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RESUMEN

El presente trabajo académico muestra el andlisis y disefio estructural de una
edificacion cuyo uso esta destinado a viviendas multifamiliares. Dicha edificacién se
ubica en el distrito de Surco, Lima y consta de seis pisos, azotea y tanque elevado.

Ademas, el suelo posee una capacidad portante de 4kg/cm?.

La estructura ha sido disefiada en base a un sistema de placas y de pdrticos de columnas
y vigas de concreto armado. El sistema de techos corresponde a losas aligeradas y
macizas, ambas de diecisiete centimetros de espesor. La cimentacion del edificio se
proyectd a partir de zapatas y cimientos corridos conectados a través de vigas de

cimentacion.

Los elementos estructurales se predimensionaron en base a criterios y
recomendaciones practicas. Asi, los peraltes de las vigas y losas se estimaron a partir
de la luz libre y las condiciones de extremo, las dimensiones de columnas en funcion
de la carga axial y pandeo, y el espesor de las placas a partir de la magnitud de la fuerza

cortante en la base.

Se proyectd una losa de conexion en la zona con reduccion de diafragma. EIl espesor
de dicha losa se determind de tal forma que la fuerza cortante inducida sea resistida

integramente por el concreto.

El analisis de las vigas, columnas y placas se desarroll6 a través de un modelo
tridimensional en el software ETABS 2016. En el analisis se supuso comportamiento
lineal y elastico. Ademas, las rigideces de los elementos se determinaron ignorando la
fisuracion y el refuerzo. Las solicitaciones sismicas y de gravedad se obtuvieron de las
Normas E.030 2018 y E.020, respectivamente.

El analisis sismico se desarrollo sobre la base de lo estipulado en la Norma E.030 2018
y permitid estimar los desplazamientos laterales esperados, asi como las fuerzas

internas en cada uno de los elementos.

El disefio de los elementos de concreto armado se desarrolld por el método de

resistencia acorde a las indicaciones de la Norma E.060.

Finalmente, se realiz6 la verificacion del disefio de los elementos bajo acciones en

servicio. Asi, se evaluaron las deflexiones y el fisuramiento.
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Antecedentes

En los terrenos para viviendas, se suele proyectar edificios multifamiliares con linderos
en los dos costados laterales y el fondo. El primer piso sirve de ingreso y
estacionamiento vehicular. En terrenos de forma rectangular como el de este proyecto,

se dispone de dos departamentos por piso, simétricos.
Descripcion

El terreno servira para un edificio multifamiliar ubicado en el distrito de Surco, Lima.
El proyecto sera de 6 pisos, azotea y tanque elevado, con dos departamentos por piso.
La escalera y el ascensor de circulacion vertical se ubican en el sector central de la
edificacion. El alumno realizara el analisis estructural y disefio de los elementos de
concreto armado. Se hard uso de la norma de disefio sismorresistente E.030 de 2018.
Ademas se hara el disefio del cerco perimétrico posterior, considerar que su altura es
de 2.8m.

La resistencia del suelo serd asumida de 4.0 kg/cm2, a una profundidad de 1.0m. La
cimentacion se hard siguiendo los lineamientos de las normas E.050 Suelo y

Cimentaciones y E.060 Concreto Armado.
Plan de trabajo

El tema se sometera a cuatro revisiones de la siguiente manera:



Estructuracion del edificio. Predimensionamiento de los elementos
estructurales. Metrado de cargas, analisis y disefio de las losas de los techos y
escaleras.

Andlisis debido a cargas de gravedad. Analisis sismico del edificio.

Disefio de las vigas y columnas. Disefio de los muros de concreto. Disefio del
tanque elevado.

Disefio de la cimentacion. Disefio del muro del cerco posterior. Presentacion

de la memoria.
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1. CAPITULO I: GENERALIDADES
1.1. Descripcion del proyecto

El proyecto desarrollado consiste en una edificacion cuyo uso estid destinado a
viviendas multifamiliares. Dicha edificacion se ubica en el distrito de Surco, Lima y
consta de seis pisos, azotea y tanque elevado. El primer piso estd destinado a los
estacionamientos, asi como a areas de depdsito y circulacion; los pisos tipicos, a areas
de viviendas con dos departamentos por nivel y la azotea, a areas de uso comun y

recreacion.

En la figura 1 se muestra la distribucién arquitectonica del primer piso (a) y la planta
tipica del edificio (b).
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Figura 1. (a) Planta de arquitectura del primer piso.
(b) Planta tipica de arquitectura.
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Sobre la base de la arquitectura descrita, se plantea el sistema estructural compuesto
por muros y porticos de concreto armado. Dichos elementos soportan las cargas
provenientes de las losas de cada nivel asi como las solicitaciones sismicas. El sistema

de techos utilizado consiste en losas macizas y aligerado convencional.

Los materiales utilizados en cada uno de los elementos descritos son concreto y acero
de refuerzo. Por un lado, para el concreto se considera una resistencia nominal a
compresion de 210 kg/cm?. Por otro lado, el acero reforzado debe presentar una
resistencia nominal de fluencia de 4200 kg/cm?,

Segun los resultados del estudio de suelos, el edificio se cimentara a una profundidad
minima de 1.00 metro respecto al nivel mas bajo. El estrato de apoyo, segun el sistema
unificado de clasificacion de suelos, consiste en grava bien graduada ligeramente
arenosa cuya capacidad de carga es de 4kg/cm?. Desde el punto de vista del
comportamiento sismico, la norma peruana E.030 Disefio Sismorresistente clasifica al

suelo como S1.
1.2. Objetivos del proyecto
1.2.1. Objetivo general

El objetivo general del proyecto consiste en realizar el disefio estructural de un edificio

de seis pisos destinado al uso de viviendas.

1.2.2. Objetivos especificos

i.  Conferir rigidez lateral al edificio de tal forma que se controlen los
desplazamientos laterales segun las exigencias de la normativa peruana
vigente.

ii.  Disefiar cada uno de los elementos estructurales que conforman la edificacién
de tal forma que se cumplan los requerimientos del disefio por resistencia
altima.

iii.  Verificar dos condiciones de servicio: las deflexiones verticales y el

fisuramiento.



2. CAPITULO Il: ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO
2.1.  Criterios y conceptos de estructuracion

En el Perd, antes del afio 1970, los sistemas estructurales de las edificaciones s6lo se
orientaban en una direccion, conocida como la direccion principal. Asi, en la direccion
secundaria no existia el criterio de colocar vigas peraltadas. Los defectos de la practica
descrita no se advirtieron sino hasta los terremotos de los afios 1966 y 1970. Posterior
a ello, se introducen cambios en los criterios de estructuracion y se profundiza en el

conocimiento de las solicitaciones sismicas.

Los criterios actuales de estructuracién apuntan a tres objetivos principales. Primero,
los edificios deben tener poca deformacion lateral durante un evento sismico pues
dichas deformaciones provocan los dafios. Segundo, la disposicion de elementos
estructurales debe conferir rigidez en las dos direcciones asi como rigidez torsional.
Tercero, los elementos estructurales, ademas de poseer suficiente resistencia, deben

presentar una falla ductil y satisfacer las condiciones de servicio (Blanco, 2013).

Sobre la base de los criterios presentados, el disefiador debe adecuar los elementos
resistentes de tal forma que la estética y funcionalidad del edificio se vea lo menos

afectada.

Si bien existen diversas formas de estructurar un edificio, se debe apuntar a lograr un
sistema estructural simple y regular. Lo anterior encuentra justificacion en dos razones.
Por un lado, el comportamiento de las estructuras simples es mas previsible a partir de
nuestros modestos métodos de andlisis actuales. Por otro lado, Las observaciones de
campo muestran que las estructuras regulares adecuadamente proyectadas y

construidas tienen un buen comportamiento en terremotos severos (Mufioz, 2009).

A partir de las ensefianzas de los sismos de Nazca 1996, Pisco 2007 y Chile 2010, se
debe apuntar a incluir mayor cantidad de muros (placas) en relacion al namero de
porticos ya que éstos al ser mas flexibles limitan menos los desplazamientos laterales
(Blanco, 2013). Lo anterior también se explica a partir de la forma del espectro peruano
de desplazamientos. En la figura 2 se aprecia que para estructuras mas rigidas
(asociadas a periodos de vibracion bajos) los desplazamientos laterales seran menores
en comparacion a aquellos que se producen en estructuras flexibles (asociadas a

periodos de vibracidn altos).
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Figura 2. Espectro de desplazamientos, Norma Sismo Resistente E.030. (Fuente: propia)

2.2.  Sistema estructural
2.2.1 Elementos sismorresistentes

Sobre la base de lo apuntado en el item 2.1 se plantea el uso de poérticos y muros de
concreto armado en ambas direcciones. En la direccion X-X existen siete ejes. Los
muros estan ubicados en los ejes 2, 3 y 5; los pdrticos, en los ejes 1, 4, 6 y 7. En la
direccion Y-Y, los muros se encuentran en los ejes A, D y G. Ademas, se cuenta con

los muros de la caja de la escalera.
2.2.2 Elementos horizontales

La trasmision de carga hacia las vigas se presentard a partir de losas macizas y
aligeradas. La pertinencia de cada una de ellas en los distintos pafios se determind
segun los criterios de predimensionamiento. Ademas, se buscd brindar rigidez en
zonas con discontinuidad de diafragma asi como facilitar aspectos constructivos. Este
altimo esta relacionado a la facilidad de instalacion de tuberias en la zona

correspondiente a los bafos.
2.3. Predimensionamiento de elementos estructurales.

El predimensionamiento es el proceso que permite estimar las dimensiones iniciales
de los elementos estructurales, los cuales posteriormente deben ser analizados y
verificados. Muchas de las expresiones desarrolladas provienen de la experiencia y de

valores proporcionados por el American Concrete Institute (Concha, 2018).

2.3.1 Losas macizas Yy aligeradas



En general, el peralte de las losas se predimensiona a partir de la longitud libre de los
elementos, las condiciones de apoyo, la sobrecarga a la cual se encontraran sometidas
asi como la direccion de comportamiento (Concha, 2018). EI comportamiento de las
losas aligeradas es marcadamente en una sola direccion, mientras que el
comportamiento de las losas macizas depende de la relacién ancho largo. Asi para
relaciones largo-ancho mayor a 2, el comportamiento seré en la direccidn mas corta;

caso contrario, en dos direcciones (Blanco, 1996).

En las tablas 1 a 3 se presentan expresiones empiricas utilizadas para estimar los
peraltes de las losas macizas y aligeradas. Dichas expresiones son adecuadas cuando
se presenten sobrecargas menores a 300 kg/m2 y sin mucha tabiqueria. Ademas, se
muestran valores estipulados en la norma E.060, aplicables en caso no se calculen las
deflexiones.
Tabla 1. Peralte de losa aligerada convencional (Adaptado Concha, 2018)
Condicién de apoyo

Simplemente apoyado Continuo Volado

L/16(*) - L/22 L/21(*) - L/26 | L/8(*) - L/4

L: longitud libre de losa
(*)Relaciones estipuladas en la tabla 9.1 de la norma E.060

Tabla 2. Peralte de losa maciza en una direccion (Adaptado Concha, 2018)
Condicién de apoyo
Simplemente apoyado Continuo Volado
L/20(*) - L/25 L/28(*)- L/30 | L/10(*) - L/8

L: longitud libre de losa
(*)Relaciones estipuladas en la tabla 9.1 de la norma E.060

Tabla 3. Peralte de losa maciza en dos direcciones (Adaptado Concha, 2018)
Condicién de apoyo
Apoyado en 3 Apoyado en 4
lados lados
P/140 P/180
P: Perimetro de losa

En el articulo 9.6.3.2 de la norma E.060 se establece el espesor minimo de una losa
maciza en dos direcciones a partir del cociente entre la longitud de la luz libre en la

direccion larga y un valor que varia entre 30 y 33 segun las condiciones de borde.

En el proyecto desarrollado, a partir de los criterios empiricos antes presentados, se

seleccionaron losas macizas y aligeradas con un peralte igual a 17 centimetros. Por un



lado, las losas aligeradas poseen continuidad y cubren una luz libre maxima de 4.25
metros. Por otro lado, las losas macizas se encuentran apoyadas en sus cuatro bordes
y poseen un perimetro maximo de 20.85 metros. Asi, se encontraron las relaciones 1

y 2.

4.25m

haligerado =~ 26 0.16m 1)
20.85m
Rmaciza = —go = 0-12m 2)

El peralte de las losas de conexion se determiné de tal forma que la resistencia a corte
del concreto sea mayor o igual que la demanda por corte. Dicha demanda resulta critica
para el caso en el que los bloques superior e inferior se mueven en sentidos contrarios.

El analisis se presenta en el acapite 3.1.2.
2.3.2 Vigas

El peralte de las vigas resulta importante para limitar las deflexiones en condiciones
de servicio y para el control de deformaciones laterales puesto que influyen
directamente en la rigidez lateral del edificio (Blanco, 1996). Asi, el
predimensionamiento esta basado en la longitud libre del elemento y sus condiciones

de apoyo, tal como en el caso de losas aligeradas.

En la tabla 4 se presentan las expresiones utilizadas para estimar los peraltes de las
vigas. Dichas expresiones son adecuadas cuando se presenten sobrecargas menores a

300 kg/m2 y sin mucha tabiqueria.

Tabla 4. Peralte de vigas (Adaptado Concha, 2018)
Condicién de apoyo
Simplemente apoyado Continuo | Volado
L/10 L/12-L/13 | L/4
L: longitud libre de viga

El ancho de las vigas se puede estimar en el rango de la cuarta parte y la mitad del
peralte. Ademas, las vigas que forman parte de porticos sismorresistentes deben poseer

un ancho minimo de 25 centimetros.

En el proyecto desarrollado, existen vigas continuas y una simplemente apoyada cuyos

peraltes se tomaron iguales a 60 y 45 centimetros, respectivamente. Por un lado, las



vigas continuas cubren una luz libre maxima de 6.25 metros. Por otro lado, la luz de

la viga apoyada es igual a 2.45 metros. Asi, se encontraron las relaciones 3 y 4.

6.25
hvigas continuas — Tm = 0.52m (3)
2.45m @
hvigas apoyadas = T = 0.245m

El peralte de la viga simplemente apoyada es mayor a lo estimado seglin pre
dimensionamiento a partir de que fue necesario una longitud vertical para anclar el

acero del muro del tanque elevado, el cual estd apoyado sobre la viga.
2.3.3 Columnas

La seccion transversal de una columna se estimara en funcién del esfuerzo actuante en
condiciones de servicio asi como en la condicion de pandeo. Por un lado, el nivel de
esfuerzos actuante depende de la carga axial y de los momentos actuantes (Blanco,
1996). Debido a que el edificio en analisis posee muros en ambas direcciones, los
momentos flectores seran menores en comparacion a la carga axial. Asi se utilizara la

expresion 5 para estimar el area requerida.

P

Arequerl’da = 0.45 f_’c (5)

Donde

P Carga axial en condiciones de servicio.

f’ . Resistencia nominal a la compresion del concreto.

Por otro lado, la resistencia de las columnas se afecta por los efectos de esbeltez. Dicho
efecto esta relacionado con momentos flectores de segundo orden que se generan por
excentricidades adicionales. El objetivo descrito por el American Concrete Institute es
limitar la reduccidn de resistencia en no mas del 5% de tal forma que las columnas se
puedan disefiar sin tomar en cuenta los efectos de esbeltez (McCormac y Brown,
2011).

En el articulo 10.10.16 del codigo ACI 318, se presenta la expresion 6 para estimar los
momentos amplificados. En la condicion en la cual los efectos de esbeltez resultan
despreciables el factor de amplificaciéon debe igualarse a uno. La expresion que

permite estimar dicho factor se presenta en la expresion 7.

(6)



MC = a Mz
Donde

M, Momento amplificado.
M, Momento de primer orden amplificado.

0 Factor de amplificacion

g Cm (7)
- 1— Pu
0.7Pcr
Donde
C,, Factor de modificacion.
Pu Carga axial amplificada.
' _ mPElyf
Pcr Carga de pandeo de Euler: Pcr = "

E  Moddulo de elasticidad del concreto.
I.; Inercia efectiva de la seccion bruta. I, = %‘"

k  Factor que depende de las condiciones de borde del elemento.

La expresion que define el factor de modificacion se presenta en la ecuacion 8. Dicho
factor toma en cuenta la curvatura del elemento, asi como la magnitud de los

momentos flectores primarios en sus extremos (McCormac y Brown, 2011).

M,
Cp=06+04—>04 (8)
M,

Donde

M,; Momento flector primario superior (positivo en curvatura simple y
negativo en curvatura doble.

M, Momento flector primario inferior (siempre positivo)

En general, las columnas estan sometidas a curvatura doble y la relacién entre los
momentos extremos varia entre 1 y 2. Asi, para cualquier caso se adoptara el valor
minimo de Cm. Sobre la base de lo anterior, se debe satisfacer la expresion 9 de tal

forma de no tomar en cuenta los efectos de segundo orden.

9
0.7Pcr > 1.66Pu



En la tabla 5 se presenta la estimacion del area requerida a partir de la expresion 5.

Tabla 5. Estimacion de area requerida de columnas.

Area Area Seccion
tributaria . CM* | CV+ | Pservicio : .
Columna . # Pisos requerida elegida
/piso (Ton) | (Ton) (Ton) 2 2
(m2) (Cm ) (Cm )
Cl 7.8 6 47 9 56 594 30x60=1800
C2 19.6 6 118 24 141 1493 | 30X50=1500
C3 7.3 6 44 9 53 556 30X60=1800
C4 6.5 7 46 9 55 578 25X60=1500
C5 11 7 77 15 92 978 25X60=1500
C6 15.2 6 91 18 109 1158 | 30x65=1950

*Se consider6 CM=1ton/m2/piso.
+Se consider6 CV=0.2ton/m2/piso.
La determinacion de las secciones de las columnas se baso en cuatro criterios. Primero,

satisfacer el area requerida. Segundo, formar pdrticos cuyos anchos sean por lo menos

de 25 centimetros en virtud de recibir vigas sismicas. Tercero, el peralte de las

columnas se eligié igual a 60 centimetros de tal forma que se pueda desarrollar la

fluencia del acero de refuerzo de las vigas, inclusive para barras de una pulgada de

didametro. Cuarto, las dimensiones se ajustaron a los requerimientos arquitectonicos.

En la tabla 6 se presenta la verificacion por pandeo para las columnas del primer piso.

Para el calculo se considerd una altura libre de columna de 3.0 metros. Dicha distancia

corresponde a la longitud libre entre la parte superior de la zapata y la base de la viga

del primer techo.

Tabla 6. Verificacion por pandeo de columnas.

. Inercia
Columna Ancho | Peralte | H libre Pu efectiva | @Pcr (Ton)| ¢Pcr/Pu
(cm) (cm) (m) (Ton)

(cm4)
C1l 30 60 3.00 84 27000 450 5.35
C2 30 50 3.00 212 22500 375 1.76
C3 30 60 3.00 80 27000 450 5.62
C4 25 60 3.00 83 15625 260 3.13
C5 25 60 3.00 138 15625 260 1.88
C6 30 65 3.00 164 29250 488 2.97

Las dimensiones de las columnas pueden modificarse en virtud de controlar los

desplazamientos laterales debido al sismo. Asi, las dimensiones definitivas se

presentan en el capitulo 3.3.




2.3.4 Placas

El objetivo del predimensionamiento de placas consiste en obtener una adecuada
densidad de dichos elementos en cada una de las direcciones de andlisis de tal forma
que el sistema estructural sismorresistente sea de muros. Para asegurar lo anterior, el
porcentaje de fuerza cortante basal que resisten las placas no debe ser inferior al 70%.
La expresion 10 permite obtener el area transversal necesaria en cada direccion. (Ruiz
y Campos, 2009).

~ 0.70. Vest (10)
~ (0.85)(0.53.,/F7c + ph. fy)

c

Donde

A.  Arearequerida.
Vest Fuerza cortante basal estatica.
f’. Resistencia nominal a la compresion del concreto.
ph Cuantia de acero horizontal de los muros. El valor depende de la relacion
entre la fuerza cortante requerida y la resistencia nominal a corte del concreto.
Asi se adoptara el valor de 0.0025 el cual corresponde a la relacion Vu > @Vc /2
fy  Esfuerzo nominal de fluencia del acero de refuerzo.
Ademas de lo anterior, el articulo 21.9.3.2 de la norma peruana E.060 Concreto armado
establece un espesor minimo para los muros. La expresion 11 permite encontrar el
valor minimo de espesor requerido. No obstante, la norma exige un valor minimo de

15 centimetros.

h (11)

Donde

e Espesor requerido.
h Altura libre del muro.

Para el proyecto desarrollado se considerd un peso total de 1825 toneladas, el cual
resulta de considerar 1ton/m2/piso. Ademas, de acuerdo a los parametros sismicos, se
determiné el valor de la fuerza cortante basal estatica igual a 403 toneladas. La

expresion 12 muestra la estimacion de la fuerza cortante.
(12)
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Donde

T O QN

P

En la tabla 7 se presenta la estimacion del area requerida de las placas. Dicha area se

ZUCS

est — p

0.45x1x2.5x1
Vest = 51

Factor de zona. Z=0.45
Factor de uso. U=1

R

1825 = 403ton

Coeficiente de amplificacion sismica. C=2.5. Se asume T<0.4s

Factor de suelo. S=1

Coeficiente de reduccién sismica. R=Roxlpxla. Se asume sistema de
muros (Ro=6) e irregularidad de discontinuidad de diafragma (1p=0.85).

Asi R=6x0.85x1=5.1
Peso sismico del edificio.

estimo a partir de la expresion10.

La determinacion de los espesores de las placas se basé en dos criterios. Primero,
satisfacer el espesor minimo requerido para lograr un sistema estructural basado en
muros. Segundo, formar porticos cuyos anchos sean por lo menos de 25 centimetros

con la finalidad de recibir vigas sismicas. Los espesores de las placas se validaron en

Tabla 7. Estimacion del area requerida de placas.

Direccion XX | Direccion YY
Vest(Ton) 403 403
Avrea requerida (cm2) 18255 18255
Longitud PL-1 (cm) - 2x150=300
Longitud PL-2 (cm) 295 240
Longitud PL-3 (cm) 295 2x430=860
Longitud PL-4 (cm) - 2x570=1140
Longitud PL-3 (cm) 225 -
Longitud total disponible
(cm) 655 2540
Espesor requerido (cm) 28 7

el capitulo de analisis sismico.

La figura 3 muestra el encofrado de un techo tipico de la edificacion analizada. Dicho

encofrado resume los resultados del capitulo 11.
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Figura 3. Encofrado de planta tipica.
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3. CAPITULO III: ANALISIS ESTRUCTURAL

El analisis estructural consiste en estimar las fuerzas internas y deformaciones
producidas por las solicitaciones en los elementos estructurales. Dicho andlisis se
realiza a partir de métodos clasicos como el de Cross o métodos méas actuales
sistematizados en computadoras (Blanco, 1996).

Los programas de analisis estructural exhiben herramientas para que el disefiador
modele la estructura. EI modelamiento es el proceso mediante el cual se representa de
forma aproximada la estructura real. Asi, se idealiza la geometria de la estructura, los
elementos y sus propiedades, las propiedades de los materiales, las conexiones entre
elementos, las masas, las cargas actuantes y los apoyos (Concha, 2018).

En el presente trabajo, el anlisis estructural se desarrollé con el uso de los programas
comerciales SAP2000 y Etabs. En ambos casos, el analisis se realizé bajo la premisa
de comportamiento elastico de los materiales; es decir asumiendo proporcionalidad

entre los esfuerzos y deformaciones unitarias en los materiales.

3.1. Analisis de las cargas de gravedad
3.1.1 Cargas de disefio

Las cargas que se incluyen en el analisis por gravedad se dividen en cargas muertas y
vivas. Por un lado, las cargas muertas se componen del peso propio de los elementos,
dispositivos de servicio y la tabiqueria. Por otro lado, la carga viva hace referencia a
la sobrecarga que se espera tener segun el uso de la edificacion.

En el anexo 1 de la norma peruana E.020 Cargas se lista el peso unitario de los

materiales. Asi, en la tabla 8 se muestran los valores que seran empleados en el analisis

estructural.

Tabla 8. Pesos unitarios de materiales

Material Peso Propio
Unidades de Albafiileria de arcilla cocida
solidas* 1800 kgf/m3
Concreto armado 2400kgf/m3
Aligerado convencional (h=17cm) 280 kgf/m2
Agua 1000kgf/m3

*Valido para tabiques con espesores minimos de 12 centimetros. Caso
contrario, el peso propio debe considerarse igual a 2000 kgf/m3.

13



En el articulo 6.1 de la norma peruana E.020 Cargas se establecen los diferentes
valores de sobrecarga segun los diferentes tipos de ocupacion o uso. Asi, en la tabla 9

se muestran los valores que seran empleados en el analisis estructural.

Tabla 9. Cargas vivas minimas repartidas (sobrecargas)

Carga Repartida
Material kgf/m2
Viviendas, corredores y escaleras 200
Azotea 100

3.1.2 Anadlisis de losas

El aligerado convencional y las losas macizas se modelaron en el programa comercial
SAP2000. Asi, el sistema de losas idealizado estd formado principalmente por
elementos de barra (Frame) y elementos placa (Shell), los cuales representan las
viguetas y las losas macizas respectivamente. El objetivo de modelar el sistema de
losas como conjunto consiste en representar la interaccion entre ambos tipos de losa
planteados (Concha, 2018).

Luego de modelar los elementos antes mencionados se asignaron las condiciones de
apoyo asi como las cargas actuantes. Por un lado, las condiciones de borde de las losas
dependen de los elementos sobre los cuales estas se apoyan. En tal sentido, las vigas y
placas se consideran apoyos simples. Por otro lado, las cargas muertas y vivas que se
incluyeron en el analisis se detallan en las tablas 10 y 11. En dichas tablas se
diferencian las cargas distribuidas lineales y sobre éareas, asi como las cargas

concentradas.

Tabla 10. Metrado de cargas para aligerado convencional

Peso propio |0.28 ton/m? x 0.40m 0.112 | Ton/m
Cargas Lineales Tabiques* |2 ton/m?®x 0.10m x 2.68m | 0.540 | Ton/m

muertas Piso terminado | 2 ton/m® x 0.05m x 0.40m | 0.040 | Ton/m
Concentradas| Tabiques |0.540 ton/m x 0.40m 0.220 Ton
Cargaviva| Lineales Sobrecarga | 0.2 ton/m? x 0.40m 0.080 | Ton/m

*Carga lineal aplicada sobre vigas chatas que soportan tabiques.

Tabla 11. Metrado de cargas para losas macizas.

Cargas Sobre Peso propio | 2.4 ton/m®x 0.17m 0.408 | Ton/m?
uertas areas  |Piso terminado | 2 ton/m® x 0.05m 0.100 | Ton/m?
Lineales Tabiques 2 ton/m® x 0.10m x 2.68m | 0.540 | Ton/m

Sobre
Carga viva areas Sobrecarga -- 0.200 | Ton/m?
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En el articulo 9.2 de la norma peruana E.060 Concreto Armado, se estipulan las
combinaciones de carga a emplearse para obtener la resistencia requerida en los
elementos estructurales. Asi, para el andlisis de las losas se emple6 la combinacién de
carga presentada en la expresion 13. Dicha combinacién se incluy6é a través de las

herramientas del programa Sap2000.
(13)
U=14CM + 1.7CV

Donde

U  Resistencia requerida.
CM Carga muerta.

CV  Cargaviva.

En la figura 4 se muestra la vista en planta del modelo desarrollado para el analisis de
las losas asi como los diagramas de momentos en las direcciones 1-1y 2-2.

B

l.
i
%
é

(b) ()

Figura 4. (a) Vista en planta del modelo
(b) Diagrama de momentos para la losa maciza en la direccion 1-1
(c) Diagrama de momentos para la losa maciza en la direccién 2-2
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La resistencia requerida en la losa aligerada se obtendrd de los resultados de los
elementos tipo frame. Asi, la figura 5 muestra el diagrama de momentos y fuerza
cortante para el tramo de aligerado correspondiente al pafio delimitado por los ejes A-

Dy6-7.

(b)

Figura 5. (a) Diagrama de momento flector en aligerado.
(b) Diagrama de fuerza cortante en aligerado.

Losa de conexidn

El analisis de la losa de conexidn, cuyo esquema se muestra en la figura 6, se desarrolld

sobre la base de fuerzas sismicas horizontales aplicadas en el centro de masa de los

bloques superior e inferior.
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Figura 6. Losa de conexion entre bloques.

la direccién X-X.

El célculo de las fuerzas horizontales se realizo segun el método de fuerzas estaticas
equivalentes estipulado en los articulos 25.2 y 25.3 de la norma E.030. La tabla 12

muestra los parametros sismicos para la estimacion de las fuerzas correspondientes a

Tabla 12. Pardmetros sismicos de los bloques superior e inferior

Bloque Superior Bloque Inferior
T(s) 0.52 0.61
z 0.45 0.45
U 1 1
C=2.5(Tp/T) C=2.5(Tp/T)
C
C=2.5(0.4/0.52)=1.92 | C=2.5(0.4/0.61)=1.63
S 1 1
R 4.5 6
Peso (Ton) 935.25 1300
V estatico basal 179.86 159.05
(Ton)

reduccion sismica se estimdé como R=6x0.75=4.5.

17

Los parametros presentados se estimaron para cada bloque de forma independiente. El
sistema estructural sismorresistente para ambos bloques es de muros estructurales
(Ro=6). Luego, el bloque inferior no presenta irregularidades, a diferencia del bloque

superior que posee irregularidad en planta de torsion (Ip=0.75), asi el factor de




Sobre la base de lo anterior, y a partir de la expresion 14, se determinaron las fuerzas

distribuidas en la altura. Las tablas 13 y 14 resumen la estimacién de dichas fuerzas.

Donde

ST

= S &

Fuerza sismica horizontal en el nivel
Peso del nivel

Altura del nivel

733 2)
1.

733 2)
1

F P;(hy)*
DY B ACNL

731 0)
1.

Fuerza cortante en la base de la estructura.

Exponente relacionado con el periodo fundamental de vibracion.

con relacion al nivel del terreno.

(14)

k = 0.75 4+ 0.5T. Asi, para T=0.52s se tiene k=1.01; y para T=0.65s se

tiene k=1.075.
Tabla 13. Fuerzas laterales para el bloque superior
i Pi (Ton) hi (m) %V Fi (Ton)
6 150.7 17.2 0.278 49.9
5 156.7 14.35 0.240 43.3
4 156.7 11.5 0.192 34.6
3 156.7 8.65 0.144 25.9
2 156.7 5.8 0.096 17.3
1 157.7 2.95 0.049 8.8
Tabla 14. Fuerzas laterales para el blogue inferior
i Pi (Ton) hi (m) %V Fi (Ton)
7 157.8 20.05 0.221 35.1
6 192.4 17.2 0.229 36.4
5 189.7 14.35 0.186 29.7
4 189.7 11.5 0.148 23.5
3 189.7 8.65 0.109 17.4
2 189.7 5.8 0.072 11.4
1 191.3 2.95 0.035 5.6

Los bloques superior e inferior se idealizaron como diafragmas independientes

conectados a través de elementos tipo “Shell”, los cuales representan la losa de

conexion. Luego, las fuerzas presentadas en las tablas 13 y 14 se aplicaron sobre el

centro de masa de cada bloque y en sentidos opuestos. Asi, las resistencias requeridas

a fuerza cortante sobre la losa de conexidn para cada nivel se presentan en la tabla 15.
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Tabla 15. Fuerza cortante requerida en la losa de conexion

Nivel Fuerza cortante (Ton)
6 27.2

25.5

22.3

19.7

13.4

2.7

RPINW|&~|OoT

La losa de conexidn se disefi6 como una viga cuya seccidn transversal tiene 30 y 150
centimetros de base y peralte, respectivamente. La resistencia a corte de la losa se

calculé como sigue.

¢Vc = 0.85x0.53xvV210x30x144 = 28.2 Ton

Dado que la resistencia a corte suministrada por el concreto es mayor a la fuerza
cortante requerida, el peralte de la losa de conexidn se tomo igual a 30 centimetros en

todos los pisos.
3.1.3 Modelo estructural tridimensional

Las vigas de porticos, las placas y columnas son elementos estructurales que, ademas
de soportar cargas de gravedad, confieren rigidez lateral a la estructura. En el presente
item se abordaré el andlisis por cargas de gravedad, mientras que el analisis por cargas

laterales se muestra en el acépite 3.3.

El modelo tridimensional se desarrollé en el programa comercial Etabs 2016 v.2. El
modelamiento se llevd a cabo en cinco etapas. Cada una de ellas se describe lineas

abajo.

Primero, se definieron los materiales y secciones de los elementos estructurales. Las
vigas y columnas se representaron a través de elementos tipo “Frame”; los muros, a
través de elementos tipo “Shell” y las losas, como elementos de membrana. Segundo,
se representd la geometria de la estructura tomando distancias a ejes de los elementos.
Tercero, se definieron las condiciones de apoyo en la base (empotradas) y se rotularon
los extremos de vigas en los que no dispone de suficiente longitud para que el acero

de refuerzo alcance la fluencia. Cuarto, se asignaron las cargas muertas y vivas.
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Segun el articulo 21 de la norma peruana E.060, las losas con espesores mayores a 5
centimetros pueden considerarse diafragmas rigidos. Asi, cada nivel de la estructura
se idealiz6 como diafragma rigido. Lo anterior permiti6 trabajar con tres grados de

libertad dindmicos por nivel.

En la figura 7, se muestra las vistas en planta y 3D del modelo tridimensional de la

estructura.

[ A L |
4
4
o4

Figura 7. (a) Vista en planta de un nivel tipico.
(b) Vista 3D del modelo estructural.
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El anélisis estructural a través de programas comerciales, si bien es bastante
aproximado, no es del todo confiable. Uno de los factores que influye en la
modificacion de resultados son las deformaciones axiales en los elementos verticales
(Blanco, 1996). Dichas deformaciones generan una disminucion de la carga vertical
en columnas asi como en los momentos en los extremos de las vigas. Las discrepancias
encuentran explicacion en la natural hiperestaticidad de la estructura o en una mala
correccion del proceso constructivo. La correccion por proceso constructivo apunta a
la aplicacion de la carga de forma lenta y por etapas de tal forma que se represente la
secuencia constructiva en obra (Blanco, 1996). La correccidn antes descrita se aplico

a través de las herramientas del programa de computadora Etabs.

3.2. Andlisis de otros elementos
3.2.1. Analisis de empuje lateral en cisterna

Las cargas de empuje lateral incluyen aquellas generadas por la presion horizontal de
los suelos, agua, granos y diferentes minerales. Frente a las solicitaciones antes
mencionadas, existen diferentes tipos de muros de contencion utilizados en la préactica.
(Blanco, 2012). En el presente trabajo, para la zona de la cisterna se emplearon muros
de contencion arriostrados lateralmente. El arriostre fue provisto por la losa de

concreto de dicho volumen de almacenamiento.

El espesor de los muros se elige de tal forma que la resistencia a corte del concreto sea
suficiente para resistir las solicitaciones laterales (Harmsen, 2002). Las solicitaciones
de corte poseen magnitudes importantes cuando se tienen grandes profundidades. En
el caso de la cisterna se eligié un espesor de 20 centimetros a cargo de verificar la

condicién presentada lineas arriba.
3.2.1.1. Modelo estructural de cisterna

El comportamiento de los muros sometidos a cargas laterales depende de las
dimensiones del muro y de sus condiciones de apoyo (Harmsen, 2002). Por un lado,
los muros cuya longitud sea mayor o igual al doble de su ancho se comportaran en una
sola direccién. Por otro lado, el techo de la cisterna y el cimiento corrido del muro

seran considerados como apoyos simples.

En la figura 8 se muestra la seccion de la cisterna y se diferencian los muros M-1y M-

2. Las diferencias entre ambos muros radican en la condicién critica de analisis asi
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como en el comportamiento en una o dos direcciones. EI muro M-1 se analizara en la
condicion en la cual la cisterna se encuentra vacia por ende solo estard sometido al
empuje del suelo y la sobrecarga. Ademas, segun la relacion de los lados del pafio, se
puede analizar en la direccion corta. Por el contrario, el muro M-2 se analizara en la
condicion en la cual la cisterna se encuentra llena y con un comportamiento en dos

direcciones.

NP.T. +0.00

I
JR— -

2.80

PROYECCION
CISTERNA CUARTO DE
BOMBAS

180

Terrenag natural

SECCION DE (IS TERNA

Figura 8. Seccion de cisterna de agua potable del edificio.
El muro M-1 se idealizd como un elemento tipo “frame” con extremos articulados; el

muro M-2, como un elemento tipo Shell con sus cuatro bordes apoyados.
3.2.1.2. Cargas y analisis

Las cargas consideradas corresponden a un ancho de 1 metro de muro y se resumen en
la tabla 16.

Tabla 16. Metrado de cargas para muro de cisterna.

3
suelo 2.2ton/m>x 3.10 m x 0.3 x 205 Ton/m
Cargas de im
empuje Agua 1 ton/m?® x 2.10m x 1m 2.1 Ton/m
Sobrecarga 0.25 ton/m? x 0.3 x 1m 0.075 Ton/m

La resistencia requerida en los muros se obtuvo a partir de la combinacion de carga

presentada en la expresion 15.
U= 14CM + 1.7CV + 1.4CL (15)

Donde
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U  Resistencia requerida.
CM Carga muerta.
CV  Carga viva.

CL Carga debido al peso o presion de liquidos de densidad y altura definida.

Los diagramas de fuerza cortante y momento flector para los muros M-1 y M-2 se

presentan en las figuras 9 y 10 respectivamente.

(b)

Figura 9. (a) Diagrama de fuerza cortante: muro M-1.
(b) Diagrama de momento flector: muro M-1.

(@) (b)

Figura 10. (a) Diagrama de fuerza cortante 1-3: muro M-2.
(b) Diagrama de momento flector 1-1: muro M-2.

3.2.2. Andlisis de escaleras

Si bien existen diversos tipos de escaleras, lo mas coman es proyectar una losa apoyada
en los dos niveles que conecta. La pertinencia de este tipo de escalera depende de la

luz libre entre apoyos, la cual varia de 3 a 4 metros (Harmsen, 2002). Asi, en el
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proyecto desarrollado se opté por una escalera losa que cubre una luz libre de 3.45
metros y se eligié un espesor de garganta de 15 centimetros, a cargo de verificar que

sea suficiente para resistir las solicitaciones por corte.

3.2.2.1. Modelo estructural de escalera

El comportamiento de la escalera proyectada se idealizd en una direccion a partir de
que solo se encuentra apoyada en sus extremos: la losa del primer tramo y la placa de
la caja de escalera. En la figura 11, se muestra la seccién transversal del tramo

analizado.

Figura 11. Seccion transversal de tramo tipico de escalera.

3.2.2.2. Cargas y analisis

Las cargas lineales distribuidas sobre el tramo de escalera se estimaron para un metro

de ancho y se resumen en la tabla 17.

Tabla 17. Metrado de cargas para tramo tipico de escalera.

Peso propio
Cargas | (incluido piso 0.65 ton/m?x 1.00 m 0.65 | Ton/m
lineales | terminado)

Sobrecarga 0.20 ton/m? x 1.00 m 020 | Ton/m

La carga Ultima distribuida se estimd a partir de los coeficientes especificados en la

norma E.060 y se presenta a continuacion:
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Ton
w, = 1.4x0.65 + 1.7x0.20 = 1.25 —
m

En la figura 12, se presentan los diagramas de fuerza cortante y momento flector para

el tramo analizado.

(b)

Figura 12. (a) Diagrama de fuerza cortante: tramo tipico de escalera.
(b)Diagrama de momento flector: tramo tipico de escalera.

3.2.3. Analisis de cerco perimétrico

Para el cerco perimétrico del proyecto desarrollado, se opto por albafiileria armada
apoyada sobre una pantalla de concreto armado. Luego, el analisis de dicho elemento
se desarroll6 en dos etapas. Primero, la estabilidad global (deslizamiento y volteo) y

el analisis de presiones generadas en el terreno permitieron determinar la profundidad
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y las dimensiones de la cimentacion del cerco. Segundo, las solicitaciones sobre la
pantalla de concreto asi como en la albafileria se estimaron a partir de idealizar el

cerco como un elemento en voladizo.

Inicialmente, el espesor del muro de albafileria se asumio igual a 19 centimetros y con
alveolos llenos cada 40 centimetros. Lo anterior es verificado en el acépite 4.2.9

“Disefo de cerco perimétrico”
3.2.3.1. Estabilidad global

Las fuerzas que intervienen en el analisis de estabilidad global y estimacion de las

presiones sobre el terreno son las siguientes:

i. Fuerza de inercia de los elementos: F; = k. W; (Aplicado en el centroide de los
elementos)
Donde:
k, Coeficiente sismico horizontal. k;, = 0.5Z.U.S (Articulo 38 E.030)

W; Peso propio de los elementos W; = V,.y

Z  Factor de zona. Z=0.45

U Factor de importancia. U=1.0

S Factor de suelo. S=1.0

V;  Volumen de elemento para un ancho de 1 metro.
y  Peso especifico del material.

ii. Peso propio de los elementos: W;

iii. Empujes laterales del terreno en condiciones dindmicas. La estimacion de éstas
fuerzas se obtuvieron a partir de la teoria desarrollada por Mononobe-Okabe
(Citado en Zegarra, 2016).

Fuerza de empuje activo dinamico: EA; = 0.5K,zy(h)*(1 — Kv) = EA + AEA
Fuerza de empuje pasivo dindmico: EP; = 0.5Kpzy(h)*(1 — Kv)*
*Se tomara el minimo valor entre Epd y la resultante de las fuerzas horizontales

opuestas al sentido del empuje pasivo.
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Donde:

K,r Coeficiente de empuje activo en caso de sismo. K,z = K4 + 0.75 k;, (Método
de Seed y Whitman) (Citado en Zegarra, 2016).

Kpr Coeficiente de empuje pasivo en caso de sismo Kpr = 0.85 K, (Método

de Prakash y Basavanna) (Citado en Zegarra, 2016).
k, Coeficiente sismico vertical. k,, = gkh (Articulo 37.1 E.030)
h  Altura medida desde el fondo de cimentacion hasta el nivel de terreno.
K, Coeficiente de empuje activo en caso estatico.
K, Coeficiente de empuje pasivo en caso estatico.
EA Fuerza de empuje estéatico. (Se aplica a 0.3h)

AEA Incremento de la fuerza de empuje estatico debido a sismo. (Se aplica a 0.6h)

En la tabla 18, se muestran los parametros del suelo empleados para el célculo de las
fuerzas antes descritas.

Tabla 18. Parametros del suelo.

Y (ton/m?®) 2.2

Ka 0.3

Kp 3.33

Kh 0.5(0.45) =0.225
Kv (2/3) 0.225 =0.15
KAE 0.3+0.75(0.225) | = 0.468
KPE 0.85(3.33) =2.83
cadm

(kg/cm?) 4.00

En la figura 13, se muestra el esquema de fuerzas que intervienen en el analisis asi

como las dimensiones planteadas para la cimentacion del cerco.

27



MURO DE
KING

BLOCK ‘7 J
7
il
Ve
== F1
2.30 -
W1
1
“
LA
L
N.P.T. +0.05 B 9
0.19
40 -
o ||
TR, IR P 77 X
NNANT A B NN ANNASATA
.80 -.F2 W3
\ .
w2
—|EPd
N.F.C.C.-1.40 W4
e F3
.60 =
L _—
~F i/
Vértice de volteo ..
e gl 1 0
.60

EA

-

Figura 13. Esquema de fuerzas horizontales y verticales.

AEA

En las tablas 19 y 20 se resumen las fuerzas de analisis verticales y horizontales,

respectivamente.

Tabla 19. Fuerzas verticales

y momentos resistentes respecto al vértice de volteo.

Momento

Elemento | B(m) | H(m) | L(m) | Y'(tonf/m3) | Wi (ton) | Brazo (m) (ton.m)*
1 0.19 | 2.30 | 1.00 1.87 0.817 0.095 0.078

2 0.19 | 1.20 | 1.00 2.4 0.547 0.095 0.052

3 0.41 | 0.80 | 1.00 2.2 0.721 0.395 0.285

4 0.6 | 0.60 | 1.00 2 0.72 0.3 0.216

*El momento se calculd6 como el producto del peso Wi y el brazo (distancia

horizontal entre el vértice de volteo y la linea de accion de las fuerzas).
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Tabla 20. Fuerzas horizontales y momentos respecto al vértice de volteo.

Momento
Fuerza (ton) | Brazo (m) (ton.m)*
Ead 0.74 - -

EA 0.56 0.43 0.24
0.8 AEA" 0.15 0.78 0.11
0.8 F17 0.15 2.85 0.42
0.8 F2* 0.10 1.15 0.11
0.8 F3* 0.13 0.30 0.04
0.8 EPd* 1.11 0.43 0.48

*El momento se calcul6 como el producto de las fuerzas horizontales y el
brazo (distancia vertical entre el vértice de volteo y la linea de accién de las

fuerzas).

+ Las fuerzas de inercia asi como los empujes dinamicos se multiplicaron por

0.8 con la finalidad de obtener las solicitaciones en condiciones de servicio.

Adicionalmente, en la base del cimiento corrido se desarrollan fuerzas de friccion cuya

resultante se estimé a partir de la expresion 16.
4
i=1
Donde:

u  Coeficiente de friccion. Segun lo estipulado en el NAVFAC DM 7.2, u = 0.45

para suelo granular con finos (Citado en Zegarra, 2016).

Al reemplazar los valores Wi, calculados en la tablal9, y el valor del coeficiente de

friccion se obtiene Ff=1.262 Ton.

Finalmente, sobre la base de las fuerzas y momentos estimados, se obtienen los

factores de seguridad al volteo y deslizamiento como sigue:

Y Momentos resistentes (17)
FSV =
Y. Momentos actuantes
Fs, = Y. Fuerzas resistentes (18)

Y Fuerzas actuantes
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Las fuerzas y momentos resistentes provienen del peso de los elementos (W1, W2,
W3, W4), la friccion (Ff) y el empuje pasivo (Epd); las fuerzas y momentos actuantes,
de las fuerzas de inercia (F1, F2, F3), el empuje activo estatico (EA) y el incremento
de empuje activo debido al sismo (AEA). Asi, se obtuvieron los siguientes factores de

seguridad.
s — 0.078 + 0.052 + 0.285+0.216 + 0.48 _ 1.114 _ 1202
Y 02440114 0424+0114+0.04 ~ 093
1.262 + 1.11 2.38
FS, =2.20

~ 0558+ 0154+ 0154014013 1.08

Segun lo estipulado en el articulo 43 de la norma E.030, el factor de seguridad frente
al volteo debe ser como minimo 1.2. Asi, segun lo calculado, el dimensionamiento del

muro resulta adecuado para la estabilidad global.
3.2.3.2. Anaélisis de presiones en el terreno

El nivel de esfuerzos sobre la cimentacion determina la necesidad de colocar refuerzo
0 no. Generalmente, para muros no portantes se emplea cimentacion de concreto
simple. Asi, para la cimentacion del cerco se emple6 cimiento corrido de concreto
f'¢=100 kg/cm?.

Previo a la estimacion de las presiones actuantes sobre el terreno, se trasladaron las
fuerzas obtenidas del analisis de estabilidad al centroide del cimiento corrido. En la

figura 14, se muestra un esquema de la reduccion de fuerzas a un punto (C.G)

MRA1 MR2
YN O
FR FRj
C.G.
(a) (b)

Figura 14. (a)Resultante de fuerzas sobre el vértice de volteo.
(b) Resultante de fuerzas sobre el centroide del cimiento corrido.

En la tabla 21, se resumen las fuerzas descritas en la figura anterior.
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Tabla 21. Reduccién de fuerzas al centroide del cimiento corrido.

FR (ton) 2.81
Mactuante (ton.m) 0.93
Mresistente

(ton.m) 1.11

MR1 (ton.m) 0.18

MR2 (ton.m) 2.81*0.30-0.18=0.663

Luego, sobre la base de las dimensiones del cimiento corrido (ver figura 13) y las

fuerzas de la tabla 21, la presion sobre el terreno se estimé como sigue.

. , .. MR1 0.663
i. Calculo de la excentricidad de carga : e = T el T 0.24m

ii. Dado que la excentricidad se encuentra fuera del ndcleo central, las presiones se

redistribuyen. Dicha redistribucion se realizo a partir de la expresion 19.

e =0.26m> g = % = 0.10m : Carga fuera del N.C.

L (19)
L(B — 2e)
Donde:

L  Dimension paralela al sentido del momento flector. (L=1.00m)

B Dimension transversal al sentido del momento flector. (B=0.70m)

Asi se obtiene la presion sobre el terreno igual a 2.10 kg/cm2 y dado que es inferior a

la capacidad admisible (4kg/cm?2) se concluye que las dimensiones son adecuadas.
3.2.3.3. Andlisis de fuerzas internas

El objetivo del analisis de fuerzas internas es determinar el momento flector y fuerza
cortante en la base del muro de albafileria asi como en la pantalla de concreto armado

del sobrecimiento.

La tabla 12 de la norma E.070 permite estimar las fuerzas internas a partir de asimilar
el cerco como un elemento en volado. En la figura 15 se muestran las fuerzas externas

que intervienen en el calculo.
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Figura 15. Fuerzas externas sobre el cerco perimétrico para la estimacién de fuerzas internas.
En la tabla 22 se resumen las fuerzas cortantes y momentos flectores en la base de la

albafiileria y el sobrecimiento.

Tabla 22. Fuerzas internas en la base del muro de albafiileria y sobrecimiento.

Brazo de palanca (m) Albaiiileria Sobrecimiento
Fuerza Vu Mu Vu Mu
(Ton) | Albafiileria | Sobrecimiento| (Ton) (Ton.m) (Ton) (Ton.m)
EA | 0.21 - 0.27
AEA| 0.06 - 0.48 0.19 0.218 0.59 0.607
F1 | 0.19 1.15 2.35
F2 | 0.125 - 0.6

3.3. Analisis sismico

El andlisis sismico consiste en estimar las deformaciones laterales y la distribucion de

fuerzas en los elementos estructurales producidos durante un evento sismico (Blanco,

1996). Asi, las normas de disefio sismorresistente especifican métodos de analisis,

requisitos minimos de rigidez y resistencia lateral, asi como restricciones (Mufioz,
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2009). En el presente trabajo se tomo como referencia lo estipulado en la norma

peruana E.030 “Disefio Sismorresistente 2018”.
3.3.1 Método de anélisis.

La norma E.030 reconoce dos procedimientos de andlisis: el método estéatico o de
fuerzas equivalentes y el método dindmico modal espectral. El primero de ellos s6lo
es aplicable a estructuras regulares de la zona 4. En tal sentido, se opt6 por utilizar el

segundo método.

El anélisis dinamico modal espectral consiste en combinar las contribuciones de todos
los modos para asi poder determinar la respuesta total de la estructura
(desplazamientos y fuerzas internas) (Chopra, 2014). Las respuestas de cada uno de
los modos se combinaron a través del criterio de combinacion cuadratica completa

estipulada en el articulo 26.3.2 de la norma E.030.

El analisis se desarrollo a partir del modelo tridimensional desarrollado en el programa
comercial Etabs 2016 v2. La representacion de solicitaciones, la idealizacion de masas

y las hipdtesis del analisis se resumen lineas abajo.

Primero, se definieron tres grados de libertad por cada diafragma: dos de traslacion y
uno de rotacion. Lo anterior se realizo con la finalidad de tomar en cuenta los efectos
de torsion producidos por las excentricidades intrinsecas de la estructura asi como las
accidentales estipuladas en la norma E.030 (Blanco, 1996). Segundo, el peso sismico
se definio como la totalidad de la carga muerta mas el 25 por ciento de la carga viva.
Tercero, las solicitaciones sismicas reducidas fueron representadas a través del
espectro de pseudo-aceleraciones estipulado en el articulo 26.2 de la norma E.030 y se

describe en el item 3.3.3.
3.3.2 Analisis de modos y frecuencias.

El analisis de modos y frecuencias tiene como objetivo determinar los periodos de
vibracion libre asociados a cada modo. El programa de computo utilizado permite el

calculo de dichos periodos asi como su porcentaje de masa efectiva en cada direccion.

Sobre la base de los resultados se deben verificar los modos de vibracidn significativos.
El nimero de modos a considerar se determina fijando un porcentaje minimo que se
debe alcanzar sumando las masas efectivas de los modos (Mufioz, 2009). Asi, en el

articulo 26.1.2 de la norma E.030 se estipula el porcentaje de 90% y como minimo tres
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modos. En las tablas 23 y 24 se presentan los modos de vibracion predominantes en

las direcciones X e Y respectivamente

Tabla 23. Modos de vibracion predominantes en la direccion X.

Modo T (S) Masa efectiva
1* 0.605 0.71
2 0.156 0.15
3 0.121 0.02
4 0.071 0.05
Suma 0.93

*Periodo fundamental en la direccion X-X.

Tabla 24. Modos de vibracion predominantes en la direccion Y.

Periodo _
Modo Masa efectiva
(s)
1* 0.402 0.69
2 0.091 0.20
3 0.04 0.06
4 0.026 0.03
Suma 0.98

*Periodo fundamental en la direccion Y-Y.
3.3.3 Espectro de disefio.

El espectro de pseudo-aceleraciones toma en cuenta las caracteristicas sismotécnicas
de la zona, el tipo de suelo, la amplificacion estructural asi como la regularidad e
importancia de la edificacion (Mufioz, 2009). Cada uno de ellos es caracterizado a

través de factores y se muestran en la expresion 20.

ZUCS (20)
Sq = Tg
Donde
S, Pseudo-aceleracion.
VA Factor de zona.
U Factor de uso.
C  Coeficiente de amplificacion sismica.
S Factor de suelo.
R Coeficiente de reduccion sismica.
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g  Aceleracion de la gravedad.

La tabla 25 resume los valores de los parametros sismicos que se utilizaron en el

andlisis del edificio.

Tabla 25. Parametros sismicos considerados en el analisis.

Parametro Valor Justificacion

Z 0.45

Segun el anexo | de la norma E.030, el emplazamiento del
edificio (Surco) se encuentra en la zona sismica 4.

U 1 como comun.

Segun la tabla N°5 de la norma E.030, la edificacion califica

Segun los resultados del estudio de suelos, el perfil de suelo
califica como S1. Asi, Tp=0.4s y TL=2.5s.

(1p=0.75).*

El sistema estructural corresponde a muros (Ro=6) y presenta
R 6*0.75=5.1 | irregularidad en planta de discontinuidad de diafragma

*El sistema estructural y la irregularidad se validan en el capitulo 3.3.4.

El valor del coeficiente de amplificacion sismica depende del periodo de cada modo.

Asi, en el articulo 11 de la norma E.030 se estipulan expresiones para estimar el valor

de C y se muestran en las expresiones 21, 22 y 23.

C=25,paraT <Tp

C=25 (TT—p) yparaTp <T < T,

Tp.T,
C=2.5( T2 ) yparaTp <T <T,
Donde
C Coeficiente de amplificacion sismica.
T Periodo asociado a cada modo de vibracién.

Tp T, Parametros de sitio.

(21)

(22)

(23)

A partir de los pardmetros sismicos de la tabla 25 y las expresiones para el coeficiente

de amplificacion sismica, se determind el espectro de disefio. Este se muestra en la

figura 16.
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Figura 16. Espectro de disefio.
3.3.4 Sistema estructural y analisis de irregularidades.
La norma E.030 estipula un coeficiente para reducir las solicitaciones sismicas. Dicho
coeficiente relaciona la fuerza méaxima elastica impuesta por el sismo severo y la
resistencia lateral real de la estructura (Mufoz, 2009). EI valor del coeficiente de
reduccion depende del sistema estructural y las irregularidades que presente. La

expresion que define dicho coeficiente se muestra en la expresion 24.

R = Roxl xl, (24)

Donde

R Coeficiente de reduccion de las fuerzas sismicas.
R, Coeficiente basico de reduccion de las fuerzas sismicas.
I,  Factor de irregularidad en altura.

I

»  Factor de irregularidad en planta.

Por un lado, en el articulo 13 de la norma E.030 se definen los sistemas estructurales
de concreto armado segun la distribucion de la fuerza cortante en la base. Asi, para
una estructura de muros, el porcentaje de fuerza cortante que estos resisten debe ser
mayor o igual a 70 por ciento. En la tabla 26 se muestra la distribucion de fuerza

cortante basal para cada direccion de analisis.
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Sobre la base de los resultados de la tabla 26, se califica el sistema estructural como
muros. En la tabla N° 7 de la norma E.030 se especifica el valor de 6 para el coeficiente

Tabla 26. Distribucion de fuerza cortante en la base.

Direccién
X-X Y-Y
V(Ton) % V(Ton) %
Muros 303 92.9 477 97.9
Columnas 23 7.1 10 2.1
326 487

basico de reduccién sismica (Ro) correspondiente al sistema de muros.

Por otro lado, la regularidad de la estructura se evalla a partir de los criterios
estipulados en la tabla N° 8 de la norma E.030. Los criterios toman en cuenta la
simetria de rigidez y masa, pesos minimos, continuidad de los elementos verticales,
entre otros. En las tablas 27 y 28 se muestran los resultados del analisis de torsion para

cada direccion de andlisis y se concluye que no existe irregularidad de torsion.

Tabla 27. Andlisis de torsion en la direccién X-X.

Desplazamiento relativo
Nivel Carga Maximo Promedio | Maximo/Promedio
(cm) (cm)
T7 SISxx Max 1.48 1.45 1.02
T6 SISxx Max 1.67 1.59 1.05
T5 SISxx Max 1.88 1.69 1.11
T4 SISxx Max 2.00 1.71 1.17
T3 SISxx Max 1.96 1.60 1.23
T2 SISxx Max 1.64 1.29 1.27
Tl SISxx Max 0.81 0.62 1.30*

*La deriva en el nivel T1 es inferior a 3.5%o, por lo que no hay

irregularidad torsional.

Tabla 28. Analisis de torsion en la direccién Y-Y.

Desplazamiento relativo
Nivel Carga . Promedio | Maximo/Promedio
Maximo (cm)
(cm)
T7 SISyy Max 1.082 1.081 1.001
T6 SISyy Max 1.103 1.101 1.002
T5 SISyy Max 1.114 1.112 1.002
T4 SISyy Max 1.065 1.063 1.002
T3 SISyy Max 0.934 0.932 1.003
T2 SISyy Max 0.697 0.695 1.004
Tl SISyy Max 0.000 0.000 1.002
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La discontinuidad de diafragma se determiné a partir de que la seccion transversal de
losa comprendida entre los ejes 4 y 5 equivale al 20 por ciento del area de la seccion

transversal total.

A partir de los resultados anteriores, los factores de irregularidad en planta y en altura
son 0.85 y 1 respectivamente. Asi, el coeficiente de reduccion sismica adopta el valor

de R=0.75*6=5.1, para ambas direcciones de analisis.
3.3.5 Andlisis de desplazamientos laterales

En el articulo 29 de la norma E.030 2018 se establecen los requisitos de rigidez lateral
para las estructuras. Dicha rigidez se evalla indirectamente a partir de las derivas de
entrepiso esperadas durante un sismo severo. La deriva o distorsion de entrepiso
representa a su vez un parametro para cuantificar el dafio en las edificaciones
(Andrade, 2004).

La estimacion de los desplazamientos y distorsiones de entrepiso esperadas se realiza
a partir de los resultados del analisis elastico con fuerzas reducidas y un factor de
amplificacion. Este ultimo toma en cuenta el hecho de que la estructura posee una
resistencia menor que la necesaria para garantizar su comportamiento elastico durante
un sismo severo (Mufioz, 2009). Asi, el codigo peruano estipula el valor del factor de

amplificacion segun la regularidad de la estructura.

Los desplazamientos esperados en la estructura analizada se estimaron a partir de la

expresion 25.
Desp = Sdgx0.85xR (25)
Donde

D.s, Desplazamiento esperado.
Sdr Desplazamiento obtenido con fuerzas reducidas.

R Coeficiente de reduccién sismica.

En la tabla 29 se muestran los resultados obtenidos correspondientes a los

desplazamientos y derivas de entrepiso esperados.
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Tabla 29. Maximos desplazamiento y derivas esperadas en cada direccion de analisis.

vl Desplazam(lésrrrl]t)o esperado Deriva esperada (%)

X-X Y-Y X-X Y-Y
T7 9.84 6.33 5.18 3.80
T6 9.94* 5.25* 5.87 3.87
T5 8.27 4.15 6.59 3.91
T4 6.39 3.03 6.94 3.74
T3 441 1.97 6.88 3.28
T2 2.45 1.03 5.76 2.46
T1 0.81 0.33 2.74 1.12

*Valor maximo para el célculo de junta sismica.

El valor maximo de deriva es 6.94%o y se presenta en el techo del piso 4. Dicho valor
es menor al especificado en la tabla 11 de la norma E.030 (7.0%o). Sobre la base de lo

anterior, se concluye que el edificio analizado cumple con los requisitos de rigidez.
3.3.6 Resistencia lateral minima

La resistencia lateral minima estipulada en las normas de disefio sismorresistente tiene
por objetivo garantizar que la estructura se comporte adecuadamente para distintos
niveles de peligro (Mufioz, 2009). La norma E.030 en su articulo 26.4 establece el
valor minimo de resistencia lateral como un porcentaje de la fuerza cortante estatica
en la base. Dicho porcentaje se toma segun la regularidad de la estructura. Asi, para la
estructura analizada los valores del analisis dindmico se escalaron a 90 por ciento de

la fuerza basal estatica.

En la tabla 30, para cada direccion de analisis, se muestran los valores de los factores

de escala de los resultados del analisis dindmico. Para la estimacion de la fuerza basal

estatica se empled la expresion 12.

Tabla 30. Factores de amplificacion sismica para ambas direcciones de analisis.

Peso (CM+0.25CV) (Ton) 2421
. - V 0
Direccion Pe?sc;do R C Vv (e.\_?(t)ar:)lca dindmica 90(490\;; st Factor
(Ton)
X-X 0.59 5.1 1.69 362 267 326 1.22
Y-Y 0.394 5.1 2.5 534 382 481 1.26
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3.3.7 Junta de separacion sismica

El contacto de edificaciones adyacentes durante un movimiento sismico se puede
evitar a partir de establecer una separacion entre ellos. En el articulo 30 de la norma
E.030 se estipulan dos criterios para determinar el valor de la junta de separacion

sismica. Dichos criterios se resumen en las expresiones 26 y 27.

s (26)
2

2
= 5 (Desp)

27
2~ 0.003h > 0.015m @7

~=
Donde

D.s, Desplazamiento maximo esperado en la estructura analizada.

g Junta de separacion sismica medida al limite de propiedad

h Altura total de la edificacion medida desde el nivel de terreno natural.
Los calculos realizados para la estimacion de la junta de separacion sismica se

muestran en la tabla 31. Los valores de desplazamiento maximo se tomaron de la tabla
29.

Tabla 31. Estimacion de junta sismica para cada direccion de anélisis.
Direccion | D.max(cm) | 2/3 D.max(cm) | h(cm) [0.003h(cm)
X-X 9.9 6.6 1720 5.16
Y-Y 5.3 3.5 1720 5.16

A partir de los resultados de la tabla anterior, las juntas de separacion medidas al limite
de propiedad se tomaron iguales a 7 y 5.5 centimetros para las direcciones de analisis

X e 'Y, respectivamente.
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4. CAPITULO IV: DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES
4.1. Método de disefio

A partir de 1963, el método de disefio por resistencia Ultima en concreto armado se
perfil6 como una mejor alternativa frente al clasico disefio por esfuerzos admisibles.
Las ventajas del primer metodo sobre este Ultimo radica principalmente en tres
razones. Primero, el concepto de seguridad adopta una consideracion mas realista.
Segundo, los disefios obtenidos resultan mas econdmicos. Tercero, se usa un enfoque
mas racional debido a que se considera la forma no lineal del diagrama esfuerzo-

deformacion unitaria (McCormac y Brown, 2011).

El método por resistencia establece que los elementos estructurales deben ser
disefiados de tal forma que su resistencia nominal reducida sea mayor o igual a la
resistencia requerida calculada a partir de las cargas amplificadas segun las

combinaciones especificadas en los codigos (ACI, 2004).

Por un lado, los factores de carga consideran las incertidumbres involucradas al
estimar las magnitudes de éstas (McCormac y Brown, 2011). La norma peruana E.060

“Concreto armado” en su articulo 9.2 establece los siguientes valores:

U=14CM + 1.7CV (13%)
28
U=125(CM+CV)+CS (28)
(29)
U=09CM +CS

Donde

U  Resistencia requerida.
CM Carga muerta.

CV  Carga viva.

CS Carga de sismo.

*Expresion repetida

Por otro lado, los factores de reduccion se emplean con el objetivo de cubrir las
incertidumbres respecto a la resistencia de los materiales, las inexactitudes en las
ecuaciones de disefio, las aproximaciones del analisis, entre otros (McCormac vy

Brown, 2011). La norma peruana prescribe los factores de reduccion de resistencia
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segun la solicitacion que actua en la seccién del elemento estructural y son los que se

muestran en la tabla 32.

Tabla 32. Factores de reduccidn de resistencia (Norma E.060).

Solicitaciones Factor de reduccion (®)

Flexion en vigas y

losas 0.9
Cortante y torsion 0.85
Flexocompresion* 0.7-0.9

*0.7 y 0.9 para cargas de compresion altas y bajas, respectivamente.

4.1.1 Disefio de elementos sometidos a flexion

El objetivo del disefio por flexidn es la determinacion de la cantidad de acero longitud

a colocarse en una seccion de tal forma que se satisfaga la expresion 30.
Mu = @Mn (30)
Donde

Mu  Momento requerido.

Mn  Resistencia nominal. ® = 0.9

Las hipotesis béasicas para la determinacion de la resistencia nominal a flexion se
estipulan en los cddigos. Dichas hipdtesis estan relacionadas con la representacion del
comportamiento de los materiales, el tipo de falla deseado, y las condiciones de

equilibrio y compatibilidad.

Primero, el comportamiento de los materiales se idealiza a través de modelos esfuerzo-
deformacidn. Asi, para el acero se utiliza un modelo elasto-plastico perfecto, mientras
que la naturaleza inelastica del concreto se refleja en el modelo propuesto por Whitney.
Segundo, los elementos deben exhibir una falla dictil. Dicha falla se logra colocando
una cuantia de acero inferior a la balanceada. Por ultimo, las deformaciones del acero

y concreto son proporcionales a su distancia al eje neutro (ACI, 2004).

Las expresiones que se utilizaron en el disefio de los elementos sometidos a flexion se

muestran a continuacion.

OMn = 6A,. £, (d - ) (31)
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As fy

= 085f..b

(32)

Donde

A;  Area de acero de refuerzo.

fy  Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo.

f’c Resistencia nominal a la compresion del concreto.
Profundidad equivalente del bloque de compresiones.
Ancho de la seccion.

d  Peralte efectivo de la seccion.
4.1.2 Disefio de elementos sometidos a fuerza cortante

Por lo general, los elementos de concreto armado se dimensionan para resistir las
solicitaciones por flexion y luego se verifica su resistencia al corte (Harmsen, 2002).

El criterio para el disefio por fuerza cortante se resume en la expresion 33.
Vu = @Vn (33)
Donde

Mu  Resistencia al corte requerido tomada a “’d” de la cara del apoyo.

Vn Resistencia nominal de corte. @ = 0.85

A diferencia del fendmeno de flexion, la estimacion de la resistencia nominal de corte
se basa en mayor grado en parametros semi-empiricos. Asi, en el articulo 11.1 del
cddigo ACI318 se especifica la resistencia nominal como la suma del aporte de la

resistencia del concreto y el acero.

Por un lado la resistencia al corte del concreto es igual a la carga que produce la
primera fisura inclinada. Dicha carga varia en funcion de la resistencia del concreto,
esbeltez del elemento analizado, carga axial actuante y el tamafio de los elementos
(Harmsen, 2002). La siguiente expresion se utilizé para la estimacidn de la resistencia

en cuestion.

(34)

oVe = B.c.b.d.(1+4-) e *
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Donde

@Vc Resistencia de disefio al corte del concreto

b Ancho de la seccion.

d  Peralte efectivo de la seccion.

o Factor asociado a la esbeltez del elemento.

N, Carga axial considerada positiva cuando es de traccion.

f’c Resistencia nominal a la compresion del concreto.

Ag Avrea de la seccion bruta de concreto.

*En caso existan fuerzas de traccion, el valor de V¢ se puedo adoptar,

conservadoramente, como nulo.

Por otro lado, el aporte del acero transversal (estribos) se estimé a partir de la expresion
35.

d

Donde

@Vs Resistencia de disefio al corte del acero transversal
Separacion entre estribos.
Peralte efectivo de la seccidn.

S
d
A, Area de acero transversal provisto para resistir corte.

La falla generada por fuerzas cortantes no es ductil, en tal sentido el cdigo ACI318
prescribe requisitos para asegurar que la capacidad a cortante de un elemento sea al
menos igual a la fuerza cortante asociada a la formacion de las articulaciones plasticas
(Park y Paulay, 1983). La filosofia de disefio antes presentada corresponde al objetivo
de la metodologia desarrollada en Nueva Zelanda. Dicha metodologia se adapt6 a los
requerimientos minimos de las normas internacionales y se denomina “Diseflo por
capacidad”. En el capitulo 21 de la norma peruana E.060 se especifican los
procedimientos para estimar la resistencia a corte para los distintos elementos
estructurales.

Primero, el disefio por capacidad en vigas requiere asegurar que la resistencia confiable
a corte sea mayor o igual a la suma de la fuerza cortante asociada a la resistencia

nominal en flexidn, la fuerza cortante debido a cargas gravitacionales y los efectos de
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las aceleraciones verticales (Park y Paulay, 1983). Asi, la expresion 36 estipula la
resistencia cortante confiable en el extremo de una viga. Dicha expresion es aplicable

para sistemas estructurales de muros.

V.d = (Mni ;’ Mnd) Y W-zln (36)
n

Donde

V,d Resistencia cortante confiable de la viga en su extremo derecho.

M,; M,; Resistencias nominales a flexion en las articulaciones plasticas

potenciales.
L, Luz libre de la viga.
A Factor de aceleracion vertical. 1 = 1.25
w Carga uniforme en servicio sobre la viga. w = w¢y + wey

Ademas de lo anterior, el articulo 21.4.3 de la norma E.060 estipula un método
alternativo para realizar el disefio por capacidad. La resistencia a corte requerida se
obtiene al considerar un factor de amplificacion de sismo de 2.5 en las combinaciones

de carga.

Segundo, el criterio de disefio por capacidad para columnas considera el desarrollo
simultaneo de articulaciones plasticas en la parte inferior y superior de la columna. La
consideracion anterior conduce a un disefio sobreestimado debido a que la
probabilidad de que se presente tal patron de momentos en los extremos de las

columnas es reducido (Park y Paulay, 1983).

La expresion 37 estipula la resistencia cortante de disefio por capacidad para una

columna.
(Mns + Mni) (37)
=
hn,
Donde
, Fuerza cortante de disefio en la columna.

M, M,; Resistencias nominales a flexién de la seccién de columna en
presencia de carga axial que produce maxima resistencia a flexién de

la columna.
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h, Altura libre de la viga.

Ademaés de lo anterior, el articulo 21.4.3 de la norma E.060 estipula un método
alternativo para realizar el disefio por capacidad tanto en vigas como en columnas. La
resistencia a corte requerida se obtiene al considerar un factor de amplificacion de
sismo de 2.5 en las combinaciones de carga. Debido a que la estructura proyectada

corresponde al sistema estructural de muros, el metodo es aplicable.

Tercero, el disefio por capacidad en muros (placas) considera la fluencia del acero de
refuerzo longitudinal debido a las acciones sismicas. Asi, en el articulo 21.9.5 de la
norma E.060 se prescribe la expresion 38 para obtener la fuerza cortante de disefio en

un muro de corte.

(38)

I;,  Fuerza cortante de disefio en el muro.

M,  Resistencias nominales a flexion del muro asociado a la carga Pu que
produce maxima resistencia a flexion.

i, Fuerza cortante amplificada proveniente del anélisis.

M,, Momento flector amplificado proveniente del anélisis.

La forma del diagrama de momento flector de un muro muestra que las solicitaciones
mas grandes se presentan en la base del muro. Asi, el disefio por capacidad se

desarrollara en aquella altura que resulte del mayor valor entre la longitud del muro,

. . M
la altura de dos pisos o el cociente j.

u
4.1.3 Disefio de elementos sometidos a flexocompresion
Por lo general, los elementos verticales soportan cargas axiales excéntricas debido a la

accion simultinea de momentos flectores en una o dos direcciones. Asi, la resistencia

requerida esta determinada por el par (Pu, Mu).

La resistencia nominal de los elementos sometidos a flexocompresidn se representa a
través de un diagrama de interaccién. Dicho diagrama ilustra las cargas nominales (Pu,

Mu) que producen la falla de una seccion (Park y Paulay, 1983). Para obtener el
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diagrama de interaccion de disefio, los codigos establecen factores de reduccion acorde

al tipo de falla esperado. Los factores se muestran en la tabla 32.

Acorde a la filosofia del disefio por resistencia, cualquier combinacién de carga (Pu,
Mu) que se pueda graficar dentro del area del diagrama de interaccion de disefio

cumple los requisitos de seguridad.
4.2. Disefo de losas

Las losas macizas y aligeradas fueron disefiadas para soportar los momentos flectores
y fuerzas de corte. Las consideraciones especiales para cada tipo de losa se presentan
en los respectivos acapites.

4.2.1. Losas aligeradas

El refuerzo longitudinal de las losas se determind a partir de dos criterios. Por un lado,
satisfacer los requerimientos de los momentos flectores provenientes del analisis. Por
otro lado, los codigos internacionales establecen valores maximos y minimos de
refuerzo con el objetivo de evitar fallas fragiles. Los valores minimos se colocan con
el objetivo de garantizar que el momento critico de la seccion sea superior a su
momento resistente; los valores maximos, con el objetivo de lograr deformaciones

minimas en los aceros de refuerzo (Harmsen, 2002).

Para la losa aligerada de 17 centimetros de altura se consideraron los valores de acero
minimo y maximo mostrados en la tabla 33. La determinacion de cada uno de ellos se

baso en lo estipulado en los articulos 10.3.5 y 10.5.1 de la norma E.060.

Tabla 33. Areas maximas y minimas de acero longitudinal para aligerado h=17cm

Refuerzo
As - -
Inferior Superior
Minimo (cm?)* |  0.43 0.91
Maximo (cm?) 7.01 2.25

*Alternativamente, el cddigo peruano permite colocar 1.3As requerido.

La resistencia a corte del concreto se puede considerar con un valor adicional de diez
por ciento debido a que las viguetas de la losa aligerada son elementos en serie. En la
practica se utilizan ensanches corridos o alternados para la condicion en la cual las

viguetas no poseen la capacidad suficiente para resistir el corte (Ottazzi, 2011).

Se muestra el disefio de dos secciones de un pafio de losa aligerada. En la primera

existen tabiques perpendiculares a las viguetas, mientras que en la segunda solo actla
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el peso propio y la sobrecarga. La figura 17 muestra las secciones de analisis

consideradas.
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Figura 17. Secciones de analisis para losa aligerada.
Las tablas 34 y 35 muestran los resultados del disefio de la losa aligerada.

Tabla 34. Disefio por fuerza cortante para aligerado h=17cm

Seccidn Ve (kg)
de Vu(kg) Con ensanche
analisis Sin ensanche alternado
1 910
3 508
TS 1264 1000 2510
6 511

*Valor tomado a la cara del apoyo debido a la presencia de una

carga concentrada entre la cara del apoyo y la seccion critica.

A partir de los resultados de la tabla 34, se concluye que sélo se requiere colocar
ensanche alternado en la seccion de analisis 4. La profundidad del ensanche se

determino a partir del diagrama de fuerza cortante y se tomé igual a 30 centimetros.

Tabla 35. Disefio por flexion para aligerado h=17cm

Seccion As requerido
de_ _ Mu(kg.m) (cm?) As colocado (cm?)
analisis
1 809 1.80 1 @1/2"+1 ¢3/8" = 2.00
2 515 1.00 1 ¢3/8"+1 ¢3/8" =1.42
3 263 0.52 1 3/8" =0.71*
4 846 1.90 1 @l1/2"+1 ¢3/8" = 2.00
5 520 1.00 1 03/8"+1 @3/8" =1.42
6 263 0.52 1 3/8" =0.71*

*Se colocd 1.3 As requerido.
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4.2.2. Losas macizas

Las estructuras masivas, como las losas macizas, presentan una gran tendencia al
agrietamiento debido a la presencia de grandes esfuerzos generados por la contraccion
de fragua y los cambios de temperatura (Harmsen, 2002). Asi, en el capitulo 7.12 del
cdédigo ACI 318 se estipula una malla de refuerzo minimo. La expresién 39 muestra el

valor minimo requerido de acero grado 60.

Aspin = 0.0018.b.h (39)
Donde

Aspin  Acero minimo requerido por contraccion y temperatura.
b Ancho de la losa. Se toma igual a 1 metro

h Peralte de la losa.

Para la losa maciza de 17 centimetros de peralte se requiere 3.1cm2 de acero por metro
de ancho. Asi, para cada direccion, se emplearon dos mallas (superior e inferior) cuyos

aceros se muestran en la tabla 36.

Tabla 36. Acero minimo colocado en las losas macizas h=17cm.
Barras
Malla colocadas As (cm2)
Superior | ¢6mm@0.40 0.71
Inferior | ®8mm@0.20 2.50
3.21

Los requerimientos de acero longitudinal por flexién se cumplieron a partir del acero
colocado en las mallas y bastones adicionales. Los bastones adicionales se colocaron
en la vecindad de los apoyos asi como en los tramos centrales. La figura 18 muestra

las secciones de analisis consideradas.
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Figura 18. Secciones de analisis para losa maciza.
Para el disefio de las losas macizas se considera una seccion rectangular de un metro

de ancho. La demanda maxima de fuerza cortante es igual a 7.28 toneladas y es inferior
a la resistencia a corte del concreto ¢Vc=9.14 toneladas. Los resultados del disefio por

flexién se muestran en la tabla 37.

Tabla 37. Disefio por flexion para losa maciza h=17cm

Seccion Mu(kg.m) x requze s Bastones adicionales a la malla
de (cm?)
analisis | 1-1 2-2 1-1 | 2-2 1-1 2-2
1 2770 | 3220 | 5.49 | 6.43 | ¢3/8"@0.20(inf) 3/8"@0.20(inf)
] ] ¢1/2"@0.2 + ]
2 4200 8.55 03/8"@0.4 (sup)
] ] @12"@0.2 + ]
3 4000 8.11 03/8"@0.4 (sup)
4 2770 | 3220 | 5.49 | 6.43 | ¢3/8"@0.20(inf) 3/8"@0.20(inf)
] ] ] ¢1/2"@0.2 +
5 4610 9.46 03/8"@0.4 (sup)

4.2.3. Vigas

El disefio de vigas, ademas de satisfacer las demandas de resistencia, debe incluir
criterios de ductilidad. Lo anterior resulta importante a partir de que los criterios
actuales de disefio sismico se basan en la disipacidn de la energia por deformaciones

inelasticas en caso de sismos severos (Park y Paulay, 1983).
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Para un sistema estructural de muros, las provisiones especiales para el disefio de vigas

segun la norma E.060 se resumen a continuacion.

Primero, se imponen limites superior e inferior a la cuantia de acero en flexion. Las
consideraciones para su determinacién se basan en los mismos criterios presentados
en el acépite de losas. Segundo, en la cara del nudo, el momento nominal positivo no
debe ser menor a un tercio del momento nominal positivo. Tercero, el momento
nominal negativo o positivo en cualquier seccion de la viga no debe ser menor a un

cuarto del momento nominal en la cara del nudo.

Las consideraciones para el espaciamiento de refuerzo transversal se resumen en la
tabla 38.

Tabla 38. Espaciamiento de estribos para vigas en dual | y muros.

Ubicacion Longitud Espaciamiento
Zona de articulacion
plastica** 2h Min(d/4,10db,24de,25)*
Resto - Min(d/2,30)*

*En ambos casos debe verificarse oVn>=Vu
**Estos estribos solo se colocan para vigas sismicas.
db: menor diametro de barra longitudinal
de: didmetro de estribo
h: peralte de viga

Se presenta el disefio de la viga VPT-01, esta se ubica en el eje 1 del encofrado de

techo del piso tipico. La figura 19 muestra las secciones de analisis.

1 SECCION 1 SECCION 3 SECCION 4 SECCION 6 |
o sEcact
SECCION 2 SECCION 5

75 4.78 85 478 75

Figura 19. Secciones de analisis para viga VPT-01(35X60)
Disefio por flexién

Para el disefio por flexion se colocaron tres barras corridas de 3/4" tanto en la zona
inferior como superior (As corrido=3x2.84=8.52cm?). La eleccion del nimero de
barras asi como el didmetro de estas atiende a dos consideraciones. Primero, satisfacer

el area de acero minimo (Asmin=4.75cm?). Segundo, el nimero de barras limita el
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agrietamiento. Asi para un ancho de 35cm se optd por colocar 3 barras. El disefio por

flexién se resume en la tabla 39.

Tabla 39. Disefio por flexion para viga VPT-01.

3 As Bastones | A
Secc/m_m_de Md ML Ms Mu requerido adicionales colocado
analisis | (Ton.m) | (Ton.m) | (Ton.m) | (Ton.m) 2 al acero
(cm?) . (cm2)
corrido
1 -6.05 -1.5 -21.1 -31.9 18.42 201" 18.72
0 0 21.1 21.1 11.61 1p3/4" 11.4
2 3.6 1.3 0 7.3 3.81 - 8.52
3y4 -5.05 -1.3 -18.7 -28.9 16.45 201" 18.72
0 0 18.7 18.7 10.18 1p3/4" 11.4
5 3.6 1.3 0 7.3 3.81 - 8.52
6 -6.05 -1.5 -21.1 -31.9 18.42 201" 18.72
0 0 21.1 21.1 11.61 1p3/4" 11.4

Disefio por corte (resistencia)

Para el disefio por corte se colocaron estribos de 3/8" distribuidos segun los
requerimientos por resistencia y los criterios expuestos en la tabla 38. Asi, en la tabla

40 se resume el disefio por corte.

Tabla 40. Disefio por corte paraviga VPT-01.

Seccion de d/4, d/2
andlisis Vu (Ton) | Vc (Ton) Vs S (cm)
1 17.20 12.40 5.65 57.03
2 11.00 12.40 - -
3 16.90 12.40 5.29 60.83
4 16.90 12.40 5.29 60.83 185,215
5 11.00 12.40 - -
6 17.20 12.40 5.65 57.03
Distribucion 193/8": 1@0.05, 10@12.5, Rto@0.25 c/ext.

Disefio por corte (capacidad)

La verificacion del disefio por corte por capacidad se realizé a partir de lo expuesto en

4.1.2 y se muestra a continuacion.
Momento nominal derecho: Mn,; = 36.52 Ton.m
Momento nominal izquierdo: Mn; = 20.73 Ton.m
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Luz libre de laviga: [, = 4.78 m
Cortante isostatico. Vi.ystatico = 6.30 Ton

V= (36.52 + 20.73)
us 4.78

+ 1.25(6.30)

V,d = 19.85 Ton

Resistencia a corte del concreto: ¢pVc = 12.40 Ton

19.85-12.40
0.85

Resistencia a corte de los estribos: Vs = =8.76 Ton

1.41x54x4200
8760

Espaciamiento requerido: s = = 36.5cm

Sobre la base de lo anterior, se concluye que la distribucion considerada es suficiente

para satisfacer los requisitos por corte.

La siguiente figura muestra la elevacion de la viga VPT-01, en ella se aprecia el acero

longitudinal corrido, bastones y distribucion de estribos.

1.90 ; 1.60 1.60 n 1.90 |
303/4” 1 IXW 303/4
’ TTIT T i et T T T T T T oo TTTTTTITTT TITTTTI T i T T T T T T T ReeT i IIiiId
m RN e e e e e R AR NN RN e e e N R R RN AR RN ‘m
LLLLP DL sz L | L] ] s L] I O I I 7 A R R R
F03/5 { IX‘ 353/%
1 .90 % 1.60 \ 760 T 790 L

1083/87:1@.05,10@0.125,R70.8.25 C/EXT. {
4.78 !

75

(@)
7 F
60
43
Fh
“703/47+0 201"
XX
(b)

Figura 20. (a) Desarrollo de la viga VPT-01
(b)Corte transversal de la viga VPT-01
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4.2.4. Columnas

Las columnas se disefiaron para resistir las solicitaciones de flexocompresion y corte.
Para el disefio por flexocompresién existen curvas de interaccion adimensionales del
ACI, sin embargo se utilizd el método de ensayo y error. Asi, para una seccion

determinada se ensayaron valores de cuantia hasta satisfacer los criterios de disefio.

Los criterios de armado y ductilidad especificados en la norma E.060 se resumen a

continuacion.

Primero, se establecen valor minimos y maximos de cuantia longitudinal. Por un lado,
el valor minimo de 1% esta orientada a controlar el flujo pléastico del concreto
comprimido. Por otro lado, la cuantia maxima de 6% obedece a razones de tipo
practico para evitar el congestionamiento (Ottazzi, 2011). Para el presente trabajo, las

columnas se disefiaron con cuantias menores a 4%.

Segundo, en cualquier conexion viga columna, la suma de las resistencias por
momentos de las columnas sera mayor a 1.2 veces la suma de las resistencias por
momentos de las vigas. Lo anterior se establece con el objetivo de buscar las

articulaciones en los extremos de las vigas y no en las columnas. (Park y Paulay, 1983).

Tercero, pese a la consideracion anterior, existe la posibilidad de formacion de
articulaciones en las columnas (Park y Paulay, 1983). Asi, la norma E0.60 establece
provisiones para el confinamiento de las regiones situadas en los extremos de las

columnas y se resumen en la tabla 41.

Tabla 41. Espaciamiento de estribos para columnas en dual | y muros.

Ubicacion Longitud Espaciamiento
Zona de articulacion plastica | Méax(In/6,a,50) Min(b/2,8db,10)*
Resto - Min(16db,b,48de,30)*

*En ambos casos debe verificarse o Vn>=Vu
db: menor diametro de barra longitudinal
de: didmetro de estribo
a 'y b:mayor y menor dimension de la columna
In: luz libre del elemento

Se presenta el disefio de la columna C-04 situada en el eje B4 y correspondiente al
nivel del primer piso. Las cargas y combinaciones de disefio consideradas se presentan
en las tablas 42 y 43.

54



Tabla 42. Cargas de disefio para la columna C-04 (ler piso).

M3
Load P (Ton) | V2 (Ton) |M2(Ton.m)| (Ton.m)
DEAD -107.91 1.60 0.28 1.61
LIVE -14.18 0.39 0.03 0.39
SISxx 20.08 0.36 1.55 0.65
SISyy 42.44 1.37 0.28 3.35

Tabla 43. Combinaciones de cargas para la columna C-04 (ler piso).

M2 M3 V2
Combinaciones | P (Ton) | (Ton.m) | (Ton.m) | (Ton) | V3 (Ton)

1.4CM+1.7CV | 175.18 0.45 2.91 2.90 0.46

SISM 1.25(CM+CV)+C
0 S 172.69 1.94 3.14 2.85 1.39
EN 1.25(CM+CV)-CS| 132,54 | -1.16 1.85 2.12 -0.58
X-X 0.9CM+CS 117.20 1.80 2.09 1.80 1.24
0.9CM-CS 77.04 -1.29 0.80 1.07 -0.72

SISM 1.25(CM+CV)+C
o S 195.06 0.67 5.85 2.85 0.68
EN 1.25(CM+CV)-CS | 110.17 0.11 -0.85 2.12 0.13
VAV 0.9CM+CS 139.56 0.54 4.80 1.80 0.54
0.9CM-CS 54.68 -0.02 -1.90 1.07 -0.02

Disefio por flexocompresion

El refuerzo colocado corresponde una cuantia de 1.5%. La figura 21 muestra la

distribucién del acero propuesto.

- 240

.60

803 /4"

Figura 21. Distribucion de armadura propuesta para C-04

A partir de dicha armadura se determind los diagramas de interaccion de disefio para

las direcciones 2-2 y 3-3, y se muestra en la figura 22. Se observa también que las
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combinaciones Pu, Mu se encuentran dentro del diagrama. Asi, se satisfacen los

requerimientos del disefio por flexocompresion.

DIAGRAMAS DE INTERACCION DIAGRAMAS DE INTERACCION
M2-2 XX M2-2 YY
dMn (tn.m) oMn (tn.m)
-20 -10 0 10 20 .20 -10 0 10 20
250.0 ; 250.0
200.0 200.0
/ " .'“ \ 150.0 150.0
‘ o 1000 100.0
\ / 500 £ ( 500 £
\ / g \ / -
\ / 00 % 00 %
N4 50.0 \\ // 50.0
-100.0 -100.0
-150.0 -150.0
€))
DlAGRAMASMgz ')’(\‘XTERACC'ON DIAGRAMAS DE INTERACCION
- M3-3YY
oMn (tn.m) $Mn (tn.m)
-40 2 0 20 40 -40 -20 0 20 40
250.0 ‘ 250.0
/ < 200.0 p 200.0
150.0
/ 0890 \ / \ 150.0
( ) 1000 ( ) 100.0_
oo 500 = 50.0%
o
00 = 00 &
\ / -50.0 NS 500
1000 -100.0
-150.0 1500
(b)

Figura 22. (a)Diagramas de interaccion M22.
(c) Diagramas de interaccién M33.
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Disefio por corte (resistencia)

Para el disefio por corte se considerd la distribucion de estribos minimos de acuerdo a
lo estipulado en la tabla 41. Lo anterior, a partir de que el valor de corte requerido es

inferior a la resistencia a corte del concreto. Esto se evidencia en la tabla 44.

Tabla 44. Disefio por cortante para la columna C-04 (1ler piso).

Combinaciones Pu (Ton) | Vu2-2 (Ton) | Vc (Ton)
1.4CM+1.7CV 175.18 2.90 16.17
1.25(CM+CV)+CSx 172.69 2.85 16.06
1.25(CM+CV)-CSx 132.54 2.12 14.38
0.9CM+CSx 117.20 1.80 13.73
0.9CM-CSx 77.04 1.07 12.05
1.25(CM+CV)+CSy 195.06 2.85 17.00
1.25(CM+CV)-CSy 110.17 2.12 13.44
0.9CM+CSy 139.56 1.80 14.67
0.9CM-CSy 54.68 1.07 11.11
DISTRIBUCION 193/8": 1@0.05, 6@10, Rto@0.25 c/ext.

Diserio por corte (capacidad)

El disefio por capacidad se realizé considerando un factor de amplificacion para los
valores del sismo igual a 2.5. Asi, la tabla 45 muestra que no se requieren estribos

adicionales a la distribucion antes considerada.

Tabla 45. Disefio por capacidad para la columna C-04 (1er piso).

Combinaciones Pu (Ton) | Vu2-2 (Ton) | Vc (Ton) | Vs(ton) s(cm)

1.4CM+1.7CV 175.18 2.90 16.17 0.00 -
1.25(CM+CV)+2.5CSx | 202.81 5.35 17.32 0.00 -
1.25(CM+CV)-2.5CSx | 102.42 1.58 13.11 0.00 -

0.9CM+2.5CSx 147.31 2.35 15.00 0.00 -

0.9CM-2.5CSx 46.93 0.53 10.78 0.00 -
1.25(CM+CV)+2.5CSy| 258.72 3.40 19.67 0.00 -
1.25(CM+CV)-2.5CSy | 46.51 1.58 10.77 0.00 -

0.9CM+2.5CSy 203.22 2.35 17.34 0.00 -

0.9CM-2.5CSy -8.99 0.53 0.00 0.62 521.18

4.2.5. Placas

Las placas o muros de corte fueron disefiados para resistir los momentos flectores y
fuerzas cortantes que se originan durante un evento sismico, asi mismo las cargas de
compresion generadas por gravedad. Por un lado, el refuerzo concentrado en los

extremos brinda la capacidad a flexion. Por otro lado, el acero de las mallas horizontal
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y vertical depende de la magnitud de la fuerza cortante y la resistencia a corte del
concreto (Park y Paulay, 1983). Asi, las cuantias de acero de dichas mallas se resumen

en las siguientes expresiones.
ph = 2%y pv = 1.5%0; para ¢pV./2 =V,

ph = 2.5%0ypv = 2.5%0; paraV;, = ¢pV./2 (41)

ph  Cuantia de acero horizontal distribuido.
pv  Cuantia de acero vertical distribuido.
¢V,  Resistencia a corte del concreto.

, Fuerza cortante requerida.

El confinamiento de los nucleos de acero se realizo con el objetivo de conferir
ductilidad, generalmente en la base, y evitar el pandeo de las barras (Park y Paulay,
1983). La norma E.060 establece los requerimientos de confinamiento (tabla 46) a
partir de la profundidad del eje neutro. Este Ultimo se determiné a partir del criterio
basado en desplazamientos. Adicional, a lo anterior se recomienda confinar los
extremos cuando el valor de ¢ sea menor que el 10% de la longitud del muro (San
Bartolomé et al., 2011).

Tabla 46. Espaciamiento de estribos para nlcleos confinados de muros.
Condicién Espaciamiento
¢ > Im/600 (d—“) Min(b,10db,25)
hm
¢ < Im/600 (:—“) Min(L6db,b,48de,25)
m

db: menor diametro de barra longitudinal
de: didmetro de estribo
a 'y b:mayor y menor dimension de la columna
du: desplazamiento lateral inelastico maximo
hm: altura total del muro de corte
Im: longitud del muro de corte

Se muestra el disefio de la placa PL-04 ubicada en el eje A. Las cargas y combinaciones
de disefio mostradas en las tablas 47 y 48 corresponden a las solicitaciones del primer

nivel.
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Tabla 47. Cargas de disefio para la placa PL-04 (ler piso).

M2 M3
Load P(Ton) | V2(Ton) | (Ton.m) | (Ton.m)
DEAD -171.02 -1.53 0.00 81.11
LIVE -24.44 -0.27 0.00 15.36
SISxx 20.12 47.51 3.00 329.70
SISyy 26.80 106.97 0.24 1089.71

Tabla 48. Combinaciones de cargas para PL-04 (ler piso).

M2 M3

Combinaciones | P (Ton) | (Ton.m) | (Ton.m) | V2 (Ton) | V3 (Ton)
1.4CM+1.7CV | 280.98 0.00 139.66 -2.61 0.00
SISMO 1.25(CM+CV)+CS | 264.44 3.00 450.29 45.26 0.61
EN 1.25(CM+CV)-CS | 224.21 -3.00 -209.12 -49.77 -0.61
XX 0.9CM+CS 174.04 3.00 402.70 46.14 0.61
0.9CM-CS 133.80 -3.00 -256.70 -48.89 -0.61
SISMO 1.25(CM+CV)+CS | 271.13 0.24 1210.29 104.71 0.05
EN 1.25(CM+CV)-CS | 217.52 -0.24 -969.12 | -109.22 -0.05
VAV, 0.9CM+CS 180.72 0.24 1162.70 105.59 0.05
0.9CM-CS 127.12 -0.24 -1016.71 | -108.35 -0.05

Disefio por flexocompresion

La longitud de los nucleos confinados se estimd, inicialmente, alrededor del 10% de

la longitud de la placa (L=5.70m). Asi, se plantearon nucleos cuyas dimensiones son

20x65 centimetros. Luego, el acero concentrado en los extremos equivale a una cuantia

de 2.2% (estimado a partir de pruebas de ensayo y error). A partir de lo anterior se

determinaron los diagramas de interaccion y se muestran en la figura 23.

-2000 -1500
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DIAGRAMAS DE INTERACCION M3-3 XX
¢M8 (tn.m) 1000 2000
1400.0
1200.0
1000.0
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400.0
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0.0
-200.0
-400.0

-2000 -1000
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Figura 23. Diagramas de interaccién M33 y resistencias requeridas con
sismo X-X e Y-Y.

Sobre la base de lo anterior, se concluye que se satisfacen los requerimientos del disefio
por flexocompresion pues los puntos Pu, Mu se encuentran dentro de los diagramas de

disefio.

Disefio por corte (resistencia)

El disefio por corte se desarrollo sobre la base de lo expuesto en 4.1.2 y se presenta

lineas abajo.

Fuerza cortante Gltima: V;, = 109.2 Ton

Resistencia a corte del concreto: ¢pVe¢ = 0.85x0.53xv210x20x0.8x570 = 60 Ton

109.2-60

=579Ton

Resistencia a corte del acero horizontal: Vs =

60000
4200x570x20

Cuantia requerida: ph = =0.00125

Cuantia minima: Debido a que V, > ¢V c/2 se consideran las cuantias minimas: ph =

0.0025 y pv = 0.0025. Lo anterior equivale a un area de acero de 5 cm?/m.,

Sobre la base de lo anterior, se opta por colocar doble malla horizontal y vertical de ¢
3/8"@0.25.

Verificacion por corte (capacidad)

Para la placa analizada se cumple M,, = ¢Mn

Fuerza cortante Gltima por capacidad:
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Vd=Vvuln

ua

n

Vud = 1092

I, d = 109.2x1.43 = 156.2 Ton

Resistencia a corte del concreto: ¢pVe¢ = 0.85x0.53xv210x20x0.8x570 = 60 Ton

156.2-60
0.85

Resistencia a corte del acero horizontal: Vs = =113.2Ton

Cuantia requerida: ph = 390 _ 0,00236
4200x570x20

La cuantia requerida es inferior a aquella que corresponde a la minima. Por ende, el
acero seleccionado en el disefio por corte antes presentado satisface los requerimientos

del disefio por capacidad.

Calculo de la profundidad del eje neutro

La profundidad del eje neutro se determino a partir de la relacion momento curvatura.
Para ello fue necesario definir los modelos de comportamiento de los materiales. Por
un lado, el concreto se caracterizé a partir del modelo tension-deformacion propuesto
por Mander J.B. en el afio 1988. Por otro lado, el acero se caracterizo a través de un

modelo elastoplastico perfecto.
La expresion 42 se utilizo para determinar la profundidad del eje neutro.

Ecu (42)

Donde

c Profundidad del eje neutro
&, Deformacion de rotura del concreto €., = 0.003

¢  Curvatura (rad/m)

Para la placa analizada el valor de Pu=181 Ton produce un valor de curvatura igual a
0.005. Al aplicar la expresion 42 se obtiene la profundidad del eje neutro igual a 60
centimetros. Dicho valor satisface la segunda condicidn estipulada en la tabla 46 y se

muestra a continuacion
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< 600(du)
c m/ o

0.60m < 5.70/600(0.005)
0.60m < 1.90m

Sobre la base de lo anterior, los aceros concentrados en los extremos se confinaron con
dos estribos de ¢ 3/8" espaciados cada 20 centimetros. La figura 24 muestra los

resultados del disefio para la placa PL-04.

1083/4" 83/8"8.25 1063/4”

2003/8" 2003/8"
1@.05,RT0.6.20 1@.05,RT0.0.20
e g4 .-, N S
L L

.65 /[ 4.40 /[ .65

5.70

Figura 24. Disefio para la placa PL-04.

4.2.6. Zapatas

Las consideraciones generales para el disefio de zapatas se resumen en dos etapas. Por
un lado, el dimensionamiento del elemento se realiza a partir de las cargas en servicio
y la presion admisible del terreno. Por otro lado, el disefio estructural involucra el
calculo del refuerzo por flexion y la verificacion del corte por flexion y punzonamiento
(Harmsen, 2002).

Para la determinacion de las dimensiones en planta de las zapatas se consideraron
volados iguales en ambas direcciones. Asi, el valor tentativo de dicho volado se

determino a partir de la expresion 43 (Higashi, 2017).

1.05Pm + Pv (43)

(a+2c)(b+2c) = 097,

Donde
ayb Dimensiones de la columna.
c Volado.

Pmy Pv  Cargas axiales muerta y viva.
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qa Capacidad admisible del terreno.

A partir del predimensionamiento anterior se verifico que las presiones en el terreno
no superen el valor de ga. El célculo de dichas presiones se realiz6 con la ley de Navier

(44), para la cual es necesario verificar que no existan tensiones.

Py My
o= + ; (44)
Donde
o Esfuerzo axial.
P Carga axial en servicio.
M Momento flector en servicio.
y Distancia de la fibra extrema al centroide de la zapata.
I Inercia de la seccion de la zapata.

La fuerza cortante requerida (Vu) seré igual a la resultante de la reaccion amplificada
del suelo que actia fuera de la seccion critica. Para el caso de corte por flexion, la
seccion critica se ubica a “d” de la cara de la columna; para el caso de punzonamiento,

a “d/2” de la cara de la columna (Harmsen, 2002).

La resistencia a corte resulta, unicamente, del aporte del concreto. Asi, la resistencia
del concreto al corte por flexion se estimo a partir de la expresion 34. La resistencia
del concreto al corte por punzonamiento se tomd igual a la menor determinada a traves
de las expresiones estipuladas en el articulo 11.12.2.1 de la norma E.060. Dichas

expresiones de muestran a continuacion:

45
Ve, =1.064/f’cbod (43)
Ve, =053(1+ %) Jfchod (46)
asd 7
Ve = 0-27(E+ 2),/fcbod (47)
Donde
fe Resistencia nominal a la compresién del concreto.
bo Perimetro de la seccion critica.
Peralte efectivo.
B Relacién largo-ancho de la seccién de la columna
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Qg 40 para columnas interiores; 30, borde y 20, esquineras.

El disefio por flexion se realizd de forma independiente para cada direccion,
analizando la zapata como un volado. El acero colocado resulto del mayor valor entre
el acero requerido por flexion y aquel requerido por contraccion y temperatura (ec.39)
(Harmsen, 2002).

Se muestra el disefio de la zapata para la columna C-05 (30x65) ubicada en el eje 1D.

Las cargas en servicio se muestran en la tabla 49.

Tabla 49. Cargas en servicio para la columna C-05 (1er piso).

Pm 116.58 ton Psx 0.01 ton
Pv 16.10 ton Psy 17.48 ton
Mm33 0.09 ton-m Msx33 0.00 ton-m
Mv33 0.05 ton-m Msx22 1.47 ton-m
Mm22 0.00 ton-m Msy33 3.67 ton-m
Mv22 0.00 ton-m Msy22 0.18 ton-m

Predimensionamiento

Al considerar los valores de carga de la tabla anterior, las dimensiones de la columna

(30x65) y la presion admisible del terreno igual a 40ton/m?2 se tiene:

1.05(116.58) + 16.10

(0.65 + 2¢)(0.3 + 2¢) = 0500

c=0.74m

Asi, las dimensiones iniciales para la zapata se toman iguales a 1.70x2.05 metros. En
las tablas 50 y 51 se muestran los valores maximos y minimos del esfuerzo axial

actuante en los bordes de la zapata para las direcciones 2-2 y 3-3

Tabla 50. Esfuerzos axiales en los bordes de zapata para la direccion 2-2.

Direccion 2-2
omax (cargas de gravedad) 39.51 | Ton/m2
omin (cargas de gravedad) 39.51 | Ton/m2
omax (sismo Xxx) 41.00 | Ton/m2
omin (siSmo xX) 38.02 | Ton/m2
omax (sismo yy) 44,71 |Ton/m2
omin (sismo yy) 44.34 | Ton/m2
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Tabla 51. Esfuerzos axiales en los bordes de zapata para la direccion 3-3.
Direccion 3-3

omax (cargas de gravedad) | 39.62 |Ton/m2
omin (cargas de gravedad) | 39.40 |Ton/m2
omax (sismo XX) 39.63 | Ton/m2
omin (siSmo xX) 39.40 |Ton/m2
omax (sismo yy) 47.72 | Ton/m2
omin (sismo yy) 41.33 | Ton/m2

Para las condiciones de carga que incluyen sismo se permite incrementar la capacidad
del suelo en 30% (esto es 40x1.3=52 ton/m?), lo anterior debido a que dicho tipo de
cargas actlan por periodos breves de tiempo. Asi, sobre la base de los resultados
mostrados en las tablas 50 y 51 se concluye que las dimensiones planteadas son

adecuadas.

El peralte de la zapata se determiné a partir de dos criterios. Por un lado, satisfacer la
longitud de anclaje en compresion para las barras de la columna. Por otro, lado,
asegurar la resistencia por corte y punzonamiento. Asi, inicialmente, se considera un
peralte de 60 centimetros con la finalidad de considerar barras de hasta % de pulgada

de diametro en el armado de la columna (Harmsen, 2002).

A partir de las combinaciones de carga y la expresion de Navier se obtuvo un valor de
55.8 Ton/m? para la presion Gltima de disefio. Los célculos que se presentan a

continuacion corresponden a un metro de ancho.

Verificacion por corte

Fuerza cortante ultima (a “d” de la cara): |, = 55.8x1x(0.7 — 0.6) = 5.58 Ton

Resistencia a corte del concreto: ¢pVc = 0.85x0.53xv210x100x50 = 32.6 Ton
Como ¢Vc >V, se cumple los requerimientos de corte por flexion.

Verificacidn por punzonamiento

Fuerza cortante ultima (a “d/2” de la cara): V,, = 55.8x(3.5 — 1.12) = 132.5Ton

Resistencia a corte del concreto:

¢Vc, = 0.85x1.06xvV210x430x50 = 280 Ton

2
¢Vc, = 0.85x0.53 (1 + m) V210 430x50 = 270 Ton
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30x60
430

PV, = 0.27( + 2) V210 430x50 = 433 Ton

Como ¢Vc, >V, se cumple los requerimientos de corte por punzonamiento.

Disefio por flexién

- 55.8x1x0.72
Momento Gltimo (a la cara de la columna): M,, = "2—" =13.7Ton.m

Acero requerido: A, = 6.11cm?/m
Acero minimo: Agpi, = 0.0018x100x60 = 10.80cm? /m

Sobre la base de lo anterior se colocaron barras inferiores de ¢ 5/8" espaciados cada
17.5 centimetros en cada direccion. La figura 25 muestra los resultados del disefio

realizado.

1.70

DCO5

‘ $5/8"@.175(Inf.) ‘

#5/8"@.175(Inf.)
2.05

H=0.60m.
N.F.Z.=—1.50

Figura 25. Disefio para la zapata de la columna C-05

4.2.7. Muro de cisterna

La cisterna debe disefiarse de tal forma de asegurar su hermetismo. Lo anterior se
puede lograr controlando el agrietamiento del concreto y distribuyendo
convenientemente el acero de refuerzo. Asi, en el articulo 7.12.2.1 del ACI350 se
especifica la cuantia minima de refuerzo longitudinal igual a 0.003 para condiciones

de exposicidn o requeridas para ser herméticas.

Se muestra el disefio para el muro de cisterna M1 presentado en la figura 8. Los

calculos desarrollados corresponden a un metro de ancho.

Verificacion por corte
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Fuerza cortante ultima: V;, = 3.22 Ton

Resistencia a corte del concreto: ¢Vc¢ = 0.85x0.53xv/210x100x15 = 9.8 Ton

Como ¢Vc >V, se cumple los requerimientos del disefio por corte.

Disefio por flexién

Momento Gltimo: M,, = 1.96 Ton.m

Acero requerido: A = 3.56cm?/m

Acero minimo: Agy,i,;, = 0.003x100x20 = 6¢cm? /m

Sobre la base de lo anterior se optd por colocar doble malla vertical y horizontal de ¢

3/8" espaciados cada 20 centimetros, y bastones de ¢ 3/8" cada 40 centimetros en la

cara opuesta al terreno. La figura 26 muestra los resultados del disefio realizado.
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Figura 26. Disefio para muro M1 de la cisterna.
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4.2.8. Escalera

El disefio de la escalera se realizé por flexion y corte para un metro de ancho. Por un
lado, la demanda de fuerza cortante es igual a 3.51 toneladas y es inferior a la

resistencia a corte del concreto @V, = 0.53x0.85xv210x100x12 = 7.83 ton.

Por otro lado, para el maximo momento flector de 1.88 ton.m se requiere un &rea de
acero igual a 4.76cm?. Al igual que una losa maciza, el acero minimo corresponde a
aquél requerido por contraccion y temperatura (As,,,;, = 0.0018x100x15 = 2.7cm?).

Finalmente, se coloco acero de ¢1/2”@0.25 equivalente a 5.16cm?.

La armadura de la losa de escalera debe colocarse de forma que la resultante de las
fuerzas en el acero a ambos lados de un doblez no ocasione el desprendimiento del
acero adyacente (Harmsen, 2002). Sobre la base del acero calculado y la premisa

anterior, se presenta el disefio final del tramo de escalera analizado.

+
| 1.20 | 1.50 | 1.20
Ay $3/8°@0.25
40
4 60 =
Paraases ana
$3/8"®0.25
- PPLACA
1.25
91/2"®.25
$1/2'@0.20
4/\/7
15 1= 3
$3/8"@0.25 40

Figura 27. Disefio de escalera (tramo tipico).
4.2.9. Cerco perimétrico

El disefio de los elementos del cerco perimétrico se desarrollé a partir del método de
resistencia y la verificacion de esfuerzos admisibles. Cada uno de ellos se desarrolla

en los siguientes parrafos.

Disefo del sobrecimiento de concreto armado
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El disefio por corte y flexidn se realizé para un metro de ancho del elemento. Por un
lado, la demanda méaxima de fuerza cortante es igual a 0.59 toneladas y es inferior a la
resistencia a corte del concreto @V, = 0.85x0.53xv/210x100x(19 — 5) = 9.13 ton.
Por otro lado, para el maximo momento flector de 0.607 ton.m se requiere un area de
acero vertical igual a 1.34cm?. Las cuantias minimas de refuerzo vertical y horizontal
se tomaron iguales a 0.002 y 0.0015, respectivamente. Lo anterior a partir de que la
fuerza cortante en el plano del muro tiende a cero. Finalmente, se optd por colocar lo

siguiente:
ASyerticar = 0.002x100x19 = 3.8cm? (208mm@0.25 equivalente a 4cm?)

Asyorizontar = 0.0015x100x19
= 2.85cm2(206mm@0.35 equivalente a 2.857cm?)

Diseno del muro de albaiiileria

Las ecuaciones de disefio de elementos de albafileria armada sometidos a flexion se

desarrollaron a partir de las siguientes hipotesis:

Primero, el comportamiento esfuerzo-deformacion de la albafileria se idealiza a través
de un blogue de compresiones con un esfuerzo maximo de 0.80 f'm y una deformacion
Gltima de 0.0025. Segundo el acero de refuerzo se idealizd a partir del modelo
elastoplastico perfecto. Tercero, la resistencia a traccion de la albafileria se desprecia
en el célculo de la resistencia a flexion. Cuarto, existe proporcionalidad entre las

deformaciones y los esfuerzos en el acero (Drysdale et al., 1993).

Las expresiones 48 y 49 se emplearon en el disefio a flexién de la albafileria armada.

oMn = 9A,. f,.(=°) (48)
_Af,
¢ =0807,,.5 (49)

Donde

A;  Areade acero de refuerzo.

fy  Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo. f, = 4200kg/cm?
f'm Resistencia caracteristica a compresion axial de la albafiileria.
fin = 120kg/cm?
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t

Profundidad equivalente del bloque de compresiones. a = 0.85c¢
Separacion del acero de refuerzo vertical.

Espesor de la seccion de albafileria.

Luego, el maximo esfuerzo cortante que resiste la albafiileria armada se determiné a

partir del menor valor de las expresiones 50 y 51.

Donde

f'm

S

Fv; = 1.25\/0.1f'm (50)

3 Nc (51)
Fv, =255+ 045 Ve

Resistencia caracteristica a compresion axial de la albafiileria.
fin = 120kg/cm?

Carga axial en la base del muro Nc =y.h.e.s

Avrea de la seccion transversal de albafileria

Peso especifico del muro

Altura del muro medido desde su base

Espesor del muro

Espaciamiento del refuerzo vertical

Finalmente, la verificacion de los esfuerzos de traccion en la albaiileria se realizé a

partir del método de seccion transformada. Asi, el esfuerzo maximo de traccion se

determino a partir de la expresion 52.

Donde

Es

M.y

P (52)
I, A

O-t:

Momento flector en la base del muro
Inercia transformada I, = ), n;I;
Avrea transformada 4, = Y. n; 4;

Distancia medida desde el centroide de la seccion hasta la fibra
exterior.

Carga axial en la base del muro

Relacién de modulos de elasticidad de los materiales n = Es/Ea
Modulo de elasticidad del acero Es = 2x107ton/m?
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Ea  Mddulo de elasticidad de la albafiileria Ea = 500f'm = 6x10°ton/m?

Disefio por flexién

Del analisis estructural se obtuvo un momento flector ultimo en la base con una
magnitud de 218 kg-m/m. Asi, para un acero vertical de ®8mm@40 se tiene el

siguiente momento resistente:

Profundidad del bloque de compresiones: a = _05¥4200_ _ ) 547¢m
0.80x120x40
Momento resistente por cada 40 centimetros:
(19 — 0.547)
$Mr(@o.40) = 0.9x0.5x4200———— = 17438 kg — cm
Momento resistente por metro de ancho: ¢ My = 1744038 =436 kg.m/m
Cuantia equivalente: ph = 0592 _ 0.0007
40x19

Dado que el acero colocado cumple con la cuantia minima y el momento resistente es

mayor al requerido, el disefio es satisfactorio.

Verificacion por corte

Del andlisis estructural se obtuvo una fuerza cortante Gltima en la base con una

magnitud de 190 kg/m. Luego, en la figura 28 se muestra la seccion de analisis.

14

« 55 > i

40

Figura 28. Seccién de andlisis de albafileria.
Area de la seccion transversal de albafiileria: Ac = 2x3.2x40 + 20x12.6 = 508cm?

- V.S 190x0.40
Esfuerzo cortante Gltimo: fv = -—= = ——
Ac 508

= 0.150 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistente:

Fv, = 1.25vV0.1x120 = 4.33 kg /cm?

71



1800x2.30x0.19x0.4
408

Fv, = 255+ 0.45 = 2.83 kg/cm?

k
OFv = 0.85xMin(Fv,, Fv,) = 0.85x2.83 = 2.40%

Dado que el esfuerzo cortante es mayor al esfuerzo cortante ultimo, la verificacion por

corte es satisfactoria.

Verificacion de esfuerzos de traccion

Los esfuerzos se verificaron en condiciones de servicio, asi el momento flector

obtenido del analisis estructural se multiplicé por 0.80. En la figura 29 se muestra la

seccion transformada empleada.

32.3As # 19

Figura 29. Seccion transformada de albafiileria.

Inercia transformada:

20x193 <203€3.23
= +2x(———

2| — 4
i 12 + 20x3.2x7.9 > = 19529cm

Area transformada:
Ay = 40x3.2x2 + 20x12.6 + 32.2x0.5 = 524cm?

Esfuerzo de traccién actuante:

_ 7400295 404 . .,
%t = 19539 54 >82kg/cm

Segun lo estipulado en el articulo 29.8 de la norma E.Q070, el esfuerzo de traccién no
debe superar el valor de 3 kg/cm?. Asi, la seccidn analizada cumple con dicho

requerimiento.
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5. CAPITULO V: VERIFICACION DE LAS CONDICIONES DE SERVICIO

El disefio en el estado limite de rotura no garantiza que los elementos se comporten
adecuadamente bajo condiciones de servicio (Ottazzi, 2011). Asi, en el presente
capitulo se desarrollan los procedimientos para la verificacion de las deflexiones y el

fisuramiento.
5.1. Control de deflexiones

Las deflexiones excesivas de los elementos estructurales pueden generar un mal
funcionamiento y dafios en los elementos no estructurales. Asi, los elementos de
concreto armado deben poseer una adecuada rigidez de tal forma que no se excedan
los limites establecidos en la tabla 52 (ACI, 2004).

Tabla 52. Deflexiones maximas permitidas.

Deflexion
Tipo de elemento considerada Limite
Pisos o techos ligados a elemento no
estructurales susceptibles a dafio debido a Suma de las Ln/480
deflexiones grandes deflexiones

. . inmediatas y a largo
Pisos o techos ligados a elemento no y g

estructurales no susceptibles a dafio debido plazo Ln/240
a deflexiones grandes

Ln: luz libre del elemento considerado

Por un lado, las deflexiones inmediatas resultan de las deformaciones elasticas
producidas por la carga muerta y viva. En el articulo 9.6.2.4 de la norma E.060 se
estipula que el céalculo de las deflexiones debe realizarse con la inercia efectiva del
tramo. La inercia de tramo resulta de la ponderacion de las inercias efectivas de las
secciones extremas y central. Estas Gltimas se estiman a partir de las siguientes

expresiones.

(53)
I, =1.,,paraM, > 2,/fcS
lp =1I;,para M, < 2,/fcS (54)
Donde
fc Resistencia nominal a la compresidn del concreto.
M, Momento actuante en servicio.
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I, Inercia efectiva de la seccion.

I Inercia de la seccion fisurada.
I, Inercia de la seccién bruta.
S Madulo de seccion.

Por otro lado, debido al efecto del flujo plastico del concreto y la retraccion de los
elementos, se producen deflexiones diferidas (Ottazzi, 2011). La estimacion de dichas

deflexiones se realizé a partir de la expresion 55.

b. =D & (55)
47711 +50p°
Donde
Dy Deflexion diferida o adicional en el tiempo.
D; Deflexion inmediata causada por cargas sostenidas (CM+%CV).
Factor para cargas sostenidas dependiente del tiempo ¢ = 1.75.
p’ Cuantia de acero en compresion.

Se muestra el calculo de la deflexion total para la viga VPT-12 (25x60). Las tablas 53,
54 y 55 muestran las propiedades de las secciones correspondientes al extremo

izquierdo, extremo derecho y al tramo central, respectivamente.

Tabla 53. Propiedades para la seccion del extremo izquierdo.

Propiedades de la seccion

Ig 450000 cmd
As 23.24 cm2
A's 10.2 cm2

p’ 0.68 %
Icr 296800 cm4
Mcr 4.35 Ton.m
Ma 22.72 Ton.m
lef 296800 cm4d

Tabla 54. Propiedades para la seccion del extremo derecho.

Propiedades de la seccién
Ig 450000 cmé
As 13.04 cm2
A's 10.2 cm2
p’ 0.68 %
Icr 194648 cm4
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Mcr 4.35 Ton.m
Ma 12.8 Ton.m
lef 194648 cm4

Tabla 55. Propiedades para la seccion del tramo central.

Propiedades de la seccidn

lg 450000 cmé4
As 13.04 cm2
A's 10.2 cm2
p’ 0.68 %
Icr 194648 cméd
Mcr 4.35 Ton.m
Ma 15.6 Ton.m
lef 194648 cm4

Sobre la base de las propiedades mostradas para cada seccion del tramo de la viga, se

estima la inercia efectiva del tramo como sigue.

2(194648) + 194648 + 296800

Letramo = 2 = 220186 cm*

Las deflexiones inmediatas obtenidas del software Etabs corresponden a aquellas
calculadas con la inercia bruta de la seccién. Asi, para obtener los resultados

considerando el fisuramiento de la seccidn, los valores deben afectarse por el cociente

Ig 450000
Ietramo 220186

= 2.04. Los siguientes calculos resumen la estimacion de la deflexion

total.

Deflexidn instantanea debido a carga muerta: D, = 0.29x2.04 = 0.59cm
Deflexién instantanea debido a carga viva: D.,, = 0.06x2.04 = 0.12cm
Deflexion debido a cargas sostenidas:

1.75

— 0
Dy = (059 +30%x0.12) T— 5000.0068)

= 0.82cm

Deflexién total:
Dy =Dy + D,

Dr =0.82+0.12 = 0.94cm
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Deflexion méxima permisible: Para el calculo se consideré la luz libre igual a 6.25

metros.

D, . =l—n=£5=130cm
max T 480~ 480

De lo anterior se obtiene Dy < D,4,.. Asi, las deflexiones no afectaran el

funcionamiento ni ocasionaran dafios severos en los elementos no estructurales.
5.2. Control del fisuramiento

La fisuracion excesiva del concreto puede conllevar a problemas de corrosion del acero
de refuerzo y un deterioro progresivo del material. EI nimero de grietas asi como su
ancho puede limitarse a partir de una adecuada distribucion del acero de traccion por
flexion (Ottazzi, 2011).

En el articulo 9.9.3 de la norma E.060 se estipula el pardmetro Z para evaluar,
indirectamente, el ancho de las grietas. La tabla 56 muestra los valores maximos para
el parametro Z asi como el ancho de grietas asociado a cada limite. Los limites

establecidos dependen de la exposicion prevista para el elemento estructural.

Tabla 56. Limites establecidos para el pardmetro Z.

Valor méximo para Z Ancho de grieta
Exposicion (kg/cm) (cm)
Interior 31000 0.041
Exterior 26000 0.033
Contacto con
agua 21000 -

El pardmetro Z se estimd a partir de la expresion 56, la cual se reproduce a

continuacion.

Z = £.3dc A, (56)

Donde
fs Esfuerzo actuante en el acero para condiciones de servicio: f; = 5 9dSA
: s
dc Recubrimiento medido al centroide de la fibra extrema en traccion

dc=6cm

Act Area efectiva del concreto en traccion Ay = Z(yn)/(b)
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y Centroide del refuerzo total en traccion.

oy

Ancho de la viga.
N Numero de barras, para barras de diferente didmetro se calcula un

equivalente.

Se presenta la estimacion del pardmetro Z para la viga VPT-12 (25X60). La figura 30

muestra la seccion transversal del tramo central para dicha viga.

.60
45

04817+ 0103 /4"

Figura 30. Seccion transversal del tramo central de la viga VPT-12

15600000
0.9x54x13.04

Esfuerzo actuante en el acero: f; = = 2462 kg/cm?

2(5.1)+2.84
5.1 >

Numero de barras equivalente: N = 2.6

Avrea efectiva del concreto en traccion: A = 2(62)(625) = 115.5 cm?

Parametro Z: Z = 24623/6(115.5) = 21787 kg/cm

Considerando un nivel de exposicidn exterior, el valor calculado de Z es inferior al
limite establecido. A partir de lo anterior, se concluye que la distribucién de acero

considerado es adecuada para controlar el ancho de las fisuras.
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6. CONCLUSIONES
Sobre la base del analisis y disefio realizado se presentan las siguientes conclusiones.
Acerca del analisis sismico

La estructura calific6 como irregular debido a que presentd discontinuidad de
diafragma (1p=0.85). A partir de lo anterior y dado que los muros resisten mas del 70%
de la fuerza cortante basal (Ro=6), se empled el valor de 5.1 como coeficiente de

reduccion estructural para ambas direcciones de analisis.

Las derivas maximas obtenidas fueron 6.94%o y 3.91%o en las direcciones XX e YY,
respectivamente. Asi, se logré cumplir con los requisitos de rigidez lateral de la norma
E.030.

Los valores de la fuerza cortante basal obtenidos del analisis dindmico resultaron ser
inferiores a aquellos obtenidos considerando el analisis estatico. Asi, se emplearon los

factores 1.22 y 1.26 para escalar los resultados del primer analisis.

Si bien se calculd la junta de separacion sismica al limite de propiedad para cada
direccion de analisis, solo debera respetarse la separacion de 7 centimetros en la

direccion XX. Lo anterior debido a que en la direccion Y'Y existen retiros.

Acerca del sistema de techos

La eleccidn del sistema de techo se realiz6 segun tres criterios. Primero, colocar losas
macizas en zonas donde se presenten reducciones del diafragma, zonas con gran
densidad de tabiques y zonas correspondientes a los bafios. Segundo, en pafios cuya

relacion largo-ancho fue mayor a 2, se opt6 por colocar losas aligeradas.

El peralte de las losas, tanto macizas como aligeradas, se determind a partir de los
criterios de predimensionamiento. Asi, el peralte seleccionado fue igual a 17
centimetros. Dicho peralte permitio colocar cantidades de acero de tal forma que no se

excedan los valores maximos establecidos.

La resistencia a corte de la losa aligerada no fue suficiente para resistir la fuerza
cortante requerida. Asi, se empled ensanche alternado en la vecindad de los apoyos de

la losa.
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Acerca de la losa de conexién

La losa de conexion se proyectd con la finalidad de considerar la hipdtesis de
diafragma rigido en cada nivel. La hip6tesis anterior permitié considerar tres grados
de libertad dindmicos por nivel.

El peralte de la losa se determiné de tal forma que el concreto soporte la fuerza cortante
inducida por las fuerzas laterales. Dichas fuerzas se calcularon a partir de un analisis

estatico y se aplicaron en los centros de masa de los bloques superior e inferior.

El valor maximo de fuerza cortante requerida se encontr6 en la losa de conexién
correspondiente al sexto nivel. Para resistir dicha fuerza, se opt6 por un losa maciza

de 30 centimetros de espesor para todos los niveles.

Acerca de las vigas

Las dimensiones de las vigas se determinaron a partir de dos criterios. Primero,
satisfacer la relacion peralte-luz estipulada en los criterios de predimensionamiento.

Segundo, el ancho se tomo igual a la mitad del peralte o igual al ancho de las columnas.

El acero longitudinal se determiné sobre la base de tres criterios. Primero, satisfacer
los requisitos de resistencia. Segundo, dotar de un acero minimo a la seccion. Tercero,
lograr una deformacién minima del acero igual a 1.8 veces la deformacién de fluencia.

Lo ultimo apunta a lograr una falla ductil.

La distribucion de estribos especificada en el capitulo 21 de la norma E.060 fue

suficiente para resistir las fuerzas cortantes requeridas por resistencia y capacidad.

Si bien el disefio por resistencia no garantiza un comportamiento adecuado de los
elementos bajo condiciones de servicio, el acero colocado en las vigas fue suficiente

para controlar las deflexiones.

Se identificd que el control de fisuramiento esta relacionado con la cantidad de acero
en traccion que se coloca. Asi, fue necesario considerar un nimero minimo de barras
corridas segun el ancho de la viga. Para vigas cuyos anchos varian entre 25y 30 cm se

colocaron dos barras; para anchos de 35 cm, tres barras.
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Acerca de las columnas

Las columnas se predimensionaron de tal forma que los esfuerzos generados en el
concreto no superen el 0.45fc. El limite anterior procurd el comportamiento elastico

del concreto.

La verificacion por pandeo se realizé con la finalidad de no tomar en cuenta los efectos
de segundo orden. Lo anterior resultd critico para la columna C2, la cual poseia una
carga axial mayor en comparacion a las demas. Asi, fue necesario incrementar el ancho
de la columna (e=30cm) de tal forma de satisfacer la relacion entre la carga critica de
pandeo y la carga ultima.

El acero longitudinal requerido por flexocompresion se redujo gradualmente desde la
base hasta el Gltimo nivel. Las cuantias de acero colocado resultaron menores que 4%.

Asi, no fue necesario detallar el acero en los nudos viga-columna.

La distribucion de estribos colocados resultaron de las disposiciones del capitulo 21
de la norma E.060 y los requerimientos por capacidad. Asi, solo para las columnas de
losejes 5y 7, el espaciamiento de los estribos fuera de la zona de confinamiento estuvo

controlado por el disefio por capacidad.

Acerca de las placas

El criterio de predimensionamiento considerado solo apunta a lograr una estructura
cuya resistencia lateral este basada en muros de concreto armado. Asi, las dimensiones
finales de dichos elementos se definieron bajo dos criterios. Por un lado, el control de
los desplazamientos laterales. Por otro lado, lograr una distribucion de placas que

genere la menor excentricidad de rigidez.

En la direccion Y-Y, la malla minima horizontal fue suficiente para satisfacer los
requerimientos de corte por capacidad. Por el contrario, en la direccion X-X, fue
necesario colocar cuantias de acero superiores a las minimas. Lo anterior debido a que
en la direccion X-X se poseen sblo tres placas cuyas longitudes son pequefias en

comparacion a aquellas que poseen las placas orientadas en la direcciéon Y-Y.

Las longitudes de los nucleos de confinamiento se definieron bajo dos criterios.

Primero, lograr una longitud equivalente alrededor del 10% de la longitud total de la
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placa. Dicha longitud se redujo gradualmente desde la base hasta el dltimo nivel.
Segundo, satisfacer los requerimientos a partir del célculo de la profundidad del eje

neutro. Lo anterior resulté critico para placas con formas asimétricas.

La cantidad de acero colocado en los ndcleos se determiné a partir de los
requerimientos por flexocompresion. Ademas, se colocé como minimo una cuantia

equivalente al 1% del area del nucleo.

El espaciamiento de los estribos en los nucleos se realizd de acuerdo a lo estipulado
en los articulos 21.9.7.6 y 21.9.7.7 de la norma E.060.

Acerca de las zapatas

El dimensionamiento de las zapatas se realizé con las cargas de servicio de tal forma
que no se exceda la presion admisible del terreno. Si bien se utilizé la expresion de

Navier para su determinacion, también es valido el uso de la expresion de Meyerhof.

El peralte de las zapatas y cimientos corridos se determiné a partir de dos criterios.
Primero, satisfacer los requerimientos de corte por flexion y corte por punzonamiento.
Segundo, asegurar la longitud de desarrolld en traccion y compresion de los aceros de

las columnas.

Las zapatas de las columnas y muros perimetrales se conectaron a las zapatas centrales
a través de vigas de cimentacion. Dichas vigas fueron Gtiles para tomar la excentricidad
de las cargas de los elementos perimetrales, asi como para reducir los momentos
actuantes sobre las zapatas. Lo anterior resulto util para el dimensionamiento de los

cimientos de las placas PL-2, PL-3y PL-4.

Las falsas zapatas se emplearon con la finalidad de evitar que un cimiento situado a

una cota inferior sea afectado por el bulbo de presion de otro situado a una cota mayor.

Acerca de la cisterna

El espesor de los muros de cisterna se considerd igual a 20cm de tal forma que la fuerza

cortante requerida sea resistida integramente por el concreto.
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De acuerdo a lo especificado en el articulo 7.12.2.1 del ACI350, se empled una cuantia
minima igual a 0.3%. Lo anterior debido a las condiciones de exposicién al agua y

requerimientos de hermetismo.

El anélisis estructural de los muros de cisterna se realizo para las condiciones previstas
que resultan mas criticas. Asi, sobre la base de los resultados de dicho analisis se

colocaron bastones adicionales para satisfacer los requisitos de resistencia.

Acerca de los elementos no estructurales

La profundidad de cimentacion del cerco perimétrico fue determinante para asegurar

el factor de seguridad minimo de volteo global.

Las cuantias minimas de acero tanto en el sobrecimiento como en la albafileria fueron

suficientes para resistir las solicitaciones por flexion.

La seccion de King Block 19x19x39 con un refuerzo de 8mm@0.40 result6 suficiente
para resistir las solicitaciones por corte asi como para mantener los esfuerzos de

traccion por debajo del limite establecido en la norma E.070.
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8. ANEXO A: Planos de arquitectura

a) Planta piso 1y planta piso 2 al 6
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b) Planta azotea y planta de acceso al tanque elevado
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9. ANEXO B: Planos de estructuras
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