™, : Y 1 075 075 0,50
2 be ] | cet0.05m () | e+ 0.025m ()] et 0.05m ()| c+0025m ()
3 b, [l | ¢,+0.05m () [c,+005m ()| c+0025m ()] ¢+0025m ()
: LY b (] (5be+3-L)/8
buy [ (5:b,+3:L)/8
—_— ke m | (L-cd/2 = (Li-c)/2 L=t
| : K| L-c)2 | (-c)/2 L,-c, L,-¢,
Je" d Do [M] |2:(cutcy)td:d| 2:cetcy+2:d | cet2:0+2:d Gt Gyt d
N St R 1 B Ao [ [ (ot d)-(6,+ d) | (0t d2)-(6,+ d) | (o d)-(oy+ d12) [(cu + 012)- (cy + d2)
2 (*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en una direccioén:

Debemos verificar que el esfuerzo de corte Vu sea resistido el esfuerzo de corte del hormigon (Vc).
Los esfuerzos de corte se determinan a una distancia "d" que es la altura util de la base.

Corte en x-x (se considera la seccion 2-2 del grafico)

Vu<¢-Ve con ¢ =0,75
a, =108cm y a, =216cm

by =C, +5cm = 35,00cm
buwy = (5-by+3-a2)/8 —102,88cm
kr =a, —C, =88,00cm

Pagina 146 de 153



qu = Pu/(a1 . aQ) = 0,008 kN/ch
Vu = qu-a, -(k‘x—d) = 75,78 kN
Ve = 0,75/6-Jﬁ-bwy-d — 959,29 kN

Finalmente:

Vu ="7578kN < ¢-Ve =194,47kN — Verifica

Corte en y-y (se considera la seccién 1-1 del grafico)
br = C| +5em = 22,50cm

bwx = (5-bm + 3-a1>/8 = 54,56 cm

ky = (a, - 02)/2 = 39,00 cm

qu = Pu/(a1 . aQ) = 0,008 kN/ch
Vu=qu-a -(ky—d) = 42,19kN
Ve = 0,75/6-Jﬁ-wa-d — 137,52 kN

Finalmente:

Vu =4219kN < ¢-Ve =103,14kN — Verifica

f) Corte por punzonado
|g;p Ease Tabla 1
] Medianera - ‘ ‘ .
| rada Medianera (a) Medianera (b) Esquina
] Us 40 30 30 20
" y 1 0,75 0,75 0,50
be [m] | c+0,05m (%) [ 6+ 0,025m (%) | ext0,05m ()| c+0025m ()
by [ [, +005m () [ ¢, +005m ()] ¢, +0025m ()] ¢,+0025m ()
Gk &Y B[] (5-bx+3-L)/8
[P H lhi'-_: id;z Dy [m] (5-b,+3°L)/8
| E k>< [m] (Lx‘cx)/2 Lx'Cx (Lx'cx)’/Q Lx‘cx
] ¢ =19 KM | G-c)2 | (L-0)/2 L-c, L5,
....... : . ply d/2 | b, m [2(ctc)+4d] 2c4¢+2d | at2+2d Gtoytd
B Ao (7] | (et d)-(c,+ ) [ (oot d2) (o, + d) | (ot d)-(c, + 0/2) | (o + d12)- (g, + 0/2)

(*) Los valores 0,025 y 0,05 m no son reglamentarios y dependen de cada Proyectista

Corte en dos direcciones (punzonado):

Si la relacion de lados es igual a 1 entonces el CIRSOC establece que para evitar el fenédmeno de

punzonado el esfuerzo Vc debe ser:
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Vu=Pu—qu-A <Vc
a, =108cm; a, =216cm y (B =0,50

b,=2-C +C,+2-d=15800cm

Jfe b -d
Vc={1+%]-ch°:2654,84kN

d) \ffeb -d
Ve — O‘é ] fc120 — 9748 94 kN

24—
0

VC:\/ﬁ-bo-d

= 1061,94 kN

4, =(C, +d/2)-(C, +d) = 3108,00cm’

Vu = Pu—qu-A =161,22kN

Vu = 320,37 < Ve =1061,94kN — Verifica

9. Resistencia al aplastamiento

Debemos verificar que la resistencia al aplastamiento de la base de hormigdn sea superior a la

tensidn de aplastamiento generada por la columna que apoya sobre la base.

Para un elemento apoyado (columna), la resistenia al aplastamiento ¢Pnb es igual a

¢Pnb = (0,85 f'c- A)

Donde:

f’c = resistencia a la compresidn del hormigdn de la columna

Al = area cargada (area de la columna)

¢ =0,65

Al
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Para el elemento de apoyo (zapata)

¢Pnb=¢-(o,85-f’c-,41)-\/%gzqs-(o,saf’c-f]])

Donde:
f'c = resistencia a la compresién del hormigdn de la zapata

A2 = area de la base inferior de la mayor pirdamide, cono truncado o cufia que queda contenida en
su totalidad dentro del apoyo y que tiene por base superior el drea cargada, y pendientes laterales
de 1 en vertical por 2 en horizontal

Pu=12-P, +1,6-P =186kN

= 600cm’
4 f% = 6,235 = Adopto =2

A, = 23328 em?

Pu =186 kN < ¢-(0,85-f’c-A1)-\/% <2:¢-(0,85 fle- A ) =1638,00kN — Verifica

10. Calculo del Momento Flector

c
(a-c)/2

(a-/a

—qui—]

qu = Pu/(a1 -aQ) = 0,008 kN/ch
Momento x - x (se considera la seccidn 2-2 del grafico)
Muzx = qu - a, -(al — 01)2/2 = 6668,44 kN cm = 66,68 kN m

Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del grafico)
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Muy = qu-a, -(a, —c,) /8 = 372,88 kN em = 37,24 kN m

11. Armadura por flexion
Momento x - x (se considera la seccidn 2-2 del grafico)

Momento Flector = Mu_ = 66,68 kNm
Db =16mm

Mazx.adop.

1.- DATOS GENERALES

Resististencia especific_aclla a compresion del f o1 Mpa
hormigén
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Modulo de elasticidad del acero Es | 200000,00 |Mpa
Deformacion de fluencia del acero gy 2,1 %0

Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones
de compresion rectangular equivalente con la B1 0,85
profundidad del eje neutro

Cuantia minima de la armadura traccionada Prmin 0,0033

Factor de reduccion de la resistencia. Secciones 0 0.90
controladas por traccion ’

2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL

Ancho del borde comprimido de la seccion transversal| b 2,16 m
Altura total de la seccién transversal h 0,54 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el d 0,10 m

baricentro de la armadura longitudinal comprimida

Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m

3.- SOLICITACIONES

Momento mayorado My 66,68 kr':'
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida A's 0,00 cm?
Es
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa| As 3,96 cm? r:s:?;
minimal!
Area minima para flexién simple = IAS mm| 31,68 ‘ cm? |
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Altura del bloque de tensmges rectangular equivalente a 0,004 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,005 m
neutro
Valor de c correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,168 m
Deforrpamon 9spe0|flca neta de _traccu_)n en e_I acero N 257.3074 %o
mas traccionado, para la resistencia nominal
A 0,00 cm2
As = 31,68 cm?2
Adopto
d(mm)  |Area (cm2) Cant. As (cm2) | Separacion
16 2,01 18 36,19 12,71
12 1,13 18 20,36 12,71
8 0,50 18 9,05 12,71 Separacién limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep.Prom. | 2,5h(cm) | 25 ¢ (cm)
| 121 | 54 6560 | 4,08 135,00 31,09
Momento y - y (se considera la seccion 1-1 del gréfico)
Momento Flector = Muy = 37,24 kNm
DbM(im.adop = 16 mm
1.- DATOS GENERALES
Resististencia especificada a compresion del hormigoén| f'c 21 Mpa
Tension de fluencia especificada de la armadura fy 420 Mpa
Modulo de elasticidad del acero Es | 200000,00 [Mpa
Deformacion de fluencia del acero gy 2,1 %o
Factor que relaciona la altura del bloque de tensiones
de compresion rectangular equivalente con la B1 0,85
profundidad del eje neutro
Cuantia minima de la armadura traccionada Prmin 0,0033
Factor de reduccion de la resistencia. Secciones
s ) 0,90
controladas por traccion

2.- DATOS DE LA SECCION TRANSVERSAL
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Ancho del borde comprimido de la seccion transversal| b 1,08 m
Altura total de la seccion transversal h 0,54 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el .
. Lo o d 0,10 m
baricentro de la armadura longitudinal comprimida
Recubrimiento efectivo a eje de barra d’s 0,10 m
3.- SOLICITACIONES
Momento mayorado M. 0,00 kn'\:'
4.- RESULTADOS
Area de la armadura longitudinal comprimida As 0,00 cm?

Es
< I . »| menor
Area de la armadura longitudinal traccionada, no tesa | As 2,29 cm que la

minima!
Area minima para flexién simple = Af 15,84 cm?
min
Altura del bloque de tensmzes rectangular equivalente a 0,005 m
Distancia desde la fibra comprimida extrema al eje c 0,006 m
neutro
Valor de c correspondiente a €t = 0,005 Cmax 0,162 m
Deforrpamon gspemﬂca neta de .traccm.)n en e] acero o 221,5261 %o
mas traccionado, para la resistencia nominal
A= 0,00 cm2
As = 15,84 cm2
Adopto
d(mm)  |Area (cm?) Cant. As (cm?) | Separacion
16 2,01 16 32,17 7,20
0 0,00 0 0,00 0,00
0 0,00 0 0,00 0,00 Separacion limite es:
Area prom. Cant. Total As total Sep.Prom. | 2,5h(cm) | 25 ¢ (cm)
2,01 16 32,17 7,20 135,00 40,00
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12. Diseiio del tensor
Muy =1,2- My, + 1,6 - My, = 30kNm
fle = 21MPa = 2100 m/m2 =210 kg/cm2 =210 kN/cm2
fy = 420MPa = 42000 tn/ m® = 4200 k:g/ em? = 42 kN/ cm?
L=4m
¢ = 0,90
Fu = Muy/L = 7,50 kN

Seccidn de la viga tensor

bw = 20cm
hw = 30cm
rec = 3cm

estribos = 6 mm

Solicitaciones actuantes:

Fn = Fu/qs = 8 33kN
Armadura por condiciéon de rotura:
As = Fn/fy =0,20cm’

Armadura por condicién de ductilidad:

p 21 /L8 fy = 0,061cm’
As

Ag
Ag =bw - hw = 600 cm’

As = Ag-Jﬂ/l,S-fyz 3,64 cm?
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