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Resumen

Este trabajo desarroll6 el analisis y disefio de un edificio multifamiliar de siete pisos,
ubicado en el distrito de San Miguel sobre un suelo intermedio (con capacidad portante

de 2 kg/cm?). El proyecto tiene un area construida de 350 m2.

La arquitectura del edificio era simple y simétrica, lo cual fue una ayuda para el
disefiador. Sin embargo, se pudieron notar en planta importantes esquinas entrantes,

hecho que condiciond la totalidad del proyecto, especialmente el disefio sismico.

Se estructurd con un sistema de placas para las dos direcciones, ayudado por porticos
para tomar cargas por gravedad. Se eligieron losas aligeradas como sistema de

techado, excepto en el hall central, donde se proyect6 una losa maciza.

Se efectu6 un andlisis espectral en un modelo tridimensional del edificio (con el
programa ETABS), donde se comprobé que la estructuraciéon cumplia con lo exigido en
la NTE.030: la deriva maxima resulté 3.4%0 y el desplazamiento estuvo libre de
rotaciones. También se comprobd la irregularidad de esquinas entrantes, que fue la
principal causa para que la cortante basal se eleve a un valor equivalente a un cuarto
del peso del edificio. Aunque se trabajé con la Norma que perdié vigencia el 2016, se

hizo un andlisis adicional con la Norma actualizada en uno de los Anexos de esta tesis.

El analisis vertical se realizd siguiendo los parametros de la NTE.020, sin mayor
problema ya que se tenian pdérticos bien distribuidos. Esta vez se prescindié del modelo

tridimensional, en favor de un mas simple metrado por areas tributarias.

Los diferentes elementos estructurales fueron disefiados segun la NTE.O60 y con las
solicitaciones calculadas en los dos andlisis anteriores. Como era de esperarse, los
elementos sismicos requirieron mucho mayores cuantias que los sometidos a carga
vertical solamente. La placa mas solicitada tuvo momentos volcantes del orden de 3000
ton-m, lo cual llevé a preguntarse si una condicién de empotramiento en la base era la

apropiada para el modelo sismico.

El proyecto culminé con el disefio de la cimentacion, donde se definieron primero las
dimensiones y el refuerzo de las zapatas aisladas de las columnas. Por otro lado, la
capacidad intermedia del suelo y las altas fuerzas sismicas exigieron grandes
dimensiones a los cimientos de los muros, los cuales tuvieron que ser combinados unos

con otros y se recurrio a vigas para rigidizarlos.
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PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Se tiene un edificio de 7 pisos ubicado en el distrito de San Miguel en la ciudad de Lima.
El edificio se construird con una estructura de concreto armado la cual debe ser disefiada
por el alumno.

Se utilizard para el disefio en concreto armado una resistencia a la compresion del
concreto de 210 o 280 kgflem® y un esfuerzo de fluencia en el acero de 4200 kgf/icm®.
Ademas se considerara que el edificio se cimentard sobre un suelo con una capacidad
portante de 2 kgficm® (correspondiente a un suelo intermedio segun la clasificacion de la
Norma E050 Suelos y Cimentaciones.

OBJETIVOS

El objetivo principal es que el alumno demuestre su capacidad para resolver el disefio
estructural de una edificacion de concreto armado utilizando los conocimientos adquiridos
en su formacién de pregrado y la reglamentacién vigente en nuestro pais (Reglamento
Nacional de Edificaciones RNE).

Los objetivos secundarios son los siguientes:

- Estructurar la edificacién para soportar cargas de gravedad y cargas sismicas.

~ Elaborar un modelo eldstico tridimensional del edificio para evaluar su
comportamiento ante las cargas descritas en el parrafo anterior. Para cuantificar las
cargas se harda uso de las normas NTE 020 Cargas y NTE 030 Disefio
Sismorresistente. Dado que en el presente afio se ha promulgado una nueva Norma
de Disefio Sismorresistente el alumno mantendra el trabajo realizado con la Norma
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precedente, con los comentarios pertinentes respecto de lo que representa utilizar
esta nueva Norma.

Realizar el disefio de los aligerados, vigas, columnas, placas, cimentacion y escaleras
que formen parte de la edificacion. El disefio se realizara de acuerdo a la norma NTE
060 Concreto Armado e incluiré condiciones de resistencia Gltima para el disefio por
fuerza de los elementos y condiciones de servicio para el calculo de deformaciones,
fisuracién y dimensionamiento de la cimentacion.

Presentar un juego de planos estructurales donde se presente la arquitectura de la
edificacion asi como las estructuras disefiadas listas para ser ejecutadas en una obra.

Plantear las conclusiones del trabajo realizado en base al proceso desarrollado y a
los resultados obtenidos. Plantear asimismo recomendaciones y comprensiones a
acerca del trabajo desarrollado que puedan ayudar a plantear mejor futuros trabajos
similares desarrollados por otros alumnos.
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Capitulo 1: Introduccién

Esta tesis girara en torno al desarrollo integral de un proyecto en la rama de estructuras:
el analisis y disefio de un edificio de concreto armado. Este tema es ideal para poner en
practica gran parte de lo aprendido en los cursos de pregrado, pues se aplicaran los

conceptos y metodologias de la ingenieria estructural en un problema real.

El objetivo central del proyecto sera el disefio estructural del edificio multifamiliar de
concreto armado, Unicamente a partir de los planos de arquitectura y alguna
caracteristica general, como su ubicacion, por ejemplo. Se obtendrd un producto final,
esta tesis, que reflejar4 que se usaron en el disefio y el andlisis métodos y criterios
racionales, por encima de cualquier exigencia o norma legal. Ademas, se presentard el
disefio final de la estructura en forma de planos, suficientemente detallados como para

permitir una posible (aunque poco probable) construccion.

El alcance abarcard la totalidad de la estructura que compone la edificacion, ya que se
le tratard como un proyecto integral, tal como se desarrollaria en una oficina de disefio.
Sin embargo, se dejara de lado el disefio de la cisterna y tanque elevado, que forman

indiscutiblemente parte del proyecto de ingenieria.

En el préximo capitulo, se comenzara contextualizando al lector sobre el problema a
resolver al final de esta tesis, dando las caracteristicas especificas de la arquitectura del
edificio. El tercer capitulo consistira en la estructuracion del edificio, que no es mas que
la concepcion de la estructura que soportara las cargas sobre el edificio. En los dos
siguientes capitulos, se cuantificaran dichas cargas, tanto por gravedad como por sismo.
Con respecto al andlisis sismico, también se verificara que la estructura propuesta
cumpla los requerimientos de rigidez propuestos para este tipo de edificio. Por dltimo,
con las cargas calculadas se procedera a disefiar cada elemento estructural con los

procedimientos usuales del disefio en concreto armado.

Finalmente, sobre el tema escogido para la tesis podria escucharse que es un tema
aparentemente simple y sin nada nuevo que ofrecer, especialmente por parte de
ingenieros abocados estrictamente a lo académico. Es cierto que no se intenta
reinventar la rueda con este proyecto, pero, al desarrollarlo, el estudiante va a ganar

bastante en su formacién como ingeniero, lo cual se vera en el final del trabajo.

1 Si bien se basa en un proyecto existente, algunas condiciones iniciales del problema
fueron modificadas por el autor y el asesor de la tesis, con el fin de hacer del proyecto

un ejercicio académico.
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Capitulo 2: Aspectos generales del proyecto y arquitectura
del edificio

2.1 Descripcion general y arquitectonica del edificio

La estructura a disefiar es un edificio de viviendas multifamiliar de siete pisos y azotea,
con un total 28 departamentos (4 por piso), tal como se ve en la elevacion de la Fig. 2.1.
Al ser parte de un condominio, la edificacion tiene tres de sus cuatro caras libres,

colindando con un edificio idéntico en la cuarta.
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Fig. 2.1 Vista frontal del edificio

La azotea estd destinada a albergar solamente el tanque elevado y el cuarto de
maquinas del ascensor. El edificio no cuenta con s6tanos pues es parte de una
residencial, en donde los estacionamientos se encuentran en un area separada a la que
ocupa el edificio. Se tiene una caja para la escalera, la cual sube hasta la azotea, y otra

caja para los dos ascensores. Ambas se ubican en el area central del edificio.

El edificio cuenta con una forma y distribucibn muy comun entre los proyectos de
vivienda desarrollados por el Estado. La forma en planta es rectangular y compacta, de
no ser por pequefios patios ubicados en dos de las cuatro caras del edificio (en

ingenieria se les llama “esquinas entrantes”).

Cada uno de los siete pisos cuenta con cuatro departamentos. Al centro se encuentra
un hall que conecta los departamentos con el ascensor y la escalera.

Arquitectonicamente hablando, los niveles desde el segundo hasta el séptimo son pisos
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tipicos: la distribucion y tamafio de los departamentos que contienen se repite en todos

estos niveles. La planta tipica se aprecia en la Fig. 2.2.
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Fig. 2.2 Plano de arquitectura del piso tipico

El area del terreno sobre el cual se encontrara la edificacién es 406 m?, mientras que el
area construida sera 2420 m? (350 m2 por piso), la cual ha sido optimizada para albergar
ambientes disefiados para familias de hasta cinco personas. Los ambientes, se puede
ver en el plano en planta, son separados mediante muros delgados, de 10 cm. En el
presente proyecto, estos se cambiaran por tabiqueria de ladrillo, inevitablemente
reduciendo espacios.
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Fig. 2.3 Plano de arquitectura del primer piso
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Sin embargo, esta distribucién cambia ligeramente en el primer piso del edificio, como
se observa en la Fig. 2.3. Los departamentos de la derecha son mas pequefios que en
los pisos superiores. Con una menor area construida en este nivel, se debe cuidar que
elementos verticales (columnas, placas) no obstruyan el paso de peatones afuera del

edificio.

2.2 Caracteristicas de sitio

El proyecto estara ubicado en el ciudad de Lima, en el distrito de San Miguel. Segun la
zonificacién propuesta en el Articulo 5 de la Norma de Disefio Sismorresistente E.030
del afio 2003, la estructura se encontrara en la Zona 3. Esto quiere decir que, en 50
afios, se espera un sismo con una aceleracién en la corteza igual a 0.4 veces la
aceleracién de la gravedad, con una probabilidad de excedencia de 10%. Entonces, el

coeficiente de zona sera igual a 0.4.

Se cimentard el edificio sobre un suelo intermedio (S2 en la Norma). Ademas, para el
disefio de la cimentacién se considerara un suelo con capacidad portante de 2 kg/cm2 a

una profundidad (de cimentacién) de 2 m bajo el nivel de la superficie del suelo.
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Capitulo 3: Estructuraciéon y Predimensionamiento

En la introduccion de la tesis se mencioné que el objetivo final del proyecto es el disefio
estructural del edificio. Esta afirmacién no deberia confundirse con que lo Unico que se
busca es el disefio de elementos de concreto armado (llamese vigas, zapatas u otros),
lo cual se ve extensivamente en los cursos de pregrado del ingeniero civil. El disefio no
se podria realizar sin un previo analisis y, mucho menos, sin una correcta estructuracion
del edificio. Al fin y al cabo, parece l6gico primero concebir la estructura (o estructurarla,

si se quiere), para luego analizarla y disefarla.

Entonces, el proceso de estructuracion serd el que inicie el proyecto, del cual
dependeran todos los demés. Este, ademas, debe venir acompafiado de un
dimensionamiento preliminar de elementos, que permitirA un posterior analisis

estructural.

3.1 Estructuracion del edificio

La estructuracion de un edificio consiste en definir la disposicion geométrica del sistema
resistente a cargas que lo constituirda, la cual debe adecuarse a las necesidades del
cliente, representadas por el plano de arquitectura. Podria decirse que la estructuracion
no tiene una respuesta Unica, ya que dos ingenieros estructurarian de forma diferente
una arquitectura dada, y ambas soluciones podrian ser consideradas “correctas”. No
obstante, existen buenas practicas o criterios de estructuracion para paises sismicos

como el nuestro, que seran tomadas en cuenta a lo largo de este capitulo.

Lo primero que se debe definir, es el sistema estructural que se usara para la edificacion.
El disefio arquitectonico parece obedecer a un sistema de Muros de Ductilidad Limitada,
como se observa en los planos (Fig. 2.1 y Fig. 2.2) en el pequefio espesor de los muros.
Esto perdera validez en este proyecto: el edificio se estructurara y disefiara con un
sistema Dual, de placas y pérticos de concreto armado. La arquitectura en un principio
parece poco adaptable a la estructura que se tiene en mente, pero es parte de la labor
del ingeniero encontrar la mejor solucién al problema con las condiciones iniciales que
se le proponga. El plano de arquitectura deberé ser alterado lo menos posible, pero se

prevé que se deberan alinear ejes para conformar algunos porticos y muros.
3.1.1 Formaen Planta

Antes de entrar en detalle en la estructuracion, se debe hacer un comentario sobre la

forma en planta, pues salta a la vista lo alargada que es la edificacion en la direccion del
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eje X. Para cuantificar la verdadera diferencia entre las dimensiones en planta, se
calcul6 la razén entre ambos, resultando que una era el doble de la otra,

aproximadamente, como se observa en la Fig. 3.1.
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Fig. 3.1 Dimensiones en planta recomendadas (izquierda) y dimensiones del edificio
(derecha). Adaptada de Bazan & Meli (2004)

Bazan y Meli recomiendan un limite en el cociente de los lados del edificio: proponen
gue una razén mayor a 4 entre las dimensiones es desfavorable (Bazan, 2004). Si bien
el edificio no sobrepasa este limite, se debe tener en cuenta que la forma alargada en
planta perjudicara el comportamiento del edificio en un sismo en Y-Y. Sera necesario
rigidizar esta direccion, distribuyendo apoyos (pérticos y muros) entre los lados mas
alejados de la planta del edificio. De esa forma, se controlardn movimientos

diferenciados en los extremos y se evitara una posible flexibilizacion de la losa.

Por otra parte, se deben notar las esquinas entrantes en tres de las cuatro caras
exteriores de la edificacion. En este caso, es poco lo que se puede hacer al respecto,
salvo el tener en cuenta que el factor de reduccién sismico debera ser disminuido si es

gue se sobrepasa el limite de la Norma por irregularidad.
3.1.2 Tipo y direccién del techado

Para comenzar el proceso de estructuracion, se decidié el tipo de techado que se usaria,
ya que la direccién hacia donde las losas transmiten las cargas definira la distribucion
de los apoyos (pérticos, vigas). Se definid, entonces, que las losas seran aligeradas

unidireccionales, todas direccionadas en Y-Y.

El pafio del hall sera la excepcion, pues se usara en él una losa maciza. Esta area de
techo serd la que una los dos bloques que conforman el edificio y servird de
“transmisora” de esfuerzos. En un sismo en Y-Y, esta losa estara sometida a grandes
fuerzas en su plano y, con una losa maciza, la probabilidad que el diafragma se flexibilice

disminuye.
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3.1.3 Ejes en ladireccion X-X

En la direccion X-X, la mas largada, se definieron 5 ejes. Los pérticos (y muros) de esta
direccién son los que “recogen” las cargas de las losas (se les suelen llamar pérticos

principales) por lo que se extenderan en todo lo largo del edificio.

Se tuvo la posibilidad de formar, en los ejes 2 y 4, dos porticos continuos (idénticos) que
iban de extremo a extremo del edificio. En los ejes extremos 1 y 5, fueron definidos
pérticos que sostendran los pequefios voladizos que tienen a cada lado. El eje central
(eje 3) se reservd para colocar dos muros largos, tal que rigidicen la direccion X-X 'y

sirvan de elementos divisorios de los departamentos.

Dispuestos los elementos en los ejes de esta direccion, se puede ver en la Fig. 3.2 que
se logré una simetria casi perfecta, gracias a una distribucion arquitecténica muy
regular. Se espera que esto se traduzca en una disminucion de la torsién al aplicar las

fuerzas sismicas de disefio en esta direccion de analisis.
3.1.4 Ejes en ladireccién Y-Y

En general, los ejes que contendran los porticos y muros se trazaron exclusivamente en
las divisiones de ambiente, por lo poco conveniente que seria tener una viga cruzando
una habitacion por razones estéticas y de iluminacion. En la direccion Y-Y, la
arquitectura no permitia conformar demasiados poérticos que continden de lado a lado,
pero esto no fue una mayor preocupacion pues se sabia de antemano que los pérticos
no serian los principales elementos resistentes a sismos y ademas, como esta es la

direccién secundaria, no se tendran grandes cargas verticales tampoco.

Por lo tanto, se definieron ocho ejes, de los cuales, cuatro contendran placas. Estas se
proyectaron en paredes sin ventanas en las fachadas laterales del edificio y en la caja
de la escalera. Los muros en caras extremas (ejes A y H) seran los que tendran mayor
responsabilidad en dar rigidez torsional, para controlar los posibles giros que genere
una aceleracion en Y-Y. A primera vista, la rigidez de estos dos ejes extremos pareciera
no estar equilibrada, ya que las paredes libres en donde se proyectan los muros tienen
diferentes dimensiones. Sin embargo, en el modelamiento tridimensional, se
modificaran las dimensiones (largo y espesor) de estas placas, hasta encontrar aquellas

gue minimicen la torsion.
3.1.5 Comentario sobre la estructuracioén

Como fue mencionado al principio, se traté de no afectar la distribucidon arquitectonica

original durante la estructuracion. A pesar de ello, fue inevitable realizar pequefios
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cambios en los ambientes para conformar los ejes del edificio. Cualquier cambio hecho,
por mas minimo que sea, debe ser verificado y corregido en el plano de arquitectura,

para conservar la compatibilidad de planos.

La estructuracion del edificio no culminara con este capitulo. Debido a lo iterativo del
disefio, la estructura definida estara sujeta a cambios en favor de un mejor
comportamiento sismico. En el Capitulo 4, se analizara sismicamente la estructura
comprobando cuantitativamente lo dispuesto en este capitulo, que a fin de cuentas, son

meras hipotesis.

Asimismo, el lector pudo haber notado que en cada uno de los puntos del presente
capitulo, el factor “sismo” tuvo protagonismo en las decisiones tomadas sobre la
disposicion estructural del edificio. Esto es congruente con lo que se mencioné en el
preambulo del capitulo: se buscar4d en todo momento que el edificio se mueva
correctamente (tal como lo define la Norma Sismica) ante un evento telarico, ademas

de transmitir las cargas de gravedad hacia la cimentacion.

Por ultimo, se muestra en la Fig. 3.2, la estructuracion como el plano de planta tipica del
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Fig. 3.2 Estructuracion del edificio
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3.2 Predimensionamiento de elementos estructurales

A pesar de que aun no se ha efectuado ningun analisis estructural y no se pueden
cuantificar las cargas sobre ningin elemento, es necesario darle dimensiones, aunque
sea provisionales, a la estructura. Para ello, se tendra que hacer un analisis cualitativo
de las cargas por medio de areas tributarias, para predimensionar cada elemento de la
estructura de acuerdo a estas. Se seguiran recomendaciones y criterios que proponen

autores (con gran expertise en disefio de edificios).
3.2.1 Dimensionamiento de Losas

Las losas de techado seran principalmente aligerados unidireccionales. Dado que se
orient6 la direccion de las losas siempre hacia la luz mas pequefia, se obtuvieron luces
libres menores de 4 metros en todos los casos. Esta pequefia dimension conduce a
pensar en un aligerado delgado, el cual es, con los ladrillos disponibles en el mercado,
17 cm, que se cree que sera mas que suficiente en todos los pafios, con cargo a verificar

(especialmente en las luces donde se tendra tabiqueria).

Lo descrito en el parrafo anterior se cumple para todos los pafios, excepto para el del
hall central: de acuerdo a la estructuracion, esta sera una losa maciza. Para fines
estéticos, se le dara el mismo espesor que la losa aligerada: 17 cm. De esta forma el

techado en su totalidad quedara al mismo nivel.
3.2.2 Dimensionamiento de Vigas

Asumiendo que el edificio es Dual tipo Il (segun el Capitulo 21 de la Norma E.060), lo
cual podra ser verificado luego de hacer el analisis sismico, las vigas tendran un ancho
no menor a 25 cm. Sin embargo, si se comprobara que los muros toman la mayor parte
de la cortante del sismo, seria conveniente para el disefio dejar esta dimension uniforme

en todas las vigas.

La manera mas comun de definir el peralte de una viga es tomar esta dimension como
cierta fraccion de la luz libre (In): en la bibliografia consultada, se mencionan peraltes
del orden de In/10 o In/12. Entonces, las vigas de los pérticos principales (ejes 1, 2, 3y
4), pueden tener un peralte igual a un doceavo de su luz libre mas grande (5 m): 40 cm.
En otras palabras, todos los tramos de esta viga quedarian con un peralte de 40 cm, asi
tengan luces menores a la usada para el predimensionamiento. Esto se hace con el fin
de tener alturas uniformes a lo largo de una misma viga, lo cual es estético y practico al

construir.
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En suma, todas las vigas quedan con las dimensiones (preliminares) 25x40, las cuales
podrian parecer reducidas, pero, viéndolas de manera objetiva, son apropiadas para las

pequefias areas tributarias que estas tienen.

3.2.3 Dimensionamiento de Columnas

Las columnas son usualmente dimensionadas aceptando la premisa que el area de la
secciodn serd proporcional a la carga axial sobre esta (en servicio o en estado ultimo,
como se vera mas adelante). Todas tendran seccion rectangular, con dimensién menor
de 25 cm, al igual que las vigas, con el objetivo que los pérticos no invadan las ya
reducidas areas de las habitaciones y, debido a que las vigas se “apoyan” en las
columnas es recomendable que las Ultimas no tengan anchos menores. De esta forma,
la Unica variable en el dimensionamiento sera el peralte, o dimension mayor de las

columnas.

En el predimensionamiento de columnas, se sabia a priori que estas tendrian baja
responsabilidad sismica. Como se trata de un edificio con placas, se espera que las
Ultimas se lleven practicamente toda la cortante horizontal (en el siguiente capitulo se
vera que esto es efectivamente lo que sucede). Entonces, se dimensionara por esfuerzo

axial proveniente de cargas de gravedad.

En primer lugar, se tienen las columnas externas, las cuales son ocho en el edificio y se
encuentran en el perimetro, por lo que tienen areas tributarias menores. En teoria estas
trabajan con una carga axial excéntrica que les produce una flexion importante. Antonio
Blanco sugiere tener especial cuidado con este tipo de columna y propone que debe
colocarse un area bruta que consiga alcanzar 35% de la resistencia a compresion del
concreto (fc) en esfuerzo axial en servicio. Asi pues, el area bruta de concreto (Ag)

viene dado por:

PSeT'U
Ag > —-Serv_ (3
9=035fc (3.1)

No obstante, por la misma estructuracion del edificio (ver Fig. 3.2) y direccionamiento de
las losas, las cargas no produciran momentos importantes en la columna (se deprecia,

por supuesto, cualquier torsién en las vigas).

Aun usando esta recomendacion conservadora (pues se suelen esperar esfuerzos en
servicio del orden de 45% fc) se llegaron a &reas reducidas de concreto. Por ejemplo,

la columna C1 tiene una carga en servicio de 40 ton, por lo que le corresponderia una
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seccion de 25x25. Sin embargo, para darle una mayor capacidad a la columna, se
tomaréa una seccion de 25x30, facilitando el futuro trabajo de disefio pues se necesitaran
cuantias menores de acero. Para fines practicos, se tomaron estas mismas dimensiones
para las tres columnas perimetrales restantes, las cuales tienen igual 0 menor area

tributaria.

En cuanto a las columnas internas, que también son ocho en total en el edificio, se
desprecian totalmente los momentos flectores en el dimensionamiento. Entonces, la
expresion usual para su dimensionamiento, y que puede encontrarse también en el libro

de Antonio Blanco:

PSETU

Ag > —Serv_
9=045fc

... (3.2)

En el libro de Gianfranco Ottazzi, “Apuntes del curso Concreto Armado I”, se presenta
una recomendacion diferente para el dimensionamiento, la cual utiliza como variable la
carga axial tltima y toma en cuenta la cuantia de acero (p):

. 1.1 Pu
9 =045(Fc+ pfy)

... (3.3)

El factor 0.45 en el denominador no tiene relacion con el 0.45fc de la expresion 3.2,
puesto que se esta usando criterios de resistencia, no de servicio, para dimensionar.
Nétese ademas que se multiplica la carga por un factor de 1.1 para dar un valor mas
conservador. La cuantia de acero se asumira como 1.5% (cercana a la cuantia minima
1%).

En la Tabla 3.1, se calculard el &rea bruta de las columnas con las columnas con los dos
ultimos criterios propuestos y asi decidir cual sera la que rija el predimensionamiento.
Para la segunda expresién se asumira 1.5% de cuantia de acero (cercana a la minima
e imposible de definir hasta que no se haga el disefio de la columna en el Capitulo 6).
Se puede observar que a mayor cuantia de acero, se calcularan areas brutas mas
pequefias, por lo que se esta siendo conservador en el dimensionamiento. Los
esfuerzos en servicio en el concreto se calcularon restandole a la carga axial el aporte

del acero, que se estima que trabaja en servicio a 50% del esfuerzo de fluencia.

Como se observa en la tabla, para las cuatro columnas (interiores) analizadas el
esfuerzo baja 10% fc con el criterio conservador de cargas Ultimas. Usando este, el
area calculada, y por ende los esfuerzos, depende de la cuantia de acero que se estime

que sevaa colocar.
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Tabla 3.1 Dimensiones calculadas para las columnas

Dimensionamiento Dimensionamiento con cargas

©  Pserv usual (Ec. 3.2) tltimas (Ec. 3.3 con p=1.5%)
s .

5 (ton) Ag o Ag »
° %fF’c en servicio %f#F’c en servicio
O (cm?) (cm?)
C5 70 745 ) 910 35%

43% (45% si no se
C6 68 717 875 36%
tomara el aporte
Cc7 84 890 1084 35%
del acero)

C8 71 750 912 36%

Se decidié colocar areas a las columnas de acuerdo al segundo criterio. Se espera que
el predimensionamiento no sufrira mayor cambio cuando toque disefar la columna, ya
gue se dimension6 usando cargas Ultimas, las mismas con las que se disefiara por
resistencia (en el Capitulo 6). Tener secciones mas robustas que lo que se requiere
tiene ciertas ventajas en el comportamiento sismico de la estructura. Un esfuerzo axial
alto tiene una gran desventaja: le quita ductilidad al primer piso. Si tuviésemos columnas
trabajando a 45% de fc, seria dificil pedirle grandes curvaturas en el primer piso al
ocurrir el sismo de disefio, cuando el concreto ya agoté la mitad de su capacidad

(Mufoz).

Continuando con el predimensionamiento, se presenta en la Tabla 3.2 el area bruta de
concreto que resulto del calculo con las formulas explicadas (Ag calculada, en la tabla).
Ademas, se muestran las dimensiones y é&rea bruta colocadas en el

predimensionamiento.

Tabla 3.2 Dimensiones colocadas en las columnas y esfuerzos en servicio

- Ag Dimensiones Ag

£ locad P serv.

S calculada cotca colocada

= (ton)

O (e bem) h(em)  €m)

C1 545 25 30 750 40 25%
Cc2 460 25 30 750 34 22%
C3 555 25 30 750 41 26%
C4 450 25 30 750 34 22%
C5 910 25 40 1000 70 33%
C6 875 25 40 1000 68 32%
c7 1084 25 50 1250 84 32%
C8 912 25 40 1000 71 34%

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




En la Tabla 3.2 se muestra el predimensionamiento de las columnas. A todas las
columnas se le dio una mayor area que la que resulté del célculo, para cualquiera de las

férmulas usadas.?

Como se ha visto, el dimensionar una columna puede ser una tarea complicada, por lo
que existen criterios y formulas que facilitan el trabajo al ingeniero. Cabe recordar que
las mencionadas en este capitulo, son solo recomendaciones y de ninguna forma
exigencias: al final primara el buen criterio del disefiador. En la Ultima fase del proyecto
se comprobara si estas son las dimensiones Optimas y, de no serlo, se ajustaran de ser

necesario.
3.2.4 Dimensionamiento de Muros

Un predimensionamiento de los muros de corte (también llamados placas) implicaria un
analisis sismico del edificio, puesto que sus dimensiones deben responder a una
apropiada rigidez lateral de la estructura. Por esta razén, es que las placas se
predimensionaran recién en el siguiente capitulo, cuando se analice sismicamente la
edificacion segun Norma. En la estructuracion se proyectaron longitudes y espesores
de los muros que se adecuaban a la arquitectura (como se ve en la Fig. 3.2) y estas

servirdn como punto de partida para su dimensionamiento.

2 Los nombres de las columnas en la tabla corresponden a los que se definieron a nivel de
estructuracion. Luego se definiran columnas tipicas que llevaran el mismo nombre, por lo que la
denominacién cambiara en algunas de ellas. Por ejemplo, mas adelante se mencionara la
columna C3, que mas bien se refiere a C6 en la tabla.
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Capitulo 4: Andlisis Sismico

En la practica de la ingenieria, se conoce que el analisis sismico de una estructura es
un problema de gran complejidad, incluso si se trata de una edificacién regular y
pequefa. Por esto, existen diversas formas de abordar este problema y simplificarlo
para su aplicacién en el disefio estructural. Sea cual fuese el método de andlisis, la
Norma de Disefio Sismorresistente E.030 da los parametros basicos que deben seguirse

en el andlisis.

En este proyecto, se realizaran dos analisis sismicos: un analisis estético traslacional
(bidimensional) y uno dinamico tridimensional. A pesar de que son distintos uno del
otro, se espera llegar a resultados similares. En caso existir discrepancias, se favorecera
al segundo, tratdndose de un andlisis mas exhaustivo. En ambos casos, el analisis se
cefiird a lo indicado en la Norma E.030 del afio 2003, la cual a la fecha tiene vigencia

en el disefio estructural.®

Uno de los objetivos de este capitulo es el dimensionamiento de muros: los resultados
permitiran culminar el proceso de dimensionamiento, recordando que no se definié ain
el largo ni el espesor de las placas. Entonces, las dimensiones que se daran al final de
este capitulo, obedeceran al control de desplazamientos y de torsién, tal como lo exige

la Norma Sismica.

Asimismo, de este capitulo se obtendran las cargas Ultimas de sismo que se tomaran
en cuenta para el disefio de los distintos elementos estructurales que componen el
edificio y se haran todas las verificaciones pertinentes exigidas por Norma (aunque se

vera recién en el Subcapitulo 4.2).

4.1 Analisis Traslacional: Predimensionamiento de muros

La primera aproximacion al analisis y disefio sismico del edificio se logré gracias al
analisis sismico traslacional. Este procedimiento no es mas que un andlisis estatico (el
sismo se modela como fuerzas estaticas) realizado sobre modelos bidimensionales del
edificio. Para cada direccion del edificio, se modela colocando los ejes que aportan
rigidez en dicha direccion alineados uno detras del otro y asegurandose de
compatibilizar los desplazamientos de cada nivel. Luego, se aplican sobre ellos las

fuerzas sismicas correspondientes, obteniéndose desplazamientos laterales.

3 La Norma perdio vigencia en el 2016, cuando se oficializé la actualizacion. Todas las exigencias
gque se mencionan en este capitulo hacen referencia a la Norma antigua. En el Anexo 1 se hace
un comentario sobre la nueva Norma aplicada a este proyecto.
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El andlisis traslacional de porticos planos era muy comun cuando no existian programas
computarizados sofisticados, ya que permitia resolver edificios sometidos a cargas
laterales de una manera mucho mas simple. Hoy, con la facilidad de adquirir programas
como ETABS, donde se pueden modelar edificios tan complejos como uno necesite,
este método ha caido practicamente en desuso; sin embargo, en esta tesis, servira
como una aproximacion al problema de analisis sismico. Se puede decir que un andlisis
conservador porque desestima el aporte de los pérticos y placas perpendiculares a la
direccion. Ademas, puesto que es bidimensional, no toma en cuenta los efectos de la
torsién, concentrandose en el movimiento puramente de traslacion. No obstante,

establecera un punto de partida para el dimensionamiento de muros.

El objetivo principal de este procedimiento es predimensionar los muros proyectados en
la estructuracion tal que se cumpla el requerimiento de rigidez de la Norma Peruana de

Disefio Sismorresistente: la deriva de ningun entrepiso debera exceder el valor de 0.007.

El modelamiento de fuerzas se hizo considerando los lineamientos de la Norma con
respecto al andlisis estatico. La fuerza cortante total en la base se estimé tal como lo

exige la Norma:

ZUCS
V=72 ... (4.2)

Ya que se trata de un analisis estatico, sobre cada diafragma (o piso) deben ser
aplicadas fuerzas sismicas. Estas son fracciones de la cortante total y se reparten con

la siguiente formula:

_ Pihy
X Pjh

De esta forma, se logrard una distribucion creciente de fuerzas hacia la azotea del

F, ... (4.2)

edificio. En ese piso se suele tener la maxima aceleracion durante un andlisis dinamico

y es légico que tenga la mayor fuerza en su contraparte estatica.

Para este primer analisis no se hara un metrado para calcular el peso del edificio sino
que se limitara a trabajar con valores aproximados de peso por area construida, basados
en pesos usuales para edificios de vivienda. La masa de cada nivel fue estimada como
una carga distribuida de 1 ton/m?, exceptuando la azotea que tiene 0.8 ton/m2. Luego,
en el Subcapitulo 4.2, el peso sera calculado de manera mas precisa para el modelo
del analisis dinamico, donde se comprobara si se estim6 correctamente. TOmese en
cuenta que el objetivo de este primer analisis es llegar a resultados rapidos y bastante

aproximados para dar dimensiones a los muros.
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Tabla 4.1 Datos generales del edificio

NuUmero de pisos 7

Altura de entrepiso 2.55m

Peso sismico repartido en piso tipico FRGINE

Peso sismico repartido en azotea 0.8 ton/m2

Area en planta 350 m?

‘Cimentacion (condicion de borde) R e

Periodo natral () [ER

(*) La Norma, en el Articulo 17, permite estimar el valor del periodo
mediante una formula en funcion al nimero de pisos y al sistema

estructural, que es en este caso, muros de concreto armado.

Previo a realizar los analisis sismicos en las respectivas direcciones, es necesario dar
las caracteristicas del edificio, que servirdn para crear los modelos. En la Tabla 4.1 se

presentan los datos generales del edificio.

Tabla 4.2 Descripcién de los parametros sismicos

Descripcion ‘ Valor Observacion
Periodo que define el fin de la _ = N
Correspondiente a los parametros de sitio del
Tp |plataforma del espectro de| 0.6s i
capitulo 2 (Suelo S2)
respuesta
Correspondiente a los pardmetros de sitio del
Z | Factor de Zona 0.4 i
capitulo 2 (Zona Z3)
Correspondiente a los parametros de sitio del
S | Factor de Suelo 1.2 "
capitulo 2 (Suelo S2)
c Coeficiente de amplificacién oA Ya que el periodo es menor que Tp, este
sismica ' coeficiente toma su valor maximo (plataforma).
U |Factor de Uso 1 Correspondiente a la Categoria C
Los muros seran los principales elementos
) resistentes a cargas laterales. Se esta
R | Factor de Reduccién 4.5 ) ) ) )
considerando irregularidad por esquinas
entrantes (ver Subcapitulo 4.2.2).
P | Peso estimado del edificio 2380 ton | A partir de los valores de la Tabla 4.1

* Se recuerda que se esta usando la Norma Peruana E.030 del 2003.

A partir de los datos de la Tabla 4.1 y las condiciones de sitio establecidas en el Capitulo

2, se tienen los parametros sismicos para las dos direcciones del edificio en la Tabla 4.2.

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




Con todos los parametros antes descritos, se pudo calcular la cortante basal del edificio
con la ecuacion 4.1:

- (0.4) (1.2) (2.5) (1) p

a5 =0.27 P = 635 ton

Toémese en cuenta que esta no es la cortante basal de disefio pues el peso calculado
en la Tabla 4.2 es estimado. Al realizar el analisis dinAmico se hard un metrado mas
exhaustivo y se calculara con mas precision el peso y la cortante estatica (ver Capitulo
4.2.5).

4.1.1 Analisis en X-X
El edificio se model6 en el software SAP2000 siguiendo el siguiente procedimiento:

e Se creb el modelo geométrico tomando en cuenta Unicamente los porticos y
muros en la direccién de andlisis, dibujandolos alineados en dos dimensiones.

e Los muros se dibujaron con el largo maximo proyectado en la estructuracion.

e Los muros proyectados se dividieron en varios elementos. Ya que SAP2000 se
basa en el método de elementos finitos para resolver las estructuras, una
adecuada (no excesiva) division se traducira en mejores resultados.

e Se compatibilizaron los desplazamientos de cada nivel de todos porticos (o
muros) asignando ‘constraints’ en los nudos.

e Se aplicaron las fuerzas sismicas calculadas para cada nivel.

En esta direccién no se tenfan muchas variables en cuanto a dimensionamiento de

muros. El modelo geométrico const6 de:

e Cuatro ejes destinados a ser exclusivamente porticos: los ejes 1, 2,4y 5

o El eje central (eje 3) que alberga dos placas en voladizo, ambas con 7.9 m de
largo: PL-09 y PL-10

¢ Dos muros adicionales, correspondientes a la caja del elevador, de 2 m de largo

y 20 cm de espesor, cuyas dimensiones son fijas

El modelo en SAP2000 sobre los que se aplicaron las fuerzas sismicas en X-X es el que
se aprecia en la Fig. 4.1. Notense la gran cantidad de pérticos en esta direccion, y las
grandes dimensiones de los dos muros de corte principales. Es imposible apreciarlo en
la imagen, pero se recalca que los desplazamientos en cada piso estdn compatibilizados

para todos los pérticos y muros (usando la asignacién ‘constraint’ en sus nudos).
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Fig. 4.1 Modelo bidimensional del edificio en X-X

Al efectuar el analisis, el programa calcul6 los desplazamientos de cada piso, con los

cuales se hicieron los siguientes calculos:

e A partir de los desplazamientos, se calcularon las derivas.

e Multiplicando las derivas por 0.75R se pueden estimar las derivas inelasticas.

e Comprobando que ninguna de las derivas sobrepase el limite de 0.007, segun el
Articulo 15 de la Norma E.030, se finalizara el predimensionamiento de muros.
En caso contrario se probara con un espesor mayor, repitiendo el analisis.

e En caso exista holgura entre la rigidez colocada y la requerida, se reduciran las

dimensiones proyectadas en los muros y se analizar4 nuevamente.

Para el modelo que cumplié los limites de rigidez, en la Tabla 4.3 se observan las fuerzas,
calculadas con la ecuacion 4.2, aplicadas a cada diafragma (piso) y las derivas
calculadas por el programa.

Tabla 4.3 Calculo de derivas para la direcciéon X-X

P = D A Alhen Alheny

(ton)  (ton) (10°m) (10®m) (%o) inelast. (%o)

1 2.55 2.55 350 24 1.3 1.3 0.5 1.7

2 2.55 51 350 48 3.6 2.4 0.9 3.1

3 2.55 7.65 350 72 6.7 3.1 1.2 4.1

4 2.55 10.2 350 95 10.3 35 14 4.7

5 2.55 12.75 350 119 14.0 3.7 15 4.9

6 2.55 15.3 350 143 17.8 3.8 15 5.0

7 2.55 17.85 280 134 21.4 3.7 1.4 4.9
2380 635

Siendo la deriva maxima menor a 7%., se tienen predimensionados los muros en X-X
por criterios de rigidez lateral. En la Tabla 4.4 se presentan las dimensiones de dichos

muros.

Ademas del espesor resultante del predimensionamiento, la Tabla 4.4 muestra un
aproximado del esfuerzo cortante que se presentara en la seccién de placa. El esfuerzo

promedio puede calcularse asumiendo que las dos placas que figuran en la tabla (las
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cuales son largamente mas rigidas que los otros elementos, llamense pdrticos 0 muros
de la caja del ascensor), absorben practicamente toda la cortante del sismo. El esfuerzo
méximo es calculado en el modelo en el programa (SAP2000 lo puede lograr gracias al
método de los elementos finitos), y es solamente para verificar que el esfuerzo promedio

esté en el orden de magnitud.

Tabla 4.4 Dimensiones y esfuerzos en los Muros en X-X

vprom v max
L (m) t(m) Ag(m?)
(kg/cm?2) (kg/cm?2)
PL-09 7.9 0.15 1.185 27 38.5
PL-10 (alma) 7.9 0.15 1.185 27 38.5

Parte del esfuerzo cortante en las placas debera ser tomado por el refuerzo de acero,
por lo que un valor muy grande de este ocasionara problemas en el disefio. Comparando
el esfuerzo de la Tabla 4.4, con el esfuerzo cortante maximo que puede tomar el
concreto, se tiene que el concreto solo puede tomar la cuarta parte de la cortante de

cada muro.

ve = 0.53y/f'c = 7.7 kg/cm?

Luego, el resto de fuerza cortante seria del refuerzo horizontal: aproximadamente 240
ton por cada muro, para el acero solamente. Parece de antemano una tarea complicada
el proveer tal cantidad de refuerzo a la hora de disefiar los muros, lo cual recién se hara
evidente en el penultimo capitulo de esta tesis. Cuando se den dimensiones definitivas
a los muros, luego del andlisis dindmico, se volvera a tener en cuenta esta afirmacion y

se redimensionara si es necesario.
4.1.2 Analisisen Y-Y
El edificio se modeld de forma similar a la otra direccién. En Y-Y se tenian:

o Dos muros en cada uno de los ejes extremos A y H (Cuatro en total)
o Dos muros en cada uno de los ejes centrales D y E (Cuatro en total), anexados
a porticos

e Un muro correspondiente a la caja del elevador

Las derivas se calcularon en la Tabla 4.5, de forma similar a lo realizado en la direccién
X-X.
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Tabla 4.5 Calculo de derivas para la direccion Y-Y

P F D A Alhen Alhen

(ton) (ton) (10°m) (103m) (%e) inelast. (%o)

1 2.55 2.55 350 24 1.2 1.2 0.5 1.6

2 2.55 51 350 48 3.9 2.8 1.1 3.7

3 2.55 7.65 350 72 7.9 3.9 1.5 5.2

4 2.55 10.2 350 95 12.5 4.7 1.8 6.2

5 2.55 12.75 350 119 17.7 51 2.0 6.8

6 2.55 15.3 350 143 23.0 5.3 21 7.0

7 2.55 17.85 280 134 28.3 5.3 21 7.0
2380 635

Para las dimensiones que cumplen la rigidez requerida, se verificara en la Tabla 4.6 el
esfuerzo cortante en muros. En esta direccion se tienen menos problemas pues la fuerza
cortante estd bien distribuida en un buen numero de placas, todas de tamafio

comparable.

En todos los muros, el esfuerzo cortante es mucho menor al de los muros X-X y las
dimensiones escogidas parecen apropiadas. Ahora bien, se sabe que estas son

preliminares y seran comprobadas en el analisis dinamico.

Tabla 4.6 Dimensiones y esfuerzos (segin SAP2000) en los Muros en Y-Y

, vV max
Muro L (m) t (m) A (m?) (kglem?)
PL-01 5 0.25 1.25 16.00
PL-02 4.4 0.25 1.1 13.60
PL-03 2.95 0.25 0.725 7.60
PL-04 2.95 0.25 0.725 7.60
PL-05 2.95 0.25 0.725 7.60
PL-06 2.95 0.25 0.725 7.60
PL-07 4.4 0.25 1.1 13.60
PL-08 2.95 0.25 0.725 8.00

4.2 Analisis Modal-Espectral: Modelo Tridimensional en ETABS

En la actualidad, el andlisis sismico de edificios se hace casi de forma exclusiva usando

el método modal-espectral. Con la teoria de dinamica de estructuras, es posible calcular
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los modos y los periodos naturales del edificio. Luego, usando el espectro definido por
la Norma, se puede determinar la respuesta espectral para cada modo y hacer una
superposicion espectral para la estructura. Este procedimiento se hace siempre con un
computador, pues son célculos matriciales muy complejos por la cantidad de grados de

libertad que tiene la estructura (tres por piso).

La herramienta computacional a usar es el software de analisis de edificios ETABS, el
cual resuelve rdpidamente estructuras hiperestaticas de gran cantidad de grados de
libertad. La resolucién de estructuras con elementos bidimensionales (como placas) se
facilita con el método de elementos finitos, usado por el programa. Este método
numérico consiste en discretizar un cuerpo bidimensional, formando una malla de
elementos mas simples, unidos en sus nudos. De esta manera se puede aproximar en

el modelo las deformaciones que ocurren en el muro.

Para crear el modelo numérico del edificio, se precisa primero ingresar el peso de la
estructura como carga muerta o carga viva. Se hara entonces un metrado de cargas de
gravedad para distribuir el peso en cada uno de los niveles. Luego, se debe caracterizar
el sismo de disefio, para ingresarlo como un espectro de respuesta. Este estara definido
por los parametros sismicos que se han especificado para la estructura. Después, se
creara el modelo geométrico del edificio intentando replicar la estructuracion en el
programa. Los ejes se representaran como grillas y sobre ellos se dibujaran losas, vigas,

columnas y placas.

Al ejecutar el analisis, se esperan resultados mas precisos que en el estatico
bidimensional y se buscara llegar a las dimensiones finales a los muros de corte del
edificio. Asimismo, las fuerzas internas que resulten del modelo serviran en el disefio de

los distintos elementos estructurales.

421 Peso sismico

La masa de un cuerpo (y por ende su peso) juega un papel importante en la dinamica
de estructuras. Las fuerzas de inercia que afectan el sistema estructural (imaginarias, si
es que se trabaja con un eje de coordenadas estatico), aparecen cuando sus masas
concentradas (en los centros de gravedad de los diafragmas de cada piso) adquieren
cierta aceleracion. Por tanto, la fuerza cortante en la base sera proporcional a la masa
que se considere en el modelo, y por eso es tan importante hacer un correcto metrado
de cargas, tratando de no dejar afuera ningun detalle que pueda afectar

considerablemente los resultados. Aunque, se debe tener en cuenta que en ningun

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




momento se buscaran nimeros exactos, sino valores en el orden de magnitud del peso

que tendra la estructura, cuando esta sea materializada.

La carga viva en el modelo del edificio es la indicada por la Norma E.020 Cargas. Para
edificios de vivienda, la sobrecarga es 200 kg/cm?, mientras que en la azotea se
considerari una sobrecarga de 100 kg/cm2. Debido a que esta ultima no alberga una

terraza ni zonas de ocio, el flujo de personas en este Ultimo piso sera minimo.

Dado que el programa ofrece la posibilidad de considerar el peso propio de los
elementos que componen la estructura, el célculo de la carga muerta se hace
autométicamente al efectuar el andlisis. No obstante, se debe hacer un metrado para
cuantificar las cargas muertas que transmiten las losas a las vigas ya que se considerara
un espesor nulo de estas. Las losas aligeradas y macizas tienen sus respectivos pesos
distribuidos de 280 y 408 kg/mz2.

Se calculara el peso total de los tabiques en cada piso tipico y se repartira este valor en
toda el area en planta. Ya que se tiene una distribucién practicamente simétrica de
tabiqueria en las dos direcciones, esta simplificacion es coherente con los planos. Los
tabiques tendran una altura de 2.4 m y un peso de 200 kg por cada m2 de muro.

Subsecuentemente, se puede calcular el peso total por piso proveniente de los tabiques:
P =24x200x110 = 52800 kg

Luego, se distribuy6 el peso en el area de cada planta (330 m2) para tomarlo como carga

muerta repartida:

52.8 ton

WT 330 m?

= 0.16 ton/m?

La azotea, debido a su uso, no cuenta con tabiques, pero si con un tanque elevado y un
cuarto de maquinas. El primero fue dimensionado para tener un volumen de 8.5 m3y
asi abastecer a los 28 departamentos. Asumiendo que el tanque se encontrara lleno al
ocurrir el sismo (que es lo mas probable pues se llena varias veces al dia), se puede
calcular el peso del tanque (concreto mas agua). Las paredes tendran un espesor de 10

cm.
Ptanque = Peoncreto + Pagua =11+8.5=19.5ton

Por debajo del tanque, se definié que iria una losa maciza, solamente en el pafio central
de la azotea (entre los ejes Dy E, y los ejes 3y 5). Por lo tanto, asumiendo (pues no es
cierto) que el tanque estara al mismo nivel que el resto de la azotea, es posible distribuir

el peso del tanque en el pafio y calcular la carga muerta repartida en ese pafio en

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




especifico. La losa tendra un espesor de 17 cm, la cual tiene un peso de 0.41 toneladas

por metro cuadrado.

WeM = Weangue T Wiosa = m + 0.41 = 1.2 ton/m?

También se mencion6 un cuarto de maquinas en la azotea. Este concentrara todo el
peso del ascensor y todos los componentes mecanicos que permiten su funcionamiento.
En este caso, se recurrird a un valor usual en edificios de viviendas: 1 tonelada por cada

metro cuadrado de una losa ubicada justo por encima de la caja de ascensores.

Por dltimo, el peso sismico del edificio es definido por la Norma E.030 Disefio
Sismorresistente como el 100% de la carga muerta y el 25% de la carga viva. Esto
resultara en el peso mas probable que tendra la edificacién cuando se presente el sismo
de disefio.

Las cargas, viva y muerta, repartidas en la losa de cada nivel se presentan en la Tabla
4.7.

Tabla 4.7 Cargas distribuidas en las losas

Piso Tipico Azotea

Carga Viva Carga Viva
Todos los pafios 200 kg/m? | Todos los pafos 100 kg/m?
Carga Muerta Carga Muerta
Pafio tipico 540 kg/m? Pario tipico 280 kg/mz
Pafio central 670 kg/m? Parfio central 1200 kg/m?2
Cuarto de maquinas 1000 kg/m?2

4.2.2 Espectro de disefio — Casos de carga

Los pardmetros sismicos son los mismos que los usados en el analisis traslacional
(Subcapitulo 4.1). Como se recuerda, el factor de reducciéon fue disminuido por
irregularidad. Este “castigo” se debe a la irregularidad de la geometria en planta: existen

esquinas entrantes que sobrepasan el 20% de la dimension mas corta.

Dimension esquina entrante  3.9m

= =03>0.2
Lado del edificio 132m >

Por tanto, el edificio califica como irregular, segun el Articulo 11 de la Norma E.030. El

factor R, que le corresponderia un valor de 6 por el sistema estructural (muros de
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concreto armado), se multiplica por 0.75. Los parametros sismicos se muestran en la
Tabla 4.8.

Tabla 4.8 Parametros sismicos del edificio segun la NTE 0.30

0.4

1.2
4.5
0.6s

Esta vez, el factor de amplificacion sismica C es una funcion del periodo natural de la

El espectro de disefio graficara, entonces, el periodo versus la pseudo-aceleracion
espectral (o aceleracion espectral, que es equivalente), la cual es calculada con los
factores anteriores.

_ ZUSCq

; R ... (4.3)

Discretizando los valores que puede tomar la funcién (ecuacién 4.3), se calcula en la
Tabla 4.9 la aceleracion espectral para cada periodo, de modo de lograr el espectro de

disefio de la Fig. 4.2.

Tabla 4.9 Valores de aceleracion espectral

T (s) C Sa (g) Sa (m/s?)

0.00 2.50 0.27 2.61
0.60 2.50 0.27 2.61
0.90 1.67 0.18 1.74
1.20 1.25 0.13 1.30
1.50 1.00 0.11 1.04
1.80 0.83 0.09 0.87
2.10 0.71 0.08 0.74
2.40 0.63 0.07 0.65
2.70 0.56 0.06 0.58
3.00 0.50 0.05 0.52
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Fig. 4.2 Espectro de aceleraciones espectrales de disefio

La Tabla 4.9 (y la Fig. 4.2) define el espectro de disefio que seré ingresado al programa
como una Funcién de Espectro de respuesta. Esta funcién luego sera usada para crear

cuatro casos de carga, divididos en dos grupos:

¢ Los dos primeros representaran el caso de carga espectral elastico para las dos
direcciones X-X e Y-Y. Estos casos de carga seran (tiles para leer las reacciones
y fuerzas internas, aunque deberan ser debidamente escaladas con la cortante
basal estatica.

e Ya que se espera un comportamiento inelastico para la estructura durante el
sismo de disefio, no seria coherente tomar en cuenta los desplazamientos del
caso de carga espectral elastico. Una forma de aproximar los desplazamientos
a los que tendria el edificio en régimen ineléstico, es multiplicando el nimero por
0.75R (la Norma vigente no hace distincion entre edificios regulares o irregulares
en cuanto a este factor).

Entonces, se definiran dos casos de carga idénticos a los anteriores, salvo que
son multiplicados por el factor, de los que se obtendran los “verdaderos”
desplazamientos. Los valores de fuerza y esfuerzo obtenidos de este caso de
carga carecen de sentido fisico, pues el programa sigue tratando la estructura
como elastica y estos valores crecen en proporcion a los desplazamientos. Por

ello, no se tomaran en cuenta en este caso de carga.
4.2.3 Modelo del edificio en ETABS

El modelo geométrico traté de hacerse lo més fidedigno posible a la estructuracion del
edificio y se muestra en Fig. 4.3, tal como se ve en la interfaz del programa ETABS. No
es proposito de esta tesis describir como modelar un edificio en este software, pero se

debe mencionar las caracteristicas principales del modelado:
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e Se model6 toda la superestructura. No se incluyeron los voladizos, aunque se
considero su peso en las vigas que los sostienen.

e Las dimensiones de las losas, vigas y columnas corresponden a las del
predimensionamiento.

e Las dimensiones de las placas son las que resultaron del andlisis traslacional.
Por lo menos, en el modelo inicial. Sus dimensiones estaran sujetas a cambios
en favor de cumplir los requerimientos de la Norma y lograr un buen
comportamiento sismico en ambas direcciones.

e Las vigas y columnas se dibujaron con elementos ‘frame’ lineales.

o Las losas aligeradas se modelaron como membranas en una direccion. Las
macizas se modelaron también como membranas, pero en dos direcciones.

e Las placas se modelaron como elementos ‘shell’ (areas). Al igual que el capitulo
Andlisis Traslacional, los muros se dividieron en los llamados elementos finitos.
Esto se hizo para aumentar la precision de los resultados en cuanto a
desplazamientos.

e Siete diferentes diafragmas rigidos fueron asignados a las siete losas. Esto fue
hecho para anular los desplazamientos relativos en sus planos, emulando la
tarea que cumple los techados de un edificio.

¢ El material del edificio modelado es concreto con resistencia a la compresion
(fc) de 210 kg/cm2. En el programa se idealizara como un material totalmente
elastico y el valor de resistencia es solo referencial. EIl médulo de elasticidad que
se uso se puede estimar como funcion de dicha resistencia:

E. = 15000v210 = 217400 kg/cm?

e El mddulo de Poisson usado fue de 0.15.

e Las condiciones de borde fueron empotramientos en la base, ya que se asumié
que la cimentacion no aceptara giros, lo cual es bastante discutible, dado el suelo
intermedio en el que se apoya el suelo. Mas adelante se verificarda como
responde el modelo ante esta condicién.

e Se asignaron discontinuidades (‘releases’) en los extremos de las vigas donde
se sabia que no podrian desarrollar momentos flectores. Para esto se tomé en
cuenta las longitudes de anclaje de las barras en traccion. Aquellos nudos donde
no se tiene espacio para si quiera colocar un anclaje con gancho estandar se
“liberaron” de momentos sismicos, debido a que el acero colocado en ellos,

tedricamente al menos, se soltara al ser sometido al sismo de disefio.
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Fig. 4.3 Modelo geométrico del edificio en ETABS

4.2.4 Célculo de la masa total del edificio

En el capitulo de Analisis Traslacional se trabajé con masas estimadas, a partir de pesos
por unidad de area usuales en viviendas, pero debian ser comprobadas para este
proyecto en especifico. Al realizar el metrado de cargas y aplicar los pesos en el modelo,
es posible calcular con ayuda del programa una mejor aproximacion del peso total de la
edificacion y, por esta razén, se le denominara “peso real” de la estructura. Ya que nunca
se hara una medicién en campo del peso de la estructura materializada, este nimero

representa el valor mas exacto que se tendra.

Distribuyendo el peso de cada nivel entre los 350 m? del area de la planta tipica, se

encuentra el peso unitario verdadero, tal como se calculé en la Tabla 4.10.

De la Tabla 4.10, se pueden sacar dos conclusiones principales. La primera es que se
tiene un peso total de 2092 ton, el cual ser& indispensable para calcular la cortante
basal y escalar los resultados del analisis dinamico. La segunda es la diferencia entre
los valores estimados y los que finalmente se calcularon en el modelo. Para el piso
tipico, se acert6 con 1 tonelada por metro cuadrado. El error incurrido es tan pequefio
gue valida la asuncién para los espesores usuales de techado. Ademas, puede que el

pequefio déficit de peso se deba a que se usé un pequefio aligerado de 17 cm.
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Tabla 4.10 Comparacién entre el peso estimado y el calculado con el modelo

_ P w “real” w estimado

Piso Error

(ton)  (ton/m?) (ton/m?)
1 313 0.90 1 12%
2 313 0.90 1 12%
3 313 0.90 1 12%
4 313 0.90 1 12%
5 313 0.90 1 12%
6 313 0.90 1 12%
7 213 0.60 0.8 32%
2092

Por otra parte, se puede notar que la asuncion en cuanto al peso de la azotea tuvo un
error nada despreciable. A pesar del gran peso del tanque y del cuarto de maquinas, el
peso unitario quedd muy por debajo del que se esperaba. No se puede explicar este
hecho con la sobrecarga de 0.1 ton/m2 usada en la azotea, porque, si se le asumia como
0.2 ton/m2 (como un piso tipico), el peso solo aumentaria en 0.03 ton/m2 (solo se toma

el 25% de la carga viva para el peso sismico, por lo que tiene poca incidencia).

Finalmente, si se recuerda que el peso total del modelo bidimensional aproximado era
2380 ton, el peso solo se sobreestimé, en el Subcapitulo 4.1, en 288 ton, lo que
representa un error de 14%.

425 Andlisis estatico en el modelo tridimensional — Cortante basal

estatica

En aras de observar que tan precisos fueron los resultados del capitulo Analisis
traslacional, se utilizara el modelo tridimensional, creado para efectuar el andlisis
dindmico, para hacer un andlisis estatico. Debido a que este procedimiento no cuesta
trabajo adicional en absoluto, pues solo se trata de calcular las fuerzas sismicas y
aplicarlas en los distintos niveles del edificio. Por el contrario, se obtendran resultados
interesantes para ser comparados, no solo con el andlisis traslacional, sino también con

el posterior andlisis modal-espectral.

En primer lugar, es indispensable hacer el célculo de la cortante basal estéatica. Si bien
esta se calculé para hacer el andlisis traslacional, ahora, con un peso mejor ajustado a
las caracteristicas de este edificio y considerando un factor de reducciéon disminuido por
irregularidad, se llegaréa a la cortante basal de disefio. Ademas, se debe comprobar, con

el periodo natural del edificio, que el coeficiente de amplificacién sismica se encuentre
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en la plataforma de 2.5, como se estimd en un principio. Esto se hara con los periodos

de los modos mas importantes del edificio.

Se haré un promedio ponderado de los periodos de cada modo, a partir de la importancia
de su masa participativa. Del modelo se obtiene el célculo para 21 modos (3 por cada
piso), pero solo los 8 primeros tienen una importancia significativa, los mismos que se

muestran en la Tabla 4.11.

El hecho de mostrar los porcentajes de masa participativa y hacer un promedio
ponderado para hallar el periodo de la estructura se vuelve innecesario, pues ninguno
de los modos supera el limite de la plataforma, 0.6 s. Por lo tanto, el coeficiente de

amplificacion se reafirma en su valor maximo (2.5).

Entonces, la Cortante basal estética (V) serd, usando la ecuacion 4.1:

ZUCS
V= TP = 0.27P = 558 ton

Tabla 4.11 Periodos naturales de cada modo de vibracion

Modo T (s) Observacion
1 0.33 Traslacion en Y-Y
2 0.31 Rotacién en zZ-Z
3 0.29 Traslacion en X-X
4 0.07 Traslacion en X-X
5 0.07 Traslacion en Y-Y
6 0.06 Rotacion en Z-Z
7 0.04 Traslacion en X-X
8 0.03 Traslacion en Y-Y

Distribuyendo la cortante entre los 7 pisos de la edificacion, se obtienen, en la Tabla
4.12, las fuerzas laterales que se aplicaran en los centros de masa de cada piso del
edificio.

Para que la comparacion sea coherente, se usaran, en el modelo ETABS, las mismas
dimensiones de muros que cumplieron el limite de rigidez en el analisis traslacional. Las

derivas resultantes se colocaran en una tabla a lado de aquellas del andlisis traslacional
del Subcapitulo 4.1.
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Tabla 4.12 Célculo de fuerzas sismicas en cada nivel

h ent.
(m)
1 313 2.55 2.55 22
2 313 2.55 5.10 43
3 313 2.55 7.65 65
4 313 2.55 10.20 86
5 313 2.55 12.75 108
6 313 2.55 15.30 130
7 213 2.55 17.85 103
2092 - 558

Se vio en el capitulo anterior que los pesos de ambos modelos son comparables. No
obstante, se esperaran menores desplazamientos en los Ultimos pisos, debido a que el

peso del ultimo piso fue menor al estimado inicialmente.

Tabla 4.13 Comparacion de derivas obtenidas del modelo bidimensional y tridimensional

_ Bidimensional ‘ Tridimensional
Fiso Deriva XX DerivaY-Y DerivaX-X DerivaY-Y
7
6 0.005 0.007 0.003 0.003
5 0.005 0.007 0.003 0.003
4 0.005 0.006 0.003 0.003
3 0.004 0.005 0.002 0.003
2 0.003 0.004 0.002 0.002
1 0.002 0.002 0.001 0.001

La diferencia entre las derivas fue mayor a la que se esperaba, tal como se ve en la
Tabla 4.13. En promedio, en el analisis bidimensional se obtienen derivas doblemente
mas grandes que en su contraparte tridimensional. Obsérvese que la deriva maxima en
Y-Y, que cumplia ajustadamente el limite, ahora tiene una gran holgura, que permitiria

una reduccioén en las dimensiones de los muros de corte.

Al parecer, un modelo traslacional no representa adecuadamente el comportamiento de
un edificio ante cargas laterales. Sus resultados son conservadores en sobremanera,
llegando a duplicar los desplazamientos y derivas. Se deberia limitar su uso en el caso
gque no se cuente con herramientas computacionales como SAP2000 o ETABS, algo
gue parece inimaginable hoy en dia. Aunque, podria llegar ser una herramienta Gtil para

dimensionar muros, ya que es mas facil de modelar que la estructura completa en tres
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dimensiones, siempre y cuando se acepte que los desplazamientos obtenidos estan
sobrevalorados y deben ser ajustados. El ajuste deberia ser una fraccion del valor
calculado, pero debe ser debidamente comprobado con varios modelos de edificios
diferentes.

A continuacion, se daran las dimensiones finales a los muros de corte, no solo con
criterios de rigidez lateral, sino también de rigidez torsional. Por lo tanto, a partir del
siguiente capitulo, las dimensiones del analisis traslacional perderan validez para el

proyecto.

4.2.6 Redimensionamiento de muros

A estas alturas del proyecto, no parece l6gico que la estructuracion esté aun abierta a
modificaciones. Pero, a decir verdad, hasta el dltimo capitulo, disefio en concreto
armado, los elementos se podran modificar en dimensiones y, con menos probabilidad,
distribucion. Debido a que la torsion del edificio no ha sido analizada todavia, se
verificard que los muros de corte proyectados puedan controlarla. Ademas, se tendra la
posibilidad de “ajustar” las dimensiones de los mismos a los requerimientos de rigidez,

si es que existe una gran holgura.

Los modos de vibracién de la estructura pueden ser calculados antes de realizar el
analisis espectral para dar un idea de cudl es la predisposicion del edificio al moverse
ante aceleraciones dinamicas. En teoria, estos modos pueden clasificarse en tres:
traslacional en X-X, traslacional en Y-Y y rotacional en Z-Z. Este Ultimo tipo se asemeja
bastante a un movimiento torsional y se busca que no tenga gran importancia al aplicar
los espectros de disefio. Si este se convierte en el modo fundamental de vibracion (aquel
con periodo mas largo entre los modos) se esperaria que el edificio tenga problemas de
torsion.

Los porcentajes de masa participativa son la mejor forma para medir la importancia de
los modos en el movimiento arménico de una estructura. Cada modo de vibracién, sea
de traslacion o rotacion, tiene porcentajes para el movimiento traslacional o rotacional.
De hecho, estos porcentajes ayudan a diferenciar cuantitativamente el tipo de modo de
vibracion (un modo traslacional tendr& mayor masa participativa en traslacion, por
ejemplo). Para la estructura en cuestion, con el dimensionamiento original, se tienen en

la Tabla 4.14 los tres primeros modos:
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Tabla 4.14 Porcentaje de masa participativa de los tres primeros modos

Periodo
Modo
(s)
0.33 0.0% 66.7% 2.6%
0.31 0.0% 2.5% 64.8%
3 0.29 72.7% 0.0% 0.0%
72.7% 69.2% 67.4%

UX y UY son los porcentajes de masa participativa de la masa en traslacién, en los ejes
X-Xy Y-Y, respectivamente. RZ es el porcentaje de masa participativa del momento de
inercia de la masa en rotacion. En otras palabras, representan la importancia del modo

en los dos movimientos de traslacion y el movimiento de rotacion (torsional).

Se pueden sacar varias observaciones de la Tabla 4.14, pero lo mas importante ahora
es mirar el modo torsional y notar que esta situado por encima del modo de traslacion
en X-X. Aun asi, los tres modos principales estan muy cerca uno de los otros en
importancia. EI modo fundamental, que no muestra una dominancia clara, tiene un bajo
porcentaje de masa participativa en la rotacion en Z, lo cual disminuye la probabilidad

de que se presente torsién durante un sismo.

Parece, entonces, que los muros del edificio estan bien proyectados. No obstante, se
haran unas modificaciones en cuanto a la rigidez lateral en X-X. Efectuando el analisis
espectral se obtienen derivas del orden de 0.002 (mas adelante se vera a detalle el

célculo de derivas en el programa).

Existe un gran margen entre la deriva maxima del edificio y la maxima permitida (0.007).
No es intencién del proyecto hacer el edificio menos rigido pero, tratdndose de tal
diferencia, tiene sentido adelgazar los muros de la direccién X-X de un espesor de 25 a
20 cm para dar mayor espacio a los departamentos. No se le colocan, sin embargo,
muros de 15 cm, (que son permitidos por norma), no por razones ingenieriles, sino por
complicaciones acusticas que acompafian el tener muros tan pequefos (recuérdese que

estos muros en X-X son divisorios de departamentos).

Con la rigidez controlada, se verificar4 en la Tabla 4.15 que los muros de 20 cm no
concentren demasiado esfuerzo cortante, puesto que toman practicamente todo el

sismo en la direccion X-X.
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Tabla 4.15 Esfuerzo cortante promedio en muros

L (m) t (m) V (ton) v (kglcm?)
PL-09 7.9 0.20 170 10.70
PL-10 7.8(%) 0.20 220(*) 14.10

(*) La cortante de PL-10 corresponde Unicamente a la tomada por el alma (que tiene un largo de

7.8 m), donde se calcularon los esfuerzos “v”.

En el andlisis aproximado bidimensional se obtuvieron esfuerzos doblemente grandes
para los muros. El problema con los esfuerzos de PL-10 ahora presentados, es que
dicha placa no se compone solo por un alma, sino que tiene un ala especialmente
grande (la caja del ascensor) que vuelve a la placa mas rigida logrando que la cortante

tomada sea 30% mayor (como se vera en la Tabla 4.20).

Dada esta omision, el esfuerzo de la Tabla 4.15 es solo referencial. Se puede acotar que
la resistencia a la cortante es aproximadamente la mitad este esfuerzo y se buscara en
el disefio que el refuerzo tome la otra mitad de la cortante. Sin mas que agregar con los
numeros presentados hasta el momento, se ratifica el espesor de estos muros como 20

cm.

Para finalizar el dimensionamiento, se colocara al muro PL-10 un elemento de borde de
70 cm de ancho. Esta cabeza confinada, ubicada en el extremo opuesto a la caja del
ascensor (que forma una “T” con la placa en cuestién), le dara una mayor capacidad al
muro. Debido a que la forma en T del muro ocasionara que el centroide de la seccion
se mueva muy cerca de la caja del ascensor, se tendran grandes esfuerzos axiales en

el extremo “débil” cuando el sismo genere flexion.
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Fig. 4.4 Dimensionamiento de PL-10

Para evitar que se triture el concreto al someterse a estos esfuerzos, se le dara una
mayor capacidad al elemento de borde dandole mayores dimensiones. De esa forma, el

muro, que segun los valores de cortante de la Tabla 4.15 tiene gran responsabilidad
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sismica, podra tener una mayor capacidad. Las dimensiones del muro PL-10 se

muestran en la Fig. 4.4.

4.3 Resultados finales del Analisis Dinamico

Una vez definido el modelo geométrico en el programa y efectuado el andlisis modal-
espectral, se revisaran los resultados: los modos de vibracion, la cortante basal y los
desplazamientos. Ademas se verificard que no exista torsion en la estructura y se

calcularan las juntas de separacion entre edificios.
4.3.1 Modos y periodos de vibracion de la estructura (Analisis Modal)

Primero se revisaran los resultados del analisis modal. Obsérvense en la Tabla 4.16 los
porcentajes de masa participativa y los periodos de los nueve modos de vibracion mas

importantes del modelo.

Tabla 4.16 Modos y masa participativa del modelo final del edificio

Periodo
Modo
S)

1 0.34 0.0% 68.5% 0.1%
2 0.32 0.3% 0.1% 66.9%
3 0.29 73.0% 0.0% 0.3%
4 0.08 18.5% 0.0% 0.0%
5 0.08 0.0% 17.7% 1.6%
6 0.06 0.0% 1.8% 19.6%
7 0.04 4.6% 0.0% 0.0%
8 0.03 0.0% 4.9% 0.7%
9 0.03 1.9% 0.0% 0.0%

98.2% 93.0% 89.0%

Los valores de la Tabla 4.16 dejan algunas conclusiones para el andlisis y futuro disefio:

e Es evidente que los modos principales de la estructura son los tres primeros, pues
tienen periodos y masas participativas mucho mas grandes que los demas. Esta
caracteristica suele ser comun en estructuras de tres grados de libertad por piso.

e Si bien la diferencia no es grande, el modo fundamental es el de traslacion en Y-Y.
Lo sigue el modo rotacional: debido a la forma alargada de la planta del edificio, este
modo cobra relevancia y sube hasta el segundo puesto en importancia, cuando

usualmente se encuentra en el tercer lugar. Luego esté el traslacional en X-X, en el
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cual se esperaba un periodo mas corto que los otros, puesto que es la direccidbn mas
rigida del edificio.

o El periodo fundamental de la estructura es 0.3 s.

e Lamasa en X-X tiende a participar solamente en los modos traslacionales en dicha
direccion. Esto se evidencia con los nulos UX en los modos donde predominan los
otros porcentajes de masa participativa. De esa forma, se logra un movimiento de
traslacion casi perfecto, ya que en esta direccion se ha logrado una distribucion
simétrica de elementos resistentes a cargas laterales, disminuyendo las rotaciones
indeseadas.

e En general, los modos de traslacién presentan un movimiento libre de rotaciones.
En el primer y tercer modo, el porcentaje de masa RZ es practicamente nulo, con
movimientos perfectamente de traslacién. Esto es justamente lo que se buscaba al
hacer este andlisis de los modos de vibracion: mantener las torsiones al minimo
estos modos.

Si bien los modos de vibracién del edificio dan una idea de la forma en la cual se
comportarda el edificio durante un sismo, recién cobran sentido al aplicar los espectros.
En ese momento, se tendrd mayor certeza de que el movimiento del edificio es el

adecuado y exigido por Norma.
4.3.2 Cortante basal estatica y Factores de escala

En el analisis, el programa calcul6 la cortante en la base total, que es la suma de las
reacciones horizontales en la base de todos los elementos verticales, para cada
direccion. A partir de estos valores y la cortante estatica (ecuacion 4.1), se calculara en
la Tabla 4.17 los factores de escala en cada direccion. Ya que el edificio tiene

irregularidad (esquinas entrantes), se usaré el 90% de la cortante estatica:

0.9 Ve

o
Vain

Tabla 4.17 Factor de escala para ambas direcciones de analisis

) ., V din V est 90% \% est
Direccion
(ton) (ton) (ton)
X 422 1.19
560 503
Y 398 1.27
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Se obtiene entonces la cortante basal de disefio para el modelo del edificio: 500
ton. Recordando que el edificio pesa en total 2090 ton, esta fuerza representa el 24%

de su peso.
4.3.3 Desplazamientos y derivas

Tal como se ha venido haciendo a lo largo de la tesis, los desplazamientos que se
tomarén para el disefio serén los que suceden en el régimen inelastico. Esto se debe a
que para el sismo de disefio (sismo severo), se espera que la estructura haya sufrido
dafio, producto de importantes incursiones inelasticas. Ya que se usa un modelo elastico
para simular el sismo, la forma més simple de aproximarse a ese comportamiento es
multiplicando los desplazamientos por un factor (0.75R, segun el Art. 16.4 de la NTE

0.30), como se hizo en la Tabla 4.18.

Existen maneras mas “precisas”, o en todo caso coherentes a cada estructura analizada,
de aproximarse al problema dinamico de estructuras inelasticas, pero esta es
probablemente la mas sencilla de aplicar. Por ello, todas las oficinas que trabajan con
la Norma Sismorresistente vigente, hallan los desplazamientos y derivas con el factor

mencionado.

Tabla 4.18 Desplazamientos y derivas del analisis dinamico

_ Desplazamientos (mm) Derivas
Piso

X-X Y-Y ‘W
7 27.5 38.2 0.0017  0.0034
6 23.5 31.5 0.0019  0.0035
5 19.1 24.7 0.0019  0.0034
4 14.6 17.9 0.0019 0.0031
3 10 11.4 0.0018 0.0026
2 5.7 5.9 0.0015 0.0020
1 2.2 1.8 0.0009 0.0009

Los desplazamientos en la direccibn X-X son notoriamente menores que los de la
direccién perpendicular. Esto se debe a los grandes muros con los que se cuenta en la
direccion larga, que le proporcionan al edificio una gran rigidez lateral. La diferencia

entre ambas direcciones se puede observar mejor en la Fig. 4.5.

El gréfico también da una muestra de la forma deformada del edificio (seria una
envolvente pues se trata de desplazamientos maximos). Se tiene un muy bajo
desplazamiento relativo en los dos primeros pisos, lo que descarta totalmente la

posibilidad de piso blando, con valores comparables en las dos direcciones. La
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diferencia entre las dos curvas se empieza a visualizar a partir del tercer piso, donde los
desplazamientos relativos tienden a un valor constante. Esta Ultima afirmacion puede

ser confirmada cuantitativamente con ayuda de las derivas.
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Fig. 4.5 Desplazamientos del centro de masa para las dos direcciones del edificio

Vuelven a llamar la atencién en la Tabla 4.18 las bajas derivas, especialmente en la
direccién X-X. A pesar de que se redujeron las dimensiones de los muros principales, la
rigidez siguio siendo importante. Este hecho es favorable en todos los aspectos: se
lograra un adecuado comportamiento del edificio ante sismos, usando tan solo dos
muros largos de 20 cm de espesor. Sin embargo, se debe hacer hincapié en el disefio
de los muros, para lograr una capacidad acorde a las grandes fuerzas internas a la que
estara sometido (ver Subcapitulo 6.4 y Anexo 2).

4.3.4 Desplazamientos maximos y medios — Verificacion de torsién

Los desplazamientos maximos y medios, que se presentan en la Tabla 4.19, permitiran
saber si existe 0 no torsidn en el edificio analizando cada una de las direcciones. La
Norma exige trabajar con desplazamientos relativos maximos y promedios de cada piso:
si la razon (ratio) de los dos sobrepasa 1.3, en algun piso o direccion, se calificara el

movimiento del edificio como torsional, lo cual implica una irregularidad importante.

Ya que ningln ratio se acerca si quiera al limite de 1.3, se puede afirmar, con respaldo

de la Norma y el modelo, que el edificio no tendra problemas de torsion.
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Tabla 4.19 Ratio de desplazamientos relativos maximos y promedios para las dos

direcciones
Analisis en X-X Analisis en Y-Y
Piso A max A prom _ A max A prom _
Ratio Ratio
(mm) (mm) (mm) (mm)
7 30.2 29 1.04 47.3 43.1 1.10
6 25.6 24.7 1.04 38.6 35.3 1.09
5 20.7 20 1.04 29.8 27.5 1.08
4 15.6 15.1 1.03 215 19.9 1.08
3 10.6 10.3 1.03 13.9 12.8 1.09
2 6 5.9 1.02 7.2 6.6 1.09
1 2.2 2.2 1.00 2.2 2 1.10

4.3.5 Fuerza cortante en la base de los muros

De las reacciones en la base de los muros, la mas relevante para el analisis sismico es
la fuerza cortante en su plano. Estas fuerzas para el sismo en X-X, debidamente
escaladas, se muestran en la Tabla 4.20.

Tabla 4.20 Cortantes en Muros en la Direccion X-X

PL-09 161 32%
PL-10 302 60%
463 92%

Considerando que la cortante basal de disefio (90% de la cortante estatica) es 500 ton,
el porcentaje que toman los muros en la direccién X-X es 92%, y las columnas (y muros
en la direcciéon perpendicular) solo 8%.

En esta direccion se tiene un porcentaje mayor de la cortante de los muros respecto a
la total, llegando al 94%. En la tercera columna de la Tabla 4.19 se ve que, de las placas
proyectadas, las que se llevan mayor porcentaje de cortante son PL-01 y PL-04, que

son justamente los muros més largos y, por ende, mas rigidos.
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Tabla 4.19 Cortantes en Muros en la Direccién Y-Y

PL-01 96 19%
PL-02 36 %
PL-03 41 8%
PL-04 110 22%
PL-05 71 14%
PL-06 36 7%
PL-07 41 8%
PL-08 46 9%

476 95%

Se concluye entonces que, en ambas direcciones de analisis, el edificio se comportara
como un Sistema de Muros de Concreto Armado, y no como uno Dual, tal como lo
define la Norma. Esta afirmacion sera especialmente importante a la hora de considerar

los requerimientos sismicos para el disefio de vigas, columnas y placas.
4.3.6 Juntas de separacion

El edificio colinda con otro en el mismo condominio, por lo que se tendra que considerar
una junta sismica entre los dos. Ya que no se conocen los desplazamientos del otro

edificio, el célculo vendra dado por (Articulo 15, E.030):
s =3+ 0.004(h — 500) > 3
s=9cm

Por lo tanto, junta sismica sera de 10 cm por lo menos. Este niUmero se considera mas

que suficiente, pues se proveyd al edificio de una rigidez mayor a la exigida por Norma.
4.3.7 Cargas sismicas en elementos estructurales

Habiendo culminado el disefio sismico del edificio, a nivel macro, corresponde ahora
revisar las fuerzas internas en los distintos elementos para su posterior disefio (Capitulo
6). Para finalizar el capitulo de andlisis sismico, se presentaran las fuerzas de disefio
para los elementos estructurales con mayor responsabilidad sismica. Estas fuerzas
internas fueron calculadas por el programa ETABS, en el modelo que se ha venido

utilizando en este capitulo.
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En el eje E se encuentra la viga V-05, empotrada en placas en sus dos extremos. Al
fungir de viga de acoplamiento de los muros PL-03 y PL-07 (aunque para la Norma,
técnicamente, no lo es), estard sometida a momentos sismicos bastante altos,
especialmente porque tiene luces reducidas (por sus apoyos intermedios). En la Fig. 4.6,
se muestra el Diagrama de Momentos Flectores Sismicos de la viga, en el piso con

mayor solicitacién.
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Fig. 4.6 DMF (envolvente) de viga V-05 (solo momentos sismicos)

La viga V-05 tiene el diagrama de momentos tipico de una viga sismica, con grandes
momentos en los extremos (del orden de 20 ton-m) que disminuyen notoriamente hacia
el centro de la luz. Obsérvese también que los dos sentidos del sismo ocasionan una
“inversion” de momentos: donde suelen haber solo momentos negativos (por carga
vertical), también debera colocarse refuerzo inferior. Las cortantes de sismo (ya en
estado ultimo) asociadas a este diagrama son 24 y 11 ton, para la luz extrema y central,

respectivamente.

De los elementos verticales que soportan al edificio, definitivamente son las placas las
de mayor responsabilidad sismica (se llevan méas de 90% de la cortante de sismo) y por
tanto es imposible pasar por alto las fuerzas internas que induce el analisis espectral en

las placas idealizadas (elementos ‘shell’).

En la Fig. 4.7 se tiene el diagrama de momentos flectores de la placa PL-04, la cual,
segun la Tabla 4.19, es la més solicitada en la direccién Y-Y, y se desarrollara su disefio
més adelante en esta tesis. El diagrama sugiere, acertadamente, que no habré puntos
de inflexion en la placa y que esta se comportara como una “viga volada” ante las cargas

sismicas, lo cual lo diferencia claramente de una columna.
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Fig. 4.7 DMF del muro PL-04 para el Sismo en Y-Y

Los momentos en la placa varian en gran medida a lo largo de la altura de la misma,
desde momentos del orden de los 1000 ton-m en la base hasta un valor casi nulo en la
cima del edificio. El momento decrece fuertemente hasta el quinto entrepiso, donde se

empieza a tornar constante.

Por dltimo, en la Tabla 4.20, se muestran las fuerzas sismicas por piso que se usaran
para el disefio de la placa: carga axial (que es a la vez traccion y compresion, por los

dos sentidos del sismo), fuerza cortante (en el plano del muro) y el momento flector.

Tabla 4.20 Fuerzas sismicas del muro PL-04

Piso P Vv M
(ton) (ton) (ton-m)
7 1.9 21 58
6 4.5 28 80
5 7.1 50 156
4 9.5 71 306
3 11.8 90 513
2 13.6 108 773
1 14.8 110 1035
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Capitulo 5: Andlisis por carga vertical

Ademdas de las cargas sismicas, derivadas del analisis del capitulo anterior, es
imprescindible realizar un analisis de las cargas provenientes del peso propio de la
edificacion (elementos estructurales y no estructurales) y de sus ocupantes. Para ello,
en este capitulo se cuantificaran las cargas verticales que actlian sobre las losas, vigas,

columnas, etc., y se calcularan sus efectos sobre cada elemento.

El andlisis se llevard a cabo usando el método aproximado de &reas tributarias,
calculando (metrando) las cargas a partir de los planos. Luego, se crearan en un
programa de computo (como SAP2000) modelos simplificados de cada elemento
estructural, tratando de replicar sus dimensiones (ver Subcapitulo 3.2) y condiciones
de borde, sobre los cuales se colocaran las cargas calculadas. Los “efectos”
mencionados en el parrafo anterior se obtendran de este analisis computarizado, en

forma de momentos flectores, fuerzas cortantes o axiales, y seran la base del disefio

El modelo tridimensional del edificio creado para el andlisis sismico del Capitulo 4 no
sera usado en el analisis por carga vertical, salvo en caso se quiera usar los resultados
del programa para corroborar los numeros del metrado manual. Se decidié usar el
método “clasico”, pues se considera que existen ciertas desventajas en usar el modelo
creado en ETABS para el andlisis por cargas de gravedad, y que deben ser tomadas en

cuenta en caso se decidiese usar el programa para estos fines:

o El andlisis de losas implicaria necesariamente un metrado. Ya que estas se
definieron en el modelo como membranas, que solo transmiten cargas sobre ellas a
los apoyos, seria imposible leer en el modelo las fuerzas internas en las viguetas.

e Para el andlisis de vigas, seria necesario realizar en el modelo una correccion de
deformaciones axiales de las columnas por proceso constructivo. Debido a que
dichas deformaciones inducen flexion en las vigas, las fuerzas internas estarian
sobrevaloradas. Los programas actuales ofrecen la posibilidad de correccioén, pero
la precision de los resultados puede que no valga el trabajo adicional en el
modelamiento.

e El modelo tridimensional puede dar una falsa sensacién de exactitud, ya que no se
tomaron en cuenta algunos detalles en el modelamiento. Las vigas no se dibujaron
con la misma luz libre que figura en los planos, porque las columnas se colocaron
centradas en los nudos de la grilla. Esta variacion en la luz podria originar

inexactitudes en su rigidez y en el momento flector.

En proyectos de ingenieria no se suelen llegar a resultados exactos: de lo Unico que se

tiene certeza es que la estructura materializada no se comportara exactamente como
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fue calculado, por mas sofisticados sean los procedimientos utilizados. Sea cual fuese
el método de analisis utilizado, es conveniente hacer célculos rapidos que lleven a un
valor aproximado (que esté por lo menos en el orden de magnitud de lo que sucedera

en la estructura real) para usarlo en el disefio.

Los procedimientos usados para cuantificar las fuerzas internas de los distintos

elementos estructurales se detallaran en los siguientes subcapitulos.

5.1 Analisis de losas

Tratdndose de aligerados unidireccionales, el andlisis y disefio se hara para una sola
vigueta por cada franja tipica de losa (porcién de la losa que tiene las mismas cargas en
la direccion de andlisis). EI modelo asumird que las vigas en las que se apoyan los
aligerados no se deflactaran: los puntos de apoyo podran rotar pero no desplazarse. Por
tanto, dichos puntos se modelaran como simplemente apoyados, lo cual es una
aproximacion que se hace en aras de un rapido andlisis. Seria posible incluir todos los
detalles de la estructura real en un modelo numérico, como lo son las deflexiones de los
puntos de apoyo, y conseguir resultados aparentemente mas exactos. Sin embargo, es
comprobada la eficacia de este modelo simplificado para los propositos del disefio

estructural (San Bartolomé, 1994).

En este subcapitulo, se describira el andlisis del aligerado comprendido entre los ejes C
y D, tal como se ve en la Fig. 5.1: se analizara la vigueta que recorre toda la dimensién
corta del edificio, desde el eje 1 hasta el 5. Se modelara como una viga continua de

cuatro luces con apoyos simples, incluyendo un extremo en voladizo a cada lado.
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Fig. 5.1 Vigueta analizada en planta tipica
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La Fig. 5.2 grafica el metrado de cargas de una vigueta tipica del aligerado entre los ejes
C y D, de uno de los pisos tipicos, para los casos de carga muerta y viva. Se indican

también las luces de cada tramo (a ejes) en metros.
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Fig. 5.2 Modelo geométrico de la vigueta con Carga Muerta (arriba) y Viva (abajo)

Recordando el metrado que se hizo en el Subcapitulo 4.2.1, la carga muerta y viva
repartida sobre las losas era, respectivamente, 0.38 ton/m2 (peso propio y 0.1 ton/m2 de
piso terminado) y 0.2 ton/m2. Ahora, es posible calcular la carga por metro lineal en una

vigueta con una franja tributaria de 0.4 m de ancho.
wp = (0.38)(0.4) = 0.152 ton/m
w;, = (0.2)(0.4) = 0.08 ton/m

Las cargas puntuales representan los tabiques que se ubican en el extremo de los
tramos volados, perpendiculares a la vigueta. El tabique pesa 480 kg por metro lineal,

pero como la vigueta solo toma 0.4 m del tabique, la carga puntual es:
P = (0.48)(0.4) = 0.192 ton

Calculadas las cargas de gravedad, queda definir la forma en que se combinaran para
obtener la resistencia requerida para el disefio a la rotura. La combinacién de carga
Gltima que usard es la especificada por la Norma E.060 para cargas verticales

Unicamente.

U=14D+17L ... (5.1)
Toda la informacién aqui descrita fue usada para crear el modelo numérico de la vigueta
en SAP2000. Al ejecutar el analisis, se obtiene del programa el diagrama de momento
flector de disefio, que se observa en la Fig. 5.3. Se muestra solo la mitad de la vigueta,

pues existe simetria (ver Fig. 5.2).

Las secciones criticas son nombradas S1, S2, S3, S4y S5, y asi seran referenciadas a

lo largo del texto. S1 es la seccidn ubicada en el eje de simetria de la vigueta.
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Fig. 5.3 Diagrama de Momentos Flectores correspondientes a CU

Debido a que se tiene una sobrecarga tan baja, se puede suponer que realizar una

alternancia no tendra mayor efecto en los momentos maximos.

wp 540 kg/cm?

w, 200kg/cm?

Con una relacion carga muerta entre carga viva de 2.7 se esperaria un aumento del
orden de 30% en el momento positivo en uno de los tramos centrales y un incremento
aln menor en el resto de picos (Ottazzi, 2014). Dado que es una pequefa diferencia
con respecto al valor base, la alternancia podria dejarse de lado. No obstante, se
realizara solamente para esta vigueta y comprobar si efectivamente es prescindible. En
la Fig. 5.4 se muestran las dos distribuciones de carga viva, para calcular los momentos
maximos positivos y negativos, respectivamente. Recuérdese que la vigueta es

simétrica.

WL
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Fig. 5.4 Distribucién de carga viva para la alternancia

Se crearon casos de carga para cada una de estas distribuciones de carga viva. El

diagrama de momentos flectores, o0 mas bien la envolvente, de las tres combinaciones
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de carga ultima (combinacién base mas dos combinaciones con alternancia) se muestra

en la Tabla 5.1.

Tabla 5.1 Momentos maximos en la vigueta sin y con alternancia

Seccion ‘ S1 S2 S3 S4 S5

Sin BN B )M 0.65 0.59 0.20

alternancia M+ (ton-m) 0.29 0.28

Con M- (ton-m) ‘ 0.66 0.63 0.20
alternancia M+ (ton-m) 0.31 0.35

Comparando los valores de la Tabla 5.1, llama la atencién lo parecidos que son los
momentos a pesar de la alternancia. La mayor desemejanza sucede en el momento
positivo de los tramos exteriores (en la seccién S4): con una diferencia de 25% respecto
al valor base. El resto de momentos méaximos no han sufrido mayor incremento, por lo
gue no se justifica el uso de la alternancia y se comprueba lo supuesto parrafos arriba.
Es imaginable, ademas, que tratandose de un edificio de viviendas, la posibilidad de que

suceda la distribucion de una carga viva alternada es bastante remota.

Como se recuerda, se tiene una losa maciza en el hall central de cada piso. Esta sera
armada en ambas direcciones, puesto que en las dos sufre flexibn por cargas de
gravedad. No obstante, sus dimensiones llevan a pensar que se trata de una losa en
una direccion, pues un lado es aproximadamente el doble del otro y su comportamiento
serd més parecido al de un elemento unidireccional. Por lo tanto, se analizara la losa de
manera similar a la vigueta anterior, salvo que solo contara con un tramo y su area

tributaria tendra un ancho unitario.

5.2 Analisis de vigas

El andlisis por cargas de gravedad de vigas es muy parecido al que se hizo para las
losas, ya que ambos son elementos sometidos a flexion. La diferencia radica en que las
vigas son elementos con una mayor area tributaria y son las que transmitiran las cargas
provenientes de las losas hacia las columnas. Por esta razon, se hard un metrado de
cargas en las losas que se sitian en el area de influencia de la viga, asi como otras
cargas que la afecten (volados, tabiques ubicados sobre la viga). El &rea de influencia
de una viga es aquella &rea de una losa de techo, donde la aplicacion de un peso, se

traducira en una carga significativa en dicha viga.
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Los modelos de vigas se realizardn simplificando el problema hiperestatico, como lo
seria el analizar un elemento que es parte de un todo (el edificio), en teoria imposible
de aislar. Como se menciond en la introduccién de este capitulo, el metrado se hara por
areas tributarias. Las viguetas que tributan a la viga en cuestion se idealizaran como
biarticuladas en cada uno de sus tramos. Esto significa que cualquier tramo de la losa
tributara con la misma carga a cada una de las dos vigas en las que esta apoyado (San
Bartolomé, 1994).

Asimismo, se simplificaran las condiciones de borde de las vigas. Se conoce que la gran
mayoria de vigas del edificio no estan aisladas, sino que pertenecen a un portico y, por
esto, las columnas del entrepiso inmediato superior e inferior a la viga le aportaran a los
nudos rigidez al giro. Sin embargo, se despreciaran los efectos que tienen todo el resto
de entrepisos. Esto quiere decir que las cargas verticales en cualquier otro piso no
afectaran al modelo de la viga analizada. Por ello, para cada viga se modelara un portico

de dos pisos, con columnas empotradas en sus extremos.
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Fig. 5.5 Viga V-01 en planta tipica

El modelado se explicard mejor con un ejemplo. Para ello, se analizara la viga V-01, la

cual tiene tres luces, y se resalta en la Fig. 5.5.

Se observa en la Fig. 5.5 que hay una considerable diferencia entre las luces libres de
la viga, que supera al 20% de la luz corta, imposibilitando la aplicacion del método de
los coeficientes para un andlisis rapido. La Fig. 5.6 representa el modelo del pértico de
la viga V-01 y la carga muerta del metrado. Las vigas tienen su luz (a ejes) en metros

en la parte en inferior. La altura de entrepiso es 2.55 m.
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Fig. 5.6 Modelo geométrico de la viga con carga muerta

La carga muerta distribuida wpi es la proveniente de las losas del interior del edificio
sumada al peso propio de la viga. La carga wpz proviene de los volados que se apoyan

en la viga, incluyendo la tabiqueria del extremo del edificio.
Wp1 = Wigsq + Wpp = 0.75 ton/m
Wpy = 0.7 ton/m
Las cargas puntuales se deben a las viguetas que tributan a la viga.
P; =0.5ton P, = 0.8ton P; =1.2ton

Luego, se hizo el metrado de carga viva, de forma similar. Como se puede ver en la Fig.
5.7, la distribucion de cargas sobre la viga es idéntica, si no fuese por la ausencia de
fuerzas puntuales (las viguetas no transmiten carga viva). No se usara alternancia, ya
gue se cree que si es que se alterna una sobrecarga tan baja no ocasionara mayor
cambio en los momentos ultimos.
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Fig. 5.7 Modelo geométrico de la viga con carga viva

wp1 = 0.25 ton/m wi, = 0.1 ton/m
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El modelo del portico se resolvié en SAP2000 y se obtuvieron, como se ve en la Fig. 5.8,
los diagramas de momentos flectores de carga muerta y viva, superpuestos con linea

negray gris, respectivamente.
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Fig. 5.8 DMF de la viga para carga muerta (trazo oscuro) y carga viva (trazo claro)

Para las losas era facil encontrar la carga Ultima: ya que estas no se disefian para resistir
cargas de sismo, solo se tenia una combinacién de cargas posible. Para las vigas,
dependiendo de los momentos de sismo, cobraran relevancia las otras cuatro
combinaciones de la Norma E.060. Si bien no competen a este capitulo los momentos
del andlisis sismico, se mostraran oportunamente durante la fase de disefio para hacer

las combinaciones de carga ultima.

5.3 Anaélisis de columnas

El analisis de carga axial de columnas se realizara simplificando al maximo el problema
real, el cual significaria tomar en cuenta la hiperestaticidad del edificio, tomando la
fuerza que transmiten las vigas a las columnas. Esto seria posible en el software
ETABS, y ciertamente no cuesta trabajo adicional el revisar los resultados del programa,
ya que las cargas de gravedad han sido ingresadas al programa. Sin embargo, en este
proyecto se disefiara con los valores del metrado por areas tributarias. Aunque, esto no
significa que no se pueda verificar posteriormente que las cargas axiales calculadas

estén en el orden de magnitud de las que indica el programa de computo.

Para hacer el andlisis de cargas axiales presentes en la columna no se resolvera un

modelo geométrico, tal como se hizo con las losas y vigas. El célculo de la carga axial
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se limitard a sumar las cargas de gravedad dispuestas en el area tributaria de la columna
correspondiente (un metrado). Al fin y al cabo, parece légico pensar que las cargas en

la losa se repartirdn de manera casi equitativa entre los apoyos verticales.

El analisis descrito se hizo para la columna C6, que es una de las mas esforzadas
axialmente. El area tributaria se sefiala en la planta tipica del edificio de la Fig. 5.9. Esta

tiene un valor de 10.5 m2 por piso.

TH IT HT% H ’ : < Il : \LI ”TH =
Ll 7 gt
174574 1 1 o)
REIEEAEE TSR]
e e U e

Fig. 5.9 Area tributaria de C6

La carga axial muerta (Pp) proviene del area tributaria (incluyendo tabiqueria), el peso
de las vigas tributarias y el peso propio de la columna. La carga viva (P.) proviene
Unicamente de la losa y puede ser reducida, segun estipula la Norma E.020 Cargas. En
la Tabla 5.2, se resume el metrado de cargas para la columna C6, asi como la carga
axial en servicio y la carga ultima, correspondiente a la primera combinacién de cargas

(correspondiente a solo cargas verticales, ecuacién 5.1).

Tabla 5.2 Metrado de cargas axiales parala columna C6

Sin reduccion de

Con reduccioén de

At Po Carga Viva Carga Viva

(m?) | (ton) Pserv Py Pserv Py
(ton) (ton) (ton) (ton)

7 10.5 4.9 1.1 1.1 5.8 8.4 5.8 8.4
6 21 12.5 3.2 3.0 15.3 22.3 154 225
5 315 20.2 53 4.4 24.1 35.0 25.0 36.5
4 42 27.8 7.4 5.5 32.7 475 34.5 50.6
3 525 35.4 9.5 6.6 41.3 59.8 44.1 64.6
2 63 431 11.6 7.6 49.8 72.0 53.7 78.6
1 73.5 50.7 13.7 8.6 58.2 84.1 63.3 92.7
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En la Tabla 5.2 se trabajé con la carga viva reducida y sin reducir, llegando a dos cargas
ultimas (de disefio). No obstante, en el primer piso, donde siempre se tienen las cargas
axiales maximas, se ve, en los valores resaltados, que la diferencia entre cargas ultimas
es de 8 ton solamente. Esta pequefia disminucién en la carga de disefio saca a relucir
(nuevamente) la baja area tributaria que se ha definido para cada columna (en este caso
se tiene un é&rea total de 73.5 m?). Este hecho, combinado con que se tiene una
sobrecarga baja en comparacion con la carga muerta, ocasiona que la reduccién de la
carga viva tenga poco efecto en el estado ultimo. En la etapa de disefio, se vera si la
carga reducida logra en realidad una “reduccién”, valga la redundancia, significativa en

la cuantia de acero requerida.

Con el simple objetivo de comprobar que los resultados del metrado sean congruentes
con el modelo numérico en ETABS, se vera en la Tabla 5.3 cuanto difiere la carga Ultima
calculada “aproximadamente” del valor mas “exacto” que arroja el software. Para tener
una comparacion coherente, se usaran cargas ultimas con carga viva sin reducir (como
las calcula ETABS).

Tal como se ve en la Tabla 5.3, la diferencia entre los valores es en general bastante
baja, lo que indica que el modelo computacional respalda los célculos de carga axial.
Aunque con esto no se intenta de ninguna manera decir que los niameros son los
verdaderos (obsérvese el error incurrido en el metrado la columna C2), solo que se ha

seguido una metodologia de calculo y aproximaciones acertadas.

Tabla 5.3 Comparacién de cargas axiales calculadas con el software y el metrado para
cada columna en el primer piso

Metrado
Error
Pu (ton)
Ci1 79 69 13%
Cc2 64 64 0%
C3 75 63 16%
ca 56 49 12%
C5 120 114 5%
C6 81 93 15%
c7 121 135 12%
Cc8 89 94 6%

Recordando la definicibn de columna, un elemento sometido simultdneamente a
compresion y flexién, no se deberia dejar de lado el célculo de momentos flectores por

cargas de gravedad. Esto se puede lograr con un modelo de la columna que tome en
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cuenta las vigas adyacentes a ella, que le transmiten momentos flectores. Sin embargo,
mirando la Fig. 5.9, es evidente que cualquier flexion proveniente de un tramo de viga
ser& equilibrada por el opuesto, debido a que las luces de las vigas son muy similares.

Lo mismo sucedera con el resto de columnas internas que se tienen.

Esta ultima asuncion se comprobara usando el modelo de ETABS. Con este se ver si
vale la pena realizar un modelo geométrico para la columna a analizar. Se muestran en
la Tabla 5.4 los momentos correspondientes a la carga muerta y viva, asi como la carga

Ultima para la primera combinacién de la Norma E.060 (Expresion 5.1).

Tabla 5.4 Momentos de carga vertical en las columnas segun el modelo en ETABS

Mp X Mp Y M. X M. Y My X My Y
(ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

Al contrario de lo que sucedia con la carga axial, el momento maximo se encuentra en
el ultimo piso. Se ve que el efecto de la flexiébn por carga de gravedad es casi
despreciable y podria imaginarse que primara la segunda combinacién, que tiene en
consideracion el sismo. No deberia adelantarse conceptos del disefio en concreto
armado en este capitulo, pero las dimensiones que se le han proporcionado a la
columna seran suficiente para tomar el momento maximo de la tabla, y por eso se dice

gue esta combinacion no predominara en el disefio.

Ya que se sabe que se obtendran momentos tan pequefios, hacer un andlisis de cada
columna se vuelve innecesario. En cambio, se usaran los momentos de carga vertical
del modelo tridimensional para ser combinados con los de sismo automaticamente por
el programa.

Si se ve de nuevo el plano (Fig. 5.9), se encontrara que incluso las columnas de borde
no presentaran flexion importante, puesto que las losas transmiten las cargas en
direccion perpendicular al lado del edificio donde se encuentra, ocasionando que el
unico momento “desequilibrado” provenga solamente del peso de una viga y el tabique
sobre esta, si lo hubiera.
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Por lo visto, sera la carga axial la que controle el disefio de las columnas, especialmente
en los pisos inferiores, puesto que estas se encuentran principalmente a compresion.
No obstante, siempre se deberd verificar se tenga capacidad suficiente para resistir el

momento Ultimo de la segunda combinacion, o cual sea que predomine.

5.4 Analisis de muros

Los muros que se analizan en este capitulo, y que seran disefiados en el préximo
capitulo, se les conoce mejor como placas (se les denomina también muros de corte o
estructurales de concreto armado), nombre muy usado en nuestro medio y que sera
usado en esta tesis como sinénimo de “muro” ya que no se tienen ni muros portantes ni
de contencion en este proyecto. Esta estructura bidimensional se define como aquella
que resiste principalmente las cargas laterales provenientes de sismos, que a su vez le
inducen le flexion y cortante en su plano, proveyendo rigidez lateral al edificio
(MacGregor, 2009).

No son muros portantes por definicion, pero estas placas también tendran la
responsabilidad de transmitir cargas verticales a la cimentacion, tal como lo hacen las
columnas. Por ello, en este capitulo se tratara de cuantificar los efectos que tienen las
cargas de gravedad sobre los muros. Las fuerzas sismicas ya se calcularon en el
software ETABS, en el Analisis Sismico, y tendran gran relevancia, no en este, sino en

el préximo capitulo, Disefio en Concreto Armado.

Ya que el muro, si se habla de cargas verticales Gnicamente, cumple con la misma
funcién que una columna, el andlisis se realizara de una manera similar; con areas
tributarias. Se comprob6 en el Subcapitulo 5.3 que este método de analisis tiene una

precision adecuada y se usara para cuantificar las cargas que actlan sobre la placa.

A manera de ejemplificar de este procedimiento, se analizara el muro PL-04, ubicado en
el eje H del edificio. En la Fig. 5.10 se muestra el area tributaria del muro en cuestion.
No obstante, se deben definir primero los tres puntos en donde caeran las cargas
concentradas: P1, P2y P3 servirdn como columnas y el metrado se hara para cada uno
de ellos. Cada uno de los puntos, que luego se disefiardn como nucleos confinados,
tiene su respectiva area tributaria (A en la losa adyacente, sefialadas con distintas

tonalidades en la Fig. 5.10.
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Fig. 5.10 Areas tributarias para el muro PL-04

Asimismo, se tiene un punto adicional donde se concentraran cargas: en el centro de
gravedad del muro (CG) se tomaréa el peso propio de este, que también debera ser
considerado en el metrado. Las cargas axiales del metrado se encuentran expresadas

en la Tabla 5.5, y el total es la carga en servicio del muro.

Para finalizar el analisis de muros por carga de gravedad se deberia hacer una
cuantificacién de los momentos flectores que actiian en la placa seleccionada. Ahora
bien, antes de calcular estos momentos (en la direccién Y-Y) correspondientes a cargas
verticales de la misma forma como se hizo para la fuerza axial, convendria revisar el

modelo en ETABS, donde ya se calcularon estos.

Tabla 5.5 Fuerzas axiales en PL-04 provenientes de cargas de gravedad

CG Pservicio

Piso Po PL Po total

(ton) (ton) (ton) PL-04 (ton)

7 0.99 0.31 0.90 0.28 0.55 0.09 7.50 10.62
6 2.78 0.93 2.54 0.84 1.34 0.27 15.0 23.69
5 4.58 1.55 4.17 1.40 2.12 0.45 225 36.76
4 6.37 2.17 5.80 1.96 291 0.63 30.0 49.83
3 8.16 2.79 7.43 2.52 3.70 0.81 375 62.90
2 9.96 3.41 9.06 3.08 4.48 0.99 45.0 75.97
1 11.75 4.03 10.70 3.64 5.27 1.17 52.5 89.04

La idea es que, si la orden de magnitud de los momentos de carga de gravedad no es

comparable con la de sismo, la primera sea despreciada durante el disefio, por lo que
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incluir el célculo en este capitulo seria irrelevante para el proyecto. Entonces, en la Tabla
5.6 se comparan los momentos por carga vertical (calculados por el programa ETABS)

y los momentos sismicos (tal como se mostraron en el capitulo anterior).

Tabla 5.6 Comparacion de los momentos sismicos y de servicio para el primer y ultimo

piso de PL-04
Muerto 0.88
Piso 7 Vivo 0.02
Sismico 57.54
Muerto 6.27
Piso 1 Vivo 1.75
Sismico 1034.88

El momento flector en servicio (la suma del caso de carga muerta y viva) es 2% y 1%
del momento sismico, para el sétimo y primer piso, respectivamente. Los numeros del
andlisis en ETABS respaldan que hacer un calculo manual de los momentos flectores
por carga vertical no serviria para el disefio: la placa PL-04, como las demas, se

disefiar4 para momentos provenientes solo de cargas sismicas.

5.5 Analisis de escaleras

En el analisis de escaleras se recurren a modelos bastante simplificados que permiten
cuantificar los efectos que tienen las cargas de gravedad sobre ellas. EI modelado y
analisis es en realidad tan sencillo que dedicarle un subcapitulo a estas dentro del
célculo de losas hubiese sido mas que suficiente, pero se les separa en una seccién

aparte ya a que se ha hecho lo propio con cada elemento estructural.

Previamente a crear el modelo geométrico de la escalera a analizar, es necesario definir
cémo va a trabajar esta estructura de concreto armado. La escalera del edificio,
adyacente al hall central, estara apoyada en las vigas de los ejes 4y 5, y no en las
placas que se encuentran a su costado, como se aprecia en la Fig. 5.11. Este
comportamiento esperado se asumira en este capitulo, pero recién se lograra al disefar

la escalera y armarla en la direccién escogida.
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Fig. 5.11 Vista en planta de la escalera

Habra un modelo tipico de la escalera que se repetira en todos los niveles, y otro que
servira para el primer tramo que se conecta al primer nivel, pues esta apoyado en el
suelo y no en la viga. Por lo tanto, la escalera se modelé como se muestra en los

esquemas de la Fig. 5.12.

WD1 WD2 WD1 WDZ WD1
Ll L

— 1.40 — 0.80 4— 1.40 — 10.804— 1.40 —

Fig. 5.12 Modelos usados para el analisis de la escalera
Los tramos horizontales corresponden a los descansos y los inclinados, a la garganta
(estructura que sostiene las gradas). Para calcular las cargas muertas repartidas, es
necesario cuantificar el peso propio de la escalera. El espesor (t) de la garganta se
defini6 como 15 cm. Luego, el peso propio en la garganta se puede calcular con la
siguiente formula (San Bartolomé. 1994). Los términos cp y p se refieren a la dimension
del contrapaso y del paso que son, respectivamente, 0.18 y 0.25 m.

cp cp\? )
PPgarganta = 2.4 > +t |1+ (g) = 0.66 ton/m

El descanso es una losa de 20 cm de espesor, por lo que su peso propio es:
PPdescanso = (2-4)(0-2) = 0.48 tOTl/mz

El andlisis se hara con cargas por unidad de area (para una franja de escalera de 1 m).

A los pesos propios anteriores se le sumara el peso del piso terminado (10 cm) para
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calcular la carga muerta. Sin embargo, como se ve en la Fig. 5.11, el descanso también
carga la mitad de la escalera transversal (en direccién X) y, por ello, se transportan a
ella las cargas muertas (y vivas). Las cargas muertas netas por unidad de &rea para el

descanso y garganta, respectivamente quedan:
wpy = 0.8 ton/m?
wp, = 0.76 ton/m?

La sobrecarga es la misma en todos los tramos de la escalera (0.2 ton/m?2). Recuérdese
que el descanso resiste las cargas vivas del tramo transversal, por eso el peso repartido

W2 €S mayor:
wy, = 0.2 ton/m?
wy, = 0.25 ton/m?

Analizando el modelo tipico de escalera (el que se encuentra a la izquierda en la Fig.
5.12) con las cargas especificadas, se obtendra el diagrama de momentos de disefio.
En la Fig. 5.13 se presenta el modelo del tramo analizado con el diagrama de momentos

flectores correspondiente a la primera combinacion de carga ultima (igualdad 5.1).

g /N
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Fig. 5.13 DMF de carga ultima del tramo tipico de la escalera

Los resultados del analisis, el diagrama anterior, indican que solo se presentan
momentos positivos con un valor maximo y casi constante en la garganta de 2.60 ton-
m. Si se analizara la escalera como una viga horizontal de largo 3.60 m, se llegaria a un
momento de 2.4 ton-m, lo cual indica que se esta trabajando en un correcto orden de

magnitud.

En el siguiente capitulo se disefiaré la escalera con los momentos ultimos calculados. A
pesar de que parece que la totalidad de la flexion es positiva, se colocara un refuerzo
superior para controlar las fisuras y algdn momento negativo que no se ha considerado

en el modelamiento (como en los apoyos).
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Capitulo 6: Disefio en Concreto Armado

Ya en la etapa final del proyecto, se debe disefiar cada elemento estructural analizado
previamente. El material escogido para la estructura es el concreto armado, de gran
popularidad para edificaciones. Este material mixto (concreto mas acero) tiene muchas
ventajas y una de ellas es su buen comportamiento estructural, considerando lo

relativamente simple que es su disefio.

En este proyecto, como se hace con casi la totalidad de proyectos estructurales
actualmente, se aplicara el disefio por resistencia. En resumen, se buscara calcular
cantidades de refuerzo que lograran que todas las secciones transversales del elemento
tengan, con cierto margen de seguridad, una resistencia Ultima acorde con las
solicitaciones calculadas. Estas solicitaciones seran resultado del analisis estructural
realizados en los Capitulos 4 y 5 (de cargas sismicas y de gravedad, respectivamente)
y deberan ser llevadas también al estado ultimo.

El disefio se orientara en todo momento a un comportamiento ductil. Debido a que se
disefia el estado ultimo de los componentes estructurales, es posible decidir como se
desea que estos fallen. Por ejemplo, se deben tener limites en la cantidad de acero que
se le coloca a una seccion de una viga para evitar una falla fragil por compresion en el
concreto, o hacer hincapié en el disefio por cortante (relacionado con una falla fragil)
para impedir que se alcance la capacidad por cortante antes que por flexion (falla de
naturaleza ductil). La Norma de Disefio en Concreto Armado para edificaciones
(NTE.060) facilita el trabajo del disefiador proveyendo pautas para lograr este

comportamiento, paralelamente al logro de la resistencia requerida.

El fundamento tedrico del disefio por resistencia se basa en las publicaciones que hace
desde algunas décadas el Instituto Americano del Concreto (ACI) y se puede encontrar
de manera extensiva en la bibliografia de esta tesis. A continuacién se listan los
principales parametros que se aplicaran en el disefio de todos los elementos en este

capitulo:

e La resistencia a la compresion del concreto (fc) en este proyecto se definié como
210 kg/cmz. Su deformacién unitaria en compresion dltima se toma como 0.003.

e El acero de refuerzo tendra el usual esfuerzo de fluencia (fy) de 4200 kg/cm?, asi
como un modelo constitutivo elastoplastico perfecto.

e Paraelementos en flexion y flexocompresion, se utilizara el bloque de compresiones
como modelo simplificado de esfuerzos en el concreto.

e Ya sea el disefio por cortante, flexion o flexocompresion, la resistencia de disefio

debera ser mayor o igual a la resistencia requerida. La primera es la resistencia
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nominal (que depende de los materiales y la geometria del elemento) multiplicada
por un factor de reduccion, especificado en la Norma. La segunda proviene del

analisis estructural y representa la mayor de las combinaciones de carga ultima.

6.1 Disefio de losas

Las losas de techado son las primeras en la gran cadena de elementos estructurales
gue componen el edificio (IlAmense vigas, columnas, placas, etc.). Esto quiere decir que,
si bien tienen la menor responsabilidad estructural (el fallo de una losa, ademas de ser
improbable, significaria un dafio estructural reducido y pondria la vida pocas personas
en peligro), son las que transmitiran las cargas de los ocupantes de la edificacion a todos
los demas elementos. Para ello, es necesario proveer a las losas con la capacidad

suficiente para cumplir su mision.

Las losas, ya sean aligeradas o macizas, trabajan a flexién y se disefiaran para el
proposito de resistirla. Aunque, se sabe que los momentos flectores en losas (como en
vigas) vienen con fuerzas cortantes asociadas. Si bien en losas no se suele realizar un
disefio por cortante, en el sentido de colocar refuerzo de acero transversal para que
tome dichas fuerzas, se debe verificar que la seccion definida para las viguetas cumpla

con proveer la totalidad de resistencia requerida para el esfuerzo cortante.

Las losas aligeradas seran todas armadas en una direcciéon y de 17 cm de espesor,
como se definié en la estructuracion. Recordando lo descrito en el Subcapitulo 5.1, el
analisis de aligerados se hizo para una vigueta de cada franja tipica de losa, por lo que
el disefio se realizara de la misma forma. La seccién de la vigueta para todos los pafios

de losa aligerada, con sus respectivas dimensiones, es la que se muestra en la Fig. 6.1.

0.40

10

Fig. 6.1 Seccion tipica de las viguetas del aligerado
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Por la forma de su seccion transversal, la vigueta se asemeja a una viga T, de anchos
de ala y de alma, 40 y 10 cm, respectivamente. No obstante, durante el proceso de
célculo de acero, las viguetas se asemejardn mas a secciones rectangulares: para
momentos negativos, el concreto comprimido estara contenido en el almay por tanto se
tomard el ancho de esta para el calculo; para momentos positivos, en cambio, el bloque

comprimido tendr& el ancho del ala (Ottazzi, 2014).

El disefio por flexién se basa en el equilibrio de la seccién en el estado ultimo, tanto para
momentos como para fuerzas. Logrado el equilibrio de la seccion, se debera cumplir el
requisito primordial del disefio por resistencia, en este caso aplicado a elementos en
flexién pura: el momento nominal Mn de la seccién (el momento resultante de la seccién
en estado de resistencia), debidamente reducido con el factor ¢ (igual a 0.9, para flexién
pura), sera mayor o igual al momento producido por las solicitaciones en estado Ultimo
(Mu).

Mu < ¢Mn
Convirtiendo la desigualdad en ecuacion, tomando el valor minimo de la resistencia de

disefio (la que se usara para los calculos), se tiene:

Mu = 0.9 Mn ... (6.1)

El calculo del &rea de acero requerido para lograr tal resistencia es solo una pequefa
parte del proceso de disefio por flexién y es un procedimiento que puede ser facilmente
automatizable. Se mencion6 en el preambulo de este capitulo que se usaria la hipétesis
del blogue de compresiones, lo cual facilita el calculo. A partir de esta suposicién, se

tienen las siguientes ecuaciones de equilibrio, de fuerzas y momentos, respectivamente:

0.85f"_(b)(a) = f,(As) ... (6.2)

0.85f' (b)(a) (d - g) = Mn .. (6.3)

Siendo by d (el ancho de la seccion y su peralte efectivo, respectivamente), las variables
conocidas. Estas ecuaciones se derivan de la teoria de la resistencia de materiales,
tomando en cuenta las hip6tesis listadas al inicio de este capitulo: para un momento
ultimo, se tendra una Unica cantidad de acero en traccion que equilibre el bloque de
compresiones del concreto. La variable a es la altura del bloque idealizado de
compresiones y puede despejarse resolviendo simultdneamente las ecuaciones 6.1 y

6.3, y calculando la raiz de la ecuacion cuadrética que resulta.
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... (6.4)

Conaocido el valor de la altura del blogue de compresiones, se puede encontrar el acero
requerido por las solicitaciones usando la ecuacion 6.2:
|Mul

As = 0, (d ~ %) ... (6.5)

Las ecuaciones 6.4 y 6.5 se usaron en una hoja de célculo para determinar el area de
refuerzo de cada vigueta. Se ve que la teoria detras del disefio por resistencia puede
ser extensa, por lo que se ha tratado de resumir al maximo en estos parrafos, que

serviran también como fundamento para el subcapitulo de Disefio de Vigas.

6.1.1 Disefio por flexion de vigueta analizada

Como se recuerda, en el Subcapitulo 5.1 se analizd la vigueta tipica ubicada entre los
ejes C y D y se encontraron los momentos maximos para los dos casos de carga de
gravedad. También se realizé la combinacion de disefio, puesto que no se precisaba

conocer los momentos sismicos, inexistentes para las losas.

A partir de los momentos Ultimos, se siguid el procedimiento de disefio por flexién,
descrito previamente para calcular el refuerzo. En la Tabla 6.1 se muestra el acero
calculado para cada una de las cinco secciones criticas de la vigueta (reducida por

simetria), asi como el area de refuerzo que se decidi6 colocar.

Se tomara en cuenta el acero minimo que propone la Norma E.060 para evitar fallas
fragiles por agrietamiento. En el Capitulo 10, Articulo 5 de la Norma se proponen limites
inferiores para el acero positivo y negativo, y en el caso de la seccién de vigueta

presentada en la Fig. 6.1 se tiene:
Ast. = 0.34cm?
Asin =091 cm? o As,i, = 1.33(AScaicutado)

La ultima columna de la tabla muestra que en todas las secciones criticas se cumple el
requisito del disefio por resistencia: las cinco secciones tienen una resistencia de disefio

(¢Mn) igual o mayor que la resistencia requerida (Mu).
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Tabla 6.1 Acero requerido y colocado en cada seccion de la vigueta

As As
» Mu Barras $Mn
Seccion calculado SASmin? colocado
(ton-m) colocadas (ton-m)
(cm?) (cm?)
S1 -0.65 1.39 No 203/8” 14 -0.65
S2 +0.30 0.55 No 208mm 1 +0.50
S3 -0.59 1.25 No 203/8” 14 -0.65
S4 +0.28 0.54 No 208mm 1 +0.50
S5 -0.20 0.39 1.3(0.39) = 0.5 cm? 148mm 0.5 -0.25

Con el objetivo de lograr una optimizacion econdmica del disefio del refuerzo (aunque
siempre teniendo como prioridad la seguridad de la estructura), se ajusta la longitud de
las barras de acero a la forma del diagrama de momentos. No obstante, la Norma
peruana exige no cortar el acero en los puntos “teéricos” del DMF vy, por el contrario, dar
cierta holgura a la longitud de los bastones (se recomienda revisar la explicacion de esta
exigencia de la Norma E.060 en los libros de Ottazzi y Blanco). Adicionalmente, se

buscara que los bastones cumplan la longitud minima de desarrollo.
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Fig. 6.2 DMF de cargas Ultimas (trazo continuo) y resistencia nominal (trazo punteado) de
la vigueta con las longitudes de corte exigidas por Norma

En la Fig. 6.2, se muestra el diagrama de momentos Ultimos (que representa la
resistencia requerida) superpuesto con los momentos de resistencia colocados en la

vigueta. Se observa como la resistencia (representada por las lineas puntuadas) se
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amolda a la forma del diagrama de solicitaciones, mas nunca intersectando la linea de
este. Ademas, el lector puede ver en el gréfico que, en cuanto al refuerzo negativo, se
tienen zonas donde se tiene resistencia cero en el centro de las luces. Esto se debe a
que la Norma no exige refuerzo corrido en la parte superior de la losa (caso contrario al

refuerzo positivo).

Tomese en cuenta que la longitud de anclaje para el refuerzo negativo y positivo (para
el tamafio de barras escogidas) es 44 y 28 cm. En todas las secciones se cumple que
la distancia del punto de mayor momento y el punto de corte es mayor a la longitud de

anclaje, cumpliéndose por poco en el caso del apoyo S1.

Aun asi, las longitudes de la Fig. 6.2 no fueron colocadas en el plano de encofrado (que
es el producto final del disefio de losas). Es mejor apoyarse en reglas practicas para
determinar el corte de fierro, especialmente si se tiene un gran volumen de elementos a
disefar: es dificil de imaginar repetir el procedimiento anterior para todos los elementos
disefiados por flexion. Entonces, imitando lo que se hace en algunas oficinas de disefio

estructural, se hard lo siguiente:

o Para el refuerzo superior, se cortaran las barras a una longitud igual a un cuarto
de la luz libre, medida desde la cara del apoyo. Si se tienen dos bastones, el mas
largo tendra dicha longitud y el corto, dos tercios de esta.

e Para el caso especifico de refuerzo negativo en un apoyo extremo (como S5),
donde el diagrama alcanza un pico bastante bajo, se cortara el refuerzo a un
quinto de la luz libre. Este sera el Gnico criterio que no se usara en el capitulo de
vigas.

e Para el refuerzo inferior, se cortaran las barras a un sexto de la luz libre medido
también desde la cara del apoyo, excepto en los extremos de la vigueta, donde

se usara un sétimo.

Usando estos criterios para el corte de fierro, se llega al DMF de resistencias mostrado
en la Fig. 6.3. Estas longitudes son las que se colocaron en el disefio final de la franja

de losa disefada.

Se ve en el gréfico que el diagrama de resistencia colocada tiene una mayor holgura
gue el grafico de la Fig. 6.2. El tnico punto donde se cumplié el requerimiento de manera
ajustada fue en el momento negativo del primer apoyo (seccion S1): fijese que el baston
de @3/8 se corta en la misma coordenada en ambos gréficos. Por tanto, se tiene que
los criterios de corte propuestos son conservadores y cumplen, para esta vigueta al

menos, los limites exigidos por la Norma.
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Fig. 6.3 DMF de cargas ultimas (trazo continuo) y resistencia nominal (trazo punteado) de
la vigueta con las longitudes colocadas al refuerzo

De ninguna forma se trata de demostrar que este método simplificado de corte de fierro
cumple los requisitos para cualquier elemento en flexién (sea viga o losa). No obstante,
se usaran estas reglas practicas para las vigas no sismicas cuyo DMF tenga una forma
similar a la vista en este capitulo: estos criterios aprovechan el hecho que los DMF para
carga de gravedad suelen tener una forma tipica. Sin embargo, la situacién cambia si

es que se tiene una carga puntual o se le agregan momentos sismicos.
6.1.2 Verificacion por fuerza cortante

Como es poco practico y econdémico el colocar refuerzo transversal en las viguetas para
resistir el esfuerzo cortante, debe asegurarse que la seccion de concreto sea capaz de
tomar la totalidad este. Para un elemento en flexo-cortante, se puede estimar la
resistencia nominal a fuerza cortante (Vc) con la siguiente expresion, donde by es el

ancho del almay d, el peralte efectivo:

Ve = 1.1(0.53y/f"cby,d) ... (6.6)

Notese que la Norma permite sobreestimar la resistencia de la vigueta en 10%. Luego,
para poder ser comparable con la carga ultima (mayorada del analisis), la resistencia
nominal sera reducida por el factor ¢, el cual es igual a 0.85 para el disefio por cortante.
Del analisis se conoce que fuerza cortante Gltima maxima en todos los tramos (medida
una distancia igual al peralte efectivo desde la cara) es 1.1 ton. Entonces, usando la

expresion 6.6, se tiene:
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¢Vec=19ton =Vu = 1.1ton

Por lo tanto, las dimensiones de la vigueta son adecuadas para la solicitacion por

cortante y se concluye el disefio de la vigueta tipica en cuestion.

6.2 Disefio de vigas

Las losas aligeradas y las vigas son elementos estructurales sometidos principalmente
a flexion en una direccion, por lo que existen muchas similitudes en su disefio. De hecho,
las hipétesis y formulas para el calculo del acero requerido son exactamente las mismas.
Sin embargo, no debe confundirse el calculo de areas de acero con el proceso integro
de disefio. El primero es un paso, indispensable, por cierto, para lograr el disefio, que

es el fin dltimo de este capitulo.

Ademas de estar sometidas a flexion, las viguetas y vigas soportan esfuerzos cortantes.
Aunque, al contrario de las losas, donde el disefio por cortante es una mera verificacion
de las dimensiones de la seccion, en las vigas debe disefiarse el refuerzo transversal,
gue en este caso seran estribos. Se buscara que la resistencia de disefio de los estribos,

en conjunto con la del concreto de la viga, sea adecuada para la cortante Ultima.

Luego, si bien las losas y vigas se comportan de una manera similar, las segundas
tienen mucha mas responsabilidad estructural, tanto para cargas sismicas como de
gravedad. Por ello, el disefio de vigas tiene consideraciones mas exigentes. Gianfranco
Ottazzi enuncia en su libro buenas practicas en cuanto al armado de vigas, las cuales

se han seguido para este proyecto, y entre las mas importantes se encuentran:

e Se deben disponer de dos barras, por lo menos, de refuerzo corrido, arriba y
abajo.

e El area de las barras corridas inferiores debe ser por lo menos la tercera parte
del acero positivo colocado en la seccién critica (de maximo momento).

o El areade las barras en el punto de inflexion debe ser la tercera parte, al menos,

del acero negativo en el apoyo.

Ademas, si la viga tiene responsabilidad sismica, es decir, tiene fuerzas internas
considerables provenientes de cargas laterales y su falla podria comprometer el buen
comportamiento sismico del edificio, se tienen exigencias adicionales, estipuladas en el
Capitulo 21 de la Norma E.060. Las siguientes se aplican para edificios de Muros

Estructurales, como lo es el de este proyecto (ver Subcapitulo 4.3.5):
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e El acero corrido, tanto superior como inferior, debera ser mayor al acero minimo
y proveer una resistencia la flexion mayor a la cuarta parte de la resistencia de
cualquier seccion.

e Los estribos no solo deberan dar una resistencia mayor a la cortante ultima, sino
gue también deberdn cumplir con los requisitos del disefio por capacidad y
confinamiento (estos criterios se desarrollaran a detalle en el Subcapitulo 6.2.3).

Como se dijo péarrafos arriba, el procedimiento para determinar el acero por flexiéon en
las secciones es el mismo para las vigas y las viguetas, asi que se usara para el célculo
la misma base tedrica y formulas presentadas en el Subcapitulo 6.1. A continuacion,
se disefiara, tanto por flexion como por cortante, la viga V-01, viga no sismica, donde
prevalecen las cargas verticales. Luego, se describira brevemente el disefio de la viga
V-05, haciendo énfasis en las consideraciones especiales que tiene el disefio de

elementos de mayor responsabilidad sismica.
6.2.1 Disefio por flexion de la viga V-01

Con el Diagrama de Momentos Flectores de cargas verticales hallado en el Subcapitulo
5.2 y los momentos de sismo, extraidos del modelo en ETABS, se obtienen en la Tabla

6.2 los momentos maximos para cada caso de carga en las siete secciones criticas.

Se procede, luego, a calcular las cargas en estado ultimo, en forma de las tres
combinaciones (son cinco si se consideran los signos) de resistencia requerida
propuestas en el Articulo 9.2 de la Norma E.060, correspondientes a carga muerta (D),

viva (L) y de sismo (S).
U=14D + 1.7L L =25 L)ALS U=09D %S

Tabla 6.2 Momentos en las secciones criticas de V-01 para cada caso de carga

Seccién S2 S3 S4 S5 S6 S7
M- . -3 -1.3 -0.3
Muerto
+1.9 +0.7 +0.7
. -0.6 -0.3 0
Vivo
+0.4 +0.1 +0.2
Sismo +0.7 +0.8 0

En el modelo sismico se consideraron discontinuidades ambos lados de la viga V-01
(por el reducido anclaje que tendria), es decir se decide desde el principio quitarle
cualquier responsabilidad sismica. Por ello, el momento sismico es mucho menor al que

se esperaba, ocasionando que cobre relevancia la primera combinacion de cargas.
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En la Fig. 6.4 se grafica la envolvente de momentos flectores para la viga analizada, con
la que se disefiara esta ultima. La envolvente propiamente dicha se muestra con la
superficie gris, mientras que el DMF de la primera combinacién se representa por la
linea oscura. Notese que ambos trazos coinciden en casi todo lo largo de la viga, salvo

en el pendltimo apoyo, donde la segunda combinacion parece cobrar relevancia.
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Fig. 6.4 Envolvente de momentos flectores parala viga V-01

Calculados los momentos de disefio, se realizara el célculo del acero por flexiéon, como
se muestra en la Tabla 6.3. Recuérdese que la seccién de la viga es 25x40 y que los
momentos se toman a la cara del apoyo (es decir los momentos de disefio son menores

a los “picos” de la envolvente de la Fig. 6.4).

Tabla 6.3 Acero requerido y colocado en cada seccidn de la viga

As
» Mu S Barras $Mn
Seccion &ASmin? colocado
(ton-m) (cm?) colocadas (ton-m)
(cm?)

S1 -2.33 1.86 2 cm? 201/2” 2.6 -3.2
S2 3.34 2.70 No 103/87+201/2” 3.3 4.05
S3 -5.22 4.32 No 401/2” 51 -6.1
S4 1.15 0.91 2 cm? 201/2” 2.6 3.2
S5 -2.7 2.17 No 201/2” 2.6 -3.2
S6 1.32 1.04 2 cm? 201/2” 2.6 3.2
S7 -0.42 0.33 2 cm? 201/2” 2.6 -3.2

Se observa en la Tabla 6.3, debido a que se tienen en general bajas solicitaciones en

flexion, se colocaron también bajas cantidades de acero. Tomando en cuenta que el

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




acero maximo para una seccion de 25x40 y la resistencia f'c especificada es 13 cm?, los
valores de area de acero estan notoriamente mas cerca del limite inferior, de 2 cm2.
Incluso, en algunas de las secciones criticas goberno el disefio la cantidad minima, pues

el acero requerido era menor al limite.

Pareceria, entonces, que la viga esta sobredimensionada. Sin embargo, reduciendo 5
cm el peralte o el ancho (uno a la vez), se obtienen tres de las cuatro secciones con
acero minimo, solo que el valor de este ultimo decrece 0.3 cm2. Dicho esto, colocar una
seccion tan pequefia, como lo seria una con un peralte de 35 o ancho de 20 cm, no
parece presentar muchas ventajas del lado econémico. Por lo tanto, se conservaran las
dimensiones definidas en el Capitulo 3, teniendo, ademas, tamafios uniformes en todas

las vigas.

Se menciond en este capitulo que el célculo de areas de acero es solo una parte del
disefio. Luego de definir la cantidad de acero por cada seccion, se debe determinar la
longitud de las barras a colocar. Se puede ver en la Tabla 6.3 que existe un comudn
sumando en las barras colocadas en todas las secciones: 201/2”. Esto se hizo a
proposito para que estas dos barras se conviertan en el acero corrido inferior y superior,
ya que cumplen con los requisitos que se enunciaron en este capitulo. Con estas barras
corridas, se ve en la misma tabla, la necesidad de colocar bastones, y lograr la

resistencia requerida, se limita a solo dos de las siete secciones criticas.
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Fig. 6.5 Disefo del refuerzo longitudinal de la viga V-01

Para culminar el disefio por flexién, se debe acotar el corte de fierro de cada baston.

Para ello, se recurrira a las reglas practicas enunciadas en el Subcapitulo 6.1. La
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elevacion del disefio final de la viga se presentara al final del Subcapitulo 6.2.2, una
vez realizado el disefio por cortante, pero en la Fig. 6.5 se muestra el refuerzo

longitudinal disefiado para las solicitaciones.
6.2.2 Disefio por fuerza cortante de viga V-01

Se mencion6 en el preAmbulo de este capitulo que la viga debia tener capacidad
suficiente para los esfuerzos provenientes de momentos flectores y fuerzas cortantes.
El disefio por cortante de igual o mayor importancia que el disefio por flexion, ya que

estd asociado a una falla fragil, siguiendo la filosofia de disefio ductil.

Por lo visto en el Subcapitulo 6.2.1, V-01 no es una viga sismica: las cargas sismicas
no tienen mayor relevancia en el disefio y siempre tienen protagonismo las cargas de
gravedad. Por tanto, el disefio por cortante se limitara a brindar la resistencia requerida
por la carga ultima, dejando de lado el disefio por capacidad (Para el disefio de una viga
sismica ver el Subcapitulo 6.2.3) y se seguiran los requisitos establecidos en Norma
E.060, Capitulo 11.

Se debera cumplir, de acuerdo al disefio por resistencia, la desigualdad 6.7 (N6tese que

se ha “desmenuzado” la resistencia nominal en sus componentes).

Vu<¢pVn=¢dVc+Vs) ... (6.7)
Con la desigualdad anterior, es posible encontrar la resistencia requerida del estribo
(Vs), a partir de la cortante dltima (Vu) y la resistencia del concreto (Vc) y con ella,
calcular el espaciamiento de estribos para obtener dicha resistencia. Recuérdese que el
factor de reduccion de resistencia (¢) es 0.85 para el disefio por cortante.

_ Avfyd
S

Vs ... (6.8)

Para la totalidad de vigas se utilizaran estribos de 8 mm (salvo algunas que necesiten
una capacidad superior por requerimientos sismicos, como se vera en el préximo
capitulo). La variable Av se refiere al area total de los dos ramales del estribo usado,

gue serd, en este caso, 1 cm?2,

La solicitacion de disefio es representada por el diagrama de fuerzas cortantes de la Fig.
6.6. Este corresponde a la cortante uUltima resultante de la primera combinacion de
cargas, que toma en consideraciéon Unicamente cargas de gravedad (para revisar la

magnitud y distribucion de cargas en la viga en cuestion, véase el Subcapitulo 5.2).

Obsérvese en la Fig. 6.6 que los picos del diagrama estan “truncados”: si bien el

diagrama tedrico mostraba valores maximos mayores, la Norma permite y recomienda
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disefiar con el valor de fuerza cortante a una distancia de la cara igual al peralte efectivo

de la seccion.
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Fig. 6.6 Diagrama de Fuerza Cortante de la viga V-01

Del DFC de la Fig. 6.6 se obtienen los dos valores maximos absolutos de cortante en el
primer tramo de la viga: 6.0 y 4.4 toneladas. Primero, se disefara el refuerzo transversal

con el mayor de los dos. Entonces, reemplazando la ecuacion 6.8 en la 6.7, se tiene:

6.0 Ayf,d
¢

La resistencia a la cortante proporcionada por el concreto (en una seccién rectangular

... (6.9)

en flexion pura) se puede estimar con la ecuacién 6.10 (de la cual se deriva la expresién

6.6 vista en el subcapitulo de losas).

Ve =0.53f'.b,d ... (6.10)
Con las dimensiones de la seccion, la resistencia nominal del concreto resulta 6.53 ton.
Luego, reemplazando el valor de Vc en la ecuacion 6.9, se puede obtener el valor de

espaciamiento requerido, con el resto de variables conocidas:
s =380cm

Debido a que el concreto toma casi la totalidad de la fuerza cortante dltima, el
espaciamiento resulta demasiado grande, casi 4 m, lo cual, al ser absurdo, no se
colocara en el disefio. En su lugar, se considerara el espaciamiento maximo: la Norma
limita el espaciamiento a la mitad del peralte efectivo, tal que se controlen las grietas

diagonales, de 45° con respecto a la horizontal. Entonces, los estribos quedaran
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espaciados a 15 cm. El disefio por cortante de las secciones de maxima solicitacion se
resume en la Tabla 6.4. Colocar estribos de 8 mm cada 15 cm significa proporcionar a
la viga una resistencia de disefio (¢Vn) igual a 14 ton, es decir, una sobrerresistencia de

por lo menos 8 ton en todas las secciones.

Tabla 6.4 Disefio por cortante de la viga V-01

Vu (ton) Vc (ton) s (cm) O] S Cc()(l:cr)‘f;ldo
6 380
49 6.53 No 17 15
2.2 No

Con el refuerzo longitudinal y transversal disefiado, se presenta en la Fig. 6.7 la

elevacion de V-01.
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Fig. 6.7 Disefio del refuerzo transversal de la viga V-01
6.2.3 Disefio por capacidad de viga (sismica) V-05
Laviga V-05 tiene como apoyos extremos las placas PL-03 y PL-07, las cuales, al resistir

cargas laterales, le transmitirdn grandes fuerzas sismicas, modificando su

comportamiento con respecto a la viga V-01 (y otras similares).
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El disefio del refuerzo longitudinal (por flexién) difiere muy poco a lo visto anteriormente,
por lo que no se hard mucho énfasis en ello. Podria decirse quiz& que por el hecho que
las condiciones de borde son empotramientos, se debe colocar gran cantidad de acero
en los extremos, o que las fuerzas sismicas provocan que se tenga especial cuidado
con la inversién de momentos. No obstante, los conceptos y criterios de disefio no son

ajenos a los presentados en lo que va de este capitulo.

Lo particular de esta viga, Yy la razén por la que se le dedica un subcapitulo, es el disefio
del refuerzo transversal. Lo primero que se debe tener en cuenta es que la cortante de
disefio ya no sera la cortante Ultima, sino la proveniente del disefio por capacidad. Dado
el acero por flexibn como se muestra en la Fig. 6.8, que para propdsitos de este capitulo
se asumira ya disefiado, se determinara una cantidad de refuerzo transversal tal que se

induzca una posible falla por flexién sobre una por cortante.
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Fig. 6.8 Refuerzo longitudinal (por flexion) de V-05

En la Fig. 6.9 se observa el diagrama de momentos sismicos y la resistencia ofrecida
por el acero colocado. El refuerzo longitudinal cumple sin problemas los requisitos de
resistencia pero, de cualquier forma, la norma no es muy exigente con el acero por
flexion. El limite de acero maximo no trae problemas a este disefio de refuerzo
longitudinal, ya que la cuantia en compresién es la misma que en traccion, por lo que,
para propésitos de disefio por flexion el acero pareciera no tener limite superior. Por otro
lado, se vera mas adelante que para el disefio por capacidad se prefieren las cuantias

lo méas bajas posibles.

La Norma estima la cortante de disefio por capacidad (Vuc para no confundir con la
cortante Ultima del andlisis estructural, Vu) mediante la siguiente expresion (Articulo
21.4.3 de la NTE.060):

> Mn
Vuc = 7 + Visos <25Vu
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Fig. 6.9 Diagrama de momentos altimos y resistentes de la viga V-05

La cortante Vises S€ calcula con las cargas verticales amplificadas (en 1.25 porque es
una combinacion que incluye sismo) analizando cada tramo como una viga simplemente
apoyada (isostatica). En el caso de esta viga, que solo carga una pequefia porcion de
la losa central y su peso propio, este valor es despreciable (del orden de 2 toneladas,

casi insignificante frente al otro término de la expresion).

Ahora, ya que se esperan grandes valores de cortante en el disefio por capacidad,

conviene darle un vistazo al maximo aporte de los estribos a la resistencia por Norma.

VSmax = 2.1 flc(b)(d) ... (6.11)

Para la viga en cuestion, este limite toma el valor de 38 ton. En la Tabla 6.5, se muestran
los momentos nominales calculados para la viga (en la Fig. 6.8, el refuerzo es simétrico
con respecto al eje longitudinal de la viga, por lo que el momento nominal sera el mismo
arriba y abajo en los extremos de luces), y la cortante de capacidad (en negritas) con la

gue se calculo el espaciamiento s.

Tabla 6.5 Disefio por capacidad de V-05

Tramo As Mn Ln 2.5Vu Vuc /s 2
(cm?) (ton-m)  (m) (ton) (ton) G HENE
20.4 26.5
Luz1l 20.4 26.5 1.7 60 30 No 9
Luz 2 204 26.5 2.6 28 16 No 25
20.4 26.5

En las vigas sismicas, los estribos no solo dan la resistencia requerida por capacidad,

también cumplen la funcién de confinar los extremos mas solicitados, tal que se alcance
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la ductilidad asumida en un principio. Una vez calculado el espaciamiento de estribos
requerido por capacidad, entonces, se verificara que cumplan los requisitos minimos de

confinamiento.

La Norma tiene cuatro criterios de confinamiento, de los cuales se debe elegir el més
conservador, es decir, el que dé el menor espaciamiento de estribos. El requisito que
suele controlar el disefio (en vigas poco peraltadas), y que por cierto lo hace en esta

Ya que un cuarto del peralte efectivo es menor al limite de 15 cm, este ultimo sera el
espaciamiento de confinamiento. La distancia (desde la cara del apoyo) en la cual se
colocaréa dicho confinamiento sera dos veces el peralte de la viga, que es 100 cm. El

disefio final de la viga, con el refuerzo transversal incluido, se muestra en la Fig. 6.10.

V-05 (25x50)
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b
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ima 250 1.0
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F—= F— — 33
ONE 1@5@0 cext e @5, 7@15,r@20 et 238" 1@5 r@d clext

Fig. 6.10 Refuerzo transversal de V-05

6.3 Disefio de columnas

Hasta el momento, el disefio se ha realizado para elementos sometidos a flexion pura.
Las columnas tienen un comportamiento que difiere en cierta medida con las vigas,
puesto que soportan, ademas, una carga axial, usualmente en compresion. Entonces,
una columna no tendrd un Gnico estado Ultimo, pues se tienen dos variables en la

solicitacion que origina la falla: el momento flector y la carga axial.

Es por este comportamiento complejo que se prefiere siempre trabajar con un diagrama
de interaccion, grafica que representa el estado Ultimo de la columna para cada juego

de momento y carga axial nominal.
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No obstante, para definir el diagrama de interaccibn de una columna, no solo se
necesitan las dimensiones de la seccién bruta sino que se debe conocer el area de
acero y su distribucién. Pero se sabe también que la cuantia de acero se debe colocar
de acuerdo a las solicitaciones. Entonces, el disefio debe ser un proceso iterativo,
variando las cuantias de acero tal que se ajuste el diagrama de interaccion a las
solicitaciones, representadas por pares ordenados en el grafico. Este procedimiento

sera posible con una herramienta de computacién, como lo es una hoja de calculo.

Luego, si para una determinada cuantia de acero existe un diagrama de interaccion se
deberia definir qué significa este pardmetro y cual es el intervalo de valores que puede
tomar. La definicibn de cuantia en columnas varia en cierta medida con la que se

enunci6 para vigas.

p= AST
(b)(h)

Ya que la columna no esta sometida exclusivamente a flexion y usualmente tiene varias
capas de refuerzo, el concepto de acero a tracciéon y peralte efectivo pierden validez. La
cuantia sigue siendo una relacién entre area de acero y concreto, pero toma en cuenta
ahora la totalidad de acero colocado (Ast) y la seccién bruta (b x h). La cuantia es

limitada por la Norma como sigue:
1% < p < 6%

Dada la baja magnitud de cargas que se ha visto en el andlisis, se puede suponer que
la cuantia no llegara al valor maximo y, mas bien, estara muy cerca, en la mayoria de

casos, al valor de 1%.
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Fig. 6.11 Diagrama de interaccién de disefio de la columna C3 (con p=1%)

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




Con la cuantia definida para una determinada seccion, se puede trazar el diagrama de
interaccion. La Fig. 6.11 es un diagrama para una de las columnas a disefiar, usando la
cuantia minima, que servira para graficar las caracteristicas del problema del disefio de

columnas. La fuerza axial positiva corresponde a compresiones en la columna.

Ademas del trazo del diagrama de interaccion, en la Fig. 6.11 se grafica con una linea
mas suave la excentricidad minima especificada en la horma (aproximadamente 0.022
cm, lo cual significa 9% del peralte de la columna) que limita el diagrama en la zona de
compresiones altas. Si se tienen en el analisis excentricidades menores a esta, el
“techo” de la carga axial nominal sera la que controle el disefio. Esta carga méxima,

viene dada por:
Pn =0.8(0.85f' (Ag — Asr) + fyAsT)

Si se toma en cuenta que el factor de reduccién para flexocompresion es 0.7, la carga

de disefio es:

¢Pn = 0.56(0.85f" (Ag — Ast) + fAsr) ... (6.12)

Conforme se acercan al estado de falla correspondiente a la flexion pura, las columnas
se suelen comportar muy diferente, asemejandose a una viga. Este comportamiento se
puede observar en el diagrama de interaccion de la Fig. 6.11, donde se ve una fuerte
caida en el momento resistente en las aproximaciones al punto de carga axial nula.
Asimismo, existe en esa zona una discontinuidad en la curvatura del grafico, que
corresponde a un cambio gradual del factor de reduccion (derivado del cambio de

comportamiento del elemento estructural) hasta llegar a 0.9.

El comportamiento de viga solo gobernard el disefio en casos muy especificos, ya que
se tienen en general excentricidades muy bajas, correspondientes al dltimo nivel del
edificio. En este, la carga axial es relativamente pequefia y suelen haber giros

considerables en los nudos.

Antes de dar paso al desarrollo del disefio de la columna seleccionada, se debe acotar
gue todas las columnas de este proyecto de estructura corresponden a la clasificacion
de “columna corta” (no confundir con la denominacién de columna cautiva entre
tabiques), puesto que ninguna tendra problemas de esbeltez. La relacion entre la carga
critica tedrica de pandeo y la carga ultima, en todas las columnas, es del orden de 10 a
1.
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6.3.1 Disefio del refuerzo de la columna C3 por flexocompresion en
X-X

Se definira la armadura de la columna analizada en el Subcapitulo 5.3 a partir de las
cargas axiales del metrado y los momentos calculados con el software ETABS,
mostrados en la Tabla 6.6. Los momentos en X corresponden al sismo en X-X y los

momentos en Y, al sismo en Y-Y.

La columna a disefiar tiene dimensiones transversales de 30 por 25 cm (el lado largo es

paralelo al eje X).

Tabla 6.6 Cargas y momentos de la columna C3

Ms x Ms v
(ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton-m)
7 4.9 1.1 2.6 1.0 -0.6 0.8 -0.2 0.3
6 12.5 3.2 2.3 1.1 -0.5 0.7 -0.2 0.2
5 20.2 5.3 2.3 1.1 -0.5 0.7 -0.2 0.2
4 27.8 7.4 2.2 1.1 -04 0.6 -0.1 0.2
3 354 9.5 2.0 1.0 -0.3 0.5 -0.1 0.1
2 43.1 11.6 1.6 0.9 -0.2 0.3 -0.1 0.1
1 50.7 13.7 1.1 0.7 -0.1 0.1 0.0 0.0

A partir de estos valores se calculan las cargas y momentos ultimos. Solo se incluyen
las dos primeras combinaciones de carga Ultima, pues son las Unicas que aportan
valores maximos de carga de disefio. Ya que la columna se reforzara simétricamente,

la inversién de momentos (por sismo) estara debidamente controlada.

Tabla 6.7 Cargas y momentos ultimos en columna C3

Ul=14D+1.7L U2=1.25D+L)+S
Piso Pu Mu x Mu v Pu Mu x Mu v
(ton) (ton-m) (ton-m) (ton) (ton-m) (ton-m)
7 8.4 -1.2 1.5 7.4 3.6 2.3
6 22.5 -1.0 1.4 19.6 3.1 2.2
5 36.5 -0.9 1.3 318 3.1 2.2
4 50.6 -0.8 1.1 43.9 2.9 2.1
3 64.6 -0.6 0.9 56.1 2.5 1.8
2 78.6 -0.1 0.6 68.3 1.9 1.4
1 92.7 0 0.2 80.4 1.1 0.8
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El disefio del refuerzo se realizara cada tres pisos, como se ve en las divisiones de la
Tabla 6.7, de acuerdo a la longitud de las barras con la que se construira la columna. Ya
gue abajo del primero se tiene la cimentacion, se agruparan los niveles de la siguiente
manera: primero y segundo; del tercero al quinto; y los dos ultimos pisos. Logicamente,
la carga axial mas importante se encuentra en el primer piso, y ser4 esa carga sera la
que gobierne el disefio del primer grupo de niveles; mientras que el momento suele

ganar importancia acercandose a la azotea.

En los pisos donde predomina la flexién, el momento mas grande es en la direccion X-
X. Conservadoramente, los puntos del diagrama de interaccién de disefio se calcularon

asumiendo una distribucién uniforme del refuerzo en las cuatro caras de la columna.

Tabla 6.8 Cargas de disefio y acero colocado

_ Combinacion Pu Mu x Barras Ast
Piso L [}
de disefio (ton) (ton-m) colocadas (cm?
7 7.4 3.6
uz2 405/8+2@3/4 13.7 1.8%
6 19.6 3.1
5 31.8 3.1
4 u2 43.9 2.9 45/8 8 1.1%
3 56.1 2.5
2 78.6 0
Ul 405/8 8 1.1%
1 92.7 0
120 120
100 100
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Fig. 6.12 Diagramas de interaccién de la columna C3 con p igual a 1.1% (izquierda) y
1.8% (derecha)
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En la Tabla 6.8, se muestra el acero requerido para que los diagramas de la Fig. 6.12
engloben las solicitaciones ultimas (verificando siempre que se tenga resistencia
suficiente para el resto de combinaciones), tomando en cuenta que las dimensiones de
seccion son 25x30. A partir de esto, se colocaron las barras de acero, tratando de tener

barras de didmetros iguales corriendo en todo lo alto de la columna.

Se observan en la Fig. 6.12 los dos diagramas de disefio, con un acero uniformemente
distribuido en las cuatro caras de la seccion. El primero es el diagrama de interaccion
para el disefio de los cinco primeros pisos, en el cual se observa que el primer piso, que
estd en compresion pura, controla el disefio y, por tanto, cobra importancia la expresion
6.12 (compresién méaxima). El segundo grafica la resistencia para los dos Ultimos pisos:

los momentos flectores son los que gobiernan el disefio de la columna.
6.3.2 Disefio del refuerzo transversal de la columna C3

Al igual que las vigas, el refuerzo transversal en columnas (que seran estribos en el
presente proyecto) tiene como objetivo principal proveer resistencia a la fuerza cortante.
El disefio de los estribos es exactamente igual en procedimiento y en fundamento teérico

al desarrollado para la viga en el Subcapitulo 6.2.2.

Sin embargo, la gran mayoria de columnas no precisa de un refuerzo puesto que sus
solicitaciones por cortante son pequefias. La columna analizada (C3) tiene cortante
méaxima en el ultimo piso, correspondiente a la segunda combinacion de cargas y al

sismo en X-X, cuyo valor amplificado es:
Vu=3.20ton

Usando la igualdad 6.10, la seccion de concreto (25x30) puede dar una resistencia de
disefio (¢Vc) igual a 3.90 ton, por lo que, te6ricamente al menaos, la columna no necesita
refuerzo transversal en el alma, pues el concreto tiene capacidad de sobra. El
espaciamiento de estribos que se colocard serd el minimo exigido por Norma: una

distancia igual al lado menor de la columna, en este caso, 25 cm.

En la Fig. 6.13 se muestra el disefio final de la columna, tanto para el acero longitudinal
como el transversal. Se observa que la distribucién es simétrica para ambas direcciones,
siguiendo en la medida de lo posible la asuncion inicial de refuerzo distribuido en todas

las caras.
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Fig. 6.13 Disefio de la Columna C3

6.4 Disefio de muros

En un proyecto estructural de un edificio de muros de concreto, es imaginable que es
de especial importancia el disefio de las placas, ya que la edificaciéon esta “apoyada”
lateralmente en ellas. Al poner tanta responsabilidad sismica en estos elementos
estructurales, se debe tener también un gran cuidado al darles la capacidad suficiente
para cumplir con su mision. Para ello, la Norma E.060 detalla los requerimientos

minimos de disefo, en el acapite ‘Muros estructurales’.

En placas, existen dos tipos de refuerzo: uno distribuido, vertical y horizontal; y otro
concentrado, siempre vertical en los extremos (nucleos), como se ve en la Fig. 6.14. Este
refuerzo, en conjunto con las dimensiones elegidas para la seccion, le dara al muro la
capacidad deseada. Las dimensiones de la seccion, que suelen ser grandes en
comparacion con una columna, hacen que el muro tome gran parte de las fuerzas
sismicas, las cuales le producen momentos flectores, fuerzas cortantes y cargas axiales.

La capacidad mencionada, entonces, debe ser adecuada para estas solicitaciones.

Nticleo 1 d vertical @ horizontal Nucleo 2
ZHEEEENEEEEE =
Fé Lw ¥

Fig. 6.14 Tipos de refuerzos colocados en las placas

Las dimensiones de la placa también tienen un rol importante en su comportamiento
durante una posible falla ante cargas sismicas y pueden cambiar totalmente el disefio

de esta. Afortunadamente, todas las placas en este edificio son esbeltas, es decir, su
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altura (los 7 entrepisos, de 2.55 m cada uno, dan 17.85 m en total) es mayor a su longitud
(la placa mas robusta tiene 7.9 m de longitud). Entonces, es mas facil inducir en ellas
una falla por flexion sobre una por cortante. A partir de esta afirmacion, se puede

describir como sera el disefio de cada muro.

La accién conjunta de la carga axial, proveniente de cargas de gravedad y sismo, y el
momento flector sismico ocasiona que el muro tenga que ser disefiado por
flexocompresion y los nucleos extremos los que influyen en mayor medida la resistencia
tltima. Al igual que las columnas, esta resistencia se grafica en forma de un diagrama
de interaccion, el cual debe englobar los puntos de las combinaciones Ultimas. Ahora,
la dificultad radica en que no se conoce a priori la posicién y el tamafio del refuerzo en
los nudcleos, ni mucho menos cuantas capas se tiene de acero distribuido en el alma
(aunque estos ultimos no afectan demasiado a la resistencia). Entonces, el problema
involucra gran cantidad de iteraciones hasta llegar a la solucién que mas se ajuste a las

solicitaciones.

El refuerzo distribuido colocado en el alma puede que no tenga gran influencia en la
flexocompresion, pero juega un papel importante en la resistencia a la fuerza cortante.
Debido a que las fuerzas cortantes generan fisuras inclinadas, tanto el refuerzo vertical
como el horizontal aportan capacidad al muro, controlando dichas grietas, y es por esto
que la Norma E.060 de Concreto Armado fija valores minimos para ambos. Sin
embargo, solo el refuerzo horizontal entra en el calculo del disefio por cortante, en donde
se determinan el espaciamiento que debe tener este acero repartido. Finalmente, es
necesario acotar que el disefio por cortante en placas se hace por capacidad. Al
respecto, el Articulo 21.9.5 de la Norma E.060 especifica lo siguiente: siempre que la
seccion sea subreforzada®, la cortante Ultima debe ser ajustada (amplificada) al

momento nominal (colocado) correspondiente.
6.4.1 Disefio de los nucleos del muro PL-04 por flexocompresion

Se disefiara el muro PL-04, analizado en el Capitulo 4 y 5. La placa es rectangular y
tiene un espesor (t) de 25 cm y un largo (L) de 4.9 m. En la Tabla 6.9 se detallan todas
las solicitaciones que serviran en el disefio por flexocompresion: las cargas axiales y los

momentos en la direccion de andlisis.

El lector puede notar la ausencia de momentos por carga vertical en la Tabla 6.9, y es

gue en el Capitulo 5, se demostrd cuantitativamente que estos son despreciables en

4 Ya que es dificil de aplicar el concepto de acero balanceado a placas por la gran cantidad de
filas del refuerzo, una seccion subreforzada se define como la que tenga el acero més alejado
del borde comprimido con €=0.004 o mas, segun el Articulo 10.3.5 de la NTE 0.60.
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comparacion con los momentos sismicos, por lo que no vale la pena considerarlos en el

disefo.

Tabla 6.9 Cargas para el disefio por flexocompresién de PL-04

Ps Ms
(ton) (ton)  (ton-m)
7
6 21.65 2.04 7.24 79.7
5 33.36 3.40 11.16 156.3
4 45.07 4.76 14.97 306.4
3 56.78 6.12 18.39 512.7
2 68.49 7.48 21.13 773.3
1 80.20 8.84 22.93 1034.9

Luego, en la Tabla 6.10, se usan las cargas descritas para realizar cuatro combinaciones
de carga ultima (ya que las placas se disefian para resistir cargas sismicas, se tomaron
en cuenta solo las combinaciones que consideran sismo). El disefio se hara cada tres
pisos, al igual que para las columnas. En este capitulo solo se desarrollaré el disefio

de los dos primeros pisos.

Tabla 6.10 Cargas ultimas de PL-04 para cuatro combinaciones (solo los primeros pisos)

Ul=125(D+L)+S U2=125D+L)-S U3=09D+S U4=09D-S

Piso Mu Pu My Pu Mu Pu Mu Pu
(ton-m) (ton) (ton-m) (ton) (ton-m) (ton) (ton-m) (ton)

2 773 116 -773 74 773 83 -773 41

1 1035 134 -1035 88 1035 95 -1035 49

Con las cargas de disefio cuantificadas, se debe proceder a modelar el complejo
comportamiento de la placa en estado ultimo, para lo cual se dibujaran diagramas de
interaccion. Los diagramas corresponderan a un modelo, desarrollado en una hoja de
calculo, donde cada fila de acero (incluyendo los nucleos, que se modelan en una fila)
y el concreto aportan a la seccién su resistencia, para varias posiciones de eje neutro.
Es decir, para el disefio por flexocompresion, la placa se modelara como una columna

larga, como se puede apreciar en la Fig. 6.15.

Para realizar el proceso iterativo que es el disefio por flexocompresion, se necesitara un

punto de partida y tener una cantidad estimada de acero en los nucleos ubicados en el
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borde de la placa, ya que se conoce que son los que mas influyen en la resistencia a la

flexocompresion.
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Fig. 6.15 Modelo de la placa para el disefio por flexocompresion. Adaptada de Wight &
MacGregor (2009)

Para el primer piso, se haré un célculo rapido del acero con el momento maximo ultimo,
como si la placa estuviera en flexién pura. El brazo de palanca (jd) se estimara con el
valor empirico de 0.9 veces el largo (L, o Lw) del muro (Blanco, 1994). Ciertos ingenieros
recomiendan 0.8 veces L como brazo de palanca, lo cual es bastante mas conservador,
aunque todavia no se tenga ninguna certeza de cual sera la profundidad del eje neutro

de la seccion.
Mu = 1035000 kg.m = ¢p(As)(fy)(jd) = 0.9(4s)(fy)(0.9L)
As = 60 cm?

Este es Unicamente un valor inicial para el disefio y se espera que sea un valor cercano
al refuerzo mas 6ptimo para las solicitaciones. Entonces, se colocan provisionalmente
12 barras de @1” en cada nucleo para reforzar la placa simétricamente, porque se tiene
el mismo valor de Mu para ambos sentidos. El acero vertical repartido se considerara

como el minimo (0.0025 de cuantia):
ASy min = 0.0025(25)(490) = 30.6 cm?

Por lo tanto, se colocara, provisionalmente al menos, dos mallas (una en cada cara del
muro) de @3/8 cada 22 cm, entre los elementos de borde. El diagrama de interaccion
de la seccidn, con el refuerzo definido, se grafica en la Fig. 6.16. La seccién de muro es

simétrica, asi que también lo seré el diagrama.
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En la Fig. 6.16 se evidencia que se tiene capacidad de sobra en compresién. Esto suele
ser una caracteristica de los muros de corte: la compresion maxima casi nunca controla
el disefio, incluso en el primer piso, donde se tiene la compresion maxima. Se puede
notar ademas que se tiene una resistencia a la flexion mayor a las solicitaciones ultimas,
por lo que es conveniente reducir el acero de los nucleos para aproximarse mas a este
valor. Mientras mayor resistencia se tenga a la flexién, siguiendo el disefio por
capacidad, se tendra que dar una resistencia superior en cortante, lo que puede generar
gran cantidad de refuerzo repartido en el alma. Por consiguiente, se tratara de “ajustar”
la resistencia (el diagrama) a los momentos ultimos. Ya que las fuerzas del segundo
piso claramente (representadas por los puntos mas cercanos al origen del grafico) no
controlaran el disefio, asi que a partir de ahora se usaran las fuerzas del primer piso, las

cuales son mas criticas.
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Fig. 6.16 Diagrama de interaccion del primer y segundo piso de PL-04, con 60 cm2de
acero en los bordes

Se probaron varias opciones en el disefio de la seccion disminuyendo el acero
concentrado, acortando la longitud de los nucleos y distribuyendo entre ellos
nuevamente el refuerzo repartido. Cuatro diagramas de interaccion correspondientes a
cuatro distintas areas de refuerzo en el nucleo se grafican en la Fig. 6.17: 60, 50, 40 y

30 cm?. Se ve que el Ultimo, el mas pequefio, no da resistencia suficiente para englobar
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los puntos de carga mayorada. Un area de 40 cm? (la curva resaltada en el gréafico) es
la minima necesaria para el disefio. Entonces, se colocaran 40.8 cm? de acero en cada

nucleo, area correspondiente a 8 barras de J1”.

Los puntos que aparecen en el diagrama pertenecen a las combinaciones de carga para

los dos primeros pisos, que se detallan en la Tabla 6.11.

De esa forma, se obtiene el disefio final de los dos primeros pisos de la placa, por lo
menos en flexocompresion. Recuérdese que se asumié conservadoramente la cuantia

minima de acero repartido en el alma, ya que aun no se hace el disefio por cortante.

Tabla 6.11 Combinaciones usadas para el disefio de los dos primeros pisos de PL-04

. ., : Mu Pu
Combinacién Piso

(ton-m)  (ton)

Ul=125D+L)+S 1 1035 121
U2=125D+L)-S 1 -1035 88
U3=09D+S 1 1035 86
U4=09D-S 1 -1035 49
1800
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Fig. 6.17 Diagrama de interaccidn del primer piso de PL-04, con 30, 40 (trazo oscuro), 50
y 60 cm2 de acero en los bordes

Para finalizar el disefio por flexocompresion, se debe acotar que no se siguieron los

parametros de la Norma en cuanto a la longitud de los elementos de borde. Estas
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exigencias han sido cuestionadas en reiteradas ocasiones, acusandolas de poco
coherentes con las fallas producidas por sismos peruanos. Solo para asegurarse, se
haran los célculos correspondientes para la placa PL-04. La profundidad del eje neutro

maxima para las combinaciones usadas es:
c=95cm

La profundidad c debe ser comparada con un cociente, que se calcula a continuacion, y
si es mayor que este Ultimo, se deben confinar los extremos. La deformacion inelastica
maxima (&) en la direccion Y-Y fue 3.8 cm, mientras que In Y hm son la longitud y altura

del muro, respectivamente.

Ya que este ultimo valor es mucho mayor a ¢, no seria necesario, segun Norma, confinar
los extremos de las placas. Esta exigencia “arbitraria” tiene gran cantidad de criticas,
gue se fundamentan en que esta pone un limite muy alto para que sea si quiera
necesario confinar (Blanco, 2015). Entonces, a pesar de lo que indica la Norma de
disefio, se colocara confinamiento a los elementos de borde disefiados, al igual que el
resto de placas. El espaciamiento de los estribos de los nucleos seréa el mismo que el
refuerzo distribuido horizontal (ver Subcapitulo 6.4.2), entonces, @3/8 @ 20 cm.

6.4.2 Disefio por capacidad del refuerzo distribuido del muro PL-04

El disefio por fuerza cortante debe hacerse por capacidad, para lo cual se debe conocer
la capacidad y sobrerresistencia en flexocompresion. La manera como se estima la
fuerza cortante correspondiente a la capacidad maxima en flexion de las placas, es
aceptando que la cortante aumenta proporcionalmente al momento flector alcanzado en

una seccién del muro, hasta su capacidad maxima (nominal) en flexion.

Vu, = Z—ZVu ... (6.13)
La ultima expresion indica que la fuerza cortante de disefio (Vua, por “fuerza cortante
amplificada”) debe aumentarse en la misma proporcion que tienen el momento ultimo y
el momento nominal de la seccion, como si se llevara a cabo una falla de carga axial
constante. No obstante, la Norma pone un limite para el cociente de los momentos: la
fuerza puede tener, como maximo, una amplificacion igual al factor de reduccién sismica
(R) que es, en el caso de este edificio, 4.5. A partir de esta fuerza de disefio, se calculara

la cuantia de acero horizontal, despreciando cualquier aporte del acero vertical en la
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resistencia. Escrito como igualdad, seria la ecuacién de disefio (derivada de la

desigualdad 6.7) que se ha usado a lo largo del Capitulo 6:

Vu=¢WVc+Vs) ... (6.14)
Recuérdese que el factor de reduccion de resistencia (¢) para cortante es 0.85. La

resistencia nominal para el concreto y el acero es:

Ve = agff'c(®)(L) ... (6.15)
Vs = Antyd ... (6.16)
Sh

Estas expresiones, se derivan de las ecuaciones 6.10 y 6.8, respectivamente, usadas
par vigas y columnas. En la primera, el factor ac esta en funcion de la esbeltez del muro:
para muros poco esbeltos, la resistencia del concreto crece. En este caso, el muro es
esbelto, pues su altura es mas que el doble que su largo, por lo que le corresponde un

factor igual a 0.53 (el mismo que se usa en vigas y columnas).

El espaciamiento sn, del refuerzo horizontal, la variable central del disefio por cortante,
se determinara con la ecuacion 6.16 y definira la resistencia la resistencia del acero de

refuerzo.

En la Tabla 6.12 se muestran las fuerzas cortantes de andlisis sismico (Vu), con los
cuales se disefara, pues la cortante por carga de gravedad es despreciable, para luego
amplificarlos (Vua) con la expresion 6.13. Se hard el disefio para los dos primeros pisos

y tomando en cuenta la combinacién U1, la cual es la mas critica.

Tabla 6.12 Fuerza cortante de disefio de PL-04 para los dos primeros pisos

: Mu Mn
Piso Vu (ton)  Vua (ton)
(ton-m) (ton-m)
1 1030 1380 110 147
2 790 1375 108 188

Ya que el diagrama de la Fig. 6.17, se ajustd a las solicitaciones maximas de
flexocompresion, que pertenecen al primer piso, el segundo piso tiene gran
sobrerresistencia a la flexion, lo que genera que la fuerza cortante se amplifique casi al

doble. Por ello, seran las fuerzas del segundo piso las que gobiernen el disefio.

Para proveer la resistencia de 188 ton, se decidi6 usar un refuerzo horizontal con barras
de @3/8” (2 mallas, ver Fig. 6.18). Con las 94 ton de resistencia hominal que ofrece el

concreto (usando la expresion 6.15), restaria por tomar 128 ton (antes de la reduccién
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por 0.85) para el acero, con la ecuacion de disefio por cortante 6.14. Con la expresion
6.16 (resistencia del acero) se calcula el espaciamiento s, requerido.

Asy = 1.4 cm?

sp=20cm
A5n_ _ 0.0028
p = = .
RGOS

La cuantia resultante es mayor que la minima exigida de 0.25%. Conocida la cuantia

horizontal, la Norma exige calcular la cuantia vertical como sigue:

h
p, = 0.0025 + 0.5 (2.5 - l—’”) (pr — 0.0025) > 0.0025

m

Debido a la esbeltez del muro (cociente de la altura y largo del muro, hy/ln = 3.6), el
segundo término resultara negativo por lo que controlarda el valor minimo de 0.0025.
Esta afirmacion se cumplird todos los muros del proyecto, salvo los que tienen un largo

mayor a 7 m (a saber, las dos placas en la direccion X-X).

El refuerzo por cortante estara constituido, entonces, por dos mallas (una en cada cara
del muro) de @3/8 y tendra los siguientes espaciamientos verticales y horizontales,

respectivamente.
203/8 @22 cm — pPyere = 0.25%
203/8 @ 20 cm = pporiz = 0.28%

El disefio del acero concentrado y distribuido se grafica en la Fig. 6.18.

=] a1 " 401/2" f ."3!88?1 "20
/7318"@.20 23/8"@.22 23/8'@.20 [ ?‘3}'8"@.20 i @.
T T T _ =
5 - ¥ + & ¥ = = 5 ¥ = ¥ - ¥ 5 5 ¥ ¥ o
. - 1 . 1 - - . - ] - I D - » . - - '} I g
L [ | \
" @3/8"@.22 | @3/8"@.20 " L
0.25 0.25 1.45 0.25
4.90

Fig. 6.18 Disefio del refuerzo del muro PL-04
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6.5 Disefio de la escalera

Las escaleras seran los ultimos elementos de la superestructura en disefiarse. El disefio

por flexiébn serd muy parecido al que se haria para una losa maciza unidireccional.

El refuerzo ira en dos capas, una inferior y otra superior, en ambas direcciones. En la
direccién principal, el refuerzo se calcular4 por flexion y en la secundaria, ira
necesariamente el refuerzo minimo. Este refuerzo vendra dado por la cuantia de acero
por temperatura de losas macizas (la minima que controla las fisuras por retraccion,

0.18%) y es para el descanso y garganta, que tienen espesores distintos:
ASpin (descanso) = 3.6 cm?/m
Aspin (garganta) = 2.7 cm? /m

Estas cantidades de acero también se colocaran en caso se obtengan areas de refuerzo

inferiores en el disefio por flexion en la direccién de analisis.

)

0.75

0.20

Fig. 6.19 Distribucién del refuerzo a disefiar

Antes de disefar las cuantias de acero que reforzardn la escalera, se defini6 la
distribucion de las barras, como se muestra en la Fig. 6.19, tanto en la direccién de
andlisis (de 1 a 4, en la figura) como las transversales (desde 5 a 9). Se ve en la figura
gue el acero se colocara en dos capas, salvo el refuerzo transversal en la garganta que
solo sera inferior. Ya que la flexién es principalmente positiva, el analisis solo servira

para determinar las barras inferiores.

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




Tabla 6.13 Calculo del refuerzo en el tramo principal de la escalera

: » : » Mu As Barras
Refuerzo Ubicacion Direccion ¢ASmin?

(ton-m) (cm?) colocadas

(1) Descanso Principal @3/8 @ 20 cm
(2) Garganta Principal 2.6 54 No @1/2 @ 20 cm
3) Garganta Principal N/A N/A 2.7 @3/8 @ 20 cm
(4) Descanso Principal 25 3.6 3.6 @3/8 @ 20 cm
) @3/8 @ 30 cm

(B) y (6) Descanso | Secundaria N/A N/A 3.6
en cada capa
@) Garganta Secundaria N/A N/A 2.7 ?3/8 @ 25 cm
i @3/8 @ 30 cm

B)y (9 Descanso | Secundaria N/A N/A 3.6
en cada capa

En la Tabla 6.13 se detallan los parametros del disefio del refuerzo para las dos
secciones de maximo momento. Las hipétesis para el disefio por flexion son
exactamente las mismas que las aplicadas en losas y vigas, excepto que hay que acotar
que el descanso tendra un peralte de 20 cm (peralte efectivo: 17 cm), mientras que la

garganta tendra 15 cm (peralte efectivo: 12 cm).

El acero de refuerzo de la escalera se presentara por tramos en los planos. Para este

tramo disefiado se muestra el refuerzo en la Fig. 6.20.

El tramo (principal) presentado es tipico asi que el disefio se repetird en todo lo alto de
la escalera. Ademas, se tiene un tramo secundario (perpendicular) que se apoya en los

descansos de los tramos principales, por lo que el acero que se coloca es minimo.
/
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Fig. 6.20 Disefio del refuerzo del tramo analizado de la escalera
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6.6 Disefio de la cimentacion

Finalmente, solo resta por disefiar la cimentacién del edificio para concluir este proyecto
de estructuras. Lo que hace Unico a este subcapitulo de disefio de cimentacién es que
el disefio en concreto armado solo la mitad del problema pues debe ser antecedido por
un dimensionamiento, que mas bien corresponde a la disciplina de ingenieria de

cimentaciones.

La cimentacion de cualquier estructura debe transmitir todas las cargas al suelo que la
sostiene, por lo que su disefio debe contemplar los estados limites de este (como su
capacidad portante), pues de lo contrario se provocarian asentamientos, nocivos para
una edificacion. Para lograr este objetivo, se recurrirdn a dos principales tipos de

cimentacion: zapatas aisladas para columnas y cimientos corridos para las placas.

Una vez que se han determinado las dimensiones de las zapatas, se procede al disefio
en concreto armado, que es por flexién, con verificaciones por esfuerzo cortante, muy

similar a como se haria con una losa.
6.6.1 Dimensionamiento de la cimentacion

Se trate de zapatas o cimientos de muros, para el dimensionamiento se sigue la
siguiente premisa: la cimentacion debe tener dimensiones lo suficientemente grandes
como para que el suelo no exceda su capacidad portante (recordando que a mayor area

en la que se transmitan las cargas, los esfuerzos seran menores).

Se listan a continuacién las asunciones que se utilizaran en el dimensionamiento de
zapatas, y que de hecho se usan en la practica. Se esta refiriendo especialmente a
zapatas de columnas, pero algunos parametros generales, como la capacidad portante,

por ejemplo, podran aplicarse a zapatas corridas (de muros).

¢ Ya que el edificio es parte de un condominio, en tres de los cuatro lados de la
edificacién no se tienen problemas con el limite de propiedad y las zapatas
pueden extenderse mas alla del area construida. Sin embargo, en el lado
derecho se encuentra un edificio “gemelo” inmediatamente contiguo, lo cual
recortara las dimensiones de las zapatas de los muros PL-04 y PL-08.

e Elesfuerzo maximo admisible que se puede presentar en condiciones de servicio
es igual a la capacidad portante del suelo (o), proveniente de un EMS. Este valor
fue dado desde el inicio del proyecto como 2 kg/cm?.

e Puesto que se dimensiona en condicion de servicio, las cargas de sismo se

dividiran entre 1.25. Cuando se considera cargas sismicas en el
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dimensionamiento, la capacidad portante se puede amplificar por 1.3, segun el
Articulo 15.2.4 de la Norma.

e El peso de la zapata se puede estimar (en una primera aproximacion) como un
porcentaje de las cargas verticales que bajan por su columna, puesto que no se
tiene en un principio las dimensiones de la cimentacion. Se tomara para suelo
intermedio un 10% de la carga axial en servicio (puede ser incluso mas
sumandole el peso del suelo sobre la zapata). Mas adelante, con las
dimensiones finales se podran calcular con mayor exactitud los pesos.

e La profundidad de cimentacion sera 2.2 m. Esta seria la profundidad minima
para que el ‘pit’ del ascensor (de altura 1.5 m) no se incruste en la cimentacién
que se encuentra debajo de él (que se supondra con peralte de 70 cm).

e Todas las zapatas aisladas tendran extremos volados iguales en sus dos
direcciones. Esto significa: la diferencia de los lados de la zapata y los de la
columna respectiva serd la misma. Gracias a esto, el dimensionamiento se
reduce al célculo de una sola variable (el largo del voladizo).

e Los esfuerzos en la interaccién zapata-suelo se calcularan tomando a la
cimentacion como un sélido rigido, por ello se usard la formula 6.17. Esta esta
en funcién de la carga axial (P), el momento flector (M) y las dimensiones de la
zapata (By L).

P 6M
“=BLTBI
En los casos donde los momentos sean tan grandes que originen se presenten

... (6.17)

posibles esfuerzos de traccién (imposibles para ser tomados por el suelo), se
redistribuiran los esfuerzos cuidando de conservar el equilibrio, considerando
qgue una parte se “levantara” y el resto quedara a compresién. Las formas mas
simples como se modela la distribucién son la rectangular (ecuacion 6.18) y la

triangular (cuyo valor maximo es igual a la expresion 6.19):

P
o= —23 (% B %) ... (6.18)
g 2P

3B (% _ %) (6.19)

Como ejemplo, se tiene la zapata Z6, que debe transmitir al suelo las cargas de la
columna C4 (25x40), las cuales se muestran en la Tabla 6.14. El peso del suelo y de la
zapata se calcula a partir de las dimensiones de esta, y, ya que estas son a su vez

variables del problema, el calculo se vuelve iterativo. En la Tabla 6.14, se tienen las
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dimensiones finales que se colocaron a la zapata y con ellas se comprobara que el
esfuerzo no sobrepase el admitido.
Tabla 6.14 Cargas para el dimensionamiento de la zapata Z6

Cargas de la
Cimentacion

Dimensiones

Cargas de la Columna
colocadas

L x-x B vy Pserv Mservxx Mservyy P zapata P suelo
() () (ton) (ton-m)  (ton-m) (ton) (ton)

2.45 2.3 88 0.32 2 9.5 (* 15.2

(*) El peso de la zapata se calculé considerando un peralte de 70 cm, mas

adelante se dara el porqué de esta dimension.

Se puede observar que, debido a la gran profundidad de cimentacién (2.2 m) se tiene
gue el peso del suelo es casi el doble que el peso propio de la cimentacion, y entre
ambos conforman més del 25% de la carga en servicio de la columna. Con las cargas
cuantificadas, se verificaran los esfuerzos en el suelo. En la Tabla 6.15, se calcularon
dos esfuerzos: el primero, considerando los momentos de sismo; el segundo, sin

considerar el sismo (los momentos de carga vertical son despreciables en el analisis).

Tabla 6.15 Esfuerzos en el suelo de la zapata Z6

o c/sismo o s/sismo

(ton/m?)  (ton/m?)

El primer valor excede ligeramente el valor admisible, pero la Norma permite amplificar
la capacidad del suelo cuando se considera sismo (1.3 veces), por lo que en ambos

casos las dimensiones cumplen con los requerimientos.

Los mismos conceptos de dimensionamiento se pueden aplicar a las zapatas corridas
de las placas. Aunque, es de prever que se presentaran grandes momentos por las
fuerzas sismicas que bajan por los muros: las grandes excentricidades pueden originar
que la zapata necesite tener un largo excesivo, como sucede en la zapata del muro PL-
04.

Tabla 6.16 Cargas para el dimensionamiento del muro PL-04

89 +6 96(*) 83(*) 828

(*) Falta el peso propio de la zapata, que esta en funcion de las dimensiones de esta.
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Usando la ecuacioén 6.19, la mas conservadora, se pueden calcular las dimensiones que
no causen esfuerzos excesivos en el suelo, usando el estado de cargas mas critico
(usando la carga axial menor Psen 2, Se llegara a mayores excentricidades). Por ejemplo,
fijando como constante un ancho igual a 1.5 m, se llegaria a un largo de zapata del
orden de 20 m para satisfacer la condicion de esfuerzo admisible, lo cual es el triple del
largo del muro e incluso invade el area de la cimentacion del muro adyacente (PL-08).
Entonces, se combinaran los cimientos de ambos muros conformando una gran zapata,
en la cual se espera llegar al esfuerzo méaximo del suelo con las menores dimensiones

posibles.

En fin, el cimiento corrido combinado quedé dimensionado con un largo de 15 m y un
ancho de 1.5 m. Esta zapata estara unida a las zapatas de los muros transversales,
conformando un gran sistema de zapatas combinadas, tal como se ve en la Fig. 6.21.
Ademas se incluirdn vigas de cimentacion, tanto para aliviar al suelo de esfuerzos
provenientes de momentos sismicos, como para dar mayor resistencia al cimiento. El

disefio de esta “zapata principal” se vera con mayor detalle en el Anexo 3.
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Fig. 6.21 Vista en planta de la cimentacién dimensionada para el edificio

A la derecha de la Fig. 6.21 se distinguen dos tipos de vigas de cimentacion. Las que
van perpendiculares a los muros (en los ejes 1, 2, 4 y 5) se colocaron para resistir la
carga excéntrica que aparece al “recortar” la cimentacion, debido al limite de propiedad.
Las vigas conectan los muros a las columnas adyacentes, aliviando los esfuerzos en las

zapatas de estas, aunque la carga vertical excéntrica no es grande, como no lo es el
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brazo de palanca. La presencia de estas vigas permitira tomar el esfuerzo en esa zona

de la cimentacién como uniforme en la direccion perpendicular a los muros.
6.6.2 Disefio en concreto armado de zapata Z6

La zapata de concreto ya dimensionada ahora precisa de un refuerzo acorde a sus
requerimientos de resistencia. Aunque, lo primero que se calculard con las cargas

Ultimas es el peralte de la secciéon a disefar (o la altura de la zapata).

El peralte sera el minimo necesario para que se cumpla con dar la resistencia cortante.
En zapatas, la cortante se da de dos formas: por flexion (a d de la cara de la columna),
usando la ecuacién 6.10, y por punzonamiento (a d/2 de la cara) que se cuantifica con

la siguiente expresion:

Ve =1.06/f"ch,d ... (6.20)
Esta resistencia se reduce con el factor 0.85, correspondiente a disefio por cortante. El
término b, se refiere al perimetro de punzonamiento, que para una columna rectangular

es (b y h son dimensiones de esta, d es el peralte efectivo de la zapata):
b, =2(b+ h+2d)

La solicitacién viene dada por la resultante del esfuerzo amplificado a estado altimo (o
= 30 ton/m?) distribuido por el &rea en planta exterior al perimetro del punzonamiento.
El peralte efectivo (d) minimo que satisface la condicién que la resistencia de la
expresion 6.20, debidamente reducida, no sea menor que la solicitacién, es 60 cm. Con

este peralte se obtienen:
¢Vc =195 ton Vu = 145 ton (Punzonamiento)

En el caso de la cortante por flexién, que se analiza de la misma forma que una losa, se

tiene una mayor sobrerresistencia (el triple de lo requerido). Para una franja de 1 m:
¢Vec =39 ton Vu = 13 ton (Flexion)

Queda definido el peralte bruto de la seccion como 70 cm (10 cm mayor que el peralte
efectivo), que es suficiente para que el refuerzo en compresion de la columna desarrolle
su resistencia (la longitud de desarrollo de las barras de @3/4 es 44 cm). Con esta
variable definida se puede proceder al calculo del refuerzo. Para ello, se hace un analisis
y disefio para un metro de ancho de cualquiera de los extremos volados (se asume que
el esfuerzo maximo esta uniformemente distribuido en toda la zapata) y con esto se llega

a los valores de la Tabla 6.17.
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Tabla 6.17 Calculo del refuerzo por flexién de la zapata Z6

(m) (ton-m)  (cm?) (cm?) (cm?)
1.03 16 7.3 9.7 12.6

Volado Mu As 1.33 As  AS min = 0.0018bh

El area de acero es menor al minimo requerido por la Norma por temperatura (0.10%
versus 0.18%, en cuantia con la seccién bruta) por lo que deberia colocarse un refuerzo
mayor. Con respecto al acero de temperatura se puede decir lo siguiente: ya que la
zapata no esta restringida en sus extremos, una posible retraccion o contracciéon del
concreto no ocasionaria fisuras, como si lo haria en una losa que tiene apoyos en sus
lados. Es por esto que se revisa la “salida” que ofrece la Norma para el acero minimo

en flexién (1.33 veces el acero calculado), llegando a una cuantia de 0.14%.

Finalmente, el acero que se decide colocar se muestra en la Fig. 6.22, el cual representa
una cuantia de 0.16%. Con el refuerzo definido, se culmina el disefio de la zapata
aislada.
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Fig. 6.22 Disefio de la zapata 26
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Capitulo 7: Conclusiones y Recomendaciones

Culminado el trabajo de tesis y logrados los objetivos trazados, se llegaron a las

siguientes conclusiones sobre el proyecto desarrollado:

e Se estructuro el edificio tal que resista adecuadamente las cargas de gravedad y de
sismo, dando especial importancia a lo segundo. Luego, se aplicaron los criterios
usuales de dimensionamiento, pero al encontrarse con luces pequefias, se fijaron
peraltes minimos para algunas vigas y losas (40 y 17 cm). Finalizado el proyecto, se
concluye gue algunos elementos fueron sobredimensionados y un indicador puede
ser el calculo, con las secciones finales, de los ratios usados en el

predimensionamiento (Tabla 7.1) y ver si estan entre los valores recomendados.

Tabla 7.1 Ratios del dimensionamiento de la estructura

Elemento Ratio FISmEEI ‘ Observacién
en proyecto
Se promedid el cociente h/l, de todos los pafios del aligerado.
Losas h/ln = Se recomiendan valores debajo de 1/20.
Vigas hil, 1/9 idem para las vig_as pe_raltad_as. En otros proyectos se
pueden encontrar vigas dimensionadas con 1/12 o0 1/14.
Columnas | Geen/ fe 3506 El esfuerzo_p_ro_medio de carga axial en servicio de todas las
columnas dividido entre 210 kg/cm?2. Se esperaba 45%.

La Tabla 7.1 da a entender que la estructuracion no fue éptima, puesto que muchos
elementos tuvieron dimensiones no acordes a su area tributaria (ya que estas eran
minimas). ¢ La solucién? Podrian eliminarse columnas para alargar las luces, o tal
vez algun pértico completo, pero ello implicaria un proyecto nuevo de estructuras (y
probablemente otro disefiador).

e El periodo fundamental del edificio sera 0.3 segundos, segun la NTE 0.30 y el
analisis modal en ETABS. Es un periodo corto para los siete pisos de la estructura,
pero tbmese en cuenta la gran cantidad de placas que rigidizan el edificio,
disminuyendo su periodo de vibracion.

e La estructura cumplié con creces los requisitos minimos de torsion y se puede
asegurar, con el respaldo del andlisis espectral, que la edificacion no tendra
problemas de rotaciones indeseadas. Gracias a una distribucion arquitecténica muy
simétrica, la labor de estructuracion se facilitO enormemente, distribuyendo placas
simétricamente también para proveer rigidez en las dos direcciones.

e LaNorma de Disefio Sismorresistente usada en el proyecto no castigaba de manera
adecuada la condicion de edificio irregular. Por alguna razén, no se sobrevaloraban

los desplazamientos con respecto a un edificio regular, exigiendo indirectamente la
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misma rigidez (este punto se comenta en el Anexo 1). A pesar de que se considera
que la irregularidad del edificio es de las mas “leves” que se pueden presentar, se
proporciond al edificio una rigidez mucho mayor que la exigida. Las derivas maximas
en X-X e Y-Y fueron respectivamente 0.17% y 0.34%.

e Pasaba lo contrario con los requisitos de resistencia sismica: la disminucién del
factor R de la cortante basal y el aumento del factor de escala de la cortante dinAmica
(ambos por irregularidad), significaban un incremento del 50% en resistencia
requerida respecto a un edificio regular. La estructura se disefid con 500 ton de
cortante basal, que representa el 24% de su peso.

e La alta resistencia sismica requerida y la “estrecha” estructuracién del edificio
propiciaron que las cargas simicas sean las que dominen el disefio, muy por encima
de las cargas de gravedad. Esto se hace evidente al ver las bajas cuantias de acero
gue se colocaron en las vigas no simicas (0=0.4%, promedio de todas las secciones
criticas), columnas (p=2%, en promedio) y losas. Por el contrario, las cargas
sismicas exigieron grandes dimensiones a la cimentacion y generosos refuerzos en

las placas mas solicitadas.

No se pretendia con este proyecto profesional realizar grandes hallazgos para el disefio
de estructuras, pero seria mezquino no mencionar las importantes ensefianzas que dejo
el trabajo de tesis para ser aplicadas en proyectos afines. A continuacion se listan las

recomendaciones mas relevantes que se recogen del proyecto:

¢ Es muy importante evitar las irregularidades en la estructura (aunque muchas veces
dependan del disefio arquitectdnico), ya que se perjudica tanto el ambito estructural
del proyecto como el econémico: con mayores cargas sismicas, se necesitaran
secciones mas robustas de concreto y mayor cantidad de refuerzo.

e El hecho de que se cuenten con diversos softwares para el andlisis estructural (en
este proyecto se us6 ETABS, pero existen muchas otras opciones) facilita la labor
del ingeniero. No obstante, es una buena practica que el disefiador verifique los
resultados del modelamiento con un célculo rapido (por ejemplo, contrastar el
analisis espectral con un analisis estatico, o el andlisis vertical con un metrado por
areas tributarias). Asimismo, si se elige usar el programa como herramienta de
disefio, algo que no se hizo en esta tesis, se debe tener muy en cuenta los
parametros que usa este para el célculo del refuerzo: asegurarse que el codigo de
disefio usado sea compatible con nuestro reglamento.

e Un suelo intermedio no deberia modelarse como una restriccion total al giro en la
base de los elementos verticales. Es comun colocar empotramientos como

condiciones de borde para dar mayor rigidez lateral al edificio, pero al revisar los
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grandes momentos volcantes en la base de algunas placas, uno se pregunta si la
interaccion zapata-suelo puede dar tal rigidez al giro y, especialmente, si el suelo
puede resistir esos esfuerzos en estado ultimo (ya debe haber fallado). Se
recomienda tomar en cuenta otras aproximaciones al problema, como el coeficiente
de balasto, y asi cuantificar la rigidez del terreno.

¢ Finalmente, si lo que se busca al disefiar un edificio (0 cualquier obra civil) es que
sea finalmente construido, se deben tener en cuenta dos puntos. El primero es que
la estructura disefiada debe ser “construible”: es imprescindible ponerse en el lugar
del ingeniero que materializara lo que figura en los planos y tratar de lograr un disefio
practico, de facil construccion. Lo segundo a considerar, que esta relacionado con
lo anterior, es la claridad y el grado de detalle de los planos: estos deben reflejar por
si mismos el disefio, hasta la mas minima consideracion, tal que pueda ser ejecutado

en obra.

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




Bibliografia

e Basto P. & Torres W. (2010). Disefio de un edificio de concreto armado de siete
niveles. Lima: Repositorio Digital de Tesis PUCP.

e BazanE. & Meli R. (2004). Disefio Sismico de Edificios. México: Editorial Limusa.

e Blanco A. (1997). Estructuracion y Disefio de Edificaciones de Concreto Armado.
Lima: Colegio de Ingenieros del Pera, Coleccion del Ingeniero Civil.

e Blanco A. et al. (2015). Conferencia Conceptos de Disefio Estructural de Muros
de Concreto Armado en el Perd. Consulta: 8 de setiembre de 2015.
<http://www.abbings.com/descargas/muros_de_concreto_agosto_2015.pdf>

e Harmsen T. (2005). Disefio de Estructuras de Concreto Armado. Lima: Fondo
Editorial PUCP.

o lldefonso G. (2014). Disefio estructural de un edificio de viviendas en concreto
armado con un sé6tano y seis pisos ubicado en Miraflores. Lima: Repositorio
Digital de Tesis PUCP.

e Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento (2014). Reglamento
Nacional de Edificaciones. Lima: Ministerio de Vivienda, Construccion y
Saneamiento/SENCICO.

e Mufoz A. (2015). Ingenieria Sismorresistente. Lima.

e Nilson A. (1999). Disefio de Estructuras de Concreto Armado. Bogota: McGraw
Hill.

e Ottazzi, G. (2014). Apuntes del Curso Concreto Armado 1. Lima: Fondo Editorial
PUCP.

¢ San Bartolomé A. (1998). Andlisis de Edificios. Lima: Fondo Editorial PUCP.

o Wight, J. & MacGregor J. (2009). Reinforced Concrete: Mechanics and design.
New Jersey: Pearson Education.

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




