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Resumen

En esta tesis, se desarroll6 el andlisis y disefio estructural de una edificacion multifamiliar de
concreto armado el cual estd ubicado en el distrito de Pueblo Libre. El estudio de mecénica de
suelos indicé que la estructura se encontraba cimentada sobre un terreno con una capacidad
portante de 4 kg/cm?2. Por otro lado, el edificio estd compuesto por 7 niveles y un total de 28

departamentos. El drea techada total es de 2338 m2.

Para las losas, se consider6 el uso de aligerados de 20 cm de espesor en todas las luces a excepcion
del pafio central, el cual es una loza maciza de 20 cm de espesor. Este cambio de configuracion se
debe a las aberturas que se presentan a los costados de dicho pafio. Para los elementos verticales

se considerd 15 muros y 14 columnas.

El andlisis espectral se realizd con el software ETABS. Para ello, se realiz6 un modelo
tridimensional de la edificacion, se afiadieron las cargas y se defini6 el espectro de disefio. Los
resultados de este andlisis arrojaron que la estructuracién dada cumplia con las exigencias de la
norma E.030 Disefio sismorresistente. Ademds, se verific6 que la edificacion no posee
irregularidades. Para el andlisis por cargas de gravedad de elementos horizontales, se utilizo el
software SAP2000. Se modelaron dichos elementos y se les afiadieron las cargas calculadas en
base a la norma E.020 Cargas. Para el caso de las vigas, se consider6 que las columnas se

encontraban empotradas en sus extremos lejanos de ambos entrepisos.

Finalmente, se disefiaron los distintos elementos estructurales en base a las solicitaciones obtenidas
en los dos andlisis mencionados anteriormente. Para ello, se utilizé el método de disefio por
resistencia. Este proceso, se realizé en base a las consideraciones de la norma E.060 Concreto

Armado.
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1. Introduccion

Una de las especialidades de la Ingenieria Civil es la ingenieria estructural, la cual tiene como
finalidad conseguir estructuras seguras. En esta tesis se desarrolla un proyecto de dicha
especialidad: el disefio estructural de una edificacion. En especifico, la tesis resolvié el disefio
estructural de una edificaciéon multifamiliar de concreto armado de 7 pisos en el distrito de Pueblo

Libre en Lima.

Debido a que la edificacion se encuentra en territorio peruano, tanto el disefio como el andlisis
estructural se realizaron cumpliendo los parametros y especificaciones expuestos en el Reglamento
Nacional de Edificaciones. En particular, se usaron la Norma de Carga E.020, la Norma de Disefio
Sismorresistente E.030, la Norma de Suelos y Cimentaciones E.050 y la Norma de Concreto
Armado E.060. Todos estos vigentes al 2020, afio en el cual se culmind esta tesis. Ademds, como
establecen estas normas, se utilizdé el Método de Disefio por Resistencia, el cual consiste en

amplificar las solicitaciones y reducir las resistencias nominales.

En el siguiente capitulo, se mostrardn la informacion general del proyecto y las caracteristicas del
edificio. En el tercer capitulo, se desarrollara la estructuracion tanto en planta como en altura en
base a criterios y recomendaciones de autores reconocidos. El cuarto capitulo abarcard el
predimensionamiento de los distintos elementos estructurales; es decir, se estableceran medidas
iniciales para los elementos. En el quinto y sexto capitulo se desarrollaran el andlisis estructural
tanto por cargas de sismo como por cargas de gravedad. En el siguiente capitulé se mostrardn las
formas de célculo y resultados del disefio de los elementos estructurales. Por dltimo, en el octavo

capitulo, se presentardn los comentarios y conclusiones.



2. Arquitectura y caracteristicas generales
2.1. Arquitectura

El proyecto consiste en una edificacion de siete pisos sin sotano destinada a vivienda multifamiliar.
Posee cuatro departamentos por piso, los cuales, en promedio, tienen un drea techada de 75 m2.
Al estar ubicada dentro de un conjunto residencial, el edificio presenta dos caras por las cuales es
posible ingresar a la misma, mientras que las otras dos caras estdn constituidas por muros los cuales
colindan con otras edificaciones. No cuenta con tanque elevado ya que se instalard un sistema
hidroneumético el cual mantendra la presion requerida en todos los puntos de salida de agua. Por
otro lado, en la azotea estd ubicado unicamente el cuarto de méaquinas del ascensor. En la figura

2.1 se presenta la elevacion frontal de la edificacion.
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Figura 2.1 Elevacion frontal del edificio

Como se menciond, cada nivel estd conformado por cuatro departamentos, de los cuales todos
poseen una sala, una cocina, dos bafios y dos dormitorios. Ademds, cada departamento a partir del

segundo piso cuanta con un balcén en la sala. Los volados para estos balcones son de 90 cm; es



decir, son volados cortos. En la figura 2.2. se muestra la distribucién de las habitaciones en la

planta del primer piso.

Figura 2.2. Planta del primer piso

Para la circulacién vertical, el edificio cuenta con una escalera y un ascensor, los cuales estdn
ubicados en la parte central de la planta. Ademads, la mayoria de las habitaciones son divididas por

muros delgados de 15 cm, los cuales serdn tabiqueria de ladrillo.

En general, como se aprecia en la figura 2.3. la edificacién posee una gran simetria en planta en
ambas direcciones. Ademds, la ubicacion de la escalera, el ascensor y drea libre favorecen a dicha

simetria.



Figura 2.3. Planta tipica

2.2. Caracteristicas del proyecto

El edificio estard ubicado en el distrito de Pueblo Libre, en la ciudad de Lima. Debido a la
arquitectura y a al peligro sismico de la ciudad, se utilizara el sistema estructural de muros de
concreto armado. Por otro lado, la tabiqueria estard aislada de los elementos estructurales; por lo
tanto, no se considerard su aporte de rigidez lateral a la edificacién. Ademads, debido a que el
edificio se encuentra dentro de una residencia y estd rodeado de estacionamientos a nivel de
superficie, no es necesario contar con sétanos. En el capitulo de Anélisis Dindmico se definirdn

los parametros del peligro sismico.

Por otro lado, el estudio de mecdnica de suelos arroj6 que el suelo del sitio posee una capacidad

portante de 4 kg/cm?2 a una profundidad de 1.2 m. Ademads, el perfil del suelo es de un tipo S2:



grava arenosa medianamente densa (suelo intermedio). En la tabla 2.1 se presentan los datos del

estudio de mecanica de suelos.

Tabla 2.1 Resultados del estudio de mecanica de suelos

PARAMETRO DESCRIPCION ‘
Tipo de estrato Grava arenosa medianamente densa
Capacidad admisible del suelo 4 kg/cm?
Profundidad de cimentacion (Df) 1.20 m desde el nivel de terreno natural
Angulo de friccién 37°
Peso volumétrico del suelo 1.90 g/cm®
Coeficiente de Balasto 8000 ton/m3




3. Estructuracion

La estructuracién consiste en dotar de los distintos elementos estructurales a la edificacion para
que esta pueda soportar tanto las cargas sismicas como las de gravedad. Es decir, se organizan
dichos elementos en planta y altura para que el edificio pueda garantizar la seguridad y
funcionalidad durante su vida ttil. Una correcta estructuracién asegura que las cargas se transmitan
adecuadamente hasta el suelo. Por otro lado, la organizacién de estos elementos estructurales debe
ir acorde a la arquitectura. Es decir, se debe de evitar en lo posible realizar modificaciones

arquitectonicas.

3.1. Criterios de estructuracion

Para lograr una correcta estructuracion, existen diversos criterios. A continuacién, se mostraran

algunos criterios propuestos por el ingeniero Antonio Blanco.

e Simplicidad y simetria: Las estructuras simples tienen un mejor y mds predecible
comportamiento. Ademads, la simetria reduce los efectos torsionales.

e Uniformidad y continuidad: Se debe de evitar cambios bruscos de rigidez tanto en planta
como en altura. Esto evitard a que haya concentraciones y variaciones repentinas de
esfuerzos

e Rigidez lateral: Es necesario proveer de elementos estructurales que aporten rigidez lateral
a la edificacion para no tener deformaciones importantes. Los muros son los elementos que
mas rigidez proporcionan.

e Losas que permitan considerar a la estructura como una unidad: Se debe evitar losas con

grandes aberturas que debiliten la rigidez de estas. Es decir, se deben de tener losas que



puedan distribuir las fuerzas horizontales a las placas y columnas de forma proporcional a

su rigidez.

3.2. Estructuracion en planta y altura.

La arquitectura presenta una gran cantidad de muros. Ademads, se observa que las luces de las
habitaciones son cortas, por lo que se podria utilizar el sistema estructural de muros delgados
también conocidos como muros de ductilidad limitada. Sin embargo, se estructurard la edificacion
con muros y columnas. Ademads, debido a que la planta del primer piso y de los pisos superiores
son muy similares. Dichos elementos estructurales poseeran continuidad en toda la altura de la

edificacion. A continuacidn, se explicara la estructuraciéon de cada uno de los elementos.

a) Muros estructurales.

Uno de los criterios de estructuracién mencionaba que es necesario dotar de rigidez lateral a la
edificacion. Para lograr ello, es necesario colocar placas en ambas direcciones ya que estos
elementos son los principales encargados de resistir la fuerza horizontal y dar rigidez a la
estructura. Se busca dar rigidez ya que de esta forma los desplazamientos y derivas disminuyen.
Ademas, uno de los pardmetros que controlan los codigos sismorresistentes es justamente la

deriva, ya que estos son los principales causantes de dafios.

En los planos de arquitectura, se observa que la edificacién posee simetria en ambas
direcciones. Esto es favorable ya que evita grandes excentricidades los cuales provocan efectos

torsionales dificiles de evaluar y muy destructivos.

Entonces, en la direccion X, especificamente en el eje 5, se optara por colocar 2 muros de 5.85

m de longitud ya que la arquitectura nos lo permite. Ademads, también se aprovechardn las cajas



de la escalera y el ascensor. Estas tltimas, por la arquitectura, tendran una longitud promedio

de 2.15 m.

En cuanto a la direccién Y, se repartirdn los muros en los ejes B, E, F e I. Estos elementos
tendrdn una longitud promedio de 2.90 m. Asimismo, se aprovechardn las cajas de la escalera

y del ascensor.

En el siguiente capituld se determinardn los espesores de estos elementos; sin embargo, desde
ahora podemos inferir que serd necesario aumentar el espesor de algunos muros, ya que los 15

cm que solicita la arquitectura no serdn suficientes para dotar de rigidez lateral necesaria.

b) Columnas

Si bien en esta edificacion predominan los muros, es necesario colocar columnas para,
principalmente, soportar a las vigas y también para aportar rigidez lateral. Esta Gltima en menor
escala. Entonces, se colocardn columnas en los bordes y esquinas. En resumen, se colocaran 4

columnas en los ejes A, C, H y J. Es decir, en total se colocardn 16 columnas.

Las columnas se encargan de soportar a las vigas, las cuales cargan a las losas. Por lo tanto,
indirectamente, cada columna carga un drea tributaria de losa. De esta manera, las columnas

cumplirian una de sus funciones principales: llevar las cargas hacia las cimentaciones.

¢) Vigas

Es necesario conectar los elementos verticales mediante vigas para mejorar el comportamiento
y rigidez de la estructura, y para poder llevar las cargas hacia las columnas y muros. Lo ideal
es que un elemento vertical se encuentre conectada por cuatro vigas en sus cuatro caras. Por

ello, se colocardn vigas peraltadas en las 2 direcciones. Sin embargo, se debe de buscar no



dafiar la arquitectura. Es decir, no se colocaran vigas peraltadas que crucen ambientes. Sino,

se buscard que estas vigas se oculten en los muros.

Por lo general, se recomienda que las vigas se prolonguen a lo largo de los ejes formando
porticos. Sin embargo, la forma de la planta y la arquitectura de esta edificacién no permiten
ello en todos los ejes. En la figura 3.1. se observa que en los ejes B e I, los muros no se
encuentran conectadas por vigas. Ademads, todas las vigas estdn apoyadas en placas y

columnas. Es decir, no existe viga peraltada alguna que se encuentre apoyada sobre otra viga.

d) Vigas chatas

Las vigas chatas son vigas que poseen un peralte de la misma dimensién que las losas. Esto
hace que no perjudiquen a la arquitectura, como lo podrian hacer las vigas peraltadas. Este tipo
de elementos se suelen utilizar para soportar a las tabiquerias. Cuando se tiene losas aligeradas
y el tabique se encuentra paralelo a las nervaduras, es muy probable que dicha losa no tenga la
resistencia suficiente a corte para resistir todo el peso del tabique. Por ello, es necesario colocar

debajo de ella una viga chata.

En esta edificacion, se observa que los muros de las cocinas son tabiques con una orientacion

paralela al eje X. Por ello, se colocardn vigas chatas bajo ellos.

e) Losas

La funcién principal de las losas es soportar las cargas y transmitirlas a las vigas. Por lo general,
se suelen utilizar losas aligeradas ya que son mds econdmicas que las macizas. Al momento de
realizar el andlisis sismico, se asumird que las losas se comportardn como un diafragma rigido.
Esto es una simplificacion que la norma de disefio sismorresistente E.030 permite. A

continuacion, se explicard como se estructurardn las losas para este proyecto.
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Se colocaran losas aligeradas en todos los pafios excepto en el pafio comprendido entre la
escalera y el ascensor. En este caso, se colocard una losa maciza debido a las grandes aberturas
contiguas a este. Como se menciond anteriormente, un criterio de estructuracién consiste en
dotar de losas rigidas capaces de transmitir las fuerzas horizontales. Por ello, en este paio
central serd necesaria una losa maciza. Ademas, todas losas aligeradas estardn en direccién de

su luz més corta, ya que de esta forma se presentardn menores momentos en las viguetas.
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4. Predimensionamiento de elementos estructurales

El predimensionamiento consiste en darle dimensiones a los distintos elementos estructurales
mediante cdlculos simplificados. Por ello, estas medidas pueden variar luego de realizar un anélisis
mads preciso. A continuacion, se explicard el predimensionamiento de los distintos elementos de la

edificacion.

4.1. Losas aligeradas

Para sobrecargas entre 200 y 350 kg/m2, el peralte de las losas aligeradas puede predimensionarse

considerando los siguientes criterios.

H= 17 cm para luces menores a 4 metros

H= 20 cm para luces comprendidas entre 4 y 5.5 metros

H= 25 cm para luces comprendidas entre 5.5 y 6.5 metros

H= 30 cm para luces comprendidas entre 6 y 7.5 metros

Como se menciono en el capitulo anterior, todas las losas aligeradas tendran viguetas orientadas
en la direccion X. En dicha direccion, observamos que el pafio de mayor dimension presenta una

luz de 5.30m. Por ello, se colocarédn losas aligeradas de 20 cm de peralte en todos los pafos.

4.2. Losas macizas

El peralte de las losas macizas puede ser pre dimensionadas con los siguientes criterios.

Losas en 2 direcciones: H=L/40 o XL/180

Losas en 1 direccion: H=L/30
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En la estructuracion se determind que habria una sola losa maciza entre la escalera y el ascensor,
el cual tiene 2 metros de ancho y 4 metros de largo. En este caso, debido a que la relacién del largo

entre el ancho es de 2, podemos suponer que la losa trabajard en una direccion.

Entonces, si seguimos las reglas mencionadas anteriormente, el espesor de la losa seria de 13 cm.
Sin embargo, como se menciond en la etapa de estructuracion, es necesario rigidizar esta losa ya
que existen 2 aberturas contiguas a este los cuales quitan rigidez a esta zona. Ademas, es necesario
que todas las secciones de los techos posean suficiente rigidez para que se comporten como

diafragmas rigidos. Por todo ello, se decidio que el peralte de esta losa sea de 20 cm.

4.3. Vigas peraltadas

Este tipo de vigas se predimensionan considerando un peralte igual a la décima o doceava parte de
la luz libre. Mientras que el ancho puede variar entre 0.3 y 0.5 veces el peralte. Sin embargo, la
norma E.060 Concreto Armado establece que el ancho minimo de las vigas sismorresistentes es

de 25 cm.

En el caso del edificio a disefiar, en la direccidon X, la luz més grande es de 5 metros. Entonces el
peralte podria variar entre 40 y 50 cm. Conservadoramente, en esta direccion se escogerd un peralte
de 50 cm. Ademas, para facilitar el proceso constructivo y mejorar la estética, todas las vigas en
esta direccion poseerdan el mismo peralte. Ademads, el ancho serd de 25 cm: el minimo estipulado

en la norma.

En la direccion Y, la luz mds grande es de 5.20 metros, asi que el peralte segun las formulas
anteriores estaria entre 45 y 55 cm. Para uniformizar las vigas, para esta direccion también se
tomara un peralte de 50 cm. El ancho en este caso también serd de 25 cm. De igual forma que en

la direccion X, este peralte y ancho se les asignardn a todas las vigas en la direccion Y.
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4.4. Columnas

En este edificio se cuentan con 16 columnas. Para su predimensionamiento, se buscard que el
esfuerzo a compresion en servicio sea de 0.45F c. Para ello, asumiremos que la carga de un metro

cuadrado de area techada es de 1 tonelada.

La columna mds cargada posee un drea tributaria de 15 m>. A continuacién, se calculara la carga

en compresion a la que estaria sometido.

. ton
P total = Area tributaria X 1 — X Numero de Pisos
m

ton
Ptotal =15m2 Xx1— X7 =105 ton
m2

Ahora, calcularemos el drea necesaria para que el esfuerzo en la columna sea de 0.45 f’c.

_ P total
~ 045 fc

_ 105000 kg

= —  “ ~11 2= 2
045 2 210 00 cm 5cmx50cm

Ademas, buscaremos que el ancho de la columna coincida con el ancho de la viga. Es decir, el
ancho de la columna sera de 25 cm. Entonces, la otra dimension serd de 5S0cm. Conservadoramente,

dicha dimension se la daremos a todas las columnas.

4.5. Placas

El predimensionamiento de las placas se realizard en base a un andlisis traslacional, el cual se vera

en el préximo capitulo.
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4.6. Escaleras

Como se ve en la arquitectura, la escalera de esta edificacion posee 3 tramos. El tramo central
posee la mayor longitud de luz con 4 metros. La garganta de la escalera se predimensiona
dividiendo la luz libre total entre 25. En este caso, al desarrollar ese ejercicio obtenemos que la
garganta debe de tener un espesor de 16 cm. Debido a que el proyecto estd destinada a vivienda
multifamiliar y no a algin otro tipo que solicite cargas vivas mayores, se escogerd un ancho de

garganta de 15 cm.
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5. Analisis sismico

El andlisis sismico consiste en obtener de manera aproximada las solicitaciones y deformaciones
que se presentaran en el edificio durante un sismo determinado en base a los pardmetros de la

norma E.030.

Tal como lo indica la norma mencionada en el parrafo anterior, la filosofia del disefio sismo
resistente consiste en evitar pérdidas humanas, asegurar la continuidad de los servicios bésicos y
minimizar el dafio en la propiedad. Sin embargo, si se desease dar proteccion total a la edificacion
frente a sismos de magnitudes elevadas, el costo de la estructura seria elevada. Ello causaria que
los proyectos no sean econdémicamente factibles. Es por ello que la norma acepta dafios

importantes en la estructura para sismos severos y poco probables.

Para este proyecto, se realizard un andlisis estatico traslacional puro y un andlisis dindmico. El
primero servird para estimar las longitudes y espesores necesarios de los muros para cumplir con
la deriva maxima permitida por la norma E.030. Por otro lado, el andlisis dindmico nos
proporcionara las solicitaciones sismicas para cada elemento de la edificacion, asi como otras

caracteristicas y pardmetros necesarios para poder desarrollar el disefio estructural.

5.1. Parametros sismicos

Como se menciond, en la edificacidn se realizardn 2 tipos de andlisis sismicos: uno estatico y otro
dindmico. En ambos casos, la norma peruana de disefio sismorresistente establece 5 variables para
poder estimar las fuerzas y accion sismica. A continuacion, se desarrollard y determinaré el valor

de dichas variables para este proyecto.
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5.1.1. Factor de zona (Z)

Este factor estima la aceleracién maxima en el suelo rigido con una probabilidad de 10% de
ser excedida en 50 anos (Norma E.030). Dicho factor depende de la ubicacién geogréfica del

proyecto. A continuacion, se mostrard el mapa del Pert con las 4 zonas sismicas.

Figura 5.1 Zonas sismicas del Perd (Norma E.030)

Debido a que la edificacion se encuentra ubicado en Lima, el factor Z serd de 0.45.

5.1.2. Factor de suelo (S)

El factor de suelo transporta la aceleracion en la roca a la base de la edificacién. Es decir, al

multiplicar el factor S por el factor Z obtendremos la aceleracién maxima en la base de la
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edificacion con una probabilidad de 10% de ser excedida en 50 afios. Este valor depende de
la zonificacién. A continuacién, se muestra la tabla para el calculo del valor de esta variable.

Tabla 5.1 Factor de Suelo (Norma E.030)

El estudio de mecanica de suelos indica que el perfil del suelo es un S2. Por ello, podemos
establecer el valor del factor S a 1.05.

Adicional a ello, existen 2 pardmetros que dependen del suelo: Tp y T1. Estos valores definen
los periodos en los cuales el espectro sismico sufre una variacién en su formulacién. A
continuacidén, se muestra la tabla para el cdlculo de estos valores.

Tabla 5.2 Periodos Tp y Tl (Norma E.030)

Entonces Tp tomaré el valor de 0.6, mientras que TI, 2.

5.1.3. Factor de uso (U)

El factor de uso establece la importancia de la edificacion segin su uso. La norma busca que
las estructuras destinadas a edificaciones esenciales tales como establecimientos de salud,
aeropuertos, estaciones de bombero se disefien para mayores fuerzas o aceleraciones

sismicas. Para la obtencion de este factor, la norma establece una tabla en el cual a cada tipo
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de edificacion le corresponde un valor para esta variable. En el caso del proyecto en estudio,

el valor del factor de uso serd de uno ya que el edificio es de tipo comun.

5.1.4. Factor de amplificacion sismica (C)

El factor C establece la amplificacion que sufrira la aceleracion en la base de la edificacion
debido a la propia estructura. Este valor dependera de los valores de sitio Tp y Tl calculados

anteriormente. A continuacion, se muestran las férmulas para obtener su valor.

T<Tp C=25

Tp
Tp<T<TI C=2.5*T

Tp Tl
T>Tl, C=25*T

Como se observa, el factor C depende del periodo natural de la edificacion. Por ello, este

factor se calculard posteriormente.

5.1.5. Coeficiente basico de reduccion (Ro)

El factor R reduce la aceleracidn en la estructura con la finalidad de aprovechar su capacidad
para disipar energia al incursionar en el rango ineléstico. Esto ayuda también a obtener
edificaciones con elementos estructurales menos robusto, por ende, mis econdmicos. A

continuacion, se muestra el cuadro para establecer el valor de este factor.
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Tabla 5.3 Sistemas estructurales (Norma E.030)

Debido a la longitud total de los muros en ambas direcciones, se estima que el sistema
estructural serd de muros estructurales. Es decir, el valor de Ro seria de 6. Sin embargo, ello
se corroborard al realizar el andlisis dindmico.

Para obtener el coeficiente de reduccion R, la norma establece que al valor del coeficiente
de reduccion bésico Ro se le debe de multiplicar los factores de irregularidades Ia e Ip.

R =Ro *Ilax*Ip

Para el andlisis traslacional puro, se asumira que la edificacién es completamente regular; es
decir, el valor de R serd igual a Ro. Recordemos que dicho anélisis s6lo nos servird para
predimensionar los muros; por ello, no es necesario tener mayor precisiéon. Por otro lado,
para el andlisis dindmico, si serd necesario calcular los factores la e Ip para, de esta forma,

obtener el valor correcto para R.
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5.2. Analisis traslacional puro

Este andlisis consiste en realizar un andlisis estdtico en una direccién sobre un modelo
bidimensional. Este anélisis era comuin cuando no se contaban con softwares avanzados de andlisis
estructural como lo es el ETABS, ya que se podia obtener valores cercanos de una manera muy
simplificada. Ademads, se debe de precisar que este método es conservador ya que desprecia la
rigidez lateral de los pdrticos y placas perpendiculares a la direccion de andlisis. Para esta tesis, se
utiliza dicho método para poder predimensionar las placas. Esto se logrard verificando que la
deriva de cada entrepiso sea menor a 0.007, el cual es la deriva limite segtin la norma E.030.

La norma menciona que para calcular la cortante en la base del edificio se debe de usar la siguiente

férmula.

ZUCS
R

*

Ademads, menciona que el periodo fundamental de vibracion se debe de calcular del siguiente

modo.

hn
T Ct

Donde:

e Ct = 35 para edificios de concreto armado que cuenten unicamente con porticos como
elementos resistentes.

e (Ct=45 para edificios de concreto armado que cuentes con porticos y muros en las cajas
de ascensores y escaleras

e C(Ct = 60 para edificios de concreto armado duales, de muros estructurales y muros de
ductilidad limitada.

Por otro lado, debido a que este método sélo nos ayudard a pre dimensionar las placas, se asumird
un peso de 1 ton/m?2 en los seis primeros niveles y de 0.8 ton/m?2 en el dltimo nivel. En los préximos

capitulos el peso sera calculado con mayor precision.
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Con todo lo mencionado anteriormente, se puede estimar el periodo fundamental de la edificacién

para ambas direcciones.

Tabla 5.4 Calculo del periodo para el anélisis traslacional

Altura de entrepiso 2.9 m
Nuamero de Pisos 7 unidad
Peso en piso tipico 1 ton/m?2
Peso en azotea 0.8 ton/m2
Area de la planta 330 m2
Peso Total 2244 ton
Ct 60

Altura total 20.3 m
Periodo 0.34 S

Cabe recalcar que, para ambas direcciones, se tiene como sistema estructural el de muros
estructurales. Por ello, el valor de Ct es de 60 y el periodo es de 0.34 para ambas direcciones. Una

vez obtenido el periodo fundamental, procedemos a calcular la cortante basal.

Tabla 5.5 Calculo de la cortante para el andlisis traslacional

actor de Zona (Z) 0.45 g
Factor de Uso (U) 1
Periodo fin de Plataforma (Tp) 0.6 S
Coeficiente de Amplificacion 2.5
Sismica (C)
[Factor de Suelo (S) 1.05
Factor de Reduccion (R) 6
[Peso total (P) 2244 ton
'V basal 442 ton

Finalmente, la norma estipula que la cortante basal debe de distribuirse en la altura segin la
siguiente férmula.

Fi=xixV
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Pi x hik

Xi= G
7]'1=iP]*hJ

Donde:
e Para T menor o igual a 0.5 segundos: k=1

e Para T mayor que 0.5 segundos: k=(0.75+0.5T)

Para el caso del edificio en estudio, K toma el valor de 1, ya que el periodo para ambas direcciones

es de 0.34 segundos. Con ello, podemos obtener la distribucion de fuerzas en cada piso.

Tabla 5.6 Distribucién de fuerzas estaticas para el analisis traslacional

Nivel h h F. sismica

entrepiso acumulado

- m m ton
1 2.9 2.9 330 957 0.0376 17
2 2.9 5.8 330 1914 0.0752 33
3 2.9 8.7 330 2871 0.1128 50
4 2.9 11.6 330 3828 0.1504 66
5 2.9 14.5 330 4785 0.1880 83
6 2.9 17.4 330 5742 0.2256 100
7 2.9 20.3 264 5359.2 0.2105 93

TOTAL 25456.2 1 442

5.2.1. Analisis en la direccion X

Para realizar el andlisis traslacional en la direccién X, se procedié a modelar los porticos y
placas que se encuentran en la direccion paralela al eje X. A continuacion, se describirdn

algunas consideraciones para el modelo.

En primer lugar, se definieron los materiales y secciones segun lo detallado en el capitulo 2.
En segundo Lugar, se modelaron los pdrticos y placas segin el predimensionamiento y

estructuracion de la tesis. En tercer lugar, se procedi6é a compatibilizar los desplazamientos
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de cada nivel en todos los pérticos y muros. Finalmente se afiadieron las fuerzas de entrepiso

tal como se definid anteriormente.

En esta direccion se cuenta en total con 12 muros y 4 pérticos. En total, se cuenta con 12
columnas de 25cm por 50cm y con 28.5 metros de muros de 25 cm de espesor. A

continuacion, se muestra el modelo bidimensional modelado en el software ETABS.

Figura 5.2 Modelo bidimensional en la direccion X

Tal como se menciond, dicho modelo fue sometido a fuerzas estaticas en la direccion de los
porticos. Ello causo deformaciones y derivas en la estructura bidireccional. A continuacion,

se muestra la deformada.

Figura 5.3 Modelo bidimensional en la direccién X deformada

El software ETABS nos arroja los desplazamientos eldsticos en cada nivel debido al sismo
estatico aplicado. Para calcular los desplazamientos ineldsticos, la norma menciona que se
debe de multiplicar el desplazamiento eldstico por 0.75R en edificaciones regulares y por

0.85R en caso que la estructura presente alguna irregularidad. En este caso, debido a la
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estructuracion dada a la edificacidon, asumiremos que la edificacién es regular. Con ello,

podremos calcular la deriva con la siguiente formula.

) Ainelastico
Deriva = ——
h entrepiso

Segtin la norma E.030, la deriva limite para una edificacién de concreto armada es 0.007. En
este caso, si el andlisis traslacional nos arroja derivas menores y cercanas a 0.007 significa
que la cantidad de placas proporcionada es suficiente. En caso las derivas sean mayores a
dicho valor, se optara por aumentar la longitud o espesor de los muros. A continuacidn, se

mostraran los resultados del analisis.

Tabla 5.7 Derivas en la direccion X por el anélisis traslacional

Nivel Desplazamiento 0.75R Desplazamiento h Deriva Deriva
Elastico Inelastico entrepiso Elastica inelastica
mm m
7 18 4.5 81 2.9 0.001 0.005
6 15 4.5 67 2.9 0.001 0.005
5 12 4.5 53 2.9 0.001 0.005
4 9 4.5 39 2.9 0.001 0.005
3 6 4.5 25 2.9 0.001 0.004
2 3 4.5 13 2.9 0.001 0.003
1 1 4.5 4 2.9 0.000 0.001

Como se observa, la deriva méxima obtenida en este andlisis es 0.005. Con ello, podemos
concluir que la cantidad de muros propuestos en la estructuracién cumplen con la deriva
maxima permisible. Como se menciond inicialmente, este tipo de andlisis arrojan resultados
menos precisos que un andlisis tridimensional. Por ello, la deriva volverd a ser calculada con

un andlisis modal espectral con un modelo en 3 dimensiones.
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Por otro lado, como parte del predimensionamiento de los muros, también se debe de revisar
el esfuerzo cortante en estos elementos. En este caso, se revisara la cortante de los muros del
eje 5, ya que son altamente mas rigidas que los demds porticos y placas. A continuacion, se

mostrara la cortante en estos elementos.

Tabla 5.8 Cortante en los muros 5y 11 debido al andlisis traslacional

Placa Longitud area Cortante actuante  Cortante Promedio
m m2 ton kg/cm2
Placa 5 5.85 1.4625 119.7 8.2
Placa 11 5.85 1.4625 119.7 8.2

Para poder tener una nocién de la magnitud del cortante promedio actuante, debemos de
compararlo con la resistencia al cortante del concreto. Para ello, utilizaremos la siguiente

féormula mostrada en la norma E.060.

Ve=0.53%,fc
Ve=77kg/cm?2

Entonces, el esfuerzo cortante actuante de 8.2 kg/cm?2 seria tomado por el concreto y por el
refuerzo horizontal. Como la resistencia del concreto es de 7.7 kg/cm2, podemos precisar
que 0.5 kg/cm?2 de cortante deberd ser tomada por el refuerzo. Dicho esfuerzo es aceptable;
es decir, no solicitard una gran cuantia de acero. Todo ello se corroborard luego de realizar

el analisis con el modelo tridimensional.

5.2.2. Analisis en la direccion Y

En esta direccion se cuenta en total con 6 porticos y 11 muros. En total se cuenta con 16
columnas de 25cm por 50cm y con 30.1 metros de muros de 25 cm de espesor. A

continuacion, se muestra el modelo bidimensional modelado en el software ETABS.
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Figura 5.4 Modelo bidimensional en la direccién Y

Tal como se menciono, dicho modelo fue sometido a fuerzas estaticas en la direccion de los
porticos. Ello causo deformaciones y derivas en la estructura bidireccional. A continuacion,

se muestra la deformada.

Figura 5.5 Modelo bidimensional en la direccién Y deformada

A continuacion, se mostraran los resultados del analisis en esta direccion.

Tabla 5.9 Derivas en la direccién Y por el andlisis traslacional

Nivel Desplazamiento 0.75R Desplazamiento h Deriva Deriva
Elastico Inelastico entrepiso Elastica inelastica
mm m \
7 24 4.5 108 2.9 0.001 0.006
6 20 4.5 90 2.9 0.001 0.006
5 16 4.5 71 2.9 0.001 0.007
4 12 4.5 52 2.9 0.001 0.006
3 7 4.5 34 2.9 0.001 0.006
2 4 4.5 17 2.9 0.001 0.004
1 1 4.5 5 2.9 0.000 0.002
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Como se observa, la deriva maxima obtenida en este andlisis es 0.007. Con ello, podemos
concluir que la cantidad de muros propuestos en la estructuracién cumplen con la deriva

mdxima permisible.

También se verificara el esfuerzo cortante en estos elementos. En este caso, se revisara la
cortante de los muros de los ejes B y E. A continuacidn, se mostrard la cortante en estos

elementos.

Tabla 5.10 Cortante en los muros 1,2,12 y 13 debido al analisis traslacional

Longitud area Cortante actuante  Cortante Promedio
m m2 ton kg/cm2
Placa 1 3.45 0.8625 52.1 6.0
Placa 12 3.45 0.8625 52.1 6.0
Placa 2 2.9 0.725 39.8 5.5
Placa 13 2.9 0.725 39.8 5.5

Para poder tener una nocién de la magnitud del cortante promedio actuante, debemos de
compararlo con la resistencia al cortante del concreto. Para ello, utilizaremos la siguiente

féormula mostrada en la norma E.060.

Ve=0.53%,/f"c
Ve =7.7kg/cm2

Como se observa, la resistencia a cortante del concreto es mayor que la cortante actuante.
Esto es aceptable y, ademds, significaria que no requeriria gran cantidad de acero transversal.

Sin embargo, ello se comprobaré con los resultados del anélisis tridimensional.
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5.3. Analisis dinamico

Este andlisis también es conocido como el método modal-espectral. Dicho andlisis consiste en
modelar en 3 dimensiones la edificacion teniendo en cuenta su peso, cargas y conexiones. Con

ello, es posible obtener los distintos modos de vibrar de la edificacién con sus respectivos periodos.

Para este proceso, se define el espectro sismico con los pardmetros establecidos en la norma de
disefio sismorresistente. Luego, se puede calcular las deformaciones y solicitaciones que se
generan en todos los elementos para cada uno de los modos de vibrar utilizando el espectro
definido. Finalmente, se realiza una superposicién espectral con la cual se podrd obtener la
respuesta maxima eldstica esperada para todos los elementos de la edificacién. Dicha

superposicion espectral se realiza usando el método de la combinacién cuadrética.

Cabe resaltar que el andlisis dindmico es un proceso iterativo, ya que inicialmente se desconoce
de la existencia de alguna irregularidad. Es decir, que inicialmente el valor del factor de reduccion
(R) serd 6. Sin embargo, si luego de obtener los resultados se concluye que existe alguna
irregularidad, el valor de R se veria afectado por lo que seria necesario realizar un nuevo andlisis

estructural con el valor actualizado.

Existen métodos simplificados para poder desarrollar este procedimiento; sin embargo, para el

analisis de esta edificacidn se usara el software ETABS.

5.3.1. Modelo Tridimensional

El modelo estructural se basa en la estructuracion visto en el capitulo 2. El modelo contempla
todas las caracteristicas de cargas, peso y dimensiones de la edificacién. A continuacion, se

mencionara la secuencia de modelado en el software ETABS.
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e Se dimensiona el grillado de acuerdo con los ejes en planta.

e Se define el material. En este caso, se cuenta con un concreto de resistencia a la
compresion de 210 kg/cm?2.

e Se definen las secciones de los elementos frames: columnas y vigas

e Se define la seccién de los muros. En este edificio s6lo se cuenta con muros de 25
cm de espesor.

e Se define la seccién de las losas como una membrana sin peso. Los pesos propios
de estos elementos se afiadirdn manualmente.

e Se modelan los elementos estructurales segun la estructuracion definida.

e Se asigna la carga viva a las losas.

e Se definen y asignan los diafragmas rigidos a las losas de cada nivel.

A continuacion, se muestra el modelo.

Figura 5.6 Modelo tridimensional en ETABS
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5.3.2. Peso sismico

La fuerza cortante total en la base es proporcional al peso sismico que se considere. Por otro
lado, las fuerzas que actian en los elementos de la edificacién se deben a que las masas
sufren una aceleracion. De esta forma, se generan las fuerzas inerciales. Por todo ello, es

necesario realizar un correcto metrado de cargas y pesos.

La norma de disefio sismorresistente establece ciertos criterios para el calculo del peso
sismico. En resumen, establece que para edificaciones tipo C como es el caso de la estructura

en estudio, se debe de considerar el 25% de la carga viva y el 100% de la carga muerta.

Debido a que el aligerado tiene un peralte del 20cm, su peso propio sera de 300 kg/m2. Por
otro lado, ya que se trata de una edificacién destinada a vivienda, la carga viva es de 200
kg/m2 en el piso tipico y 100 kg/m2 en la azotea. Toda esta informacién se obtuvo de la

norma peruana de cargas.

Para este estudio, se estimarén el peso sismico por 2 métodos. El primero serd mediante un
metrado manual y el segundo serd utilizando el software ETABS. Para posteriormente

analizarlo y compararlos. A continuacion, se muestra el metrado manual de peso sismico.

Tabla 5.11 Metrado del peso sismico obtenido de forma manual

Losa+ Columnas Placas Vigas Tabiques 25% Carga TOTAL

PT Viva
ton ton ton ton ton ton ton
Nivel 1 112.1 139 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 2 112.1 139 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 3 112.1 139 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 4 112.1 139 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 5 1121 13.9 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 6 112.1 13.9 92.6 39.0 76.3 14.0 348.0
Nivel 7 112.1 13.9 92.6 39.0 0.0 7.0 264.6
TOTAL 2352.5




También se mostrard el peso obtenido con el ETABS.

Tabla 5.12 Metrado del peso sismico obtenido del ETABS

Nivel =) \
Ton
Nivel 1 360
Nivel 2 360
Nivel 3 360
Nivel 4 360
Nivel 5 360
Nivel 6 360
Nivel 7 229
TOTAL 2386.8

Tabla 5.13 Comparacion de los pesos sismicos

Peso Etabs Peso Diferencia  Diferencia
Metrado

Ton ton ton %
Nivel 1 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 2 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 3 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 4 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 5 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 6 359.7 348.0 11.7 3%
Nivel 7 228.7 264.6 -35.9 -14%
TOTAL 2386.8 2352.6 34.2 1%

31

Observamos que, en todos los pisos excepto en el dltimo, el peso calculado por el ETABS

es mayor que el calculado por metrado manual. Sin embargo, esta diferencia en despreciable.

En cuanto a los pesos totales, la diferencia es de sélo el 1%. Ello nos permite saber que el

modelo tridimensional estd representando de forma correcta a nuestra edificacion. Para

calculos posteriores, se tomard como peso sismico al valor obtenido por el software ya que,

al ser ligeramente mayor, serd mas conservador.
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5.3.3. Excentricidad accidental

La incertidumbre para localizar los centros de masa y rigidez hace que sea necesario
establecer excentricidades accidentales para las edificaciones. Ante ello, la norma E.030
menciona que se debe de considerar una excentricidad accidental de 5% de la dimension del
edificio para el andlisis en cada direccion. Ademads, menciona que en cada caso deberd de

considerarse el signo més desfavorable.

Entonces, para establecer el sentido de la excentricidad accidental, se debe primero conocer
las ubicaciones del centro de masa y rigidez natural. Para obtener estos valores, nos

apoyaremos con el software ETABS. A continuacién, se muestran dichas posiciones.

Tabla 5.14 Excentricidad natural de la edificacion

Excentricidad Excentricidad
Original XX Original YY

m m
Nivel 7 11.04 7.80 10.69 7.79 0.36 0.00
Nivel 6 11.04 7.80 10.73 7.79 0.31 0.00
Nivel 5 11.04 7.80 10.79 7.79 0.25 0.00
Nivel 4 11.04 7.80 10.85 7.79 0.18 0.00
Nivel 3 11.04 7.80 10.92 7.79 0.12 0.00
Nivel 2 11.04 7.80 10.98 7.79 0.06 0.00
Nivel 1 11.04 7.80 10.99 7.79 0.05 0.00

Como era de esperarse, el centro de rigidez se encuentra a la izquierda del centro de masa
debido a las 2 placas de la escalera. Por otro lado, en el eje Y ambos centros coinciden en
posicion. Ello tiene sentido ya que el edificio es completamente simétrico en dicha direccion.
Entonces, debido a que existe una excentricidad original positiva en la direccion X, el signo
mads desfavorable para la excentricidad accidental también serd positivo. En cuanto al eje Y,

debido a que la excentricidad original es cero, dard lo mismo si la excentricidad es positiva



33

o negativa. Para continuar con los cdlculos, se procederd a establecer una excentricidad
positivaen Y.
A continuacion, se muestran las ubicaciones del centro de masa y rigidez luego de aplicar la

excentricidad accidental.

Tabla 5.15 Excentricidad accidental de la edificacion

Nivel 7 12.1419 8.5753 10.3518 7.7924 1.79 0.78
Nivel 6 12.1374 8.5748 10.4088 7.7924 1.73 0.78
Nivel 5 12.1374 8.5748 10.4878 7.7923 1.65 0.78
Nivel 4 12.1374 8.5748 10.5856 7.7923 1.55 0.78
Nivel 3 12.1374 8.5748 10.6987 7.7922 1.44 0.78
Nivel 2 12.1374 8.5748 10.8225 7.7921 1.31 0.78
Nivel 1 12.1374 8.5748 10.9237 7.7921 1.21 0.78

Como se observa, en el eje X se presenta una excentricidad de hasta 1.80 m. Dicha

excentricidad es considerable. Mds adelante se vera si ello produce irregularidad torsional.

5.3.4. Espectro sismico

El espectro sismico establece la relacion entre el periodo de vibracién y la pseudo-
aceleracion espectral. Dicha aceleracion se calcula iterando el valor del periodo y utilizando
los pardmetros sismicos definidos en la primera parte de este capitulo. Con ello, se genera

una funcién llamada espectro de disefio.

Para esta primera iteracion, se asumird que la edificacion no presenta irregularidades; por lo
tanto, el valor del factor de reduccion (R) serd 6. A continuacién, se mostrara un resumen de

los parametros sismicos que se usardn en esta iteracion.
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Tabla 5.16 Parametros sismicos

Parametro Valor \

Z 0.45
V) 1
S 1.05
Tp 0.6
Tl 2
Ro 6
R 6

El factor de amplificacién sismica (C) es una funcién del periodo. A continuacion, se muestra

dicha funcion.

Con todos los valores mencionados, es posible calcular la pseudo-aceleraciéon con la
siguiente férmula.

ZUSC
)
S =
4 R

A continuacidn, se mostraran los valores de esta aceleracion para distintos periodos.

Tabla 5.17 Espectro de Disefio

0.197

0 2.500
0.2 2.500 0.197
0.4 2.500 0.197
0.6 2.500 0.197
0.8 1.875 0.148

1 1.500 0.118
1.2 1.250 0.098
14 1.071 0.084
1.6 0.938 0.074




2 0.750 0.059

2.2 0.620 0.049

2.4 0.521 0.041

2.5 0.480 0.038

ESPECTRO DE DISENO
0.25
0.2
__ 015

Y
£ 0.1
0.05
0
0 0.5 1

Periodo (s)

Figura 5.7 Espectro de Disefio

Con este espectro obtendremos la respuesta eldstica de la estructura.

5.3.5. Analisis estatico — Cortante basal estatica
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La norma establece que para estructuras ubicadas en la zona 4 y de alturas mayores a 15

metros como es el caso de nuestro edificio, el analisis estructural deberd desarrollarse en

mediante un anélisis dindmico modal. La norma no permite disefiar con los valores obtenidos

de un andlisis estdtico. Sin embargo, es necesario calcular la fuerza cortante basal estdtica

para poder calcular los factores de escalamiento sismico.

En el articulo 29 de la norma de disefio sismorresistente, se menciona que, para estructuras

regulares, la fuerza cortante en el primer nivel no podra ser menor al 80 %. En caso no se

cumpla ello, serd necesario escalar proporcionalmente los resultados obtenidos a excepcion

de los desplazamientos. Para calcular el cortante basal, usaremos la siguiente férmula.
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V_ZUCS
" R

* P

Ademads, para poder determinar el valor del factor C, es necesario contar con el periodo de
vibracién natural. Esta depende de la masa y rigidez de la estructura. La masa ya fue definida
en el capitulo anterior, mientras que la rigidez depende de los elementos estructurales los
cuales también ya fueron definidos. Existen modos abreviados para poder calcular este
periodo, sin embargo, para tener un valor mas cercano a la realidad, se obtendran los valores
del ETABS. Tener en cuenta que tanto la masa como la rigidez fueron modelados en el
software.

A continuacidén, se muestran los periodos naturales para ambas direcciones.

Tabla 5.18 Periodos de la edificacion obtenidas con el ETABS

Periodo T(s)

XX 0.369
YY 0.404

Con dichos valores, podemos determinar que el factor C para ambas direcciones serd de 2.5.

A continuacién se mostrardn los pardmetros sismicos y la cortante basal estética.

Tabla 5.19 Cortante basal estatica

Parametro Valor Unidad
Factor de Zona (2) 0.45 g
Factor de Uso (U) 1
Periodo fin de Plataforma (Tp) 0.6 s
Coeficiente de Amplificacion Sismica (C) | 2.5
Factor de Suelo (S) 1.05
Factor de Reduccion (R) 6
Peso total (P) 2387 ton
V basal 470 ton
V basal minimo 376 ton
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5.4. Resultados del analisis dinamico
5.4.1. Modos y periodos de vibracion

Las estructuras tienen distintos modos de vibracion. Cada modo presenta un periodo y una
forma natural de vibracién. Ademads, se sabe que en cada modo existe un porcentaje de masa
participativa.

Ante ello, la norma de disefio sismorresistente sefiala que, en cada direccion de andlisis, se
debe de considerar aquellos modos cuya suma de masas participantes sea por lo menos el
90% de la masa total. Sin embargo, es obligatorio tomar por lo menos los 3 modos
predominantes.

Cuando se habla de modos predominantes, se refiere a que toda estructura posee 3 modos de
vibraciébn que presentan mayor porcentaje de masa participativa. La primera es el
desplazamiento en X, la segunda es el desplazamiento en Y y, finalmente, el giro en Z. Por
lo general, estos 3 modos poseen los periodos de mayor duracion.

A continuacién, se mostrardn los modos considerados para el andlisis.

Tabla 5.20 Modos y masa participativa

1 0.404 8% 45% 17%
3 0.397 2% 23% 45%
2 0.369 62% 3% 7%
4 0.115 1% 6% 12%
5 0.097 6% 10% 2%
6 0.091 11% 2% 4%
7 0.049 1% 2% 4%
8 0.043 4% 2% 0%
9 0.041 2% 2% 2%
10 0.029 0% 1% 2%




11 0.026 2% 1% 0%
12 0.025 0% 1% 1%
TOTAL 98% 97% 98%
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En la tabla, podemos observar que los 3 primeros modos son los modos principales de
vibracién de la edificacion. El primer modo es el de traslacion en la direccién Y, mientras
que el segundo es el rotacional. Este modo toma mayor protagonismo que el modo
traslacional en la direccién X debido a la distribucién de los muros. En la direccién X existen
2 grandes muros los cuales rigidizan esta direccién. Ademads, la mayoria de los muros estan

orientados hacia el centro de rigidez. Ello hace que no aporten gran rigidez rotacional.

5.4.2. Derivas y desplazamientos

La norma peruana de disefio sismorresistente controla la rigidez lateral de la edificacion
limitando la deriva ineldstica maxima permitida a 0.007 para edificios de concreto armado.
Hay que tener en cuenta que el andlisis que se realizé en el ETABS es un anilisis eldstico.
Para calcular las derivas ineldsticas, la norma permite utilizar la siguiente simplificacion:
para estructuras regulares, las derivas ineldsticas se calculardn multiplicando las derivas
elasticas por 0.75R, mientras que, para estructuras irregulares, se debera de multiplicar por
0.85R.

A continuacién, se muestran los desplazamientos, las derivas eldsticas e ineldsticas de la

edificacion.
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Tabla 5.21 Verificacion de derivas en la direccion X

Carga Desplazamiento  Deriva Deriva ¢Cumple
Elastica Inelastica con el
Limite?
Nivel 7 &sg:xxx 11.048 0.000579 45 0.0026 sf
Nivelg | SO XX 9.378 0.00063 45 0.0028 sf
Max
Nivel5 | >smoXX 7.56 0.000666 45 0.0030 sf
Max
Nivel 4 S'SS;JXXX 5.638 0.000664 45 0.0030 si
Nivel 3 S'sl\r;l':xxx 3.719 0.000603 45 0.0027 si
Nivel 2 S'S[\';I‘:XXX 1.973 0.000466 45 0.0021 si
Nivel 1 s|s|\r;|1;)xxx 0.622 0.000215 45 0.0010 si

Tabla 5.22 Verificacion de derivas en la direccion Y

éCumple

L .. 0.75R L .. con el
Elastica Inelastica ..
Limite?

Desplazamiento  Deriva Deriva

Carga

Nivel | Sismo YY 16.674 0.00097 4.5 0.0044 Si
7 Max

Nivel = SismoYY 13.87 0.00101 4.5 0.0045 Si
6 Max

Nivel | Sismo YY 10.952 0.001025 4.5 0.0046 Si
5 Max

Nivel | Sismo YY 299 0.000985 45 0.0044 Si
4 Max

Nivel | Sismo YY 514 0.000863 4.5 0.0039 Si
3 Max

Nivel | Sismo YY 5 641 0.000636 45 0.0029 Si
2 Max

Nivel | Sismo YY 0.797 0.000275 4.5 0.0012 S
1 Max
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Se observa que todas las derivas ineldsticas son menores a 0.007. Por lo tanto, se estd
cumpliendo con la norma. Ademds, observamos que en la direcciéon X la deriva méxima es
de 0.003. Esto era de esperarse ya que en la direccién X se cuenta con gran cantidad de
muros. Por otro lado, en la direccion Y se cuenta con una deriva maxima de 0.0046. La

deriva en esta direccion es mayor debido a que posee menor rigidez lateral.

5.4.3. Irregularidad torsional

Para esta primera iteracion del andlisis dindmico, se asumié que la edificacién no presenta
irregularidades ni en planta ni en altura. Por ello el valor del factor R fue 6. Sin embargo,
esta hip6tesis debe ser comprobada.

La norma menciona que existe irregularidad torsional cuando la deriva en un extremo del
edificio es mayor que 1.3 veces la deriva promedio de los extremos del mismo nivel.
Ademads, menciona que esta irregularidad sélo aplica si la deriva maxima supera a 0.0035.
En nuestro caso, la deriva mayor es de 0.0046. Por lo tanto, si aplica para el edificio en
estudio. A continuacién, se mostrardn los resultados del andlisis de irregularidad torsional
tanto para la direccién X como parala Y.

a) Direccion X

Tabla 5.23 Verificacion de irregularidad torsional en X

Deriva Deriva D max/D éExiste
Prom max Prom Irregularidad?

Nivel 7 0.0005 0.0006 1.14 NO
Nivel 6 0.0006 0.0006 1.13 NO
Nivel 5 0.0006 0.0007 1.13 NO
Nivel 4 0.0006 0.0007 1.12 NO
Nivel 3 0.0005 0.0006 1.12 NO
Nivel 2 0.0004 0.0005 1.11 NO
Nivel 1 0.0002 0.0002 1.11 NO




b) Direccién Y
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Tabla 5.24 Verificacion de irregularidad torsional en Y

Deriva Deriva D max/D éExiste
Prom max Prom Irregularidad?

Nivel 7 0.0008 0.0010 1.26 NO
Nivel 6 0.0008 0.0010 1.25 NO
Nivel 5 0.0008 0.0010 1.24 NO
Nivel 4 0.0008 0.0010 1.23 NO
Nivel 3 0.0007 0.0009 1.22 NO
Nivel 2 0.0005 0.0006 1.21 NO
Nivel 1 0.0002 0.0003 1.21 NO

Se observa que en ninguno de las direcciones se presenta irregularidad torsional, por ello,

podemos concluir que e

1 valor de R serd de 6. Es decir, podemos continuar con el andlisis

dinamico con las asunciones establecidas.

5.4.4. Verificacion de cortante en los muros

Durante el andlisis de la edificacion, se asumié que el sistema estructural era de muros

estructurales. Sin embargo, es necesario corroborar ello con célculos.

La norma menciona que
de muros estructurales,

muros. A continuacion,

para que una edificacion sea calificada como un sistema estructural
el 70% del cortante en la base o mas debe de ser tomada por los
se mostrardn los porcentajes de cortante que toman los muros.

Tabla 5.25 Cortante en los muros

Direccion Cortante Cortante % de

Total en Muros Cortante en
(ton) (ton) Muros

Sismo XX 315.8 308.4 98%

Sismo YY 261.3 255.6 98%
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Por lo tanto, debido a que los porcentajes para ambas direcciones supera el 70%, se concluye
que el sistema estructural de la edificacién es el de muros estructurales. Es decir, se

comprueba que Ro es 6.

5.4.5. Verificacion de cortante minimo en la base

En el articulo 29 de la norma de disefo sismorresistente, se menciona que, para estructuras
regulares como es el caso del edificio en estudio, la fuerza cortante en el primer nivel no
debera ser menor a 80% del cortante basal calculado por el método estético. En caso no se
cumpla ello, serd necesario escalar proporcionalmente todos los resultados obtenidos
excepto los desplazamientos.

En este caso, la cortante basal minima (80% del cortante basal total) se calculé anteriormente
y es de 376 ton. A continuacidn, se mostrard el cdlculo para definir los valores de los factores

de amplificacién para cada direccion.

Tabla 5.26 Factores de escalamientos sismico

Direccion Cortante Cortante Factor
dinamico Minimo
(ton) (ton)
Sismo XX 315.8 376 1.19
Sismo YY 261.3 376 1.44

Estos factores afectaran a las solicitaciones sismicas.

5.4.6. Junta de separacion

La edificacion en estudio colinda con 2 edificios. Por ello, serd necesario calcular la junta de
separacion. La norma E.030 en su articulo 33 menciona que dicha separacion seréd de 2/3 de
la suma de los desplazamientos maximos de ambas edificaciones. A demds, deberd de dicha

junta no serd menor que:
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s = 0.006h = 0.03m

En este caso, debido a que se desconoce el desplazamiento de la edificacién aledaiia,

utilizaremos la dltima forma mostrada.

s =0.006(20.3m) =12cm
5.4.7. Solicitaciones sismicas en elementos estructurales

Con el analisis dindmico, podemos obtener las solicitaciones en cada elemento estructural
de la edificacion. Se debe de tener en cuenta que a estos resultados debemos de multiplicarlos
por los valores de amplificacion calculados en el capitulo 5.4.5. Verificacion de cortante
minimo en la base. A continuacidn, se mostraran las solicitaciones en los distintos elementos

estructurales ya amplificadas por los factores mencionados.

5.4.7.1 Cargas sismica en Vigas

En el eje E se encuentra la viga V-12 la cual estd compuesta por 3 luces y 2 volados
correspondiente a los balcones. Para el anélisis sismico, no se consideraron estos volados.
Por ello, no figuran estos tramos en los diagramas de solicitaciones sismicas. En la figura
5.8 se muestran los diagramas de momento flector y fuerza cortante de dicha viga en el cuarto

nivel.
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Figura 5.8 Diagrama de momento flector y fuerza cortante de la viga V-12

5.4.7.2 Cargas sismica en la columna C-15

Como se menciond anteriormente, el sistema estructural de la edificacién es de muros
estructurales. Por ello, las columnas toman un bajo porcentaje del cortante sismico. A

continuacion, se mostraran las solicitaciones en la columna C-15.

Tabla 5.27 Solicitaciones sismica en la Columna 15 por el sismo X

Carga vy Mx
tonf tonf-m
Nivel 7 Sismo X 0.95 1.06 0.69 0.82 1.50
Nivel 6 Sismo X 2.15 1.09 0.50 0.74 1.59
Nivel 5 Sismo X 3.51 1.18 0.57 0.82 1.72
Nivel 4 Sismo X 5.01 1.19 0.54 0.81 1.73




45

Nivel 3 Sismo X 6.54 1.10 0.50 0.77 1.59
Nivel 2 Sismo X 7.87 0.87 0.37 0.65 1.27
Nivel 1 Sismo X 8.84 0.41 0.21 0.53 0.59

Tabla 5.28 Solicitaciones sismica en la Columna 15 por el sismo Y

Nivel Carga
Nivel 7 | SismoY 3.01 1.95 1.31 1.56 2.76
Nivel 6 | SismoY 6.69 1.91 1.08 1.50 2.78
Nivel 5 | SismoY 10.77 1.99 1.22 1.75 2.89
Nivel4 | SismoY 15.19 1.94 1.17 1.80 2.82
Nivel 3 | SismoY 19.56 1.73 1.09 1.84 2.50
Nivel 2 | SismoY 23.35 1.30 0.84 1.69 1.87
Nivel1 | SismoY 25.83 0.57 0.57 1.68 0.80

5.4.7.2 Cargas sismicas en el muro M-5

EL muro M-5 es el elemento con mayor rigidez lateral en toda la edificacion. Esto se debe a

que posee una longitud total de 5.85m. Debido a su orientacion, este muro toma el mayor

porcentaje de cortante sismico en la direccién X. A continuacidn, se muestra el diagrama de

momentos flectores este elemento.
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Figura 5.9 Fuerza cortante en el muro 5 debido a sismo X

Se observa que este elemento se comporta como una viga en volado. Es decir, que no tendra

puntos de inflexion en toda su altura. En la tabla 5.5 se muestran las demads solicitaciones en

cada nivel para su disefio.

Tabla 5.29 Solicitaciones sismicas en el muro 5

Nivel P (ton) M (ton.m)  V (ton)
Nivel 7 6.33 83.86 15.93
Nivel 6 13.16 78.06 31.48
Nivel 5 19.56 95.29 56.29
Nivel 4 25.34 228.13 78.15
Nivel 3 30.13 434.05 96.66
Nivel 2 33.60 710.32 116.08
Nivel 1 35.40 970.84 102.30
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6. Analisis por cargas verticales

Del anélisis por cargas de gravedad obtendremos las solicitaciones en cada uno de los elementos
debido a las cargas vivas y muertas. Para ello, usaremos el software SAP2000. Para los elementos
horizontales, en primer lugar, se procederd a realizar el metrado de cargas usando el método de
drea tributarias. En segundo lugar, se creardn modelos en el SAP2000 los cuales representardn en
geometria y cargas a los elementos estructurales. Finalmente, se obtendran los diagramas de fuerza
cortante, momento flector y fuerza axial. Para los elementos verticales, las solicitaciones por

cargas de gravedad los obtendremos con ayudas de cuadros en Excel.

6.1. Analisis de losa aligerada

El andlisis de una losa aligerada consiste en tomar una vigueta tipica y asignarle la carga para un
ancho tributario de 40cm. Para realizar el metrado de cargas, primero debemos de definir los pesos
de los distintos elementos y la carga viva segun el tipo de uso, los cuales se encuentran establecidos

en la norma E.020 Cargas. A continuacion, se mostrardn las cargas a usar en el anélisis.

e Peso del Aligerado de 20 cm = 300 kg/m?2
e Peso del piso terminado de Sem = 100kg/m2
e Tabiqueria = 1350 kg/m3

e Cargaviva 200 kg/m2

Segun la arquitectura, los tabiques tienen un espesor de 0.15 m. Ademas, la altura de estos
elementos dependerd de su ubicacion. Si se encuentra debajo de una viga, la altura del tabique sera

de 2.4 m. En caso de encontrarse debajo de un paio de losa, tendrd una altura de 2.7 m
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En este capitulo se desarrollara el andlisis de la losa comprendida entre los ejes A y J. En la figura
6.1 se muestra la vigueta representativa de dicha losa, el cual tiene una longitud total de 21.80 m

dividido en 5 luces.

1

il

=

Figura 6.1 Vigueta a analizar

En este caso, la carga muerta estd compuesta por 3 factores: el peso propio de la losa, el piso
terminado y las cargas puntuales de los tabiques. Las 2 primeras cargas mencionadas generan en
la vigueta una carga distribuida lineal. Para calcular dicha carga se debe de multiplicar la carga
distribuida por metro cuadrado por el ancho tributario de la vigueta que en este caso es de 0.40 m.
Por otro lado, para calcular la carga puntual que generan los tabiques, debemos de multiplicar el
peso especifico del tabique por su espesor, su altura y por el ancho tributario de la vigueta. A

continuacidn, se procederd a realizar dichos célculos.

ton
Wheaa = (0.3 +0.1) — x 0.4m2
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ton

WDead = 0167

ton
Ppeaa = 1.35E X015mx27mx04m

Ppeaa = 0.22 ton

La carga viva estd compuesta sélo por la sobrecarga. En este caso dicha carga es de 200 kg/m2.
Este generard una carga distribuida lineal el cual se calculard multiplicando la sobrecarga por el

ancho tributario de la vigueta.

ton
WLive = OZOE X 0.4 m2 = 0.08 ton/m

Una vez obtenido ello, se procede a modelar la vigueta en el software SAP2000 y colocar las
cargas en servicio calculadas anteriormente. Se debe de tener en cuenta que, para calcular las
solicitaciones mds criticas, la norma menciona que se debe de realizar la alternancia de carga viva.

A continuacidn, se muestra los casos de alternancia de carga viva que se considerard en el andlisis.
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Figura 6.2 Casos de alternancia de carga viva

Figura 6.3 Carga muerta en servicio

Luego de calcular las cargas en servicio actuantes en la vigueta, debemos obtener las cargas
ultimas. Para ello, la norma E.060 indica que para este tipo de elementos se debe de utilizar la

siguiente combinacion.

U =1.4Dead + 1.7 Live

Para calcular los diagramas de momento flector y fuerza cortante en la vigueta con la ayuda del
SAP2000, se procede a definir la combinacion de carga mostrada anteriormente para cada caso de
carga viva. Por ultimo, se procede a crear una envolvente para obtener las solicitaciones mdximas
de todos los casos de alternancia de carga viva. Al realizar ello, se obtiene los siguientes resultados,

los cuales estaran en toneladas y metros.
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Figura 6.4 Resultados del andlisis estructural
Debido a que la carga muerta distribuida es el doble que la carga viva distribuida, es posible que
el efecto de alternancia de carga viva no generé variaciones considerables en comparacion a un
andlisis sin dicha alternancia. Para verificar ello, a continuacion, se realizard un comparativo entre

las solicitaciones generadas por estos 2 andlisis.

Tabla 6.1 Comparacién de momentos con y sin alternancia

Seccion ST S2 S3 S4 S5 S6 |
Con Alternancia | M-ton.xm) 0 1.31 0.3
M-+(ton.m) 1.1 0.27 0.17
Sin alternancia M- (ton.m) 0 1.31 0.17
M-+(ton.m) 1.05 0.19 0.01
Variacion 0% 5% 0% | 2% | 76% -

Se observa que, en las primeras secciones, los momentos son practicamente los mismo para ambos
casos. Sin embargo, en las secciones centrales el momento si varia considerablemente. Esto se
debe a que los momentos en tramos de luces cortas se ven muy influenciados por los momentos
generados en las luces mds largas. Al quitar la carga viva de las luces extremas, se evita que estas
no levanten el diagrama de momentos. De esta forma, se obtienen momentos positivos mayores

en los tramos centrales.

Si bien los porcentajes de variacion son medianamente altos, las magnitudes de los momentos son
pequeiios. Por ello, no variaria el acero requerido. Conservadoramente, se realizard el disefio

considerando la alternancia de carga viva.
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6.2. Analisis de losa maciza

Para el caso de la losa maciza, el analisis estructural no se realizara en una direccidn, sino en las
dos direcciones. Esto se debe a que este elemento se encuentra apoyado en sus 4 bordes sobre
vigas. Este tipo de andlisis es posible realizarlo de forma simplificada con la ayuda de las tablas

de Kalmanok; sin embargo, se realizard con el software SAP 2000.

La carga muerta estard compuesta por el peso propio y el piso terminado, mientras que la carga

viva serd la misma: 200kg/m?2.

, ton ton
Peso propio = 2.4 povcy *0.2m = 0.48 oy

Entonces, la carga muerta total serd de 0.58 ton/m2. Para obtener el model6 en el SAP2000 se
definié el material y la seccién de la losa. Luego se dibujé la losa y se considerd que todos sus
bordes se encontraban apoyados. Finalmente, se le afadieron las cargas. A continuacién, se

mostrardn los resultados obtenidos por el software.

Figura 6.5 Momentos flectores en la losa maciza
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Para poder disefar este elemento, serd necesario mostrar los momentos independientemente para
ambas direcciones. A continuacion, se mostrardn las solicitaciones obtenidas para las secciones

centrales de la losa.

E F 3 7
1
0/48 ton/m+ AP 0.48 ton/m + PP

OK 1 ) MODELO OK |

In=2.0m In=4.0m

(Wu)

OK | . DMF OK | ‘
N A Ton.m S~

0.57 0.22

[ | I I
0.84 0.53

ok I DFC OK =1

0.84 Ton 0.53 |

Figura 6.6 Solicitaciones por cargas de gravedad en la losa maciza
Para obtener los momentos negativos, se utilizaré la siguiente férmula.

Wu * In?
24

Mu(-) =
Entonces, los momentos negativos seran 0.19 y 0.77 ton.m en las direcciones X e Y respectivamente. Como
se observa, el mayor momento se encuentra en la seccion de menor luz. Esto se debe a que la
deflexion en el centro de la losa es la misma para ambas direcciones. Por ello, en la seccién de

menor luz se obtiene un radio de curvatura menor y ello genera mayores momentos. Por otro lado,

se observa que la cortante mdxima de la losa es de 0.84 ton.
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6.3. Analisis de vigas

Al igual que para el andlisis de losas aligeradas, para el andlisis de las vigas se utilizard el método
de 4reas tributarias para calcular las cargas sobre este tipo de elementos. Es posible obtener los
diagramas de momentos y cortantes del modelo generado en el ETABS. Sin embargo, las
solicitaciones en las vigas se ven muy distorsionadas debido a las deformaciones axiales que se
presentan en las columnas. Esto se debe a que el ETABS calcula las solicitaciones teniendo en

cuenta el edificio completo, pero en realidad la edificacién se construye piso a piso.

Entonces, para tener un andlisis mds preciso, la norma E.060 en el articulo 8.3.3 menciona que es
posible obtener las solicitaciones en las vigas de porticos asumiendo que las columnas se
encuentran empotradas en sus extremos mds lejanos tanto en el entrepiso superior como en el

inferior. Este andlisis se realizard con la ayuda del software SAP2000.

Como ejemplo, se realizara el andlisis de la viga 12. Para realizar el metrado de cargas, se utilizaran
los pesos mencionados en el anélisis de las losas aligeradas. Ademds, el peso propio de los
elementos no se metrard, ya que ello lo calculard el software SAP2000 automdticamente. Se debe
de tener en cuenta que cada luz de la viga presenta cargas distintas, esto se debe a que sus dreas

tributarias varian tal como muestra la figura 4.5.
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Figura 6.7 Viga 12 vista en planta

A diferencia de las losas aligeradas, en las vigas, para la estimacién de la carga dltima intervienen
4 combinaciones adicionales las cuales involucran las solicitaciones de sismo. El célculo de estas
combinaciones se realizara en el capitulo de disefio. A continuacion, se mostrard el metrado de
cargas, el diagrama de momentos flectores y diagrama de fuerza cortante tanto para la carga muerta

como para viva. Todos estos en unidades de toneladas y metros.
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Figura 6.8 Andlisis de la viga 12 por carga muerta
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Figura 6.9 Analisis de la viga 12 por carga viva
6.4 Analisis de columnas
Aligual que con las vigas, las solicitaciones por cargas de gravedad en las columnas obtenidas por
el ETABS estdn distorsionadas debido a que no se considera el proceso constructivo real de estos

elementos. Ello afecta principalmente a la carga axial. Al tener mayor deformacién en las
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columnas, las vigas presentan mayores fuerzas cortantes, las cuales causan una variacién en la

fuerza axial de las columnas.

Se sabe que las losas se apoyan en las vigas, y las vigas terminan trasmitiendo las cargas a las
columnas. Por ello, ante cargas de gravedad, este tipo de elementos estdn sometidos principalmente
a cargas axiales. Entonces, para calcular la fuerza axial actuante en una columna, debemos de
definir el drea tributaria de losa y, a partir de ello, calcular la carga al cual estd sometido este

elemento vertical.

Como ejemplo, se realizard el andlisis de la columna 15. Para ello, se utilizardn las cargas definidas
durante el andlisis de las losas aligeradas. A continuacién, se muestra el drea tributaria de dicha

columna, la cual es de 14 m2.

I
I
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I

Figura 6.10 Area tributaria de la columna 15

La carga muerta estard compuesta por los pesos de la losa, del piso terminado, de los tabiques, de

la viga y del propio elemento. Mientras que la carga viva Gnicamente estard compuesta por la
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sobrecarga sobre la losa. La norma E.020 permite realizar una reduccién de carga viva. A

continuacion, se mostrardn los resultados el metrado de cargas con y sin dicha reduccion.

Tabla 6.2 Carga axial en la columna 11

Area Plivesin | P live con
Nivel tributaria reduccion | reduccion
m2 ton ton
7 14 11.80 1.4 1.4
6 28 23.59 4.2 3.63
5 42 35.39 7 5.26
4 56 47.18 9.8 6.71
3 70 58.98 12.6 8.05
2 84 70.77 15.4 9.32
1 98 82.57 18.2 10.53

Ademas de cargas axiales, las columnas también estdn sometidas a momentos flectores y fuerzas
cortantes. Este tipo de solicitaciones por cargas de gravedad suelen ser mucho menores que por
cargas de sismo. Ademas, las columnas internas presentan vigas en sus cuatro caras. Ello hace que
los momentos en una cara sean equilibrados por los momentos en la cara opuesta. Al tener
momentos menores, también se tendra fuerzas cortantes menores. A continuacidn, se mostraran

los momentos y cortantes en las dos direcciones obtenidos por el ETABS.

Tabla 6.3 Momentos y cortantes en la columna 15 por carga muerta

\Y b.¢ A%\ Vx Vy

tonf-m tonf-m tonf

Nivel 7 3.53 -0.51 -0.35 2.73
Nivel 6 3.18 -0.48 -0.33 2.14
Nivel 5 3.23 -0.45 -0.31 2.23
Nivel 4 3.23 -0.4 -0.28 2.22
Nivel 3 3.13 -0.33 -0.23 2.17
Nivel 2 3.52 -0.25 -0.18 2.34
Nivel 1 1.19 -0.07 -0.07 1.28
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Tabla 6.4 Momentos y cortantes en la columna 11 por carga viva

. Mx My
Nivel tonf-m tonf-m
Nivel 7 1.07 -0.1 -0.07 0.72
Nivel 6 1.11 -0.09 -0.06 0.77
Nivel 5 1.11 -0.08 -0.058 0.76
Nivel 4 1.11 -0.07 -0.050 0.76
Nivel 3 1.08 -0.06 -0.040 0.74
Nivel 2 1.21 -0.03 -0.026 0.80
Nivel 1 0.41 -0.01 -0.009 0.44

Como se esperaba, los momentos y cortantes tanto por carga viva como por muerta son

despreciables. Entonces, el diseilo se realizard en base a estos tltimos valores.

6.5 Analisis de muros

Los muros, ante cargas de gravedad, tienen un comportamiento similar a las columnas. Estos
elementos también sostienen una parte de losa. Ello causa esfuerzos axiales y momentos flectores.
En el caso de estos elementos, al tener dreas transversales importantes, no existen grandes
deformaciones axiales, por lo que las solicitaciones provenientes del ETABS tendrian menor error
que en el caso de las columnas. Sin embargo, para tener mayor precision en el disefo, el calculo
de la fuerza axial se realizard con el método de dreas tributarias. Como ejemplo, se realizara el
metrado de cargas y el cdlculo de la fuerza axial del muro 5. A continuacién, se muestra el drea

tributaria de este elemento.
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Figura 6.11 Area tributaria del muro 5

Tabla 6.5 Carga axial en el muro 5

Area P dead P live sin P live con

Nivel tributaria reduccion | reduccion

ton ton

114 17.18 1.14 1.14
22.8 34.35 3.42 3.18
34.2 51.53 5.7 4.60
7.98 5.84
57 85.88 10.26 6.99
68.4 103.06 12.54 8.07
79.8 120.23 14.82 9.10
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En el caso de los momentos flectores y fuerzas cortantes para en los muros, dichas solicitaciones
serdn mucho menores que las solicitaciones provenientes por el andlisis sismico. Es decir, serdn
practicamente despreciable en el disefio. Por ello, con fines pricticos, se utilizardn las

solicitaciones provenientes del ETABS.

Tabla 6.6 Momentos y cortantes en el muro 5 por carga muerta

Mx \Y 0
tonf-m \ tonf-m
Nivel 7 0.010 1.8 1.77 0.0048
Nivel 6 0.0029 4.57 1.46 0.002
Nivel 5 0.0035 6.94 1.55 0.0024
Nivel 4 0.0030 9.58 1.87 0.0022
Nivel 3 0.0020 12.23 2.24 0.0015
Nivel 2 -0.00069 13.93 2.44 -0.0001
Nivel 1 -0.00062 8.82 1.21 -0.0006

Tabla 6.7 Momentos y cortantes en el muro 5 por carga viva

Nivel 7 0.0012 1.16 0.27 0.0011

Nivel 6 0.00061 1.44 0.41 0.0004
Nivel 5 0.00069 2.04 0.50 0.0005

Nivel 4 0.00058 2.77 0.61 0.0004
Nivel 3 0.00032 3.51 0.73 0.0003
Nivel 2 -0.00040 391 0.80 -0.0002
Nivel 1 -0.00023 1.97 0.40 -0.0002

Como se observa, los momentos y cortantes obtenidos por cargas de gravedad en este elemento
son muy bajos a comparacion a las solicitaciones sismicas. En la siguiente tabla se muestra la poca

implicancia que tienen estas solicitaciones en el disefio.
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Tabla 6.8 Comparacién de momentos en servicio por cargas sismicas y de gravedad

My My Sismo My
Gravedad Grav./Sismo

tonf-m tonf-m %
Nivel 7 2.96 83.86 3.53%
Nivel 6 6.01 78.06 7.70%
Nivel 5 8.98 95.29 9.42%
Nivel 4 12.35 228.13 5.41%
Nivel 3 15.74 434.05 3.63%
Nivel 2 17.84 710.32 2.51%
Nivel 1 10.79 970.84 1.11%

6.6 Analisis de escaleras

El analisis de las escaleras es similar al analisis de las losas. Es decir, se analiza una seccién
representativa de 1m de ancho. En el caso de la edificacion en estudio, observamos que la escalera

se encuentra apoyada en la viga 12 y en los muros del eje D. A continuacién, se muestra el arreglo

de la escalera en planta.

1

Figura 6.12 Arreglo de la escalera
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Como se observa, existe un tramo paralelo a la viga 12 el cual se encuentra apoyada en sus
extremos en muros. También presenta 2 tramos los cuales se apoyan en la viga mencionada y en
los muros. En el primer nivel, existird un tramo corto de escalera el cual estard apoyada en la
cimentacién y no en la viga. Sin embargo, el andlisis de este tramo serd el mismo ya que se le

considerard apoyado. Entonces, para el andlisis de la escalera se tendran los siguientes modelos.

Figura 6.13 Modelo de la escalera para el andlisis estructural

En este caso, se ha definido que los descansos tendrdn un espesor de 20 cm mientras que la
garganta de la escalera serd de 15 cm. La norma E.020 define que la carga viva en las escaleras
destinadas a multifamiliares es de 200 kg/m?2. Por otro lado, el peso de la escalera proyectado en
la horizontal es de 0.66 ton/m2 y del descanso es de 0.48 ton/m2. Ademads, el peso del piso

terminado es de 0.1 ton/m?2.

En este caso se mostrard el andlisis para el tramo central de la escalera, el cual tiene la luz mas
extensa. Como se observa, los descansos en los extremos de este tramo soportan las cargas
provenientes de los otros dos tramos perpendiculares. Esto se tomara en cuenta en el metrado de

cargas. A continuacién, se muestran el diagrama de cargas, y diagrama de solicitaciones.
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Figura 6.14 Anélisis de la escalera por cargas de gravedad

65



66

7. Diseno de elementos

Para el disefio de elementos de concreto armado, segun la norma E.060, se utilizard el disefio por
resistencia. Este método consiste en amplificar las solicitaciones en servicio y reducir las
resistencias nominales de los elementos. A las solicitaciones amplificadas se les conoce como
cargas ultimas, mientras que a las resistencias reducidas se les conoce como resistencias de disefio.
En todo elemento, las resistencias de disefio deben de ser por lo menos igual a las resistencias

requerida utilizando las fuerzas amplificadas y combinaciones de carga.

@ORn = Ru

En el capitulo 9 de la norma E.060, se muestran los factores de amplificacion para las distintas

combinaciones de carga. En total, se considerardn 5 combinaciones de carga.
Ul=14CM+ 1.7CV
U2=125%x(CM+CV)+S
U2=125«x(CM+CV)—-S
U3=09%(CM)+S
U3=09«(CM)—-S

Asimismo, en el mismo capitulo se especifican los factores de reduccion de resistencia (¢p) para

los distintos tipos de resistencias. A continuacidn, se mostrardn dichos factores.

e Flexion puro $=0.90

e Carga axial de traccion con o sin flexion $=0.90

e (Carga axial de compresion con o sin flexion $=0.70 (Estribos)
e Carga axial de compresion con o sin flexion $=0.75 (Espiral)

e Cortante y Torsion $=0.85
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Para simplificar el disefio, la norma indica las hipétesis de disefio. En primer lugar, se debe de
considerar la hipdtesis de Navier, la cual supone que las secciones planas, permaneceran planas.
Por ello, las deformaciones unitarias deben considerarse proporcionales a la distancia al eje neutro.
En segundo lugar, se debe de considerar que la deformacién maxima unitaria en el concreto es de
0.003. En tercer lugar, se despreciard la resistencia a traccion del concreto. En cuarto lugar, para
la relacién entre la distribucidn de esfuerzos y las deformaciones unitarias se tomard el modelo del

bloque de compresiones.

Se debe de tener en cuenta que para elementos que tengan responsabilidad sismica, la norma
establece consideraciones especiales de disefio. Dichas consideraciones ayudan a que estos
elementos tengan fallas dictiles y no fragiles. Para lograr ello, se debe de buscar que la falla sea

por flexion y no corte. Las fallas por flexion son fallas dictiles y generan rétulas plasticas.

7.1 Disefio de losa aligerada

Estos elementos se encargan de soportar y transmitir las cargas de los ocupantes hacia las vigas.
Como se menciono en el capitulo de predimensionamiento, las losas aligeradas tendrén un peralte
de 20 cm. Al igual que el andlisis estructural, el diseno de estos elementos se realiza en base a una
vigueta representativa. Dicha viqueta tiene forma de T y a continuacién se muestran sus

dimensiones.

Figura 7.1 Vigueta tipica de losa aligerada
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Una vigueta, al estar apoyado en sus extremos en las vigas, estd sometida a flexién y corte. Para
que el elemento pueda resistir el primer tipo de solicitaciéon mencionada, se debe de colocar varillas
longitudinales de acero. Esto no se realiza para soportar las fuerzas de corte. En este caso, s6lo se

verificard que la resistencia del elemento sea mayor a la fuerza dltima.

7.1.1. Diseiio por flexion

El diseno por flexion de la losa aligerada consiste en calcular el acero longitudinal necesario
para que el elemento pueda resistir las fuerzas de traccion que se originan a lo largo de la
vigueta debido a los momentos flectores. Se conoce que, para momentos positivos, serd
necesario colocar el acero en la parte inferior de la seccidn, mientas que, para momentos
negativos, se colocardn en la parte superior. El cdlculo del refuerzo necesario se basard en el
equilibrio en el estado limite de la seccion. En dicha condicidn, la resistencia de la seccidon

deberd cumplir con la ecuacién primordial del disefio en concreto armado.

Mu < @Mn

En este caso, debido a que el disefio es a flexién pura, el valor del factor de reduccién de

resistencia (¢) tomara el valor de 0.9.

Ecu=0.003 0.85*fc %U
O —
— [
O
Q
|
o

Es As*Fy
f—">

Figura 7.2 Estado limite de una vigueta en flexion positiva



69

En la figura 7.2 se observa el diagrama de fuerzas en el estado limite de la seccion. Como se
menciond anteriormente, la norme permite simplificar este cdlculo a través de la hipétesis
del bloque de compresiones. A partir de dichas fuerzas y momentos en la seccidn, se plantean

las siguientes ecuaciones de equilibrio.
085 fcxb*xa=fyx*As
a
O.85*f'c*b*a*(d—5) = Mn

El valor de b representa el ancho de la vigueta. En este caso serd 40 cm para momentos
positivos y 10 cm para momentos negativos. Por otro lado, el valor de arepresenta la altura

del bloque de compresiones, el cual se calcula con la siguiente manera.

a=f+*c

5017059 < e <280 X9 e ~0.85
i an_fc_ an,en onces f = 0.

k k
Si, 280% < f'c <560 %, entonces f§ debe interpolarse entre 0.85 y 0.65

Si,f'c =560 k—g,entonces B = 0.65
cn2
En este caso, debido a que el concreto a utilizarse en el disefio es de 210 kg/cm?2, el valor de
B=0.85. A partir de las ecuaciones del estado limite, podemos plantear las siguientes
ecuaciones los cuales nos permitiran calcular el acero de refuerzo necesario en cada

seccion.

a=d— |d2—2 IMul
09%085*f'c*b
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|Mul|
As = a
0.9+ fy +(d~7)

Por otro lado, la norma también limita el acero minimo a colocar en una seccion. Sin

embargo, las férmulas para el acero positivo y negativo son distintas.

VI
fy

Agmin (+) = 0.7 % *b, *d =0.41cm2

Fr«lg
*
@ * f,, * yt * (0.95d)

Asmin ) =1.2 =0.99 cm?2

Cada resaltar que la norma especifica que no es necesario cumplir con los requisitos de acero
minimo si el drea de acero en traccidon proporcionada es por lo menos cuatro tercios del drea
requerida. (Norma E.060). En cuento al acero maximo, la norma menciona que este debera

de ser el 75% del acero balanceado. A continuacion, se muestra el calculo de ello.

0.003 * d
<*P* (G003 + 00020 *

fy

0.85 % f° b

Amax(+) = 0.75 * ( ) =10.84

, 0.003*d
0.85+f C*ﬁ*(0.003+0.0021)>'FbW

fy

Amax (=) = 0.75 * ( )=2.71
Luego de obtener estos limites, se puede obtener la cantidad de acero para el disefio de la
losa aligerada. En la siguiente tabla, se muestran los valores obtenidos con las férmulas

mostradas anteriormente, asi como las varillas de disefio para la vigueta analizada en el

capitulo anterior, la cual estd ubicada entre los ejes A y J.



Tabla 7.1 Célculo de acero longitudinal en la vigueta

Seccion Mu As As min As max
(ton.m) requerido (cm2) (cm2)
(cm2)
S1 -0.43 0.7 0.99 2.71 1p1/2"
S2 1.1 1.77 0.41 10.48 1$1/2"+1p8mm
S3 -1.32 2.48 0.99 2.71 2¢1/2
sS4 0.27 0.42 0.41 10.48 1¢$3/8"
S5 -0.3 0.48 0.99 2.71 1¢$3/8"
S6 0.17 0.27 0.41 10.48 1¢$3/8"

En cuanto a la longitud de las varillas, la norma exige no cortar el acero en los puntos tedricos
donde el momento es nulo, sino se debe de extender la longitud de desarrollo segun el
didmetro de la varilla. En este caso, los puntos tedricos de momentos nulos los obtendremos

del SAP2000. En la siguiente tabla, se muestran las longitudes de desarrollo minimo que

establece la norma para un concreto de f'c 210 kg/cm?2.

Tabla 7.2 Longitudes de desarrollo de varillas de acero

Ubicacién Barra Ld
minimo
8mm 28 cm
Inferior 3/8" 34 cm
1/2" 45 cm
8mm 37 cm
Superior 3/8" 44 cm
1/2" 58 cm

7.1.2. Verificacion por cortante

Debido a que en las viguetas no se colocan refuerzos transversales para soportar los
esfuerzos de corte, lo que se debe de hacer es comprobar que la resistencia de la seccién

sea mayor a la fuerzo solicitada en lo largo del elemento. La norma permite estimar la

resistencia a corte con la siguiente férmula.
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@Vec =11%053*,/f'cxbw=*d

El factor de amplificacion de 1.1 sélo se utilizan para el cdlculo de la resistencia a corte en
viguetas. Es decir, en el caso de las vigas u otros elementos no se debe de tomar en
consideracion esta sobre resistencia del 10%. Ademas, en este caso, el factor de reduccién

de resistencia ¢ serd de 0.85.

@Vcl = 1.22 ton
Del andlisis estructural, obtuvimos que la cortante maxima era de 1.41 ton. Es decir, la
resistencia de la seccion es insuficiente. Una de las formas de aumentar dicha resistencia,
es utilizar el ensanche alternado, el cual consiste en retirar los ladrillos de techo de forma

alternada. A continuacion, se muestra el calculo de ello.

bf—-bw
2

@Vec2 =1.1%@*0.53 *,/fc* (bw+ )*d =3.05 ton

La longitud del ensanche estard definida por @Vcl. En la interseccion del diagrama de
fuerza cortante con la resistencia de 1.22 ton sera el término del ensanche. Para ello,

utilizaremos el SAP2000. A continuacién, se muestra el disefio final de la vigueta.
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Figura 7.3 Disefio de aligerado

7.2 Diseno de losas macizas

El disefio de las losas macizas es similar al de las aligeradas, ya que ambos elementos soportan
cargas perpendiculares a su plano. En este caso, la seccion a disefiar ya no serd T sino serd una
seccion rectangular de Im de ancho. Durante el anélisis estructural se vio que este tipo de
elementos estdn sometidos a momentos y cortantes en ambas direcciones. Por ello, se realizard el

disefio independientemente para ambas luces del pafio.

7.2.1 Diseiio por flexion

Las ecuaciones por plantear para el cdlculo del acero a flexion serdn las mismas vistas en
el disefio de aligerados. Sin embargo, se debe de tener en cuenta que, en este tipo de
elementos, se presenta flexiéon en ambas direcciones. Por lo que se realizard el disefio de 2

vigas rectangulares de 1m de ancho: una para cada direccion.

El acero minimo ya no se calculard de la misma forma que para la losa aligerada. Para este
tipo de elementos, la norma menciona que la cuantia minima para el acero a traccion es de

0.0012. En el caso de esta edificacion, se tiene una losa de 20 cm de espesor.
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As min = 0.0012 * 100cm * 20cm = 2.4 cm?2

Para el acero médximo a flexién, se utilizard la misma férmula que para el de la losa

aligerada. Es decir, dicho limite serd el 75% del acero balanceado.

0.003 * d
085 f" *f*( ) * b
Amax(+) = 0.75 * ( c (}003 + 0.0021
y

) =27.1cm?2

La luz mas extensa que presenta la losa maciza de la edificacion tiene una longitud de 4m.

A continuacion, se mostrard el cdlculo de acero para los momentos en la direccion paralela

a esta luz.

Tabla 7.3 Calculo de acero para la losa maciza direccién Y

Seccion Mu As As min As max
(ton.m) requerido (cm2) (cm2)
(cm2)
S1 -0.19 0.37 2.4 27.1 $3/8"@.25
S2 0.22 0.34 2.4 27.1 $3/8"@.25
S3 -0.19 0.37 2.4 27.1 $3/8"@.25

Ademads, para satisfacer el acero minimo por temperatura, serd necesario por lo menos 6

varillas de 3/8”.
As min(temp) = 0.0018 * 100cm * 20cm = 3.5 cm2
As min(temp) = 6¢$3/8"

Entonces, para satisfacer los requerimientos de flexion en esta direccidn,

proporcionaremos conservadoramente ¢3/8”(@.25 en ambas caras.
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La luz mds corta que presenta la losa maciza de la edificacion tiene una longitud de 2m. A
continuacidn, se mostrard el calculo de acero para los momentos en la direccidn paralela a

esta luz.

Tabla 7.4 Calculo de acero para la losa maciza direccién X

Seccion Mu As As min As max
(ton.m) requerido (cm?2) (cm?2)
(cm2)
S1 -0.77 1.21 2.4 27.1 $3/8" @.25
S2 0.57 0.89 2.4 27.1 $3/8"@.25
S3 -0.77 1.21 2.4 27.1 $3/8"@.25

De igual forma que en la otra direccidn, se colocard ¢ 3/8”@.25 en ambas caras.
7.2.2 Verificacion por corte

Debido a que en las losas no se colocan refuerzos transversales para soportar los esfuerzos
de corte, lo que se debe de hacer es comprobar que la resistencia de la seccidén sea mayor

a la fuerzo solicitada en lo largo del elemento.

@Vc =0.85%0.53«,/fcxbw=+d =11.1ton

Del anélisis estructural, obtuvimos que la cortante mdxima para ambas direcciones era de

0.84 ton. Es decir, la resistencia de la seccion suficiente.

Figura 7.4 Disefio de losa maciza
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7.3 Diseiio de vigas

A diferencia de las losas, para el disefio de las vigas si se tomardn en cuenta las solicitaciones
sismicas. Esto se debe a que estos elementos forman pérticos con las placas y columnas y, por ello,
si tienen solicitaciones sismicas importantes. Por todo ello, la norma establece disposiciones

especiales para las vigas sismicas.

Para el disefio de las vigas, se utilizardn las mismas hipétesis usadas en el disefio de las losas
aligeradas. Esto se debe a que en ambos casos se presentan flexién y cortante en una sola direccion.

Sin embargo, como se menciond anteriormente, las vigas tienes mayor responsabilidad sismica.

7.3.1 Diseiio por flexion
La norma E.060 da requisitos distintos para vigas segin el sistema estructural de la
edificacion. En el caso de la edificacion en estudio, el sistema estructural es el de muros

estructurales. A continuacion, se listardn estos requisitos especiales para estas vigas.

e Se deberd de correr en todo lo largo de la viga al menos 2 barras de acero en cada
cara. Es decir, en la una viga, minimo debera de disponerse 4 barras.

e No deberd de hacerse empalmes traslapados en una longitud de 2 veces el peralte de
la viga medido desde la cara del elemento vertical.

e La resistencia Mn a flexion positiva en la cara del nudo, no debe ser menor a un
tercio de la resistencia Mn a flexién negativa.

e Laresistencia a momentos positivo y negativo en cualquier seccion a lo largo de la

viga debe ser mayor a la cuarta parte de la resistencia maxima de la viga.

Con lo mencionado anteriormente, se procedera a realizar el disefio de la viga V-12 del

cuarto nivel. Esta viga, al tener una direccidon perpendicular a las nervaduras de la losa
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aligerada, soporta tanto las cargas de las losas como también sismicas. Para calcular los

momentos dltimos, la norma establece que se deben de usar las siguientes combinaciones

de carga.

Ul=14CM+1.7CV

U2=125%x(CM+CV)+S

U3=09x+(CM)+S

A continuacién, se mostrardn los momentos en servicio, los momentos dltimos y la

envolvente.

Tabla 7.5 Momentos en servicio de la viga V-12

CARGA Volado S1 S2 S3 S4 S5 S6
MUERTA M- 0.94 1.79 1.52 1.6 1.6
M+ 0.89 0.78
VIVA M- 0.16 0.42 0.29 0.3 0.3
M+ 0.22 0.1
SISMO M+/- 0 21.51 16.20 5.15 5.15
Tabla 7.6 Momentos ultimos de la viga V-12
CARGA Volado S1 S2 S3 S4 S5 S6
1.4 CM+1.7CV M- 1.59 3.22 2.62 2.75 2.75
M+ 1.62 1.26
1.25(CM+CV)1S M- 1.38 24.27 18.46 7.53 7.53
M+ 2151 1.39 16.20 5.15 1.10 5.15
0.9CMiS M- 0.85 23.12 17.56 6.59 6.59
M+ 21.51 0.80 16.20 5.15 0.70 5.15
ENVOLVENTE M- 1.59 24.27 18.46 7.53 7.53
M+ 21.51 1.62 16.20 5.15 1.26 5.15

El calculo del acero a flexion se realizara con los momentos de la envolvente. Como se

observa, el tomar en cuenta al sismo en ambos sentidos, genera fuertes momentos positivos

y negativos en las caras de los nudos. Ademads, se observa que las solicitaciones sismicas
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son mucho mayores que las solicitaciones por cargas de gravedad. Esto se debe a que en la
edificacion no existen luces muy extensas. También se debe a que la carga viva en la

edificacion es relativamente baja: 200 kg/m?2.

Para el calculo del acero del volado, no se tomaron en cuenta las solicitaciones sismicas.
Esto se debe a que este tipo de vigas no soportan cargas sismicas ya que no forman porticos,

sino solo se encargan de soportar las losas de los balcones.

Los resultados del cuadro anterior nos ayudan a verificar que esta viga debe disefiarse
tomandose en cuenta las consideraciones del capitulo 21 de la norma. En primer lugar, se
procedera a calcular los limites de refuerzo que debe de llevar la viga. En este caso, la

seccion de la viga V-12 es de 25x50cm.

VI
f

Asmin = 0.7 % xb, *d =272 cm2
0.003 * d
0.85xf" [ *( )*b
Amax = 0.75 * ( : 0];003 +0.00217 1793 cm2
y

En segundo lugar, se procedera a calcular el acero requerido por las solicitaciones y se
indicard el arreglo de las barras de acero. Para ello, se utilizardn las mismas formulas vistas

en el disefio a flexion de las losas.

Tabla 7.7 Calculo de acero para la viga V-12

‘s . Mu As . As min  As max . As inst Mn

Seccion  Signo requerido As inst

(ton.m) (cm2) (cm2) (cm2) (ton.m)
(cm?2)

M- 1.59 0.94 2.72 17.93 2¢5/8" 4 7.24

Volado .
M+ 0 0 2.72 17.93 2$5/8 4 7.24
s1 M- 243 17.46 2.72 17.93 | 2¢1"+2¢3/4" | 15.88 25.0
M+ 215 15.00 2.72 17.93 31" 15.3 243
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2 M- 0.0 0.00 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
M+ 1.6 0.96 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
3 M- 18.5 12.48 2.72 17.93 | 21"+2¢3/4" | 15.88 25.0
M+ 16.2 10.72 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
4 M- 7.5 4.65 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
M+ 5.2 3.13 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
S5 M- 0.0 0.00 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
M+ 1.3 0.75 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
6 M- 7.5 4.65 2.72 17.93 241" 10.2 17.2
M+ 5.2 3.13 2.72 17.93 261" 10.2 17.2

A excepcion del volado, en todas las luces se han corrido 2 varillas de 1”. Ademéds, en las
secciones pegadas a los muros, se observa que el acero requerido si es importante. En estas

secciones, ademas de dotar de las 2 barras de 17, se colocaran 2 varillas de 3/4".

En tercer lugar, se verificard que el arreglo cumpla con los requisitos especiales
mencionadas en la parte inicial de este acdpite. Para ello, debemos de tener en cuenta que

la resistencia maxima a flexion del elemento es de 25 ton.m.

Tabla 7.8 Verificacién de momentos en la viga V-12

Mn - (ton.m) 25.03 25.03 17.22 17.22

Mn + (ton.m) 24.29 17.22 17.22 17.22
¢Mn+>1/3Mn- ? OK OK OK OK
¢Mni>1/4Mn max? OK OK OK OK OK OK

En cuanto a la longitud de los bastones de acero, la norma exige no cortar el acero en los
puntos tedricos de corte, sino se debe de extender la longitud de desarrollo segun el didmetro
de la varilla. En este caso, los puntos tedricos de corte los obtendremos del SAP2000. A

continuacion, se muestra el disefio final por flexion.
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Figura 7.5 Diseio por flexién de la viga V-12

Este disefio corresponde al nivel 4 de la viga V-12. Como se vio, las cargas sismicas
predominan sobre las cargas por gravedad. En algunas secciones representa hasta el 90%
de la carga ultima. A continuacidn, se muestran los momentos por cargas sismicas de la

viga V-12 para los distintos niveles de la edificacién en ton.m.

Tabla 7.9 Momentos por sismo en todos los niveles de la V-12
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Como se observa todos los niveles presentan momentos muy cercanos al nivel 4 disefiado.
Por ello, el disefio visto anteriormente lo aplicaremos a todos los niveles a excepcion del

ultimo nivel.
7.3.2 Diseiio por corte y capacidad

A diferencia de las losas, en el caso de las vigas no sélo se hace una verificacidn por corte,
sino también se calcula el didmetro de los estribos y el espaciamiento que deben de tener
estos para que el elemento pueda soportar las solicitaciones. En toda seccidn, se debe de

cumplir con la siguiente desigualdad.
OVu < @(Vc +Vs)

En el caso de disefio por corte, el factor de reduccién de resistencia @ es 0.85. Como ya se
ha visto anteriormente, Vc representa la resistencia del concreto ante fuerzas de corte y se

calcula con la siguiente férmula.
Ve =0.53x,/fc*bw=d=8.64ton

En el caso de la viga V-12, al tener una seccion de 25x50 cm, tendra una resistencia nominal
al corte de 8.64 ton. Luego de calcular Vc es posible obtener el valor minimo que debe de
tomar Vs y con la siguiente férmula podemos obtener el espaciamiento necesario del

refuerzo transversal.

S_Av*fy*d
B Vs

S representa el espaciamiento de los estribos. En la edificacion a disefiar, se utilizardn

estribos de 3/8”. Entonces Av sera de 1.42 cm2 (2 ramas).
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Como se menciond en la parte inicial de este capitulo, la norma establece requisitos
especiales para elementos que tengan responsabilidad sismica. Uno de estos requisitos es
que el elemento sea disefiado para asegurar que la falla sea ductil. Esto se logra a través del
disefio por capacidad. Ante ello, la norma menciona que la fuerza cortante de disefio Vu no

debe ser menor a Vuc el cual se calcula con la siguiente férmula.

> Mn
Vuc = T + 1.25 * Visostético < 2.5Vu

Mnd + Mni  1.25(Wm + Wv) *In

= < 2.
Vuc ™ + > < 2.5Vu

Ademas, establece zonas de confinamientos con una longitud de 2 veces el peralte medido
desde las caras de los nudos. En dichas zonas, la norma establece que el espaciamiento de

los estribos debe ser menor que:

o d/4
e 10 veces el didmetro de la barra longitudinal de menor didmetro
e 24 veces el diametro del estribo

e 30cm

Fuera de la zona de confinamiento, el espaciamiento maximo de los estribos debe ser d/2.

Para la viga V-12, a continuacidn, se procederd a calcular las fuerzas cortantes tltimas

obtenidas a partir de las combinaciones de carga.

Tabla 7.10 Cortantes en servicio de la viga V-12

CARGA Volado S1 S2 S3 S4 S5 S6

MUERTA V+ 0.00 3.2 2.38
V- 1.65 3.72 2.38

VIVA V+ 0.00 0.78 0.4
V- 0.36 0.88 0.4

SISMO V+/- 0 13.64 | 13.64 13.64 2.53 2.53 2.53
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Tabla 7.11 Cortantes tltimas la viga V-12

Carga Volado S1 S2 X S4 S5 S6

1.4 CM+1.7CV | V+ 5.81 4.01
V- 2.92 6.70 4.01

1.25(CM+CV)iS | V+ 13.64 | 13.64 | 18.61 | 2.53 | 2.53 6.00

V- 2.51 19.39 | 13.64 | 13.64 | 6.00 | 2.53 2.53

0.9CM+S V+ 13.64 | 13.64 | 16.52 | 2.53 | 2.53 4.67

V- 1.49 16.98 | 13.64 | 13.64 | 4.67 | 2.53 2.53

ENVOLVENTE | V& 2.92 19.39 | 13.64  18.61 | 6.00 | 2.53 6.00

Luego, procedemos a calcular las cortantes por capacidad. Debemos de tener en cuenta que
dichas fuerzas dependen de las cargas muertas y vivas que actiian sobre la viga. Dichas
cargas ya las vimos en el andlisis por cargas de gravedad. Ademas, también se utilizaran los

momentos nominales obtenidas del arreglo proporcionado por en el disefio por flexion.

Tabla 7.12 Momentos nominales en la viga V-12

Luz1 Luz2 |
Ln (m) 2.78 4
Wm (ton/m) 2.10 1.19
Wv (ton/m) 0.6 0.2
Mnd+Mni (ton.m) | 49.32 | 34.44

Tabla 7.13 Cortante por capacidad de la viga V-12

Wv+Wm (ton) 2.70 2.70 2.70 1.39 1.39 1.39
V capacidad (ton) | 22.43 22.43 12.09 12.09

Con las cortantes ultimas y las cortantes por capacidad podemos obtener la envolvente de

disefio. A continuacion, se mostraran las cortantes finales de diseqo.

Tabla 7.14 Cortantes dltima de disefio en la viga V-12

Vu final (ton) 22.43 13.64 22.43 12.09 2.53 12.09




Con estas solicitaciones, procederemos a realizar el disefio por fuerza cortante.

Tabla 7.15 Célculo de refuerzo vertical en la viga V-12

4 o
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Vu 2.92 22.4 13.6 22.4 12.1 2.5 12.1
$Vc 7.3 7.3 7.3 7.3 7.3 7.3 7.3
Vs (ton) 0 17.75 7.40 17.75 5.58 0.00 5.58
Av (cm2) 1.43 1.43 1.43 1.43 1.43 1.43 1.43
S req (cm) - 15 36 15 48 48
S max (cm) 11.3 11.3 22.5 11.3 11.3 22.5 11.3
S a colocar (cm) 10 10 20 10 10 20 10
Confinamiento (cm) - 100 100 100 100
Arreglo 3/8"@ .10 10 0 3/8"@ .10 Rto @ .20 10 o0 3/8"@ .10 Rto @ .20

Figura 7.6 Disefio final de la viga V-12

7.4 Diseno de columnas

Hasta ahora, sélo se ha visto el disefio de elementos horizontales. Las columnas, al ser elementos

verticales, tienen un comportamiento distinto. Estos elementos no sé6lo presentan flexion pura, sino

los momentos vienen acompaifiados de cargas axiales. Ademas, al tener un eje perpendicular a las
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cargas de sismo, soportan cortantes provenientes principalmente de este tipo de solicitaciones. Es

por ello, que las columnas se disefian por flexocompresion y corte.

7.4.1 Diseiio por flexocompresion

Debido a que se tiene tanto flexiéon como compresion, las columnas no tienen un tnico
estado limite, sino posee un estado limite para cada combinacién de momento y carga axial.
Todo esto se representa a través del diagrama de interaccion. En este gréfico, el borde del

diagrama representa a la curva generada al unir los distintos estados limites de la columna.

Para obtener el diagrama de interaccion, debemos definir el drea de la columna y también
la distribucion del acero longitudinal. Se debe de tener en cuenta que la forma de
distribucion del acero influye en gran medida en el diagrama de interaccion. Mientras mds
alejado se encuentre el acero del eje neutro del elemento, mayor resistencia a flexion le

proporcionard a la columna.

El diseno por flexcompresion consiste en iterar la cantidad de acero en el elemento hasta
conseguir que todas las cargas dltimas obtenidas por las distintas combinaciones de carga
se encuentren dentro del diagrama. Este procedimiento se debe de realizar para las 2
direcciones de andlisis. Esto se debe que, a diferencia de las vigas, las columnas estdn

afectadas por momentos en las 2 direcciones.

La norma menciona que la cuantia minima que se le debe de proporcionar a una columna
es el 1%, mientras que la cuantia méxima es del 6%. Entonces, la iteracion partird otorgando
a la columna una cuantia cercana a 1%. En el caso de la edificacion en estudio, se ve que se

cuenta con 12 columnas. Ademds, existe gran cantidad de muros. Esto causard que las
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solicitaciones sismicas en las columnas sean menores. Por lo que se presume que la cuantia

de disefio estard muy préxima a la cuantia minima.

Como ejemplo, se disefiard la columna 15 a nivel de cimentacién. Como nomenclatura, a la
direccion X se le llamard 2, mientras que a la direccion Y se le denominard 3. A

continuacion, se muestran las cargas ultimas de este elemento.

Tabla 7.16 Cargas ultimas en la columna 15

Combo P V2 V3 M22 mM33

tonf tonf tonf tonf-m tonf-m
1.4M+1.7V -98.5 -0.1 2.6 2.4 -0.1
1.25(M+V)+Sx Max -75.9 0.3 2.4 2.5 0.5
1.25(M+V)+Sx Min -93.6 -0.5 1.9 1.5 -0.7
1.25(M+V)+Sy Max -58.9 0.5 2.7 3.7 0.7
1.25(M+V)+Sy Min | _110.6 -0.7 1.6 0.3 -0.9
0.9M+Sx Max -41.4 0.3 1.4 1.6 0.5
0.9M+Sx Min -59.1 -0.5 0.9 0.5 -0.7
0.9M+Sy Max -24.4 0.5 1.7 2.8 0.7
0.9M+Sy Min -76.1 -0.6 0.6 -0.6 -0.9

Dicha columna tiene una seccion de 25x50 cm. El acero minimo segtin la norma seria 12.5

cm?2. Entonces, la primera iteracion se realizard colocando 8 varillas de 5/8” (16 cm2).

.50

25

Figura 7.7 Acero longitudinal de la columna 15
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A continuacion, se muestra el diagrama de interaccién de la columna para la direccién

paralela al lado de mayor longitud.

M22

350.0

-30.0 20.0 30.0

Figura 7.8 Diagrama de interaccion en la direccién 2 de la columna 15

En este diagrama, en el eje X se encuentra la resistencia a flexion, mientras que en el eje Y
se encuentra la resistencia a cargas de compresion. Se observan 2 diagramas. El exterior
representa a la resistencia nominal de la seccion. Mientras que la curva interior representa
a la resistencia de disefio. Cerca de la flexion pura, el diagrama muestra un cambio notable
en la curvatura. Esto se debe a que el factor de reduccién de resistencia varia de 0.7 a 0.9.
Ademads, para la resistencia de disefio, la norma limita la resistencia a compresion. Dicho

limite se calcula con la siguiente férmula.

@Pn = 0.7 x 0.8 * (0.85 * f'c *x (Ag — Ast) + Fy * Ast)

El proceso de diseiio mostrado hasta ahora es para las columnas cortas. En este tipo de
columnas, se desprecian los momentos de segundo orden. Para verificar que una columna
sea corta y se pueda despreciar los efectos de esbeltez, la norma presenta la siguiente

inecuacion.
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k*In 3412 M min
— * —
- (M max)

Ademds, se indica que para Mmin/Mmax es negativo si el elemento se flexiona en curvatura
doble. Esto ocurre en las columnas de las edificaciones convencionales como es el caso de

esta edificacion. Entonces, la inecuacion se puede reducir a la siguiente.

k*in
< 34

r

El valor de K serd de 1 debido a que se la puede asumir empotrada en los extremos. La
altura libre de la columna es de 2.4m en todos los pisos y el radio de giro es el 30% de la
dimension de la columna en la direccidn en la cual se estd considerando la estabilidad. El

caso mas critico sera cuando r sea 0.15.

124 <34
0.15 —

16 < 34

De esta forma, verificamos que la edificacion en estudio posee columnas cortas. Entonces,
se procederd a verificar que las solicitaciones tltimas se encuentren dentro del diagrama de

interaccion de diseqo.

Figura 7.9 Diagramas de interaccién de la columna 15
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Como se observa, todos los puntos obtenidos por las cargas tltimas se encuentran dentro

del diagrama de disefio. Es decir, el disefio propuesta cumple.

7.4.2 Diseiio por corte y capacidad

La resistencia a corte de los elementos de concreto se ve afectada por las cargas axiales; por
ello, la férmula para calcular Vc en las columnas es distinta a la usada para el caso de las
vigas. Ademads, en el caso de las columnas no sélo se trabaja con la envolvente del diagrama
de cortantes, sino se debe de analizar cada combinacién de carga ya que tienen cargas

axiales distintas.

Nu
dVe = $0.53 * [fic » (1 + 140,49) sbw*d

Al igual que para las vigas, la norma especifica que las columnas con responsabilidad
sismica también deben de disefiarse para tener una falla ddctil. En este caso, para calcular
la cortante asociada a la capacidad de flexocompresion, la norma establece la siguiente

formula.

Mni + Mns

Vcap = T

Ademds, indica que, para calcular las resistencias nominales a flexion, debemos de utilizar
el diagrama de interaccion. Esta resistencia a flexion dependerd de la carga Pu. Debido a
que tenemos varios Pu por las distintas combinaciones de carga, se utilizard aquel Pu que
este asociado a la mayor resistencia nominal a flexiéon (Mn). Finalmente, la norma limita la
cortante por capacidad a 2.5 veces la cortante dltima obtenida por las combinaciones de

carga. A continuacién, se muestra un esquema de cdmo obtener dicho Mn.
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Figura 7.10 Esquema para obtener el Mn del diagrama de interaccién

Por otro lado, 1a norma establece zonas de confinamientos, las cuales no deben de tener una
longitud menor que la sexta parte de la luz libre del elemento, la mayor dimensién de la
seccion del elemento y 50 cm. En dichas zonas, la norma establece que el espaciamiento de

los estribos debe ser menor que los siguientes puntos.

e &8db
e [a mitad de la menor dimensién de la seccion

e 10cm

Fuera de esta zona, el espaciamiento de los estribos debe ser menor que los siguientes

puntos.

e 16db

e 48 de

e La mitad del peralte efectivo

e Menor dimensién de la seccion

e 30cm

De los diagramas de interaccion de la columna 15, obtenemos los momentos nominales

mayores para ambas direcciones. En la direccion 2, dicho momento es de 24 ton.m, mientras
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que en la direccién 3 es de 12 ton.m. Con ello, procedemos a calcular la cortante por

capacidad.

|4 33 = 24+24—20t

cap33= — —= on
12 +12

Vecap 22 = >4 =10 ton

Como se menciond, la norma limita esta cortante a 2.5 veces la cortante dltima mayor. En
este caso, dicho limite serd de 7.53 ton para la direccién 3 y 2.42 ton para la direccion 2.
Ademés, la zona de confinamiento tendrd una longitud de 1m y el espaciamiento miximo
en dicha zona serd de 10 cm. Fuera de esta zona, el espaciamiento médximo sera de 22 cm.
Con todo esto, se puede calcular el espaciamiento de disefio para ambas direcciones

considerando estribos de 3/8”.

Tabla 7.17 Disefio por cortante de la columna 15 direccién 2

Direccién 22 V2 alt \ V2max V2 Vs Sreq Smax \ S inst
Combo tonf ‘ tonf tonf cm cm ‘ cm
1.4M+1.7V 98 0 2.42 242 | 10.2 0 10 10
1.25(M+V)+Sx Max 71 1 2.42 242 | 9.2 0 10 10
1.25(M+V)+Sx Min 98 1 2.42 242 | 10.2 0 10 10
1.25(M+V)+Sy Max 46 1 2.42 2.42 8.3 0 10 10
1.25(M+V)+Sy Min 123 1 2.42 242 | 11.1 0 10 10
0.9M+Sx Max 37 1 2.42 242 | 79 0 10 10
0.9M+Sx Min 64 1 2.42 2.42 8.9 0 10 10
0.9M+Sy Max 12 1 2.42 242 | 7.0 0 10 10
0.9M+Sy Min 89 1 2.42 242 | 9.8 0 10 10

Tabla 7.18 Disefio por cortante de la columna 15 direccién 3

Direccién 33 V3 alt \ Vimax V3 Vs Sreq Smax \ S inst
Combo tonf ‘ tonf tonf tonf cm cm ‘ cm
1.4M+1.7V 98 3 7.53 7.53 | 11.5 0 10 10
1.25(M+V)+Sx Max 71 2 7.53 7.53 | 10.3 0 10 10

1.25(M+V)+Sx Min | 98 2 753 | 753 | 115 | 0 10 10
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1.25(M+V)+Sy Max_| 46 3 753 | 753 | 93 0 10 10
1.25(M+V)+Sy Min | 123 1 753 | 753 | 125 | 0 10 10
0.9M+Sx Max 37 1 753 | 753 | 89 0 10 10
0.9M+Sx Min 64 1 753 | 753 | 100 | 0 10 10
0.9M+Sy Max 12 2 753 | 753 | 7.8 0 10 10
0.9M+Sy Min 89 0 753 | 753 | 1.1 | 0© 10 10

Entonces, el disefio de la columna 15 seré el siguiente.

7.5 Diseino de muros

Figura 7.11 Disefio de la columna 15

También conocidos como placas o muros de corte, estos son los principales elementos en soportar

las cargas de corte provenientes de los sismos. Esto se debe a que tienen una gran rigidez en

comparacion con las columnas. Los muros esbeltos se comportan como elementos sometidos a

flexocompresion. Es decir, pueden ser disefiadas con las hip6tesis basicas de flexién. Sin embargo,

si los muros son bajos, ya no se podrdn considerar dichas hipétesis, sino se deberad tomar en cuenta

la distribucion no lineal de las deformaciones. Para determinar si un muro es esbelto, la relacién

de alto-ancho deberd de ser mayor o igual a 2. En el caso de la edificacion en estudio, todos los

muros son esbeltos.

7.5.1 Diseiio por flexocompresion

El disefio por flexocompresion de los muros es similar que las columnas. Es decir, se itera

la cantidad de acero hasta conseguir que las cargas udltimas se encuentren dentro del
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diagrama de interaccion de disefo. Para la resistencia a flexocompresion, se colocan 2 tipos
de acero, uno distribuido en el alma que suele ser de didmetro menor y otro concentrado en
los extremos de un didmetro mayor. Estos extremos en el cual se concentra el acero se les

denomina nucleos.

Para el célculo del refuerzo vertical y horizontal minimo, la norma establece 2 casos.

i p h =0.002
Vu <0.27 « Acw */f'c _){pv: 0.0015
p h =0.0025

Vi > 027 * Acw * JF° h
“ Aew s fe= {p v = 0.0025 + 0.5(2.5 — %)(ph ~ 0.0025) = 0.0025

Ademéds, menciona que el espaciamiento méximo de las barras serd de 40 cm o 3 veces el
espesor del muro. Como ejemplo, a continuacion, se mostrard el disefio del muro 5 a nivel

de cimentacidn.

En los capitulos anteriores ya se ha visto las solicitaciones por cargas de gravedad y sismo
que afectan al muro 5. Con ello, podemos calcular las cargas ultimas utilizando las distintas

combinaciones de carga.

Tabla 7.19 Cargas ultimas del muro 5

Combo P V2 V3 M22 mM33

tonf tonf tonf tonf-m tonf-m

1.4AM+1.7V -274.0 2.4 0.0 0.0 15.7
1.25(M+V)+Sx Max | -203.2 104.3 1.1 2.3 984.3
1.25(M+V)+Sx Min -274.0 -100.3 -1.1 2.3 -957.4
1.25(M+V)+Sy Max | -228.0 33.2 3.4 7.2 305.1
1.25(M+V)+Sy Min -249.1 -29.2 -3.4 -1.2 -278.1
0.9M+Sx Max -115.8 103.4 1.1 2.3 978.8
0.9M+Sx Min -186.6 -101.2 -1.1 -2.3 -962.9
0.9M+Sy Max -140.7 32.3 34 7.2 299.6
0.9M+Sy Min -161.8 -30.1 -34 -7.2 -283.7
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La direccion 2 es la direccion paralela al lado mds largo del muro; por ello, se muestran
grandes cortantes en dicha direccion. Entonces, del cuadro anterior obtenemos que la

cortante dltima mayor es de 155 ton.

La resistencia a corte que aporta el concreto se muestra a continuacion.

@Vc = 0.85 % 0.53 * V210 * 0.8 x 585 * 0.25 = 76 400 kg = 76.4 ton

Entonces, el refuerzo minimo en el alma de la columna debera de calcularse con las

siguientes férmulas.

ph =0.0025

Vu > 0.27 * Acw */f'c = hm
pv =0.0025+ 0.5(2.5 — m)(ph —0.0025) = 0.0025

De las formulas anteriores, podemos deducir que la cuantia minima tanto vertical como
horizontal es de 0.0025, la cual equivale a 2 capaz de acero de 3/8” distanciadas en 20 cm.
Luego de realizar varias iteraciones con el acero longitudinal, a continuacidn, se muestra el
arreglo necesario para que las solicitaciones ultimas se encuentren dentro del diagrama de

interaccion de disefio.

Figura 7.12 Refuerzo longitudinal del muro 5
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Figura 7.13 Diagrama de interaccién del muro 5

por flexocompresion para ambas direcciones.

ello, la norma propone la siguiente inecuacion.

Ilm

600 >kAénel
m

Sic>=

Ainel

—— > 0.005
hm

entonces se requiere nucleos confinados

95

Como se observa, la distribucion de acero propuesta es suficiente para satisfacer el disefio

Ademads de ello, la norma pide verificar si el elemento requiere de nicleos confinados. Ante
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En dicha inecuacion, Im representa la longitud del muro en el plano horizontal, hm la altura
total del muro y Ainel el desplazamiento lateral inelastico producido por el sismo de disefio
en el nivel mds alto. Por otro lado, el valor de C representa la longitud de la zona en
compresion del muro calculada para la fuerza en compresion dltima y la resistencia

momento nominal relacionada al desplazamiento de disefio (Ainel).

Im 585 cm

Ainel ~ 600 = 0.005
hm

=195cm
600 *

En el caso de la placa 5, el valor de C estard asociado a una carga axial de 274 ton y un
momento nominal de 2000 ton.m. Con dichas cargas, el valor de C es de 112 cm. Entonces,
seglin la udltima inecuaciéon planteada, este muro no requiere bordes confinados. Esta
inecuacién ha sido criticada anteriormente por ingenieros especialistas como por ejemplo
Antonio Blanco. El consideraba que dicha inecuacién era poco conservadora. Es por ello

que, en el caso de este muro, confinaremos los bordes.

La norma E.060 establece que la longitud de los bordes confinados no debe ser menor que
(C-0.1 lm) y C/2. Segun ello, para la placa 5, la longitud de este borde debe ser minimo de
60 cm; sin embargo, conservadoramente se le dotard de nucleos de 90 cm de longitud.
Ademads, también establece que la separaciéon maxima entre ramas de refuerzo transversal
en los nicleos debe ser de 35 cm. Para satisfacer ello, se colocaran 2 estribos de 3/8” y un

gancho de 3/8” cada 20 cm.

7.5.2. Diseno a corte

Al igual que las columnas, el disefio a corte de los muros debe de hacerse por capacidad.

Para estimar la cortante por capacidad, la norma establece la siguiente férmula.

Mn
= * ——
Vucap =Vu T
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La norma asume que la sobrecapacidad que se tiene para momentos flectores, es la misma
que para la fuerza cortante. Esto se cumple cuando la falla se da ante una carga axial
constante. Ademas, la norma establece que el factor de amplificacién maxima de la cortante

ultima debe de ser igual al factor de reduccién R.

Para obtener la resistencia a corte que debe proporcionar el acero, utilizaremos la ecuacién
general de disefio por resistencia. Se debe de tener en cuenta que, para los muros, la norma

limita la resistencia nominal total de la seccion.

Vn <2.6*Acw x./f'c

Ve + dVs =Vu

S_n*Ash*Fy*d
B Vs

En el caso del muro 5, la cortante ultima Vu es de 104 ton y el momento ultimo es de 984
ton.m. Para obtener el momento nominal trazamos una linea horizontal a partir del momento
ultimo mencionado. En este caso, dicho momento nominal es de 2000 ton.m. Por lo tanto,

el factor de amplificacion para la cortante dltima es de 2.

Vecap = 2 * 104 ton = 208 ton

Para calcular la resistencia a corte que aporta el concreto, en el caso de los muros la norma

establece una variable adicional: la esbeltez.

Ve=ax*,/f'cxbxd
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Donde:

(

hm
a = 0.53 para muros esbeltoz (m > 2)

hm
a = 0.80 para muros robustos (m < 1.5)

Para muros intermedios se debe interpolar

En el caso de la edificacion en estudio, todos los muros son esbeltos, por lo que el valor de
a es 0.53. Con ello, se procede a calcular la resistencia a corte proporcionada por le concreto

y la resistencia que deberd proporcinar el refuerzo horizontal.
Ve =053%,/fcxbxd=289.9ton
Veap =@« (Vc + Vs)

De las dos ecuaciones anteriores, podemos obtener que la resistencia a corte que debe de
aportar las varillas horizontales (Vs) debe ser de 155 ton. En este caso, se utilizardn 2 capaz
de varillas de 3/8". A continuacidn, se procedera a calcular el espaciamiento requerido para

este arreglo.

S_n*Ash*Fy*d

=19
Vs cm

Entonces, se colocaran las barras horizontales cada 20cm. Con ello, el disefo final del muro

5 serd el siguiente.

5.85

| .90

N N A A

.90 .

T3]

0
™

$3/8"@ 20 /

$3/8"@ 20 /

1081" 1041”
2% 3/8"0@.20+ ® 3/8'0@.20+
[3/8°0@ 20 3/8"6@ 20

Figura 7.14 Disefio del muro 5



99

7.6 Diseino de escaleras

El disefio de la escalera es similar al disefio de la losa maciza unidireccional. En el caso del tramo
analizado en el capitulo anterior, se observa que el elemento presenta Unicamente momentos
positivos. En el tramo de la garganta, es momento méaximo es de 3.60 ton.m. En el descanso
superior, dicho momento es de 3.45 ton.m y en el descanso inferior es 1.83 ton.m. Con estas
solicitaciones, procederemos a calcular el acero requerido. En la direccidn perpendicular al eje de

la escalera se procederd a colocar el acero minimo.
As min garganta = 0.0018 * 100 * 15 =2.7cm2 = ¢ 3/8" @.25 (una capa)
Asmindescanso = 0.0018 * 100 * 15 =3.6 cm2 = 20 3/8" @.30 (dos capas)
Con los momentos sefialados anteriormente, se procedera a calcular el acero requerido.

Tabla 7.20 Calculo de acero de la escalera

Ubicacidn Mu As (cm2) Barras
(ton.m)
Descanso 3.45 5.5 $1/2@.25
sup.
Garganta 3.6 8.63 ¢12@.15
Descanso inf. 1.83 2.9 $3/8@.25

Para el célculo de los aceros requeridos se utilizaron las mismas férmulas e hipdtesis mostradas en
el disefio de losas. Ademds, para los descansos se considero un peralte efectivo de 17cm, mientras

que, en la garganta, 12 cm.

Ademas, procederemos a realizar la verificacién por corte. A continuacion, se muestran las

resistencias tanto de los contrapasos como de la garganta.
@Vc garganta = 0.85 x 0.53 * V210 * 12 x 0.1 = 7.8 ton

@Vc descanso = 0.85 * 0.53 V21017 * 0.1 = 11 ton

En el andlisis estructural, se mostré que la cortante mdxima en este tramo de escalera es 4.29 ton.
Es decir, el peralte proporcionado es suficiente. A continuacidn, se mostrard el disefio de la

escalera.



100

Figura 7.15 Disefio de la escalera

7.7 Diseno de cimentaciones

Las cimentaciones son los elementos encargados de transmitir las cargas de la edificacion al suelo.
Un correcto disefio se enfoca tanto en la resistencia del concreto armado como en la resistencia del
suelo. Es por ello que, al momento de disefar este tipo de elementos, debemos de verificar que las
presiones en el suelo sean menores que la presion admisible del suelo. En caso de tener presiones
mayores a este, se producirian asentamientos los cuales podrian dafiar a la superestructura. La
manera en la que se puede controlar estas presiones, es a través del tamafio de la cimentacion. Al
tener mayor drea apoyada en el terreno, se obtendrdn menores presiones sobre este. Entonces, para
poder realizar el disefio de concreto armado, primero debemos de calcular el drea de este elemento.
En la edificacion en estudio, se tienen 4 zapatas aisladas y 3 zapatas combinadas. Este tipo de

configuracion se debe a la cercania de los muros y columnas. A continuacion, se muestra ello.
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Figura 7.16 Configuracién de la cimentacion

Ademads, en el capitulo dos se mencioné que la profundidad de cimentacién serd de 1.20m. Sin
embargo, para el pit del ascensor es necesario tener una profundidad libre de al menos 1.50m. Por

ello, en la zona del ascensor, la gran zapata tendrd un desnivel. A continuacién, se muestra ello.

125, 1.55 ,25,
1 il 1
N.P.T.20.00 N.P.T.20.00
LQ“ £ | [ P e C‘;J
T RS S S S LS A R S S,
[
j) |
NFZ-120 9 % - -
I~ =
NEEZ=175 9 L ol
]
Wy %}
" :
NFFZ-2.30
| 65 . 65 3.15 55 . 65 |
] ) |

Figura 7.17 Configuracién de la cimentacion en la zona del pit del ascensor
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Durante este capitulo, se disefiard la zapata aislada asociada a la columna 15. Las cargas que

transmite dicha columna a la cimentacién son las siguientes.

Tabla 7.21 Cargas en servicio en la zapata aislada

Carga Fx Fy Fz Mx My
ton ton o] ton.m ton.m
Dead -0.076 1.287 -62.300 -2.735 -0.163
Live -0.010 0.443 -11.925 -0.942 -0.020
Sismo X -0.350 -0.179 -7.429 -0.235 -0.924
Sismo Y -0.399 -0.398 -17.940 -0.692 -1.035

7.7.1 Dimensionamiento de la zapata

En el capitulo 2 se mostraron los resultados del estudio de mecédnica de suelos. En dicho
estudio, se mostré que el esfuerzo admisible del suelo es 4kg/cm2 mientras que la
profundidad de cimentacién es de 1.2m. Para dimensionar la zapata, como se menciond, se
debe de verificar que el esfuerzo en el suelo debido a las combinaciones de carga en servicio
debe ser menor al esfuerzo admisible. La norma E.020 Cargas establece cuales son estas

combinaciones de carga, las cuales se muestran a continuacion.

Tabla 7.22 Combinaciones de carga en servicio

Combinaciones de
Cargas en servicio
SL 1.1=1D+1L

SL 2.1=1D+0.7Ex
SL 2.2=1D-0.7Ex

SL 2.3=1D+0.7Ey

SL 2.4=1D-0.7Ey

SL 3.1=0.75D+0.75L
SL 3.2=0.75D+0.75L
SL 3.3=0.75D+0.75L
SL 3.4=0.75D+0.75L
SL 4.1=0.75D+0.525Ex
SL 4.2-0.75D-0.525Ex
SL 4.3=0.75D+0.525Ey
SL 4.4=0.75D-0.525Ey
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Como se observa, existen formulas en los cuales intervienes cargas sismicas, las cuales son
temporales. La norma E.060 en su capitulo 15 menciona que para estados de carga en los
que intervengan cargas temporales, se podra considerar un incremento de 30% en la presién
admisible del suelo. Es decir, para estas combinaciones el esfuerzo admisible serd de 5.2

kg/cm?2.

Ademas, la columna transmite momentos en las 2 direcciones. Por ello, para poder calcular
el esfuerzo que transmite la cimentacion al suelo se utilizardn las siguientes formulas para

cada una de las combinaciones de carga.

P 6Mx 6My

1=
=g itz B
2 = P +6Mx 6My
O“=B+«L " B+12 BZ+L
3= P 6Mx 6My
92 =B«L B+L12 BZ+L
P 6Mx 6My
o4

El proceso de calcular las dimensiones de la zapata es iterativo. Es decir, se proponen
distintas medidas hasta que todos los esfuerzos generados por las formulas anteriores sean
menores a los esfuerzos admisibles. Para el caso de la zapata en estudio, las dimensiones
finales, luego de realizar este proceso, son 1.45m y 1.70m. Uno de los criterios para escoger

estas dimensiones es buscar que la longitud del volado sea la misma para ambas direcciones.
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En este caso, el volado medird 60cm. A continuacidn, se mostrardn las presiones que se

obtienen para estas dimensiones.

Tabla 7.23 Esfuerzos sobre el suelo por cargas en servicio

¢Cumple?

ton/m2 ‘ ton/m2 ‘ ton/m2 ton/m2 ton/m2 ton/m2
SL1.1 35.68 35.07 25.15 24.54 30.11 35.68 40 OK
SL2.1 32.89 30.18 24.59 21.87 27.38 32.89 52 OK
SL2.2 26.03 27.66 18.67 20.30 23.16 27.66 52 OK
SL2.3 36.47 33.49 27.25 24.27 30.37 36.47 52 OK
SL2.4 22.46 24.35 16.01 17.90 20.18 24.35 52 OK
SL3.1 29.34 27.25 21.08 19.00 24.17 29.34 52 OK
SL3.2 24.19 25.36 16.65 17.81 21.00 25.36 52 OK
SL3.3 32.01 29.73 23.08 20.79 26.40 32.01 52 OK
SL3.4 21.51 22.87 14.65 16.02 18.76 22.87 52 OK
SL4.1 24.67 22.63 18.44 16.40 20.54 24.67 52 OK
SL4.2 19.52 20.74 14.00 15.22 17.37 20.74 52 OK
SL4.3 27.35 25.12 20.44 18.20 22.78 27.35 52 OK
SL4.4 16.85 18.26 12.01 13.42 15.13 18.26 52 OK

max 36.47

Para el caso de las zapatas combinadas, el andlisis de esfuerzos sobre el terreno se realizé

con la ayuda del software SAFE. A continuacion, se muestran los esfuerzos obtenidos.

Figura 7.18 Envolvente de presiones en el suelo
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Se puede ver que todos los esfuerzos son menores a 52 ton/m2. Es decir, las dimensiones

dadas a las cimentaciones cumplen con este requisito.

7.7.2 Diseno a corte

Para realizar el disefio del concreto armado, ya no se utilizarén las solicitaciones calculadas
anteriormente, ya que estds se calcularon con las combinaciones de carga en servicio. En
este caso, se usaran las combinaciones de cargas ultimas. A continuacion, se mostraran las

presiones obtenidas para dichas combinaciones.

Tabla 7.24 Esfuerzos sobre el suelo por cargas dltimas

ol 02 o3 o4 o5 0 max \

ton/m2 ton/m2 ton/m2 ton/m2  ton/m2 ton/m2

1.4D+1.7L 51.82
1.25(D+L)+Ex BEERS 45.64 35.67 31.80 40.65 49.51
1.25(D+L)-Ex eEM{t 42.04 27.21 29.55 34.63 42.04
1.25(D+L)+Ey REX! 50.37 39.47 35.23 44.92 54.61
1.25(D+L)-Ey REXJY 37.31 23.42 26.12 30.36 37.31
0.9D+1Ex 31.42 27.83 23.70 20.10 25.76 31.42
0.9D-1Ex 21.61 24.23 15.24 17.85 19.73 24.23
0.9D+1Ey 36.52 32.56 27.49 23.53 30.02 36.52
0.9D-1Ey 16.51 19.49 11.44 14.42 15.47 19.49
max 54.61

Como se observa, la presion mdxima ultima en el suelo es de 55 ton/m2. Entonces,
conservadoramente, para el disefio del concreto armado, se asumird que dicha presién es

constante en los volados de la zapata.

El disefio a corte sirve para calcular el peralte de la zapata. Generalmente, no se coloca
refuerzo vertical en estos elementos. Por ello, la resistencia proporcionada por el concreto
debe ser suficiente para cumplir con el disefio por resistencia. A diferencia de los elementos

analizados anteriormente, en las zapatas la cortante se da por flexion (a d de la cara dela



106

columna) como por punzonamiento (a d/2 alrededor de las caras de la columna). A
continuacidn, se mostrardn las férmulas para calcular la resistencia del concreto para estos

2 casos. El primero se refiere al corte por flexion y la segunda, a punzonamiento.
@Vc =0.85*0.53/fc*b, xd

PVec =0.85%1.06*,/fc*by*d

El proceso para obtener el peralte de la zapata es iterativo ya que la resistencia como el
cortante ultimo dependen de la altura de la zapata. Para el caso de la zapata en estudio, la
dimension final del peralte luego de realizar el proceso iterativo es de 50 cm. Esta longitud
es suficiente para que el refuerzo de la columna (5/8”) desarrolle su resistencia (35 cm) en
gancho estandar. Con todo ello definido, calculamos las cortantes ultimas y las resistencias

obtenidas.

Tabla 7.25 Verificacién de cortante en la zapata aislada

Caso Vu(ton) \ $Vc(ton)

V. Flexion X 16.7 46.6
V. Flexion Y 14.25 39.7
V. Punzonamiento 100.9 174.4

Para el caso de las zapatas combinadas, este analisis se realiz6 con el SAFE. A continuacion,
se muestran las fuerzas cortantes. Para la gran zapata combinada se escogi6 un peralte de
un 0.8 m (®Vc=45.7 ton). Mientras que para las zapatas que soportan a los 2 muros se

escogio un peralte de 70 cm (®Vc=39 ton).
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Figura 7.19 Fuerzas cortantes en la cimentacién en la direccién Y

Figura 7.20 Fuerzas cortantes en la cimentacién en la direccion X
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Las areas de color azul oscuro muestran las zonas en las cuales la cortante tltima es mayor
que la resistencia a corte de disefio. Sin embargo, estas zonas se encuentran a una distancia
menor a “d” de la cara de los muros. Por lo tanto, la cimentacién cumpliria con el disefio a

corte.

7.7.3 Diseno a flexion

Como se menciond anteriormente, en ambas direcciones se posee volados de 60 cm de
longitud. Para calcular el momento que se produce en la seccidon pegada a la cara de la
columna, se asumird que se presenta una presion constante de 55 ton/m2. A continuacion,

se muestran los resultados del disefio para una seccion de un metro de ancho.

Tabla 7.26 Calculo de acero por flexion en la zapata aislada

Volado Mu p=0.0018

(m) (ton.m) As (cm2) (cm?2)

Como vemos, el acero requerido por flexion es menor que el acero minimo. Para cumplir
con este ultimo requisito dotaremos de varillas de 5/8" separadas en 25cm. A continuacion,

se muestra el disefio de la zapata.

(ju)sz ©2,8/S

5/8"9@.25(inf)

NFZ—=1.20
h=.50

Figura 7.21 Disefio de la zapata aislada
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8. Conclusiones y comentarios

La estructuracién dada a la edificacién fue adecuada para poder soportar las cargas de
gravedad y cumplir con los requisitos de regularidad tanto en planta como en altura. Ademads,
el dimensionamiento de los elementos fue suficiente para poder cumplir con los requisitos
sismorresistentes de la norma E.030.

El periodo fundamental de la edificacion es 0.40 segundos. Este periodo es relativamente
corto para una edificacion de 7 pisos. Esto nos indica que se ha dotado de mayor rigidez a la
minima requerida por la norma.

La deriva maxima del edificio para el caso de andlisis espectral es de 0.0046. Segtin la norma
E.030 el limite es 0.007. Esto nos indica también que la edificaciéon se ha dotado a la
edificacién de gran rigidez. Es posible optimizar el disefio reduciendo las dimensiones de
los muros. Sin embargo, ello implicaria un nuevo disefio.

La resistencia sismica por lo general estd determinada por el cortante basal minimo. La
norma indica que para edificaciones regulares como lo es la edificacién estudiada, dicha
cortante debe ser el 80% de la cortante sismica estética. Para lograr ello, fue necesario utilizar
un factor de amplificacidon de 1.19 en la direccion X y 1.44 en la direccién Y. Con ello, la
cortante basal de disefio fue de 376 ton.

Los resultados del andlisis sismico determinaron que la edificacion no presenta
irregularidades ni en planta ni en altura. Esta configuracion hace que el andlisis realizado
posea menor incertidumbre.

Debido a que los muros toman el 98% de la cortante basal, se puede establecer que el sistema
estructural dotado a la edificaciéon es de muros estructurales. Ademds, al no presentar

irregularidades, el valor del factor de reduccién R es 6.
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El disefio de los elementos estructurales estaba determinado principalmente por las
solicitaciones sismicas y no por las de gravedad. Esto se debe al peligro sismico de la ciudad.
Ademas, las cortas luces que posee el edificio evitan que se produzcan grandes momentos
en los elementos por cargas de gravedad. Por ello, es necesario realizar el disefio por
capacidad a las vigas, columnas y muros los cuales tienen responsabilidad sismica.

Pese a que la mayoria de los muros no requerian bordes confinados segtin los criterios de la
norma E.060, conservadoramente se les doté de dichos bordes a todas las placas. Estos
ndcleos mejoran el comportamiento de la edificaciéon y evitan que durante los sismos
revienten los extremos de los muros.

Debido a la complejidad de la cimentacion, fue necesario el uso del software SAFE. Los
resultados obtenidos fueron comprobados utilizando calculos simplificados.

En el disefio de la gran zapata combinada, se considerd un desnivel en la losa para el pit del
ascensor. Este desnivel no fue considerado en el andlisis de la cimentacién en el SAFE
debido a que es puntual (1.7 m2). Ademas, para atenuar la incertidumbre que genera esta
irregularidad, la cantidad de acero que se colocaron en los muros de este desnivel fue alta
(cuantia de 2%). Otra solucion para evitar dicho desnivel seria establecer una profundidad
de cimentacion de 2.5m. Sin embargo, ello requeriria una mayor cantidad de concreto lo cual

encareceria el proyecto.
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