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Resumen

El proyecto es un edificio de 07 pisos de uso de vivienda multifamiliar disefiado para dos tipos
de suelos, los suelos tienen una capacidad admisible de 4 kg/cm? y 2 kg /cm?.

El terreno se ubica en una esquina, con geometria rectangular de 686.76 m?, con 29.10 m de
fachada y 23.60 m de fondo. Como ambos edificios comparten una misma arquitectura, esta
consta de 32 departamentos distribuidos de la siguiente manera, 02 se ubican en el primer piso,
05 en los siguientes pisos del segundo al séptimo: ademas tiene 15 estacionamientos de visita
distribuidos en el primer piso y en una playa de estacionamiento el resto de estacionamientos
correspondiente al de los propietarios, ubicado al costado del terreno.

El sistema estructural, de ambos edificios, lo conforman columnas, placas y vigas. La
cimentacion se disefid con zapatas aisladas, conectadas y combinadas, estas se encuentran a un
nivel de fondo de -1.50m desde el nivel de primer piso.

El disefio de la estructura se realizd6 con las normas del “Reglamento Nacional de
Edificaciones” (RNE).

El andlisis sismico se realiz6 siguiendo los requisitos especificados en la Norma E.030, con
modelos sismicos de los edificios los cuales fueron modelados en Etabs. Ademas, se obtuvo
todas las cargas sismicas para cada elemento estructural.

El disefio de concreto armado se realizo siguiendo lo mencionado en la Norma E.060 del RNE.
A partir del disefio se pudo realizar una comparacion del peso y volumen de concreto para cada

tipo de edificio.
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Capitulo 1. Aspectos Generales

1.1. Objetivos del Proyecto

Se realizo los disenos estructurales de dos edificios destinados a vivienda con igual distribucion
arquitectonica, ubicados en suelos de diferentes (Suelo S1 y S2) caracteristicas en la ciudad de
Lima. Adicionalmente, se realizard una comparacion entre sus resultados sismicos, metrado de

elementos estructurales y se presentaran los disefios realizados en los planos.

1.2. Arquitectura del Proyecto

El terreno del proyecto es de 686.76 m” y se encuentra ubicado en esquina. Tiene un frente de
29.10 m y otro de 23.60 m. El 4rea techada es de 3214.81 m” y cuenta con 32 departamentos,
los cuales se distribuyen de la siguiente manera: dos en el primer nivel y cinco por piso en los
demas niveles. Ademas, cuenta con un porcentaje de area libre de 33.33%.

Con respecto a los estacionamientos, el proyecto cuenta con 15 estacionamientos en el primer
nivel, dos de los cuales son de visita y se encuentran por el ingreso peatonal. Si bien no cumple
con el niimero requerido de estacionamientos, el resto se encuentra en un terreno adyacente.
Adicionalmente presenta una escalera principal y dos ascensores para acceder a los pisos
superiores y azotea. El ingreso peatonal como el vehicular tiene implementado escaleras y
rampas para discapacitados.

El primer nivel tiene un hall de ingreso desde el acceso peatonal. Ademas, se encuentra un
deposito, un bano de visitas, el cuarto de bombas, una sala de usos multiples, un area de espera
y dos departamentos. El suministro de agua se realizard a través de una bomba hidroneumatica,
sin tanque elevado.

A partir del segundo piso se encuentran cinco tipos de departamento por piso, con areas de
73.53 m?, 87.56 m?, 70.51 m?, 98.80 m? y 86.69 m”. Los departamentos del primer piso son
igual que los tipos 1 y 2 con la tnica diferencia que tienen patios y jardines, haciéndolos tener
un 4rea de 88.63 m? y 100.18 m?. En la azotea se encuentra el cuarto de maquinas para el

ascensor. La altura de entrepiso es de 2.90 m y los dinteles seran de drywall.

1.3. Consideraciones de Disefio

El disefio de la estructura serd realizado con las normas del “Reglamento Nacional de
Edificaciones” (RNE), A continuacién, se muestra las normas que usaremos en el
predimensionamiento, analisis y disefio de la estructura.

e Norma E.020 Cargas



e Normas E.030 Disefio Sismorresistente
e Norma E.050 Suelos y Cimentaciones
e Norma E.060 Concreto Armado

e Norma E.070 Albaiiileria

1.4. Materiales Empleados
1.4.1. Concreto armado.

El concreto a emplear en la mayor parte de elementos estructurales (zapatas, vigas, columnas,
placas, losas, etc.) tendra las siguientes caracteristicas mecanicas:

o Resistencia a la Compresion: f', = 210 kg/cm?

o Moédulo de Elasticidad: E, = 217,000 kg/ cm?

o Modulo de Poisson: v = 0.15

1.4.2. Concreto simple.

Se usara en cimientos corridos, falsas zapatas, y sobrecimientos. Tendra una resistencia a la

compresion de 100 kg/cm?2 y tendra un porcentaje en volumen de piedra grande o mediana.

1.4.3. Acero.

Las varillas a utilizar serdan corrugadas de Grado 60 (f, = 4200 kg/cm?). Estas varillas se

producen en longitudes de 9 m y cuentan con un médulo de elasticidad: Es=2°000,000 kg/cm?.

1.4.4. Albaiileria.

Segun el plano de arquitectura, existen tabiques de 15 cm y 25 cm de espesor. En estos casos
se utilizara ladrillos huecos (pandereta) para tabiqueria interior y ladrillos solidos (King Kong)
para cercos y parapetos.
Para los ladrillos solidos deberan tener las siguientes especificaciones:

e Ladrillo tipo IV Solido

e Resistencia de unidad a compresion: b = 145 kg/cm?2

e Resistencia de pila a compresion: 'm = 65 kg/cm2

e Moddulo de elasticidad: E=500 f'm = 32,500 kg/cm2

e Mortero P2 proporcion: Cemento / Cal / Arena=1/0.5/4

Como se puede apreciar existe una gran cantidad de tabiques, es por esta razon que la masa del

edificio es elevada.



Capitulo 2. Estructuracion y Predimensionamiento

2.1. Estructuracion

La estructuracion es el proceso mediante el cual se distribuyen los diferentes elementos
estructurales, en base a la arquitectura usando diferentes criterios. La estructuracion es el paso
inicial en el disefio estructural. Por ello en base a una buena estructuracion podremos predecir

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

2.1.1. Criterios de estructuracion.

A continuacion, se presentara algunos criterios basicos para poder realizar una buena

estructuracion de una edificacion:

2.1.1.1.  simplicidad y simetria.

Mientras mas simple sea la estructuracion, la estructura tendrd un mejor comportamiento ante
eventos sismicos; del mismo modo podremos tener mayor confiabilidad entre los resultados del
analisis estructural. Esto se explica ya que, si una estructura es muy compleja, se debera hacer
simplificaciones al momento del disefio, lo cual le va restando credibilidad a nuestros
resultados.

En gran medida se buscard simetria en especial en los elementos que brindan rigidez a la

estructura. Esto debido a evitar posibles problemas de torsion.

2.1.1.2.  rigidez lateral.

La estructura debera contar con suficientes elementos que le brinden una adecuada rigidez en
los diferentes sentidos. Esto con el fin de evitar grandes desplazamientos durante un sismo. Se
ha comprobado que los desplazamientos producen dafios en elementos no estructurales y una
sensacion de temor en los ocupantes del edificio. Adicionalmente se ha podido concluir con el

paso del tiempo que los edificios rigidos se comportan mejor que los flexibles.

2.1.1.3.  uniformidad y continuidad.

Los elementos estructurales preferiblemente deberan ser continuos tanto en planta como en
elevacion. Esto se realiza para evitar cambios bruscos de rigidez y posibles concentraciones de
esfuerzos, los cuales son dificiles de calcular en su real magnitud. En caso no existiese opcion

deberia realizarse el cambio de manera gradual para reducir los cambios bruscos de rigidez.



2.1.1.4. diafragma rigido.

Las losas, ya sean aligeradas o macizas, cumplen la funcion de transmitir cargas que existen en

el piso a diferentes elementos estructurales. Adicionalmente permiten integrar la estructura en

cada piso, logrando uniformizar los desplazamientos debido a la gran rigidez de estos elementos

en su propio plano. Es por esto que las fuerzas de inercia viajan a los elementos estructurales a

través de las losas y se distribuyen de acuerdo a la rigidez lateral de cada elemento.

2.1.2. Estructuracion de la edificacion.

A continuacion, se describira los aspectos mas importantes de la estructuracion:

Se puede apreciar la existencia de diversos porticos formados por columnas, vigas o
placas en ambas direcciones. Lo primero a tomar en cuenta es la ubicacion del terreno en
esquina, lo cual limita de cierto modo la ubicacion de las placas con el fin de evitar
problemas de torsion.

Se puede apreciar la gran cantidad de muros debido a que existen cinco departamentos
por piso. Esto aumenta significativamente el peso sismico de la estructura debido a la
tabiqueria, demandando una mayor cantidad de placas.

Se aprecia la posibilidad de colocar placas mas largas en la direccion Y-Y, con lo cual se
espera una mayor rigidez en dicho sentido. Se decidi6 aumentar en lo posible el tamafio
de las placas 5 y 4 con el propoésito de evitar que el centro de rigidez se desplace muy a
la derecha. Del mismo modo la placa 6 evita que se genere problemas de torsion por su
gran rigidez en Y-Y.

Para la direccion X-X se aprecia que no existen placas de gran longitud en su mayoria.
Al estar en esquina el edificio, la placa 12 se propuso con la mayor longitud posible para
poder contrarrestar el efecto de torsion del resto de placas en los ejes superiores. En la
zona de escaleras y ascensor se pudo unir la placa 6 y 7; sin embargo, esto hubiera
generado torsion por la gran rigidez de esa placa.

El uso de vigas peraltadas fue para formar poérticos en lo posible, ya que en muchos casos
la arquitectura presentaba desfases en sus muros, con lo cual se perdia continuidad en
muchos porticos. Por ejemplo, en las vigas VT4 y VTS5, las cuales pudieron conectarse
formando un poértico continuo; sin embargo, se prefirido dejar libre el hall por un tema
arquitectonico. Adicionalmente se usaron vigas chatas para cerrar pafios o para soportar

tabiques paralelos a las viguetas.



. Sobre los techos, se us6 en su mayoria losas aligeradas unidireccionales con vigas
intermedias. Adicionalmente para la planta tipica propusimos losas macizas en los
volados, zona de escalera y bafios de los departamentos tipo 1 por la gran cantidad de
tabiques. Como comentario adicional, no se aprecia reduccidon en planta o aberturas
importantes, con lo cual se podra analizar todo el piso como una unidad (diafragma
rigido).

A continuacion, se muestra la planta de arquitectura y estructuracion del piso tipico en las

figuras 2-1 y 2-2 respectivamente. Cabe mencionar que lo descrito anteriormente proviene

unicamente del criterio y debera ser corroborado posteriormente a través de un analisis sismico.
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Figura 2-1 Arquitectura del piso tipico
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Figura 2-2 Estructuracion del piso tipico




2.2. Predimensionamiento

Luego de estructurar la edificacion se procede a proponer dimensiones iniciales para cada
elemento estructural de acuerdo a diferentes criterios. De igual modo que la estructuracion, este
proceso solo brinda dimensiones iniciales que deberan ser verificadas ya sea en el proceso de
analisis o disefio. Al realizar un buen predimensionamiento se busca que las variaciones no

sean significativas.

2.2.1. Losas aligeradas.

Segun el libro “Estructuracion y disefio de Edificaciones de Concreto Armado” del Ing.

Antonio Blanco Blasco se recomienda los siguientes espesores de losa:

. H =17 cm para luces menores que 4 m
o H =20 cm para luces menores que 5.5 m
o H =25 cm para luces menores que 6.5 m

o H =30 cm para luces menores que 7.5 m

Estas recomendaciones son para pafos con sobrecargas menores al orden de 300 o 350 kg/m2;
0 panos con presencia de tabiques importantes. En otros casos tal vez requiera mayores
espesores.

En el presente edificio, la mayor luz de pafio es de 4.15 m y la sobrecarga es de 200 kg/m2,
entre los ejes 4 y 5°. Por ello se usaran losas aligeradas de 20 cm de espesor para todos los

pafios con el fin de uniformizar el espesor de losa.

2.2.2. Losas macizas.

Las losas macizas desde el primer hasta el séptimo piso no se encuentran apoyadas en sus cuatro
bordes. Es por esta razén que para efectos de predimensionamiento la asumiremos como
unidireccional en su longitud mayor.

Con respecto a losas macizas, el autor nos recomienda usar los mismos criterios de losa
aligerado y disminuir el espesor en 5 cm.

En este caso la losa maciza tiene una luz de 3.3 m y por consiguiente requeriria un espesor de
12 cm. Sin embargo, se vio por conveniente uniformizar el peralte de todas las losas a 20 cm,

logrando asi un mejor aislamiento actstico y menores vibraciones.



2.2.3. Vigas Peraltadas.

Las vigas se dimensionan con un peralte que va en el orden de L/10 a L/12, donde “L” es la luz
libre. El ancho, si bien es de menor importancia por flexion, se dimensiona como 0.3 a 0.5 el
peralte de la viga. En el caso de vigas sismorresistentes el ancho minimo es de 25 cm.

Para el caso de vigas que no reciben carga de losas y forman porticos, se puede reducir mas el
peralte. Sin embargo, se decidi6 uniformizar peraltes en ambos sentidos ya que en muchos
casos de la presente estructura las vigas secundarias sirven de apoyo para otras vigas. De este
modo se busca generar un adecuado comportamiento de estas vigas.

En el presente edificio las mayores luces libres son de 7.60 m:

h=2%_0.63moh=22=076m
12 10

Por ello, decidi6 usarse un peralte de 0.60 m. Con respecto al ancho, al no tener un peralte
considerable, se usard un ancho de 0.25 m que es el minimo para vigas sismicas. Finalmente se

usa una viga de 25 x 60 cm.

2.2.4. Vigas no peraltadas.

El predimensionamiento para las vigas chatas solo se dara en su ancho, ya que tendran el
espesor de losa como peralte. Se dimensionan buscando que el ancho sea suficiente para
soportar las solicitaciones de cortante, ya que los estribos colocados son Unicamente de
montaje. Cabe mencionar que excepcionalmente pueden disefarse los estribos para aportar

resistencia a corte.

2.2.5. Columnas.

El edificio cuenta con una gran cantidad de placas, lo cual hace que las columnas no reciban
fuerzas sismicas y se disefiara principalmente para cargas axiales de gravedad. Bajo esta
condicion, el mismo libro da recomendaciones para dimensionar las columnas centradas y
laterales o esquineras.

Para columnas centradas:
P (servicio)

Area de col =
rea de columna 0.45 fC

Para columnas laterales y esquineras, donde la carga axial no sea tan grande

P (servicio)

Area de col =
rea de columna 0.35 fC



Adicionalmente, las columnas rectangulares que formen poérticos sismorresistentes deberan
tener un ancho minimo de 25 cm en su lado menor.
Para mostrar el proceso de predimensionamiento se eligiod la columna C2, ubicada en los ejes

Ey4.

4 1 PLACA-8
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Figura 2-3 Area tributaria para columna C2

. Area tributaria: 23.70 m?
o Peso estimado: 1 ton/m?>
o Numero de pisos: 7

o Carga de Servicio (P): 23.70x 1 x 7=165.9 ton
Calculando el area requerida de la columna:

Area de col E— = 1756 cm?
rea ecoumna_0.45x210_ cm

Considerando un ancho de 25 cm el peralte requerido seria de 70.24 cm. Finalmente se decide
elegir una columna de 25x75 cm. Adicionalmente contamos con columnas de 25x60 cm, 25x85
cmy 25x125 cm. En los dos tltimos casos el peralte es determinado por el desfase existente en

los muros. De igual modo cada columna sera verificada posteriormente en la etapa de disefio.

2.2.6. Placas.

Las placas o muros de corte brindan rigidez lateral, reduciendo desplazamientos y tomando los
esfuerzos de sismo. Por ello la cantidad de placas requeridas sera calculada a través de un
analisis sismico.

10



Las placas para edificaciones de muros o porticos deberan tener un ancho minimo de 15 cm.
La Norma E.060 en su articulo 21.9.3.2 sefiala que el espesor debe ser mayor que 1/25 la altura
de los elementos que brindan cierta restriccion lateral. Al ser nuestra altura de entrepiso 2.90
m:

290
Cmin = f =11.6cm

Por lo tanto, el espesor minimo serd de 15 cm. Sin embargo, como la mayoria de placas forman

porticos, el ancho de las placas serd igual al de las vigas: 25 cm.
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Capitulo 3. Metrado de Cargas

En este capitulo se va a determinar la magnitud de cargas que se someten a los elementos
estructurales (losas aligeradas, vigas, columnas, placas) del Edificio S1 y Edificio S2. Para ello
la Norma Técnica de Edificaciones E.020 de cargas nos brinda las condiciones a tener en cuenta

para calcular las cargas de gravedad actuantes en los elementos estructurales.

3.1. Generalidades

La Norma E.020 en el capitulo 01, articulo 02 hace mencién a dos tipos de cargas de gravedad:

3.1.1. Carga muerta.

Es el peso de todo tipo de materiales, equipos, tabiques, peso propio que soporta una edificacion

de manera permanente o con una variacion minima de magnitud en el tiempo.

3.1.2. Carga viva.

Es el peso de los ocupantes, muebles, equipos, y todo elemento movible que pertenece a la
edificacion.
Para el metrado de carga muerta es necesario saber el peso propio del elemento y todas las

cargas que actian sobre este. A continuacion, se indica los pesos unitarios de los materiales:

Tabla 3-1 Pesos unitarios de los materiales

Material Peso Unitario (kg/m?)
Albaiiileria Hueca 1,400
Albanileria Solida 1,800
Tarrajeo para albafileria 2,000
Concreto armado 2,400
Piso terminado (Contrapiso) 2,000

Fuente: Norma E.020. Cargas

El metrado de carga viva, se determina dependiendo del uso de la edificacion y se reparte esta
carga en cada piso. Teniendo en cuenta que el uso del Edificio S1 y Edificio S2 es de viviendas,

se muestra la siguiente tabla:

Tabla 3-2 Sobrecarga repartida para ambos edificios

Ocupacion o uso Carga Viva (kg/m?)
Corredores y escaleras 400
Estacionamientos 250
Vivienda 200
Azotea 100

Fuente: Norma E.020. Cargas
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3.2. Metrado de Cargas de Losa Aligerada

Las losas aligeradas para los Edificios S1 y S2 trabajan en una sola direccion, en el sentido del

armado, el metrado se realiza por viguetas transfiriendo sus cargas hacia las vigas, placas o

columnas.

Para determinar la carga muerta de cada vigueta se debe considerar el peso propio y del piso

terminado (e=5c¢m) como carga distribuida por metro lineal, peso de la tabiqueria perpendicular

a la direccion del armado como carga puntual. Para la carga viva se reparte la carga que actiia

en esta area dependiendo el uso de esta.

A continuacion, se realizard el metrado de cargas de la vigueta de la Figura 3-1.
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Figura 3-1 Vigueta para calcular el metrado de cargas.

De la vigueta que se muestra en la Figura 3-1, se tiene los siguientes datos:

Peso propio del aligerado (h=20cm) =300 kg /m?

Peso del piso terminado (e=5cm) = 100 kg/m?

Tabique 1 de e = 15 cm y h = 2.70 m, perpendicular a la losa en el primer pafio
Tabique 2 de e = 15 cm y h=2.70 m, perpendicular a la losa en el quinto pafio

Sobrecarga (S/C) = 200 kg /m?
3.2.1. Metrado de carga muerta.

Peso aligerado: wgy, = 0.4 X (300 + 100) = 160 kg/m
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e  Tabique 1: P1 = 0.15 X 0.4 X 2.70 x 1400 = 226.80 kg
e  Tabique 2: P2 = 0.15 X 0.4 X 2.70 x 1400 = 226.80 kg

3.2.2. Metrado de carga viva.

o Carga Viva en la vigueta = w¢, = 0.4 X 200 = 80 kg/m
Luego de calcular todas las cargas actuantes en la vigueta, se obtiene la distribucion de carga

muerta y viva, como se muestra en las figuras 3-2 y 3-3.

Figura 3-2 Distribucion de carga muerta en vigueta

Figura 3-3 Distribucion de carga viva en vigueta

3.3. Metrado de Cargas de Vigas

La viga recibe cargas de los techos (losas aligeradas, losas macizas), para ello es necesario
analizar el “area tributaria” de cada viga, de esta manera se calculara cuanta area de techo carga
la viga. El érea tributaria depende de la direccion de armado del techo, puede ser rectangular
en caso la distribucion de armado sea en una sola direccion; pueden ser trapezoidales o
triangulares en caso que el armado sea en dos direcciones.

Luego de analizar el area tributaria, la viga cargara toda la carga muerta y viva que actiien sobre
esta area, ademds de su propio peso y las cargas repartidas por tabiques, vigas chatas o

peraltadas. A continuacion, se realizara el metrado de cargas de las vigas VT-7 y VT-13.
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3.3.1. Metrado de carga viga VT-7.

Figura 3-4 Area tributaria de la Viga VT-7 a analizar

Analizando la viga VT-7, se tiene los siguientes datos:

Seccion de 25x60cm ubicada en el eje 4

Presencia de tabiques de e=25c¢m, ubicado sobre la viga

Presencia de tabiques de e=15cm, ubicado sobre el 4rea tributaria de la viga

El ancho de area tributaria es variable en cada tramo de la viga, en el primer tramo es de
1.35m, el segundo tramo es de 3.425m, el tercer tramo es de 3.9m, el ultimo tramo no
tiene ancho tributario porque el aligerado se distribuye en el otro sentido y no carga a la
viga VT-7.

Peso del aligerado (H=20cm) = 300 kg/m?

Peso del piso terminado (e=5cm) = 100 kg /m?

Peso de la sobrecarga (S/C) = 200 kg/m?

3.3.1.I.  metrado de carga muerta.

Peso propio de la viga = W, = 2,400 * (0.25 * 0.60) = 360 kg/m

Peso del aligerado y piso terminado:

W, = (300 + 100) * 1.35 = 540 kg/m

Wa21 = (300 + 100) * 3.425 = 1,370 kg/m

W22 = (300 + 100) * 2.075 = 830 kg/m

W,s = (300 + 100) * 3.4 = 1,360 kg/m

Peso de tabique (e=25c¢m) en viga = w; = 1,400 * 0.25 * 2.30 = 805 kg/m
Peso de tabique (e=15cm) en viga = w, = 1400 * 0.15 * 2.30 = 483 kg/m

Peso de tabique (e=15cm), repartido sobre el area tributaria:

15



1.95
wy; = 1,400 = 0.15 % 2.70 =

To5+1 374.98 kg/m
Wi, = 1,400 % 0.15 = 2.70 * m = 297.92 kg/m
Wy = 1,400 = 0.15 = 2.70 * m = 240.25 kg/m
3.05

Wy, = 1,400 * 0.15 * 2.70 * 3051135 393.03 kg/m

wy3 = 1,400 * 0.15 * 2.70 * 24 257.73 kg/m

w3, = 1,400 * 0.15 * 2.70 = m = 407.08 kg/m

Py = 1,400 * 0.15 * 2.70 * 0.6 * 2020 = 125.64 kg
1.625 + 2.775

P31 = 1,400 * 0.15 * 2.70 = 1.2 * 3925 = 606.95 kg
3.925 + 0.475

P32 = 1,400 % 0.15 * 2.70 = 0.6 * &> = 28.35kg
0.325 + 3.575

Peso muerto de las vigas que se apoyan sobre la viga VT-7:

0 P3=9,620kg

0 P;=1,040 kg

0 Ps=3,180kg

0O Py=1510kg

O P, =440kg

0 Pp=3510kg

0 Py, =3,120kg

3.3.1.2.  metrado de carga viva.

Sobrecarga sobre viga = wg,c = 200 * 0.25 = 50 kg/m
Sobrecarga sobre el area tributaria:
W, =200 x 1.35 = 270 kg/m
W21 = 200 % 3.425 = 685 kg/m
Wyoo = 200 * 2.075 = 415 kg/m
W,; = 200 * 3.4 = 680 kg/m
Peso vivo de las vigas que se apoyan sobre la viga VT-7:
P, = 2,030 kg
P,s =250kg

16



Luego de calcular todas las cargas actuantes en la viga, se obtiene la distribucién de carga

muerta y viva, como se muestra en las siguientes figuras:

Figura 3-5 Distribucion de carga muerta de la viga VI-7 (tramo 1)

Figura 3-6 Distribucion de carga muerta de la viga VT-7 (tramo 2)

Figura 3-7 Distribucion de carga muerta de la viga VT-7 (tramo 3)
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Figura 3-8 Distribucion de carga muerta de la viga VT-7 (tramo 4)

Figura 3-9 Distribucion de carga viva de la viga VI-7 (tramo 1)

Figura 3-10 Distribucion de carga viva de la viga VT-7 (tramo 2)

Figura 3-11 Distribucion de carga viva de la viga VT-7 (tramo 3)

Figura 3-12 Distribucion de carga viva de la viga VT-7 (tramo 4)
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3.3.2. Metrado de carga viga VT-13.
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Figura 3-13 Viga VT-13 a analizar

NN

Analizando la viga VT-13, se tiene los siguientes datos:

Seccion de 25x60cm ubicada en el eje D

Presencia de tabiques de e=25cm, ubicado sobre la viga

No tiene ancho tributario porque el aligerado se distribuye en el otro sentido y no carga
a la viga VT-13, a excepcion del ultimo tramo, donde se asumi6 que la viga carga todo

el peso de la losa maciza (volado).
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e Peso del piso terminado (e=5cm) = 100 kg/m?
o Peso de la sobrecarga (S/C) = 200 kg/m?

3.3.2.1. metrado de carga muerta.

e  Peso propio de la viga = W, = 2,400 = (0.25 x 0.60) = 360 kg/m
. Peso del piso terminado sobre la viga (e=5cm):
wy = 100 * 0.25 = 25 kg/m

. Peso de tabique (e=25cm) en viga = wy; = 1,400 * 0.25 * 2.30 = 805 kg/m
o Peso de la losa maciza = w,,, = 2,400 * 0.2 * 1 = 480 kg/m
o Peso muerto de las vigas que se apoyan sobre la viga VT-13

Ps; = 4,160 kg

P,; = 7,010 kg

3.3.2.2.  metrado de carga viva.

e Sobrecarga sobre viga = wg/c = 200 * 0.25 = 50 kg/m
e Peso vivo de las vigas que se apoyan sobre la viga VT-13:
P,s =750 kg
P,; = 1,880 kg
Luego de calcular todas las cargas actuantes en la viga, se obtiene la distribucion de carga

muerta y viva, como se muestra en las figuras 3-14 y 3-15.

Figura 3-14 Distribucion de carga muerta de la viga VT-13

Figura 3-15 Distribucion de carga viva de la viga VT-13
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3.4. Metrado de Cargas de Columnas

Las columnas reciben las cargas que le transmiten las vigas y losas, para ello es necesario
analizar su “drea tributaria”. Luego de analizar el 4rea tributaria, la columna cargara toda la
carga muerta y viva que actiien sobre esta area, ademas de su propio peso, transmitiendo asi
toda esta carga hacia la cimentacion del edificio.

A continuacion, se realizara el metrado de cargas de la columna C2 (entre el Eje E y 4).

3.4.1. Metrado de carga columna C2.

Figura 3-16 Area tributaria de la columna C2

Analizando la columna C2, se tiene los siguientes datos:

e Area tributaria de 24.8 m? y area de techo, 21.405 m?

e Areade techo de 21.405 m?

. Columna de 25x75cm ubicadaen el eje Ey 4

o Vigas de 25x60cm y 25x20cm

. Altura de piso tipico de 2.90m y 3.30 m en el ler piso

o Presencia de tabiques de e=25cm y H=2.30m (3.L= 0.95m)
o Presencia de tabiques de e=25c¢cm y H=2.70m (}'L=1.775m)

21



Presencia de tabiques de e=15cm y H=2.70m (3>.L=9.125m)
Presencia de tabiques de e=15cm y H=2.30m (3 .L=4.6m)
Peso del aligerado (H=20cm) = 300 kg/m?

Peso del piso terminado (e=5cm) = 100 kg/m?

Peso de la sobrecarga (Piso tipico) = 200 kg /m?

Peso de la sobrecarga (Piso tipico) = 100 kg /m?

Longitud de vigas en area tributaria = 16.10 m

3.4.1L1

metrado de carga muerta.

Peso propio columna (piso tipico) = 2,400 * (0.25 x 0.75 * 2.9) = 1,305 kg
Peso propio columna (ler piso) = 2,400 * (0.25 x 0.75 x 3.3) = 1,485 kg
Peso de losa aligerada y piso terminado = 21.405 * (300 4+ 100) = 8,562 kg
Peso de vigas = 2,400 * (9.25 * 0.25 * 0.60 + 6.85 * 0.25 x 0.20) = 4,152 kg

Peso de la tabiqueria:

1,400 = (0.95 * 2.3 * 0.25) = 764.75 kg
1,400 % (1.775 % 2.7 x 0.25) = 1,677.375 kg
1,400 % (9.125 % 2.7  0.15) = 5,173.875 kg
1,400 * (4.6 * 2.3 % 0.15) = 2,221.8 kg

3.4.1.2,

metrado de carga viva.

e Peso de la sobrecarga (piso tipico) = 200 * 24.8 = 4,960 kg

e Peso de la sobrecarga (azotea) = 100 * 24.8 = 2,480 kg

Tabla 3-3 Resumen del metrado de carga de la columna C2

Carga Carga Carga .
Nivel CM (kg) | CV (kg) Servigcio Servi%:io ultiria CZii?nUi‘Ega
(kg) | Acum. (kg) | (kg) '

Azotea 14,019 2,480 16,499 16,499 23,843 23,843
6to piso 23,857 4,960 28,817 45316 41,832 65,674
5to piso 23,857 4,960 28,817 74,133 41,832 107,506
4to piso 23,857 4,960 28,817 102,949 41,832 149,337
3er piso 23,857 4,960 28,817 131,766 41,832 191,169
2do piso 23,857 4,960 28,817 160,583 41,832 233,000
ler piso 24,037 4,960 28,997 189,580 42,084 275,084
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3.5. Metrado de Cargas de Placas

Las placas, al igual que las columnas, reciben las cargas que le transmiten las vigas y losas,
para ello es necesario analizar su “area tributaria”. Luego de analizar el area tributaria, la placa
cargara toda la carga muerta y viva que actuen sobre esta drea, ademas de su propio peso,
transmitiendo asi toda esta carga hacia la cimentacion del edificio.

A continuacion, se realizara el metrado de cargas de la Placa-6 y Placa-8.

3.5.1. Metrado de carga Placa-6.

Figura 3-17 Area tributaria de la Placa-6

Analizando la Placa-6, se tiene los siguientes datos:

e Area tributaria de 30.87 m? y area de techo, 13.94 m?
o Vigas de 25x60cm y 25x20cm

o Altura de piso tipico de 2.90m y 3.30 m en el ler piso
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Presencia de tabiques de e=25cm y H=2.30m (3 .L=4.35m)
Presencia de tabiques de e=15cm y H=2.70m (3 .L=4.7m)
Presencia de tabiques de e=15cm y H=2.30m (3_L= 1.85m)
Peso del aligerado (H=20cm) = 300 kg/m?

Peso del piso terminado (e=5c¢m) = 100 kg /m?

Peso de la sobrecarga (Piso tipico) = 200 kg /m?

Peso de la sobrecarga (Piso tipico) = 100 kg /m?

Longitud de vigas en area tributaria =21.25 m
3.5.1.1.  metrado de carga muerta.

Peso propio placa (piso tipico) = 2,400 * (2.5625 * 2.9) = 17,835 kg

Peso propio placa (ler piso) = 2,400 * (2.5625 * 3.3) = 20,295 kg

Peso de losa aligerada y piso terminado = 13.94 * (300 + 100) = 5,576 kg
Peso de vigas = 2,400 * (9.8 * 0.25 * 0.20 + 11.45 * 0.25 * 0.60) = 5,298 kg
Peso de la escalera = 11.31 * 700 = 7,917 kg

Peso del cuarto de méaquinas (azotea):

Peso propio Placa = 2400 * 0.2 * (2.56 * 2.7 + 1.85 * 2.4) = 5,449 kg
Peso losa maciza = 2400 * 0.2 * (7.68 + 8.32) = 7,680 kg

Peso losa aligerada = 11.31 * 300 = 3,393 kg

Peso vigas = 2,400 * (10.4 * 0.25 = 0.5 + 4.35 x 0.25 * 0.6) = 4,686 kg
Peso de la tabiqueria:

1,400 * (4.35 * 2.3 * 0.25) = 3,501.75 kg

1,400 = (4.7 * 2.7 * 0.15) = 2,664.9 kg

1,400 = (1.85 = 2.3 * 0.15) = 893.55 kg

3.5.1.2.  metrado de carga viva.

Peso de la sobrecarga (piso tipico) = 200 * 30.87 = 6,174 kg

Peso de la sobrecarga (azotea) = 100 * 30.87 = 3,087 kg

Peso vivo del cuarto de méaquinas (azotea):

Sobrecarga en losa maciza = 1000 * 7.68 4+ 500 * 8.32 = 11,840 kg
Sobrecarga en losa aligerada = 100 * 11.31 = 1,310 kg
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Tabla 3-4 Resumen del metrado de carga de la Placa-6

Carga Carga Carga .
Nivel CM (kg) | CV (kg) Servi%:io Servi%:io ultir%la CKZ‘?J?IIU}EII;&
(k) | Acum.(kg) | (kg) B

Azotea 57,834 16,237 | 74,071 74,071 108,571 108,571
6to piso 43,686 6,174 49,860 123,931 71,656 180,227
5to piso 43,686 6,174 49,860 173,791 71,656 251,883
4to piso 43,686 6,174 49,860 223,651 71,656 323,539
3er piso 43,686 6,174 49,860 273,511 71,656 395,195
2do piso 43,686 6,174 49,860 323,371 71,656 466,852
ler piso 46,146 6,174 52,320 375,691 75,100 541,952
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Capitulo4.  Analisis Sismico
4.1. Generalidades

El Peru, al igual que otros paises, se encuentra ubicado en el Cinturén de Fuego del Pacifico.
Por ello es de gran importancia para nuestras estructuras lograr un buen desempefio ante
posibles eventos sismicos. Asimismo, es necesario cumplir con los diferentes requerimientos
estipulados en la Norma Técnica E.030 “Disefio Sismorresistente”.

En el articulo 1.3 de la Norma E.030 indica sobre la filosofia del Disefio Sismorresistente:

. Evitar pérdidas de vidas humanas

o Asegurar la continuidad de los servicios basicos

. Minimizar los dafos a las propiedades

La norma permite que la estructura ante eventos sismicos incursione en el régimen plastico,
produciéndose dafios de diferentes magnitudes seglin la importancia de cada edificacion.

El analisis sismico permitira saber si la estructura cumple los requisitos de desplazamientos y
rigidez. Del mismo modo podra conocerse los esfuerzos internos en los diferentes elementos
estructurales (placas, vigas sismorresistentes, columnas, etc.) y no estructurales (tabiques,

parapetos, cercos, etc.) para su posterior disefo.

4.2. Modelo Estructural

Para poder realizar el andlisis sismico de la estructura se realiz6 un modelamiento con ayuda

del programa ETABS 2018. A continuacion, se mencionan las consideraciones para el

modelamiento de los edificios:

o Se consider6 un diafragma rigido por cada nivel con 3 grados de libertad por piso.
Entonces se tienen 7 diafragmas y 21 modos en total.

. Debido a la buena capacidad portante del suelo, se asumié que los elementos verticales
estan empotrados a la base.

o Las losas fueron modeladas como elementos membrana, de modo que solo distribuyen
las cargas de gravedad.

o No se modelaron vigas chatas o tabiques para no generar posibles distorsiones en el
modelo.

. Se agreg6 brazos rigidos y se rotuld las vigas en sus extremos cuando el refuerzo no
puede desarrollar su fluencia.

. Se creo diferentes fuentes de masa para tomar en cuenta la excentricidad accidental en

ambos sentidos.
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A continuacion, en las figuras 4-1 y 4-2 se muestran imagenes del modelo estructural elaborado

en ETABS:

Figura 4-1 Modelo en Etabs vista en 3D

Figura 4-2 Modelo en Etabs vista de planta tipica
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4.3. Parametros Sismicos

Los parametros sismicos permiten obtener el espectro para el andlisis dindmico.
Adicionalmente permite obtener la fuerza cortante. Estos son los siguientes

4.3.1. Zonificacion.

La Norma E.030 divide el territorio nacional en cuatro zonas. Esta division responde a la

observacion de la actividad sismica durante muchos afios.

Figura 4-3 Zonas sismicas en el Pera

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente

El factor de zona asignado se puede interpretar como la aceleracion maxima horizontal en la

roca (suelo rigido) con una probabilidad de 10% de ser excedida en 50 afios.

Tabla 4-1 Factores de Zona

Zona Factor de Zona “Z”
4 0.45
3 0.35
2 0.25
1 0.10

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente
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4.3.2. Condiciones geotécnicas.

La norma E.030 para efectos del andlisis sismico, los perfiles de suelo se clasifican
principalmente en base a la velocidad promedio de propagacion de ondas de corte.

Existen cinco tipos de perfiles de suelos con sus respectivos Tpy Tt

Tabla 4-2 Perfiles de Suelos segun la Norma E.030

Perfil de Suclo X(e)i?é:ldad de Ondas de ("1;}; ;FS;
So | Roca dura > 1500 m/s 0.30 | 3.00
S:1 | Roca o suelos muy rigidos | 500 m/s a 1500 m/s 0.40 | 2.50
Sz | Suelos intermedios 180 m/s a 500 m/s 0.60 | 2.00
S3 | Suelos blandos <180 m/s 1.00 | 1.60
S4 | Condiciones excepcionales | - - -

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente

Donde:
o Tp: Periodo que define la plataforma del factor C.
o TL: Periodo que define el inicio de la zona del factor C con desplazamiento constante.

Segun la zonificacion y perfil del suelo, la Norma E.030 establece un factor de amplificacion

del Suelo (S).

Tabla 4-3 Factor de Suelo

So Sy S» S3

Z4 0.80 | 1.00 | 1.05 | 1.10
Z3 0.80 | 1.00 | 1.15 | 1.20
V4 0.80 | 1.00 | 1.20 | 1.40
71 0.80 | 1.00 | 1.60 | 2.00

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente

4.3.3. Factor de amplificacion sismica.

Este factor puede interpretarse como la amplificacion de la aceleracion estructural respecto de
la aceleracion del suelo. Este valor depende de las condiciones geotécnicas y del periodo de la

estructura (T) obtenido del analisis modal.

C=250,sT<Ts
c=2.50x(%),siTp<T<TL

c=2.50x(%),siT>TL
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4.3.4. Categoria de edificacion y factor de uso.

La Norma E.030 clasifica a las edificaciones segin su importancia. Las edificaciones mas
importantes como hospitales, colegios o aeropuertos deberan quedar operativos luego de un
sismo. Por otro lado, edificios de menor importancia como viviendas, oficinas o restaurantes
solo necesitan salvar la vida de las personas, pudiendo quedar inoperativos luego de un sismo.

Este criterio es traducido a través de un factor buscando amplificar la fuerza sismica de disefio.

Tabla 4-4 Factor de Uso segun la Norma E.030

Categoria Factor U
Edificaciones Esenciales 1.50
Edificaciones Importantes 1.30
Edificaciones Comunes 1.00
Edificaciones Temporales Criterio del Proyectista

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente

Algunas edificaciones esenciales como establecimientos de salud del segundo y tercer nivel

deberan tener aislamiento sismico para las zonas sismicas 4 y 3.

4.3.5. Sistema estructural y coeficiente basico de reduccion sismica.

La Norma E.030 tiene una lista de sistemas estructurales, ya sea de concreto armado, acero,
albaiiileria, etc. A cada sistema estructural, se le asigna un factor llamado Coeficiente Basico
de Reduccién Sismica (Ro). Este valor puede interpretarse en cuanto puede reducirse la fuerza
sismica para que la estructura no tenga dafios excesivos cuando se encuentre en el régimen
plastico. Es decir, a cada sistema estructural esta asociado un valor de ductilidad. Por ejemplo,
una estructura de porticos es mas ductil que una estructura de albafiileria.

Para estructuras de concreto armado, la norma establece los siguientes sistemas estructurales.

Tabla 4-5 Coeficiente Basico de Reduccion para Estructuras de Concreto Armado

Sistemas Estructurales Ro
Porticos 8
Dual 7
Muros estructurales 6
Muros de ductilidad limitada 4

Fuente: Norma E.030. Diserio Sismorresistente

4.3.6. Regularidad estructural y coeficiente de reduccion.

Las estructuras se clasifican como regulares o irregulares. Al ser irregular una estructura, ya

sea de planta o elevacion, su desempefio sismico es menor que el de una estructura regular. Es
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por esta razoén que la Norma E.030 indica una lista de irregularidades tanto en planta como en
elevacion. Esto se traduce a través de los Factores de Irregularidad (Ip, I.). Estos factores afectan
el Coeficiente Basico de Reduccién haciéndolo reducir. Mientras mas grave sea la
irregularidad, menor seré su coeficiente. En caso existan mas de una irregularidad de planta o
elevacion, se elegird la de menor coeficiente. Cuando la estructura solo presenta cierta
irregularidad en una sola direccion, el factor debe ser aplicado a ambas direcciones.

El Coeficiente de Reduccion (R) es calculado de la siguiente manera.

4.3.7. Parametros usados.

Como se mencion6 previamente, se analizara el comportamiento de un edificio en dos tipos de

suelos. A continuacion, se presentan los parametros para ambos perfiles de suelos.

Tabla 4-6 Pardametros para el Suelo S1 en ambas direcciones

Edificio S1

Parametro Sismico Descripcion Factor
Zonificacion (Z) Zona 4 0.45
Categoria de Edificacion (U) Edificacion Comun 1.00
Perfil de Suelo (S) S1 1.00
Tp (s) 0.40
Te (s) 2.50
Sistema Estructural (Ro) Muros Estructurales 6.00
Regularidad en Altura (I.) Regular 1.00
Regularidad en Planta (I,,) Regular 1.00

Tabla 4-7 Parametros para el Suelo S2 en ambas direcciones

Edificio S2
Parametro Sismico Descripcion Factor
Zonificacion (Z) Zona 4 0.45
Categoria de Edificacion (U) Edificacion Comun 1.00
Perfil de Suelo (S) S2 1.05
Tp (s) 0.60
TL (s) 2.00
Sistema Estructural (Ro) Muros Estructurales 6.00
Regularidad en Altura (I.) Regular 1.00
Regularidad en Planta (I,) Regular 1.00

Tanto el sistema estructural como los factores de irregularidades se han asumido. Estos valores
seran verificados posteriormente.

A continuacion, se analiza las irregularidades en altura (I.):
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. Rigidez: Se verificara posteriormente.

. Resistencia: No existe debido a que los elementos verticales continiian en todos los pisos.

o Masa: Al ser un edificio con plantas tipicas, la masa también serd la misma o muy
parecida, en cualquier caso. Cabe resaltar que esta irregularidad no aplica en azoteas.

o Geometria Vertical: Al tener plantas tipicas, no hay reduccion de planta en ningtn piso.

o Discontinuidad de Sistemas Resistentes: Al ser los elementos verticales continuos en
todos los pisos, no hay un desalineamiento vertical.

Con respecto a las irregularidades en planta (Ip).

. Torsion: Se verificara posteriormente.

o Esquinas Entrantes: No se observa esquinas importantes en la planta, por ello se concluye
que no existe esta irregularidad.

o Discontinuidad de Diafragma: No presenta grandes aberturas que generen irregularidad.

o Sistemas no Paralelos: todos los elementos son paralelos en ambas direcciones.

4.4. Peso de la Edificacion

Las fuerzas de inercia producidas por el sismo son funcion del peso de la misma estructura. Sin
embargo, la Norma E.030 asume que en el momento del sismo la estructura no estara cargada
con la totalidad de su carga viva. Esto se debe, porque la incidencia de este hecho es de baja
probabilidad. Si se considera la totalidad de la carga generaria estructuras sobredimensionadas.
Por esta razon, la norma establece que el peso sismico es calculado como la totalidad de las
cargas permanentes y un porcentaje de la carga viva. Este porcentaje dependera de la
importancia de la edificacion. Para presente estructura es un Edificio Comun y se calcula de la

siguiente manera:
P=CM + 0.25CV

Sin embargo, la sobrecarga en el cuarto de maquinas se estd considerando en su totalidad. Por

ello se separd la sobrecarga del cuarto de maquinas.

Tabla 4-8 Calculo del Peso Sismico para el analisis estatico

Elementos Primer Piso (ton) Plsg 835 al N?;Zi;gsc(jttgr.l)
Columnas y Placas 126.13 110.84 143.12
Losas Aligeradas 96.64 96.64 107.33
Losas Macizas 17.14 17.14 20.70
Vigas 77.48 77.48 76.49
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Albaiiileria 146.53 146.53 53.29

Piso Terminado 39.32 39.32 46.73

S/C 84.66 84.66 44.83

Cto. Maquinas 0.00 0.00 15.52

Carga Muerta (CM) 503.25 487.96 447.66
Carga Viva (CV) 84.66 84.66 44.83

Cto. Maquinas (CV2) 0.00 0.00 15.52

Peso por Piso:

CMA0.25CVACV2 524.41 509.12 474.39
Peso Sismico (ton) 3544.42

4.5. Analisis Modal

Para poder realizar un anélisis sismico, se debera conocer los modos de vibracion y periodos

fundamentales de la estructura para saber como respondera ante un evento sismico. Estas

caracteristicas de la estructura solo dependen de su rigidez, masa y ubicacién de elementos

estructurales. Para el presente caso, se trabajan con 21 modos, 3 por nivel. Los resultados del

analisis modal sin considerar excentricidad se presentan a continuacion.

Tabla 4-9 Modos de Vibracion con sus Periodos y Porcentaje de Masa Participante sin excentricidad de masa

Periodo Ma >3 Ma >4 Partli\é[iapsziiva. Partli\é[iapsziiva.
Modo Participativa. | Participativa.
(s) X-X (%) Y-Y (%) Acum. Acum.
X-X (%) Y-Y (%)
1 0.53 41.78% 3.81% 41.78% 3.81%
2 0.52 25.95% 24.72% 67.72% 28.53%
3 0.45 3.75% 42.24% 71.47% 70.76%
4 0.13 10.68% 3.36% 82.15% 74.12%
5 0.12 6.92% 2.96% 89.08% 77.07%
6 0.10 0.27% 12.11% 89.34% 89.19%
7 0.06 4.27% 0.86% 93.61% 90.05%
8 0.05 1.76% 1.41% 95.37% 91.45%
9 0.04 0.02% 4.15% 95.39% 95.61%
10 0.03 2.03% 0.31% 97.42% 95.91%
11 0.03 0.64% 0.69% 98.06% 96.61%
12 0.03 0.00% 0.20% 98.06% 96.81%
13 0.03 0.00% 1.53% 98.06% 98.34%
14 0.02 0.05% 0.39% 98.11% 98.73%
15 0.02 1.22% 0.03% 99.33% 98.75%
16 0.02 0.04% 0.25% 99.36% 99.00%
17 0.02 0.00% 0.61% 99.36% 99.62%
18 0.02 0.50% 0.01% 99.86% 99.63%
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19 0.02 0.01% 0.01% 99.86% 99.64%
20 0.02 0.01% 0.04% 99.87% 99.69%
21 0.02 0.12% 0.01% 100.00% 99.70%

Los periodos fundamentales son aquellos que tienen el mayor porcentaje de masa participante.
En este caso se observa que para X-X el periodo 0.53 s. presenta un porcentaje de 41.78%, y
para Y-Y el periodo 0.45 s. presenta un porcentaje de 42.24%, siendo estos los modos
fundamentales.

Esto es consecuente con la distribucion de placas, ya que en la direccion Y-Y hay placas de
mayor longitud que en X-X. Es decir que la estructura es mas rigida en la direccién Y-Y como

lo demuestra finalmente el analisis modal.

Tabla 4-10 Periodos Fundamentales de la Estructura sin Excentricidad de Masa

Direccion Seiiode Me}sa
(s) Participante
X-X 0.525 41.78%
Y-Y 0.445 42.24%

Como se mencion6 previamente, el analisis modal correspondia cuando no existe excentricidad
de masa, ya que, al cambiar la posicion de la masa segin la excentricidad accidental, los modos
varian ligeramente para cada caso. Esto se puede observar en la siguiente tabla donde

comparamos los modos fundamentales segtn las distintas posiciones de masa.

Tabla 4-11 Modos Fundamentales segun la excentricidad de masa

Caso de Direccion X-X Direccion Y-Y
Excentricidad | Periodo Masa e Q) Masa
(s) Participante Participante
No 0.525 41.78% 0.445 42.24%
X+ 0.527 60.24% 0.467 61.11%
X- 0.522 69.49% 0.419 35.95%
Y+ 0.541 33.12% 0.449 46.23%
Y- 0.551 41.39% 0.506 36.01%

Como se puede apreciar, en su mayoria los periodos fundamentales no varian
significativamente para cada caso. Por esta razon, para calcular la cortante basal estatico
utilizaremos Unicamente el caso sin excentricidad.

4.6. Analisis Estatico

El andlisis estatico representa las fuerzas de inercia como un conjunto de fuerzas ejercidas en

el centro de masa de cada piso. Este método es valido para estructuras regulares de menos de
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30 m de altura. Si bien puede utilizarse el analisis estatico, en esta ocasion solo se utilizara para
comparar las cortantes basales con las obtenidas por el analisis dinamico.

Segtin la Norma E.030, la fuerza cortante en la base, se calcula mediante la siguiente expresion.

ZUCS
V =

R

Donde el valor minimo para C/R debe ser 0.11. A continuacion, se muestra el calculo de la

cortante basal.

Tabla 4-12 Calculo de Cortante Estatica para Edificio S1

Direccién X-X Y-Y
Periodo fundamental (s) T 0.53 0.45
Periodo que define la plataforma (s) | Tp 0.40 0.40
Factor de Zona Z 0.45 0.45
Factor de Uso U 1.00 1.00
Factor de Suelo S 1.00 1.00
Coeficiente de Reduccion Sismica R 6.00 6.00
Coeficiente de amplificacion sismica | C 1.90 2.25
Relacion minima > 0.11 C/R 0.317 0.375
Coeficiente sismico (%) ZUCS/R 14.29 16.85
Peso sismico (ton) \% 3544.42 3544.42
Fuerza cortante basal estédtica (ton) | Vg 506.35 597.37
Tabla 4-13 Calculo de Cortante Estatica para Suelo S2

Direccién X-X Y-Y
Periodo fundamental (s) T 0.53 0.45
Periodo que define la plataforma (s) | Tp 0.60 0.60
Factor de Zona Z 0.45 0.45
Factor de Uso U 1.00 1.00
Factor de Suelo S 1.05 1.05
Coeficiente de Reduccion Sismica R 6.00 6.00
Coeficiente de amplificacion sismica | C 2.50 2.50
Relacion minima > 0.11 C/R 0.417 0.417
Coeficiente sismico (%) ZUCS/R 19.69 19.69
Peso sismico (ton) W 3544.42 3544.42
Fuerza cortante basal estatica (ton) | Vg 697.81 697.81

4.7. Analisis Dindmico

A diferencia del anélisis estatico, el analisis dinamico puede ser usado para analizar cualquier
estructura. Este es el método de analisis con el cual analizaremos nuestra estructura y cuyos

resultados serdn utilizados para el disefio.
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Para realizar un analisis dinamico puede usarse procedimientos de superposicion espectral o a
través de un analisis tiempo — historia.

4.7.1. Analisis espectral.

Este tipo de andlisis se realiza por combinacidn espectral, las solicitaciones son representadas
a través de un espectro de pseudo-aceleraciones para ambas direcciones. El método de
superposicion a usar sera el de Combinacion Cuadratica Completa (CQC), a través del cual se
combinan los valores maximos de desplazamientos y aceleraciones. Cabe mencionar que este

criterio de combinacion es valido segiin la Norma E.030 en su articulo 29.3.2.

Sa = %CS X g ; donde “g” es la gravedad

A continuacidn, se muestra el espectro de pseudo-aceleraciones para ambos tipos de suelo. Con

este espectro se generaran las fuerzas y desplazamientos para el analisis sismico.

Figura 4-4 Espectro de Pseudo Aceleraciones

4.7.2. Fuerza cortante en la base.

A partir del analisis dindmico pudimos obtener los siguientes valores de fuerza cortante en la

base. Como se ha analizado para diferentes casos de excentricidad, se mostrara para cada caso.

Tabla 4-14 Cortante Basal obtenida del Anadlisis Dinamico en la direccion X-X

X-X (ton)
S1 S2
Sin excentricidad 377.67 505.99
Y+ 352.50 470.06
Y- 325.00 437.53

36



Tabla 4-15 Cortante Basal obtenida del Analisis Dinamico en la direccion Y-Y

Y-Y (ton)
S1 S2
Sin excentricidad 347.17 421.92
X+ 407.71 496.84
X- 318.20 388.14

Segun la Norma E.030 en su articulo 29.4, se define la Fuerza Cortante Minima. Al ser una
estructura regular, nos indica que la cortante basal dindmica debe ser al menos el 80% de la
cortante basal estatica obtenida previamente. En caso no se cumpliera esta condicion, la
cortante debera escalarse hasta alcanzar el valor requerido. Del mismo modo se escalaran todos
los resultados obtenidos, excepto los relacionados a desplazamientos. El criterio para establecer

una Cortante Basal Minima es para lograr esfuerzos similares por ambos métodos de analisis.

Tabla 4-16 Calculo de Cortante Basal Minima en direccion X-X

Suelo S1 Suelo S2
Sin Exc Y+ Y- Sin Exc Y+ Y-
Vb (ton) 377.67 352.50 325.00 505.99 470.06 437.53
VE (ton) 506.35 697.81
80% VE (ton) 405 558
80%VE /Vp 1.073 1.149 1.246 1.103 1.188 1.276
Tabla 4-17 Calculo de Cortante Basal Minima en direccion Y-Y
Suelo S1 Suelo S2
Sin Exc X+ X- Sin Exc X+ X-
Vb (ton) 347.17 407.71 318.20 421.92 496.84 388.14
VE (ton) 597.37 697.81
80% VE (ton) 478 558
80%VE /Vp 1.377 1.172 1.502 1.323 1.124 1.438

En cada uno de los casos, los esfuerzos sismicos deben amplificarse por los factores
correspondientes. Al momento de disefio se generara una envolvente para extraer los esfuerzos

maximos en cada elemento sismorresistente.

4.7.3. Verificacion del sistema estructural.

Previamente se menciond que el sistema estructural asumido era el de Muros Estructurales.
Para verificar nuestra hipdtesis, obtendremos el porcentaje de Cortante Basal que se transmite
a través de las placas. El valor minimo establecido por la Norma E.030 en su articulo 16.1 es
de 70%. Para nuestro ejemplo se comparara la sumatoria de las cortantes en las placas de cada

direccion con el sismo estatico. No se utilizara el anélisis dinamico ya que cada valor obtenido
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se obtiene por superposicion, por lo que no es correcto sumar dichos valores y compararlos con

la cortante dinamica.

Tabla 4-18 Porcentaje de Cortante Basal en Placas

Suelo S1 Suelo S2
X-X Y-Y X-X Y-Y
VE (ton) 506.35 597.37 697.81 697.81
V prLacAs (ton) 495.29 577.51 682.48 674.84
%VpLacas /VE 97.82 96.68 97.80 96.71

Como puede apreciarse, casi la totalidad de la cortante basal es recibida por las placas. Por ello
podemos dar por verificado que el Sistema Estructural para la presente estructura es el de Muros

Estructurales.
4.7.4. Verificacion de regularidad estructural.
Del mismo modo que el sistema estructural, se asumié que la estructura era regular. Sin
embargo, faltaba verificar las irregularidades de Piso Blando y Torsion.
4.7.4.1.  irregularidad de rigidez - piso blando.

Segtin la Norma E.030 existira piso blando cuando en un entrepiso la rigidez lateral es menor
que el 70% de la rigidez lateral del entrepiso inmediato superior, o menor que el 80% de la
rigidez lateral promedio de los tres niveles superiores adyacentes.

Esta verificacion la realizaremos para un analisis sin excentricidad y para el suelo S1, ya que

los resultados en los casos con excentricidad no se diferencian significativamente:

Tabla 4-19 Cadlculo de Piso Blando en la direccion X-X

Rigidez de 70% Rigidez 80% Rigidez
Nivel Entrepiso Superior Promedio
(ton/m) (ton/m) (ton/m)

Piso 7 46.75

Piso 6 81.08 32.72 OK
Piso 5 105.24 56.76 OK
Piso 4 128.60 73.67 62.15 OK
Piso 3 161.00 90.02 83.98 OK
Piso 2 222.69 112.70 105.29 OK
Piso 1 442.39 155.88 136.61 OK
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Tabla 4-20 Calculo de Piso Blando en la direccion Y-Y

Rigidez de 70% Rigidez 80% Rigidez
Nivel Entrepiso Superior Promedio
(ton/m) (ton/m) (ton/m)

Piso 7 46.31

Piso 6 82.33 32.42 OK
Piso 5 109.02 57.63 OK
Piso 4 135.17 76.32 63.38 OK
Piso 3 171.44 94.62 87.07 OK
Piso 2 241.46 120.01 110.84 OK
Piso 1 480.06 169.02 146.15 OK

Como se observa, para todos los casos que no presenta piso blando. Esto era de esperar, ya que

los pisos son tipicos evitando algin cambio brusco de rigidez en altura.

No fue necesario calcular el piso blando para el Edificio S1 o S2 por separado; o tomando en
cuenta la excentricidad accidental, ya que la rigidez de entrepiso no varia en gran medida para
los diferentes casos. Al no existir irregularidad por piso blando se descarta también la

irregularidad Extrema de Rigidez.

4.7.4.2. irregularidad torsional.

La Norma E.030 establece que existira torsion cuando el maximo desplazamiento relativo de
entrepiso es mayor que 1.3 veces el desplazamiento promedio de los extremos del mismo
entrepiso. Este criterio solo sera aplicado cuando el desplazamiento maximo relativo de
entrepiso sea mayor al 50% del valor permisible segun la norma. En este caso la deriva
permisible es de 0.007 por ser una estructura de concreto armado. Para el presente caso en vez
de trabajar con desplazamientos relativos se usaran las derivas plésticas, que conceptualmente
es lo mismo. Utilizaremos los casos donde la excentricidad accidental genere mayor distancia

entre los centros de masa y rigidez.

Tabla 4-21 Analisis de Torsion segun la Norma E.030 en direccion X-X para el Edificio S1

Nivel A Max A Min A Prom Bl
/AProm
Piso 7 0.0039 0.0024 0.0032 1.24 OK
Piso 6 0.0042 0.0026 0.0034 1.23 OK
Piso 5 0.0042 0.0027 0.0035 1.22 OK
Piso 4 0.0041 0.0027 0.0034 1.21 OK
Piso 3 0.0037 0.0025 0.0031 1.20 OK
Piso 2 0.0029 0.0020 0.0024 1.19 OK
Piso 1 0.0013 0.0009 0.0011 1.18 OK
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Tabla 4-22 Analisis de Torsion segun la Norma E.030 en direccion X-X para el Edificio S2

Nivel AMax | AMin | AProm A
/AProm
Piso 7 0.0057 | 0.0031 0.0044 129 |OK
Piso 6 0.0060 | 0.0033 0.0047 129 |OK
Piso 5 0.0061 | 0.0035 0.0048 128 0K
Piso 4 0.0060 | 0.0035 0.0047 127 |OK
Piso 3 0.0053 | 0.0032 0.0043 126 0K
Piso 2 0.0041 | 0.0025 0.0033 124 0K
Piso 1 0.0019 | 0.0012 0.0015 123 0K

X no existe torsion.

Como se puede apreciar, en ningun caso el cociente es mayor que 1.30; mientras que en otros

la deriva méxima es menor que la mitad permisible. Por ello concluimos que en la direccion X-

Tabla 4-23 Analisis de Torsion segun la Norma E.030 en direccion Y-Y para el Edificio S1

Nivel AMax | AMin | AProm | AN

Piso 7 0.0036 0.0035 0.0035 1.01 OK
Piso 6 0.0038 0.0037 0.0037 1.02 OK
Piso 5 0.0040 0.0037 0.0038 1.03 OK
Piso 4 0.0039 0.0036 0.0038 1.04 OK
Piso 3 0.0035 0.0032 0.0034 1.04 OK
Piso 2 0.0028 0.0025 0.0026 1.05 OK
Piso 1 0.0013 0.0011 0.0012 1.07 OK

Tabla 4-24 Analisis de Torsion segun la Norma E.030 en direccion Y-Y para el Edificio S2

Nivel A Max A Min A Prom /i}lﬁ 2)1;

Piso 7 0.0052 0.0039 0.0046 1.14 OK
Piso 6 0.0056 0.0041 0.0048 1.15 OK
Piso 5 0.0058 0.0042 0.0050 1.16 OK
Piso 4 0.0057 0.0041 0.0049 1.17 OK
Piso 3 0.0051 0.0036 0.0044 1.17 OK
Piso 2 0.0040 0.0028 0.0034 1.18 OK
Piso 1 0.0018 0.0012 0.0015 1.20 OK

Y-Y no existe torsion.

De igual modo, en ningiin caso el cociente es mayor que 1.30 y en algunos casos la deriva

maxima es menor que la mitad del permisible (0.0035). Por ello concluimos que en la direccion
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Por lo tanto, segin se ha podido observar, la estructura es regular, verificAndose asi nuestra
hipotesis inicial. Cabe indicar que los casos mas criticos corresponden cuando la excentricidad
accidental es en -Y para la direccion X-X: y en -X para la direccion Y-Y.

4.7.5. Control de desplazamientos y junta sismica.

La Norma E.030 busca limitar la deriva ineléstica. Para calcular los desplazamientos laterales,
se debera multiplicar los valores obtenidos del analisis eldstico por 0.75 R para estructuras
regulares o por 0.85 R para estructuras irregulares. En este caso se multiplicard por 0.75 R
(Estructura Regular). La deriva permisible va en funcion del material predominante en la
estructura. Al ser una estructura de concreto armado su deriva permisible sera de 0.007.

A continuacion, se presentan los desplazamientos obtenidos por el Analisis Dinamico. Cabe

mencionar que estos valores ya estan multiplicados por 0.75 R.

Tabla 4-25 Control de Desplazamientos de la Estructura

Desp. Méaximo Deriva Maxima Deriva Permisible

Nivel X-X Y-Y XX vy X-X Y-Y

(mm) | (mm) 0.007 0.007

Piso 7 71.18 66.61 0.0039 | 0.0036 OK OK
Piso 6 59.73 56.22 0.0042 | 0.0038 OK OK

o | Piso 5 47.68 45.15 0.0042 | 0.0040 OK OK
% Piso 4 35.36 33.69 0.0041 | 0.0039 OK OK
& | Piso 3 23.36 22.39 0.0037 | 0.0035 OK OK
Piso 2 12.63 12.17 0.0029 | 0.0028 OK OK
Piso 1 431 4.19 0.0013 | 0.0013 OK OK
Piso 7 102.71 96.99 0.0057 | 0.0052 OK OK
Piso 6 86.21 81.87 0.0060 | 0.0056 OK OK

& | Piso 5 68.81 65.75 0.0061 | 0.0058 OK OK
% Piso 4 51.00 49.03 0.0060 | 0.0057 OK OK
& | Piso 3 33.65 32.55 0.0053 | 0.0051 OK OK
Piso 2 18.14 17.65 0.0041 | 0.0040 OK OK
Piso 1 6.18 6.06 0.0019 | 0.0018 OK OK

Segun lo expuesto, en ninglin caso las derivas maximas superan a la permisible. Como era de
esperarse los desplazamientos producidos en el Edificio S2 son mayores que en el Edificio S1.
La deriva méxima en la direccion X-X para el Edificio S1 y S2 es de 0.0042 y 0.0061
respectivamente. En el caso de la direccién Y-Y la deriva maxima para el Edificio S1 y S2 es
de 0.0040 y 0.0058 respectivamente.

Para calcular la junta sismica, la norma establece que debera ser el mayor entre los siguientes

valores:
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. 2/3 el desplazamiento de la azotea (Suelo S2): 2/3x(102.71)= 68.5 mm

. 30 mm

° s/2 =0.003 h = 0.003x20.6x10°=61.8mm, donde h= altura del edificio medido desde el
terreno natural (Nivel 0.00)

Por ello la junta requerida es de 6.9 cm para el suelo S2 (mas critico). Al ser la junta existente

de 10 cm se concluye que se estd cumpliendo lo requerido.

4.7.6. Estabilidad al volteo.

La Norma E.030 establece que el Factor de Seguridad por Volteo debe ser mayor o igual a 1.20.
En otras palabras, el momento producido por el peso de la estructura debera ser al menos 1.20
veces el momento producido por el sismo. Se utilizara el caso donde la excentricidad produzca

la menor distancia entre el centro de masa y el borde de la planta.

Figura 4-5 Fuerzas actuantes durante el volteo de un portico debido al sismo
El factor de seguridad se podré calcular de la siguiente manera:

W xd
FS. =——
M sismo

Donde
e W =Peso del edificio (Ton) es el peso del edificio.
e d=Menor distancia del centro de masa hasta el portico extremo (m).

e M = Momento obtenido a partir del andlisis dindmico (Ton-m).
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Tabla 4-26 Calculo del Factor de Seguridad al Volteo de la Estructura

Suelo S1 Suelo S2
X-X Y-Y X-X Y-Y
Msismo (Ton-m) |  5874.66 6995.32 | 8271.18 8271.82
d(m) 8.75 6.02 8.75 6.02
W (ton) 3544.42 354442 | 3544.42 3544.42
F.S. 5.28 3.05 3.75 2.58

Segun los calculos, los factores al volteo son mayores que 1.20. Por ello se concluye que la

estructura cumple con este requerimiento. Esto se debe principalmente a la gran area en planta

en ambas direcciones, a la gran masa de las edificaciones de concreto armado, a la ubicacion

casi centrada del centro de masa y a que el edificio no es de gran altura.

4.8. Comparacion de Esfuerzos

A modo de ejemplo, se presentara los diagramas de momento y fuerza cortante en algunos

porticos. Esto con el fin de comparar los valores para ambos tipos de suelo.

4.8.1. Eje 1 (X-X).

En la direccion X-X se eligio el portico del eje 1. A continuacion se presentan los diagramas

de fuerza cortante para ambos tipos de suelo.
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Figura 4-6 Diagrama de Fuerza Cortante en eje 1 para S1 (Ton)

Figura 4-7 Diagrama de Fuerza Cortante en eje 1 para S2 (Ton)
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Figura 4-8 Diagrama de Momento Flector en eje 1 para S1 (Ton-m)

Figura 4-9 Diagrama de Momento Flector en eje 1 para S2 (Ton-m)

4.8.2. Eje C (Y-Y)

De igual forma se eligi6 el eje C para mostrar los esfuerzos debido al sismo en la direccion Y-

Y en ambos tipos de suelo.
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Figura 4-10 Diagrama de Fuerza Cortante en eje C para S1 (Ton)

Figura 4-11 Diagrama de Fuerza Cortante en eje C para S2 (Ton)
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Figura 4-12 Diagrama de Momento Flector en eje C para S1 (Ton-m)

Figura 4-13 Diagrama de Momento Flector en eje C para S2 (Ton-m)
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Capitulo 5. Disefio de Losas Aligeradas

Las losas aligeradas se utilizan en los techos porque los bloques de relleno aligeran las cargas
que se transmiten a las vigas, ademas se disminuye el costo en la construccion. Se conforma
por una losa de Scm de espesor y vigas en forma de T (por lo general espaciadas cada 40cm)
que, al ser vaciadas de manera monolitica, forman secciones en forma de T, también llamado
“viguetas”.

Las viguetas se disefian por pafios, seleccionando la més critica para uniformizar la distribucion

y longitud del acero de refuerzo.

5.1. Consideraciones para el disefio de losas aligeradas

Para el disefio se esta teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:

e Aligerado convencional, viguetas espaciadas cada 40cm y de 20cm de espesor.

e Lacombinacion mas critica segiin la norma E.060 es de “1.4CM+1.7CV”.

e Para el andlisis estructural se modelara como una viga que trabaja a flexion pura, con
cargas distribuidas en su ancho tributario y cargas puntuales de tabiques
perpendiculares al sentido de la vigueta.

e El analisis y disefio se realizara por momento flector y fuerza cortante, segun la Norma
E.060 que permite obviar el calculo de deflexiones si se cumple con espesores minimos.

¢ No se considera solicitaciones por sismo, al ser minimas.

e Se despreciara la resistencia a traccion del concreto.
5.2. Disefio por flexion

Las viguetas al tener una seccion T, se asumird que, en el andlisis del refuerzo positivo, el
bloque de compresiones estara en el ala; mientras que, para el refuerzo negativo, el bloque de
compresiones estara en el alma.

Se debe cumplir que las solicitaciones ultimas deben ser menores a la resistencia por flexion:

M, < ®M,
Donde:
e M, = Momento ultimo.
e M, = Resistencia nominal a flexion

e @ = Factor de reduccion por flexion = 0.90

48



La resistencia nominal a flexion (M,,) se calcula con las siguientes formulas:
a
Mn =As*fy*(d—z)

o Ag +f,
0.85* f'cxb
Donde:
e A, = Acero en traccion
e f, = Esfuerzo de fluencia del acero
e f'c = Resistencia a compresion del concreto

e b = Ancho de diseno de la seccion

e d = Peralte efectivo de la seccion

Dependiendo si se analiza el refuerzo positivo o negativo, el ancho de disefio de la seccion
puede ser el del ala o alma.

Ademas, se debe verificar que la seccion tenga una falla ductil, que significa cuando concreto
llegue a su deformacién maxima y el acero ya se encuentre en fluencia. Esto se cumple cuando

el acero de refuerzo estd comprendido en los valores maximos y minimos establecido en la

Norma E.060.

5.3. Célculo de acero minimo

Para el calculo del acero minimo, la resistencia de la seccidon tiene que ser 1.2 veces la

resistencia de la seccion sin refuerzo.

dM, = 1.2M,,
£+ 1g
M. =
cr Y

Donde:
e M, = Momento de agrietamiento de la seccion
e f,. = Resistencia del concreto a traccion = ZW
e [, = Momento de inercia de la seccion bruta

e Y = Distancia a la fibra méas externa en traccion, desde el eje neutro
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Para el acero de refuerzo positivo, con el ala en compresion, se puede utilizar la siguiente

formula para calcular el acero minimo:

A+ _07xf'cxbxd

min — f
y

5.4. Célculo de acero maximo

Para el calculo del acero maximo, la Norma E.060 fija una relacion en funcion al area de acero

que produce una falla balanceada, que significa cuando el acero y concreto fallan a la vez.

Asmax — O75A5b

0.85* f'c Ecu
Ag,m =—————«[(b;—b h ———xd=*b
sb £ # [(by — bw) + f+'81*€cu+€y* * by ]
_:0.85*Bl*f’c* Ecu y
&b f, Ecu T &y

Donde:
e Ay, = Area de acero balanceado
e [, =0.85paraf'c <280kg/cm?
e &, = Deformacion unitaria maxima del concreto = 0.003
e &, = Deformacion unitaria de fluencia del acero = 0.0021
® by = Ancho del ala

e b, = Ancho del alma

e h; = Espesor de la losa superior

5.5. Disefio por cortante

En el caso de losas aligeradas, el concreto del alma recibe todo el esfuerzo de las fuerzas

cortantes porque las viguetas no tienen estribos.
OV =V,

Donde:
e @ = Factor de reduccion por cortante = 0.85
e V. = Resistencia por cortante

e I}, = Solicitacion ultima de fuerza cortante

50



Cuando la solicitacion de fuerza cortante es mayor a la capacidad que puede soportar el
concreto del alma, se opta por usar ensanches alternados o corridos.
La Norma E.060 establece la siguiente formula para el célculo de resistencia cortante de

aligerados convencionales:

Ve =11+ (0.53 *,/f’c*bw*d)

Donde:
e d = Peralte efectivo
e b, = Ancho del alma

e f'c = Resistencia a compresion del concreto

En el caso que se utilice aligerados con ensanches corridos la formula no incluiré el factor de

1.1 y para el caso de aligerados con ensanches alternados el ancho del alma sera de (b,, + %).

5.6. Refuerzo por contraccion y temperatura

El concreto puede sufrir efectos por contraccion o cambios de temperatura, es por ello que se
debe realizar un refuerzo mediante una malla de acero corrugado al aligerado. La Norma E.060
estipula que para el tipo de refuerzo con f,, = 4200kg/ cm? se utiliza una cuantia minima de

0.0018, ademas el espaciamiento debe ser menor a 40cm y 5 veces el peralte de la losa.

5.7. Corte del Acero de refuerzo

Las solicitaciones a momento no son constantes en todo lo largo de la viga, por lo que utilizar
el acero requerido como acero corrido a lo largo de toda la viga es excesivo y poco 0ptimo. Por
esa razon se deber realizar cortes del refuerzo. Se realiza sumando la longitud de corte tedrico
mas el mayor valor entre el peralte efectivo “d” y 12db. Luego debera verificarse que esta la
distancia desde la seccion de disefo al punto de corte sea al menos la longitud de desarrollo de

la varilla. Este procedimiento se resume en la figura 5-1.

Adicionalmente a estos requerimientos, debera cumplirse con los requisitos indicados para el

disefio sismico (Capitulo 21 de la Norma E.060)
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Figura 5-1 Corte del acero de refuerzo (Ottazzi, 2016)
5.8. Control de deflexiones

L

Se puede evitar el calculo de deflexiones para losas aligeradas, si estas poseen un mayor peralte

que los valores indicados en la Norma E.60.

Tabla 5-1 Espesor minimo de elementos para evitar el calculo de deflexiones

Condiciones de apoyo
: Conun | Con ambos
Simplemente En
Elemento extremo extremos
apoyados . . volado
continuo continuos
Losa L L L L
aligerada 16 18.5 21 8

5.9. Ejemplo de disefio

Se realizara un ejemplo de disefio de losa aligerada, la cual ya se analiz6 en el capitulo Metrado

de cargas.

Metrado de Carga Muerta:
e Carga Muerta = wgy = 0.4 * (300 + 100) = 160 kg/m
e Tabique 1: = P1 = 0.15 % 0.4 * 2.70 * 1400 = 226.80 kg
e Tabique2: = P2 = 0.15 x 0.4 * 2.70 * 1400 = 226.80 kg

Metrado de Carga Viva:

e C(Carga Viva en la vigueta = wey, = 0.4 * 200 = 80 kg/m
Calculo de Cargas Ultimas:
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* Wy =160%x14+80%1.7=360kg/m

o Plu=22680+14=317.52kg

o P2u=22680+%14=317.52kg
Luego de calcular las cargas ultimas en la vigueta, se obtiene su distribucion en la vigueta y la
envolvente de los diagramas de fuerza cortante y momento flector, utilizando alternancia de

carga viva.

1
| 1 t"n A X | i ! i | W | i ] A | — | i 1 - A l'l 1 l

Figura 5-2 Distribucion de cargas ultimas en vigueta

Figura 5-3 Diagrama de momento flector del tramo 1y 2 (kg.m)

Figura 5-4 Diagrama de momento flector del tramo 3, 4y 5 (kg.m)

Figura 5-5 Diagrama de fuerza cortante del tramo 1 y 2 (kg)
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Figura 5-6 Diagrama de fuerza cortante del tramo 3, 4y 5 (kg)

5.9.1. Disefio por flexion.

De acuerdo al diagrama de momento flector, en los apoyos existen diferentes cargas en ambos

sentidos de cada tramo, porque se estd analizando una envolvente de cargas. Se re va a realizar

el disefio del momento positivo y negativo mas critico de los 5 tramos, se considerara el

momento mas critico en los apoyos.

o M;}:
o M,= ®M, - 507.72 = 09M,, - M,, = 564.13 kg.m
y e r As*fy
Wy (d 2) P &= Casercob
564.13 * 100 = A, * 4200 (17 As )
N * = * * —
3 2%0.85 %210 * 40
A, = 0.80 cm? - 203/8"
Ag*f 1.42%4200
O Geotocado = 0.85*f’yc*b ~ 0.85+210+40 0.84 cm
e Mj:
o M,= ®M, - 372.29 =09M,, - M,, = 413.66 kg.m
- _ay, __ Asfy
0 M, =A+* fy * (d 2) ;a= o o
413.66 * 100 = A, * 4200 (17 = A )
; * = * * —
i 2%0.85 %210 %10
A; = 0.60 cm? > 101/2" (prevalece el A,,;,,)
Ag+f. 1.29%4200
O Acolocado = 0.85*f’yc*b = 085+210¢10 3.04cm
Tabla 5-2 Calculo del refuerzo por flexion para el tramo 1y 2
Tramo 1 Tramo 2
Agizq Agint Agder Agizq A-é-int Agder
b (cm) 10 40 10 10 40 10
M, (kg.m) 69.21 45381 350.11 372.29 174.13 255.62
M,, (kg.m) 76.90 504.23 389.01 413.66 193.48 284.02
Ag min (cm?2) 1.01 0.41 1.01 1.01 0.41 1.01
A max (cm2) 2.71 7.5 2.71 2.71 7.5 2.71

54




A, requerido (cm2) 0.11 0.72 0.57 0.6 0.27 0.41
Refuerzo 1D1/2" 203/8" 1d12" | 112" 1D3/8" 1D1/2"
A colocado (cm?2) 1.29 1.42 1.29 1.29 0.71 1.29
a<5cm 3.04 0.84 3.04 3.04 0.42 3.04
Tabla 5-3 Calculo del refuerzo por flexion para el tramo 3 y 4
Tramo 3 Tramo 4

Agizq Agint Agizq A-gint Agizq Agint
b (cm) 10 40 10 10 40 10
M, (kg.m) 25243 | 22849 | 168.96 | 184.85 | 6648 | 370.35
M, (kg.m) 280.48 253.88 187.73 205.39 73.87 411.50
A min (cm2) 1.01 0.41 1.01 1.01 0.41 1.01
A max (cm?2) 2.71 7.5 2.71 2.71 7.5 2.71
A, requerido (cm2) | 0.4 0.36 0.27 0.29 0.1 0.6
Refuerzo 1D1/2" 1D3/8" 1D1/2" 1D1/2" 1D3/8" 1D1/2"
Ag colocado (cm?2) 1.29 0.71 1.29 1.29 0.71 1.29
a<5cm 3.04 0.42 3.04 3.04 0.42 3.04

Tabla 5-4 Calculo del refuerzo por flexion para el tramo 5

Tramo 5

Agizq A-gint Agizq
b (cm) 10 40 10
M, (kg.m) 335.28 507.72 73.01
M, (kg.m) 372.53 564.13 81.12
Ag min (cm?2) 1.01 0.41 1.01
Ag max (cm?2) 2.l 7.5 2.71
Ag requerido (cm?2) 0.54 0.8 0.11
Refuerzo 1D1/2" 2D3/8" 1D1/2"
Ag colocado (cm2) 1.29 1.42 1.29
a<5cm 3.04 0.84 3.04

5.9.2. Calculo de acero minimo.

_0.7%/f'cxbxd __ 0.7%/210%10%17

153%10

= 0.41 cm? - 1¢3/8"

12

+
* Amin = fy 4200
b ;Lin:
o _ 200:25+150:125 _ oo
200+150
53%40 2
o I= > + (40)(5)(6.79 — 2.5)° +
[ =11800 cm*
_ frxlg  24/210%11800
0 M = Y 679100

=504 kg.m

+ (10)(15)(6.79 — 12.5)?
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o ®M, =1.2M,, > M, = 672kg.m

_ _a), _ Asfy
0 M, =Ag*f, * (d 2), Q= o
67200 = A. * 4200 X (17 A » 4200 )
= * —
s 2 %0.85 % 210 = 10

min = 1.01 cm? - 191/2"

5.9.3. Céalculo de acero maximo.

® Amax+ = 0.75* 0.85f;f - [(bf - bw) * hf + By * scic-rey *d * by ]
Apare = 0.75 085 » 20 (40 — 10) * 5+ 0.85 0.003 17 * 10
=0/ox——— % o * .80 * * *
e 7200 | 0.003 + 0.0021 ]

Apax = 7.5 cm?

- 0.85+B1xf'c £
o A,a =0.75x Budic, fu 4 pag
fy Ecutey

0.85 * 0.85 x 210 0.003

¥ 2
4200 *0.003 7 0.0021 F 1017 =271 cm

Apay~ = 0.75

5.9.4. Disefo por cortante.

o Ve=11%(053*/f'cxb,*d)=11x053%v210+10+17 = 1,436.24 kg

o DV, >1V,—>1,220.80 >V,
Segun el diagrama de fuerza cortante de todos los tramos, la maxima solicitacion es 818.03 kg,
por lo tanto, la seccion si cumple con los requerimientos de resistencia al corte y no es necesario

utilizar ensanches.

5.9.5. Refuerzo por contraccion y temperatura.

Para este tipo de refuerzo, se analiza la losa superior del aligerado la cual tiene una altura de
Scm y se realizara el disefio por metro lineal.
e A;=0.0018 %100 x5 = 0.9 cm?/m

e Considerando refuerzo de ®1/4", con un 4rea de 32 cm?

¢ §=22=036m > - ®1/4"@25em

5.9.6. Control de deflexiones.

Segun lo antes mencionado, se puede evitar la verificacion de deflexiones si el peralte tiene
mayor valor a los indicado en la tabla 5-1. La luz maxima para evitar controles de deflexion

cuando un apoyo es continuo es de 3.7m y para ambos apoyos son continuos es de 4.2m, la luz
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maxima de la vigueta analizada es de 3.3m por lo que no es necesario hacer el célculo de

deflexiones.

Figura 5-7 Distribucion final del refuerzo en el tramo 1y 2

Figura 5-8 Distribucion final del refuerzo en el tramo 3, 4y 5
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Capitulo 6. Disefio de Vigas

Las vigas son elementos estructurales encargados de recibir las cargas de las losas y
transmitirlas hacia los elementos verticales. Adicionalmente tomaran parte de las cargas
sismicas y brindaran rigidez al formar poérticos sismorresistentes. En el caso de las vigas con
responsabilidad sismica, deberda cumplirse los requerimientos del capitulo 21 de la Norma

E.060.

6.1. Andlisis Estructural

El anélisis estructural para las vigas sismicas se puede dividir en dos partes: andlisis por cargas
de gravedad y analisis sismico.
e Para el andlisis por gravedad, se modelara como porticos planos con los elementos
verticales empotrados en su parte inferior y superior.
e Las solicitaciones sismicas para la viga seran extraidas del modelo sismico. Cabe
mencionar que estas solicitaciones deberan estar amplificadas por los factores de

cortante basal minima obtenidos previamente.

Al ser un elemento de concreto armado con solicitaciones sismicas, la Norma E.060 establece

las siguientes combinaciones de carga para su disefio por resistencia:

1.4CM + 1.7CV
1.25 (CM + CV) £ CS
0.9CM = CS

Luego de realizar las combinaciones, se generara una envolvente donde tome las maximas

solicitaciones tanto de momento flector como de fuerza cortante.

6.2. Disefio por Flexion

El calculo por flexion se realizara como en el caso de losas aligeradas. Para esto debemos

calcular el valor de Ku y obtener la cuantia requerida:

_ Mu
~ bd?
Ku-p ASreq = pbd

Ku

De igual modo, debera calcularse previamente el acero minimo. Para secciones rectangulares

la Norma E.060 lo define de la siguiente manera:
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_0.7\/f'cbd

Asmin - fy

Con respecto al acero maximo, la norma lo establece como el 75% de acero que produce la

falla balanceada. El acero maximo se calcula de la siguiente manera:
ASpmax = 0.75(0.85f'c)Acb + A's f's

Donde Acb es el area del bloque de compresiones cuando la profundidad del eje neutro es igual
a cp. La segunda parte de la ecuacion hace referencia al acero en compresion con su respectivo

esfuerzo.

6.3. Disefio por Corte

La resistencia a corte es proporcionada por el concreto y por el acero usado en los estribos. Por
ello, a diferencia de las losas o zapatas, la resistencia a corte debera tomar en cuenta el aporte
de los estribos. Adicionalmente cumple una funcién de montaje para el acero longitudinal.

El aporte del concreto se da por la siguiente expresion:

Ve =0.53+/f'chbd

De igual manera, el aporte del acero es calculado de la siguiente manera:

Av fyd
5§ =————
s

Doénde: Av es el area de refuerzo transversal que es la suma de cada rama de los estribos en la
seccion; s es el espaciamiento entre cada estribo
Finalmente, a lo largo de toda la viga, se cumplird que la solicitacion Vu es menor que la

resistencia @Vn:

@Vn = Vu
0.85(Vc+Vs)=Vu

Cabe mencionar que "Vu" es la fuerza cortante de disefio y debera se calculada a una distancia

"d" desde la cara de los apoyos.
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El diseno por corte se realiza calculando el espaciamiento entre estribos, ya que el valor de Vu
es conocido al igual que Vc. Con estos dos valores podemos obtener la resistencia del acero

requerida Vs para despejar finalmente el valor de s.

La norma E.060 limita el valor de "Vs" a 2.1\/ﬁ b d. Esto se realiza para evitar la falla por
compresion del concreto antes que los estribos entren a la zona de fluencia. Adicionalmente
controla las fisuras bajo condiciones de servicio. En caso no cumpla con esta condicion, debera
cambiar la seccidon o aumentar la resistencia del concreto.

Para el calculo de los espaciamientos maximos a lo largo de la viga, esta podria dividirse en

tres zonas segun el valor de "Vu", para una mejor explicacion:

e Vu=0glc

Se calcula el espaciamiento s segun lo explicado previamente y se comparara Vs con

VSlimit =1.1 \/f’C bd:

Si Vs = Vsjimit, entonces Syax = 0.25d 6 0.30 m
Si Vs < Vsjimit, entonces Syax = 0.50d 6 0.60 m
Esta limitacion se da para asegurar que en la zona donde requiere estribos, las grietas por

corte se cruce con al menos un estribo, ya que sin el cruce de una grieta el estribo no
desarrolla su resistencia. Adicionalmente el espaciamiento es la mitad en el primer caso

para un mayor control de los anchos de grietas diagonales.

e Vu=>=0.50Vc

En esta zona es suficiente con colocar estribos minimos. Estos sirven para evitar fallas por
corte de manera subita, ya que el aporte de resistencia del concreto no necesariamente es
uniforme; o pueden producirse esfuerzos adicionales por sobrecargas imprevistas o
solicitaciones de traccion.

Para ello la Norma E.060 calcula el espaciamiento maximo en esta zona como el menor de

las siguientes expresiones:
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Smax = Av fy/0.2+/f'c b
Smax = Avfy/3.5 b
o Vu<0.50Vc
En esta zona, no es necesario el uso de refuerzo transversal, salvo los estribos de montajes.

Todo lo explicado previamente puede resumirse en el siguiente esquema del libro “Apuntes del

Curso Concreto Armado I”” del Ing. Gianfranco Ottazzi Pasino:

+ el - L x i de montaje
- - 4

T

P i i —— /
estribos a s vanable (
s=Avfyd/Vs OVe/2
Vy=Vul/lo -Ve

|
A
a

)
cara del apoyo

Figura 6-1 Diagrama de fuerza cortante y espaciamiento de estribos

Fuente: Apuntes del Curso Concreto Armado I (Ottazzi. 2016)

Todas estas solicitaciones son para vigas bajo cargas de gravedad. Sin embargo, para vigas

sismicas existen otras condiciones adicionales tanto para corte como para flexion.

6.4. Disposiciones Sismicas

Las vigas sismicas deben cumplir con los requerimientos del Capitulo 21 de la Norma E.060
con el fin de lograr un comportamiento ductil. Estos requerimientos dependeran del sistema
estructural y complementardn los requerimientos previos. Para el presente caso (Muros
Estructurales) se tendréan las siguientes disposiciones:
e Debe correrse como minimo dos varillas longitudinalmente en ambas caras. La cuantia
de este acero debera satisfacer la cuantia minima especificada previamente.
e Los estribos cumplen una funciéon de confinamiento que permite que el concreto llegue
a desarrollar una deformacion mayor. Por ello la norma define la longitud minima de la
zona de confinamiento igual a dos veces el peralte h de la viga. El espaciamiento de los
estribos en esta zona no debera ser mayor al menor de las siguientes cuatro expresiones:
0 d/4.Donde d es el peralte efectivo de la viga. Este valor no debera ser menor a
15 cm.
0 10 veces el diametro de la barra longitudinal de menor didmetro.

0 24 veces el diametro de la varilla del estribo.

61



o 30cm.

e El espaciamiento de los estribos no debera ser mayor al requerido por resistencia
explicado previamente. Fuera de la zona de confinamiento, los estribos deberan tener
un espaciamiento maximo de 0.5d

e No se realizara traslapes dentro de la zona de confinamiento.

e El primer estribo de confinamiento debera estar a no mas de 10 cm de la cara del
elemento de apoyo.

e Los estribos tendran un didmetro minimo de 8mm para varillas de hasta 5/8” de
diametro, de 3/8” para varillas de hasta 1 de diametro y de 1/2" para varillas de mayor
diametro.

e En la cara del nudo el momento nominal positivo no debe ser menor que un tercio el
momento nominal negativo en la misma cara.

¢ EIl momento resistente positivo o negativo en cualquier seccion de la viga no debe ser

menor a un cuarto del momento nominal en la cara del nudo.
6.5. Disefio por Capacidad

El disefio por capacidad busca la resistencia ante una falla fragil (corte) sea mucho mayor que
por flexion. De este modo el elemento fallard por flexion antes, produciéndose asi una falla
ductil. Adicionalmente se busca la formacion de rotulas plasticas en los nudos.
Este disefio se basa en utilizar el momento nominal de los extremos del elemento para asociarlo
a una cortante de disefio. Este disefio es el predominante en las vigas de poca luz y que se
encuentran entre elementos de gran rigidez (placas). Ademas, el reforzamiento obtenido por
capacidad se complementara con las demas disposiciones por corte mencionadas previamente.
La Norma E.060 establece que la fuerza cortante de disefio Vu no sera menor que el menor
valor obtenido de las siguientes expresiones:
e Lasuma del cortante asociado al desarrollo de los momentos nominales en los extremos
y el cortante isostatico para cargas de gravedad amplificadas.
e El cortante maximo obtenido de las combinaciones presentadas al inicio del capitulo,
pero con las solicitaciones de sismo amplificadas por 2.5.

A manera de representacion presentamos el siguiente grafico de la Norma E.060.
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Figura 6-2 Diseiio por capacidad segun la Norma E.060
6.6. Fisuracion

Las vigas al ser elementos sometidos a flexion se forman fisuras en la zona sometida a traccion
ya que la resistencia del concreto es muy baja. El control de ancho de fisuras se genera por un
tema de apariencia produciendo preocupacion en los usuarios; corrosion del refuerzo ya que al
ser de gran tamafio las grietas, el acero quedara expuesto al ambiente; e impermeabilidad en
caso que la estructura este destinada a contener liquidos. (Ottazzi, 2016).

El ancho de las fisuras depende de factores como: el grosor del recubrimiento; el esfuerzo de
traccion en el acero bajo condiciones de servicio; y el arreglo del refuerzo longitudinal por
traccion. (Ottazzi, 2016).

La Norma E.060 no limita el ancho de las fisuras directamente, sino lo realiza mediante un
parametro “Z” que servird de referencia para condiciones de exposicion normales. En caso
existan condiciones agresivas el valor “Z” tendra que limitarse a un menor valor. De manera

general el valor de “Z” sera menor a 26,000 kg/cm.

< Ms Ms
"~ jd As ~ 0.9d As

Z=fs Vdc Act fs

Donde:
e fs = Esfuerzo en el acero a traccién bajo condiciones de servicio (kg/cm?2)

e dc = Distancia desde el la fibra externa en traccion hasta el centro de la varilla mas
cercana (cm)

e Act = Area efectiva del concreto en traccién que rodea a las varillas de refuerzo en
traccion (cm2)

e X = Centroide del refuerzo en traccidon con respecto a la fibra externa en traccion (cm)
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e N°bar = Numero de varillas de refuerzo en traccion. En caso de existir barras de
diferentes didmetros, se convertira el area total de refuerzo a barras del mayor diametro

usado.

Figura 6-3 Términos usados en el calculo de Z

Fuente: Apuntes del Curso Concreto Armado I (Ottazzi. 2016)

6.7. Deflexiones

Las deflexiones son desplazamientos relativos de alguna parte del elemento respecto a sus
apoyos extremos. Si bien las deflexiones son causadas por diferentes tipos de solicitaciones,
las que seran estudiadas a detalle son las causadas por flexion. Cabe mencionar, que al igual
que la Fisuracion, las deflexiones se verificaran bajo condiciones de servicio.

Cuando las deflexiones son excesivas podrian causar problemas de estética, generar sensacion
de miedo en los usuarios, dafios en elementos no estructurales (ventanas, mamparas) o inclusive
detener el funcionamiento de la estructura (fabricas).

De igual modo que para losas aligeradas que no carguen tabiques, la norma establece peralte
minimo para vigas que no carguen tabiques.

Para una aproximacion al calculo de deflexiones, la norma divide las deflexiones en

instantaneas y diferidas (creep o flujo plastico).

6.7.1. Deflexiones instantaneas.

Las deflexiones instantaneas se calculan mediante un analisis elastico. Para ello debera hallarse
la inercia efectiva que se usara para calcular las deflexiones.

A causa de la incertidumbre y gran cantidad de factores que estan involucrados en este
problema, las diferentes normas optan por proponer formulas empiricas para estimar el
momento de inercia efectivo. En lo que respecta a la Norma Peruana, se usa el menor valor
posible de inercia (Seccion Fisurada). El tinico caso donde se puede usar la inercia sin fisurar
“Ig” es cuando en ninguna seccion a lo largo del elemento, el momento de servicio Ms supera
el momento de agrietamiento M_,..

Por lo tanto, la inercia efectiva se calcula como un ponderado de las inercias en las secciones

del centro y extremos, dindole una mayor importancia a la inercia en el momento positivo.
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6.7.2. Deflexiones diferidas.

Las deflexiones diferidas son producidas por cargas constantes por un largo periodo de tiempo.
Estas deformaciones son del orden de 2 a 3 veces las deflexiones instantaneas. Esto es por
efecto del Creep y Retraccion del concreto.

Este fendmeno es complejo, por ello el ACI como la Norma E.060 estiman estos valores

mediante las siguientes expresiones:

1+ 50p
Adiferida = AAinmediata

Donde p’ es la cuantia de acero en compresion en el centro de las vigas o en la seccion de apoyo

para vigas en volado. El parametro ¢ se puede obtener del siguiente grafico.

Figura 6-4 Factor dependiente del tiempo para cargas sostenidas

Cabe mencionar que la norma no separa las deflexiones producidas por Creep o por Retraccion.
Se debe considerar todas las cargas que se mantendran a lo largo del tiempo. Estas cargas

normalmente son las cargas muertas y un porcentaje de la carga viva.
6.7.3. Deflexiones maximas permisibles.

La norma peruana establece limites para deflexiones basados en la realidad y presencia de
dafios en elementos no estructurales por excesivas deflexiones. En la tabla 9.2 de la E.060 se

detalla estos valores.
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Figura 6-5 Deflexiones Mdaximas Admisibles (Norma E.060)
6.8. Ejemplo de Disefio 1

Como primer ejemplo se disefiara la viga del piso tipico VT-7 (.25x.60), ubicada en el eje 4. Se
realizo un modelo doblemente empotrado, biempotrado, para analizar las solicitaciones bajo
cargas de gravedad; y del modelo sismico se obtuvo los esfuerzos por solicitaciones sismicas.
A continuacion, se muestra el esquema del modelo biempotrado utilizado con las secciones

mas criticas de disefio:

B ’ - ‘0 e b o 42

Figura 6-6 Esquema de Viga VT-7
6.8.1. Analisis estructural.

Luego de realizar el modelado y asignarle las cargas, se procedid a realizar el andlisis
estructural para revisar los esfuerzos (momentos y cortantes) en la viga. Por ello se presenta a

continuacion los resultados de dicho andlisis para cada caso de carga.
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e Diagrama de Momentos Flectores:

TETD BT
~L el

Figura 6-7 DMF debido a Carga Muerta (Ton-m)

o= SR 1P

Figura 6-8 DMF debido a Carga Viva (Ton-m)

Figura 6-9 DMF debido a Sismo para S1 (ton-m)

Figura 6-10 DMF debido a Sismo para S2 (ton-m)

e Diagrama de Fuerza Cortante:

681
-
o

Figura 6-12 DFC debido a Carga Viva (Ton)

Figura 6-13 DFC debido a Sismo para S1 (Ton)
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Figura 6-14 DFC debido a Sismo para S2 (Ton)

Envolventes de Disefio:

Figura 6-15 Envolvente de Diagrama de Momento para S1 (ton-m)

Figura 6-16 Envolvente de Diagrama de Momento para S2 (ton-m)
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Figura 6-17 Envolvente de Diagrama de Cortante para S1 a “d” de la cara (ton)

Figura 6-18 Envolvente de Diagrama de Cortante para S2 a “d” de la cara (ton)
6.8.2. Disefio por flexion.

Previo al disefio en si, calcularemos el acero minimo y méximo para la viga en estudio.

_ 0.7 /f'chd _ 0.74/210 x 25 X 52

ASmin = y 2200 = 3.14 cm2

Con respecto al acero maximo, la norma lo establece como el 75% de acero que produce la

falla balanceada. El acero méximo se calcula de la siguiente manera:

flc 6000 210 6000
pp =08581°— ——— =0.85x 0.85 X

X =0.0213
fy 6000 + fy 4200~ 6000 + 4200
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Pmax = 0.75p, = 0.0159
ASmax = 0.0159 X b X d = 0.0159 X 25 X 52 = 20.72 cm?2
En la expresion previa de acero maximo no toma en cuenta el acero en compresion, con lo cual
el limite méximo puede aumentar.
Ahora se amplificaran las solicitaciones seglin las combinaciones de la Norma E.060 para luego
generar la envolvente. En la siguiente tabla resumiremos el disefio en las secciones indicadas

en el esquema de la viga.

Tabla 6-1 Diserio por flexion de viga VT-7 en S1

SECCION (SUELO S1)
AQ [BO [ CO DO EOQ [F® [ GO
b (cm) 25 25 25 25 25 25 25
h (cm) 60 60 60 60 60 60 60
d (cm) 52 52 52 52 52 52 52
Mu (ton-m) 20.21 | 13.79 | 32.57 | 17.63 | 28.44 | 831 16.15
Ku 29.90 | 20.40 | 48.18 | 26.08 | 42.07 | 12.29 | 23.89
p (%) 0.88 0.58 1.56 0.76 1.32 0.34 0.69
As requerido (cm2) | 11.47 | 7.53 | 20.30 | 9.85 17.12 | 4.40 8.94
REICZOICCOR O 503/4" | 3p3/4" i% f,, AQ3/4" | 6O3/A" | 393/4" | 4¢3/4"
As colocado (cm2) | 1420 | 852 | 21.56 | 11.36 | 17.04 | 8.52 11.36
As col/As req (%) 124 113 106 115 100 193 127
As col/As max (%) 69 41 104 (*) 55 82 41 55
Tabla 6-2 Diserio por flexion de viga VI-7 en S2
SECCION (SUELO S2)
AQ [ BO [ CO DO EOQ [F®H [ GO
b (cm) 25 25 25 25 25 25 25
h (cm) 60 60 60 60 60 60 60
d (cm) 52 52 52 52 52 52 52
Mu (ton-m) 26.20 | 17.83 | 37.93 | 17.63 | 31.57 | 8.31 19.36
Ku 38.76 | 26.38 | 56.11 | 26.08 | 46.70 | 12.29 | 28.64
p (%) 1.19 0.77 1.92 0.76 1.50 0.34 0.84
As requerido (cm2) | 15.50 | 9.97 | 2491 9.85 19.50 | 4.40 10.93
Refuerzo escogido i(l;iﬁ,, 21" ;44:31 y 4J,r, 12 44:31 y 4J,r, 461" 261" fié / 4J,r,
As colocado (cm2) | 15.88 | 10.20 | 26.08 | 13.04 | 20.40 | 10.20 | 13.04
As col/As req (%) 102 102 105 132 105 232 119
As col/As max (%) 77 49 126 (*)| 63 98 49 63

(*): Como se observa el acero tanto requerido como el colocado supera al acero maximo

calculando previamente. Es por ello que se verificara nuevamente el acero maximo, con la
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diferencia que se considerara el efecto del acero en compresion. La formula de acero maximo
con acero en compresion es:
, f'sb
ASpmax = 0.75 Asbr + A sf—
y

Donde "Asbr" es el acero balanceado sin considerar acero en compresion; y f'sb es el esfuerzo
del acero en compresion.
A partir de expresiones de compatibilidad y relaciones constitutivas, se puede demostrar que el

acero en compresion fluird cuando:

e § =0.115<0.176
AETHAYE
En la seccion C del Suelo S1 tenemos un caso donde el acero en compresion es de 3 varillas de

3/4", lo que equivale a un 4rea igual a 8.52 cm2. De esta manera, el acero maximo es igual a:
ASpax = 0.75 Asbr + A’s% = 20.72 + 8.52 = 29.28 cm2

De forma similar, en la seccién C del suelo S2 no cumple con el acero maximo sin considerar
el acero en compresion. El acero en compresion es de 2 varillas de 17, lo que equivale a un area
de 10.20 ecm2. Por lo tanto, el acero maximo considerando el aporte del acero en compresion
sera:

f'sh

fy

Se verifica que el acero colocado ahora si es menor que el maximo en ambos casos.

ASmax = 0.75 Asbr + A's—— = 20.72 + 10.20 = 30.92 cm2

6.8.3. Disefio por corte.

De los diagramas de fuerza cortante, obtenemos las solicitaciones a “d” de la cara.

Tabla 6-3 Fuerza Cortante en apoyos para S1

Tramo
1 2 3 4
Vu izq. (ton) 19.53 19.67 15.43 5.55
Vu der (ton) 18.93 17.74 12.58 4.70

Tabla 6-4 Fuerza Cortante en apoyos para S2

Tramo
1 2 3 4
Vu izq (ton) 22.04 19.67 16.54 7.41
Vu der (ton) 21.44 17.74 13.69 6.56
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Sin embargo, el disefio por resistencia no es suficiente para esta viga, ya que al tener
responsabilidad sismica se deberd verificar otros requerimientos para un adecuado
comportamiento sismico.

Uno de estos requerimientos es el disefio por capacidad para permitir una falla por flexion antes

que una por corte. Por ello como primer paso calcularemos la resistencia asociada al area de

acero en los diferentes apoyos.

Tabla 6-5 Resistencia Nominales en los apoyos para S1

Tramo
2 3 4
As Mn As Mn As Mn As Mn
(cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m)
Apoyo [Ast| 8.52 17.17 | 852 | 17.17 | 852 | 17.17 | 852 | 17.17
lzg. [As- | 14.20 | 27.02 | 21.56 | 37.87 | 17.04| 3146 |[11.36| 22.25
Apoyo [Ast | 8.52 17.17 | 852 | 17.17 | 852 | 17.17 | 0.00 0.00
Der. |As- | 21.56 | 37.87 | 17.04 | 3146 |11.36| 22.25 | 0.00 0.00
Tabla 6-6 Resistencia Nominales en los apoyos para S2
Tramo
2 3 4
As Mn As Mn As Mn As Mn
(cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m)
Apoyo |Ast| 10.20 | 20.21 | 10.20 | 20.21 |10.20 | 20.21 |10.20 | 20.21
Izq. |As- | 15.88 | 29.68 | 26.08 | 4348 |20.40 | 36.30 |13.04| 25.11
Apoyo |Ast| 10.20 | 20.21 | 10.20 | 20.21 | 10.20 | 20.21 | 0.00 0.00
Der. |As- | 26.08 | 4348 | 20.40 | 36.30 | 13.04| 25.11 | 0.00 0.00

Como se ha visto en el marco tedrico, la solicitacion por capacidad estd conformada por dos
efectos: el primero es por la cortante asociada a la resistencia nominal en cada apoyo; y el
segundo a un cortante isostatico producido por las cargas de servicio. Debido a la gran presencia
de tabiqueria, el cortante isostatico serd extraido directamente del diagrama de cortante, para
evitar asi distorsion de resultados por no considerar todas las cargas en servicio.

El célculo de cortante por capacidad se resume en las siguientes figuras. Cabe mencionar que
los cortantes isostaticos ya se encuentran reducidos a “d” de la cara. Por ello se obtiene

directamente el cortante de disefio.
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Figura 6-20 Calculo de Cortante por Capacidad para S2

Como se observa las cortantes obtenidas por capacidad superan a las solicitaciones por
resistencia. La norma adicionalmente limita el valor maximo de cortante al obtenido luego de
amplificar el sismo por 2.5. Por ello obtendremos las solicitaciones de fuerza cortante con el

sismo amplificado a una distancia “d” de la cara en las siguientes tablas:

Tabla 6-7 Fuerza Cortante amplificada en apoyos para S1

Tramo
1 2 3 4
Vu izq (ton) 27.74 20.65 19.01 11.48
Vu der (ton) 27.14 18.85 16.16 10.63

Tabla 6-8 Fuerza Cortante amplificada en apoyos para S2

Tramo
1 2 3 4
Vu izq (ton) 34.01 22.35 21.79 16.13
Vu der (ton) 3341 20.55 18.94 15.28

73



En la siguiente tabla se resume los méximos cortantes por tramo para elegir el cortante de

disefio. Cabe recordar que entre el cortante por capacidad y con sismo amplificado por 2.5, se

elegird el menor.

Tabla 6-9 Resumen de Cortante por tramo

S1 S2
Tramo | Resistencia | Capacidad Slzsr;lo Resistencia | Capacidad Slzsr;lo
1 19.53 26.88 27.74 22.04 28.12 34.01
2 19.67 24.53 20.65 19.67 25.67 22.35
3 15.43 19.40 19.01 16.54 20.77 21.79
4 5.55 9.20 11.48 7.41 10.32 16.13

Para realizar el disefio por cortante utilizaremos el maximo cortante para ambos tipos de suelo.
Esto con el propdsito de uniformizar el disefio por cortante. E1 Vu obtenido es 28.12 ton.

En el disefio por capacidad no deberia considerarse el factor de reduccion ¢, ya que al formarse
las rotulas se “exprime” la capacidad de la seccion. Sin embargo, para obtener un mayor margen
de seguridad, se optara por usarlo de todos modos.

Calculamos el aporte de concreto a la resistencia de corte:

La resistencia a corte es proporcionada por el concreto y por el acero usado en los estribos. Por
ello, a diferencia de las losas o zapatas, la resistencia a corte debera tomar en cuenta el aporte
de los estribos. Adicionalmente cumple una funcion de montaje para el acero longitudinal.

El aporte del concreto se da por la siguiente expresion:

Ve =0.53/f'cbd = 0.53 X V210 X 25 X 52 = 9.98 ton

Ahora calcularemos el espaciamiento requerido de estribos (3/8”):

Vu 28.12
Vs = E —Vc = —0.85 —9.98 = 23.10 ton
1.42 x 4200 X 52
S = 2310 =13.42cm

Calculando del valor el Vs lim:

Vslim=11+f'cbd =11+v210 x 25 x 52 = 20.72 ton

Entonces Sy, = 0.25d 6 0.30 m =13 cm
Se observa que el espaciamiento maximo seria de 13 cm. Finalmente, se debe considerar el
confinamiento especificado en el capitulo 21 de la Norma E.060. Estas consideraciones son las

siguientes:
e Longitud de Confinamiento:2h=2(60) =120 cm

e Primer estribo a 10 desde la cara
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El espaciamiento de los estribos en esta zona no deberéd ser mayor al menor de las siguientes
cuatro expresiones:

0 d/4=52/4=13cm

0 10 veces el didmetro de la barra longitudinal de menor didmetro: 10(1.9)=19cm.
0 24 veces el didmetro de la varilla del estribo: 24 (0.95) =22 cm
(0]

30 cm.

Por lo tanto, se elegird un espaciamiento de 10cm, Fuera de la zona de confinamiento el
espaciamiento maximo deberia se d/2=26cm

Finalmente se elige la siguiente distribucion de estribos:

®3/8”:1@.05, 12@.10, Rto@.25 c/extremo

6.8.4. Control de deflexiones.

En el ejemplo, se verificara las deflexiones en el segundo tramo, ya que es el de mayor luz y
mayor esfuerzo. Para el calculo de deflexiones se usard la expresion de (2n-1) para la
conversion del acero en compresion. Al tener diferente armadura segtn el tipo de suelo, se
comparard las inercias efectivas en ambos casos; y se elegira el que presente el menor valor.

Calcularemos la Inercia de la seccion bruta para compararla posteriormente:

bh® 25 x 603
[g= — - = 450000 cm4
Tabla 6-10 Inercia Efectiva en Suelo S1
Izquierda | Centro Derecha
As (cm2) 21.56 11.36 17.04
As' (cm2) 8.52 8.52 8.52
¢ (cm) 19.13 14.55 17.33
Inercia (cm4) | 298000 183000 251000
I efect. (cm4) (lizg+Ider+2Icl) /4 = 228750
I efect/Ig 51%
Tabla 6-11 Inercia Efectiva en Suelo S2
Izquierda | Centro Derecha
As (cm2) 26.08 13.04 20.4
As' (cm2) 10.2 10.2 10.2
¢ (cm) 20.21 15.4 18.25
Inercia (cm4) | 347000 225000 291000
I efect. (cm4) (lizg+Ider+2Icl)/4 = 272000
I efect/Ig 60%
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Del analisis previo se concluye que la menor inercia efectiva la presenta el armado en el suelo
S1.

Del analisis estructural obtenemos los momentos en el centro y en los extremos. Para la
estimacion de deflexiones se usara la siguiente formula.

512

e Deflexiones inmediatas:

Tabla 6-12 Calculo de Deflexiones Inmediatas

CM CvV

Mi (ton-m) 14.02 2.15

Md (ton-m) 14.10 3.00

Mcl (ton-m) 10.65 1.64
E (kg/cm2) 217000 217000

L (cm) 760 760
lef (cm4) 228750 228750

A (mm) 9.50 1.36

Del cuadro anterior se puede obtener la deflexion inmediata debida al 30% de la carga viva:

Ai cv (30%) = 0.3 X 1.36 = 0.41 mm

e Deflexiones diferidas:

Para calcular las deflexiones diferidas, debemos calcular el factor de amplificacion indicado en

la norma. Para este caso usaremos el factor de 5 afios 0 mas.

¢ 2

A= = =151
1+50p 1+ 50x0.0066

De esta expresion podemos calcular las deflexiones diferidas debido a carga muerta y al 30%
de carga viva.
Ad cm = 1.51 X 9.50 = 14.35mm
Ad cv (30%) = 1.51 X 0.41 = 0.62mm

e Limites de la deflexion:

Luego de calcular las deflexiones instantaneas y diferidas, se procedera a verificar los limites
de la norma. Asumiendo que la viga soporta tabiques susceptibles a dafios por deflexiones
excesivas. Las deflexiones a tomar en cuenta son las producidas luego de unir el elemento no
estructural a la viga.

A= Aicv+Ad cm + Ad cv (30%) = 1.36 + 14.35 + 0.62 = 16.33 mm
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La deflexion limite proviene de L/480:

Alim = m = 15.83mm

Como se observa la deflexion estimada es mayor que el limite propuesto por la norma. Por ello
se aumentara la inercia efectiva. Esto se logrard agregando dos bastones positivos de 3/4" en el
centro de la luz quedando con 6 varillas de 3/4" en el centro de su luz (As=17.04cm?2).

De este modo el area de acero aumenta de 11.36 cm? a 17.04 cm?. Luego de recalcular la inercia
efectiva, esta aumenta de 214,750 cm* a 262,750 cm* (122%).

Al depender las deflexiones directamente de la inercia como se observa en la formula. Estas

deflexiones se reduciran en 1.22 aproximadamente. Por lo que recalculando la deflexion total:

Ae Ai cv + Ad cm + Ad cv (30%)  1.36 + 14.35 + 0.62
B 1.22 B 1.22

Ahora ya cumple con el valor limite de 15.83 mm, Cabe recordar que no fue necesario calcular

=13.39mm

las deflexiones para el disefio en el suelo S2 ya que la inercia efectiva es atin mayor que en el

suelo S1 con los bastones adicionales.

6.8.5. Control de fisuracion.

Para estimar la fisuracion, debemos tener los momentos en las secciones mas importantes bajo

condiciones de servicio.

Figura 6-21 Diagrama de Momento Flector en Servicio (ton-m)
Procederemos a verificar que los esfuerzos no generen fisuras en las secciones mostradas A-G
Cabe mencionar que en este caso si se verificara para ambos tipos de suelo, ya que si importa
la distribucion de refuerzo.

Tabla 6-13 Calculo de Fisuracion en suelo S1

A B C D E F G

b (cm) 25.00 25.00 25.00 25.00 25.00 25.00 25.00
d (cm) 52.00 54.00 52.00 52.00 52.00 54.00 54.00
As (cm) 14.20 8.52 21.56 17.04 17.04 8.52 11.36
Ms (ton-m) 5.00 3.95 16.77 12.29 17.31 5.72 7.34
ys (cm) 7.68 5.90 8.74 8.13 8.13 5.90 7.01
N barras 5.00 3.00 4.23 6.00 6.00 3.00 4.00
fs (kg/cm2) 752 954 1662 1541 2171 1381 1329
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Act (cm2) 76.80 98.33 103.37 67.75 67.75 98.33 87.63
dc (cm) 5.90 5.90 5.90 5.90 5.90 5.90 5.90
Z (Kglem) | 5779 7956 | 14095 | 11352 | 15990 | 11521 | 10670
Tabla 6-14 Calculo de Fisuracion en suelo S2
A B C D E F G
b (cm) 25 25 25 25 25 25 25
d (cm) 52 54 52 54 52 54 54
As (cm) 15.88 10.20 26.08 13.04 20.40 10.20 13.04
Ms (ton-m) 5.00 3.95 16.77 12.29 17.31 5.72 7.34
ys (cm) 7.92 6.22 9.11 6.15 8.76 6.22 6.15
N barras 3.11 2.00 5.11 2.56 4.00 2.00 2.56
fs (kg/cm?2) 673 797 1374 1939 1813 1154 1158
Act (cm2) 127.18 155.50 89.07 120.12 109.50 155.50 120.12
dc (cm) 6.22 6.22 6.22 6.22 6.22 6.22 6.22
Z (Kg/cm) 6222 7880 11285 17597 15952 11411 10509
Como se observa en ningun caso supera el valor limite de 26000 kg/cm.
A continuacion, se muestra el disefio final de cada viga
e Suelo S1
90 1.60 A 50 200 200
- ’_ ’, < ‘”'J/‘. Ld ’ s
E 7
- - W‘. +
70 1.20
Y 480 1E 2]
03/8°%:10.05,120.10,7100.25 0 3/8%:10.05, rzo.lo.ml
Figura 6-22 Diserio de Viga VI-7 para Suelo S1 (Tramo 1)
i < "
{ s o ‘
1 .:'I“ ° ° o T \y{+, 50
Figura 6-23 Diseiio de Viga VT-7 para Suelo S1 (Tramo 2)
200 200 & 2 200
’ r- - - ’ W‘. > =
7 4374 [
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Figura 6-24 Diserio de Viga VT-7 para Suelo S1 (Tramo 3)
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Figura 6-25 Diseiio de Viga VT-7 para Suelo S1 (Tramo 4)
e Suelo S2
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Figura 6-26 Diserio de Viga VT-7 para Suelo S2 (Tramo 1)
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Figura 6-27 Diserio de Viga VI1-7 para Suelo S2 (Tramo 2)
" e 3 w~~—r—— - . 200 s -
po
I ' I J}
[ st P s A s e -‘1I - e P s T e = i— - 1
120 T |
" S 6 L6, T CONTGA ~
!flommrm f -
Figura 6-28 Diserio de Viga VI-7 para Suelo S2 (Tramo 3)
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Figura 6-29 Diserio de Viga VT-7 para Suelo S2 (Tramo 4)
6.9. Ejemplo de Disefio 2
Para finalizar con este capitulo, se disefiara la viga del piso tipico VT-13 (.25x.60), ubicada en

el eje D. De igual modo, se generd un modelo biempotrado para analizar las solicitaciones bajo

cargas de gravedad; y del modelo sismico se obtuvo las solicitaciones sismicas. A continuacion,
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se muestra el esquema de la viga en estudio, donde se consider6 empotramiento en las placas.

Cabe indicar que, bajo condiciones de servicio, la viga no recibird esfuerzos considerables. Por

ello solo se realizara el disefio por resistencia y capacidad.

L

#

Figura 6-30 Esquema de Viga VIT-13

6.9.1. Andlisis estructural.

Luego de realizar el modelado y asignarle las cargas, se procedi6 a realizar el analisis

estructural para revisar los esfuerzos (momentos y cortantes) en la viga. Por ello se presenta a

continuacion los resultados de dicho analisis para cada caso de carga.

e Diagrama de Momentos Flectores:

e I+ - — e o—~—T—""90 S il
Figura 6-31 DMF debido a Carga Muerta (Ton-m)
e — e &1 —e T —~~5 —®

Figura 6-32 DMF debido a Carga Viva (ton-m)

Figura 6-33 DMF debido a Sismo para SI (ton-m)

Figura 6-34 DMF debido a Sismo para S2 (ton-m)
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e Diagrama de Fuerza Cortantes:
RS RS i - o L e :’4
Figura 6-35 DFC debido a Carga Muerta (Ton)
r—————= = r———— Se SOTT———59
Figura 6-36 DFC debido a Carga Viva (Ton)
Figura 6-37 DFC debido a Sismo para S1 (Ton)
Figura 6-38 DFC debido a Sismo para S2 (Ton)
e Envolvente de Disefio:

Figura 6-39 Envolvente de Diagrama de Momento para S1 (ton-m)
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Figura 6-40 Envolvente de Diagrama de Momento para S2 (ton-m)

Figura 6-41 Envolvente de Diagrama de Cortante para S1 a “d” de la cara (ton)
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Figura 6-42 Envolvente de Diagrama de Cortante para S2 a “d” de la cara (ton)

6.9.2. Disefio por flexion.

Al tener la misma seccion, el acero maximo y minimo calculado del ejemplo 1 serd el mismo
para el presente ejemplo:

Aspin = 3.14 cm?2

Aspax = 20.72 cm2

Cabe indicar que la expresion previa de acero maximo no toma en cuenta el acero en
compresion, con lo cual el limite maximo puede aumentar.
Luego de generar la envolvente de disefio, se procedera a realizar el disefio por flexion. En la

siguiente tabla resumiremos el disefio de las secciones indicadas en el esquema de la viga.

Tabla 6-15 Diserio por flexion de viga VT-13 en S1

SECCION (SUELO S1)

A |A®H B B |€H [€H) D) |DH)
b (cm) 25 25 25 25 25 25 25 25
h (cm) 60 60 60 60 60 60 60 60
d (cm) 52 54 52 54 52 54 52 52
Mu (ton-m) | 12.57 |5.42 |2991 |16.62 |28.42 |18.04 |14.86 |12.14
Ku 1859 |7.43  |4425 |22.80 |42.04 |24.75 |21.98 |17.96
p (%) 052 |020 | 140 |065 |132 |070 |0.63 |0.51
Asrequerido | o o) |59y 1822 (882 |17.11 (965 [8.16  |6.57
(cm2)
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Refuerzo ) . 13¢3/4n . 1303/4n o 20374+ )
escogido 495/8" | 295/8" |2 ot 261 201" 261 245/8" 45/8
Ascolocado | ¢ 0 1400 (1872 [1020 |18.72 |1020 [9.68  |8.00
(cm2)
fg/s)coy ASTEQN | | 147 103 116 109 106 119 122
0
I o 19 90 49 90 49 47 39
max (%)
Tabla 6-16 Diseiio por flexion de viga VT-13 en S2
SECCION (SUELO S2)
A |A®HD | B | B® | CH | CH | D | D)
b (cm) 25 25 25 25 25 25 25 25
h (cm) 60 60 60 60 60 60 60 60
d (cm) 52 52 52 52 52 52 52 52
Mu (fon-m) | 14.07 | 692 | 33.18 | 19.89 | 31.70 | 21.32 | 17.49 | 14.77
Ku 2081 | 1024 | 49.08 | 2942 | 4689 | 31.54 | 2587 | 21.85
0 (%) 059 | 028 | 1.60 | 087 | 151 | 094 | 075 | 062

As requerido
(cm2)

Refuerzo 2¢3/4"+

7.69 3.64 20.79 | 11.27 | 19.61 | 12.19 9.76 8.11

491"+ | 203/4" | 491"+ | 203/4" 3¢5/8"+

escogido | 205/8" | 298" | 1934 | +201" | 1¢93dn | w2017 | 293/ | 98
Ascolocado | o o | 400 | 2304 | 15.88 | 2324 | 1588 | 11.68 | 10.00
(cm2)
K C‘Z%S Nl 126 110 112 141 119 130 120 123
0
As col/As % *
(%) 47 19 | 1129 | 77 |12 | 77 56 48

(*): Al igual que en el anterior ejemplo, el acero maximo calculado es superado en algunos
casos. Por ello se considerara la expresion de acero maximo en general. En esta expresion se

toma en cuenta el acero en compresion.

, f'sb
ASpax = 0.75 Asbr + A SF
, f'sb
ASpmax = 0.75 Asbr + A SF = 20.72 + 15.88 = 36.60 cm2

Se verifica que el acero colocado ahora si es menor que el maximo para ambos casos.
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6.9.3. Disefio por corte.

De los diagramas de fuerza cortante, obtenemos las solicitaciones a “d” de la cara.

Tabla 6-17 Cortante en apoyos para S1

Tramo
1 2 3
Vu izq (ton) 3.80 24.55 6.59
Vu der (ton) 5.97 20.23 5.29

Tabla 6-18 Cortante en apoyos para S2

Tramo
1 2 3
Vu izq (ton) 4.16 26.27 7.50
Vu der (ton) 6.33 21.95 6.20

Como se pudo observar del analisis estructural, esta viga presenta una mayor responsabilidad
sismica que la anterior. Por ello se verificara el cortante por capacidad; asi como otros

requerimientos sismicos estipulados en la norma.

Tabla 6-19 Resistencia Nominales en los apoyos para S1

Tramo
1 2 3
As Mn As Mn As Mn
(cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm?2) | (ton-m)
Apoyo |Ast| 0.00 0.00 | 10.20 | 21.08 | 8.00 | 16.21
Izq. |As- | 0.00 0.00 | 18.72 | 33.96 | 9.68 | 19.29
Apoyo [Ast+| 4.00 8.76 110.20 | 21.08 | 0.00 0.00
Der. |As- | 8.00 | 16.21 | 18.72 | 33.96 | 0.00 0.00

Tabla 6-20 Resistencia Nominales en los apoyos para S2

Tramo
1 2 4
As Mn As Mn As Mn
(cm2) | (ton-m) | (cm2) | (ton-m) | (cm?2) | (ton-m)
Apoyo |Ast| 0.00 0.00 | 15.88 | 29.70 |10.00| 19.86
Izq. |As- | 0.00 0.00 |23.24 | 40.08 [11.68 | 22.81
Apoyo [Ast| 4.00 876 | 15.88 | 29.70 | 0.00 0.00
Der. |As- | 9.68 | 19.29 [23.24 | 40.08 | 0.00 0.00

En la siguiente figura se resume el calculo de cortante por capacidad. Cabe mencionar que los
cortantes isostaticos ya se encuentran reducidos a “d” de la cara. Por ello se obtiene

directamente el cortante de disefio.
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16.2]) 21.08 33.96) (16.21
i n=4.15 7> In=4.00 =290 7\
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MOMENTO 8.76") (J3.96 21.08) (19.29
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4.98 6.77 25.97 22.70 8.06 7.00
Figura 6-43 Calculo de Cortante por Capacidad para S1
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Figura 6-44 Calculo de Cortante por Capacidad para S2

Como se observa las cortantes obtenidas por capacidad superan a las solicitaciones por

resistencia. La norma adicionalmente limita el valor maximo de cortante al obtenido luego de

amplificar el sismo por 2.5. Por ello obtendremos las solicitaciones de fuerza cortante con el

sismo amplificado a una distancia “d” de la cara:

Tabla 6-21 Cortante amplificada en apoyos para S1

Tramo
1 2 3
Vu izq (ton) 6.81 42.28 13.39
Vu der (ton) 8.99 37.96 12.09

Tabla 6-22 Cortante amplificada en apoyos para S2

Tramo
1 2 3
Vu izq (ton) 7.71 46.58 15.66
Vu der (ton) 9.89 42.26 14.36

86



En la siguiente tabla se resume los maximos cortantes por tramo para elegir el cortante de

disefio. Cabe recordar que entre el cortante por capacidad y con sismo amplificado, se elegira

el menor.
Tabla 6-23 Resumen de Cortante por tramo
S1 S2
Tramo | Resistencia | Capacidad Slzsr;lo Resistencia | Capacidad Slzsr;lo
1 5.97 6.77 8.99 6.33 7.51 9.89
2 24.55 25.97 42.28 26.27 29.66 46.58
3 6.59 8.06 13.39 7.50 9.28 15.66

Como se puede observar, en este caso el caso critico es por capacidad. Por ello es importante
no exceder en gran medida el refuerzo longitudinal requerido para evitar grandes cortantes por
capacidad.

Para realizar el disefio por cortante disefiaremos con el maximo cortante para ambos tipos de
suelo. Esto con el proposito de uniformizar el disefio por cortante. EI Vu obtenido es 29.66 ton.
En el disefio por capacidad no deberia considerarse el fator de reduccion ¢, ya que al formarse
las rotulas se “exprime” la capacidad de la seccion. Sin embargo, para obtener un mayor margen
de seguridad, se optara por usarlo de todos modos.

Calculamos el aporte de concreto a la resistencia de corte:

La resistencia a corte es proporcionada por el concreto y por el acero usado en los estribos. Por
ello, a diferencia de las losas o zapatas, la resistencia a corte debera tomar en cuenta el aporte
de los estribos. Adicionalmente cumple una funcién de montaje para el acero longitudinal.

El aporte del concreto se da por la siguiente expresion:

Ve =0.53+/f'cbd =0.53 X V210 X 25 X 52 = 9.98 ton

Ahora hallamos el espaciamiento requerido de estribos (3/8”):

Vu 30.35
Vs = F —Vec = m —9.98 = 25.73 ton
1.42 x 4200 x 52
s = TNE =12.05cm

Calculando del valor el Vs lim:
Vslim=1.1+/f'cbd = 1.1v210 x 25 x 52 = 20.72 ton
Entonces Sp,x = 0.25d 6 0.30 m =13 cm
Se observa que el espaciamiento maximo seria de 13 cm. Sin embargo, se debe considerar el

confinamiento especificado en el capitulo 21 de la Norma E.060. Estas consideraciones son las

siguientes:
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e Longitud de Confinamiento:2h=2(60) =120 cm

e Primer estribo a 10 desde la cara

El espaciamiento de los estribos en esta zona no debera ser mayor al menor de las siguientes
cuatro expresiones:
0 d/4:52/4=13cm
0 10 veces el diametro de la barra longitudinal de menor didmetro: 10(1.9)=19cm.
0 24 veces el didmetro de la varilla del estribo: 24 (0.95) =22 cm
0 30cm.

Por lo tanto, se elegird un espaciamiento de 10cm en la zona de confinamiento.
Fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento maximo deberia se d/2=26cm

Se elige la siguiente distribucion de estribos para el segundo tramo:

®3/8”:1@.05, 12@.10, Rto@.25 c/extremo
Para los otros tramos se utilizara el siguiente estribaje
®3/8”:1@.05, 8@.15, Rto@.25 c/extremo

Finalmente se muestra el disefio final de la viga VT-13 para ambos tipos de suelos:

e Suelo S1

) 1.40 \ 80 \
205/5" | 1 1
Tt 1 111 e
||||||||||||!!|||||||||||
ST N N T N A N S N AT N NN N N T A L
205/8"
NGE
25 4.15
jl’_ (0 3/8"%:16.05,86.15,Rto@.25 (
Figura 6-45 Diseiio de Viga VT-13 para suelo S1 (Tramo 1)
B
" .80 : 1.10 30, 30, 1.10 . 80 .
1 f w171 B |
'mmise R
| 0 TIT00] I
| e |
. 80 4 . 80 s
\ ] 400 i .
\ 0 3/8°%:10.05,120.10,Rt00.25 !

Figura 6-46 Diserio de Viga VT-13 para suelo S1 (Tramo 2)
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Figura 6-47 Diseiio de Viga VT-13 para suelo S1(Tramo 3)
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Figura 6-48 Diserio de Viga VT-13 para suelo S2 (Tramo 1)
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Figura 6-49 Diserio de Viga VT-13 para suelo S2 (Tramo 2)
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Figura 6-50 Diserio de Viga VT-13 para suelo S2 (Tramo 3)
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Capitulo 7. Disefio de Columnas

Las columnas son elementos verticales que transmiten las cargas de los techos, peso propio,

vigas y tabiques de su area tributaria transmitiéndolo hacia la cimentacion.

7.1. Consideraciones para el disefio de columnas

Para el disefio se esta teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:

e Las columnas se modelan como porticos y las cargas sismicas se calcularan mediante
un modelamiento computacional en ETBAS, luego de obtener las cargas se procede con
el disefio con todas las combinaciones que establece la Norma E.060, analizando el
sismo en ambas direcciones.

o 1.4CM+1.7CV
o 1.25(CM + CV) + Sismo
o0 0.9CM = Sismo

e La cuantia longitudinal de acero en una columna debe estar entre 1% y 6%, siendo el
minimo 1% para controlar el flujo plastico del concreto comprimido y para cuantias
mayores al 4% se debe tener una mayor consideracion durante la construccion en las
uniones de viga-columna.

e En una edificacion cuando la mayor parte de la fuerza cortante sismica lo cargan las
placas, las columnas reciben poca solicitacion sismica y el disefio se restringe a cargas
de gravedad. En cambio, cuando las columnas cargan la mayor parte de la fuerza

sismica, las combinaciones de cargas por fuerzas sismicas son las que definen el disefio.
7.2. Disefio por flexo-compresion

Las columnas reciben en simultaneo cargas de compresion y momentos flectores a causa de la
excentricidad de las cargas transmitidas y efecto del sismo. Se considera los mismos efectos
que el disefio por flexion, con el bloque de compresiones en el concreto y fluencia en el acero.
La curva que relaciona los efectos de flexion y compresion se le denomina diagrama de
interaccion, se grafica el diagrama considerando una armadura para la columna y variando la
posicion del eje neutro (c) y calculando el valor de la flexion (Mn) y compresion (Pn) para ese
valor, este proceso se realiza de manera iterativa. Luego de tener el diagrama de interaccion se
debe aplicar al mismo un factor de reduccion @, el cual depende de la carga axial que reciba la
columna:

e ®=09s1P, <0
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e ®=07siP, =01xf" A,

e Para valores intermedio se realizard una interpolacion entre 0.7 y 0.9.
Por otra parte, la resistencia de la carga axial de la columna se debe restringir al 80% de la
resistencia a compresion pura multiplicado por el factor @, teniendo en cuenta que M,, = 0.
Para terminar el disefo, se ubican las resistencias requeridas para cada combinacion de carga 'y
si estas se deben ubicar dentro de la curva del diagrama de interaccion para dar por valido el

disefio, de ser el caso se puede reducir el armado asumido.

Figura 7-1 Diagrama de interaccion nominal y de diserio

Fuente: Apuntes del Curso Concreto Armado I (Ottazzi. 2016)
7.3. Disefio por flexién biaxial

Las columnas reciben momentos en ambas direcciones, por lo general se analiza en una
direccion. Sin embargo, cuando los dos momentos son considerables la Norma E.060 establece

de manera alternativa dos ecuaciones que solo se aplica para columnas cuadradas o

rectangulares.
! > ! + ! ( d >0.1)
— 2> - cuando :
B, ~ ®P,, CDPny @P,, 0,
Mux Muy u
+ <1 d <0.1
oM, " M, (cuando OP, )
Donde:

e B, = Carga ultima axial de disefio

e ®P, = Resistencia de disefio por accion del momento en X

o dDPny = Resistencia de disefio por accion del momento en Y
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e @P, = Resistencia de disefio por accion de la carga axial
e M, = Momento ultimo de disefio en X

o Muy = Momento ultimo de disefio en Y

e OM, = Resistencia de disefio en X

o dDMny = Resistencia de disefio en Y

7.4. Disefio por cortante

Las columnas al ser elementos que son sometidos a fuerzas axiales en compresion, La Norma

E.060 indica la siguiente expresion para calcular el aporte del concreto a la resistencia por corte:

’ Pu
VC=0.53*’fC 1+140A * b *d
g

e P, = Carga axial positiva en kg

Donde:

e b = Base de la seccion transversal
e d = Peralte efectivo
o Ay = Area bruta de la columna
Las columnas también llevan estribos que aportan a la resistencia por corte, calculandose de la

siguiente manera:

A, *f,*xd
]/520_85*&

Donde:

e A, = Area de refuerzo por corte

e d = Peralte efectivo

e s = Espaciamiento del refuerzo por corte
Finalmente se debe cumplir que la solicitacion no debe ser mayor a la suma del aporte del
concreto y el acero multiplicado por el factor ® que es 0.85.

Vu < O(V + V)

Al igual que para las vigas, se debe hacer un andlisis por capacidad para evitar fallas fragiles

por corte durante un sismo. Este calculo se puede resumir en la siguiente figura
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Figura 7-2 Fuerza cortante de disefio en columnas

Fuente: Norma Técnica de Concreto Armado E.060
La Norma E.060 establece en el articulo 21.4.3, para edificaciones de muros estructurales, que
la cortante ultima ¥}, por capacidad se debe de comparar con la envolvente de cargas sismicas
amplificadas 2.5 veces, eligiéndose el menor valor. Solo como anotacion estas especificaciones
solo se aplican para edificaciones de muros estructurales; ya que, en el caso de porticos, los
requerimientos de ductilidad son mas exigentes.

7.5. Disefio por pandeo

Las columnas al ser elementos de gran esbeltez, se puede generar pandeo individual en las
barras longitudinales. Para evitar el pandeo se utilizan estribos de confinamiento, estos se
colocan de tal manera que la esquina del estribo, con d&ngulo menor a 135°, genere un apoyo
lateral sobre la barra longitudinal. Las barras que no tengan apoyo lateral no pueden estar

espaciadas a mas de 15 cm de las que si tienen este apoyo.

El espaciamiento entre estribos no debe exceder:
e 16 veces el didmetro de la barra longitudinal
e 48 veces el didmetro del estribo
e La menor dimension de la columna
e [a mitad del peralte efectivo
e Larequerida por fuerza cortante

e 30cm
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7.6. Disefio por confinamiento

Las columnas deben tener zonas de confinamiento, con espaciamiento menor en los nudos,
porque tiene un mayor momento sismico con compresiones elevadas a la cara. El primer estribo
se colocard a S5cm del nudo, para los siguientes el espaciamiento maximo no debe ser menor a:

e & veces el didmetro menor de la barra longitudinal

e Lamitad de la menor dimension de la seccion de la columna

e 10cm
El espaciamiento debe continuar a lo largo de una dimensién no menor a:

e 50cm

e La sexta parte de la luz libre de la columna

e La mayor dimension de la seccion de la columna

7.7. Ejemplo de disefio

Se realizara un ejemplo de disefio de la columna C2, ambas para los edificios S1 y S2.
La columna C2 es de 25x75cm, ubicado entre los ejes E y 4. Para el analisis de carga se ha
considerado las direcciones de los ejes locales del programa ETABS, como se puede ver en la

figura 7-3.

Figura 7-3 Columna C2 a diseniar
En latabla 7-1y 7-2 se presentan las cargas para ambos tipos de suelo, estos datos se obtuvieron
del modelo estructural en el programa ETABS.

Tabla 7-1 Cargas en la base de la columna C2 Suelo S1

Carga P (ton) V2 (ton) (V3 (ton) |M2 (ton.m) | M3 (ton.m)
Muerta 124.91 1.85 -0.54 -0.60 1.72
Viva 24.59 0.38 -0.06 -0.07 0.39
Sismo XX 6.66 2.73 0.32 0.55 6.38
Sismo YY -14.28 -1.01 0.64 1.11 -2.03

94



Tabla 7-2 Cargas en la base de la columna C2 Suelo S2

Carga P (ton) V2 (ton) |V3(ton) |M2 (ton.m) |M3 (ton.m)
Muerta 124.91 1.85 -0.54 -0.60 1.72

Viva 24.59 0.38 -0.06 -0.07 0.39

Sismo XX 8.71 3.96 0.42 0.74 9.25

Sismo YY -15.55 -1.39 0.68 1.18 -2.79

Con las cargas se procede a realizar las combinaciones de carga, como se muestra en la tabla
7-3y 7-4.

Tabla 7-3 Combinaciones de carga de la columna C2 Suelo S1

Combinacion P (ton) M3 (ton.m) | M2 (ton.m) | V2 (ton) V3 (ton)
1.4CM+1.7CV 216.68 3.06 -0.96 3.24 -0.86
1.25(CM+CV)+Sx |193.54 9.02 -0.29 5.52 -0.43
1.25(CM+CV)-Sx |180.22 -3.74 -1.39 0.06 -1.07
0.9CM+Sx 119.08 7.93 0.01 4.40 -0.17
0.9CM-Sx 105.76 -4.83 -1.09 -1.07 -0.81
1.25(CM+CV)+Sy |172.60 0.61 0.27 1.78 -0.11
1.25(CM+CV)-Sy |201.16 4.67 -1.95 3.80 -1.39
0.9CM+Sy 98.14 -0.48 0.57 0.66 0.15
0.9CM-Sy 126.70 3.58 -1.65 2.68 -1.13
Tabla 7-4 Combinaciones de carga de la columna C2 Suelo S2

Combinacion P (ton) M3 (ton.m) | M2 (ton.m) | V2 (ton) V3 (ton)
1.4CM+1.7CV 216.68 3.06 -0.96 3.24 -0.86
1.25(CM+CV)+Sx | 195.59 11.88 -0.10 6.75 -0.33
1.25(CM+CV)-Sx |178.17 -6.62 -1.58 -1.17 -1.17
0.9CM+Sx 121.13 10.79 0.20 5.62 -0.07
0.9CM-Sx 103.71 -7.71 -1.28 -2.30 -0.91
1.25(CM+CV)+Sy |171.33 -0.16 0.34 1.40 -0.07
1.25(CM+CV)-Sy [202.43 5.42 -2.02 4.18 -1.43
0.9CM+Sy 96.87 -1.25 0.64 0.27 0.19
0.9CM-Sy 127.97 4.33 -1.72 3.05 -1.17

7.7.1. Disefio por Flexocompresion.

Al obtener las combinaciones de carga, se procede a realizar el disefio por flexocompresion.
Analizando distintas armaduras, se obtuvo la seccion que se muestra en la figura 7-4 para el
edificio S1 y la figura 7-7 para el edificio S2, cumpliéndose que las solicitaciones caen dentro

del diagrama de interaccion.
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Figura 7-4 Seccion de columna C2 Edificio S1 (4®1°°+6 @3/4”)

Figura 7-5 Diagrama de interaccion (P-M3) columna C2 Suelo S1
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Figura 7-6 Diagrama de interaccion (P-M2) columna C2 Suelo S1

Figura 7-7 Seccion de columna C2 Suelo S2 (10®1”)

Figura 7-8 Diagrama de interaccion (P-M3) columna C2 Suelo S2

Figura 7-9 Diagrama de interaccion (P-M2) columna C2 Suelo S2
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7.7.2. Disefio por Flexion Biaxial.

Utilizamos la combinacion de carga con mayor momento flector “1.25(CM+CV) + Sx”

e [FEdificio S1:

P 193.54_071>01
op, 27170 '
_ 1 1 1 1
se debe cumplir que : — = +

P, = OB, ®P, Py,
M,, = 0.29 - OB, = 271.7 ton
My, = 9.02 - OB, , = 271.7 ton

p _[ 1 h 1 1
Umax ~ 2717  271.7 271.7

=il
] = 271.7 ton

Como se puede apreciar se cumple con el requerimiento P, < P, entonces el acero de

max’

refuerzo para el disefio por flexion es 6 barras de 3/4” y 4 barras de 1.

e [Edificio S2;

P, 195.59_065>01
dp, 3022 '
1 1 1 '
se debe cumplir que : — = + —

B~ @R, CDPny @P,,
M, , = 0.10 » @B, = 302.2 ton
M,, =11.88 - CDPny = 302.2 ton

P —[ s gl L ]_1—3022t
umax = |302.2 ' 302.2 30221 o oeton

De igual forma se da por cumplido que P, < P, entonces el acero de refuerzo para el disefio

max’

por flexion es 10 barras de 1.

7.7.3. Disefio por Cortante.

Como se ha podido observar, las cortantes por resistencia producto del sismo son de pequena
magnitud. Por lo que, al ser un elemento sismorresistente, se debera realizar el disefio por
capacidad para considerar el caso mas desfavorable.

Por ello como primer paso calcularemos el momento nominal asociada a cada carga axial. Solo

analizaremos el eje donde se generen mayores resistencias.
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Tabla 7-5 Momento Nominal de la columna C2 para diserio por capacidad

S1 S2
Combinacion Pu (ton) 1(\;{)1;;’;—;) B i) l(ﬁ)rﬁ; :
1.25(CM+CV)+Sx |193.54 59.33 195.59 63.30
1.25(CM+CV)-Sx | 180.22 60.61 178.17 64.61
0.9CM+Sx 119.08 61.73 121.13 65.71
0.9CM-Sx 105.76 61.34 103.71 65.60
1.25(CM+CV)+Sy | 172.60 61.33 171.33 65.36
1.25(CM+CV)-Sy |[201.16 58.58 202.43 62.69
0.9CM+Sy 98.14 61.08 96.87 65.55
0.9CM-Sy 126.70 61.88 127.97 65.74

De la tabla anterior, se elige el que presente mayor valor de momento nominal que es de la
combinacion “0.9CM-Sy” para el suelo S2. Con este momento nominal, se calculara la cortante

asociada:

65.74 + 65.74
Vucap = 530 = 57.17 ton

Al igual que para las vigas, la norma también limita el valor de la cortante a la obtenida

amplificando el sismo en 2.5. Por ello en la siguiente tabla calcularemos para ambos tipos de
suelo. Adicionalmente se mostrara el caso donde el sismo no es amplificado para observar las

diferencias en ambos casos.

Tabla 7-6 Cortantes de la columna C2 para sismo amplificado por 2.5

S1 S2
Combinacién Vu sismo | Vu sismo Vu sismo Vu sismo

x1.0 x2.5 x1.0 x2.5

(ton) (ton-m) (ton) (ton-m)
1.25(CM+CV)+Sx |5.52 9.61 6.75 12.69
1.25(CM+CV)-Sx |0.06 -4.04 -1.17 -7.11
0.9CM+Sx 4.40 8.49 5.62 11.56
0.9CM-Sx -1.07 -5.16 -2.30 -8.24
1.25(CM+CV)+Sy |1.78 0.26 1.40 -0.69
1.25(CM+CV)-Sy |3.80 5.31 4.18 6.26
0.9CM+Sy 0.66 -0.86 0.27 -1.81
0.9CM-Sy 2.68 4.19 3.05 5.14

Como se puede observar, las cortantes obtenidas son mucho menores que la cortante obtenida
a partir de los momentos nominales. Por ello se elegira el valor mas critico con el sismo
amplificado para el disefio por corte (Vu=12.69 ton)

El aporte del concreto se da por la siguiente expresion:
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195.59

V. =053 [f" |1+ b *b*d=053*v210(1+—)*25*69=2312ton
¢ ) ¢ 1404, ' 140 * 25 x 75 ’

Como se puede apreciar, el aporte del concreto en cortante es suficiente y no requeriria de

estribos, sin embargo, se colocara el minimo establecido en la Norma E.060.

7.7.4. Disefio por Pandeo.

El didmetro de estribos que usaremos es de 3/8”’, el cual cumple para barras longitudinales de

hasta 1. Para la separacion entre estribos fuera de la zona de confinamiento, el espaciamiento

no debe exceder:

e Para el Edificio S1

(0]

O O O O O

16 @ barra longitudinal = 31.84 cm

48 @ estribo=45.72 cm

La menor dimension de la columna =25 cm
d/2=34.5 cm

La requerida por fuerza cortante = no requiere

30cm

e Para el Edificio S2

(0]

O O O O O

7.7.5.

16 @ barra longitudinal = 40.64 cm

48 O estribo =45.72 cm

La menor dimension de la columna =25 cm
d/2=34.5cm

La requerida por fuerza cortante = no requiere

30cm

Disefio por confinamiento

En la zona confinada, los espaciamientos maximos se reducen significativamente para

aumentar la ductilidad del concreto en los extremos que es donde se forman rotulas plésticas.

El primer estribo se colocara a Scm del nudo, el espaciamiento maximo no debe ser menor a:

e Para el Edificio S1
0 8 @ barra longitudinal = 15.92 cm

0 La mitad de la menor dimension de la columna = 12.5 cm

(0]

10 cm

e Para el Edificio S2

0 8 @ barra longitudinal = 20.32 cm
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0 Lamitad de la menor dimension de la columna = 12.5 cm
0o 10cm
El espaciamiento debe continuar a lo largo de una dimension llamada longitud de
confinamiento no menor a:
e Para el Edificio S1
0 50cm
o L/6=55cm
0 La mayor dimension de la seccion de la columna = 75 cm
e Para el Edificio S2
0 50cm
o L/6=55cm
0 La mayor dimension de la seccion de la columna = 75 cm

Finalmente, como se muestra en la figura 7-10, este el disefio de la columna C2 para el edificio

S1yS2.
SMAYOR

\ .75 / . .75 .

e ] L

| ' . mI @

N
4’1’4‘5‘3/4. 1oe1"
20+(#3/8%10.05,70.10, Rto®.25  20+(#3/5"10.05,70.10, Rto®.25
S1 S2

Figura 7-10 Diserio final columna C2 para el Edificio S1 y S2
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Capitulo 8. Disefio de Placas

Las placas o muros de corte son elementos con una longitud muy superior con respecto a su
ancho. Estos elementos aportan rigidez y resistencia lateral a la estructura. Al ser elementos
muy rigidos, reciben gran parte de las solicitaciones por cortante debido al sismo, las cuales se
transfieren a través de los diafragmas (losas).

Estos muros tendran diferente comportamiento en funcion a su esbeltez. Las fallas pueden ser
por corte (comuin en muros bajos) o flexion (tipico en muros altos o esbeltos). Para definir si

un muro es esbelto o no, se analizard la siguiente relacion:

h h
7 < 2.0 (muro bajo); - > 2.0 (muro esbelto o alto)

Nuestras hipotesis de analisis y disefio por flexocompresion; y cortante solo seran validas para
los muros altos. En caso de muros bajos, su comportamiento es mas complejo y el disefo se

realizara por corte y bajo otras hipotesis. En nuestro proyecto se tienen inicamente muros altos.

8.1. Andlisis Estructural

El analisis estructural para placas sera el mismo aplicado en el caso de columnas.

8.2. Refuerzo Distribuido

La Norma E.060 establece cuantias minimas de refuerzo tanto horizontal como vertical. Del
mismo modo acota los espaciamientos maximos. Ambas condiciones sirven para evitar el
problema de fisuracion.

La cuantia minima de refuerzo vertical (pv) es:

SiVu < 0.27,/f'c Acw - pv = 0.0015

h
SiVu > 0.27,/f'c Acw - pv = Maximo [0.0025; 0.0025 + 0.5(2.5 — 7)(ph — 0.0025)

pv = ph (Solo en Muros Bajos)

Con respecto a la cuantia horizontal, se establece lo siguiente:

SiVu<0.27,/f'c Acw = pv = 0.0020

SiVu = 0.27,/f'c Acw - pv = 0.0025
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Finalmente, el espaciamiento del refuerzo horizontal o vertical no deber superar el menor de
los siguientes valores:

Smax < Minimo(40cm ; 3t), donde t es el espesor del muro
Se debera colocar al menos dos mallas de refuerzo en los siguientes casos:

e El espesor del muro sea mayor o igual a 20cm

e Cuando la fuerza cortante Vu sea mayor que 0.53,/f'c Acw

Finalmente, solo se confinara el refuerzo vertical distribuido cuando la cuantia exceda de 0.01.

8.3. Estabilidad Lateral

Los muros al estar sometidos a grandes momentos, generan esfuerzo de compresion importante
en los extremos y producir falla por pandeo en el eje mas débil de la seccion. Por esta razon se
prefiere usar aletas o engrosar los extremos.

La Norma E.060 controla el espesor del alma, ya que este no puede ser menor que 1/25 de la
altura entre los elementos que proporciones cierta restriccion lateral (losas); ni menor de 15cm.
Como comentario adicional, en la futura version de la Norma (2019), se ha propuesto cambiar
el espesor minimo a 1/20 la altura libre. En nuestro caso, el espesor minimo sera:

h 270

% = W = 13.5cm

Por lo tanto, las placas usadas de 25cm en nuestro proyecto cumplen con esta condicion.

8.4. Disefio por Flexion

Como se mencion6 previamente, nuestro proyecto cuenta inicamente con muros esbeltos. Por
ello solo se revisara el diseno por flexion para ese tipo placas.

Los muros tendrdn un comportamiento similar al de las columnas. Por ello se generard un
diagrama de interaccion, Pn vs Mn en funcion al armado propuesto. Este es un proceso iterativo,
ya que las solicitaciones deben estar dentro del diagrama de interaccidn e ir ajustando segun
sea necesario.

Las placas tendran nucleo confinados con una concentracion importante de refuerzo en los
extremos y acero distribuido (normalmente minimo) en el resto de la placa. De esta forma se
genera una importante capacidad de flexocompresion.

Adicionalmente se colocard nucleos por efectos locales cuando se presente una viga

perpendicular a la direccién del muro con una importante carga concentrada. El disefio de este
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nucleo se realizara similar a una columna. El ancho efectivo considerado en el nticleo no debe
ser mayor que el menor de los siguientes valores:
e La distancia centro a centro entre las cargas.

e El ancho de la viga mas dos veces el espesor del muro a cada lado.

Figura 8-1 Tipo de Refuerzo Vertical en Placas

Donde (1) son los ntcleos por efectos globales; (ii) es el nicleo por efecto local; y (iii) es el
acero vertical distribuido.
En algunos casos puede no ser necesario la presencia de nicleos en los extremos; sin
embargo, siempre es recomendable incluirlos.
Para finalizar con esta seccion, se hara algunos comentarios para las placas con alas:
e El ancho efectivo de las alas debe ser la mitad del ala cuando se tenga varios muros
paralelos
e En los demas casos, solo se considerara el 10% de la altura como ancho de ala efectiva.
e Loselementos de borde deben incluir el ancho efectivo del ala e ingresar al menos 30cm

dentro del alma. (Solo cuando se requiera elementos de confinamiento)
8.5. Disefio por Corte

La falla por cortante es una falla fragil en comparacion que la falla por flexion. Por ello se debe
priorizar que la falla se inicie por flexion (Disefio por capacidad).
La resistencia a corte esta conformada por el aporte del concreto y del refuerzo. El aporte del

concreto se calcula de la siguiente manera:

Ve =Acw a Vf'c

Donde Acw es el area de corte de la seccion transversal del muro.

El pardmetro o depende de la esbeltez y esta dada por:

h
a = O.53,si7 =>2.0

h
a = O.8O,si7 <1.5
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h
a se calcula mediante interpolacion lineal, si 1.5 < 7 <20

Cuando el muro esta sometido a una traccion elevada, la resistencia a corte del concreto se ve

afectada por un factor igual a:

L Nu )
( 35Ag
Con respecto al aporte del acero, la resistencia viene dada por la siguiente expresion:
Vs = Acw ph fy

Por ello la norma establece la resistencia a corte igual a:
OVn =@(Vc +Vs)

Adicionalmente la norma establece un valor maximo para Vn:

Vn <27 Acw /f'c

Las placas al ser elementos sismicos, debera cumplir con requerimientos adicionales para
asegurar un adecuado comportamiento (formacion de rotulas plasticas). Por ello procedemos a

explicar el disefo por capacidad. La cortante obtenida del analisis debera amplificarse:

Mn
Mua

Vu ="Vua

Donde Vua y Mua son el cortante y el momento amplificado provenientes de analisis; Mn es
el momento nominal resistente de la placa calculado con el refuerzo colocado, asociado a la

carga Pu.
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Figura 8-2 Diserio por Capacidad en Placas

El cociente (Mn/Mua) tiene un valor maximo igual a R. Sin embargo, en el proyecto de la
Norma E.060 (2019), se esta acotando a un maximo valor igual a 0.5 Ro.
El disefio por capacidad se deber4 realizar desde la base del edificio hasta una altura igual a la

longitud del muro lm; (Mu/4Vw); o la altura de los dos primeros niveles, la que sea mayor.

8.6. Elementos de Confinamiento

Los muros estructurales como ya se explico previamente deben tener nticleos estribados en los
extremos para controlar la falla por pandeo (elevada compresion) y dotar de una mayor
resistencia a flexion. Se debera confinar los nticleos para aumentar la capacidad de deformacion
del concreto sin confinamiento (&., > 0.003)

La Norma Peruana establece la necesidad de elementos de confinamientos segin dos criterios.

8.6.1. Esfuerzos.

La norma establece un esfuerzo méaximo para verificar la necesidad de elementos de
confinamiento. Este valor es 0.2 f’c. En el caso se requieran elementos de borde, el nucleo debe
extenderse hasta una longitud en la que el esfuerzo maximo sometido a compresion sea menor
que 0.15 fc.

Se debe calcular el esfuerzo maximo para cualquiera de las combinaciones de resistencia y bajo

las hipdtesis basicas linealidad elastica y con la seccion bruta:

_Pu +Mux+Muy
7= Ag Sgx Sgy
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8.6.2. Desplazamientos.

La Norma E.060 calcula la maxima profundidad del eje neutro en las diferentes combinaciones
de disefio. Luego los compara a un valor limite obtenido a través de la siguiente expresion:
. Im
600 (g—gl)

Donde:

e Ju = desplazamiento maximo en parte superior del muro

e hm = altura de la placa

e [m = longitud de la placa

e ¢ = profundidad del eje neutro
En ninguin caso 6u/hm debe exceder 0.005.
Se estima que la zona donde se requiere confinamiento es la mayor longitud entre Im y
(Mu/4Vu).

La longitud de confinamiento debe ser igual al mayor de los siguientes valores:

€ 6c—011
ZOC . m

En la Norma E.060 (2019), el ancho en la zona en compresion por flexion dentro de la distancia
calculada en la ultima expresion, incluyendo el ala, si existe, debe ser al menos 1/16 la atura

libre entre elementos que proporciones apoyo lateral al borde comprimido del muro.

Figura 8-3 Elementos de Confinamiento en Placas

Fuente: Norma Técnica de Concreto Armado E.060
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Una vez definido la longitud de los elementos de borde, procederemos a mencionar algunas
indicaciones sobre el refuerzo transversal en ellos (estribos).
En el caso de requerir nucleos confinados:
e Los estribos no deben superar una distancia de eje a eje entre ramas que confinen el
refuerzo longitudinal de 35cm
e El espaciamiento no debe exceder el menor de los siguientes valores
0 10 veces el diametro de la varilla longitudinal de menor didmetro. En la Norma
E.060 (2019) se ha cambiado este valor a 8 veces.
0 Lamenor dimension de la seccion transversal del nucleo confinado
0 25cm
e Los estribos deben continuar dentro del apoyo hasta que el refuerzo longitudinal
desarrolle su fluencia. En el caso de zapatas o losas de cimentacion, esta longitud se
reduce a por lo menos 30cm. Cabe indicar que la Norma E.060 (2019) ha retirado el
criterio relacionado a zapatas o losas de cimentacion.
e El refuerzo longitudinal debe poder desarrollar su fluencia dentro del nticleo ya sea
recta o con gancho y llegar hasta por lo menos 15cm del borde de la placa. Esto para

evitar pérdida de capacidad de corte si se desprende el recubrimiento de los nucleos.

En caso no se requiera nucleos confinados:
e El espaciamiento de los estribos no debe ser mayor que el menor de los siguientes
valores
0 16 veces diametro de varilla de menor diametro. En la Norma E.060 (2019) este
valor cambio a 12 veces

0 48 el diametro del escribo
0 Menor dimension del elemento de borde
0 25cm

Si se opta por no tener refuerzo concentrado en los extremos, se debe anclar con gancho

estandar el refuerzo horizontal en los extremos.

8.7. Ejemplo de Disefio

Para el presente ejemplo se realizara el disefio de la Placa 6. Esta placa tiene forma de “h” por
lo que se dividird en ramas, tomando en cuenta el ancho del ala efectivo en cada caso. Para ello

calculamos el ancho efectivo en funcidn a la altura de la placa. La estructura es de 7 pisos de
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2.90m de techo a techo. Por ello el ancho efectivo del ala es 0.10 x 7 x 2.90 = 2.03 m

aproximadamente. Esto se muestra en las siguientes figuras:

z

~
7
&y T
£ LIy ‘\
O
» |
\/(

RAMA X1

N
/7
g i .
5
~

RAMA Y1

# #

| 7
_\ \-
\,’(

RAMA Y2

Figura 8-4 Division de Placa 6 para Andlisis y Diserio

Como se menciond en el disefio por flexocompresion, este es un proceso iterativo, donde se

propondra un armado y se verificara el disefio en cada una de las ramas. Por este motivo se

presenta a continuacion el armado propuesto para ambos tipos de suelo:

Figura 8-5 Armado Propuesto para Placa 6 en S1
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Figura 8-6 Armado Propuesto para Placa 6 en S2

Ahora procederemos a verificar cada una de las ramas por separado.

8.7.1. Rama X1.

En primer lugar, calcularemos la esbeltez. La placa al tener una longitud de 3.70 m, entonces
la relacion entre altura y longitud es:

7 X 2.90/3.70 = 5.49 (mayor que 2)
Por lo tanto, es un muro esbelto y podra aplicarse las hipotesis y formulas de analisis y disefio
explicadas previamente. En la presenta rama, no se verificara elementos de confinamiento ya

que, al tener alas en ambos extremos, la profundidad del eje neutro sera pequeno.

871 F  andlisis estructural.

Del modelo, obtenemos las solicitaciones para los diferentes casos de carga. A continuacion,
se presenta un cuadro con el resumen de las solicitaciones en la direccion de analisis.

Por unica vez en el ejemplo se mencionard que las cargas axiales positivas significan
compresion; y solo se mostrara las cortantes y momentos en la direccion de cada rama. De igual

forma solo se tomara en cuenta el sismo en la direccion de la rama.
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Tabla 8-1 Solicitaciones en Rama X1 para Placa 6

Caso de Carga P (ton) My-y (ton-m) | Vx-x (ton)
Carga Muerta 312.44 -23.74 -0.46
Carga Viva 84.57 8.72 -0.17
Sismo X-Xen S1  |56.12 1182.95 92.19
Sismo X-Xen S2 |73.90 1679.43 128.68

para ambos tipos de suelo.

S2 respecto a S1. Porcentualmente, el momento es mayor en 42%; y la cortante en 40%.

Tabla 8-2 Cargas Amplificadas de Rama X1 para Suelo S1

Combinacion P (ton) My-y (ton-m) | Vx-x (ton)
1.4CM + 1.7CV 581.19 -18.41 -0.36

1.25 (CM+CV) + SX 552.38 1164.18 91.83

1.25 (CM+CV) - SX 440.14 -1201.73 -92.55
0.9CM + SX 337.32 1161.58 91.78
0.9CM - SX 225.08 -1204.32 -92.60

Tabla 8-3 Cargas Amplificadas de Rama X1 para Suelo S2

Combinacién P (ton) | My-y (ton-m) | Vx-x (ton)
1.4CM + 1.7CV 581.19 -18.41 -0.36
1.25 (CM+CV) + SX 570.16 1660.66 128.32
1.25 (CM+CV) - SX 422.36 -1698.21 -129.04
0.9CM + SX 355.10 1658.06 128.27
0.9CM - SX 207.30 -1700.80 -129.09

8712

diagramas en la direccion del analisis.

respectivas solicitaciones.

disefio por flexocompresion.

Puede apreciarse que las solicitaciones de momento flector y cortante son mucho mayores en

Amplificando las cargas segin las combinaciones de la norma, obtenemos las cargas de disefio

Una vez obtenidas las solicitaciones, procedemos a generar el diagrama de interaccion con el

armado ya expuesto previamente. Como se menciond previamente, solo se mostrard los

A continuacion, se presenta el diagrama de interaccion para ambos tipos de suelo con sus
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DIAGRAMA DE ITERACION My-y
¢ Mn (tn.m)
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Figura 8-7 Diagrama de Interaccion de Rama X1 para Suelo S1

Figura 8-8 Diagrama de Interaccion de Rama X1 para Suelo S2

Como se puede apreciar, con el armado propuesto se estd cumpliendo el disefio por

flexocompresion para la rama X1 en ambos tipos de suelo.
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8.7.1.3. disefio por cortante (capacidad).

Con el diseno por flexocompresion realizado, ahora procedemos a verificar la cortante por
capacidad para asegurarnos que la falla en la base de la placa sea ductil.
Para esto amplificaremos nuestra cortante obtenida del andlisis como se explico en el marco
tedrico. Cabe el disefio por capacidad solo se realiza con las combinaciones asociadas a sismo.
Por ello se excluye la combinacion 1.4CM + 1.7CV.
Desarrollaremos el calculo para una combinacion de carga y luego ya procederemos a mostrar
el célculo resumido en tablas para los demads casos. En este caso se eligio la combinacion 1.25
(CM+CV) + SX para el suelo S2. Las solicitaciones son las siguientes:

Pu: 570.16 ton Mua: 1660.66 ton-m Vua:128.32 ton
Del diagrama de interaccion nominal, obtenemos el momento nominal Mn asociado a la caga
axial. Este valor es igual a 2780 ton-m. Con este valor podemos obtener el factor de

amplificacion y consiguientemente la solicitacion por capacidad:

Vi = vua 2 _ 12832 x 2780 _ 19832 % 1.67 = 215 ¢
Y e T ST 166066 | i g

Una vez obtenida la solicitacion, procederemos a calcular la resistencia. Como la esbeltez es

mayor a 2, el factor a es igual a 0.53. Entonces:

Ve=Acw a +/f'c = 25 X 0.80 X 370 X 0.53 X V210 = 57 ton
Asumiendo una doble malla horizontal de 1/2" espaciada cada 17.5 cm, obtenemos la siguiente

resistencia asociada al acero:

- 2 X 1.29 x100/17.5
pr= 100 x 25

Vs = Acw ph fy = 25 x 0.80 X 370 x 0.00590 x 4200 = 183 ton

= 0.00590

Finalmente calculamos la resistencia total. Como estamos analizando la estructura por
capacidad, el factor @ es igual a 1. En caso de analizarlo por resistencia, se reemplazaria por
0.85.

OoVn =@(Vc+Vs) =57+ 183 = 240 ton > Vu = 215 ton

Adicionalmente la norma establece un valor maximo para Vn:
Vn<2.7Acw /f'c =2.7%x 25x0.80 %X 370 X V210 = 290 ton

Por lo tanto, podemos concluir que el disefio por cortante cumple satisfactoriamente.

A continuacion, presentaremos el resumen del calculo de cortante por capacidad para el suelo

S2.
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Tabla 8-4 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama X1 en Suelo S2

.., Vua Pu Factor Vucap
Combinacion
ton ton Mn/Mu |[ton
1.25 (CM+CV) + SX 128.32 570.16 1.67 215
1.25 (CM+CV) - SX 129.04 422.36 1.65 213
0.9CM + SX 128.27 355.10 1.45 186
0.9CM - SX 129.09 207.30 1.44 186

Como se puede apreciar el disefio cumple satisfactoriamente para el suelo S2.

Del mismo modo se verificara la solicitacion en el suelo S1. En este caso se us6 de igual modo
una doble malla de 1/2"@.20 como refuerzo horizontal. Por ello calcula la nueva resistencia a
corte.

, _ 2X1.29 x 100/20
PR= 100 x 25

Vs = Acw ph fy = 25 X 0.80 X 370 X 0.00516 X 4200 = 160 ton

= 0.00516

@Vn = @(Vc +Vs) =57 + 160 = 217 ton
Tabla 8-5 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama X1 en Suelo S1

Combinacion Vua Pu Factor V ucap
ton ton Mn/Mu | ton
1.25 (CM+CV) + SX 91.83 552.38 |1.89 174
1.25 (CM+CV) - SX 92.55 440.14 |1.62 150
0.9CM + SX 91.78 337.32 | 1.55 142
0.9CM - SX 92.60 225.08 | 1.41 131

Como se puede apreciar el disefio cumple satisfactoriamente para el suelo S1.

Para todos los casos se ve que la solicitacion por capacidad es menor que la resistencia.

8.7.2. Rama Y1.

De igual modo calcularemos la esbeltez de esta rama. En este caso la rama presenta una

longitud de 4.85m.

7 X 2.90/4.85 = 4.19 (mayor que 2)

Por lo tanto, es un muro esbelto. En la presenta rama, si verificaremos la necesidad de

elementos de confinamiento en los bordes, asi como su longitud.

8721

analisis estructural.

Del modelo, obtenemos las solicitaciones para los diferentes casos de carga.
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Tabla 8-6 Solicitaciones en Rama Y1 para Placa 6

Caso de Carga P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
Carga Muerta 228.50 -6.9 1.23
Carga Viva 56.17 -0.93 0.86
Sismo Y-Y en Sl 189.99 -825.91 81.10
Sismo Y-YenS2 [216.50 -1058.07 100.91

Al igual que en la rama X1, puede apreciarse que las solicitaciones de momento flector y

cortante son mayores en S2 respecto a S1. Porcentualmente, el momento es mayor en 28%; y

la cortante en 24%.

Amplificando las cargas segin las combinaciones de la norma, obtenemos las cargas de disefio

para ambos tipos de suelo.

Tabla 8-7 Cargas Amplificadas de Rama Y1 para Suelo S

Combinacion P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
1.4CM + 1.7CV 415.39 -11.24 3.18

1.25 (CM+CV) + SY 545.83 -835.70 83.71

1.25 (CM+CV) - SY 165.85 816.12 -78.49
0.9CM + SY 395.64 -832.12 82.21
0.9CM - SY 15.66 819.70 -79.99

Tabla 8-8 Cargas Amplificadas de Rama Y1 para Suelo S2

Combinacién P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
1.4CM + 1.7CV 415.39 -11.24 3.18

1.25 (CM+CV) + SY 572.34 -1067.86 103.52
1.25 (CM+CV) - SY 139.34 1048.28 -98.30
0.9CM + SY 422.15 -1064.28 102.02
0.9CM - SY -10.85 1051.86 -99.80

8.7.2.2. disefio por flexocompresion.

A continuacién, se presenta el diagrama de interaccion para ambos tipos de

respectivas solicitaciones.

suelo con sus
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Figura 8-9 Diagrama de Interaccion de Rama Y1 para Suelo S1
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Figura 8-10 Diagrama de Interaccion de Rama Y1 para Suelo S2

En base a lo observado, concluimos que con el armado propuesto se esta cumpliendo el disefio

por flexocompresion para la rama Y1 en ambos tipos de suelo.

116



8.7.2.3

Para poder realizar el disefio por capacidad, debemos saber la solicitacion para las diferentes

combinaciones de carga. Esto se puede apreciar en la siguiente tabla para el Edificio S1:

disefio por cortante (capacidad).

Tabla 8-9 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama Y1 en Suelo S1

.., Vua Pu Factor Vucap
Combinacion
ton ton Mn/Mu |[ton
1.25 (CM+CV) + SY 83.71 545.83 2.26 189
1.25 (CM+CV) - SY 78.49 165.85 1.52 119
0.9CM +SY 82.21 395.64 2.09 172
0.9CM -SY 79.99 15.66 1.23 98

De la anterior tabla obtenemos que la mayor solicitacion por capacidad es 189 ton
Una vez obtenida la solicitacion, procederemos a calcular la resistencia. Como la esbeltez es

mayor a 2, el factor a es igual a 0.53. Entonces:

Ve=Acw a./f'c = 25 % 0.80 X 490 X 0.53 X V210 = 75 ton
Como la solicitacion no es tan grande, probaremos usando una doble malla de 1/2”@.30. De

esta forma obtenemos una resistencia del acero igual a:

) _ 2%129x100/30
PR=""700 x 25

Vs = Acw ph fy = 25 x 0.80 X 490 X 0.00344 x 4200 = 141 ton

= 0.00344 > 0.0025(ph min)

Finalmente calculamos la resistencia total

@Vn = @(Vc+Vs) =75+ 141 = 216 ton > Vu = 189 ton
Como son solicitaciones y cuantias de refuerzo horizontal bajas, no es necesario verificar la
resistencia nominal maxima. Por lo tanto, se concluye que el disefio por cortante cumple
satisfactoriamente para el Suelo S1.

A continuacion, verificaremos la cortante por capacidad para el Edificio S2.

Tabla 8-10 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama Y1 en Suelo S2

.., Vua Pu Factor Vucap
Combinacion
ton ton Mn/Mu |[ton
1.25 (CM+CV) +SY 103.52 572.34  |2.06 213
1.25 (CM+CV) - SY 98.30 139.34 1.42 140
09CM +SY 102.02 422.15 1.93 197
09CM - SY 99.80 -10.85 1.21 121

De la tabla anterior, la maxima solicitacion es 213 ton. En este caso utilizaremos un refuerzo

de 1/2"@.25, obtendriamos la siguiente resistencia:




) _ 2X1.29x100/25
PR =100 x 25

Vs = Acw ph fy = 25 x 0.80 X 490 x 0.004128 x 4200 = 170 ton
OoVn =@(Vc+Vs) =75+ 170 = 245 ton > Vu = 189 ton

= 0.004128 > 0.0025(ph min)

Como se puede ver con el refuerzo escogido, cumple para el Suelo S2.

& 724 elementos de confinamiento.

Para verificar la necesidad de confinar o no los elementos de borde, debemos calcular el valor
de ¢ asociado a la mayor compresion en cada tipo de suelo.

Para simplificar nuestros calculos, calcularemos el cociente Su/hm para ambos tipos de suelos.
En S1, du/hm = 53.8/20300 = 0.00265; y para S2, 6u/hm = 59.3/20300 = 0.00292. Al
ser ramas sin simetria, se tendra que calcular el valor de ¢ desde ambos extremos para ver en

cual caso es mayor.

- Im
C e —
i ou
600 (W)
Tabla 8-11 Calculo de Nucleos Confinados para Rama Y1
Borde ¢ (cm) Cc (ton) |Fs(ton) [Pn (ton) |c lim (cm)
31 Superior 179 679 -133 546 308
Inferior 164 622 -76 546 308
3 Superior 184 698 -126 572 280
Inferior 170 644 -72 246 280

Como se observa, en ningun caso el valor del eje neutro supera al valor limite. Por ello, se
concluye que no es necesario confinar los elementos de borde en la rama Y1.
Por ello bastard con espaciar los estribos para controlar el pandeo. Este espaciamiento se
calcula como el menor de los siguientes valores:

o 12d=12x1.59=19.1cm (5/8”);12x1.91 =22.92 cm (3/4”); 0 12 x 2.54 =25.40 cm

(17). Se uso el criterio de la Norma E.060-2019 por ser mas conservador.
e 48 el diametro del escribo =48 x 0.95=45.6 cm
e Menor dimension del elemento de borde: 25 cm

e 25cm

Sin embargo, debido a la importancia estructural de esta placa, se ve por conveniente confinarlo
de todos modos en los dos primeros pisos. El calculo de dicho espaciamiento se realizard en la

siguiente Rama. Por lo tanto, se elige el valor de 12.5 cm en los dos primeros pisos y 20 cm en
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los restantes. Si bien no cumple estrictamente el criterio de espaciamiento para 5/8”, la

diferencia entre 19 y 20cm es minimo y puede despreciarse.

8.7.3. Rama Y2.

Para iniciar, calcularemos la esbeltez de esta rama. En este caso la rama presenta una longitud

de 2.15m.

7 %X 2.90/2.15 = 9.44(mayor que 2)

Concluimos que es un muro esbelto. En la presenta rama, si verificaremos la necesidad de

elementos de confinamiento en el borde inferior, ya que no presenta ramas en ese borde.

8731

analisis estructural.

Del modelo, obtenemos las solicitaciones para los diferentes casos de carga.

Tabla 8-12 Solicitaciones en Rama Y2 para Placa 6

Caso de Carga P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
Carga Muerta 113.46 -0.78 0.92
Carga Viva 35.30 -0.11 0.73
Sismo Y-Yen S1 |-228.04 -138.33 23.64
Sismo Y-YenS2 |-264.60 -162.01 27.34

Como ya se analizd previamente, las solicitaciones de momento flector y cortante son mayores
en S2 respecto a S1. Porcentualmente, el momento es mayor en 17%; y la cortante en 16%. Se
puede apreciar que las cargas axiales debido al sismo son muy elevadas.

Amplificando las cargas seglin las combinaciones de la norma, obtenemos las cargas de disefio

para ambos tipos de suelo.

Tabla §-13 Cargas Amplificadas de Rama Y2 para Suelo S1

Combinacion P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
1.4CM + 1.7CV 218.85 -1.28 2.53

1.25 (CM+CV) + SY -42.09 -139.44 25.70

1.25 (CM+CV) - SY 413.99 137.22 -21.58
0.9CM +SY -125.93 -139.03 24.47
0.9CM - SY 330.15 137.63 -22.81

Tabla 8-14 Cargas Amplificadas de

Rama Y2 para Suelo S2

Combinacién P (ton) Mx-x (ton-m) | Vy-y (ton)
1.4CM + 1.7CV 218.85 -1.28 2.53

1.25 (CM+CV) + SY -78.65 -163.12 29.40

1.25 (CM+CV) - SY 450.55 160.90 -25.28
0.9CM + SY -162.49 -162.71 28.17
0.9CM - SY 366.71 161.31 -26.51
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8.7.3.2.  disefio por flexocompresion.

A continuacion, se presenta el diagrama de interacciéon para ambos tipos de suelo con sus

respectivas solicitaciones.

Figura 8-11 Diagrama de Interaccion de Rama Y2 para Suelo S1

Figura 8-12 Diagrama de Interaccion de Rama Y2 para Suelo S2

Como se observa, el disefio por flexocompresion cumple para ambos tipos de suelo.
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8.7.3.3. disefio por cortante (capacidad).

Como se aprecia, las cargas axiales del sismo produciran algunas veces tracciones importantes.

Por ello se reducira el aporte de concreto a través del siguiente factor:
Nu

1—
( 35Ag)
Al igual que realizamos con las anteriores ramas, debemos calcular la solicitacion para las

diferentes combinaciones de carga. En este caso empezaremos revisando el suelo S1.

Tabla 8-15 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama Y2 en Suelo S1

Combinacion Vua Pu Factor Vucap
ton ton Mn/Mu |ton
1.25 (CM+CV) +SY 25.70 -42.09 2.09 54
1.25 (CM+CV) —SY 21.58 413.99  |4.60 100
0.9CM + SY 24 .47 -125.93 |1.80 44
0.9CM - SY 22.81 330.15 |4.27 98

De lo anterior, obtenemos que la mayor solicitacion por capacidad es 76 ton.
Luego de calcular la solicitacion, procederemos a calcular la resistencia. Como la esbeltez es
mayor a 2, el factor a es igual a 0.53. Entonces se calcula la resistencia a corte para el caso mas

desfavorable a compresion:

Ve=Acw a+/f'c = 25 X 0.80 X 215 X 0.53 X V210 = 33 ton
A modo de refuerzo horizontal proponemos una doble malla de 1/2”@.25, obteniendo una

resistencia del acero igual a:

) _ 2x129 x100/25
PR= 7100 x 25

Vs = Acw ph fy = 25 X 0.80 x 215 X 0.00413 X 4200 = 74 ton
OVn=@(Vc+Vs) =33+ 74 =107 ton > Vu = 100 ton

= 0.00413 > 0.0025(ph min)

Para verificar el caso mas desfavorable en traccion, debemos recalcular la resistencia a corte

del concreto:

Ve = A - (1 Nu ) — 33 (1 126000
c=dAwayfie 354g) 35 x 9375

PVn=0Vc+Vs) =20+ 74 =94 ton > Vu = 44 ton

) = 20 ton

Por lo tanto, verificamos que, en todos los casos, el disefio por cortante cumple
satisfactoriamente.
Del mismo modo, se verificara la fuerza cortante para el suelo S2. Mostramos las solicitaciones

para las diferentes combinaciones.
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Tabla 8-16 Calculo de Cortante por Capacidad para Rama Y2 en Suelo S2

.., V ua Pu Factor Vucap
Combinacion
ton ton Mn/Mu |[ton
1.25 (CM+CV) +SY 29.40 -78.65 2.70 79
1.25 (CM+CV) - SY 25.28 450.55 4.60 116
0.9CM +SY 28.17 -162.49 [2.34 66
09CM -SY 26.51 366.71 4.47 119

De lo anterior, la maxima solicitacion es 116 ton. En este caso, los factores de amplificacion
son elevados. Por ello propondremos un refuerzo horizontal de 1/2"@.20 en ambas caras. De

esta manera obtendriamos la siguiente resistencia asociada al acero:

_ 2x1.29%x100/20
P 100 X 25
Vs = Acw ph fy = 25 x 0.80 X 215 X 0.00516 x 4200 = 93 ton

OVn=0(Vc+Vs) =33 +93 =126 ton > Vu = 116 ton

ph = 0.00516 > 0.0025(ph min)

Al igual que se realiz6 para el suelo S1, calcularemos el caso con las mayores tracciones:

Ve=4 ' (1 Nu)—33(1 162490)—171:
&7 A 354g) E . W e

@Vn = @(Vc+Vs) =17 + 93 = 110 ton > Vu = 66 ton
Por lo tanto, se da por conforme el diseno por capacidad para el suelo S2.

& 7.3.4. elementos de confinamiento.

En la presente rama, se observa que el borde superior presenta un ala. Por ello, solo se verificara
la necesidad de confinar el borde inferior.

Para simplificar nuestros célculos, utilizaremos los cocientes 6u/hm calculados para la rama
Y1.EnS1, éu/hm = 0.00265; y para S2, Su/hm = 0.00284. Como ya se menciono se usara

el Pu con mayor compresion para el célculo del eje neutro.

Tabla 8-17 Calculo de Nucleos Confinados para Rama Y1

Borde ¢ (cm) Cc (ton) |Fs(ton) |Pn (ton) |clim (cm)
31 Superior - - - - -

Inferior 115.3 437 -23 414 135
30 Superior - - - - -

Inferior 120.9 459 -8 451 126

Al igual que la rama Y1, en este caso no es necesario confinar el elemento de borde inferior.
Sin embargo, se ve por conveniente confinarlo de todos modos por la importancia estructural
de la presente placa.

Ahora calcularemos el espaciamiento de los estribos en los bordes confinados:
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e 8d=8x1.59=12.72cm (5/8”); 8 x 1.91 = 15.28cm (3/4”); 8 x 2.54 =20.32cm (17).
En este caso se usod el criterio de la Norma E.060-2019 por dar valores maés
conservadores.
e La menor dimension de la seccidn transversal del ntcleo confinado: 25 cm
e 25cm
De los anteriores espaciamientos obtenidos, elegimos un espaciamiento de 12.5cm, cumpliendo
con lo requerido.
La altura del nucleo confinado es del mayor de los siguientes valores:
e Longitud del muro: 2.15m
e Mu/4vu: Para ambos tipos de suelo el cociente nos da un valor méaximo igual a 1.53m
Por ello concluimos que la altura de confinamiento solo seria hasta 2.15m(primer piso). Sin
embargo, se confinara hasta el segundo nivel.
En las zonas donde no se requieran los nucleos confinados, el espaciamiento se calcula como
el menor de los siguientes valores:
e 12d=12x1.59=19.1 cm (5/8”);12x 1.91 =22.92 cm (3/4”); 0 12 x 2.54 =25.40 cm
(17). Se uso el criterio de la Norma E.060-2019 por ser mas conservador.
e 48 el diametro del escribo =48 x 0.95=45.6 cm
e Menor dimension del elemento de borde: 25cm

e 25cm

De las anteriores expresiones, se escoge el espaciamiento de 20 cm. Si bien no cumple el
criterio de espaciamiento para 5/8”, la diferencia entre 19 y 20cm es minimo.
Finalmente, el armado de la Placa 6 para los dos tipos de suelos quedaria de la siguiente manera:

8.7.4. Anélisis en conjunto.

Como se comento al inicio de este capitulo, se decidi6 por dividir la placa en “ramas” ya que
asi lo indica la norma E.060. Sin embargo, ahora analizaremos toda la placa en sus dos sentidos
por flexocompresion con la finalidad de encontrar diferencias con lo propuesto por la norma.
A diferencia de los anteriores casos, ahora analizaremos tanto el momento en X-X como en Y-
Y.

8. 74 . andlisis estructural.

Del modelo, obtenemos las solicitaciones para los diferentes casos de carga. En este caso solo

utilizaremos los momentos.
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Tabla 8-18 Solicitaciones para Placa 6

Caso de Carga P (ton) Mx-x (ton-m) |My-y (ton-m)
Carga Muerta 341.96 14.87 -26.73

Carga Viva 91.47 -1.47 9.24

Sismo X-Xen S1  |31.55 -455.17 1229.46
Sismo Y-Y en SI  |60.51 1040.97 -780.52
Sismo X-Xen S2  [43.93 -615.95 1736.42
Sismo Y-YenS2 |79.67 1228.30 -897.31

Puede apreciarse que las solicitaciones de momento flector y cortante son mayores en S2
respecto a S1. Porcentualmente, el momento es mayor en 41% para el sismo en la direccion X-
X;y en 18% para la direccion Y-Y.

Amplificando las cargas seglin las combinaciones de la norma, obtenemos las cargas de disefio

para ambos tipos de suelo.

Tabla 8-19 Cargas Amplificadas de Placa 6 para Suelo S1

Combinacién P (ton) Mx-x (ton-m) |My-y (ton-m)
1.4CM + 1.7CV 634.24 18.32 -21.71

1.25 (CM+CV) + SX 573.34 -438.42 1207.60

1.25 (CM+CV) - SX 510.24 471.92 -1251.32
0.9CM + SX 339.31 -441.79 1205.40
0.9CM - SX 276.21 468.55 -1253.52

1.25 (CM+CV) + SY 602.30 1057.72 -802.38

1.25 (CM+CV) - SY 481.28 -1024.22 758.66
0.9CM + SY 368.27 1054.35 -804.58
0.9CM - SY 247.25 -1027.59 756.46

Tabla 8-20 Cargas Amplificadas de Placa 6 para Suelo S2

Combinacién P (ton) Mx-x (ton-m) | My-y (ton-m)
1.4CM + 1.7CV 634.24 18.32 -21.71
1.25 (CM+CV) + SX 585.72 -599.20 1714.56
1.25 (CM+CV) - SX 497.86 632.70 -1758.28
0.9CM + SX 351.69 -602.57 1712.36
0.9CM - SX 263.83 629.33 -1760.48
1.25 (CM+CV) + SY 621.46 1245.05 -919.17
1.25 (CM+CV) - SY 462.12 -1211.55 875.45
0.9CM + SY 387.43 1241.68 -921.37
0.9CM - SY 228.09 -1214.92 873.25
8.7.4.2.  disefio por flexocompresion.

A continuacion, se presenta el diagrama de interaccién para ambos tipos de suelo con sus

respectivas solicitaciones.
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DIAGRAMA DE ITERACION Mx-x
¢$Mn (tn.m)
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Figura 8-13 Diagrama de Interaccion de Placa 6 para Suelo S1 (Mx-x)

Figura 8-14 Diagrama de Interaccion de Placa 6 para Suelo S1 (My-y)

Por lo visto en las figuras anteriores, vemos que el disefio por flexocompresion es satisfactorio

para el suelo S1. A continuacion presentamos los diagramas para el suelo S2.
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DIAGRAMA DE ITERACION Mx-x
¢$Mn (tn.m)
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Figura 8-15 Diagrama de Interaccion de Placa 6 para Suelo S2 (Mx-x)

Figura 8-16 Diagrama de Interaccion de Placa 6 para Suelo S2 (My-y)
De igual forma se observa que con el armado propuesto, cumple el disefio por flexocompresion.
Para ambos tipos de suelo, pudo apreciarse que hay mas holgura para el momento Mx-x. Sin
embargo, tampoco se aprecia demasiada holgura por lo que nuestro disefio es eficiente al

analizarlo de manera global.
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Para finalizar este disefio, se muestra el disefio para ambos tipos de suelo de la Placa 6. Notar
que el refuerzo horizontal ingresa en el nucleo confinado para que en caso se desprenda el

recubrimiento en los nucleos, la resistencia a corte no se vea severamente afectada.
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Figura 8-17 Armado final de Placa 6 para S1
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Capitulo 9. Disefio de Cimentacion

La cimentacion de un edificio tiene como finalidad transmitir todas las cargas de los elementos
verticales (placas y columnas) hacia el terreno generando esfuerzos a lo largo del area de la
cimentacion, los cuales no deben de ser mayores a la capacidad del suelo.

Teniendo en cuenta que la capacidad del suelo se representa con la presion admisible, obtenida
de un estudio de mecanica de suelos (EMS). Para el Edificio S1 se tiene una presion admisible
de 4 kg/cm?, para el Edificio S2 se tiene una presion admisible de 2 kg/cm? y peso especifico
de 1.8 ton/m3 para ambos edificios.

Segun la distribucion de elementos verticales en el proyecto, se cuentan con zapatas aisladas
(con elementos verticales ubicados en el centro del cimiento), zapatas conectadas (con
elementos estructurales ubicados en el perimetro del terreno) y zapatas combinadas (cuando se

superponen las zapatas de los elementos verticales).

9.1. Andlisis de Presiones

Cuando se tiene cargas axiales y momentos que generan una baja excentricidad, se asume una

distribucion lineal de esfuerzas, calculada de la siguiente manera:

M *y =K

I ;
I

o =

| o
o &~

Mientras que para cuando se tenga una alta excentricidad y se genere esfuerzo a traccion en la
cimentacion, se tiene que redistribuir los esfuerzos de manera uniforme, mediante la ecuacion

de Meyerhoff:

Donde:
e o = Esfuerzo en el suelo
e P = Carga axial en la zapata
e A = Areade la zapata
e M = Momento flector en la zapata
e y = Distancia desde el C.G. de la zapata

e | = Momento de Inercia de la zapata
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e L = Largo de la zapata
e B = Ancho de la zapata

e ¢ = Excentricidad

El calculo de presiones se debe realizar bajo condiciones de servicio ya que la capacidad
portante del suelo se analiza con esfuerzos admisibles. En caso actiien cargas de sismo, La
Norma E.060 indica que estas podran reducirse en un 80%. Ademads, en donde se incluya cargas
de sismo se podra incrementar en un 30% la capacidad portante del suelo (esfuerzo admisible).

Porque las cargas de sismo no son constantes sino mas bien de baja duracion.

9.2. Disefio por Corte

Debido a que las zapatas no pueden utilizar estribos, las fuerzas cortantes producidas por las
presiones del suelo son asumidas directamente por el concreto, por esta razon la resistencia al
corte de una cimentacion estd condicionada por su peralte. Ademas, tener en cuenta que el
peralte de la cimentacion debe ser lo suficiente para garantizar el anclaje del elemento vertical
(placa o columna).

Las presiones se calcularan con las combinaciones por resistencia de la Norma E.060,

analizandose dos tipos de corte, simple y punzonamiento.

9.2.1. Corte por flexion.

De igual manera que las vigas y losas, en una cimentacion de analiza el esfuerzo cortante de la

seccion critica que se ubica a “d” desde la cara del elemento vertical (columna o placa).

Figura 9-1 Area de la seccion critica de la cimentacion por corte

La fuerza cortante requerida para corte por flexion es la siguiente:

Vu, = 0y * Ly * (Cy — d)

X
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Vuyzo-u*Lx*(Cy_d)

Donde:

e L, oL, =ancho de la cimentacion en la direccion de analisis

e d = Peralte efectivo (altura cimentacion disminuido en 10 cm)

e (, o0 (), = Longitud de volado en la direccion de analisis

La resistencia de disefio para corte por flexion es la siguiente:

OV, = 0.85 % 0.53 * ’f’C*Ly*d

CDVCy = 0.85 % 0.53 * ’f’c *L,xd

Donde:
e Ly oLy, =largo de la cimentacion en la direccion de analisis

e d = Peralte efectivo (altura cimentacion disminuido en 10 cm)

e f'.=Resistencia a compresion del concreto

e OV, = Resistencia simple al corte

Luego de calcular la resistencia de disefio y la requerida, se deberd cumplir que @V, > V, , en
caso no se cumpla esta condicion se tendra que cambiar las dimensiones de la cimentacion

(aumentar el peralte).

9.2.2. Corte por punzonamiento.

La falla por punzonamiento se puede presentar cuando el elemento trabaja en las dos
direcciones. La falla por lo general se presenta a d/2 desde la cara del elemento vertical

(columna o placa).

Figura 9-2 Area de la seccion critica de la cimentacion por punzonamiento
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La fuerza cortante requerida por punzonamiento es la siguiente:
Vi = oy * (Arorar — 4Ao)

Donde:
e 1, = Fuerza cortante requerida
e 0, = Esfuerzo requerido
e A;prq = Area total de la cimentacion = L * B

e A, = Area de la seccion critica = (D, + d)( D, + d)

La resistencia de diseno (fuerza cortante) por punzonamiento es la menor de:

2
¢%=¢*0.53*(1+E)* ’f’c*bo*d
as *d
(DVC=CD*O.27*( 5 +2>* /f’c*bo*d
0
PV, = ® x1.06 * ’f’c*bo*d

e by = Perimetro de la seccion critica

Donde:

e d = Peralte efectivo de la cimentacion
e «, = 40 para columnas interiores; 30, laterales; 20, esquineras

e [ = Relacion de la dimension mayor y menor del elemento vertical

Luego de calcular la resistencia de disefio y la requerida, se deberd cumplir que ®V, > V, , en
caso no se cumpla esta condicion se tendrd que cambiar las dimensiones de la cimentacion

(aumentar el peralte).

9.3. Disefio por Flexion

Nos permite calcular el area de acero necesaria para que la cimentacion resista los esfuerzos de
traccion en las fibras inferiores de la zapata en ambas direcciones. Se calcula el momento flector
ultimo a la cara del elemento vertical (placa o columna). Ademas, se tiene que tener en cuenta
que la cuantia minima de acero, segun la Norma E.060 es de 0.0018 y se debe cumplir para

tener una falla ductil.
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Figura 9-3 Area de la seccion para el cdlculo del momento por flexién

El momento ultimo requerido por flexion es el siguiente:
L
y
My, = oy * (C)? * 2

M

L
uy = Ou* (Cy)z *7x

Donde:
e Ly oLy = largo de la cimentacion en la direccion de analisis

e (y o0 (), = longitud de volado en la direccion de analisis

Para el célculo del acero se realiza de la siguiente manera:

®M, = 09« A, *F, = d 4+ hy
n=09xAsx by _Z*b*0.85*f’c

9.4. Ejemplo de disefio Zapata Aislada

Se realizara un ejemplo de disefio de la zapata aislada que soporta a la Columna C2 entre el eje
4y E, para los edificios S1 y S2.

Las dimensiones de la columna son los siguientes:

e L,=075m
e L,=025m

En la tabla 4-1 y 4-2 se presentan las cargas para ambos edificios, estos datos son obtuvieron

del modelo estructural en el programa ETABS.
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Tabla 9-1 Cargas en la base de C2 del Edificio S1

Caso de Carga P (ton) ?t/{));-xm) ?t/i)};l-ym)
Muerta 12491 -0.60 1.72
Viva 24.59 -0.07 0.39
Sismo XX 1.20 -0.09 5.14
Sismo YY -13.97 0.97 -1.59

Tabla 9-2 Cargas en la base de C2 del Edificio S2

Caso de Carga P (ton) l(ﬁ;__xm) lgt/{)};-};n)
Muerta 124.91 -0.60 1.72
Viva 24.59 -0.07 0.39
Sismo XX 1.67 -0.13 7.74
Sismo YY -16.74 1.24 -2.19

Para el dimensionamiento de la zapata se estimara como un 5% de las cargas de gravedad para
el suelo S1; y 10% para el suelo S2. En el caso de sismo se amplificara la carga admisible en
un 30%. Como los momentos son pequeios en comparacion con la carga axial, estos no seran

usados en el dimensionamiento.

e Suelo S1
2 iy 1.05 * (124.91 + 24.59) - 1.05 * (124.91 + 24.59) — 392 m?
requeridal — Oadm - 40 T 20 m
1.05 * (124.91 + 24.59) + 13.97 1.05 * (149.50) + 13.97 2
Arequeridaz = = =329m

1.3 * 044m 1.3 40

Se requiere un area de 3.92 m?, por lo que hemos considerado un volado de 85 cm en ambas
direcciones. Las dimensiones de la zapata seran 2.45 x 1.95 m (4.78 m2). Con respecto al

peralte se estimo en 60 cm.
e Suelo S2

1.10 * (124.91 + 24.59) _ 1.10 * (124.91 + 24.59)

= 8.22 m?
O 20 m

Arequeridal =

1.10 * (124.91 + 24.59) + 16.74  1.10 * (149.50) + 16.74 _

Arequerl'daZ = 1.3 * O_adm 1.3 * 20 - '97 m

2
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Se requiere un 4rea de 8.22 m?, por lo que hemos considerado un volado de 110 cm en X-X y
un volado de 1.55 cm en la direccion Y-Y. Las dimensiones de la zapata preliminares son 2.95

x 3.35 m (9.88 m2). Con respecto al peralte se estimé en 70 cm.

9.4.1. Andlisis de presiones.

Se realizara la verificacion de las presiones para las combinaciones de carga de servicio y con
sismo en la direccion mas representativa. Cuando se incluya el sismo la capacidad admisible
aumentara en un 30%. Para simplificar los calculos, no se tomara en cuenta los momentos en
X-X por ser muy pequefios en comparacion con las otras solicitaciones. Se ha considerado en

las combinaciones el peso propio de la zapata y el peso del relleno como carga muerta adicional.

e Edificio S1:
Primero se realizard las combinaciones en servicio y posteriormente se calcular las presiones

producidas en cada caso:

Tabla 9-3 Combinaciones de Servicio para Suelo S

L My-y
Combinacion P (ton) (ton-m)
CMICV 16585  |2.11

CM+CV+0.8SX 167.18 6.22
CM+CV-0.8SX 164.51 -2.00
CM+CV+0.8SY 152.46 0.84
CM+CV-0.8SY 179.24 3.38

Tabla 9-4 Verificacion de Presiones para Suelo S1

caxial |ocy-y omax |omin |[cadm
CM+CV 34.70 1.08 35.78 33.62 40.00
CM+CV+0.8SX | 34.98 3.19 38.17 31.79 52.00
CM+CV-0.8SX |34.42 1.03 35.45 33.39 52.00
CM+CV+0.8SY [ 31.89 0.43 32.32 31.46 52.00
CM+CV-0.8SY |37.50 1.73 39.23 35.77 52.00

135



e [FEdificio S2:

Se realiza un procedimiento parecido al otro tipo de suelo.

Tabla 9-5 Combinaciones de Servicio para Suelo S2

. My-y
Combinacion P (ton) i)
CM+CV 183.88 2.11

CM+CV+0.8SX 185.22 8.30
CM+CV-0.8SX 182.55 -4.08
CM+CV+0.8SY 170.49 0.36
CM+CV-0.85Y 197.27 3.86

Tabla 9-6 Verificacion de Presiones para Suelo S2

caxial | oy-y omax | omin | cadm
CM+CV 18.61 0.43 19.04 18.18 120.00
CM+CV+0.8SX | 18.75 1.71 20.46 17.04 |26.00
CM+CV-0.8SX | 18.48 10.84 19.32 17.64  [26.00
CM+CV+0.8SY |17.26  |0.07 17.33 17.19  26.00
CM+CV-0.8SY | 1997 10.79 20.76 19.18  26.00

Segtin lo calculado para ambos tipos de suelo, se cumple con los limites de presion admisible.
Es decir, las dimensiones asumidas para ambas zapatas son suficientes. La presion mas critica
es ladel caso 1 (CM + CV') en ambos edificios, por esta razon para el disefio por flexion y corte

se amplificara la presion por 1.55 (Valor intermedio entre 1.40 y 1.70).

e Edificio S1:

0, = 35.78 * 1.55 = 55.46 ton/m?
e [Edificio S2:

o, = 19.04 * 1.55 = 29.51ton/m?
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9.4.2. Disefio por corte.
9.4.2.1.  corte simple.

e [Edificio SI:
Como los volados son iguales en ambos sentidos, bastara con verificar una direccion. Para ello
tomaremos un metro de ancho:

Vu= o, *L*(C—d)=5546%1.00% (0.85—0.50) = 19.41 ton

dVe =P *0.53 * ff’c *Lxd=0.85%0.53*v210 = 100 * 50 = 32.64 ton

e Edificio S2:
En este caso los volados son diferentes, por ello bastara verificar el que cuenta con mayor

volado. Sin embargo, se verificard en ambos casos a modo de ejemplo:

V,. = o, L% (Cy—d) =29.51 % 1.00 * (1.10 — 0.60) = 14.76 ton

X

Vuy = 0y *Lx(C, —d) =29.51 % 1.00  (1.55 — 0.60) = 28.03 ton

Y

®Ve =D *0.53 * /f’c *L*xd=0.85%0.53%+v210 %100 * 60 = 39.17 ton

Tabla 9-7 Verificacion de corte en zapata aislada

Edificio S1 Edificio S2
Vyen X 19.41 ton 14.76 ton
VyenY 19.41 ton 28.03 ton
oV, 32.64 ton 39.17 ton
Vy <OV, |SI SI

Segtin lo calculado para ambos edificios, se cumple que la resistencia a corte es mayor a la

requerida en las direcciones X e Y. Por lo que el peralte asignado en ambos casos es el correcto.

9.4.2.2. corte por punzonamiento.
e Edificio S1:
Ay = (Dy + d)( Dy +d) = (0.75 + 0.50)(0.25 + 0.50) = 0.94 m?

V, = 0y * (Aprar — Ao) = 55.46 % (1.95  2.45 — 0.94) = 212.83 ton
by = 2(Dy + Dy + d) = 2 * (0.75 + 0.25 + 2 * 0.50) = 4.00 m
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2
OV, =085%0.53 | 1+ 5 | * V210 400 = 50 = 217.61 ton

25

~

40 = 50
OV, = 0.85 % 0.27 * ( + 2) * V210 * 400 * 50 = 465.61 ton

400
OV, = 0.85 % 1.06 * V210 * 400 = 50 = 261.13 ton

e Edificio S2:
Ay = (Dy + d)( Dy +d) = (0.75 + 0.60)(0.25 + 0.60) = 1.15 m?
V, = 0y * (Aropar — Ao) = 29.51 * (2.95 * 3.35 — 1.15) = 257.70 ton
by = 2(Dy + Dy + 2d) = 2 * (0.75 + 0.25 + 2 * 0.60) = 4.40 m

2
OV, =085%0.53 | 1+ 75 | * V210 * 440 x 60 = 287.25 ton

25

40 * 60
@V, = 0.85 % 0.27 = ( + 2) x*v210 * 440 * 60 = 654.51 ton

440
OV, = 0.85 % 1.06 * V210 * 440 = 60 = 344.70 ton

Tabla 9-8 Verificacion de corte por punzonamiento

Edificio S1 Edificio S2

Vu 212.83 ton 257.70 ton

OV, . |217.61 ton 287.25 ton
V, <@V, |[SI SI

Considerando el menor valor calculado para @V, , se cumple que para ambos tipos de suelo la

resistencia por punzonamiento es mayor a la requerida.
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9.4.3. Disefio por flexion.

Edificio S1:

Lo primero en calcular es el acero minimo por flexion:

Apin = 0.0018 * 100 x 60 = 10.80 cm?

Ahora procederemos a realizar el disefio por flexion. En este caso, al ser los volados iguales, se

obtendra valores idénticos de solicitacion.

Tabla 9-9 Diserio por flexion en zapata aislada para Edificio S1

X-X Y-Y
Volado (cm) |85 85
Mu (ton-m) |20.03 20.03
As colocado |5/8"@0.175 |5/8"@0.175
As (cm2) 11.43 11.43
$Mn (ton-m) | 21.02 21.02

e [Edificio S2:

De igual manera, primero hallamos el acero minimo:
Amin = 0.0018 * 100 * 70 = 12.60 cm?
Finalmente procederemos a realizar el disefio por flexion en ambos sentidos:

Tabla 9-10 Diserio por flexion en zapata aislada para Edificio S2

X-X Y-Y
Volado (cm) | 110 155
Mu (ton-m) |17.85 35.45
As colocado |3/4"@0.20 |3/4"@0.15
As (cm2) 14.20 18.93
$Mn (ton-m) | 31.31 41.34

Como se aprecia, el acero propuesto nos permite llegar a una resistencia a flexion mayor que

la solicitacion para ambos tipos de suelo.
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9.5. Ejemplo de Disefio de Viga de Cimentacion

Las vigas de conexidn o cimentacion son elementos que se usan en diferentes casos:
e Tomar los momentos producidos por la excentricidad de una cimentacion lateral o
esquinera.
e Para tomar los momentos de manera parcial o total en el caso de cimentaciones con
grandes momentos flectores.
e Cuando el terreno es malo, para mitigar el efecto de posibles asentamientos y permitir
un comportamiento en conjuntos de toda la cimentacion5
En este caso se usaran vigas rigidas, por lo que debe contar con un considerable peralte en
comparacion con las zapatas que conecta. Por ello se dimensiona como L/6 o L/7. Para la
presente memoria se presentard el diseno de la siguiente viga de cimentacion para el tipo de

suelo S1:

Figura 9-4 Viga de Conexion en planta

Se predimensionara la viga con un ancho de 25¢m y un peralte de 110 cm. Esto debido a que
las zapatas tienen un peralte maximo de 100 cm hasta 110 cm en otras partes. Con estas
dimensiones, se busca un comportamiento rigido de la viga.

A continuacion, se muestra las cargas que llegan a ambas columnas, despreciandose los

esfuerzos debido al sismo en y-y y los momentos transversales a la viga.
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Tabla 9-11 Cargas para el disernio de la viga de conexion

P (ton) M (ton-m)
CM |110.56 0.15
Lateral ()Y 11.12 0.01
Sismo | 31.82 2.17
CM |184.92 1.21
Central ()Y 27.24 0.22
Sismo | 17.71 2.67

El modelo de la viga es simplemente apoyado en los centros de cada zapata y la carga es
aplicada en el centro de cada elemento vertical. Posteriormente realizaremos las combinaciones

segun la normativa peruana para generar la envolvente de disefio.

Figura 9-5 Modelo de viga de cimentacion

45.98

e

Figura 9-6 DMF de Viga de Cimentacion (ton-m)

Como se aprecia el Momento Ultimo es 45.98 ton-m. Calculando el refuerzo:

Mu 4598 x 10

Ku = 22 = 25 x 1002

= 18.39

Para f’c= 210 kg/cm?2, obtenemos una cuantia de 0.52% y un area de 12.95 cm2. A modo de

verificacion, se calculara el acero minimo.
0.70 x /210 x 25 x 100

Asmin = 0.70 X+/f'c X b X d + fy = 2200 = 6.04 cm2

Como se aprecia, el acero requerido por flexién es mayor que el minimo, por ello se usara 5
varillas de 3/4" (14.20 cm2) y para la parte inferior se colocaré 3 varillas de 3/4" para cumplir

con el acero minimo.
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Figura 9-7 Diserio de Viga de Cimentacion

9.6. Ejemplo de Disefio de Zapatas Combinadas

Las zapatas combinadas son aquellas cimentaciones que soportan dos o mas elementos
estructurales verticales como placa o columnas. Se emplean usualmente cuando se traslapen
dos zapatas por el poco espacio o cuando se requiera aumentar la inercia de la zapata para
resistir momentos importantes. Para este tipo de cimentaciones, se tendra las siguientes
consideraciones adicionales para analisis y disefio:
e Las cargas y momentos de cada elemento vertical deben ser trasladadas al CG de la
zapata. Este proceso debe realizarse para los diferentes casos de carga.
e En algunos casos, el analisis puede simplificarse de forma unidireccional modelando la
zapata como una viga continia apoyada en cada elemento vertical.
e En caso contrario, se optard por un analisis bidireccional por elementos finitos,
modelando la zapata como una losa apoyada en cada elemento vertical.
e La distribucién de presiones se calculard con las mismas hipotesis usados para las

zapatas aisladas.

Como ejemplo se mostrara el disefio de la zapata combinada que soporta las placas P-12, P-05
y C-03 para el suelo S1. Previamente debemos calcular los valores geométricos (Area e

Inercias) con las dimensiones propuestas. de interés de la zapata combinada:
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Figura 9-8 Esquema de Zapata Combinada
e [x=10.50m
e Ly=1125m

e A=5148m2
e I[xx=566m4
o Iyy=463m4

Como se explicara después, estas dimensiones responden a que, al no contar con sétanos el
proyecto, se producen momentos sismicos importantes en el primer piso que coincide con la
cimentacion. En edificios con sotanos, los efectos sismicos son atenuados por el confinamiento
del terreno, con lo cual el disefio de la cimentacidon solo se encuentra influenciado
principalmente por las cargas de servicio.

A continuacion, se muestran las cargas obtenidas del anélisis estructural y la excentricidad de

cada elemento respecto al C.G. de la zapata.
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Tabla 9-12 Cargas en la Zapata Combinada

P (ton) ex(m) |ey(m) |Mx (ton-m) |My (ton-m)
Placa 5 343.58 2.09 3.64 -11.67 1.07
CM |C3 89.32 2.09 -2.08 1.90 0.26
Placa 12 162.30 -2.98 -2.58 -0.18 -55.19
Placa 5 57.13 2.09 3.64 -3.02 0.13
Ccv |C3 10.87 2.09 -2.08 0.28 0.02
Placa 12 19.29 -2.98 -2.58 -0.05 -2.19
Placa 5 30.34 2.09 3.64 -303.48 4.86
SX |C3 61.94 2.09 -2.08 -14.01 1.10
Placa 12 -55.94 -2.98 -2.58 2.04 1190.64
Placa 5 13.30 2.09 3.64 -704.79 1.09
SY |C3 -100.57 2.09 -2.08 -32.52 0.61
Placa 12 -29.57 -2.98 -2.58 4.21 -709.45

Con esos valores procederemos a trasladar las cargas al C.G. de la zapata:

Tabla 9-13 Cargas al C.G. de la zapata combinada

Pg Mxg Myg Pgtot |Mxgtot |Myg tot
(ton) (ton-m) | (ton-m) |(ton) (ton-m) (ton-m)
Placa 5 343.58 -1262.51 |720.73
CM | C3 89.32 188.08 187.35 159520 |-655.16 [369.17
Placa 12 |162.30 419.27 -538.91
Placa 5 57.13 -211.01 119.79
Cv |C3 10.87 22.94 22.79 87.29 -138.27 |82.90
Placa 12 [19.29 49.80 -59.68
Placa 5 30.34 -413.94 | 68.41
SX |C3 61.94 115.10 130.84 |-36.34 |-441.37 1556.61
Placa 12 |-55.94 -142.53 | 1357.36
Placa 5 13.30 -753.21 |28.95
SY [C3 -100.57 1-242.15 |-210.04 |-116.84 |-1067.57 |-802.42
Placa 12 |-29.57 -72.21 -621.32

Para poder verificar las presiones, calcularemos el peso de la zapata y del relleno encima de la
zapata. Para ello asumimos un peralte de 1.00 m y se tomd en cuenta los dos niveles de falso

piso existente en el primer nivel:

e Peso Propio Zapata=51.48 x 0.90 x 2.40 = 111.20 ton
e Relleno sobre Zapata = (11.24 + 8.36) x 0.45 x 1.80 + 31.88 x 0.80 x 1.80 = 61.79 ton

e Total (zapata + relleno) = 173 ton
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Cabe indicar que no se tomd en cuenta el peso del piso terminado, falso piso o carga viva. En
el célculo del relleno no se descont6 el area de los elementos verticales (columnas, placas,
tabiqueria, etc.).

Luego procedimos a combinar las cargas en servicio para verificar las presiones:

Tabla 9-14 Combinaciones de cargas para zapata combinada

P (ton) Mx (ton-m) | My (ton-m)
CM+CV 855.49 -793.43 452.07
CM+CV+0.8SX | 888.63 -1195.96 1697.36
CM+CV-0.8SX | 822.35 -390.90 -793.22
CM+CV+0.8SY | 744.26 -1809.75 -189.86
CM+CV-0.8SY |966.72 222.90 1094.01

Previo al analisis de presiones, al ser una zapata con forma de “L” definiremos unos puntos en
algunos vértices. Posteriormente verificaremos la presion en esos vértices para compararlos y

hallar las mayores y minimas.

Figura 9-9 Puntos de referencia para verificacion de presiones

Tabla 9-15 Verificacion de presiones en zapata combinada (ton/m2)

G A G B GC 6o max |o min o adm
CM+CV 433 14.59 30.35 30.35 4.59 40.00
CM+CV+0.8SX|25.39 7.39 15.15 25.39 7.39 52.00
CM+CV-0.8SX | 4.91 0.60 36.54 36.54 0.60 52.00
CM+CV+0.8SY | -3.64 8.14 37.41 37.41 -3.64 52.00
CM+CV-0.8SY |3.75 28.59 24.16 28.59 3.75 52.00

Como se puede observar, presenta tracciones en algunos casos. De manera conservadora se

sumara la presidon maxima y la minima. El caso mas critico es la cuarta combinacion:
37.41 + 3.64 = 41.05 ton/m2
Por ello para el disefio amplificaremos la presion por 1.25 para el disefio por corte y flexion.

ou = 1.25 X 41.05 = 51.31ton/m?2
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9.6.1. Disefno en concreto armado.
9.6.1.1.  cortante simple.

Se disefiara para Im de ancho. Para analizar las solicitaciones, revisaremos el modelo de
elementos finitos. A continuacion, se muestra los valores maximos de cortante a d=0.90 m de

la cara.

Figura 9-10 Cortante en X-X (Vu max = 31 ton)

Figura 9-11 Cortante en Y-Y (Vu max = 28 ton)
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La resistencia a corte se calculara de la siguiente manera:

@Vc = 0.85% 0.53 X+/f'cxbxd=0.85x0.53x+v210 x 100 x 80 = 52 ton
Como se puede apreciar la resistencia es mayor que la solicitacion.

24.1.2.  Punzonamiento

Para la solicitacion por cortante se calculard primero el area a d/2 de la cara de la columna y
para la resistencia el perimetro de la misma seccion.

Tabla 9-16 Valores para calculo por punzonamiento

Ao (m2) |bo (m)
Placa 12 6.20 13.90
Columna3 |[2.15 6.20
Placa 5 5.57 12.70
13.92 32.80

Vu = ou X (Azap — Ao) = 51.31 x (51.47 — 13.92) = 1927 ton
@Ve = 0.85 x 1.06 X V(f'c) X b_0 x d = 0.85 x 1.06 x V210 x 3280 x 80 = 3426 ton

De igual modo, se observa que la resistencia es mayor que la solicitacion.

9.6.1.3. Flexion

Previamente se calculard el acero minimo. Este andlisis se realizara para 1m de ancho.

Asmin = 0.0018 X b X h = 0.0018 X 100 X 90 = 16.20 cm?2
Asmin sup.= 0.0006 X b X h = 0.0006 X 100 X 90 = 5.40 cm2

Para el andlisis se us6 nuevamente el modelo de elementos finitos, obteniendo los siguientes

valores:
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Figura 9-12 Momento ultimo en X-X (ton-m)
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Figura 9-13 Momento ultimo en Y-Y (ton-m)

El disefio por flexion se realizara en cada direccion:
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Tabla 9-17 Diseiio por flexion de la zapata combinada en la direccion X

X-X

Muy Muy Mu"
Mu (ton-m) |57 41 15
As corrido | 1"@0.25 3/4"@0.175  |3/4"@0.25
As (cm2) 20.40 16.23 11.36
¢Mn (ton-m) | 60 48 34

Tabla 9-18 Diseiio por flexion de la zapata combinada en la direccion Y

Y-Y

Muy” Muy” Mu"
Mu (ton-m) |37 54 27
As corrido | 3/4"@0.175 | 1"@0.25 3/4"@0.25
As (cm2) 16.23 20.40 11.36
$Mn (ton-m) | 48 60 34

Como se aprecia, el acero propuesto nos permite llegar a una resistencia a flexion mayor que

la solicitacion.
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Figura 9-14 Diserio Final de Zapata Combinada
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Capitulo 10.  Disefio de Elementos Adicionales

En este capitulo se explicara el disefio de elementos adicionales como escaleras, cercos

perimétricos, parapetos, etc.
10.1. Disefio de Escaleras

El disefio de escaleras puede ser de varios tipos dependiendo de las condiciones de apoyo que
se presenten, se modela por tramos como simplemente apoyado y la transmision de cargas es
en una direccion, muy similar al disefio de una viga, pero considerando que tiene tramos
inclinados. A continuacion, se realizara el disefio del tercer tramo de la escalera de emergencia.

Para la escalera del tercer tramo se tiene los siguientes datos:

e Paso (P)=28 cm

e Contrapaso (CP)=17 cm

e (arganta (t)=18 cm

e Piso terminado (Pt) = 100 kg/m?
e Sobrecarga (S/C) = 400 kg /m?

iy - ! -

CENNENNES

NN

E

Figura 10-1 Escalera a diseriar del tercer tramo

10.1.1. Metrado de cargas.

Las cargas transmitidas a la escalera se calculan de la siguiente manera:

e Peso propio tramo inclinado:

2 2
PP:y*IQH /1+(Q) l=2.4*lﬂ+0.18* /1+(H) l=0.71t0n/m
2 P 2 0.28
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Considerando el célculo por metro de ancho de escalera, con peso de 100 kg/m? de piso
terminado y 400 kg/m? de sobrecarga. Se obtienen las cargas muertas, vivas y ultimas como
se presenta a continuacion.
e (Carga muerta (CM)
0 En el descanso:
CMgescanso = 0.20 %1 %24+ 1 0.1 = 0.58 ton/m
0 En el tramo inclinado:

CMinetinago = 0.71% 1+ 1% 0.1 =0.81 ton/m

Figura 10-2 Carga muerta aplicada al modelo estructural
e C(Cargaviva (CV)
0 En el descanso:
CViescanso = 0.40 * 1 = 0.40 ton/m
0 En el tramo inclinado:

CVinctinado = 0.40 % 1 = 0.40 ton/m

Figura 10-3 Carga viva aplicada al modelo estructural

Carga Ultima (CU)

0 En el descanso:

CUgoscanso = 0.58 * 1.4 + 0.40 x 1.7 = 1.49 ton/m
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0 En el tramo inclinado:

CUinctinado = 0.81 % 1.4 + 0.40 * 1.7 = 1.81 ton/m
10.1.2. Disefio por flexion.

A continuacidn, se muestra el diagrama de momento flector calculado a partir del metrado de

cargas realizado.

Figura 10-4 Diagrama de momento flectores debido a cargas ultimas

A partir del diagrama de momentos flectores se obtiene que para el M, = 2.23 ton.m (maés

critico). Para calcular el acero requerido:

Mu 223
bd?2 100 x 152
Ku - p =0.0027

Ku = =991

ASpoq = pbd = 0.0027 x 100 X 15 = 4.03 cm?

Se colocara ¢p1/2" @0.25 (As colocado=5.16 cm2). Para el acero positivo se colocara de igual
manera ¢1/2" @0.25 para uniformizar espaciamientos. En el lado transversal bastara con el

minimo por contraccion y temperatura
e Acero minimo en el tramo inclinado
—in = 0.0018 * b x h = 0.0018 = 100 * 18 = 3.24 cm?

e Acero minimo en el tramo horizontal

in = 0.0018 * b x h = 0.0018 * 100 * 20 = 3.60 cm?

min
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10.1.3. Disefio por corte.

En la siguiente figura se muestra el diagrama de fuerza cortante calculado a partir del metrado

de cargas realizado.

Figura 10-5 Diagrama de fuerza cortante debido a cargas ultimas

Del diagrama de fuerza cortante se analiza para cada tramo si el aporte del concreto en cortante

es suficiente.

e Cortante en el tramo inclinado

¢V, =0.85%0.53 x/f'c*b*d = 0.85x0.53 %v210 * 100 * 15 = 9.79 ton
V, = 3.47ton < V. (ok)

e Cortante en el tramo horizontal

¢V, =0.85*0.53*,/f'cxbxd=0.85%0.53*+v210* 100 *17 = 11.10 ton

V, = 2.62ton < ¢V, (ok)

Se muestra el disefio del tramo seleccionado

Figura 10-6 Diserio de Escalera
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10.2.

Disefio de Cerco Perimétrico y Parapetos

La tabiqueria, cercos perimétricos y parapetos se les considera como elementos no estructurales

ya que no son sometidas a cargas estructurales y su aporte de rigidez al edificio es despreciable.

Sin embargo, estos elementos tienen que tener una resistencia y rigidez adecuada para que ante

cualquier accion sismica no genere algiin dafio y se deforme acorde a la estructura.

Segin la Norma E-030 para elementos no estructurales como cerco perimétrico y tabiques,

ubicados en la base de la estructura (primer nivel), se deben disefiar con la siguiente fuerza

horizontal.

F=05xZ+xUx*xS*P,

Donde:

F = Fuerza de disefio
Z = Parametro de zona
U = Parametro de uso
S = Parametro de suelo

P, = Peso propio del elemento

Para el caso de los parapetos y tabiqueria de niveles superiores se deberdn disefiar respecto a

una fuerza sismica horizontal, de la siguiente manera:

Donde:

F;
F=F*C1*Pe

L

F = Fuerza de diseno

F; = Fuerza lateral en el nivel donde se apoya

P; = Peso en el nivel donde se apoya

C; = Coeficiente que depende del elemento (Norma E.030)

P, = Peso propio del elemento

10.2.1. Ejemplo cerco perimétrico.

Para el disefio del cerco perimétrico se va a realizar un Unico disefio puesto que la variacion en

la solicitacion por el tipo de suelo (S1 o S2) solo varia en un 5% lo cual no es significativo en

un analisis estructural, para el ejemplo se tiene los siguientes datos:

154



Tabla 10-1 Datos para diseiio del cerco perimétrico

Descripcion Valor
Factor de zona 0.45
Factor de uso 1
Factor de suelo 1.05 (Para S2)
Peso especifico de la albaiileria 1.8 ton/m?
Espesor de muro (t) 15 cm
Altura de muro (h=a) 3.20 m
Ancho de viga solera 15 cm
Peralte de viga solera 20 cm
Separacion entre columnas 3.62 m
Ancho de columna 30 cm
Peralte de columna 15 cm
Resistencia admisible de la albanileria por flexion 15 ton/m?

1.2 1.1 revision de la albariileria.

e (arga actuante:

w=08%F=08x05+%Z*Ux*S*P,
w = 0.8 0.5 % 0.45 * 1  1.05 = (0.15 * 1.8) = 0.051 ton/m?

e Momento actuante:
M, = m#*w *a? = 0.0576 = 0.051 = 3.2%2 = 0.03 ton.m

e Esfuerzo normal:

M, 0.03

- 2
* g *W— 8.03 ton/m

Como el esfuerzo normal (8.03 ton/m?) es menor a la resistencia admisible de la albaiiileria
a flexion (15 ton/m?), cumple el disefio de albafiileria.
10.2.1.2. disefio de viga solera.

Se calculan las cargas transmitidas a la viga:

e Peso propio de la viga:

w, =125+xh*b*x05xZ+xUx*S*24
w, = 1.25*%0.15% 0.2 * 0.5 0.45* 1 * 1.05 x 2.4 = 0.02 ton/m

e Peso de la albaiiileria (en forma de trapecio):
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a
walb=1.25*5*0.8*0.5*Z*U*S*Pe

3.2
Wap = 1.25 * - % 0.8 % 0.5 % 0.45 * 1 * 1.05 % (0.15 * 1.8) = 0.10 ton/m

0.02

L 2
‘h‘ 02

Figura 10-7 Distribucion de cargas en viga solera

A partir de las cargas que se aplican a la viga se obtiene los diagramas de momento flector

Figura 10-8 Diagrama de momento flector de viga solera
A partir del diagrama de momentos flectores se obtiene que para el M,, = 0.15 ton. m. Para

calcular el acero requerido:

Mu _ 0.15
bd? 20 x 122
Ku - p =0.0014

Ku = =5.2

ASyeq = pbd = 0.0014 X 20 X 12 = 0.33 cm?

Se colocara 2¢p3/8" (As colocado=1.42 cm?2).

Figura 10-9 Diserio de viga solera para S1y S2

If.2 1.3, disefo de columna de arriostre.

Se calculan las cargas transmitidas a la columna:

e Peso propio de la columna:
W, =125xh*xb*x05xZ*xU xS *2.4
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w, = 1.25% 0.15x0.30 * 0.5 x 0.45 % 1 * 1.05 * 2.4 = 0.032 ton/m

e Peso de la albaiiileria (forma triangular por ambos sentidos de arriostre):
Wap =1.25xax08*05xZ+U xS *P,
Wap = 1.25 % 3.2 0.8 % 0.5 % 0.45 * 1 * 1.05 = (0.15 = 1.8) = 0.20 ton/m
e Fuerza de reaccion de la viga solera (del diagrama de fuerza cortante):

Fviga solera = 0.14 ton

Figura 10-10 Diagrama de momento flector de columna de arriostre
A partir del diagrama de momentos flectores se obtiene que para el M,, = 1.10 ton. m. Para

calcular el acero requerido:

Mu 110
bd? 30 x 122
Ku - p =0.0072

Ku = = 25.5

ASyeq = pbd = 0.0072 x 30 X 12 = 2.59 cm?

Se colocara 3¢p1/2" (As colocado=3.87 cm?2).

.30

1

601/2"
03/8"0:18.05,
50.10, Rto.@.25

Figura 10-11 Diserio de columna de arriostre para S1y S2

10.2.2. Ejemplo parapeto.

Para el disefio del parapeto se va a realizar una comparacion de solicitaciones para ambos tipos

de suelo (S1y S2), teniendo en cuenta que en este caso si representa una variacion significativa
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para el analisis y disefio (debido a la variacion de la fuerza cortante). para el ejemplo se tiene

los siguientes datos:

Tabla 10-2 Datos para disefio del parapeto

Descripcion Valor

C1 (Tanques sobre la azotea, casa de maquinas, 3.0
pérgolas, parapetos en la azotea) '

Peso especifico de la albaiileria 1.8 ton/m3
Espesor de muro (t) 15 cm
Altura de muro (h=a) 1.05 m
Ancho de viga solera 15 cm
Peralte de viga solera 10 cm
Separacién entre columnas 2.25m
Ancho de columna 25 cm
Peralte de columna 15 cm
Resistencia admisible de la albanileria por flexion 15 ton/m?
Peso en el séptimo piso 432.89 ton

16.2.2.1. comparacion de solicitacion para S1y S2.

Teniendo en cuenta que el parapeto se encuentre ubicado en el séptimo piso:

e Suelo Sl:
0 En la direccion X:
F =ﬂ*c1 * P, = i x*3 %P, = 0.67P,
P; 432.89
0 En ladireccion Y:
F =ﬂ*c1 *P, = 113'54*3 * P, = 0.79P,
p; 432.89
e Suelo S2:
0 En la direccion X:
F =ﬂ*c1 *P, = 142'57*3 * P, = 0.99P,
P; 432.89

0 Enladireccion Y:

142.19

F;
F=E*Cl*Pe

l

—m*?)*Pe:O.ggPe

En la direccion X la variacion en la solicitacion incrementa en un 47.76%, mientras que en la
direccidon Y se incrementa en un 25.32%. Para efectos mas conservadores se realizara el disefio

considerando la solicitacion en X para el suelo S2.
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1.2.2.2. revision de la albanileria.

e (Carga actuante:

F:
w=0.8*F=0.8*Ff*cl*pe

l

*
432.89

w=0.8 * 3 % (0.15 * 1.8) = 0.213 ton/m?

e Momento actuante:
M, =m xw *a? = 0.1040 = 0.213 = 1.05% = 0.024 ton.m

e Esfuerzo normal:

M; 0.047
fm =—6x—=6

22 * 0152 = 6.51 tOTL/mZ

Como el esfuerzo normal (6.15 ton/m?) es menor a la resistencia admisible de la albaiiileria

a flexion (15 ton/m?), cumple el disefio de albaiiileria.

16.2.2.3. diseno de columna de arriostre.

Se calculan las cargas transmitidas a la columna:

e Peso propio de la columna:

F:
WC=1.25*h*b*ﬁ*C1*2.4

0

142.57
432.89

w, = 1.25 % 0.15 % 0.25 * *3x24=0.111ton/m

e Peso de la albaiiileria (forma triangular por ambos sentidos de arriostre):

F.
Waip = 1-25*a*0.8*ﬁ* C, * P,

L

142.57
432.89

Wap = 1.25 % 1.05 * 0.8 * * 3 % (0.15 x 1.8) = 0.28 ton/m

e Fuerza de reaccion de la viga solera (del diagrama de fuerza cortante):

Fviga solera = 0.17 ton
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Figura 10-12 Diagrama de momento flector de columna de parapeto
A partir del diagrama de momentos flectores se obtiene que para el M,, = 0.32 ton.m. Para

calcular el acero requerido:

Mu 032
bd?  25x 122
Ku - p =0.0024

Ku = 8.9

ASreq = pbd = 0.0024 x 25 x 12 = 0.72 cm?

Se colocard 2¢3/8" (As colocado=1.42 cm?2).

Figura 10-13 Diserio de columna de arriostre para S1y S2
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Capitulo 11. Metrado de Materiales

Luego de realizar el disefio de los diferentes elementos, se procedié a metrar algunas partidas
de estructuras relevantes como concreto, encofrado y acero de los diferentes elementos
estructurales. En el presente capitulo se mostrara en primer lugar una comparacion de metrado
para ambos tipos de suelo; y finalmente se mostrara un resumen de metrado de la especialidad

de estructuras.

11.1. Comparacion de Metrados

Se mostrara una comparacion de algunas partidas para los elementos estructurales con
responsabilidad sismica: placas, vigas, columnas, cimentacion. Al tener la misma
estructuracion, solo se comparara el acero en los elementos para ambos tipos de suelo, a
excepcion de la cimentacion. En el caso de este Gltimo, se comparard no solo el acero, sino
también el volumen de concreto ya que las dimensiones de la cimentacion (zapatas + vigas de

cimentacion) son diferentes en cada tipo de suelo.

11.1.1. Vigas Sismicas
Se comparara el acero de las 16 vigas sismicas para ambos tipos de suelo

Tabla 11-1 Comparacion Metrado de Acero en Vigas (kg)

. Piso Tipico Piso 7

Viga S1 S2 S1 S2

V-1 65.40 100.97 53.87 77.57
V-2 130.11 197.19 109.90 161.23
V-3 237.83 343.34 206.81 285.61
V-4 134.08 154.26 82.67 103.34
V-5 64.35 67.29 57.48 60.89
V-6 395.14 407.21 258.76 355.77
V-7 554.80 622.67 365.98 495.61
V-8 433.44 445.58 354.46 366.61
V-9 62.40 87.06 57.17 69.99
V-10 318.91 367.62 271.82 325.16
V-11 386.23 501.44 344.60 422.11
V-12 128.14 130.75 85.51 90.33
V-13 280.51 329.50 255.18 291.99
V-14 331.98 331.98 254.02 309.98
V-15 76.07 94 .44 66.57 82.27
V-16 146.77 217.82 118.30 190.77

Total 3746.17 4399.14 2943.10 3689.23
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11.1.2. Columnas
Para comparar las columnas, se mostrara el metrado de acero en el primer piso.

Tabla 11-2 Comparacion Metrado de Acero en Columnas (kg)

Columna S1 S2
C1-C-1 139.92 244.55
C1-D-1 145.47 244.55
C4-E-2 194.58 228.04
C2-E-4 230.23 280.93
C3-C-5 302.71 334.14
C2-D-5' 230.23 278.99
C1-F-5' 139.92 216.63

[ Total [ 1383.05 | 1827.84 ]

11.1.3. Placas

Al igual que en las columnas, se comparara la cantidad de acero en el primer piso, ya que el

sismo tiene mayor incidencia en dicho nivel.

Tabla 11-3 Comparacion Metrado de Acero en Placas (kg)

Placa S1 S2
PL-3-B-1 597.40 1021.51
PL-2-E-1 181.21 264.30

PL-9-F-1-2 677.71 818.19
PL-1-B-2 363.11 534.86
PL-4-C-2 784.41 1105.81

PL-6-C-D-2-3 1557.80 2011.69

PL-7-D-2-3 722.53 1179.24
PL-1-B-3 363.11 534.86
PL-2-E-3 186.85 264.30
PL-1-B-4 363.11 467.59
PL-5-C-4 519.63 719.36
PL-8-D-4 311.83 340.89
PL-10-F-4 275.81 396.65

PL-12-B-5 844.90 1169.63
PL-11-E-5 204.60 215.28

Total 7954.01 11044.15
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11.1.4. Cimentacién

Como ya se menciond previamente, en este caso no solo se comparara el acero, sino que
también el concreto ya que los suelos tienen diferente presion admisible y por tanto el area
requerida en planta de las zapatas sera diferente para cada caso.

Tabla 11-4 Comparacion Metrado de Concreto en Cimentacion (m3)

Elemento S1 S2
Zapatas 247.01 468.08
Vigas de Cimentacion 2.67 0.65
Total 249.68 468.73 |

Tabla 11-5 Comparacion Metrado de Acero en Cimentacion (kg)

Elemento S1 S2
Zapatas 13956.74 24832.58
Vigas de Cimentacion 496.26 232.35

| Total | 14452.99]  25064.93 ]

11.2. Resumen de Metrados

Finalmente se presentara un resumen de los metrados totales referente a las diferentes partidas

ya mencionadas.

Tabla 11-6 Resumen de Metrados Suelo S1

Resumen de Metrados - Suelo S1
ftem Descripcion Und. Cantidad
1.00 |Zapatas
1.01 |Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 247.01
1.02 | Encofrado y Desencofrado m?2 228.81
1.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 13,956.74
2.00 | Viga de Cimentacion
2.01 |Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 2.67
2.02 | Encofrado y Desencofrado m?2 21.32
2.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 496.26
3.00 |Columnas
3.01 [Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 23.03
3.02 | Encofrado y Desencofrado m?2 243.95
3.03 [Acero fy=4200 Kg/cm? kg 5,748.37
4.00 |Placas
4.01 |Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 253.81
4.02 | Encofrado y Desencofrado m2 2,541.63
4.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 28,255.41
5.00 | Vigas Sismicas
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5.01 Concreto f'c= 210 Kg/cm? m3 220.08
5.02 |Encofrado y Desencofrado m2 1,537.25
5.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 25,420.10
6.00 | Vigas no Sismicas
6.01 Concreto f'c= 210 Kg/cm? m3 65.08
6.02 |Encofrado y Desencofrado m2 445.38
6.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 8,469.56

Tabla 11-7 Resumen de Metrados Suelo S2

Resumen de Metrados - Suelo S2

ftem Descripcion | Und. | Cantidad
1.00 | Zapatas
1.01 | Concreto f'c= 210 Kg/cm? m3 468.08
1.02 | Encofrado y Desencofrado m2 257.55
1.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 24,832.58
2.00 |Viga de Cimentacion
2.01 |Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 0.65
2.02  |Encofrado y Desencofrado m2 5.20
2.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 232.35
3.00 |Columnas
3.01 Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 23.03
3.02 |Encofrado y Desencofrado m2 243.95
3.03 |Acero fy=4200 Kg/cm? kg 7,395.91
4.00 |Placas
4.01 Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 253.81
4.02 | Encofrado y Desencofrado m2 2,541.63
4.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 34,726.48
5.00 | Vigas Sismicas
5.01 Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 220.08
5.02 | Encofrado y Desencofrado m2 1,537.25
5.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 30,084.09
6.00 | Vigas no Sismicas
6.01 | Concreto f'c=210 Kg/cm? m3 65.08
6.02 |Encofrado y Desencofrado m2 445.38
6.03 | Acero fy=4200 Kg/cm? kg 8,469.56
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Capitulo 12.  Comparaciones entre los Edificios con Suelo S1y S2

12.1. Desplazamientos

Para ambos tipos de suelo, las derivas maximas son menores a los permisibles. En la direccion
X-X, el desplazamiento en el suelo S2 es mayor en un 44%. Mientras que en la direccion Y-Y,
el desplazamiento es mayor en 46%. Estos desplazamientos y derivas pertenecen al caso donde
la excentricidad es negativa para X-X y Y-Y. Esto se muestra con mayor detalle en la siguiente

tabla:

Tabla 12-1 Comparacion de Desplazamientos

Desp. Méximo | Deriva Maxima

Suelo X-X Y-Y

(mm) | (mm) XX Y-

S1 71.18 | 66.61 | 0.0042 | 0.0040
S2 102.71 | 96.99 | 0.0061 | 0.0058

12.2. Factor de Amplificacion

El factor de amplificacion como se indico previamente, depende de la elacion entre el cortante
estatico y el dindmico. El motivo de este factor es que los esfuerzos productos del analisis
dindmico sean similares a los del analisis estatico.

Para ambas direcciones, los periodos fundamentales son mayores que 0.40 y menor que 0.60.
Por ello el factor C es menor para el suelo S1, ya que para el suelo S2 aun se encontrara en el
tramo horizontal del espectro. Es por esta razon que la relacion entre los esfuerzos entre un
suelo y otro no son proporcionales entre si.

A continuacion, se muestra los factores de amplificacion calculados para los casos donde no
existe excentricidad accidental. Los demas casos se presentaron en el capitulo de Anélisis
Sismico

Tabla 12-2 Comparacion de Factores de Amplificacion

X-X Y-Y
Direccion S1 S2 st | s2
T (s) 0.525 0.445
Tr (5) 0.40 0.60 0.40 0.60
C 1.90 2.50 2.25 2.50
ZUCS/R (%) 14.29 19.69 16.85 19.69
VE (ton) 50635 | 697.81 | 59737 | 697.81
Vb (ton) 377.67 | 505.99 | 347.17 | 421.92
Factor de Ampl:
R0% Ve /V 1.073 1.103 1.377 1.323
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12.3. Cantidad de Materiales

Se comparard los materiales empleados para los principales elementos estructurales.

Adicionalmente se calculard la variacion porcentual en cada caso.

12.3.1. Vigas Sismicas
En el caso de las vigas, se disgregara el analisis en base a la direccion de cada una.
e Direccion X-X

AceroVigas S2 % 16,530.13
AceroVigas S1~ 14,012.42

= 1.18 —» 18% mayor

e Direccion Y-Y

Acero Vigas S2 _ 13,553.96

= =1.19 199
AceroVigas S1  11,407.68 R

e Total

Acero Vigas S2 _ 30,084.09
AceroVigas S1~ 25,420.10

= 1.18 — 18% mayor

12.3.2. Columnas

Se compara el acero para ambos tipos de suelo

Acero Columnas S2 o 7,395.91

= = 1.29 — 299
Acero Columnas S1 ~ 5,748.37 — 29% mayor

12.3.1. Placas

Al igual que para las columnas, solo se analiza el acero:

Acero Placas S2 B 34,726.48
Acero Placas S1~ 28,255.41

= 1.23 - 23% mayor

12.3.2. Cimentacién

Al igual que en el capitulo anterior, para la cimentacion analizaremos la cantidad de concreto

y acero. Cabe recordar que la cimentacion incluye las zapatas y vigas de cimentacion.

Acero Cimentacion S2 _ 25,064.93

= =1.73 739
Acero Cimentaciéon S1  14,453.00 — 73% mayor
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Concreto Cimentacion S2 _ 468.73
Concreto Cimentacién S1 ~ 249.68

= 1.88 — 88% mayor

Como se puede apreciar, comparar la cimentacion no es tan conveniente ya que los resultados
se distorsionan producto de la diferencia entre presiones admisibles. Para efectos académicos

podriamos calcular las ratios Acero/Concreto para ambos tipos de suelo:
Acero Cimentacion S2 25,064.93

Concreto Cimentacion S2  468.73
Acero Cimentacion S1 14.453.00

Concreto Cimentacion 1 249.68

= 53.47 kg/m3

=57.89 kg/m3
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Capitulo 13.  Conclusiones

El uso de los diferentes programas de analisis y disefio estructural como SAP 2000 o
ETABS deben ser vistos como herramientas que permiten un analisis mas rapido, sin
dejar de lado lo mas importante que es el criterio del disefiador. No es recomendable
confinar en la totalidad de estos resultados ya que se debe tener control del disefio en
todo momento.

Los modelos realizados deben ser lo mas simples posibles para reducir la posibilidad
de resultados extrafios. Se puede usar céalculos rapidos como un metrado de cargas
manual u otros procesos a fin de corroborar que los resultados obtenidos de los
programas estén dentro del orden de magnitud. Por ejemplo, el analisis por gravedad de
las vigas se us6 un modelo aparte para eliminar el efecto de deformacion axial; o se
realizo un metrado de cargas manual para estimar la carga axial en elementos verticales.
El proceso de estructuracion y predimensionamiento es muy importante puesto que es
un punto de inicio para el proceso de disefio. Si uno no realiza bien este proceso, puede
que en algun punto del disefio se necesite volver a estructurar nuevamente.

Al tomar en cuenta la excentricidad accidental como lo indica la Norma E.030, los
esfuerzos como desplazamientos sismicos cambiaron significativamente incluso casi
dejando de ser regular en algunos casos (torsion). Esto toma mayor importancia en
edificios con arquitectura sin simétrica y en esquina como la nuestra.

Los periodos fundamentales provenientes del analisis modal sin excentricidad son
0.53seg. en la direccion X-X; y 0.45seg. en Y-Y. Estos valores son independientes del
tipo de suelo ya que solo depende de la masa y rigidez del edificio. Esto es coherente
por la mayor presencia de placas en Y-Y.

Los modos de la estructura cambian dependiendo de la ubicacion del centro de masa
(excentricidad accidental). Sin embargo, en nuestro caso no encontramos gran
diferencia en los periodos fundamentales para cada caso.

Debido a que el edificio es en esquina y tener dos frentes de ingreso, se dificulta
controlar los efectos de torsion. Por ello se utilizé una placa de gran rigidez en la zona
de escalera a modo de nucleo; adicionalmente se debe aislar correctamente los tabiques
para que no interactiien con la estructura.

La fuerza sismica en el suelo S2 es mayor no solo por el factor de suelo mayor; sino
también porque el periodo fundamental se encuentra en la parte horizontal del espectro

en el suelo S2; mientras que para el suelo S1 ya paso este tramo horizontal reduciéndose
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de manera considerable. En este caso, la fuerza sismica de disefio es mayor en 38% para
la direccion X-X y en 17% para la direccion Y-Y.

El factor de amplificacion cambia significativamente dependiendo del caso de
excentricidad elegido. Por ello es importante analizar cada caso y generar una
envolvente con la finalidad de obtener los esfuerzos mas criticos durante el andlisis.
La masa de los muros de albafiileria representa al 30% de la carga muerta en el piso
tipico. Esto hace mas pesado el edificio y aumenta la fuerza sismica y necesidad de
placas. Por ello la reduccion de peso de los tabiques permite tener menores esfuerzos
debido al sismo y reducir los costos como consecuencia. Esto es tipico en edificaciones
de departamentos con pequenas areas ya que presenta mayor densidad de muros
divisorios.

Seglin la norma sismica actual, el edificio es regular para ambos tipos de suelos. Con
respecto a los desplazamientos, son mayores para el suelo S2 en 30% para la direccion
X-X'y en 25% para la direccion Y-Y. En todos los casos, los desplazamientos son
menores a los admisibles.

Las losas aligeradas y macizas en el presente proyecto no cuentan con grandes luces o
cargas, por ellos en muchos casos el disefio era gobernado por el refuerzo minimo de
flexion.

Para vigas de gran luz es importante verificar las condiciones de servicio. Esto se pudo
observar en nuestro edificio, donde la deflexion era mas critica que el disefio por
resistencia.

Las columnas trabajan principalmente por carga axial. Por lo tanto, el
predimensionamiento utilizado al inicio es correcto cuando hay gran presencia de
placas. En el disefio por capacidad de las columnas, se amplificé la fuerza sismica por
2.5 ya que el cortante asociado a los momentos nominales era mucho mayor.

En el caso de las placas es importante confinar los nucleos para que pueda resistir las
cargas sismicas (inversion de fuerzas). Adicionalmente el refuerzo horizontal debe
anclar dentro del nucleo para evitar que pierda capacidad a corte si se desprende el
recubrimiento. Finalmente se debe verificar el ancho de confinamiento ya que algunas
veces es insuficiente incluso cumpliendo con el disefio por flexocompresion.

Los detalles de confinamiento como el disefio por capacidad son importantes ya que
permiten que los diferentes elementos sismorresistentes trabajen en el rango pléstico y

que presenten una falla ductil durante el sismo. Adicionalmente se uniformizaron
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algunos detalles para hacer mas “construible” la estructura como: evitar gran variedad
de diametros en un elemento; uniformizar longitudes de bastones; o uniformizar el
disefio de elementos verticales cada nimero de pisos.

La cimentacién en el caso del Suelo S2 es mucho més grande ya que la presion
admisible es 2kg/cm2, mientras que en el suelo S1 era de 4 kg/cm2. Adicionalmente, al
no tener sétanos, el area requerida de zapatas es aiin mayor por los grandes momentos
presentes en el primer piso por el sismo. Si tuviera sotanos, estos efectos disminuirian
y predominaria el disefio por cargas de gravedad. Solo en las zapatas de columnas, es
posible predimensionar su cimentacion ya que los esfuerzos del sismo son muy bajos
en comparacion a las placas.

Comparando la cantidad total de acero en los elementos sismorresistentes sin contar a
la cimentacion, obtenemos que para el suelo S2 es mayor en 22%. Esta comparacion
pierde validez para la cimentacion por las razones expuestas en el anterior punto.

Es importante realizar el disefio de los cercos, tabiques y otros elementos no
estructurales para evitar su falla durante un sismo, ya que de nada sirve que la estructura
no colapse si los muros en su interior y otros elementos no estructurales fallan pudiendo
traducirse en significativas perdidas desde el punto de vista economico y humano

Sin contar algunas partidas menores como escalera o elementos de confinamiento en
muros, se obtuvo un total de acero de 93,569.72 kg para el Suelo S1;y 116,964.25 en
el Suelo S2. De esta manera, dividiendo este valor entre el area techada 3214.81m2
obtenemos ratios de 29.11 kg/m2 y 36.38 kg/m2 para los suelos S1 y S2
respectivamente. En el caso del suelo S1 un valor promedio va entre 25 a 30 kg/m2. Por
lo tanto, la cantidad de acero en el suelo S1 se encuentra dentro de los margenes
esperados. En el caso del suelo S2 se observa que el peso de acero se encuentra
ligeramente superior a lo establecido para el suelo S1.

Se concluye que los disefios para ambos tipos de suelo son eficientes y que los ratios

empleados convencionalmente para el suelo S1 no se aplica para otros tipos de suelo.
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