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RESUMEN

La presente tesis consiste en realizar el disefio estructural en concreto armado de un edificio
de forma irregular en planta para vivienda multifamiliar de 6 niveles, ubicado en el distrito de
San Borja, en la ciudad de Lima. El area del lote donde se construira la edificacion es de 678
m2 y tendra un area techada de 2771 m2. El terreno presenta una resistencia portante de 4
kg/cm?2.

El sistema estructural del edificio esta conformado por muros de corte (placas), columnas y
vigas. Los techos constan de losas aligeradas armadas en una y dos direcciones y losas
macizas armadas en dos direcciones. Para la cimentacion se emplean zapatas aisladas,
zapatas conectadas y cimientos reforzados.

Para realizar el modelaje de la estructura, se aplican criterios de estructuracion y
predimensionamiento en los que se plantea la ubicacion, distribucion en planta y altura y las
dimensiones tentativas de los elementos estructurales. Las secciones determinadas en este
proceso son verificadas en los siguientes procesos de analisis y disefio.

Para el analisis de cargas por gravedad se realiza previamente un metrado de cargas de los
elementos estructurales y se aplican a modelos, tipo lineas o areas, que representen mejor
su comportamiento. Para el analisis sismico, se determinan los parametros sismicos que
representan la accion del sismo de disefio en la estructura y se aplican a un modelo
tridimensional.

Del analisis sismico se determina si la rigidez lateral de la estructura es suficiente para
controlar los desplazamientos relativos de entrepisos (derivas) exigidos por la Norma E.030,
asimismo, se verifica el tipo de irregularidades, como torsion, que puede presentar la
estructura. Las derivas maximas que presenta la estructura a disefar son 1.3%0 en la
direccion “X” y 4.24%o en la direccion “Y”.

De ser posible y en la medida que la arquitectura lo permita, se busca eliminar las
irregularidades que presenta la estructura, para ello, se modifica las dimensiones de las
secciones de algunos elementos estructurales.

Determinadas las fuerzas internas que actuan en los elementos estructurales, se realiza el
disefio en concreto armado empleando el Método por Resistencia y por Capacidad de la
Norma E.060. Se determina el area de acero de refuerzo necesario en las secciones de los
elementos estructurales de manera que cada seccidén tengan mayor resistencia de disefio
que el efecto de las solicitaciones amplificadas. Asimismo, se busca que cada elemento
estructural tenga suficiente ductilidad, dandole mayor resistencia por corte que por flexion.

Finalmente, el disefio en concreto armado de los elementos estructurales es plasmado en
planos con detalles de los arreglos del refuerzo. Asimismo, se calcula el metrado y los ratios
de concreto, encofrado y acero por area techada. Se verifican que estos ratios estén dentro
de los rangos objetivos que se manejan en el ambito de la construccion.
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DESCRIPCION Y OBJETIVOS:

La presente tesis consiste en realizar el disefio estructural en concreto armado de un edificio de
forma irregular, de seis niveles, destinado a vivienda. El edificio estara ubicado en el distrito de
San Borja, en la ciudad de Lima, con las caracteristicas de suelo y sitio, propias del lugar indicado.

El area del lote de terreno donde se construira el edificio es de 678.30 m?2, con un area techada de
2771.42 m?. El terreno esta ubicado en una esquina de la zona interior de una manzana, por lo que
cuenta con dos limites de propiedad en dos zonas laterales contiguas.

El edificio consta de tres departamentos por nivel, con altura de entrepisos aproximadamente
iguales. El edificio tiene una forma asimétrica, y tiene irregularidad en planta, notoria. En el primer
nivel, cuenta con 10 estacionamientos vehiculares.

Los materiales, asi como sus propiedades mecanicas a utilizarse en el disefio, son convencionales
y corresponden a las ampliamente aceptadas para el disefio en concreto armado.

Los parametros sismicos, se eligieron de acuerdo a las caracteristicas de zona, de uso y de las
caracteristicas dinamicas asociadas a la configuracion y al sistema estructural propuesto.

Los objetivos de la tesis son:

e Proponer una estructuracion del edificio en base a un sistema estructural “dual”, de pérticos y
muros de cortante (placas) que le otorguen suficiente resistencia y rigidez lateral, para lograr
un adecuado comportamiento sismico.

e Disefiar los elementos estructurales del edificio con adecuada resistencia, rigidez y ductilidad,
en base a las exigencias del Reglamento Nacional de Edificaciones del Peru.

e Elaborar los planos de estructuras del edificio.

Firma asesor



A mi madre, Rosa, por el todo el amor que
siempre me ha dado y por inculcarme valores
y el estudio.

A mi padre, Pedro, por ensefiarme a
perseverar en la vida y porque desde donde

esté, sé que estard orgulloso.

A mi familia y a todas aquellas personas que
me apoyaron e hicieron posible esto.

EDWIN MARTIN CARRASCAL PEREZ



CAPITULO 1: GENERALIDADES. ........cceueieeetiaeretsassesessesssesessssssssessssssssesssssssssssssssssnsssssssensssssessssssssssassassenensns 1
1.1 (@] 1] 110 T PP PPRRPR 1
1.1.1 (0] (= 1)V ol o =Y o1 = | PR 1
11.2 ODbjJetivVOS ESPECITICOS ...ttt e e 1

1.2 10 13 o= Yo o T o SO SRSR 1
1.3 ArquItectura del PrOYECIO.......coo e 1
14 Reglamentos EMPIEAUOS .........coeviiiiieiieeee e 3
1.5 =3 (oo o] (oo £= e [N o [1<1=T o o T PRSPPSO 3
1.6 Materiales SEIECCIONATOS .......oeii ittt e e e e e et e e e e e e e e et eeeeeeeaannereneeaaeeeeannnneees 4
CAPITULO 2: ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO .....c.ceerirererereseseseeeeesessssssssssssssssssasssans 4
2.1 (074 (= g To T [ = (W o (1] = Tox o] o SRR 4
211 Estructuracion del @difiCiO........uuuui i 5

2.2 Pre dimensionamiento de elementos eStructurales ..o 7
2.21 Predimensionamiento de losas aligeradas en 1 dir€CCiON .............uvvvvvviiriiiiiiiiiiiiiieaaaans 7
222 Predimensionamiento de losas aligeradas en 2 dir€CCIONES .............uvvvvvvvvnieimiernieiniiiiininnnennannan, 8
223 Predimensionamiento de 10Sa MACIZA ...........oocuiiiiiiie e e e 8
224 Predimensionamiento de Vigas ..........ocueii ittt 8
225 Predimensionamiento de COIUMNEAS...........ocuiiiiiiiiiiie ittt e e e e e sneee e e sneeeas 8
226 Predimensionamiento de Muros de COMe ...........uuiiiiiiiiiii e 9
CAPITULO 3: METRADO DE CARGAS ........cocueueueueuecacceesesesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssnsssssessssssssssssssssans 10
3.1 CoNSIAEraciones GENETAIES ............uiiiiiiiiie et e e e e b e e e eanee 10
3.2 Metrado de cargas en losas aligeradas armadas en 1 direCCion ..........ccccceevvvvviviiiiiiiiiiicececeeeeeeeeee 10
3.3 Metrado de cargas en losas aligeradas armadas en 2 direCCIONes ...........cuveeeeeieiiiiiiiiiieeee e 12
3.4 Metrado de cargas €N 10SAS MACIZAS ........ccuuriiiieeiiiii e e e e e e e e 12
3.5 Metrado de Cargas €N VIGAS ......ccuuriiiiiiiiiii ettt e e e e e e e e s e e e e e e e 13
3.6 Metrado de cargas €n columNas Y PlACAS ........couiii i 15
3.7 Metrado de Cargas €N ©SCAIEIAS ........ooii it e e e e e e e e e e e e 16
CAPITULO 4: ANALISIS SISMICO ......cueirurereucurieuseresasesesssesessssesssesesssesssssseassssssasssessassstsssssssasssesassssasasens 17
4.1 (7= T =T = 1o =T [ SRR 17
4.2 ParametroS SISIMICOS ... ...ueiiiiiei ittt e e e e et e et e e e e e e st et e e e e e e e e e e aanneeeeeeaeeeaaannneees 17
421 W o] a1 1ioz=Ter (o] o I (74 O P PPRP PSRRI 17
422 Parametros de Sitio (S) ...eeii i 17
423 Factor de amplificacion SISMICa (C) ...ouueiiiiiiiiie i 18
424 L= Tox (o T o [T U <o I U T PP 18
425 Sistema estructural y coeficiente de reduccion sismica (R).....ccceeeviiiiiiiiiiieeiiiiieeee e 18

4.3 N = 1T 0 oo - ST 19
4.31 Modelo para el analisis MOAl ..........cooiuiiiiiiiie e 19
4.3.2 Y/ T0To [ 1S3 VA o T=1 T To [ 1 SRR 20

4.4 ANALISIS ©STALICO ..ttt e e e e et e e e e e e e e e e e e e e e e e nnneees 20
441 T Yo T ] o T o PSR 21

iINDICE



442 FUErza Cortante €N 1@ DASE .........eeiiieeeeeee et e e e e e e e e e e e e aaans 21

4.5 Analisis din@mico modal €SPECIral ..........cooiiiiii i 22
451 P o= (=Y = Tor (o I =] o= o 1 = | 22
452 1074101y o1 3o [T o7 ] 1 41 o] 1 E= Tox (o T o N 23
453 Verificacién del coeficiente de reduccion de fuerza sismica...........cccceeviiiieiiiiiiiiiiiiice e 23
454 Control de Derivas de Ntre PiSO .......ccc.uuiiiieiei it e et e e e e e e e e s e e e e e e e e e ennneees 24
455 Fuerza cortante minima en la base y factor de amplificaciéon de fuerzas sismicas .................. 25
45.6 Junta de Separacion SISIMICA (S) . ... vueeiriiiiee ittt e e s rbb e e s srnb e e e e s rabeee e 25

CAPITULO 5: FUNDAMENTOS DE DISENO EN CONCRETO ARMADO ........c.cceoeeeeeeeereneeesesesesesessssnnns 25

5.1 DT ET Y aTo TN o o) i 1= (1o o I PEST 27

5.2 (D1 E7=1 g To I oo ] o] 1 = | {= Y 29

53 Disefo por flIeX0 COMPIESION ...ttt e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e ennneees 29

CAPITULO 6: DISENO DE LOSAS ALIGERADAS .........cccoeetruereeersreseessssesessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssnsnes 30

6.1 Analisis estructural en losas aligeradas ..., 31
6.1.1 Analisis estructural para losas aligeradas en 1 direCCiOn............cocoeveveviiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeee 31
6.1.2 Analisis estructural para losas aligeradas en 2 dir€CCIiONeS...........ccovueeieiiiiiieiniiiee e 31

6.2 Consideraciones adicionales para el disefio de losas aligeradas ...........cccoeeveieiiiiieieiiciee e 31
6.2.1 DiSEM0 POF FIEXION ...t e e e e e e e e e e e et e e e e e e e e s e s tabreaeeeaeeeannnnrens 31
6.2.2 1 ET=T a o R o o] g ot ] 1 (= Y 32
6.2.3 Refuerzo por contraccion y temperatura ...........coouueiiiiiiiei e 32
6.2.4 Control de deflEXIONES ...t e e e e e e e s e e e e e e e e 32
6.2.5 1070) 3 (N0 Lo (= DT o SRR 33

6.3 Ejemplo de disefo de losa aligerada en 1 dir€CCiON ..........ocovvvviviiiiiiiiiiiiieeeeeee e 33

6.4 Ejemplo de disefio de losa aligerada en 2 dir€CCIONES .......cceveiiciiiiiiieee e 36

CAPITULO 7: DISENO DE LOSAS MACIZAS .......ccoeerruereiereaeeeesssssessssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssasssssensasns 38

71 Analisis estructural €n 10Sas MACIZAS ........c..uuiiiiiii e e 38

7.2 Consideraciones adicionales para el disefio de losas aligeradas .........ccccccooiiiiiiiiiiiiiiiniiiieeeee e 39
7.2.1 (D EST=Y g ol oTo] gt 1= (o ] o [ PSR 39
7.2.2 DiSEMA0 PO COMANTE ...ttt e e e e s e e e e e e 39
7.2.3 (070 8 (SN0 LN (= (U= o TP RPRR 39

7.3 Ejemplo de diSefio de [0S8 MACIZA ........cooiiiiiiiiiei e e 39

CAPITULO 8: DISENO DE VIGAS. ......coccieeeeeucietesssesessssssessesssssssssssssesssssssessssssssssssssssssssssssssssssssssasssssensses 42

8.1 F N = 1T =T 0T = S 42

8.2 Consideraciones adicionales para el diSefio de Vigas...........coeiiiiiiiiiiiiiiiie e 42
8.2.1 (D1 ET=T aTo R oL g (=) d [ o SRR 42
8.2.2 DISEMA0O POF COME ....iiiiieeeiitt ettt e et e e e e e e e e e e e e s e e e e e e e e e e ennneees 43
8.2.3 Control de deflEXIONES ...t e e e e e e e e e e e e e e nanra e e e e e e e e e e nnneees 45
8.24 (070 a1 1ol o L= 11U ] =T (o] o I SRR 46
8.2.5 Corte del refuerzo 1ongitudiNGl.........ooo e 47
8.2.6 Empalmes por traslape del refUerzo...........ooouuiiiiiiiiiii e 48

8.3 EJeMPIO A€ AISEM0 ... e e e e 48

CAPITULO 9: DISENO DE COLUMNAS ........ccourteureresareresssesessssesssssesssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssassnens 57



9.1 ANALISIS BSITUCIUIAL. ... ..ot e et e e e e e e et e e e e e e e eaa e e saaeeenaanaas 57

9.2 Consideraciones adicionales para el disefio de CoOlUMNAS............ccccviiiiiieiiiiiiiiiiiee e 57
9.2.1 EfECtOS A€ ESDEIEZ ... 57
9.2.2 Disefio por flexo compresion Uniaxial .............oooceieiiiiiie e 58
9.2.3 Disefio por flexo compresion biaXial .............ooiieiiiiiiiee e 58
9.24 D1 E7=T a T R o o] o] 1 (= T 59
9.2.5 Empalmes por traslape del refUEIZO............cooiiiiiiiiiii e 61

9.3 EJEMPIO A& AISERIO ...t e e s 61

CAPITULO 10: DISENO DE MUROS DE CORTE ......cocvuiueirtrneseeesssesesessssssesssssssssssssssssnsssssssesssssssssssssensnnes 66

101 ANAIISIS @STIUCTUIAL ... e e e e s bbb e e e e e e e e anbreeeeeaeas 66

10.2 Consideraciones adicionales para el disefio de muros de Corte ..........cccvveiveeeeiiiciiiieiee e, 67
10.2.1 DisefNo por fleX0 COMPIESION .....c.oiiiieiiiiee ettt e e e e e e e e ee e e e e e e e nnneees 67
KO IZ37ZN 111 0 To I o o o] o (= 1SS USERR 68
10.2.3 Empalmes por traslape del refUBIZO.............eeeiiiiiiiiiiiiiiee e 69

O 2R T ==Y 0 g o] [o T [0 1 7= [ 1 69

CAPITULO 11: DISENO DE CIMENTACIONES. .......cccecsiueirtraeseeesssesessssssssesssssssssssssssssesssssesesssssssssssssensnes 75

Tt T Y g = 1Y ST 4 Lo 1 =S 75

11.2 Consideraciones adicionales para el disefio de cimentaciones............ccccceeeeeeiiiiiiiieeee e, 75
11.2.1 [ [T oT0) (=TS s o= 1= [or- T 75
11.2.2  Dimensionamiento por presion admisible...........ccooiiiiiiiiiii e 76
11.2.3  Esfuerzo Um0 del SUEIO (OU) ...eoiiiiiiieeiiiiie ettt e ettt e et e e e e et e e e senteeeesnneaeaeans 77
11.2.4  Verificacion de corte por pUNZONAMIENTO ...........coiiiiiiiiiiii e e e 77
11.2.5  Verificacion de corte por fIEXIiON ..........cooouiiiiiiii e 79
11.2.6  DiSEMA0 POF FIEXION ...ttt ettt e e s b bt e e e sbee e e e s aabe e e e saneeeeeaas 79

11.3 Ejemplo de disefio de zapata @iSIada............cooiiiiiiiiiiiii s 81

11.4  Ejemplo de disefio de zapata conectada...........oooiiiiiiiiiii i 84

CAPITULO 12: DISENO DE ELEMENTOS ADICIONALES. .........cceceuetrterrtrtnneeseseessses e sesesssssssssssssssssssssens 92
2 B B 1Y o To R o (= =TT or= =T = S 92
(A A B 111 o To R e [= 3 o1 < (= 4 o - S 94

CAPITULO 13: METRADO Y RATIOS DE CONCRETO, ENCOFRADO Y ACERO.......ccceceeetrmrrrererererererennns 97

CONCLUSIONES.........iiiiiciirrirssrerssssreessssseessssneesssssneesassneesassneessssaneesassnneessssnneessnsneesassnneesansnneessssansessnsnns 100

BIBLIOGRAFIA ...t eteeeee et e et e e et eateaeeaeeemseassaeaenssassaseesaaseensastaennens st aensssaeseesssassenseasaanneasnasnensnanan 102



INDICE DE FIGURAS

Figura 1.3.1 Distribucidn en planta del primer PiSO. .......ccviiiiiiiiiiieeee e 2
Figura 1.3.2 Distribucién en planta de 10S piSOS tiPICOS. ....ocvvvviiiiiiiiiee e 3
Figura 2.2.5.1 Area del techo que carga 1a columna C-08..............cceueueucucceeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 9
Figura 3.2.1 Viguetas a analizar para el metrado de Cargas. ........cooiuiiiiiiiiiiiiiiiie e 11
Figura 3.2.2 Metrado de cargas de gravedad sobre vigueta entre ejes “17, “2” y “3” (piso tipic0).................... 11
Figura 3.2.3 Metrado de cargas de gravedad sobre vigueta entre ejes “4” y “5” (piso tipico). ......ccccceeevvnnnnnee. 12
Figura 3.3.1 Losa aligerada e€n doS AIFECCIONES. .........uuiiiiiiiiie ittt e e 12
(o U= IR T I o F = I 1 4 = o7 PSP UOTPRRPI 13
Figura 3.5.1 Areas tributarias para el metrado de la viga VT- 6 del €€ “E”. .....cccoveeeveeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 14
Figura 3.5.2 Metrado de carga muerta en viga VT= 6. ......cocooviiiiiiiiiiii ettt 14
Figura 3.5.3 Metrado de carga viva €N Viga VT - B. .......ooiiiiiiiiiiiee ettt 15
Figura 3.7.1 Metrado de cargas del primer tramo tipiCO. ........coiuiiiiiiiiiii e 17
Figura 4.3.1 Modelo 3D de la edifiCaCiON. ..........oocoiiiiiiiiiiii e e e e e e e 19
Figura 4.5.1.1 Espectro de aceleraciones para el analisis SISMICO. ..........cccccvvvviiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeee 22
Figura 5.1.1 Modelo mecanico para el disefio por flexion para secciones simplemente reforzadas................ 27
Figura 5.3.1 Modelo mecanico para el disefio por fleXOCOMPrESION. ........cueeiiiiiiiieiiiiie e 30
Figura 5.3.2 Disefio por flexocompresion — Diagrama de interaccion. ...........cccccooveiiiiiieeie e 30
Figura 6.1 Caracteristicas geométricas de una vigueta tipiCa. ........ccc.cceeeeiiiiiiii e 31
Figura 6.2.5.1 Corte de refUBrzo €N I0S@S. ......coouueiiiiiiiii et e s e e s sneeeas 33
Figura 6.3.1 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes “1-2" y “2-

K PO P PP ORI 33
Figura 6.3.2 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes “4-5"..... 33
F:;gura 6.3.3 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes “17,"2" y 23

S 1S 4
Figura 6.3.4 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en vigueta (h=0.20m) entre los ejes “4” y “5”. ...... 34
Figura 6.3.5 Distribucion de refuerzo en losa aligerada con peralte de 0.25 m. ... 35
Figura 6.3.6 Distribucion de refuerzo en losa aligerada con peralte de 0.25 m. ... 36
Figura 6.4.1 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m/m) en aligerado de 2 direcciones.................... 36
Figura 6.4.2 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton/m) en losa aligerada en 2 direcciones. .................. 37
Figura 6.4.3 Distribucion de refuerzo en losa aligerada en 2 direCCIONES. ..........cooiiiiiiiiiiieeiiiiiiieee e 38
Figura 7.3.1 Diagramas de momentos flectores ultimos (Ton.m) en la losa maciza. ............coccccieeiiiiinnnnee 40
Figura 7.3.2 Diagramas de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en la losa maciza. ..........ccccooceeeeiiiiiiiniiee e, 41
Figura 7.3.3 Distribucion de refuerzo en 10Sa MacCizZa. ..........cooiiuiiiiiiiiiie e 42
Figura 8.2.1.1 Disposiciones para el disefio por flexion de vigas sismorresistentes en edificios con sistema

(1S (U Ted (BT =T o Lo 41U o F PR S 43
Figura 8.2.2.1 Consideraciones para el disefio por fuerza cortante para vigas sismicas en edificios con

Sistema de MUIOS ESITUCIURAIES. ........ e s e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e aaeeaeeeaeens 44
Figura 8.2.2.2 Requerimientos para el espaciamiento para vigas sismicas en edificios con sistema de muros

LTS 0 T2 (0 = =T 45
Figura 8.2.4.1 Control de fisuracion (Norma E.080). .........cooiiiiiiiiiiiee e e e e 47
Figura 8.2.5.1 Requisitos para el corte del refuerzo segun la Norma E.060 (Ottazzi, 2010).........cccccvveeernnen. 48

Figura 8.3.1 Envolvente de momentos flectores Mu (Ton.m) en viga VT-6. .........coovriiiiiiiineiniiee e 49



Figura 8.3.2 Arreglo del refuerzo longitudinal en los tramos “1” y “2” de la viga VT-6........cccoooviiviiniiieinninnen. 50

Figura 8.3.3 Arreglo del refuerzo longitudinal en los tramos “3” y “4” de la viga VT-6...........cccccvvveeeeeeeeiennnen, 50
Figura 8.3.4 Envolvente de fuerzas cortantes Vua (Ton) en viga VT-6. .......cccceeeeeiiiiiiiiieeee e 51
Figura 8.3.5 Diagrama de momentos flectores (Ton.m) para cargas de gravedad (CM y CV) en el tramo 3 de

E= Y o F= IV G T U UOTPRRP 53
Figura 8.3.6 Puntos de cortes tedricos del refuerzo para el tramo 3 de la viga VT-6........cccovvviiiiiiiiinieninenn. 56
Figura 8.3.7 Disefo final de la viga VT-6 entre [0s €jes “1 %, “27 y “37. . e 56
Figura 8.3.8 Disefio final de la viga VT-6 entre [0S €jes “3”, “4” ¥ ‘57 .. e 57
Figura 9.2.4.1 Consideraciones para el disefio por fuerza cortante para columnas en edificios con sistema de

muros estructurales (NOrma E.080). ........oouuiiiiiiiiiiie ettt e e e e ebb e e e e anne s 59
Figura 9.2.4.2 Requerimientos para el espaciamiento de columnas en edificios con sistema. de muros

(1] (U Ted (B = Lo TP PP PRSPPI 60
Figura 9.2.5.1 Longitud de empalme en columnas (Blanco, 1994)...........cccoiiiee i 61
Figura 9.3.1 Diagrama de interaccién de la columna C-08 en el gje “X”. .......coooiiiiiiiiiiie e, 63
Figura 9.3.2 Diagrama de interaccién de la columna C-08 en el €je “Y”. ... 63
Figura 9.3.3 Disefio final de [a columna C-08. ... e e e e e e e 66
Figura 10.2.1.1 Requerimientos para elementos de borde (Fuente: Norma E0.60). .........ccccceevvveveiniiieesnnnnen. 68
Figura 10.3.1 Diagrama de interaccion de la placa PL-07 en el €je “X”.......ooiiiiiiii e 71
Figura 10.3.2 Diagrama de interaccion de la placa PL-07 en el €je “Y” ... 71
Figura 10.3.3 Diagrama Momento-curvatura para la placa PL-07 en la direccion “X”.........ooovvvvviviiiiiiiiieennenen. 72
Figura 10.3.4 Diagrama Momento-curvatura para la placa PL-07 en la direccion “Y”.......cooovvvvviiiiiiiiiiiiiennenen, 72
Figura 10.3.5 Disefio final de la placa PL-07. ...t e s 74
Figura 11.2.2.1 Esfuerzos generados en la zapata debido a las cargas axial y momentos flectores. ............. 76
Figura 11.2.2.2 Distribucion de esfuerzos por Meyerhof............ccuuuiiiii i 77
Figura 11.2.4.1 Seccion critica para verificacion de corte por punzonamiento.............ccccceeeeeeiiiivieeeeeeeeeeciee 78
Figura 11.2.5.1 Seccion critica para verificacion de corte por flexion. ..., 79
Figura 11.2.6.1 Seccion critica para el disefo por fleXiON. ..o 80
Figura 11.3.1 Disefio final de la zapata aislada Z-9. ... 84
Figura 11.4.1 Modelo de viga simplemente apoyada en las bases de las zapatas. ........ccccccooiiiiieiiiiiiiinnne. 84
Figura 11.4.2 Modelo de viga simplemente apoyada en los elementos verticales. ............cccccoviiiinieinnineen. 89
Figura 11.4.3 Diagrama de momentos flectores ultimos (Mu) en la viga de cimentacion. ............ccccccceeennneen. 89
Figura 11.4.4 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Vu) en la viga de cimentacién. ..............ccccccceeiiinne 90
Figura 11.4.5 Disefio final de las zapatas conectadas. .........cooouiiiiiiii i 91
Figura 11.4.6 Disefio final de la viga de cimentacion VC-01 (.30 X 1.20 M). ..coiuiiiiiiiiiieiiieee e 91
Figura 12.1.1 Diagrama de momento flectores ultimos Mu (Ton.) en el primer tramo de la escalera tipica. ... 92
Figura 12.1.2 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas Vu (Ton) en el primer tramo de la escalera tipica......... 93
Figura 12.1.3 Disefio final del primer tramo en escalera tipiCa. ........ccooii i 93
Figura 12.2.1 Momentos flectores ultimos Mu (Ton.m) en la Cisterna. .........cccoooeieiiiii i 95
Figura 12.2.2 Fuerzas cortantes Ultimas Vu (Ton) en la cisterna. ........cccooceiiiiiiiiin e 96

Figura 12.2.3 Corte de la cisterna mostrando el acero de refuerzo. ... 97



INDICE DE TABLAS

Tabla 3.1 Pesos especificos de 108 Materiales. .........ooooi e e e 10
Tabla 3.2 SODreCcargas MINIMEAS. ......c.oi ittt e e et e e e a b e e e e s be e e e e aabe e e e e abee e e e abeeeeeannee 10
Tabla 3.3 Cargas distribuidas €N I0SAS. .......cccciiiiiiiiiiii e e e e e e e e e s e e e e e e e s enrraeeeaeas 10
JLIE= o1 F= TR G T2 I 1YY o TR YA =T o T o 20
Tabla 4.3.2.2 Periodos fundamentales de la estructura. ............ccuoeiiiiii e 20
I o] T e I =0 T £ 0 o1 o J S 21
Tabla 4.4.2.1 Fuerza cortante en la base — Mé&todo eStatiCO. ........cooviiiiiiiiiii e 21
Tabla 4.5.3.1 Porcentaje de fuerza cortante que toman 1as placas. .........cccceeeeiiiiiiieeie e, 23
Tabla 4.5.3.1 Verificacion de irregularidad torsional. ..o 23
Tabla 4.5.4.1 Control de derivas inelasticas y desplazamientos en la direccion “X”. ......ccccocoiiiiiiiiiien e 24
Tabla 4.5.4.2 Control de derivas inelasticas y desplazamientos en la direccion “Y”. ........ccccovveeeeeiviiiciiiieenennn. 24
Tabla 4.5.3.1 Comprobacién de la fuerza cortante minima en la base...........cccccccvvieiiiiiiiiiiiiiecce e, 25
Tabla 5.1 Factores de reduccion de reSiSteNCIa ()......c.ueveeiciiieeiiiiiee e et e e e e e e eneee 26
Tabla 6.2.4.1 Peraltes minimos en aligerado y vigas armadas en una direcCion. ...........ccccoe e, 32
Tabla 6.3.1 Aceros minimos y maximos en viguetas segun su peralte. ..........cccoeee e, 33
Tabla 6.3.2 Aceros instalados por flexion en viguetas de 25cm en los tramos “1-2-3"y “4-5". .......cccciieeenn. 34
Tabla 6.3.3 Verificacion del disefio por corte en ViQUetas. .........ooocuiii i 34
Tabla 6.4.1 Aceros instalados por flexién en losa aligerada de 2 direcciones. ........ccccccoeevevivieeeeecceeccciieeeeee. 37
Tabla 6.4.2 Fuerzas cortantes ultimas en losa aligerada en 2 direcCiones. .........ccccooeeeieiiiieiii e, 38
Tabla 7.3.1 Disefo por flexion €n [0S8 MACIZA.........c.cooiuiiiiiiiiii e e 40
Tabla 7.3.2 Fuerzas cortantes Ultimas en 10Sa MaCIZA. ........c.eoeiiiiiiii i 41
Tabla 8.2.6.1 Empalmes por traslape en tracCion (E.0B0). ..........ccccieiiiiiie i e e 48
Tabla 8.3.1 Calculo de refuerzo por flexion de viga VT -6. .........cooiiiiiiie e 49
Tabla 8.3.2 Verificacién de resistencia minima para acero positivo en nudos y en cualquier seccion. ........... 50
Tabla 8.3.3 Cortante por capacidad para viga VT -6. .......coooiiiiiiiiiie et 51
Tabla 8.3.4 Cortante UlItimo de diSeR0 €N VIga VT-6. .....cooiiiiiiiiiie e 52
Tabla 8.3.5 Espaciamiento de estribos en viga VT -6. .......oo i 52
Tabla 8.3.6 Momentos generados por las cargas de servicio en el tramo 3 de la viga VT-6 .........coeevvvieeenn. 54
Tabla 8.3.7 Momentos de inercia efectivo en el tramo 3 de la viga VT-6. .......coooiiiiiiiiiiiiie e 54
Tabla 8.3.8 Deflexiones inmediatas por cargas de gravedad en el tramo 3 de la viga VT-6..........cooviiiieeenn. 55
Tabla 8.3.9 Parametro Z para el control de fisuracion en el tramo 3 delaviga VT-6..........cccceeviiiiiiiiiiiennnn. 55
Tabla 8.3.10 Longitud de corte en refuerzo por flEXiON. ...........ooiiiiiiii i 56
Tabla 9.3.1 Solicitaciones para la columna C-08. ...........ooii i e 61
Tabla 9.3.2 Combinaciones de carga Pu y Mu para la columna C-08............cooiiiiiiiiiiiiiiiiiiee e 62
Tabla 9.3.3 Momentos nominales (Ton.m) para columna C-08. ..............uiiiiiiiiiiiie e 64
Tabla 9.3.4 Fuerzas cortantes ultimas de disefio (Ton) para columna C-08. ..........ccccoceieiiiiiie i 65
Tabla 10.3.1 Solicitaciones para la columna PL-07 .........ccooiiiiiiiiiiiee et 70
Tabla 10.3.2 Combinaciones de carga Pu y Mu para la columna PL-07. ... 70
Tabla 10.3.3 Calculo de la profundidad del eje neutro limite clim. ... 72

Tabla 10.3.4 Calculo de la profundidad del €je NEULIO “C”........coooiiuiiii i 73



Tabla 10.3.3 Fuerzas cortantes por capacidad (Ton) de la placa PL-07. ........cccooiiiiiiiiiiieiieeiee e 73

Tabla 10.3.4 Fuerzas cortantes maximas (Ton) para la placa PL-07. ........ccccccooiiiiiiiiee e 73
Tabla 10.3.5 Resistencia de disefio por cortante del concreto en la placa PL-07. ..., 74
Tabla 10.3.6 Cuantias horizontal y vertical en el alma del muro PL-07...........ccooiiiiiiiiiieeee e 74
Tabla 11.3.1 Cargas en servicio que actian sobre la columna C-09. ..o 81
Tabla 11.3.2 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata a disefiar..............ccccccceeevvvnneenn... 82
Tabla 11.3.3 Esfuerzos ultimos de disefio que actuaran sobre la zapata a disefiar............cccccceeeeeevieciineeenn.n. 82
Tabla 11.3.4 Calculo del refuerzo Por fIEXION. ........... it e e e e e e e e e e e e e eeeeeeeas 83
Tabla 11.4.1 Cargas en servicio que actuan sobre la placa PL-11 y la columna C-10. .......cccccciiiniiiiiiiiennnn. 85
Tabla 11.4.2 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata exterior............ccccccceeeeveicvieeeenn.n. 86
Tabla 11.4.3 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata interior..............cccccco oo, 86
Tabla 11.4.4 Verificacion de corte por punzonamiento en las zapatas externa e interna. ............................... 87
Tabla 11.4.5 Verificacién de corte por flexion en las zapatas externa e interna. ...........ccoooeccoeii e, 88
Tabla 11.4.6 Calculo del refuerzo por flexion en zapata exterior. ............cccceeeieeiiiiiieee e, 88
Tabla 11.4.7 Calculo del refuerzo por flexion en zapata iNterior. ..., 88
Tabla 11.4.8 Calculo de refuerzo por flexion de la viga cimentacion. ............ccccooviiiiiie e 90
Tabla 11.4.9 Fuerza cortante por capacidad para viga de cimentacion. .........cccoccceeiiiieie e 90
Tabla 12.1.1 Calculo del refuerzo por flexion en el tramo 1 de la escalera tipica. ............ccccvveeeiiiieiiiciiieenn... 92
Tabla 12.2.1 Calculo del refuerzo por flexion en la Cisterna. ..........ccocccviiiiii i, 95
Tabla 13.1 Metrado de las partidas de concreto, acero y encofrado para la edificacion disefiada. ................. 97
Tabla 13.2 Ratio de acero por metro cubico segun el tipo de elemento estructural. ...........cccccceveeiiiiiiiinnn.n. 99

Tabla 13.3 Ratio de partidas por m2 de area techada. ..........ccooooiiiiiiii i, 99



CAPITULO 1: GENERALIDADES

1.1 Objetivos
1.1.1 Objetivo general

Desarrollar el analisis y el disefio estructural en concreto armado de un edifico de forma irregular en
planta para viviendas segun los requerimientos del Reglamento Nacional de Edificaciones (RNE) del
Peru.

1.1.2 Objetivos especificos

e Proponer una estructuracion para edifico en base a un sistema de pérticos y placas que le
otorguen suficiente resistencia y rigidez lateral para que tenga un adecuado comportamiento
sismico.

o Disefiar los elementos estructurales de la edificacién con suficiente resistencia, ductilidad y
rigidez en base a las exigencias del RNE del Peru.

e Elaborar los planos estructurales del edificio.

1.2 Justificacion

El Peru esta ubicado en una zona de constante actividad sismica por lo cual el mayor desafio que se
tiene al momento de disefar una edificacion es la de estructurarla y otorgarle propiedades que le
permitan desarrollar un adecuado comportamiento sismico. El dafio que se produce en un edificio
durante un movimiento sismico severo esta intimamente ligada a los desplazamientos relativos de
los entrepisos y a la forma en que sus elementos fallan. Por ello, nuestro reglamento de nacional de
edificaciones limita estos desplazamientos a valores relativamente pequefios y exige disposiciones
para el disefio estructural de todas las secciones de los elementos estructurales de tal manera que,
de generarse una falla, esta sea del tipo ductil.

1.3 Arquitectura del proyecto

La edificacion a disefiar se ubica en el distrito de San Borja, ciudad de Lima, en una esquina
(interseccion de dos avenidas) y presenta una geometria en planta en forma de “L”. Los edificios
colindantes poseen mas de 2 sétanos, siendo sus niveles de cimentacion mayores al edificio en
mencion. El area de terreno es de 670 m2 y tendra un area techada de 2771 m2. La edificacion
consta de 6 niveles con 17 departamentos, 2 en el primer piso y 3 en cada piso tipico.

El primer piso cuenta con un hall de ingreso, cerca de él se ubica la escalera y la caja de ascensores.
Ademas, en el primer piso se ubican 10 estacionamientos y 2 departamentos. Uno de estos
departamentos posee 4 dormitorios y el otro 2. Los pisos tipicos presentan 3 departamentos de 120
m2 aproximadamente con 4 dormitorios, 1 sala comedor, 1 cocina y 3 bafos; ademas, estos
departamentos comparten una zona en comun en la que se ubica el ascensor y la escalera. La
cisterna y el cuarto de bombas se ubican enterrados entre los ejes “4”, “5” y “A”, “B”.



Figura 1.3.1 Distribucién en planta del primer piso.




Figura 1.3.2 Distribucion en planta de los pisos tipicos.

1.4 Reglamentos empleados

Las normas empleadas para el desarrollo del analisis y disefio de la presente edificacion son las
siguientes:

Norma de Cargas E.020

Norma de Diseno Sismo Resistente E.030
Norma de Suelos y Cimentaciones E.050
Norma de Concreto Armado E.060

1.5 Metodologia de diseino

Definida la arquitectura del edificio, se realiza la estructuracion proponiendo tentativamente la
ubicacion de los elementos sismorresistentes de tal manera que permitan controlar los
desplazamientos relativos de los entrepisos y la torsion en planta. Luego se predimensiona las
secciones de los elementos estructurales, se metran las cargas de gravedad a las cuales estaran
sometidas los elementos horizontales como losas y vigas y se realiza un analisis estructural para
estas cargas.

Se define los parametros de la accion sismica (espectro de pseudo-aceleraciones) y se realiza un
analisis dinamico (modal espectral) de la estructura mediante un modelo tridimensional. Se verifica



que la estructura tenga suficiente resistencia y rigidez lateral de tal manera que se controle los
desplazamientos relativos de los entrepisos y las posibles irregularidades.

Se realiza el disefio en concreto armado, garantizando que todas las secciones de los elementos
estructurales se disefien con una resistencia mayor a la requerida en cada solicitacion (Disefio por
Resistencia), ademas, se exige que todos los elementos estructurales sean disenados con mayor
resistencia por corte que por flexion (Disefio por Capacidad), garantizando que, de fallar el elemento,
desarrolle una falla del tipo ductil.

Se calcula el acero de refuerzo necesario para que las secciones de los elementos resistan a las
solicitaciones de flexion, cortante y/o flexo compresion, prevaleciendo la falla por flexion (ductil) ante
la falla por corte (fragil).

1.6 Materiales seleccionados

Concreto armado con las siguientes propiedades mecanicas:
Peso especifico: yc = 2400 kg/m3

Resistencia nominal a la compresion: f'c = 210 kg/cm?2
Moédulo de elasticidad: Ec = 217 000 kg/cm?2

Modulo de Poisson: v = 0.15

Acero corrugado con las siguientes propiedades mecanicas:
e Grado 60
e Esfuerzo a la fluencia: fy = 4200 kg/cm?2
e Modulo de elasticidad: Ec = 2 000 000 kg/cm2

Albafileria con los siguientes pesos especificos:
e Tabiqueria (divisiones): yl = 1400 kg/m3
e Tabiqueria en el perimetro (exteriores): yl = 1800 kg/m3

CAPITULO 2: ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO

La estructuracion de una edificacion consiste en plantear la ubicacion y el tipo de los elementos
estructurales en funcién a una serie de criterios y a los planos de arquitectura. El realizar una buena
estructuracion de una estructura permite validar facilmente la coherencia de los resultados que nos
brindan los modelos que generamos. Esto es, si en una direccién se le anade gran cantidad de
placas a la estructura, se espera que dada la gran rigidez que estas poseen, la estructura presente
poco desplazamiento y menor periodo en esa direccion.

2.1 Criterios de Estructuracion

En el libro “Estructuracion y Disefio de Edificaciones de Concreto Armado” (A. Blanco, 1994) se
describen una serie de criterios para estructurar una edificacion, a continuacién, se mencionaran los
criterios empleados para la estructuracion del presente proyecto:

Simplicidad y simetria

Los modelos simples y simétricos permiten predecir mejor el comportamiento sismico que la
estructura presentara. Cuando se analizan estructuras complejas se hacen simplificaciones que
pueden generar resultados distintos a los que ocurririan en la realidad. Proveer simetria a la
estructura en ambas direcciones permite reducir la posibilidad de generar efectos torsionales en
planta, los cuales son dificiles de evaluar.



Si bien la estructura del edificio a disefiar no es simétrica, para su estructuracion se buscara formar
porticos continuos y se empezara ubicando los elementos que aportan rigidez lateral (muros de corte
y columnas) en los lados extremos y opuestos de la edificacién, esto permitira que la edificacién
tenga mayor rigidez torsional. Adicionalmente, se buscara que los centros de rigidez y de masa estén
lo mas proximo posible.

Uniformidad y continuidad

La estructura debe ser continua en planta y elevacién, evitando la existencia de cambios bruscos en
la rigidez de los elementos estructurales que podrian generar concentracion de esfuerzos en las
zonas con secciones reducidas.

Debido a que el edificio es mediano (6 pisos) se emplearan porticos continuos y secciones constantes
para las vigas, columnas y placas.

Rigidez lateral

La estructura debe presentar una adecuada cantidad de elementos estructurales que aporten rigidez
lateral en sus direcciones principales. La rigidez lateral permite controlar los desplazamientos
relativos de los entre pisos, disminuyendo los dafios que se pueden generar en un evento sismico.
Por ello, en la actualidad la filosofia de disefio sismico esta orientada a rigidizar una estructura tanto
como sea posible y segun las demandas sismicas del terreno en el que se apoyara.

En la presente edificacion se emplea una cantidad adecuada de muros estructurales en las
direcciones principales de tal manera que garanticen el control de los desplazamientos relativos de
los entre pisos.

Diafragma rigido

En el analisis de toda la estructura se asume que las losas (aligeradas y macizas), dada la gran
rigidez axial que presentan, se comportan como un solo elemento plano. Ello permite idealizar que
las fuerzas laterales generaran el mismo desplazamiento en cada nivel distribuyéndose en los
elementos estructurales verticales en funcion de su rigidez lateral. Para que esta hipoétesis sea valida,
es necesario verificar que las losas no presenten grandes aberturas en planta que debiliten su rigidez.

Para la presente edificacion, se tiene pequefias aberturas (ductos) en las losas para el paso de
montantes; por tanto, el modelo generado cumplira con esta hipotesis.

2.1.1 Estructuracion del edificio
Aspectos tomados en cuenta para la estructuracién del edificio:

o El sistema estructural de la edificacién estara conformado por poérticos de placas y columnas
conectadas mediante vigas peraltadas en las direcciones principales “X” y “Y”. Dado que la
planta del edificio presenta una forma en L, se conoce a priori que el centro de masas estara
ubicado a la derecha del eje “3” y debajo del eje “D”. El primer objetivo sera hacer que el
centro de rigidez se ubique lo mas cerca al centro de masas, para ello, los elementos
estructurales ubicados en la parte derecha de la edificacién debera proveer mayor rigidez
lateral que los elementos estructurales ubicados en el lado izquierdo, respecto del centro de
masas; de manera analoga los elementos estructurales ubicados en la parte inferior deberan
proveer mayor rigidez lateral que los elementos estructurales ubicados en la superior,
respecto al centro de masas. El realizar esto permitira disminuir la posibilidad que generar
torsion en planta.



Se inicia la estructuraciéon con la distribucion de las placas. Se considera que la zona de
ascensores contara con placas en sus tres lados. Seguidamente se distribuyen las placas en
los bordes exteriores de la edificaciéon en funcion de la arquitectura, otorgando a la estructura
una adecuada rigidez torsional.

En la direccion del eje “X”, el borde libre de la edificacién se ubica en la parte inferior (eje “F”),
en él, su distribuiran la mayor cantidad de placas como sea posible; seguidamente, se
buscara compensar la rigidez lateral del portico ubicado en el eje “F” con la rigidez lateral que
generaran de las placas ubicadas en el eje “A” (borde superior del limite de propiedad) de tal
manera que el centro de rigidez en el eje “Y” esté cercano al centro de masas en el eje “Y”.
Luego se afadiran las placas y columnas en los ejes cercanos a estos bordes extremos de
la edificacion.

En la direccién del eje “Y”, el borde libre de la edificacion se ubica en el lado derecho (eje “57),
en él, su distribuiran la mayor cantidad de placas como sea posible; seguidamente, se
buscara compensar la rigidez lateral del portico ubicado en el eje “5” con la rigidez lateral que
generaran de las placas del eje “1” (borde izquierdo del limite de propiedad) de tal manera
que el centro de rigidez en el eje “X” esté cercano al centro de masas en el eje “X”. Luego se
afiadiran las placas y columnas en los ejes cercanos a estos bordes extremos de la
edificacion.

Como se menciond antes, las vigas peraltadas serviran para formar pérticos con las columnas
y placas. Se emplearan vigas chatas para el soporte integro de tabiques que estén orientados
en la misma direccién que el armado del aligerado.

En la zona de ascensores se empleara una losa maciza de tal manera que permita uniformizar
la trasmisidn de esfuerzos hacia las placas de los ascensores y de la escalera.

Se empleara aligerados armados en una direccion para pafios rectangulares en los cuales la
relacion de lados sea mayor a 2. Debido a la existencia de un pafio cuadrado de dimensiones
cercanas a 8 m entre los ejes “E”, “F’ y “3”, “4” y a que presenta una distribucion de tabiques
diferente en el primer piso y en los pisos tipicos, se empleara una losa aligerada armada en
dos direcciones.



Figura 2.2.1 Estructuracién del edificio (planta tipica).
2.2 Pre dimensionamiento de elementos estructurales

El pre dimensionamiento de los elementos estructurales consiste en proponer dimensiones iniciales
de las secciones para luego ser verificadas en el analisis sismico y en el disefio. Para ello, se toma
en cuenta los criterios de la norma E.060 y la experiencia de ingenieros especialistas (Blanco, 1994).

2.2.1 Predimensionamiento de losas aligeradas en 1 direccién

Para losas continlas armadas en una direccion con sobrecargas menores a 300 kg/cm2 y luces
menores a 7.5 m se puede emplear la siguiente expresién para el calculo de la altura de un aligerado
aramdo en 1 direccion:

In

>
h= 25
Donde:
h: altura de la losa

In: longitud libre de la losa

El articulo 6.1 de la norma E.020 indica el uso de 200kg/cm2 como carga viva minima para
edificaciones de viviendas. Debido a la variedad de dimensiones en los pafos que presenta la
edificacion, se empleara para losas armadas en una direccién con luces menores o iguales de 5m,
peraltes de 20cm y para losas armadas en una direccién con luces menores o iguales a 6m, peraltes
de 25cm.



2.2.2 Predimensionamiento de losas aligeradas en 2 direcciones

Se considera que una losa trabajara en ambas direcciones, cuando la relacion de sus lados sea
menor a 2. Los aligerados armados en 2 direcciones se suelen emplear en pafios cuadrados y de
luces mayores a 6m. La distribucion de las tabiquerias en el primer piso y los pisos tipicos que se
ubican entre los ejes “3”, “4” y “E”, “F” dificultan el empleo de podrticos que permitan trabajar con
pafos mas cortos en este sector. Por ello, dada las dimensiones de este pafio cuadrado de 7.5m, se
optara por emplear una losa aligerada armada en dos direcciones de 25 cm de peralte.

2.2.3 Predimensionamiento de losa maciza

Para losas que trabajen en dos direcciones (apoyadas sobre vigas peraltadas o muros) se puede
emplear las siguientes expresiones para calcular su altura:

In Perimetro
h>— 0o h=————
40 180

La losa maciza a disefiar tiene una luz libre maxima de 7.4 m (h=18.5 cm) y un perimetro de 32m
(h=17.8m). Por lo tanto, se empleara una altura de 20cm para la losa maciza.

2.2.4 Predimensionamiento de Vigas

Para el predimensionamiento de vigas que formen porticos, se considerara un peralte del orden de
1/12 de la luz libre. Las vigas con mayores luces son de 7 m (eje “3”) y 6 m (eje “F”), las cuales se
ubicas en los ejes “3” y “F” respectivamente.

h="2_5g3 h=22_5
T o Oeeem ¥y AEmpE T

Ademas, la norma E.060 en su articulo 21.5.1 indica que la luz libre para vigas son responsabilidad
sismica no debera de ser menor que cuatro veces su peralte, limitando de esta forma el uso de vigas
con gran peralte para las cuales las hipotesis de disefio por flexidn no son validas. La luz de la viga
mas corta de la edificacion se ubica en el eje 3, entre una placa y una columna, con una longitud de
2.32m.

232
h<T=58cm

Por tanto, se emplearan vigas sismicas con peraltes de 60cm para luces cercanas a 7m y 55cm para
vigas con luces menores a 7m. Ademas, la norma E.060 en su articulo 21.5.1.3 indica que el ancho
para de vigas con responsabilidad sismica no debe de ser menor de 0.25 veces el peralte ni menor
de 25cm. Por ello se emplearan vigas con secciones de 25x55 cm y 25x60 cm.

2.2.5 Predimensionamiento de Columnas

Se asumira que las columnas estaran sometidas principalmente a cargas de gravedad debido a que
se contara con placas que controlaran la rigidez lateral y la resistencia de la edificacion.

Se emplearan las siguientes expresiones para el predimensionamiento de las columnas:

El area requerida para columnas interiores:
Pservicio

A 1 =
rea columna 045Fc



El area requerida para columnas exteriores:

Pservicio

A 1 =———
rea columna = ————

Ademas, la norma E.060 en su articulo 21.6.1.2 indica que las columnas rectangulares que formen
porticos con responsabilidad sismica, deberan tener como minimo 25cm en su dimensiéon menor. A
manera de ejemplo se procedera a dimensionar la columna C-08 ubicada en la interseccion de los
ejes “E!! y “2”.

Figura 2.2.5.1 Area del techo que carga la columna C-08.

Datos a considerar:

e Areade techo: 21.6 m2

e Peso unitario del techo: 1 Ton/m2
¢ Numero de pisos: 6 niveles

Dado que se trata de una columna interior, el &rea requerida para soportar la carga total de servicio
sera:

1000x21.6x6

Arearequerida = T045x210 1372 cm2

Para un ancho de 25 cm, se necesitaria un peralte de 55 cm. Sin embargo, de optara por emplear
una seccion de 30x70cm con la finalidad de afiadir mayor rigidez lateral en la direccion del eje “X” y
mayor capacidad antes cargas axiales. Se procede de igual manera para el predimensionamiento de
las columnas restantes, eligiendo secciones 25x60 cm. Estas secciones seran verificadas en el
analisis sismico y en el disefio.

2.2.6 Predimensionamiento de muros de corte

Las longitudes de las placas inicialmente seran supuestas en funcién de la arquitectura de la
edificacion. Las dimensiones propuestas seran validadas en el analisis sismico de tal manera que la
cantidad de muros de corte controlen los desplazamientos relativos de los entrepisos y la torsion en
planta.

La norma E.060 sefiala en su articulo 21.9.3.2 que el espesor de este tipo de muros debera de ser
como minimo 1/25 veces la altura de los elementos que proporcionan apoyo lateral y no menor de
15cm. Para el caso del presente edificio, se considera una distancia entre los apoyos laterales
correspondientes a la altura de piso a piso, esto es, 2.7m. El espesor minimo sera:



, _270_108
emin =—- =108 cm

Asi el ancho minimo del muro a considerar, seria de 15 cm. Sin embargo, del predimensionamiento
de vigas sismorresistentes se obtuvo que se empleara un ancho de 25 cm, y dado que la mayoria de
placas a emplear se conectan a otras placas o columnas mediante vigas, se optara por emplear un
ancho de placas de 25 cm.

CAPITULO 3: METRADO DE CARGAS

3.1 Consideraciones generales

El metrado de cargas consiste en estimar las cargas gravitacionales que actuaran sobre cada
elemento estructural bajo la suposicion de que todos los elementos estan simplemente apoyados.
Esto es, las vigas reciben el peso que soportan las losas, asi como las columnas y placas reciben el
peso que soportan las vigas y/o losas (en caso no existan vigas). A continuacién, se muestran los
pesos especificos de los materiales que se emplearan, segun el anexo N°1 de la norma E.020:

Tabla 3.1 Pesos especificos de los materiales.

Material Peso especifico (Ton/m3)
Concreto armado 2.40
Albadileria para tabiques interiores 1.40
Albanileria para tabiques exteriores (perimetro) 1.80

En el articulo 6.1 de la norma E.020 se especifican las siguientes sobrecargas para viviendas.

Tabla 3.2 Sobrecargas minimas.

Ocupacion o uso s/c (Ton/m2)
Viviendas, corredores y escaleras 0.20
Azotea 0.10

Ademas, se considerara las siguientes cargas distribuidas en aligerados y piso terminado.

Tabla 3.3 Cargas distribuidas en losas.

Elemento Carga distribuida (Ton/m2)
Aligerado en 1D, h=20cm 0.30
Aligerado en 1D, h=25cm 0.35
Aligerado en 2D, h=25cm 0.40
Piso terminado 0.10

3.2 Metrado de cargas en losas aligeradas armadas en 1 direccion

El metrado para este tipo de losas se realiza por vigueta y se considera la separacién de las mismas.
En la presente edificacion se empleara viguetas tipicas espaciadas cada 40cm. Para el metrado de
carga muerta, se considera el peso propio de la vigueta incluyendo los ladrillos de relleno y el peso
del piso terminado. La norma E.020 especifica las cargas minimas distribuidas para losas armadas
en una direccion considerando el peso de las viguetas y el de los ladrillos por metro cuadrado.
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Para tabiques orientados perpendicularmente al armado del aligerado, se consideran como cargas
puntuales en el metrado de carga muerta del aligerado; estas cargas son calculadas a partir del
producto de su peso especifico, su altura, ancho y la separacion entre viguetas. Los tabiques que
estén orientados paralelamente al armado del aligerado, no seran considerados en el metrado de
carga muerta del aligerado puesto que se emplearan vigas chatas que soporten integramente sus
pesos.

En el metrado de carga viva en aligerados obtiene multiplicando la sobrecarga, estimada segun el
tipo de la edificacion, por la separaciéon entre viguetas. Para el modelado de estas viguetas se
considerara empotramiento en los limites con la losa aligerada armada en 2 direcciones debido a la
mayor rigidez.

A manera de ejemplo se desarrollara el metrado para una vigueta continua de los pafos que se
presentan a continuacion.

Figura 3.2.1 Viguetas a analizar para el metrado de cargas.
En las viguetas comprendidas entre los ejes “1”, “2”, “3” y “4”, “5”, actuaran las siguientes cargas:

e Peso del aligerado 1 direccion (h=25cm): 0.35 Ton/m2

¢ Piso terminado: 0.10 Ton/m2

e Tabiques perpendiculares al armado de la losa, ubicados a 3.16m del eje “1” y a 2.49m del
eje “2” de e=15cm y h=2.45m:

e Cargaviva: 0.20 T/m2, 0.10 T/m2

Metrado de carga muerta:
CM =0.4x(0.354+0.10) = 0.18 Ton/m
Ptab = 0.4 x (1.4x 0.15 x 2.45) = 0.21 Ton
Metrado de carga viva:
CV (P. Tipico) = 0.4x 0.2 = 0.08 Ton/m
CV (Azotea) = 0.4x 0.1 = 0.04 Ton/m

cveote m L PP ]
M=oz T/m ] LRI il
Z% 318 ’ 2,45 “—J
o B ©

Figura 3.2.2 Metrado de cargas de gravedad sobre vigueta entre ejes “1”, “2” y “3” (piso tipico).
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Figura 3.2.3 Metrado de cargas de gravedad sobre vigueta entre ejes “4” y “5” (piso tipico).
3.3 Metrado de cargas en losas aligeradas armadas en 2 direcciones

El metrado en este tipo de losas se realizara en funcion de las cargas uniformemente repartidas que
soporta en toda su area. Para el metrado de carga muerta se considerara el peso de la losa, el piso
terminado y el peso de la tabiqueria distribuida uniformemente en toda su area. Para el metrado de
carga viva se considerara los valores que estipula la norma E.020.

Figura 3.3.1 Losa aligerada en dos direcciones.
En la losa armada en dos direcciones actuaran las siguientes cargas:

e Peso del aligerado 2 direcciones (h=25cm): 0.40 Ton/m2
e Piso terminado: 0.10 Ton/m2
e Peso de tabiqueria distribuida (3 Ltab=26.5m, Area losa=59.5m2):

4%0.15% 245X 26.5
wtab = 12X%1 5);254 X29% = 0.22 Ton/m?2

e Carga viva: 0.20 Ton/m2 (Piso tipico), 0.10 Ton/m2 (Azotea)

Metrado de carga muerta:
CM=040+0.10+0.22 =0.72 Ton/m2

Metrado de carga viva:
CV (P.Tipico) = 0.20 Ton/m2
CV (Azotea) = 0.10 Ton/m2

3.4 Metrado de cargas en losas macizas
Similar al caso de la losa aligerada armada en 2 direcciones, para el metrado de cargas en la losa

maciza, se considerara cargas uniformemente repartidas en toda el area de la losa. Para el metrado
de carga muerta se considerara el peso de la losa, el piso terminado y el peso de la tabiqueria
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repartida en toda el area. Para el metrado de carga viva se considerara los valores que estipula la
norma E.020.

Figura 3.4.1 Losa maciza.

Las cargas actuantes en la losa maciza seran:
o Peso propio de losa maciza: Pp = 2.40 x 0.20 = 0.48 Ton/m2
¢ Piso terminado: 0.10 Ton/m2
e Peso de tabiqueria distribuida (3 Ltab=17.4m, Area losa=28.5m2):

1.4x0.15x2.45x17.4
wtab = 8.5 = 0.30 Ton/m2

e Carga viva: 0.20 T/m2 (Piso tipico), 0.10 T/m2 (Azotea)

Metrado de carga muerta:
CM =0.48+0.10+ 0.30 = 0.88 Ton/m2

Metrado de carga viva:
CV (P.Tipico) = 0.20 Ton/m2
CV (Azotea) = 0.10 Ton/m2

3.5 Metrado de cargas en vigas

El armado de las losas define la forma y cantidad de carga de gravedad que transmitiran hacia las
vigas. Al area de losa que carga una viga se le denomina “area tributaria”. Para el caso de las losas
armadas en una direccion, se asume que estas vigas en las que se apoya la losa, cargan la mitad
del peso de la losa siendo su area tributaria rectangular. Por otro lado, si la losa es armada en dos
direcciones, el area de losa que cargan las vigas se estima mediante areas tributarias en forma
trapecios y triangulos.

Para el metrado de carga muerta se considerara el peso de la carga muerta que actua en el area
tributaria, el cual, incluye el peso de la losa, el piso terminado y la tabiqueria distribuida. Ademas, se
considerara el peso propio de la viga y el peso de los tabiques que esta cargue. Para el metrado de
carga viva se considerara el peso de la carga viva que actua en el area tributaria.
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A manera de ejemplo se desarrollara el metrado de la viga VT- 6 ubicada en el eje “E”.

”

Figura 3.5.1 Areas tributarias para el metrado de la viga VT- 6 del eje “E”.
Las cargas actuantes sobre la viga VT- 6 (.25x.55) seran:

En todos los tramos:
e Peso propio: 2.4 x 0.25 x 0.55= 0.33 Ton/m
e Peso de tabiqueria sobre la viga: 1.4 x 0.15 x 2.45= 0.52 Ton/m

Carga muerta entre los ejes “3-4”:
e Peso del area tributaria de la losa en dos direcciones: 3.71 x 0.72= 2.67 Ton/m
e Peso del area tributaria de la losa maciza: 1.2 x 0.88=1.10 Ton/m

Carga muerta entre los ejes “4-5"
e Peso del area tributaria de la losa en una direccion: 1.68 x 0.40= 0.68 Ton/m

Carga viva entre los tramos “3-4":
e Peso de la sobre carga en el area tributaria de losa de 2 direcciones: 3.71 x 0.2= 0.75 Ton/m
o Peso de la sobre carga en el area tributaria de la losa maciza: 1.2 x 0.2= 0.24 Ton/m

Carga viva entre los tramos “4-5":
o Peso de la sobre carga en el area tributaria de losa de 1 direccién: 1.68 x 0.2= 0.34 Ton/m

wiAlig.2D)=2.87 T/m [
[ [ If_ﬂ/ \ [ =t
I 5 wiallg.10) = 0.68 T/m
s A T g
Wiab=01.52 T/m i I % i
PP=0.33 T,/m LI TTTIT]] J 11
483 | .I_z.ﬂ_ .l_.u:p_
E:
I’:__I ERL] ':' 508 ':' 858 I’__I 5,55 '3_

® @ @ ® ®

Figura 3.5.2 Metrado de carga muerta en viga VT- 6.
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Figura 3.5.3 Metrado de carga viva en viga VT- 6.
3.6 Metrado de cargas en columnas y placas

Las columnas y placas soportan todas las cargas de los elementos ubicados a nivel del techo. Para
el metrado de estos elementos se calcula un area tributaria en el cual se incluyen los pesos de las
losas, el piso terminado, los tabiques, las vigas que llegan a la columna, el peso propio de la columna
y la sobrecarga.

A manera de ejemplo se presenta el metrado para la columna C-08, la cual fue predimensionada en
el Capitulo 3.

Para la columna C-08 se tiene lo siguiente:

e Area tributaria=21.6 m2.

e Seccion de la columna: 0.30 x 0.70 m

e Seccion de las vigas: 0.25 x 0.55 m

e Longitud de las vigas a considerar: 8.5 m

e Altura de piso a piso: 2.7 m

e Longitud de tabiques: 10m

e Areadeltecho:21.6-0.25x7.5-0.3 x0.7= 19.52 m2

Las cargas que actuaran sobre la columna seran:

- Peso del aligerado (inc. Piso terminado): 19.52 x (0.35 + 0.1) = 7.8 Ton

- Peso de la viga (inc. Piso terminado): 2.4 x 0.25 x 0.55x 8.5+ 0.1 x 0.25 x 8.5=4.12 Ton
- Peso de los tabiques: 1.4 x 0.15x2.45x 10 =5.15 Ton

- Peso propio de la columna: 2.4 x 0.3 x 0.7 x 2.7=1.36 Ton

- Carga viva del piso tipico: 19.52 x 0.2 = 3.9 Ton

- Carga viva de la azotea: 19.52 x 0.1=1.95 Ton

Metrado de carga muerta:
PISO TIPICO: CM = 7.8 + 4.12 + 5.15 + 1.36 = 18.45 Ton
AZOTEA: CM =7.8+4+4.12 =11.95 Ton

CM (TOTAL) = 18.45x5+ 11.95 = 105 Ton
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Metrado de carga viva:

CV (TOTAL) =3.9x5+ 1.95 =22 Ton
De forma analoga se procede para el metrado de muros de corte.
3.7 Metrado de cargas en escaleras
Dado que las escaleras unen dos niveles de pisos consecutivos, estan sometidas solo a cargas de
gravedad y su comportamiento es similar al de una losa maciza armada en 1 direccion. Para el
metrado de carga muerta se considerara el peso de la losa (rampa y descanso) y el piso terminado.

Para el metrado de carga viva se considerara los valores que estipula la norma E.020.

Se tiene las siguientes caracteristicas de la escalera a metrar:

- Contrapaso (cp) =017 m

- Garganta (t) =0.15m

- Paso (p) =0.25m

- Sobrecarga (S/C) =0.20 Ton/m2

- Piso terminado (Pt) =0.10 Ton/m2

El peso propio del tramo inclinado en la escalera se calcula mediante la siguiente expresion:

cp cp
wpp =yc.(7+t ’1+ (E)Z)

Para el metrado se empleara un 1 m de ancho.
Metrado de carga muerta:

- Descanso:
CM =24x0.15x1+0.10 =0.46 Ton/m
- Tramo inclinado:

0.17 0.17
wpp = 2.4 X (T+ 0.15x |1+ (ﬁ 2) = 0.64 Ton/m

CM =0.64+0.10=0.74 Ton/m

Metrado de carga viva:

- Descanso y tramo inclinado:

CV =0.20x1=0.20 Ton/m
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Figura 3.7.1 Metrado de cargas del primer tramo tipico.

CAPITULO 4: ANALISIS SiSMICO

4.1 Generalidades

El analisis sismico consiste en determinar los efectos que la accion sismica generara en la estructura.
La accion sismica puede ser representada mediante una aceleracion en el suelo o mediante fuerzas
aplicadas en los diafragmas rigidos. El objetivo de este tipo de analisis es limitar las distorsiones
angulares de los entrepisos que presentara la estructura ante la accién sismica y estimar las maximas
fuerzas inerciales en los elementos sismorresistentes.

4.2 Parametros sismicos

4.2.1 Zonificacién (Z)

La norma E.030 en su articulo 10 define al parametro de zonificacion como la aceleracién maxima
horizontal en suelo rigido con una probabilidad del 10% de excedencia en 50 afios. Este parametro

se expresa como un porcentaje de la gravedad y depende del grado de la sismicidad de la zona.

El edificio a disefiar se ubica en la ciudad de Lima (San Borja) y pertenece a la zona 4, por tanto, el
parametro “Z” tendra el siguiente valor:

Z=0.45
4.2.2 Parametros de sitio (S)
La norma E.030 en su articulo 13 define al parametro de sitio como la amplificacion de la aceleracion
de la roca al viajar a través del suelo. El suelo donde se apoyara la estructura se considerara rigido

(S1) por la alta capacidad portante que presenta (4kg/cm2). En base al tipo de suelo (S1) y al factor
de zona (Z), se determinan los siguientes valores:

S=1
Tp=04s
Tl=25s
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4.2.3 Factor de amplificacion sismica (C)

La norma E.030 en su articulo 14 interpreta a este factor como la amplificacién de la aceleracién en
la estructura respecto a la aceleracion del suelo. Para el caso de la estructura a disefiar,
considerando un tipo de suelo S1, se tiene que los parametros Tpy Tl son 0.4y 2.5, respectivamente

Este factor se calcula mediante las siguientes expresiones:

C=25 T<04

Tp
c=25(?) 04<T<25

25<T

Tp.Tl
C:ZS(T2>'
Donde:

T: Periodo fundamental de la estructura.
4.2.4 Factor de Uso (U)

La norma E.030 en su articulo 15 clasifica a las edificaciones como esenciales, importantes, comunes
y temporales. Para el caso de edificaciones de viviendas, las clasifica como comunes y le otorga un
factor de uso de 1.

U=1
4.2.5 Sistema estructural y coeficiente de reduccién sismica (R)

Durante la ocurrencia de sismos severos se prevé que el comportamiento de la estructura incursione
en el rango no lineal, disipando energia a través del sistema sismorresistente. Sin embargo, para el
analisis sismico se asume que la estructura desarrollara un comportamiento lineal elastico. Este
hecho toma sentido al emplear un factor que reduzca la maxima demanda sismica en la estructura
con comportamiento lineal elastico y al otorgarle una adecuada ductilidad que le permita disipar
energia.

La norma E.030 clasifica los sistemas estructurales segun los materiales empleados y sistema
estructural predominante para cada direccién. De la estructuracion del edificio a disefar, se observa
predominante es de muros estructurales. Para este tipo de sistema estructural, la norma E.030 indica
el siguiente valor para el coeficiente basico de reduccion:

Ro=6
Factores de irregularidad
El coeficiente basico de reduccion de fuerza sismica sera afectado por factores segun existan
irregularidades en planta y/o en altura que presente la estructura. Estos factores buscan incrementar
la accién de la fuerza sismica para estructuras con irregularidades.
Se asumira inicialmente que la estructura solo pose irregularidad en planta por esquinas entrantes
en ambas direcciones debido a la forma en planta en “L” que presenta. En la seccion 4.5.3 se

justificara el uso de estos factores de irregularidad, descartando irregularidades por torsion en la
estructura.
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La norma E.030 indica que una estructura califica como irregular por esquinas entrantes cuando sus
dimensiones son mayores al 20 % de la correspondiente dimension total en planta otorgandole un
factor de reduccion de 0.90. Asi el coeficiente de reduccién de fuerza sismica sera:

R=6x0.9=5.4
4.3 Analisis modal

Los modos de vibracién de una estructura permiten conocer sus periodos y las formas naturales de
vibracién. Estos parametros dependen de la rigidez lateral de la estructura y las masas concentradas
en los techos. Ademas, sirven para determinar, mediante un modelo combinatorio, las respuestas
maximas que presentara la estructura al someterla a una aceleracion sismica o espectro de
aceleraciones.

4.3.1 Modelo para el analisis modal

Para el analisis modal y dinamico, se empled el programa ETABS version 16.2.1. A continuacién, se
detallan algunas consideraciones tomadas para el modelaje:

e La altura de los entre pisos tipicos es de 2.7m y del primer entre piso 4.2 m considerando un
nivel de desplante de 1.5m.

e Las losas aligeradas y macizas fueron modeladas como elementos tipo membranas de tal
manera que el programa distribuye automaticamente las cargas en las vigas que las soportan.
Ademas, se considerd un espesor minimo para el caso de losas aligeradas de manera que el
programa no considere el peso propio. Las cargas muertas fueron asignadas de forma
manual.

e Las columnas y vigas fueron modeladas como elementos tipo frame y los muros de corte
como elementos tipo Shell.

e Se consideré un solo diafragma rigido por piso, reduciendo a 3 los grados de libertad en cada
nivel. Esta consideracion permitira uniformizar las deformaciones laterales para cada nivel.

e Para el calculo de las masas en el programa ETABS se consider6 el 100% de la carga muerta
mas el 25% de la carga viva, tal como lo especifica la norma E.030.

L
/V
\

—+

Figura 4.3.1 Modelo 3D de la edificacion.
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4.3.2 Modos y periodos
Del analisis modal se obtuvo los siguientes resultados:

Tabla 4.3.2.1 Modos y Periodos.

Modo Periodo % Ma_sa % Ma_sa
(s) participativa X-X | participativa Y-Y

1 0.521 1.02 77.18
2 0.402 70.91 1.15
3 0.346 3.94 0.02
4 0.134 0.13 15.12
5 0.097 12.34 0.15
6 0.078 4.57 0.02
7 0.061 0.04 4.21
8 0.042 4.22 0.02
9 0.036 0.01 1.43
10 0.033 1.53 0.0013
11 0.026 0.0034 0.53
12 0.025 1.08 0.0014
13 0.02 0.0048 0.17
14 0.02 0.52 0.0007
15 0.017 0.38 0
16 0.014 0.18 0
17 0.014 0.1 0
18 0.012 0.04 0

Los periodos fundamentales son aquellos que presentan mayor porcentaje de masa participativa en
cada direccion de analisis. Se observa que para la direcciéon “X” el periodo fundamental es de 0.402s
con un porcentaje de masa participativa de 77.18 % y para la direccion “Y” el periodo fundamental
es de 0.521s con un porcentaje de masa participacion de 70.91 %.

Tabla 4.3.2.2 Periodos fundamentales de la estructura.

Direcciéon | Periodo (s)
X 0.402
Y 0.521

4.4 Analisis estatico

El andlisis estatico consiste en someter a la estructura a un conjunto de fuerzas horizontales
equivalentes a la accion de la aceleracion en la base que producira el sismo de disefio. Estas fuerzas
equivalentes actuan en los centros de masas de cada entre piso. La norma E.030 permite estimar el
valor de este conjunto de fuerzas en funcion del cortante basal en la estructura.

El cortante basal calculado mediante este método, permite limitar el valor minimo del cortante basal

obtenido mediante el método dinamico y de ser necesario, escalar las fuerzas inerciales que resulten
del analisis dinamico.
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4.41 Peso sismico

Para calcular el cortante basal es necesario estimar el peso sismico de la estructura. Como se
mencioné anteriormente, la norma E.030 en su articulo 26 sefala que el peso se calcula adicionando
a la carga permanente un porcentaje de la carga viva, para el caso de una edificacion de viviendas
es del 25%.

Tabla 4.4.1.1 Peso sismico.

Nivel Masa sismica | Peso sismico
(Ton.s2/m) (Ton)
Nivel 6 33.29 326.6
Nivel 5 50.49 495.3
Nivel 4 50.49 495.3
Nivel 3 50.49 495.3
Nivel 2 50.49 495.3
Nivel 1 53.09 520.8
Total 288 2829

4.4.2 Fuerza cortante en la base

El articulo 28 de la norma E.030 indica la siguiente expresion para el céalculo de la cortante basal
(analisis estatico):

ZUCS
Vbasal = R .P

Donde el valor de C/R debera de ser mayor a 0.125.

Tabla 4.4.2.1 Fuerza cortante en la base — Método estatico.

PARAMETROS DIRE?(CION DIRE$CION
Z(9) 0.45

U 1.00

S 1.00

Tp (s) 0.40

Tl (s) 2.50

T(s) 0.402 0.522
C 2.49 1.92
Ro 6.00 6.00
la 0.90 0.90
Ip 1.00 1.00
R 5.40 5.40
P (Ton) 2829 2829
Vbasal (Ton) 587 452
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4.5 Analisis dinamico modal espectral

El analisis dinamico consiste en determinar los efectos de someter a la estructura a una aceleracién
en el suelo. Esta aceleracion sera representada mediante un espectro de aceleraciones (Sa vs. T)
que sera aplicada para cada direccion, segun los parametros sismicos obtenidos. Se determinara las
fuerzas inerciales y desplazamientos maximos en funcion de los modos y periodos que presente la
estructura.

El articulo 29 de la norma E.030 sefala que debera de considerarse una excentricidad accidental
perpendicular a la direccion del sismo igual a 0.05 veces la dimension del edificio en la direccién
perpendicular a la direcciéon de analisis. Esta consideracion debera ser tomada en cuenta en el
modelo empleado en el analisis modal.

4.5.1 Aceleracion espectral

En el articulo 29.2 de la norma E.030 se indica que se debera emplear para cada una de las
direcciones horizontales un espectro inelastico de pseudo-aceleraciones definido por la siguiente
expresion:

o, _LUCS
Y

-8
En donde g representa al valor de la gravedad equivalente a 9.81 m/s2.

Con los parametros sismicos obtenido anteriormente, se calcula Sa en funcién del periodo T (para
cualquier estructura):

045x1x1xC
Sa=5—4 x9.81 =0.8175C

Sa = 2.0438, T<04

0.8175
Sa = , 04<T<25
T
2.0438
Sa = T2 25<T
2.5
2.0
N
L 15
£
(&)
~ 1.0
©
()]
0.5
0.0
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Periodo T (s)

Figura 4.5.1.1 Espectro de aceleraciones para el analisis sismico.
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4.5.2 Criterios de combinacion

El articulo 29.3 de la norma E.030 indica que los criterios de combinacién permiten obtener la
respuesta maxima elastica esperada (r) tanto para las fuerzas internas en los elementos
componentes de la estructura, como para los parametros globales del edificio como fuerza cortante
en la base, desplazamientos totales y relativos de entrepiso.

Asimismo, sefiala que la respuesta maxima elastica esperada (r) corresponde al efecto conjunto de
los diferentes modos de vibracion empleados y podra determinarse mediante la combinacién
cuadratica completa (CQC) de los valores calculados para cada modo. Se emplea este tipo de
combinacién en la asignacién del caso de carga de sismo en cada direccion.

4.5.3 Verificacion del coeficiente de reduccién de fuerza sismica

Verificacion del sistema estructural

En la tabla se muestra los valores de fuerza cortante que toman las placas y columnas en cada
direccion.

Tabla 4.5.3.1 Porcentaje de fuerza cortante que toman las placas.

Direcciéon X Direccién Y
Vplacas (Ton) 379.8 354.5
Vcolumnas (TonN) 55.4 12.0
Viotal (TON) 435.2 366.5
Vplacas/Viotal 87% 97%

El porcentaje de fuerza cortante que toman las placas en cada direccién es mayor al 70%, por lo cual
el sistema estructural de muros estructurales asumido es correcto.

Verificacion de irregularidad torsional

En el articulo 20.3 de la norma E.030 se indica que existira irregularidad torsional cuando en
cualquiera de las direcciones de analisis, el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un
extremo del edificio (Amax) en esa direccion, calculado incluyendo excentricidad accidental, es mayor
que 1,3 veces el desplazamiento relativo promedio de los extremos del mismo entrepiso para la
misma condicion de carga (Amax).

Ademas, sefala que el criterio mencionado es aplicable solo a edificios con diafragma rigidos y solo
si el maximo desplazamiento relativo de entrepiso es mayor que el 50% del desplazamiento
permisible, para el caso del presente edificio de concreto armado, es igual a 9.45 mm.

Tabla 4.5.3.1 Verificacion de irregularidad torsional.

Direcciéon X Direccion Y
. : Amax i . Amax
Entrepiso extren_mo Aprome:dlo ext./Aprom e""e'!‘° Apromgdlo ext./Aprom
entrepiso | entrepiso ' .| entrepiso | entrepiso ’ N
entrepiso entrepiso
(mm) (mm) (mm) (mm)
Entre piso
5 2.68 2.21 1.21 3.19 3.04 1.05
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Entre piso

4 3.02 2.55 1.18 3.48 3.31 1.05
Entre piso

3 3.03 2.62 1.16 3.44 3.25 1.06
Entre piso

2 2.84 2.51 1.13 3.15 2.97 1.06
Entre piso

1 2.55 2.35 1.09 2.78 2.61 1.07

De la tabla 4.5.3.1 se observa que el edificio no presenta torsion en planta. Solo presenta
irregularidad por esquinas entrantes. Por tanto, el valor asumido de R es adecuado.

4.5.4 Control de Derivas de entre piso

El articulo N° 31.1 de la norma E.030 indica que los desplazamientos inelasticos laterales en
estructuras regulares se calculan multiplicando por 0.75R los resultados obtenidos del analisis lineal
y elastico con las solicitaciones sismicas reducidas. Para estructuras irregulares, los
desplazamientos inelasticos laterales se calcularan multiplicando por 0.85R los resultados obtenidos
del analisis elastico.

Por otro lado, el articulo 32 de la norma E.030 senala que la distorsion angular (deriva) de entrepiso
maxima para edificaciones de concreto armado debe ser 0.007.

Tabla 4.5.4.1 Control de derivas inelasticas y desplazamientos en la direccion “X”.

Altura de | Deriva | Deriva |Desplazamiento | Desplazamiento
NIVEL entrepiso |elastica |inelastica| de entrepiso acumulado de
(m) (%o) (%o) (cm) entrepiso (cm)
Piso 6 2.7 0.21 0.95 0.26 1.85
Piso 5 2.7 0.24 1.12 0.30 1.60
Piso 4 2.7 0.27 1.25 0.34 1.30
Piso 3 2.7 0.28 1.30 0.35 0.96
Piso 2 2.7 0.27 1.23 0.33 0.61
Piso 1 4.2 0.14 0.66 0.28 0.28

Tabla 4.5.4.2 Control de derivas inelasticas y desplazamientos en la direccion “Y”.

Altura de | Deriva | Deriva |Desplazamiento |Desplazamiento
Nivel entrepiso | elastica | inelastica| de entrepiso acumulado de
(m) (%o) (%o) (cm) entrepiso (cm)
Piso 6 2.7 0.778 3.571 0.96 6.10
Piso 5 2.7 0.865 3.970 1.07 5.13
Piso 4 2.7 0.924 4.241 1.15 4.06
Piso 3 2.7 0.917 4.209 1.14 2.92
Piso 2 2.7 0.813 3.732 1.01 1.78
Piso 1 4.2 0.400 1.836 0.77 0.77

De las tablas 4.5.4.1 y 4.5.4.2 se observa que las derivas inelasticas maximas no superan el limite
permisible de la norma. Por lo tanto, la estructura presenta una adecuada rigidez lateral.
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4.5.5 Fuerza cortante minima en la base y factor de amplificaciéon de fuerzas sismicas

En el articulo 29.4 de la norma E.030 se indica que, para cada direccién del analisis, la fuerza cortante
en la base no debera de ser menor que el 80% del valor obtenido mediante el analisis estatico para
estructuras regulares, ni menor que el 90% para estructuras irregulares. En caso de no cumplir esta
condicién, sera necesario escalar los resultados de las fuerzas internas obtenidas en el analisis
sismico.

Del analisis, los valores de fuerza cortante obtenidos en el analisis modal espectral y considerando
gue nuestra estructura es irregular, se tiene lo siguiente:

Tabla 4.5.3.1 Comprobacién de la fuerza cortante minima en la base.

Direcciéon X Direccién Y
Vdinamico (ToN) 435.24 366.49
90% Vestatico (TON) 527.73 406.41
90% Vestatico /Vdinamico 1.21 1.11

Para determinar las fuerzas internas producidas por el sismo de disefio, sera necesario amplificar
estas por los factores de 1.21 para las fuerzas internas producidas por el sismo en la direccion “X” y
por 1.11 para las fuerzas internas producidas por el sismo en la direccion “Y”.

4.5.6 Junta de separacion sismica (s)

La norma E.030 indica en su articulo 33 que la estructura debera de estar separada de las estructuras
vecinas, una distancia minima s para evitar el contacto durante un movimiento sismico. Esta
separacion se calculara mediante las siguientes expresiones:

e S=0.006h > 0.03m donde h es la altura total de la edificacion
e S=0.006x (2.7 x 5+4.2) = 10.62cm > 3 cm

Ademas, la norma E.030 indica que la edificacion se retirara de los limites de propiedad adyacentes
a otros lotes edificables, o con edificaciones, distancias no menores a 2/3 del desplazamiento maximo
inelastico, ni menores que s/2. Asi, el retiro minimo a considerar sera:

e 2/3Dmax=(6.1)x2/3=4.1cm
e s/2=9.7/2=5.3 cm

Por lo tanto, se empleara una junta de separacién sismica de 5.5 cm en ambas direcciones.

CAPITULO 5: FUNDAMENTOS DE DISENO EN CONCRETO ARMADO

Luego de realizar los analisis bajo cargas de gravedad y sismo, se procede a disefar los elementos
estructurales. Segun como trabaje cada elemento estructural, se adicionara al efecto de las cargas
de gravedad, el efecto de la accion sismica. Para el caso de losas y escaleras, se considerara solo
la accidon de cargas de gravedad mientras que para elementos sismorresistentes como vigas,
columnas, muros de corte y cimentaciones se considerara ambas acciones.

Para el disefno de los elementos en concreto armado se empleara el método a la rotura, también
conocido como Disefio por Resistencia. La norma E.060 en su articulo 9.1.1 senala que los
elementos estructurales deberan disefarse para obtener en todas sus secciones resistencias de
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diseo ($Rn) por lo menos iguales a las resistencias requeridas (Ru), calculadas para las cargas
y fuerzas amplificadas.

¢Rn = Ru
Donde:
¢: Factor de reduccién de resistencia.
Rn: Resistencia nominal de una seccién calculada en funcién a un modelo matematico.
Ru: Fuerzas internas de la combinacién de cargas amplificadas.

La desigualdad anterior se aplica para todas las solicitaciones a las que estaran sometidos los
elementos estructurales. Asi, se puede expresar de la siguiente forma para cada solicitacién:

e Flexién: $Mn = Mu
e Cortante: $Vn = Vu
o Axial: ¢Pn = Pu

Factores de reduccion de resistencia

La norma E.060 en su articulo 9.3 indica los factores de reduccion de resistencia segun el tipo de
solicitacion.

Tabla 5.1 Factores de reduccion de resistencia (o).

T ‘s Factor de
Solicitaciones de seccion -
reduccion (o)
Flexion sin carga axial 0.90
Cortante 0.85
Carga axial de compresién 0.70

Factores de amplificacion de cargas y combinaciones

La norma E.060 en su articulo 9.2 establece las combinaciones para cargas amplificadas. La
resistencia requerida serd como minimo el mayor de las siguientes combinaciones:

U=14CM+ 1.7CV
U=1.25(CM+CV) £ CS
U=0.9(CM+CV) £ CS
U = 1.4CM + 1.7CV + 1.4CL
U=14CM+ 1.7CV + 1.7CE
Donde:
CM: carga muerta
CV: carga viva
CS: carga de sismo
CL: carga debido a la presion de liquidos.
CE: carga debido al empuje de los suelos.

Verificaciones por condiciones de servicio
Para garantizar un adecuado comportamiento bajo cargas de servicio en losas y vigas se verificaran
algunos parametros de deflexiones vy fisuracién. El control de deflexiones evita que posteriormente

ocurran problemas de apariencia, asi como dafnos en elementos no estructurales. Por otro lado, el
control de fisuracion evita un ancho excesivo de grietas.
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Diseio por capacidad

Es un método empleado para dotar de ductilidad a los elementos estructurales y evitar fallas fragiles
como la falla por cortante. Asi, se proporciona a los elementos estructurales, mayor resistencia por
cortante, que por flexion. Para ello, se emplean modelos mecanicos donde se calcula el refuerzo
necesario por cortante requerido, considerando que el elemento estructural ha desarrollado la
maxima capacidad de los aceros instalados por flexién (vigas) y flexocompresién (columnas vy
placas).

5.1 Diseno por flexion
Hipotesis basicas

e Se cumplen las ecuaciones de equilibrio, compatibilidad y relaciones constitutivas.

e Las secciones planas permanecen planas (Hipétesis de Navier).

¢ Adherencia. Las deformaciones en el acero y concreto circundante son iguales.

e Los esfuerzos en el concreto y en el acero pueden ser calculadas a partir de las
deformaciones utilizando las relaciones constitutivas (o-€).

e El diagrama constitutivo del acero se puede asumir como elastoplastico perfecto, con los
siguientes valores para fy = 4200 kg/cm2: Es = 2x10%6 kg/cm2, gy = 0.0021.

e El diagrama constitutivo del concreto se puede asumir como rectangular, con la deformacién
a la rotura igual a ecu = 0.003.

Modelo mecanico

El disefio en concreto armado esta orientado a la rotura del concreto, esto es, antes de que el
concreto agote su capacidad (ecu = 0.003), el acero debera estar en fluencia (ey >= 0.0021).

Figura 5.1.1 Modelo mecanico para el disefio por flexiéon para secciones simplemente reforzadas.

Donde:

c: distancia del borde mas comprimido hasta el eje neutro (EN).

d: Peralte efectivo.

a: Profundidad del bloque de compresiones.

B: 0.85 hasta f'c=280 kg/cm2, para resistencias mayores este valor desciende a raiz de 0.05 por
cada 70 kg/cm2 que aumenta la resistencia del concreto.

Cc: Fuerza resultante de compresion en el concreto.

Fs: Fuerza resultante de traccién en el acero.

De los diagramas de esfuerzos y fuerzas resultantes se tiene que:

27



Cc =0.85f'c.a.b
Fs = As.fy

El par de fuerzas Cc y Fs generan el momento nominal que puede resistir la seccion:
a
Mn = 0.85f'c.a.b.(d _E)

Aplicando la filosofia del disefio por resistencia, se tiene que:

¢éMn = Mu
$(0.85fc).a.b.(d —%) >Mu - a

Resolviendo la inecuacion cuadratica anterior se obtiene el valor de la profundidad del bloque de
compresion “a”. Debe verificarse que para el valor obtenido de “a” se cumpla la suposicion de que el
acero esta en fluencia. Finalmente, aplicando equilibrio en la seccion se obtiene el area de acero
requerido “As”:

0.85f'c.a.b

fy

As

Acero maximo y acero minimo

Para garantizar que los elementos sometidos a flexion pura presenten una falla ductil, la norma E.060
milita la cantidad de acero a una cantidad maxima y a una cantidad minima. El articulo 10.3.4 de la
norma E.060 senala que acero maximo se obtiene como el 75% del acero necesario para que en la
seccion se produzca una falla balanceada, en la cual se produce la fluencia del acero al mismo tiempo
gue el concreto se agota, es decir: ey = 0.0021 y ecu = 0.003. De la geometria del diagrama de
deformaciones, se tiene que:

cb =0.588d

conocido el eje neutro, se obtiene la profundidad del bloque de compresiones para la falla balanceada
“ap” y el acero balanceado “Asb”:
ab = (0.588 d)

0.85f'c. (ab).b
Asb = 0.75 [ ———="=—

fy

Por lo tanto, el acero maximo queda expresado como:
i f'c
Asmax = 0.3749. B.E.b. d

Por otro lado, el articulo 10.5 de la norma E.060 indica que el acero minimo se puede obtener como
el acero necesario para que la resistencia de disefio de la seccion sea por lo menos 1.2 veces el
momento de agrietamiento de la seccién bruta. Ademas, indica que sera suficiente con asumir un
area de acero igual a 1.33 el area de acero calculado.

Para secciones rectangulares y secciones “T” con el ala en compresion, el acero minimo puede
calcularse como:
0.7vf'c

.b.d
fy

Asmin =
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5.2 Diseino por cortante

La resistencia del aporte del concreto al corte se calcula mediante las siguientes expresiones
empiricas:

e Para elementos sometidos a flexion y cortante:

Vc = 0.53Vf'c.bw.d

e Para elementos sometidos a flexo compresion y cortante:

Nu
Vc = 0.53 Vfc (1+140Ag)bw' d

Donde:

bw: ancho del alma de la seccién.
Nu: Fuerza axial a compresion.
Ag: Area bruta de la seccion.

Para el caso en el que @Vc < Vu, debera emplearse acero de refuerzo. Para calcular el aporte
necesario de acero, se emplea la siguiente expresion:

vs= U _y
s=—-Vc
0)

Donde Vu se obtiene a una distancia “d” de la cara de los apoyos.

Conocido el aporte al cortante del acero, se calcula el espaciamiento de los estribos mediante la
siguiente expresion:
Av.fy.d

> Vs

Donde:
Av: area de la seccidn de estribos

5.3 Diseno por flexo compresién

Las columnas y muros de corte son elementos estructurales que estan sometidos a solicitaciones de
flexion, cortante y axial. La interaccién conjunta de los efectos por flexion y axial en una seccion,
permiten construir diagramas en donde cada combinacion representa su resistencia. El lugar
geomeétrico de estas combinaciones de Mn y Pn que agotan la capacidad de una seccion, se define
como Diagrama de Interaccion.

Para construir un diagrama de interaccion es necesario asumir una distribucion de aceros en la
seccion de la columna o muro de corte predimensionados. Se calcula la ubicaciéon de un punto de
reduccion de fuerzas, llamado centroide plastico (C.P.), respecto del cual se determinara la fuerza 'y
momento nominales resultantes.

Luego, se varia la profundidad del eje neutro y para cada valor de “c”, se calcula, en base a la
compatibilidad de deformaciones, las deformaciones de todos los aceros y sus respectivos esfuerzos.
Se calculan las fuerzas generadas por los esfuerzos en los aceros y el concreto y se determinan la
fuerza axial (Pn) y momento (Mn) resultante. Finalmente, se aplican los factores de reduccion @ y se
obtienen las combinaciones (@Mn, @Pn).
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Figura 5.3.1 Modelo mecanico para el disefio por flexocompresion.

Donde:
di: distancia desde el borde mas comprimido hasta la posicion del arreglo de acero As(i).

ci: Posicion genérica del eje neutro.
ei: deformacion unitaria para el arreglo del acero As(i).

El disefio por flexocompresion consiste en que todas las combinaciones de las solicitaciones por
flexion y axial (Mu, Pu) a las que estara sometida la seccién, se ubiquen dentro del diagrama de
interaccion de disefio conformado por todos los puntos (@Mn, @Pn). Este proceso es iterativo, hasta
lograr la condicidén antes descrita. A continuacién, se muestra un ejemplo de lo descrito
anteriormente.

Figura 5.3.2 Disefio por flexocompresién — Diagrama de interaccién.

CAPITULO 6: DISENO DE LOSAS ALIGERADAS

Las losas aligeradas son muy empleadas en nuestro medio debido a que permiten un ahorro en las
partidas de concreto y encofrado. Este tipo de losas estan compuestas por viguetas y bloques de
relleno. Las viguetas soportan las cargas transmitidas a través de una losa de concreto que por lo
general es de 5¢cm. Las losas aligeradas convencionales tienen una altura variable entre 0.17 y 0.30
m, en ellas, se emplean bloques de ladrillo de 0.30 m de ancho separadas cada 0.10 m.
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Figura 6.1 Caracteristicas geométricas de una vigueta tipica.
6.1 Analisis estructural en losas aligeradas

Debido a la hipotesis de diafragma rigido, las cargas principales que se consideraran para el disefio
de las losas sera las cargas de gravedad. Asi, la combinacion de carga mas critica sera 1.4CM +
1.7CV.

6.1.1 Analisis estructural para losas aligeradas en 1 direccion

Para el andlisis de las losas aligeradas en una direccién, se considerara un modelo con elementos
unidireccionales tipo frame, el cual estara conformado por viguetas de seccion tipo “T” apoyadas en
las vigas principales. En el modelo, se considerara un empotramiento en las viguetas que llegan al
pafno donde se ubica la losa aligerada de 2 direcciones debido a que esta posee mayor rigidez. Se
considerara continuidad de estas viguetas en ambas losas. El modelo sera cargado en funcion del
metrado de cargas realizado en el capitulo 3.1.

6.1.2 Analisis estructural para losas aligeradas en 2 direcciones

Para el analisis de losas aligeradas en dos direcciones se empleara un modelo con elementos finitos
tipo Shell, con vigas en su perimetro y apoyos en las columnas y placas. Adicionalmente se tendra
en cuenta las condiciones de borde. Se cargara el modelo en funcién del metrado de cargas realizado
en el capitulo 3.2. El disefio por flexion y cortante es similar al caso del aligerado en una direccién
considerando un ancho de ala de 40 cm.

6.2 Consideraciones adicionales para el diseiio de losas aligeradas

6.2.1 Diseno por flexion

Dado que el ancho del ala de la vigueta (40cm) es grande para momentos positivos, la profundidad
del bloque de compresiones estara dentro del espesor del ala (5¢cm). Por tanto, se asume que la
seccion de la vigueta trabaja como rectangular para momentos positivos y negativos.

Se calculara el acero el maximo (As max), minimo (As min) y el acero de disefio (As inst) segun las
ecuaciones planteadas en seccion 5.1. Para el calculo del acero minimo positivo se considerara el

ancho del alma, bw.

Para fc=210 kg/cm2 y fy=4200kg/cm2, se tiene los siguientes valores que limitan la cantidad de
acero:

210
Asmax = 0.3749 x (0.85) x(

= 0
4200)XbXd 1.59% bd
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0.7xv210

— 0
2200 xbwxd = 0.24% bd

Asmin =

Para determinar el acero requerido por flexiébn se calculara la profundidad del bloque de
compresiones y posteriormente el area de acero requerido, segun las ecuaciones indicadas en la
seccion 5.1.

a
¢.(0.85'c).a.b. (d - E) >Mu - a

0.85(f'c).a.b
s=——+——
fy

6.2.2 Diseiio por corte

Para el disefio de las losas se considera que el concreto debera de soportar todos los esfuerzos
generados por las fuerzas cortantes. La norma E.060 permite considerar un incremento del 10 % de
la resistencia del aporte del concreto. Por tanto, la resistencia de disefio del concreto calculara como:

Ve = 1.1(0.53).Vfc.bw.d

En el caso de que @Vc < Vu, se requerira emplear ensanches a fin de aumentar la resistencia del
aporte del concreto. Los ensanches pueden ser alternados, en el cual se alterna la ubicacion de la
primera fila de los ladrillos y se considera que el ancho del alma de la seccidn se incrementa de 10
cm a 25 cm, o corridos, en el cual se retiran todos los ladrillos de la primera fila y se considera que
el ancho del alma de la seccion aumenta de 10cm a 40 cm.

En caso la resistencia del concreto siga siendo menor a la resistencia requerida, se debera
incrementar la altura de la losa o incrementar la resistencia del concreto.

6.2.3 Refuerzo por contraccién y temperatura

Dado que el concreto sufre cambios volumétricos en todas sus direcciones, se debera proporcionar
en losas aligeradas armadas en una direccion, acero por retraccidon y cambios de temperatura para
resistir los esfuerzos que se generaran en la direcciéon perpendicular al armado.

La norma E.060 en su articulo 9.7.2 indica que la cuantia minima que se debe emplear por retraccion
y temperatura en barras corrugadas es de 0.0018. Asimismo, en su articulo 9.7.3 indica que el
espaciamiento maximo de este tipo de refuerzo podra extenderse hasta cinco veces el espesor de la
losa sin exceder de 0.40m.

6.2.4 Control de deflexiones

El articulo 9.6.2 de la norma E.060 indica mediante la tabla 9.1, los espesores minimos para para los
cuales no sera necesario realizar el calculo de deflexiones, dependiendo de las condiciones de
apoyo.

Tabla 6.2.4.1 Peraltes minimos en aligerado y vigas armadas en una direccion.

Condiciones de | Simplemente | Con un extremo | Ambos extremos | En voladizo
apoyo apoyados continuo continuos
h minimo L/16 L/18.5 L/21 L/8

En el predimensionamiento de losas aligeradas armadas en una direccion se considero que la altura
es del orden de 1/25 la luz libre. Es decir, el peralte considerado para losas aligeradas es menor al
requerimiento de la norma. Por tanto, no sera necesario realizar el control de deflexiones en losas.
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6.2.5 Corte de refuerzo

Para el corte de refuerzo de acero en las losas se empleara el siguiente esquema practico, el cual,
corresponde a los puntos de corte basados en las envolventes que se obtienen por el método de los
coeficientes, propuestos por el ACI para tramos de luces mas o menos iguales.

Figura 6.2.5.1 Corte de refuerzo en losas.
6.3 Ejemplo de disefio de losa aligerada en 1 direccion
A manera de ejemplo se disefiara las viguetas que fueron metradas en el capitulo 3.2 y 3.3.
Disefo por flexién

Diagramas de fuerzas internas en viguetas.

_F -_ ____7___,__-——‘

L HN —

Figura 6.3.1 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes
ll1”, ll2!l’ ll3”-

Figura 6.3.2 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes
ll4”,”5”-

Se calculan los aceros maximos y minimos tanto para momentos positivos como negativos en
viguetas de 0.25 m de peralte.

Tabla 6.3.1 Aceros minimos y maximos en viguetas segun su peralte.

h (cm) 25
As min+ (cm2) 0.53

33




8.29
1.16
3.50

As max+ (cm2)
As min- (cm2)
As max- (cm2)

Con los momentos ultimos obtenidos del analisis estructural y en base a las limitaciones de aceros
minimos y maximos, se calculara el acero requerido por flexion.

Tabla 6.3.2 Aceros instalados por flexion en viguetas de 25cm en los tramos “17, “2”, “3” y “4”, “5”.
EJES | Mu (Ton.m ‘ d(cm) | bw(cm) a(cm) As (cm2) As inst (cm2)

1-2 1.36 22 40 0.991 1.69 193/8"+1¢@1/2" 2.00

2 -1.76 22 10 5.648 2.40 2¢p1/2" 2.58
2-3 0.60 22 40 0.421 0.72 193/8"+1¢@1/2" 2.00

3 -1.00 22 10 3.039 1.29 2¢p1/2" 2.58

4 -1.83 22 10 4.30 2.44 2¢p1/2" 2.58
4-5 .85 22 40 0.46 1.03 1901/2" + 193/8” | 2.00

Diseio por cortante

Diagramas de fuerzas internas en viguetas.

N] [ —"

— I e

Figura 6.3.3 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en vigueta (h=0.25m) entre los ejes
“1 ”,”2” y “2”’ ll3!l-

—T [ 2

Figura 6.3.4 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en vigueta (h=0.20m) entre los ejes “4” y
ii5ll.

Con los cortantes ultimos obtenidos del analisis estructural, se verificara si se requiere de ensanches
en la losa.
Tabla 6.3.3 Verificacion del disefio por corte en viguetas.

EJES | d(cm) | ®Vc (Ton) | Vu (Ton) Ensanche Ensq;\l{:::l(\-:;ozl)t:&r; do
1 22 1.58 1.03 - -
2 (izq) 22 1.58 1.61 ENSANCHE ALTERNADO 3.9
2 (der) 22 1.58 1.43 - -
3 22 1.58 1.15 - -
4 22 1.22 1.45 ENSANCHE ALTERNADO 3.9
5 22 1.22 0.87 - -
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De la tabla anterior, se observa que las fuerzas cortantes en los ejes “2” (lado izquierdo) y “4” son
mayores a la resistencia por cortante del concreto, por ello se optara por usar ensanches alternados
con bw igual a 25cm, siendo la nueva resistencia del aporte del concreto 3.9 Ton. Con esto, la
resistencia del aporte del concreto sera suficiente para soportar las maximas solicitaciones de
cortante.

Refuerzo temperatura

La cuantia minima para barras corrugadas con fy =4200 kg/cm2 que seran empleadas como refuerzo
de temperatura es 0.0018. Por lo tanto, el acero requerido en la losa de 5cm de los aligerados sera:

As =0.0018x100x5 = 0.90 cm2/m

Para varillas de ¢4”, se tendra el siguiente espaciamiento:

Dado que este espaciamiento es mayor al permitido por la norma E.060, se empleara un
espaciamiento de 25cm.

Control de deflexiones

Debido a que los panos armados en una direccién, ubicados entre los ejes “17,”3”, son cercanos a 6
m se empleara una vigueta de distribucién perpendicular a la direccion del armado. Esta vigueta de
distribucion permitira uniformizar las posibles deflexiones de las viguetas de disefio. Esta vigueta de
distribucién tendra un ancho de 10cm y llevara una varilla de acero de ¢ %" corrida abajo.

A continuacion, se muestra imagenes de los pafios disefiados, en ellos se indica también los cortes
de las barras de acero.

Figura 6.3.5 Distribucion de refuerzo en losa aligerada con peralte de 0.25 m.
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Figura 6.3.6 Distribucion de refuerzo en losa aligerada con peralte de 0.25 m.
6.4 Ejemplo de disefio de losa aligerada en 2 direcciones

A manera de ejemplo se disefara la losa aligerada en 2 direcciones que fue metrada en el capitulo
3.3.

Diseno por flexién

A continuacién, se muestra los resultados del analisis estructural realizado en la losa aligerada:

Figura 6.4.1 Diagrama de momentos flectores ultimos (Ton.m/m) en aligerado de 2 direcciones.

Se tomara en cuenta los aceros maximos y minimos tanto para momentos positivos como negativos
que se muestran en la tabla 6.3.1 del aligerado en una direccion con peralte de 0.25 m. Con los
momentos ultimos obtenidos del andlisis estructural para una vigueta y en base a las limitaciones de
aceros minimos y maximos, se calculara el acero requerido por flexion.
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Dado que los momentos flectores que el programa SAP 2000 proporciona, tiene unidades de ton-
m/m, se multiplicara por el ancho tributario de una vigueta (0.40 m) para obtener las fuerzas internas
en cada vigueta.

Tabla 6.4.1 Aceros instalados por flexién en losa aligerada de 2 direcciones.

EJES Mu (Ton.m) d (cm) bw (cm) a(cm) As (cm2) As inst (cm2)
3 -1.92 22 10 4.54 2.57 2p1/2" 2.58
3-4 1.52 22 40 0.82 1.86 2p1/2" 2.58
4 -1.90 22 10 4.49 2.54 291/2" 2.58
E -1.24 22 10 0.778 1.593 1903/8"+1¢1/2" |2.00
E-F 1.12 22 40 0.646 2.567 193/8"+191/2" |2.00

Diseio por cortante

A continuacion, se muestra los resultados del analisis estructural realizado en la losa:

Figura 6.4.2 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Ton/m) en losa aligerada en 2 direcciones.

Con los cortantes ultimos obtenidos del analisis estructural, se verificara si se requiere de ensanches
en la losa. El aporte del concreto a la resistencia por cortante es:

(0.53xV210x 10 x 22)

10 = 1.58 Ton

$Vc=0.85x1.1x

Dado que las fuerzas cortantes que el programa SAP 2000 proporciona, tiene unidades de ton/m,
respectivamente, se multiplicara por el ancho tributario de una vigueta para obtener las fuerzas
internas en cada vigueta.

37



Tabla 6.4.2 Fuerzas cortantes ultimas en losa aligerada en 2 direcciones.

DIRECCION |Vu (Ton/m)| Vu (Ton)

X-X 7.1 2.84
X-X 74 2.96
Y-Y 6.4 2.56
Y-Y 2.8 1.12

De los valores mostrados en la tabla anterior, se observa que las fuerzas cortantes ultimas son
mayores a la resistencia por cortante del concreto. Por lo tanto, se plantea el uso de ensanches
alternados (¢Vc =3.9 Ton). A continuacién, se muestra una imagen con el pafio disefiado, en ella, se
indica los cortes de las barras de acero.

Figura 6.4.3 Distribucion de refuerzo en losa aligerada en 2 direcciones.

CAPITULO 7: DISENO DE LOSAS MACIZAS

Las losas macizas son losas de concreto reforzado. Segun la relaciéon de las dimensiones de la losa,
puede trabajar en una o dos direcciones. Una losa trabajara en una direccién cuando la curvatura en
la dimensidon mas corta sea mayor a la curvatura en la direccién larga y trabajara en las dos
direcciones cuando las curvaturas en ambas direcciones sean similares.

7.1 Anadlisis estructural en losas macizas

Debido a la hipétesis de diafragma rigido, las cargas principales que se consideraran para el disefio
de las losas sera las cargas de gravedad. Asi, la combinacion de carga mas critica sera 1.4CM +
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1.7CV. Dado que el pafo a disefiar tiene lados similares, se asumira que la losa trabajara en dos
direcciones.

Se empleara un modelo con elementos finitos tipo Shell, con vigas en su perimetro y apoyos en las
columnas y placas. Se cargara el modelo en funcion del metrado de cargas realizado en el capitulo
3.4. El disefo por flexion y cortante es similar al caso de una losa maciza en una direccion.

7.2 Consideraciones adicionales para el disefio de losas macizas

7.2.1 Diseio por flexion

Se calculara el acero maximo (As max) y el acero minimo (As min) segun las ecuaciones planteadas
en la seccion 5.1. Para determinar el acero minimo, se empleara la cuantia de 0.0018 especificada

en la norma E.060 para acero por contraccién y temperatura en losas macizas.

Para fc=210 kg/cm2 y fy=4200kg/cm2, se tiene los siguientes valores que limitan la cantidad de
acero:

Asmax = 1.59% bd
Asmin = 0.18% bh
Para determinar el acero flexion se calculara la profundidad del bloque de compresiones y

posteriormente area de acero requerido, segun las ecuaciones indicadas en el capitulo 5.1. Para el
disefio de la losa maciza se considera secciones rectangulares de un metro de ancho (b=100 cm).

, a
¢. (0.85f'c).a.b. (d _E) >Mu - a

0.85(f'c).a.b
s=——+—
fy

Calculado el area de acero de refuerzo (As), se elige un diametro para el refuerzo y a partir del area
de la barra escogida (Ab) se calcula el espaciamiento mediante la siguiente expresion:

_Ab
5~ As
7.2.2 Diseino por cortante
Se emplea las mismas consideraciones para el disefio por cortante indicadas en la seccién 5.2.
7.2.3 Corte de refuerzo
Se podra emplear el mismo criterio de corte de acero que el empleado para losas aligeradas.

7.3 Ejemplo de disefio de losa maciza

A manera de ejemplo, se disefiara la losa maciza que fue metrada en el capitulo 3.3.
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Disefio por flexion

A continuacion, se muestra los resultados del analisis estructural realizado en la losa maciza:

Figura 7.3.1 Diagramas de momentos flectores ultimos (Ton.m) en la losa maciza.
Se calcula el acero maximo por flexion:
Asmax = 1.59% x 100x 17 = 27.03 cm2/m

Por lo general, el acero maximo por flexién no controla el disefio. Se calcula el acero minimo por
contraccion y temperatura:

Asmin = 0.0018x 100 x 20 = 3.6 cm?/m

El acero minimo es equivalente a emplear una malla de 3/8” @ 20cm.

Tabla 7.3.1 Diseno por flexién en losa maciza.

EJES Mu (Ton.m)| a(cm) As (cm2) As inst (cm2)
3 -2.2 0.83 3.51 Controla As min 1903/8"@0.20m 3.60
3-4 0.8 0.30 1.26 Controla As min 193/8"@0.20m 3.60
4 -1.52 0.57 2.41 Controla As min 193/8"@0.20m 3.60
C -1.2 0.45 1.89 Controla As min 1¢93/8"@0.20m 3.60
C-E 0.6 0.22 0.94 Controla As min 193/8"@0.20m 3.60
E -1 0.37 1.57 Controla As min 193/8"@0.20m 3.60

Dada la forma irregular del pafo, se considerara aceros corridos arriba y debajo de la losa.
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Diseio por cortante

A continuacion, se muestra los resultados del analisis estructural realizado en la losa maciza:

Figura 7.3.2 Diagramas de fuerzas cortantes ultimas (Ton) en la losa maciza.

El aporte de la resistencia de disefio por cortante del concreto es:

0.53xv210x100x17
103

$Vc = 0.85x = 11.1 Ton/m

Tabla 7.3.2 Fuerzas cortantes ultimas en losa maciza.

EJES Vu (Ton)
3 9.4
4 2.4
C 1.5
E 2.0

De los valores mostrados en la tabla anterior, se verifica el disefio por cortante. A continuacion, se
muestra una imagen con el disefo final de la losa maciza.
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Figura 7.3.3 Distribucion de refuerzo en losa maciza.

CAPITULO 8: DISENO DE VIGAS

Las vigas son elementos horizontales que estan sometidos a cargas de gravedad y segun su
conexion con otros elementos, a cargas de sismo. Las vigas sismorresistentes forman porticos con
las columnas y placas. Estas vigas cumplen dos funciones importantes: transmitir las cargas por
gravedad provenientes de las losas a las columnas y placas y soportar las cargas por sismo. Por otro
lado, las vigas chatas son disefiadas para soportar las cargas de gravedad provenientes del peso de
los tabiques que se orientan en la misma direccion del armado de las losas aligeradas.

8.1 Analisis estructural

Las vigas sismorresistentes estan sometidas a las acciones de cargas por gravedad y sismo. Para
el analisis de cargas por gravedad, se generara un modelo en base a elementos tipo frame (columnas
y vigas) y shell (placas), con este modelo se analizara el efecto de las cargas muerta y viva. Del

analisis sismico realizado en el capitulo 4, se extraera las fuerzas internas generadas por sismo en
las vigas.

Se empleara una envolvente de momentos flectores y fuerzas cortantes considerando las
combinaciones de estas cargas:

U=14CM + 1.7CV

U=125(CM+CV)+CS

U=0.9(CM+CV) £ CS
8.2 Consideraciones adicionales para el disefio de vigas
8.2.1 Diseno por flexiéon
Se calculara el acero maximo (As max), acero minimo (As min) y el acero requerido (As) segun las
ecuaciones planteadas en la seccion 5.1. Para fc=210 kg/cm2 y fy=4200kg/cm2, se tiene los
siguientes valores que limitan la cantidad de acero de refuerzo:

Asmax = 1.59% bd

0.24% bd

Asmin
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Para determinar el acero requerido por flexién se calculara la profundidad del bloque de
compresiones y posteriormente el area de acero de refuerzo:

, a
¢.(0.85f').a.b. (d _E) >Mu > a

B 0.85f'c.a.b
fy
Adicionalmente, la norma E.060 en su articulo 21.4.4 indica una serie de requisitos adicionales que

deben considerarse en el disefio por flexion de vigas sismorresistentes de edificios con muros
estructurales, las cuales se indican a continuacion:

As

o Debera existir refuerzo continuo a todo lo largo de la viga, constituido por dos barras tanto en
la cara superior como en la inferior.

e No deberan hacerse empalmes traslapados dentro de la zona localizada a dos veces el
peralte del elemento, medida desde la cara del nudo.

e Laresistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que un tercio de
la resistencia a momento negativo provista para dicha cara. La resistencia a momento
negativo y positivo en cualquier seccién a lo largo de la longitud del elemento deben ser
mayores de un cuarto de la maxima resistencia a momento proporcionada en la cara de
cualquier de los nudos.

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Figura 8.2.1.1 Disposiciones para el disefio por flexion de vigas sismorresistentes en edificios con
sistema estructural de muros.

8.2.2 Diseno por corte

Por lo general, las fuerzas cortantes en elementos sismorresistentes, como vigas, son mayores a la
resistencia de disefio por corte del concreto. Por ello, se emplea acero de refuerzo distribuidos y
espaciados perpendicularmente al acero longitudinal llamados estribos, esto es, los estribos
soportaran la fuerza cortante que el concreto no podra resistir.

La norma E.060 en su articulo 21.4.3, senala que el cortante de diseno Vu debera ser mayor que el
menor valor obtenido de:

e Lasuma del cortante de asociado con los momentos nominales del elemento en cada extremo
restringido de la luz libre del elemento y el cortante isostatico calculado para las cargas de
gravedad tributarias amplificadas (Disefio por capacidad).
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e El cortante maximo obtenido de las combinaciones de carga de disefio con un factor de
amplificacién para los valores de sismo igual a 2.5.

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Wu=1.25(Wm-+Wv) Wu="1.25(Wm+Wwv)

(lllllllllll) <lllllllllll>

Vui Yud Wui Vud

= {(Mnd+Mni)/In + Wu In/2 Vud = (Mnd+Mni)/In + Wu In/2

Figura 8.2.2.1 Consideraciones para el disefio por fuerza cortante para vigas sismicas en edificios
con sistema de muros estructurales (Disefio por Capacidad).

En el modelo de la figura anterior, se somete a la viga a los momentos nominales que desarrollaran
los aceros instalados por flexién. Esto garantizara que la falla que prevalezca sea ductil. Por otro
lado, para el calculo de los aportes de la resistencia al corte del concreto y acero empleara las
expresiones presentadas en la seccion 5.2:

Vc=0.53+/fc.bw.d

Vs =——Vc
¢

Elegido el acero de los estribos, se calcula su espaciamiento mediante la siguiente expresion:

Av.fy.d

S:
Vs

La norma E.060 en su articulo 11.5.5 limita la separacion de los estribos con el objetivo de que cada
grieta potencial a 45° esté cruzada por lo menos por una linea de refuerzo de cortante:

d
Smax = EO 60cm ; siVs < 1.1Vfc.bw.d

d
Smax = ZO 30cm ; siVs > 1.1Vfc.bw.d

Por otro lado, la norma E.060 en los articulos 21.4.4.4 y 21.4.4.5 indica las siguientes disposiciones
para el armado de los estribos:

¢ En ambos extremos del elemento deben disponerse estribos cerrados de confinamiento en
longitudes iguales a dos veces el peralte del elemento medido desde la cara del elemento de
apoyo hacia el centro de la luz. El primer estribo cerrado de confinamiento debe estar situado
a no mas de 100 mm de la cara del elemento de apoyo. Los estribos seran como minimo de
8 mm de diametro para barras longitudinales de hasta 5/8” de diametro, de 3/8” para barras
longitudinales de hasta 1” de diametro y de 1/2" para barras longitudinales de mayor diametro.
El espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder del menor de
(), (b), () y (d) (Art. 21.4.4.4):
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(a) d/4, pero no es necesario que el espaciamiento sea menor de 150 mm;

(b) Ocho veces el diametro de la barra longitudinal confinada de menor diametro;
(c) 24 veces el diametro de la barra del estribo cerrado de confinamiento;

(d) 300 mm.

e Los estribos deben estar espaciados a no mas de 0,5d a lo largo de la longitud del elemento.
En todo el elemento la separacién de los estribos, no debera ser mayor que la requerida por
fuerza cortante (Art. 21.4.4.5).

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Figura 8.2.2.2 Requerimientos para el espaciamiento para vigas sismicas en edificios con sistema
de muros estructurales.

8.2.3 Control de deflexiones

Existen dos tipos de deflexiones a las que estan sometidas las vigas. Por un lado, estan las
deflexiones inmediatas que se originan al aplicar las cargas de servicio sobre los elementos. Por otro
lado, estan las deflexiones diferidas que estan asociadas a efectos como el creep y la retraccion.

Deflexiones instantaneas

Las deflexiones inmediatas se calcularan en base al moédulo de elasticidad del concreto ( Ec =
15000,/f'c), el momento de inercia efectivo de la seccidon transformada (le) y empleando

expresiones para deflexiones por flexion de resistencia de materiales. Para los casos en los que el
momento flector generado por cargas de servicio no exceden el momento de agrietamiento del
concreto (Mcr), se podra emplear el momento de inercia de la seccién no agrietada (lg).

Para calcular el momento de inercia efectivo, es necesario determinar previamente la profundidad
del eje neutro con las areas de acero instaladas por flexion. La profundidad del eje neutro (c) se
calcula resolviendo la siguiente ecuacion:

b
c2.§+ (c—d).As".2n—1) =n.As.(d—c) - ¢

Donde:

n: relacion modular

As: Acero en traccion
As’: acero en compresion

Seguidamente se emplea la siguiente expresion para calcular el momento de inercia efectivo:

bc3 )
e = 5 + nAs(d — ¢)3 + (2n — 1)As’(c — d)?
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Segun las condiciones de borde del elemento a analizar, se calculara el momento de inercia efectivo
promedio de acuerdo a las siguientes expresiones:

e Elementos continuos en ambos extremos:

lel + Ie2 + 21e3

Ie prom =

P 4
Donde:
le1, le2: inercia agrietada en secciones extremas
le3: Inercia agrietada en seccién central

¢ Elementos continuos en un extremo
lel + 2le3
le prom = BT —

¢ Para elementos simplemente apoyados se usara el momento de inercia de la seccion central.
o Para elementos en voladizo se usara el momento de inercia de la seccién de apoyo.

Deflexiones diferidas

Para calcular este tipo de deflexiones se debera multiplicar a las deflexiones inmediatas por el
siguiente factor:

3

A=—2
1+ 50.p’

Deflexion diferida = A(Deflexion inmediata)

Donde p’es la cuantia de acero en compresién calculado en la mitad de la luz para tramos simples y
continuos y en el punto de apoyo para voladizos. El parametro ¢ esta en funcion de la duracion de la
carga aplicada. Para una duracién mayor a 5 afios, su valor es igual a 2.

La norma E.060 en su articulo 9.6.2.6 indica limites de las maximas deflexiones admisibles segun el
tipo de elemento y si estos elementos pueden o no causar dafio en elementos no estructurales
mediante la siguiente expresion:

Ln

Am3 itida = —
max permitida 480

8.2.4 Control de fisuracion

Las fisuras deben controlarse para evitar problemas estéticos y de integridad del elemento. La norma
E.060 en su articulo 9.9.3 indica que el refuerzo de traccién por flexion debera distribuirse
adecuadamente para controlar el ancho de las grietas. Para ello define un parametro Z al cual lo
limita a un valor maximo de 26,000 kg/cm para condiciones normales. Este parametro se calculara
mediante la siguiente expresion:

Z = fs.3/(dc.Act) (kg/cm)

Donde:

fs: esfuerzo en el acero de traccién bajo cargas de servicio, el cual sera calculado mediante la
siguiente expresion:
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Ms

fs = 09d As

dc: espesor del recubrimiento (mm) de concreto medido desde la fibra extrema en traccién al centro
de la barra de refuerzo mas cercana a esa fibra.

Act: Area efectiva del concreto en traccion (mm2) que rodea al refuerzo principal de traccién y cuyo
centroide coincide con el de dicho refuerzo, dividida entre el niUmero de barras. El cual sera calculado
mediante la siguiente expresién:

2.ys.b

Act=———
¢ N°barras

Figura 8.2.4.1 Control de fisuracion (Norma E.060).

8.2.5 Corte del refuerzo longitudinal

El disefio por flexidn se realiza en secciones criticas, donde los momentos flectores presentan sus
valores maximos. Dado que los momentos flectores varian a lo largo de las vigas, se requiere mayor
refuerzo de acero en las zonas con mayores solicitaciones. En estas zonas de mayor demanda, se
emplea refuerzo de acero llamado bastones, estos elementos son necesarios en determinadas
longitudes tal que puedan desarrollar la fluencia.

La norma E.060 en sus articulos 12.10, 12.11 y 12.12 indica una serie de requisitos para que los
bastones presenten una adecuada longitud de desarrollo. A continuacion, se presentara los mas
importantes:

o El refuerzo se debe extender, mas alla del punto en el que ya no es necesario para resistir
flexion, una distancia igual a d o 12db, la que sea mayor, excepto en los apoyos de vigas
simplemente apoyadas y en el extremo libre de los voladizos.

¢ Cuando existan dos o mas bastones, el refuerzo que continua debera tener una longitud de
anclaje mayor o igual a la longitud de desarrollo Id mas alla del punto donde el refuerzo que
se ha cortado o doblado no es necesario por calculo.

e Porlo menos 1/3 del refuerzo para momento positivo se debe prolongar a lo largo de la misma
cara del elemento hasta el apoyo. En las vigas, dicho refuerzo se debe prolongar por lo menos
150 mm dentro del apoyo.

e Por lo menos 1/3 del refuerzo total por traccidén en el apoyo proporcionado para resistir
momento negativo debe tener una longitud embebida mas alla del punto de inflexion, no
menor que d, 12db o In/16, la que sea mayor.
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Todos estos requisitos para el corte de refuerzo longitudinal se resumen en la siguiente imagen:

Diogramo de momento flector

Resistencio de lo borra b
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Figura 8.2.5.1 Requisitos para el corte del refuerzo segun la Norma E.060 (Ottazzi, 2010).

8.2.6 Empalmes por traslape del refuerzo

Dada las dimensiones comerciales de las barras de acero en nuestro medio, es necesario realizar
empalmes del refuerzo en los elementos estructurales como vigas. Estos empalmes deberan de
hacerse en las zonas menos esforzadas segun los diagramas de momentos flectores que presentan.

La norma E.060 en sus articulos 12.15y 12.16 indica la longitud de empalme minima que debera de

hacerse segun el sobre reforzamiento de la seccion y el porcentaje de As que se empalma. La norma
E.060 las clasifica de la siguiente manera:

Tabla 8.2.6.1 Empalmes por traslape en traccion (E.060).

Porcentaje maximo de As
As proporcionado | empalmado en la longitud requerida

Asrequerido para dicho empalme
50 100
Igual o mayor que 2 Clase A Clase B
Menor que 2 Clase B Clase B

8.3 Ejemplo de disefio

A manera de ejemplo se disefiara la viga VT-6 que fue metrada en el capitulo 3.4.

Disefo por flexién

Del analisis estructural se obtuvo la siguiente envolvente de momentos flectores en la viga VT 6.
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Figura 8.3.1 Envolvente de momentos flectores Mu (Ton.m) en viga VT-6.

En el capitulo 2.2, se predimensiond la viga VT-6 con una seccion tentativa de 25 x 55 cm, siendo su
peralte efectivo (d) igual a 47 cm (se considera armado en 2 capas). Con estas dimensiones se
calcula los limites de acero maximo y minimo:

Asmax = 1.59% x 25x47 = 18.7 cm2

Asmin = 0.24% x 25 x47 = 3.19cm2

Con los valores maximos obtenidos en el analisis estructural (Mu) y considerando el acero minimo y
maximo permitidos, se calculara el acero requerido por flexion en la viga VT-06 segun las expresiones
descritas en la seccién 8.2.1:

Tabla 8.3.1 Calculo de refuerzo por flexion de viga VT-6.

EJES TRAMO |SECCIONES (Tgll‘nl.jm) a(cm) As (cm2) As inst (cm2)
A -20.64 12.63 13.42 495/8"+2¢3/4" | 13.68
1-2 1 B 18.78 11.31 12.02 495/8"+2¢3/4" | 13.68
C -18.4 11.05 11.74 4$5/8"+2¢3/4" | 13.68
D 16.22 9.57 10.16 4¢5/8"+2¢3/4" | 13.68
A -10.22 5.77 6.13 4¢$5/8" 8
2.3 2 B 5.6 3.07 3.26 2¢5/8" 4
C -11.53 6.57 6.98 4¢$5/8" 8
D 4.85 2.64 2.81 2¢5/8" 4
A -19.54 11.84 12.58 495/8"+2¢3/4" | 13.68
3.4 3 B 8.3 4.62 4.91 3¢5/8" 6
C -20.52 12.54 13.33 4¢$5/8"+2¢3/4" | 13.68
D 8.4 4.62 4.91 3¢5/8" 6
A -17.62 10.51 11.17 4¢$5/8"+2¢3/4" | 13.68
4.5 4 B 14 8.12 8.63 2¢5/8"+2¢3/4" 9.68
C -18.22 10.92 11.6 4¢$5/8"+2¢3/4" | 13.68
D 13.4 7.74 8.22 2¢5/8"+2¢3/4" 9.68
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Con los aceros instalados se verificara los requerimientos de la norma E.060 especificados en la
figura Figura 8.2.1.1.

Tabla 8.3.2 Verificacion de resistencia minima para acero positivo en nudos y en cualquier seccion.

EJES TRAMO |SECCIONES (Tt!)v::m) a(cm) | As(cm2) As inst (cm2)

12 1 oMn (-) /3 7.42 3.87 412 445/8"+2¢3/4" | 13.68
®Mn max /4 5.66 2.93 3.12 4¢$5/8" 8

2.3 2 oMn (-) /3 4.66 243 3.05 2¢5/8" 4
¢®Mn max /4 3.5 1.81 3.05 2¢5/8" 4

3.4 3 oMn (-) /3 7.48 3.96 4.21 3¢5/8" 6
¢®Mn max /4 5.61 2.94 3.12 2¢5/8" 4

45 4 oMn (-) /3 7.59 4.02 4.27 5¢5/8" 10
¢®Mn max /4 5.69 2.98 3.19 2¢5/8" 4

De la tabla 8.3.2, se verifica los requerimientos del articulo 21.4.4 de la norma E.060. A continuacion,

se muestra los arreglos del refuerzo por flexion en la viga VT-6.

Figura 8.3.2 Arreglo del refuerzo longitudinal en los tramos “1” y “2” de la viga VT-6.

Figura 8.3.3 Arreglo del refuerzo longitudinal en los tramos “3” y “4” de la viga VT-6.

Disefo por corte

Del andlisis estructural se obtuvo la siguiente envolvente de fuerzas cortantes (Vua) en la viga VT-
6. Las fuerzas cortantes deben calcularse a una distancia “d” de la cara de los apoyos.
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Figura 8.3.4 Envolvente de fuerzas cortantes Vua (Ton) en viga VT-6.

Debido a que la viga VT-6 tiene responsabilidad sismica por formar parte de un pértico con columnas
y muros, se calculara el cortante ultimo de disefo segun lo especificado en el articulo 21.4.3 de la
norma E.060.

Para el céalculo de los cortantes de disefio por capacidad (V Mn) se empleara el modelo indicado en
la figura 8.2.2.1. En el modelo, se somete a la viga a los momentos nominales que desarrollaran los
aceros instalados por flexion y a una carga de servicio (Ws) amplificada por un factor de 1.25. A
continuacion, se muestra una tabla con los valores obtenidos:

Tabla 8.3.3 Cortante por capacidad para viga VT-6.

Tramo | Sentido Mn Apoyo As inst(cm2) |Mn (Ton.m)|Ln (m)| Ws (Ton/m) | V Mn (Ton)
Antihorario Izquierdo | 4¢5/8"+2¢3/4 -23.38 279 0.9 19.25
1 Derecho 445/8"+2¢3/4" +23.76 -15.78
Horario Izquierdo | 4¢5/8"+2¢3/ -23.83 279 0.9 15.76
Derecho 445/8"+2¢3/4" +24.26 -19.23
Antihorario Izquierdo 4¢$5/8 -25.35 518 11 10.66
2 Derecho 2$5/8" +7.64 -2.12
Horario Izquierdo 2¢5/8 -25.12 518 11 -2.12
Derecho 4¢5/8" +7.67 10.66
Antihorario Izquierdo | 4¢5/8"+2¢3/4 -23.60 521 35 20.37
3 Derecho 3¢5/8" +11.26 -6.98
Horario Izquierdo 3¢5/8 -11.26 521 35 6.98
Derecho 445/8"+2¢3/4" +23.40 -20.37
Antihorario Izquierdo | 4¢5/8"+2$3/4 -23.99 3 55 19 14.76
4 Derecho 2$5/8"+2¢3/4" +17.46 -7.92
Horario Izquierdo | 4¢5/8"+2$3/4 -23.87 3 55 19 0.80
Derecho 295/8"+2¢3/4" +17.54 -9.16
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Se calcula los cortantes por capacidad a una distancia “d” de la cara de los apoyos. Para determinar
el cortante ultimo de disefio (Vu), se compara los cortantes obtenidos por capacidad (Vu Mn) con los
cortantes ultimos obtenidos de la envolvente de fuerzas cortantes (Vua) y con los cortes ultimos
obtenidos de la envolvente de fuerzas cortantes considerando un factor de amplificacion para el
sismo de 2.5.

Tabla 8.3.4 Cortante ultimo de disefio en viga VT-6.

Tramo Apoyo | Vu Mn (Ton) | Vua (Ton) |Vux2.5(Ton)| Vu(Ton)
1 Izquierdo 17.90 15.95 38.08 17.90
Derecho 17.90 16.22 38.35 17.90
5 Izquierdo 10.13 5.28 9.87 10.13
Derecho 10.13 5.39 9.87 10.13
3 Izquierdo 19.35 12.95 18.51 19.35
Derecho 19.35 14.15 18.51 19.35
4 Izquierdo 14.03 11.38 24.27 14.03
Derecho 14.03 12.03 24.92 14.03

Se calcula la resistencia de disefio por corte del concreto (pVc ) y se compara con los cortantes
ultimos de disefo (Vu):

Ve = 0.85x0.53x V210x (25)x(47) = 7.67 Ton
Se observa que para todos los tramos Vu > ¢Vc, por lo tanto, se requerira de estribos como refuerzo
por corte. Se calcula, para cada tramo, la fuerza cortante que debera resistir los estribos y su
espaciamiento, segun las expresiones presentadas en la seccién 5.2:

Vu Av.fy.d
Vs =——Vc S =——
¢ Vs

La norma E.060 en su articulo 11.5.5 limita la separacién de los estribos en funcién del cortante que
soportaran los estribos. Esta disposicion de la norma se indica mediante las siguientes expresiones:

d
Smax = 50 60cm ; siVs < 1.1xV210x25x47 = 18.70 Ton

d
SmMax = ZO 30cm; siVs > 1.1xv210x25x47 = 18.70 Ton

Se emplearan estribos de 3/8”, siendo el area de estribos Av = 2x0.71 = 1.42cm2. A continuacion, se
presentan los resultados obtenidos:

Tabla 8.3.5 Espaciamiento de estribos en viga VT-6.

Tramo | Vu (Ton) | Vs (Ton) s(cm)
1 17.90 13.40 20.90
2 10.13 3.50 66.00
3 19.35 15.10 18.60
4 14.03 8.80 31.70
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Adicionalmente a los resultados obtenidos, el espaciamiento de estribos en vigas sismorresistentes
debe de cumplir con algunas consideraciones especiales de la norma E.060 que se especifican en
la figura 8.2.1.2.

Dentro de la zona de confinamiento:

¢ Longitud minima de la zona de confinamiento: 2h = 2x0.55 = 1.10 m.
o El primer estribo debe estar como maximo a 10cm del apoyo.

La separacion maxima de estribo sera el menor de los siguientes valores:

e 4% _1175cm
4 4

e 10db (logitudinal) = 10x5/8x2.54 = 15.9 cm
o 24db (estribo) = 24x3/8x2.54 = 22.86 cm

Fuera de la zona de confinamiento:

El espaciamiento maximo sera

d_ 247 _ 23.50cm
2 2

Por lo tanto, dentro de la zona de confinamiento (1.20 m) el espaciamiento minimo es de 12.25cm vy
fuera de la zona de confinamiento, 24.5 cm. Finalmente se elegira la siguiente distribucion de
estribos para cada extremo de los tramos:

1@5,12@10, resto @20
Control de deflexiones

Se realizara el control de deflexiones en el tramo 3 de la viga VT-6 dado que es el tramo que
presenta mayores momentos por cargas de gravedad.

—7.64 Ton.m —=7.87 Ton.m
TRAMO 3
+ TTT +
j\—ZG‘S/’B"
1 285 ,/8" 283747 205/ 205,/8" 2374 il
‘ 185,/8"
\/—205,/8"

118 Tan.r

CW

4.62 Ton.m

Figura 8.3.5 Diagrama de momentos flectores (Ton.m) para cargas de gravedad (CM y CV) en el
tramo 3 de la viga VT-6.

Calculo de deflexiones inmediatas
Para calcular las deflexiones inmediatas en el tramo 3 de la viga VT-6 es necesario determinar los
momentos de inercia en las secciones de los extremos “A”, “C” y al centro “B” del tramo. Los

momentos de inercia se determinaran en funcién de los materiales, dimensiones de la seccién y los
aceros instalados en la seccion.
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Se calcula la relacion modular “n” en funcion de los médulos de elasticidad del concreto y del acero:
Es 2x10°

n="-—-—-=————=
Ec  15000v210
2n—1=174
Seguidamente, calcula el momento que produce el agrietamiento por flexion en la seccion:

25x552
(2v210)x—¢
10°

Mcr = = 3.65 Ton.m

Se compara los momentos generados por las cargas en servicio con el momento de agrietamiento.

Tabla 8.3.6 Momentos generados por las cargas de servicio en el tramo 3 de la viga VT-6.

SECCION [Mcwm (Ton.m) | Mcyv (Ton.m) | Mcs (Ton.m)
A (izquierda) 7.64 1.69 9.33
B (centro) 4.62 1.1 5.72
C (derecho) 7.87 1.76 9.63

De la tabla anterior de observa que los momentos por cargas de servicio son mayores al momento
de agrietamiento, por lo tanto, se emplearan las expresiones indicadas en la seccién 8.2.6 para la
seccion agrietada:

La profundidad del eje neutro (c):
b
c2.§+ (c—d).As".2n—1) =n.As.(d—c) - ¢

Momento de inercia efectivo en secciones:

bc3
le = -t nAs(d — c)® + (2n — 1)As’(c — d)?

Momento de inercia efectivo promedio en elementos continuos en ambos extremos:

lel + le2 + 2Ie3
4

[e prom =

A continuacion, se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 8.3.7 Momentos de inercia efectivo en el tramo 3 de la viga VT-6.

SECCION | As (cm2) | A’s (cm2) | c(cm) le(cm4) le /1g | le prom (cm4)
A (izquierda) 13.68 6.00 15.86 | 181631.58 | 52%
B (centro) 6.00 4.00 11.58 92409.11 27% 137020
C (derecho) 13.68 6.00 15.86 | 181631.58 | 52%
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Finalmente se calcula las deflexiones inmediatas que se generan por cargas de gravedad mediante
la siguiente expresion:

A= — ——
48 Ec.leprom

5 Ln?

.(Mb — 0.1(Ma + Mc))

Tabla 8.3.8 Deflexiones inmediatas por cargas de gravedad en el tramo 3 de la viga VT-6.

SECCION Mcwm (Ton.m) | Acm (cm) | Mcv(Ton.m) [Acv (100%) (cm) |Acv (30%) (cm)
A (izquierda) 7.64 1.69
B (centro) 4.62 0.291 1.1 0.072 0.022
C (derecho) 7.87 1.76

Calculo de deflexiones diferidas

Debido a que las cargas por gravedad seran aplicadas de forma permanente en la estructura, el
factor dependiente del tiempo es de 2. La cuantia del acero en compresion en la seccién central del

. 4 . ™ .y
tramo es igual a Sexds = 0.33%. Con estos valores se calcula el parametro de amplificacion de

deflexiones diferidas mediante la siguiente expresion:

2

A= 17 50%0.0033

=171

Finalmente se calcula la deflexion maxima mediante la siguiente expresion:
ATotal = Acm + Acv(100%) + A. (Acm) + A. (Acv(30%))
ATotal = 0.291 + 0.072 + 1.71x0.291 + 1.71x0.022 = 0.901 cm

5.21x100

280 = 1.09cm

Amax permitida =

Por lo tanto, se verifica que las deflexiones maximas son menores a los limites exigidos por la norma
E.060.

Control de fisuraciéon
Se realizara el control de fisuras en las secciones mas solicitadas por momentos de cargas de
gravedad. Se calcula el parametro Z segun lo descrito en 8.2.4 y se compara con el valor maximo de

26,000 kg/cm. A continuacion, se presentan los resultados obtenidos:

Tabla 8.3.9 Parametro Z para el control de fisuracion en el tramo 3 de la viga VT-6.

As (cm2) | Ms (T.m) | fs(kg/cm2) fs/fy Xraya N Act |Z(kg/cm)| ZIZmax
13.68 9.33 1546.53 38% 5.04 6.84 [ 36.85 | 9571.33 | 37%
6.00 5.72 2161.75 51% 5.75 3.00 | 95.77 |17700.24| 68%
13.68 9.63 1596.25 39% 5.04 6.84 | 36.85 | 9879.09 | 38%

De la tabla anterior se observa que el arreglo del acero propuesto cumple con el requisito expuesto
en la norma E.060.

55



Corte del refuerzo longitudinal

A partir de la envolvente de los momentos flectores (Mu) y del diagrama de momentos de disefio
resistentes (pMn), se determinan los puntos de cortes tedricos para el refuerzo por flexién

TRAMO 5
dn=21.3 Ton.m
zp 3/4"
dMn=12.4 Taon.m
o 5/8"
AMn=86.2 Ton.m
2e 5/8° )
35,/6"

285,8" | 2834 2@5/8" 285/8 054
165 /8"

- 205/8"
‘I' ‘F
35 5/8"

AMn=10.2Tan.m

Figura 8.3.6 Puntos de cortes tedricos del refuerzo para el tramo 3 de la viga VT-6.
Con los puntos de corte teéricos y las consideraciones indicadas en la seccién 8.2.5 se calculan los
puntos de corte finales tales que sean mayores o iguales a las longitudes de desarrollo de las barras
de acero empleadas.

Tabla 8.3.10 Longitud de corte en refuerzo por flexion.

SECCION As (cm2) |L teérico(m) [L corte(m)
. . 2$5/8" 1.08 1.6
A (izquierda) 4$5/8“ 0.49 1.0
2$5/8" 1.55 2.0
C (derecha) 4$5/8“ 0.87 14

En el siguiente esquema se muestra el disefio final de la viga VT-6.

Figura 8.3.7 Disefio final de la viga VT-6 entre los ejes “1 “, “2”y “3”.
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Figura 8.3.8 Disefio final de la viga VT-6 entre los ejes “3”, “4” y “5”.

CAPITULO 9: DISENO DE COLUMNAS

Las columnas son elementos estructurales que en su mayoria son verticales. Estos elementos, al
igual que las placas, cumplen dos funciones fundamentales: transmitir las cargas por gravedad que
reciben de las losas y vigas, de todos los niveles, hacia las cimentaciones y aportar rigidez lateral a
los pérticos para resistir las cargas por sismo.

9.1 Analisis estructural

Para el analisis por cargas de gravedad, se generara un modelo aporticado en base a elementos tipo
frame (columnas y vigas) y shell (placas), con este modelo se analizara el efecto de las cargas muerta
y viva. Del analisis sismico realizado en el capitulo 4, se extraera las fuerzas internas generadas por
sismo. Para determinar las cargas ultimas se emplearan las siguientes combinaciones:

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

9.2 Consideraciones adicionales para el disefio de columnas
9.2.1 Efectos de esbeltez

La esbeltez en una columna se define como la relacién entre su longitud y las dimensiones de su
seccion transversal. Cuando esta relacion es muy grande y supera ciertos valores criticos, produce
pandeo e inestabilidad en las columnas. El esfuerzo normal asociado a la condiciéon de pandeo “ocr”
en columnas fue definida por Euler mediante la siguiente expresién:

m2El
ocr = (KI/r)2
Donde:
kl/r: esbeltez de la columna.
k: factor de longitud efectiva.
l: distancia libre entre las losas de piso.

r: radio de giro de la seccion en la direccion de analisis.

El parametro “k” depende de las condiciones de apoyo de la columna. Para el caso de la presente
tesis, se tiene que el sistema estructural es de muros estructurales. Estos muros impiden el
movimiento lateral de las columnas ante eventos sismicos, por lo tanto, se considerara que las
columnas estan arriostradas en sus extremos.
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La norma E.060 en su articulo 10.12 indica las siguientes consideraciones para el disefio de
columnas en estructuras o entrepisos arriostrados:

e El factor de longitud efectiva debe tomarse igual a 1 (Art. 10.12.1).
o Se permiten ignorar los efectos de esbeltez en elementos a compresién que satisfacen:

klu M

< 34 — 12 ! 34 — 12 M <40

M
Donde M1 y M2, son los momentos flectores en los extremos de la columna y su divisién sera
positiva si el elemento se flexiona en curvatura simple y negativa, si el elemento se flexiona
en curvatura doble (Art. 10.12.2).

o Los elementos a compresién deben disefarse para la fuerza axial amplificada Pu y el
momento amplificado Mu, magnificando por los efectos de curvatura (efectos de segundo
orden) del elemento, Mc, como sigue (Art. 10.12.2):

Mc = éns M2

Donde:
Sns = Cm -
ns = 1_71311 = 1
0.75Pc
Py = m2El
4T k)2

e Para elementos sin cargas transversales entre sus apoyos, Cm debe tomarse como:

Cm= 0.6 +0.4 M1 > 0.4
m = 0. . (MZ)_ .

Adicionalmente, la norma E.060 en su articulo 10.11.2 indica que el radio de giro, r, puede tomar el
valor de 0.3 veces la dimension total de la seccion en la direccidn en la cual se esta considerando la
estabilidad para el caso de elementos rectangulares.

9.2.2 Diseio por flexo compresién uniaxial

El disefo por flexocompresidn uniaxial se realiza considerando las combinaciones de cargas axiales
y los momentos flectores para cada direcciéon “X” y “Y” por separado. Como se menciond en la
seccion 5.3, el disefio por flexocompresién consiste en que todas estas combinaciones ultimas (Mu,
Pu) se ubiquen dentro del diagrama de interaccion de disefio conformado por todos los puntos
(®Mn, @Pn).

Para la construccion del diagrama de interaccion es necesario asumir un arreglo inicial del refuerzo
longitudinal. La norma E.060 en su articulo 10.9.1 establece limites de las cuantias para este refuerzo
entre 1% y 6%. Estos limites permiten controlar efectos de flujo plastico del concreto y la congestion
de refuerzo en las columnas.

9.2.3 Diseiio por flexo compresion biaxial

El disefio por flexion biaxial se realiza para elementos sujetos simultaneamente a momentos flectores
en sus dos ejes principales mediante un diagrama de interaccion superficial. La norma E.060 en su
articulo 10.18, indica el uso del método de Bresler para verificar este tipo de disefio.

El método de Bresler consiste en evaluar las siguientes desigualdades, dependiendo del valor de la

carga axial:
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Si: > 0.1: — > + -

! @Pno Pu ™ ¢Pnx @Pny @Pno
Si <0.1 1>Mux+Muy
¥ %Pno - ~ @Mnx @Mny

Donde:

Pu: Carga axial altima de disefio

@Pno: Resistencia de disefio axial bajo la accién unicamente de la carga axial (ex = ey = 0)
@Pnx: Resistencia de disefio axial bajo la accién unicamente de momento en X (ey = 0)
@Pny: Resistencia de disefo axial bajo la accién unicamente de momento en Y (ex = 0)
Mux: Momento ultimo de disefio respecto al eje X

Muy: Momento udltimo de diseno respecto al eje Y

@Mnx: Resistencia de disefio flector respecto al eje X

@Mny: Resistencia de disefio flector respecto al eje Y

9.2.4 Diseno por corte

Las columnas deben estar confinadas por estribos o zunchos que contribuyan en el aporte de la
fuerza cortante que el concreto no puede resistir. Para el calculo del cortante de disefio (Vu), la norma
E.060 su articulo 21.4.3, indica que Vu debera ser mayor que el menor valor obtenido de:

e Lasuma del cortante de asociado con los momentos nominales del elemento en cada extremo
restringido de la luz libre del elemento (Disefio por capacidad).

e El cortante maximo obtenido de las combinaciones de carga de disefio con un factor de
amplificacién para los valores de sismo igual a 2.5.

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Figura 9.2.4.1 Consideraciones para el disefio por fuerza cortante para columnas en edificios con
sistema de muros estructurales (Disefio por Capacidad).

En el modelo de la figura anterior, se somete a la columna a los momentos nominales que
desarrollaran los aceros instalados por flexocompresion. Esto garantizara que la falla que prevalezca
sea ductil. Por otro lado, los aportes a la resistencia por cortante del concreto y acero se calculan
segun lo indicado en la seccion 5.2 mediante las siguientes expresiones:
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Nu
Ve = 0.53&(1 + 140Ag) bd

\Y N V
s=—-Vc
¢

Elegido el acero de los estribos, es calcula su espaciamiento mediante la siguiente expresion:

_Av.fy.d

S Vs

Adicionalmente, la norma E.060 en los articulos 21.4.5.3, 21.4.5.4 y 21.4.5.5 indica las siguientes
disposiciones para el armado de los estribos:

e En ambos extremos del elemento debe proporcionarse estribos cerrados de confinamiento
con un espaciamiento “So” por una longitud “Lo” medida desde la cara del nudo (21.44.5.3)

El espaciamiento “So” no debe exceder al menor entre (a), (b) y (c):

(a) Ocho veces el diametro de la barra longitudinal confinada de menor diametro;
(b) La mitad de la menor dimension de la seccion transversal,
(c) 100mm

La longitud “Lo” no debe ser menor que el mayor entre (d), (e) y (f):
(d) Una sexta parte de la luz libre del elemento;

(e) La mayor dimension de la seccion transversal del elemento;

() 500mm

e Fuera de la longitud “Lo”, la separacion de estribos no sera mayor que (21.4.5.4):
- Dieciséis veces el diametro de la barra longitudinal
- Cuarenta y ocho veces el diametro del estribo
- La minima dimensién de la seccién transversal
- 300 mm

e El espaciamiento transversal en el nudo no debe exceder de 150 mm (21.4.5.5)

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Figura 9.2.4.2 Requerimientos para el espaciamiento de columnas en edificios con sistema. de
muros estructurales.
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9.2.5 Empalmes por traslape del refuerzo

Por lo general, la zona menos esforzada por efectos de flexidon en una columna se ubica en la parte
central, por ello, es preferible hacer el empalme en esta zona. No obstante, para sistemas
estructurales donde las columnas no se ven muy afectados por flexion como, por ejemplo, un sistema
de muros estructurales, podria realizarse los empalmes en las zonas cercanas a los nudos.

A continuacion, se muestra las longitudes de empalme segun los diametros del acero longitudinal,
segun la zona de empalme.

Figura 9.2.5.1 Longitud de empalme en columnas (Blanco, 1994).

9.3 Ejemplo de diseio

A manera de ejemplo se desarrollara el disefio de la columna C-08 que fue metrada en el capitulo
3.6. Las dimensiones de la columna son 30x70 cm. Del analisis estructural, se obtuvo las siguientes
cargas en la zona inferior de la columna del primer piso:

Tabla 9.3.1 Solicitaciones para la columna C-08.

Carga | P(Ton) | Mxx (Ton.m) | Myy (Ton.m) | Vxx (Ton) | Vyy (Ton)
CM 105.71 -1.18 0.51 -0.81 0.35
CcV 18.90 -0.13 0.11 -0.08 0.07

CSxx | 47.73 7.65 0.37 2.98 0.16

CSyy 6.44 1.32 2.45 0.48 1.06
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Efectos de esbeltez

Por lo general, las columnas convencionales presentan momentos iguales y en el mismo sentido en
sus extremos, por lo tanto, se tiene que:

Klu _ o, 12(M1)—34 12(~1) = 46
r ~ M2/ B

klu
—< 40
r

Se calcula la esbeltez para cada direccién de analisis:
Para la direccion X-X: klu/rx = 1x2.7/(0.3x0.7) = 12.86
Para la direccion Y-Y: klu/ry = 1x2.7/(0.3x0.3) = 30.00

. - klu
De los resultados obtenidos, se verifica que los valores de - son menores que 40, por lo tanto, no
se considerara efectos de esbeltez para la columna C-08.

Disefo por flexocompresion uniaxial
Realizando las combinaciones de cargas obtenemos los siguientes resultados:

Tabla 9.3.2 Combinaciones de carga Pu y Mu para la columna C-08.

Combinacioén Pu (Ton) | Muxx(Ton.m)| Muyy(Ton.m)
1.4CM+1.7CV 180.12 -1.86 0.89
1.25(CM+CV) +CSxXx 203.49 6.02 1.14
1.25(CM+CV) -CSxx 108.03 -9.28 0.40
0.9CM+CSxx 159.87 6.48 0.92
0.9CM-CSxx 64.42 -8.82 0.19
1.25(CM+CV) +CSyy 162.20 -0.31 3.22
1.25(CM+CV) -CSyy 149.32 -2.95 -1.68
0.9CM+CSyy 101.58 0.26 2.9
0.9CM-CSyy 88.70 -2.38 -1.99

Se calcula el refuerzo minimo para la seccion a partir de la cuantia minima de 1%. El area de la
seccion es de 2100 cm2, por lo tanto, el acero minimo requerido es de 21cm2. Se iniciara el proceso
de verificacién por flexocompresiéon, asumiendo 12 barras de 5/8”.
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Figura 9.3.1 Diagrama de interaccién de la columna C-08 en el eje “X”.

Figura 9.3.2 Diagrama de interaccion de la columna C-08 en el eje “Y”.

De las figuras anteriores se observa que las solicitaciones maximas se ubican dentro del diagrama
de interaccion de disefio. Por lo tanto, el arreglo de aceros considerado es adecuado.

Diseno por flexocompresion biaxial

Se realiza la verificacion por flexion biaxial considerando la combinacidon mas critica, para el caso
de la presente columna, 1.25(CM+CV) +CSxx. A continuacion, se muestra la aplicacion del método

de Bresler:
@Pno = 318.7 Ton

203.49
318.7

Pu = 203.49 Ton - =0.64>0.1

. ., P . o .
Debido a que la relacion entre @P—Eo > 0.1, se empleara la siguiente expresion:
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1 1 1 )‘1

Pu < —
u= ((Dan * @Pny @Pno

Donde los valores para @Pnx y @Pny se obtiene de los diagramas de interaccioén, considerando sus
respectivos momentos ultimos, Mux y Muy, constantes. Asi tenemos los siguientes valores:

Mux = 6.02 Tonnm — @Pnx = 254.96 Ton
Muy = 1.14 Tonnm — @Pnx = 254.96 Ton

t 1 . )_1—2125t
25496 ' 25496 318.7) - o0ton

PuS(

Se verifica el método de Bresler, por lo tanto, el refuerzo final por flexocompresion axial y biaxial es
de 12 barras de 5/8”.

Diseio por cortante
Se calculara los cortantes de disefio por capacidad empleando el modelo indicado en la figura
9.2.3.1. Los momentos nominales se calculan de la interseccion de los diagramas de interaccién de

disefio nominales con los valores de Pu constantes. Asi, se obtiene los siguientes valores:

Tabla 9.3.3 Momentos nominales (Ton.m) para columna C-08.

COMBINACION Pu (Ton) Mn xx(Ton.m) |Mn yy(Ton.m)
1.4CM+1.7CV 180.12 44.76 19.96
1.25(CM+CV) +CSxx 203.49 43.87 19.59
1.25(CM+CV) -CSxx 108.03 42.23 18.64
0.9CM+CSxx 159.87 44.69 20.21
0.9CM-CSxx 64.42 37.31 15.50
1.25(CM+CV) +CSyy 162.20 44.70 20.18
1.25(CM+CV) -CSyy 149.32 44.37 19.966
0.9CM+CSyy 101.58 41.56 18.24
0.9CM-CSyy 88.70 40.20 17.37

De la tabla anterior, se tiene que el momento nominal maximo ocurre para la combinacién
1.4CM+1.7CV. Para este momento nominal, el cortante ultimo por capacidad sera: Vu =
(44.76 + 44.76) /2.7 = 33.2 Ton.

Para determinar el cortante ultimo de disefio (Vu), se compara los cortantes obtenidos por capacidad
(Vu Mn) con los cortantes ultimos obtenidos de la envolvente de fuerzas cortantes (Vua) y con los
cortes Uultimos obtenidos de la envolvente de fuerzas cortantes considerando un factor de
amplificacién para el sismo de 2.5.
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Tabla 9.3.4 Fuerzas cortantes ultimas de disefio (Ton) para columna C-08.

Sismo x 1 Sismo x 2.5 Capacidad
Combinacién Vu xx Vuyy Vu xx Vuyy
(Ton) (Ton) (Ton) (Ton) Vu xx (Ton) | Vu yy (Ton)
1.4CM+1.7CV -3.82 0.62 -3.82 0.62 33.15 14.79
1.25(CM+CV) +CSxx 5.59 0.69 18.98 0.92 32.50 14.51
1.25(CM+CV) -CSxx -12.27 0.38 -25.67 0.14 31.28 13.81
0.9CM+CSxx 6.52 0.54 19.92 0.78 33.10 14.97
0.9CM-CSxx -11.34 0.23 -24.73 -0.01 27.64 11.48
1.25(CM+CV) +CSyy -1.91 1.59 0.23 3.17 33.11 14.95
1.25(CM+CV) -CSyy -4.77 -0.52 -6.91 -2.11 32.87 14.79
0.9CM+CSyy -0.75 1.37 1.39 2.96 30.78 13.51
0.9CM-CSyy -3.61 -0.74 -5.75 -2.32 29.78 12.86

De la tabla anterior y segun las disposiciones de la norma mencionadas en la seccion 9.2.3, el
cortante ultimo de diseno sera 25.67 Ton.

Se calcula el aporte a la resistencia por corte del concreto mediante la expresion presentada en la
seccion 9.2.3:
108.03

@Vc = 0.85x0.53x 210X(1 + 140x30x70

)X30X54- = 10.6 Ton

Se observa que Vu > ¢Vc. Se calcula, la fuerza cortante que debera resistir los estribos y su
espaciamiento, segun las expresiones presentadas en el capitulo 9.2.2. Se emplearan 2 estribos de
3/8”, siendo el area de estribos Av = 4x0.71 = 2.84cm2. A continuacién, se presentan los resultados
obtenidos:

25.67 —10.6

Vs = 085 = 17.75 Ton

_ 2.84x4200 x54

- = 36.3
5= 1775x 1075 cm

El espaciamiento por fuerza cortante es de 36.3 cm. Adicionalmente se debera considerar las
disposiciones de la norma E.060 que se indican en la seccién 9.2. Dentro de la zona de
confinamiento:

e Longitud minima de la zona de confinamiento (Lo):

Ln 270

- Z = T = 45cm
- Mayor dimension: 70cm
- 50cm

Asi, la longitud de confinamiento sera de 70 cm.
e Espaciamiento minimo (So):
- 8db(barra longitudinal) = 8x5/8x2.54 = 12.7 cm

- Lamitad de la menor dimensién: 30/2 = 15cm
- 10cm

65




Asi, el espaciamiento minimo en la zona de confinamiento sera 10cm.
Fuera de la zona de confinamiento:
e Espaciamiento minimo:
- 16db(barra longitudinal) = 16x5/8x2.54 = 25.4 cm
- 48db(estribos) = 48x3/8x2.54 = 45.72 cm
- Dimension minima: 30cm
- 30cm

Asi, el espaciamiento minimo fuera del espaciamiento es de 25 cm.

En el siguiente esquema se muestra el disefio final de la columna C-08.

L D J -

12 ® 5/8"

20+ 20 )23/8" 1@.05+7@.10
RESTO @.25 C/EXTREMO

Figura 9.3.3 Disefio final de la columna C-08.

CAPITULO 10: DISENO DE MUROS DE CORTE

Los muros de corte, también llamados placas en nuestro medio, son elementos estructurales
empleados para transmitir la carga lateral a través del cortante horizontal y proporcionar rigidez lateral
en la estructura permitiendo controlar los desplazamientos laterales de los entrepisos. Estos tipos de
muros estan sometidos a cargas por gravedad y cagas horizontales en su plano provenientes de las
solicitaciones sismicas.

10.1 Analisis estructural
Para el analisis estructural de muros de corte se empleara los resultados provenientes del modelo
3D generado para el analisis sismico, considerando los efectos producidos por cargas de gravedad
y de sismo. Para determinar las cargas ultimas se emplearan las siguientes combinaciones:

U= 14CM + 1.7CV

U =1.25(CM + CV) + CS
U= 0.9(CM + CV) % CS
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10.2 Consideraciones adicionales para el disefio de muros de corte
10.2.1 Diseio por flexo compresion

El mecanismo de falla en los muros por corte esta relacionados a su esbeltez (H/L). Para
edificaciones con muros altos (H/L > 2), el mecanismo de falla ocurre por flexién, por ello, se disefian
por flexocompresién. Por otro lado, para edificaciones con muros bajos (H/L < 2) el mecanismo de
falla es cortante, siendo su comportamiento por flexocompresion parecido a las denominadas vigas
pared, en la cuales ya no se cumplen las hipétesis de deformaciones y esfuerzos de Navier.

Para el caso de la presente estructura, los muros de corte a disefiar corresponden a muros altos. Por
ello, todos los muros de corte seran disefiados por flexocompresién y se aplicaran las mismas
disposiciones indicadas en la seccion 5.3. Debido a que, en los niveles inferiores, los momentos y
cortantes seran muy importantes, se presentaran esfuerzos de compresién y traccion elevados en
las zonas cercanas a los extremos, por ello, se emplearan nucleos confinados en estas zonas.

Para estimar el acero en los nucleos, se puede asumir inicialmente el acero requerido por flexién

e .~ . . .. Mu
para el mayor momento ultimo de disefio, segun la siguiente expresion: As:m.

Adicionalmente, se puede asumir una cuantia de 0.25% de acero repartido en toda el alma de la
placa. Con los aceros longitudinales estimados, se elaboran los diagramas de interaccion de disefo
(pMn, @Pn) para cada direccion de la placa, finalmente se verifica que las combinaciones de las
solicitaciones maximas (Mu, Pu) se ubiquen dentro de estos diagramas.

Elementos de borde

La norma E.060 en su articulo 21.9.7.4 indica que, para muros continuos en toda su altura, se debe
cumplir con los siguientes requisitos:

e Los elementos de borde en la zona de compresion deben ser confinados cuando la
profundidad del eje neutro exceda de:

_m du
600 (S—;) © hm

c=

> 0.005

Dénde:

Im: longitud del muro

hm: altura total de muro

Su: desplazamiento lateral inelastico producido por el sismo de disefio en el nivel mas alto
del muro.

c: mayor profundidad del eje neutro calculada para la fuerza axial amplificada y la resistencia
nominal a momento consistente con el desplazamiento de disefio "éu".

Para el calculo de “c” se empleara los diagramas de momento—curvatura (@, Mn) de la
seccion. De la combinacion (Mu, Pu) mas critica para cada direccion, se determinara el
momento nominal (Mn) y seguidamente, empleando el diagrama, la curvatura (@). Finalmente
se obtendra el valor de “c”, por compatibilidad geométrica, mediante la siguiente expresion:
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¢ Donde se requieran elementos confinados de borde:
- el refuerzo del mismo debe extenderse verticalmente desde la seccién critica a una
distancia no menor que el mayor de Lm y Mu/(4Vu).
- Lalongitud del elemento de borde debera ser el mayor de “c — 0.1 Im” y “c/2”.
- El espaciamiento de los estribos no debe exceder el menor de los siguientes valores:
10db de menor diametro, menor dimensién de la seccién del elemento de borde, 25cm.

Estas disposiciones se resumen en el siguiente esquema:

Figura 10.2.1.1 Requerimientos para elementos de borde (Fuente: Norma E0.60).
10.2.2 Diseio por corte

Los muros esbeltos no son capaces de resistir el cortante horizontal eficientemente, por ello requieren
de refuerzo distribuidos horizontalmente. La norma E.060 en su articulo 21.9.5.2 indica que los muros
deben tener refuerzo por cortante distribuido que proporcione resistencia en dos direcciones
ortogonales en el plano del muro.

Para el calculo del cortante de diseno (Vu), la norma E.060 en su articulo 21.9.5.3, indica que Vu
debera ajustarse a la capacidad en flexion instalada del muro mediante la siguiente expresion:

Mn Mn
< —_— : —<R
Vu < Vua (Mua) ’ Mua —

Donde, Vua y Mua son el cortante y el momento amplificado provenientes del analisis y Mn es el
momento nominal resistente del muro, calculado con los aceros realmente colocados, asociado a la
carga Pu. Ademas, la norma indica que esta disposicion podra limitarse a una altura del muro medida

desde la base al mayor de los siguientes valores:

e Longitud del muro Im,
o Mu
4Vu

e la altura de los 2 primeros pisos.
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La norma E.060 en su articulo 11.10.4 limita la resistencia al cortante Vn a la siguiente expresion:

Vn = 2.6 Vf'c. Acw
Donde:
Acw: area de corte de la seccion transversal del muro.

Este requisito de la norma, equivale a limitar un valor maximo de la fuerza cortante actuante a la

siguiente expresion:
Vu < 2.21Vf'c. Acw

. . . H
Para el céalculo de la resistencia por corte del concreto, en muros esbeltos =2, la norma E.060
en su articulo 11.10.5 sefiala que debera emplearse la siguiente expresion:

Vc = 0.53 Vf'c.Acw

Por otro lado, para el caso en que Vu = 0.5(Vc), el aporte a la resistencia por cortante del refuerzo
(Vs) se calculara segun lo indicado en la seccion 5.2 y algunas disposiciones adicionales de la norma:

Resistencia por cortante del refuerzo:

Vs = E —Vc
e La cuantia de refuerzo horizontal para cortante con espaciamiento “s”, mediante la siguiente
expresion:
h= > 0.259
P Acw . fy %

e La cuantia de refuerzo vertical para cortante, ph, no debe ser menor que:

hm
pv =0.0025+ 0.5x (2.5 — E) x (ph —0.0025) = 0.25%

o El espaciamiento de los refuerzos tanto vertical como horizontal no debe exceder tres veces
el espesor del muro ni de 400mm

Para el caso en que Vu < 0.5(Vc), podra proporcionarse segun los siguientes minimos:

e La cuantia del refuerzo horizontal no sera menor que 0.20%

e La cuantia de refuerzo vertical no sera menor que 0.15%.

e El espaciamiento de los refuerzos tanto vertical como horizontal no debe exceder tres veces
el espesor del muro ni de 400mm.

10.2.3 Empalmes por traslape del refuerzo

Los nucleos confinados en los extremos de las placas y en aquellas intersecciones de la placa con
vigas, pueden considerarse como columnas. Por lo tanto, se podra realizar empalmes segun los
indicado en la seccion 9.2.4.

10.3 Ejemplo de diseio

A manera de ejemplo se desarrollara el disefio de la placa PL-07 ubicada entre los ejes “1” y “E”. La
placa a disefar tiene una seccion transversal en forma de “L” de 25cm de espesor. En el eje “1” tiene
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3.15m vy en el eje

“‘E” tiene 1.75m. Del analisis estructural se obtuvo las siguientes cargas para el

primer piso.
Tabla 10.3.1 Solicitaciones para la columna PL-07.
Carga | P (Ton) | Mxx (Ton.m) | Myy (Ton.m) | Vxx (Ton) | Vyy (Ton)
CM 155.9 -12.7 3.3 0.3 3.0
CVv 24.5 -1.6 0.7 0.0 0.4
CSxx 69.7 549.3 111.4 66.3 9.7
CSyy 35.9 127.6 208.2 13.0 41.4

Disefo por flexocompresién

Realizando las combinaciones de cargas se obtiene los siguientes valores maximos:

Tabla 10.3.2 Combinaciones de carga Pu y Mu para la columna PL-07.

COMBINACION Pu (Ton) Mu xx (Ton.m) | Mu yy (Ton.m)
1.4CM+1.7CV 259.92 -20.52 5.76
1.25(CM+CV) +CSxx 295.22 531.38 116.38
1.25(CM+CV)-CSxx 155.77 -567.16 -106.44
0.9CM+CSxx 232.08 536.39 114.99
0.9CM-CSxx 92.63 -562.15 -107.83
1.25(CM+CV) +CSyy 261.38 109.72 213.20
1.25(CM+CV)-CSvy 189.61 -145.50 -203.27
0.9CM+CSyy 176.16 116.17 211.21
0.9CM-CSyy 104.39 -139.05 -205.26

Con las dimensiones de la placa PL-07 para cada direccion, se estima el acero de refuerzo en los
nucleos mediante la siguiente expresion:

A = Mu 562.15 x 10°
5= @fy (0.9L) 0.9 x4200x (0.9 x 315)

=529 cm2

Se optara por emplear 10 barras de @1" en nucleos confinados de .25x.60 m, ubicados en los bordes
extremos de la placa. En el alma de la placa se empleara inicialmente una cuantia minima de 0.25%,
equivalente al armado de doble malla de acero de §3/8"@0.20m. Adicionalmente, se considerara 4
barras de @5/8" en la interseccion de los 2 tramos de la placa. Se construye el diagrama de
interaccion y se ubican por las combinaciones de carga (Mu, Pu).
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Figura 10.3.1 Diagrama de interaccion de la placa PL-07 en el eje “X”.

Figura 10.3.2 Diagrama de interaccion de la placa PL-07 en el eje “Y”.
De las figuras anteriores se observa que, para el arreglo propuesto, las combinaciones maximas se

ubican dentro de los diagramas de interaccién. Por lo tanto, se verifica el disefio por flexocompresion
de la placa.
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Elementos de borde

Se calcula para cada direccion la profundidad del eje neutro limite, segun lo indicado en la seccién
10.2.2. A continuacion, se muestra los resultados:

Tabla 10.3.3 Calculo de la profundidad del eje neutro limite clim.

Direccién Im (cm) hm (m) ou (m) Su/hm > 0.005 | clim (cm)
X 315 17.7 0.086616 0.0049 105.0
Y 175 0.063018 0.0036 58.3

Posteriormente se calcula la profundidad del eje neutro en funcién de los diagramas de momento-
curvatura considerando a la carga axial Pu maxima obtenida para cada direccién. Se obtuvieron los
siguientes diagramas de momento-curvatura:
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Figura 10.3.3 Diagrama Momento-curvatura para la placa PL-07 en la direccion “X”.
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Figura 10.3.4 Diagrama Momento-curvatura para la placa PL-07 en la direccion “Y”.
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De los diagramas momento-curvatura se obtuvo los siguientes valores para la profundidad del eje

neutro “c”:

Tabla 10.3.4 Calculo de la profundidad del eje neutro “c”.

Direcciéon | Pu (Ton) |Mn (Ton.m) | ¢ (rad/cm) c (cm)
X 155.77 1075.6 0.000047 63.8
Y 261.38 628.1 0.000040 75.0

Comparando los resultados obtenidos de “c” y “clim” se observa que para la direccion “Y”, la placa
PL-07 necesita confinamiento. Por tanto, se calcula la dimensién para el confinamiento del nucleo.
Empleando las expresiones indicadas en 10.2.2 se obtuvo los siguientes resultados:

L. Confinamiento = ¢ — 0.1xLm = 75 — 0.1x175 = 57.50 cm

75
L. Confinamiento = > = 35.00 cm

Por lo tanto, es adecuado la longitud de confinamiento asumida de 60cm en el disefio por flexo
compresion.

Diseio por cortante

Se calculara los cortantes de disefio por capacidad empleando la expresion indicada en la seccidn
10.2.2. Los momentos nominales se calculan en la interseccion de los diagramas de interaccién
nominales con los valores de Pu constantes. Asi, se obtiene los siguientes valores considerando los
casos criticos en la direccion “X” para Pu=155.77Ton y en la direccion “Y” para Pu=261.38 Ton.

Tabla 10.3.3 Fuerzas cortantes por capacidad (Ton) de la placa PL-07.

Direccion | Pu(Ton) | Vua(Ton) |Mua(Ton.m)| Mn (Ton) |Mn/Muas<R | Vu (Ton)
X 155.77 66.71 567.16 1130.28 1.99 132.94

Y 261.38 45.6114 213.20 533.02 2.50 114.03

Se calcula el cortante maximo (Vu max) mediante la expresion presentada en la seccion 10.2.2:

Vu<221xVf'cxLwxt

Tabla 10.3.4 Fuerzas cortantes maximas (Ton) para la placa PL-07.

Direccién | Lw (cm) | tw(cm) |Vu max (Ton)
X 315 25 252
Y 175 25 140

De las tablas anteriores se observa que los las fuerzas cortantes de disefio obtenidas por capacidad
(Vu) son menores que las fuerzas cortantes limites (Vu max) exigidas por la norma E.060. Por otro
lado, se calcula el aporte a la resistencia por corte del concreto y del refuerzo de acero mediante las
expresiones presentadas en la seccion 5.2:

@Vc =0.85x0.53 X\/f’_CX Lwxt
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A continuacion, se presenta los valores obtenidos:

Tabla 10.3.5 Resistencia de disefio por cortante del concreto en la placa PL-07.

DIRECCION| Lw(cm) | tw(cm) | ®Vc (Ton)
X-X 315 25 51.4
Y-Y 175 25 28.6

Se observa que, para ambas direcciones, Vu > ¢Vc. Se calcula, la fuerza cortante que debera
resistir los estribos horizontales, la cuantia horizontal y vertical segun las expresiones presentadas
en la seccion 5.2y 10.2.2:

V vu Vi
S=—-—VC

0]

_ S S 025u%
P TAcw.fy = 07

hm
pv = 0.0025 + 0.5 (2.5 — E) (ph — 0.0025) > 0.25%
A continuacion, se presentan los resultados obtenidos:

Tabla 10.3.6 Cuantias horizontal y vertical en el alma del muro PL-07.

DIRECCION | Vs (Ton) ph pVv
X-X 95.9 0.29% | 0.25%
Y-Y 100.6 0.55% | 0.25%

De la tabla anterior se observa que la cuantia vertical empleada inicialmente (0.25%) con barras de
?3/8" @.20 es adecuada. Para la cuantia horizontal se optara por emplear 0.55% con barras de
?01/2" @.20.

En el siguiente esquema se muestra el disefio final de la placa PL-07.
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Figura 10.3.5 Disefo final de la placa PL-07.
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CAPITULO 11: DISENO DE CIMENTACIONES

Las cimentaciones son elementos estructurales que transmiten las cargas recibidas de las columnas
y placas hacia el terreno. El disefo esta orientado a que los esfuerzos generados por la transmision
de estas cargas, no sobrepasen los limites de resistencia del suelo. De esta manera, se buscar
garantizar que no se produzcan asentamientos perceptibles que generen esfuerzos adicionales en
los elementos estructurales.

Existen dos tipos de cimentaciones: superficiales y profundas. El tipo de cimentacién a escoger
depende del tipo de suelo sobre el cual se apoyara la estructura. Para suelos con adecuada
capacidad portante en los estratos superiores, podra emplearse cimentaciones superficiales mientras
que, para suelos con baja capacidad portante en los estratos superiores, debera emplearse
cimentaciones profundas mediante el uso de pilotes o micropilotes hasta alcanzar estratos de mejor
capacidad.

Para el caso de la edificacion de la presente tesis, se empleara cimentaciones superficiales dado
que el suelo en los estratos superiores tiene una buena capacidad portante (4kg/cm2). Asi, sera
suficiente emplear cimentaciones superficiales tales como zapatas aisladas, zapatas combinadas y/o
zapatas conectadas.

11.1  Analisis estructural
La norma E.060 en su articulo 15.2.2 indica que el dimensionamiento del area de la base de las
zapatas debe determinarse a partir de las fuerzas y momentos no amplificados (en servicio). Ademas,
la norma E.060 en su articulo 15.2.5 indica que, para considerar el efecto de las cargas sismicas en
el dimensionamiento de las zapatas, solo debera tomarse en cuenta el 80% de las magnitudes de
estas y un incremento del 30% en el valor de la presion admisible del suelo (Articulo 15.2.4).

Sin embargo, para el disefo de zapatas debera considerarse las cargas amplificadas que actuan en
ellas. Para determinar la presion ultima de disefio en las zapatas "ou", se amplificara directamente la
presién maxima obtenida en el dimensionamiento con las cargas de servicio mediante coeficientes
intermedios segun las cargas empleadas: para esfuerzos obtenidos por cargas de gravedad, se
empleara el factor de 1.6 y para esfuerzos obtenidos empleando cargas sismicas, el factor de 1.25.

Finalmente, para el calculo de las fuerzas y momentos ultimos de disefio se considerara un modelo
simplificado en el que la zapata se comporta de las siguientes maneras:

e Como una losa en dos direcciones (punzonamiento).

¢ Como un conjunto de vigas empotradas en las caras de los elementos verticales (disefo por
cortante y flexion).

11.2 Consideraciones adicionales para el diseiio de cimentaciones
11.2.1 Hipotesis basicas
Para el disefio, se asume las siguientes hipotesis:

e La cimentacion es rigida.

e El suelo es homogéneo, elastico y aislado del suelo circundante.

Estas suposiciones conllevan a suponer que la distribucion de la reaccion del suelo sea lineal.
Debido a que el suelo no admite tracciones, estos esfuerzos generados deberan de ser de
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compresion.
11.2.2 Dimensionamiento por presion admisible

Se realiza un dimensionamiento inicial considerando que el esfuerzo generado por las cargas de
servicio no exceda la presion admisible del suelo. Por lo general se considera que el peso propio
(PP) de la zapata es un porcentaje de la carga de servicio, carga muerta (Pcm) y carga viva (Pcv), y
un 90% la presion admisible del suelo (0,4r,) dado que no se toma en cuenta los momentos.

(1 + %PP). (Pcm + Pey)
0.9 Oadm

Areareq.=

Las variaciones del porcentaje de peso propio de la zapata dependen del tipo de terreno. Si el terreno
es rigido, se considerara que las cargas en servicio se amplifican 5%, mientras que, si el terreno es
blando, se amplificara 10%.

Estimada el area requerida, se propone dimensiones “B” y “L” de la zapata. Seguidamente, se verifica
que los esfuerzos debidos a la interaccion de fuerza axial y momentos flectores, sean menores a la
presién admisible del suelo y mayores que cero. Como se menciond en la secciéon anterior, se
considerara un incremento del 30% en el valor de la presion admisible en caso en el que se incluyan
los efectos de sismo.

Los esfuerzos maximos y minimos se generaran en las esquinas de la zapata y seran calculados
mediante las siguientes expresiones:
P +62Myy 6 My,

 TBLT B2 T LB?

En el siguiente esquema se muestra los esfuerzos generados por las cargas axiales y momentos
en cada direccion:

Figura 11.2.2.1 Esfuerzos generados en la zapata debido a las cargas axial y momentos flectores.

Si el esfuerzo maximo o4, Obtenido de estas combinaciones, excede al esfuerzo admisible del
suelo 0,45, , S€ debera aumentar las dimensiones de la zapata hasta verificar que el esfuerzo maximo
sea menor al admisible del suelo.

Por otro lado, si los esfuerzos minimos obtenidos son menores que cero, sera necesario redistribuir
los esfuerzos en la direccion correspondiente mediante una distribucion triangular o una distribucion
constante propuesta por Meyerhof. En esta ultima forma de distribuir los esfuerzos, se asume un
area de zapata efectiva, tal como se aprecia en el siguiente esquema:

76



Figura 11.2.2.2 Distribucion de esfuerzos por Meyerhof.

Del esquema anterior se deduce que el esfuerzo por distribucién constante sera:
P

T 2005L—¢).B

Donde “e” es la excentricidad producida por el momento “M”.
11.2.3 Esfuerzo ultimo del suelo (o)

Para calcular las fuerzas de disefno ultimas, se debera amplificar el valor del esfuerzo maximo
obtenido en el dimensionamiento de la zapata. Se puede amplificar directamente este esfuerzo
obtenidas con cargas de servicio usando un coeficiente intermedio aproximado: 1.6 para esfuerzos
calculados sin considerar sismo y 1.25 considerando sismo.

11.2.4 Verificacion de corte por punzonamiento

Para la verificacion de corte por punzonamiento en zapatas, se considera que la fuerza cortante actia
sobre una losa en dos direcciones. La superficie critica, para esta verificacion, es aquella que encierra
el perimetro de la zapata ubicada a una distancia “d/2” desde la cara de los elementos verticales. A
continuaciéon, se muestra un esquema de la seccion critica a emplear para la verificacién de corte
por punzonamiento:
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Figura 11.2.4.1 Seccioén critica para verificacion de corte por punzonamiento.
La fuerza cortante de disefio por punzonamiento Vu, se calcula mediante la siguiente expresion:
Vu = oy (Atotal — Ao)
Donde Ai,ta) €S €l area total de la zapata y A, es el area encerrada por la superficie critica. La
verificacion del corte por punzonamiento se realiza asumiendo un peralte efectivo “d” de la zapata de
tal manera que la resistencia de disefio del concreto sea mayor o igual a la fuerza cortante que se
producen en la seccion critica. La norma E.060 en su articulo 11.12.2 indica que para el calculo de

la resistencia de disefio de corte por punzonamiento del concreto debera escogerse como el menor
valor obtenido de las siguientes expresiones:

. @vC=®0.53(1 +§)\/f7:.bo.d

Dénde: B es la relacion del lado largo al lado corto de la columna.

o« OVe=00.27 (22 +2)VFc.b,.d

Dénde: as es 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde y 20 para columnas
en esquina.

e @Vc=01.06Vfc.b,.d
b, es el perimetro de la seccion critica y se calcula mediante: b, = 2(Cx + Cy + 2d)

Finalmente, debera verificarse el disefio por resistencia para cortante (¢Vc > Vu), de no cumplirse,
sera necesario aumentar el peralte de la zapata.
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11.2.5 Verificacion de corte por flexién

Para la verificacion de corte por flexiéon, se considera que la zapata tiene un comportamiento de viga
ancha empotrada en la cara del elemento vertical. La superficie critica para la verificacion por
cortante, es aquella seccién transversal ubicada a una distancia “d” de la cara del elemento vertical.
A continuacién, se muestra un esquema de la seccion critica a emplear para la verificacion de corte
por flexién:

Figura 11.2.5.1 Seccion critica para verificacién de corte por flexion.

La fuerza cortante de disefio Vu por metro lineal (Ton/m), se calcula para cada direccion mediante
las siguientes expresiones:

. . L Cx
Para la direccién X: Vu = oy, (— - - d)

o B Cy
Parala direccién Y: Vu = oy, (— - - d)

La resistencia de disefio por cortante del concreto @Vc por metro lineal (Ton/m), se calcula para cada
direccion segun las expresiones presentadas en la seccién 5.2:

@Vc = $(0.53Vfc).d

Finalmente, debera verificarse el disefio por resistencia para cortante (@Vc > Vu), caso contrario,
sera necesario aumentar el peralte de la zapata.

11.2.6 Diseno por flexion

De forma analoga al caso de verificacion de corte por flexién, para el disefio por flexién se asume
que la zapata tiene un comportamiento de viga con volados empotrados en las caras de los
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elementos verticales. La superficie critica para el disefo, es aquella seccién transversal ubicada en
la cara de los elementos verticales.

A continuacién, se muestra un esquema de la seccion critica a emplear para el disefio por flexion:

Figura 11.2.6.1 Seccion critica para el disefo por flexion.

El momento flector de disefio Mu para un metro lineal (Ton.m /m), se calcula en cada direccién
mediante las siguientes expresiones:

. ., o, /L Cx 2
Parala direccion X: Muxx = — (— — —)

2\2 2
. L ou/B Cy\?
Parala direccién Y: Muyy = > (E — 7)

La norma E.060 en su articulo 9.7 indica que la cuantia minima para el refuerzo en zapatas es de
0.0018. Teniendo en cuanta el acero minimo permitido por la norma, se calcula el area de acero
requerido por flexion por metro lineal. Para ello, primero se calculara la profundidad del bloque de
compresiones en la zapata y posteriormente el area de acero de refuerzo, segun las expresiones
planteadas en la seccion 5.1:

a
Para la direccién "X": ¢.(0.85f'c). a. B. (d _E) >Mu - a

a
Para la direccién "Y": ¢.(0.85f'c). a. L. (d — E) >Mu - a

B 0.85f'c.a.b
fy

As
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Finalmente, se calcula el espaciamiento de las barras de refuerzo mediante la siguiente expresion:

_ As (barra)
5= As

La separacion maxima del refuerzo no debe de excedes de 3h ni de 40 cm.

11.3 Ejemplo de diseno de zapata aislada

Las zapatas aisladas son generalmente empleadas cuando las cargas de los elementos verticales,
actuan sobre el centro de gravedad de la zapata y los momentos no son muy elevados. A manera de
ejemplo se desarrollara el disefio de la zapata que soporta las cargas provenientes de la C-09. Las
dimensiones de la columna son:

Lxx = 0.70m Byy = 0.30m

Del analisis estructural, se obtuvo las siguientes cargas en condicién de servicio en la base de la
zapata (se toma el 80% de las cargas por sismo):

Tabla 11.3.1 Cargas en servicio que actuan sobre la columna C-09.

TIPO DE DIRECCION X DIRECCION Y
CARGA P(Ton) | M(Ton.m) | P(Ton) | M (Ton.m)
CM 121.47 1.84 121.47 0.77
cVv 20.57 0.34 20.57 0.15
S 10.83 4.99 24.79 2.34

CM+ CV 142.03 2.18 142.03 0.93

Las cargas por sismo que la tabla anterior corresponden a cargas por sismo reducidas al 80%.
Dimensionamiento por presion admisible

Se calcula el area requerida asumiendo un aumento del peso propio de 5%, dado que el suelo sobre
el cual se apoyard posee una adecuada resistencia (40 ton/m2). Asimismo, se empleara una
reduccién del esfuerzo admisible del suelo debido a que no se considera momentos.

prog - L05X(14203)
9= 09x @0y M

Asumiendo que la zapata tendra volados constantes de 0.80cm en ambas direcciones, las
dimensiones iniciales de la zapata seran de 2.30x1.90 m con un area de 4.37 m2. Se verifica que los
esfuerzos que generara la interaccion de las cargas, no sobrepasen la capacidad portante del suelo.
Se verificara los esfuerzos que generen los siguientes tres casos de carga:

e CARGAS DE GRAVEDAD: CM + CV
e CARGAS DE GRAVEDAD + SISMO XX: CM + CV + 0.8CSxx
e CARGAS DE GRAVEDAD + SISMO YY: CM + CV + 0.8CSyy

Para los casos en que se consideran los efectos de sismo, la presion admisible sera 52 Ton/m2.
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A continuacion, se muestra los esfuerzos producidos por la combinacion de cargas:

Tabla 11.3.2 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata a disefAar.

Esfuerzos CM+ CV |CM+CV+0.8Sxx | CM+CV+0.8Syy
(Ton/m2) (Ton/m2) (Ton/m2)
oP 34.13 36.73 40.08
oMxx 1.30 4.28 1.30
oMyy 0.67 0.67 2.36
01=0P+oMxx+aMyy 36.10 41.68 43.74
02=0P+0Mxx-cMyy 34.76 40.34 39.03
03=0P-cMxx+cMyy 33.49 33.12 41.14
04=0P-cMxx-cMyy 32.16 31.78 36.42
omax 36.10 41.68 43.74

De la tabla anterior, se observa que los esfuerzos generados son positivos y los esfuerzos maximos
son menores que la capacidad portante del suelo. Por lo tanto, las dimensiones de la zapata son
adecuadas para trasmitir las cargas de la columna C-09 al suelo.

Esfuerzo ultimo de diseno (o)

Para determinar el esfuerzo ultimo de disefio o, que el suelo generara en la zapata, se amplificara
los esfuerzos maximos obtenidos, en el dimensionamiento de la zapata, por factores promedios
segun las cargas que prevalecen. Para esfuerzos calculados sin considerar sismo, se empleara un
factor de 1.6 y para los casos en los que se considera sismo, 1.25.

Tabla 11.3.3 Esfuerzos ultimos de disefio que actuaran sobre la zapata a disenar.

Esfuerzos| CM+* CV |CM+CV+0.8Sxx | CM+CV+0.8Syy
(Ton/m2) (Ton/m2) (Ton/m2)

omax 36.10 41.68 43.74

ou 57.76 52.10 54.68

El esfuerzo ultimo de disefio sera 57.76 Ton/m2 (caso de cargas por gravedad).
Verificacion de corte por punzonamiento

Se asume un peralte de la zapata de d=50cm y se verifica que la resistencia de disefio por corte del
concreto sea mayor que la fuerza cortante generada por el esfuerzo ultimo de disefio:

Ao = (0.70 4 0.50) x (0.30 + 0.50) = 0.96 m?
Atotal = 2.30x1.90 = 4.37 m?
Vu =57.76 x (4.37 — 0.96) = 197 Ton
Se calcula el perimetro de la seccién critica por punzonamiento:

bo=2x(0.70+ 030+ 2x0.50) =4m
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Se calcula la resistencia de disefio por corte del concreto y se toma el menor valor de las siguientes
expresiones:

0.3
@Vc = 0.85x0.53 X(l +2 xﬁ)xv210x 10x4x0.50 =242.5 Ton

0.5
@Vc = 0.85x0.27 X(40 X7 + 2>X\/210 x10x4x0.5=465.6 Ton

®Vc=0.85x1.06xv210x10x4x0.5 =261.1 Ton

El menor valor obtenido de las resistencias de disefio por corte del concreto es de 242.5 Ton. Por lo
tanto, se verifica que el peralte de 0.50m es el adecuado para que el concreto resista la fuerza
cortante por punzonamiento en la zapata.

Verificacion de corte por flexiéon

Considerando el peralte de 0.50m empleado en la verificacion de corte por punzonamiento, se realiza
la verificacién de corte por flexion. Dado que a zapata tiene volados iguales en todos sus lados, las
fuerzas de cortante ultimas de diseno sera iguales:

Se calcula la fuerza cortante de disefio Vu para 1m:

2.3 0.7
Vuxx = Vuyy = 57.76 X(T -~ O.S)X 1=17.3 ton

Se calcula para 1m la resistencia de disefio por corte del concreto:
PVc =0.85x (0.53\/210 ) x10x1x0.50 =32.6 Ton

Por tanto, el peralte de 0.50m es adecuado para que el concreto resista por si solo las fuerzas
cortantes de disefio.

Disefo por flexién

Dado que a zapata tiene volados iguales en todos sus lados, los momentos de ultimos de disefio
sera iguales. Se calcula el momento de disefio ultimo para 1m de ancho:

57.76 (2.3 0.7\?
Muxx = Muyy = T(? - 7) x1=18.5Ton.m

Considerando el acero minimo, se calculara el acero requerido por flexién en la zapata segun las
expresiones descritas en la seccion 11.2.6:

Tabla 11.3.4 Calculo del refuerzo por flexion.

Mu (Ton) a(cm) | As (cm2) As inst (cm2)
18.48 2.35 9.99 $5/8" @.20‘ 10.00
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En el siguiente esquema se muestra el disefio final de la zapata que soporta las cargas de la columna
C-09:

Figura 11.3.1 Disefio final de la zapata aislada Z-9.
11.4 Ejemplo de diseiio de zapata conectada

Las zapatas conectadas estan conformadas por dos zapatas aisladas en la cual una es excéntrica y
la otra céntrica. Se emplea una viga de cimentacion rigida que conecta ambas zapatas y controla la
rotacion de la zapata excéntrica. A manera de ejemplo, se realizara el disefio de las zapatas
conectadas que soportaran las cargas de la placa PL-11 y la columna C-10.

La metodologia a emplear para el dimensionamiento de las zapatas conectadas sera la siguiente:
- Se asumira el modelo de una viga simplemente apoyada en los centros de las zapatas

conectadas. Las cargas provenientes de los elementes verticales seran aplicadas
directamente a la viga. A continuacion, se muestra un esquema del modelo a emplear:

Figura 11.4.1 Modelo de viga simplemente apoyada en las bases de las zapatas.
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- Para cargas en servicio se dimensiona inicialmente la zapata exterior como una zapata
aislada.

- Del modelo de la viga simplemente apoyada y considerando las cargas en servicio, se
calculan las reacciones R1 y R2 aplicando equilibrio:

1
R1=P1 +E(P1.e — (M1 + M2))

R2 =P1+P2—-R1

- Con el valor de la reaccién R1 se verifica los esfuerzos en la zapata exterior y con el valor
de la reaccién R2 se dimensiona y verifica los esfuerzos en la zapata interior.

- Finalmente se calcula los esfuerzos generados por las cargas en servicio incluyendo
cargas sismicas reducidas al 80%. Para ello, se calcula previamente las reacciones en
los apoyos R1y R2.

- Se determinan los esfuerzos ultimos de disefio con los que se disefiaran las zapatas.

- Para el disefio por flexién de la viga de cimentacién se calcula el diagrama de momento
flector que generan la aplicacion de los esfuerzos ultimos de las zapatas.

Del analisis estructural, se obtiene las siguientes cargas que actuan en condicion de servicio para la
placa PL-11 y la columna C-10:

Tabla 11.4.1 Cargas en servicio que actuan sobre la placa PL-11 y la columna C-10.

TIPO DE CARGAS PL-11 CARGAS C-10
CARGA |P(Ton) | Mxx (Ton.m) | Myy (Ton.m) | P(Ton) | Mxx (Ton.m) | Myy (Ton.m)
CM 88.68 4.28 5.44 102.02 0.01 0.81
Ccv 15.73 0.90 0.66 21.48 0.00 0.14
S 47.94 79.14 12.08 14.90 0.07 4.89
CM+CV |104.42 5.18 6.10 123.50 0.01 0.95

Dimensionamiento por presion admisible

Se calcula el area requerida para la zapata exterior asumiendo un aumento del 20% de su peso,
debido a la excentricidad que posee. Asimismo, se empleara una reduccion del esfuerzo admisible
del suelo debido a que no se considera momentos.

e L L2x(1044D)
9= 09x @0 oM

La zapata exterior tendra las dimensiones de 1.20 x 4.50 m.

Se calcula la excentricidad de la carga para la zapata exterior:

1.20 — 0.50
e=————= 0.35m

Del equilibrio, se determinan las reacciones en las zapatas:
1
R1 =104.42 + ﬁ(104.42 x 0.35— (6.1 4+ 0.85)) = 113.3 Ton

R2 =104.42 +123.5—-113.3 =114.7 Ton
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Se verifica los esfuerzos generados por la reaccion R1 y los momentos Myy en la zapata exterior:

_ R1 4 6Myy _ 1.2x113.3 6(6.1+ 0.85)

 TBLTBIZ ~ 45x12 — 45x122

n Ton

omax = 26.45 —— omin = 23.89 —

m2 m2

Se dimensiona la zapata interior con R2:
1.0.5 x (114.7)
Areq = ——————=3.34m2

La zapata interior tendra dimensiones de 2.1 x 1.8 m. Se verifica los esfuerzos generados por la

0.9 x (40)

reaccion R2 y los momentos Myy de la zapata interior:

°TBLTBIZ

R2 6Myy 1.05x114.7 4 6(6.1 + 0.85)

1.8x21 ~— 1.8x2.12
Ton i Ton
omin = 31.02 —

m2

omax = 32.69 ——
m2

Se realiza la verificacion de esfuerzos considerando la accién de cargas sismicas y realizando el
mismo proceso. La siguiente tabla muestra un resumen de los esfuerzos obtenidos:

Tabla 11.4.2 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata exterior.

SOLICITACIONES CM+ CV_ |CM+CV+Sxx |CM+CV-Sxx | CM+CV+Syy
R (Ton) 113.3 165.4 55.2 159.5
oP (Ton/m2) 25.17 32.15 10.73 31.01
oMyy (Ton/m2) 1.28 1.51 1.28 20.82
o1=0P+oMyy (Ton/m2) 26.45 33.66 12.01 51.83
02=0P-cMyy (Ton/m2) 23.89 30.65 9.46 10.19
omax (Ton/m2) 26.45 33.66 12.01 51.83
ou (Ton/m2) 42.31 42.07 15.02 64.79

Tabla 11.4.3 Esfuerzos generados por las cargas en servicio en la zapata interior.

SOLICITACIONES CM+ CV_ | CM+CV+Sxx | CM+CV-Sxx | CM+CV+Syy
R (Ton) 114.7 125.4 109.9 125.9
oP (Ton/m2) 31.85 34.84 30.52 34.98
oMyy (Ton/m2) 0.84 0.01 0.01 0.07
o1=0P+oMyy (Ton/m2) 32.69 34.84 30.53 35.04
02=0P-cMyy (Ton/m2) 31.02 34.83 30.51 34.91
omax (Ton/m2) 32.69 34.84 30.53 35.04
ou (Ton/m2) 52.30 43.55 38.16 43.80

De las tablas anteriores se observa que los esfuerzos generados en las zapatas no sobrepasan la
capacidad portante del suelo y son mayores que cero. Por tanto, las dimensiones para ambas
zapatas son adecuadas. Los esfuerzos ultimos a considerar para el disefio de las zapatas es 64.79
Ton/m2 para la zapata exterior de 1.2 x 4.5 my 52.3 Ton/m2 para la zapata interior de 2.1 x 1.8 m.
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Verificacion de corte por punzonamiento
Se asume los peraltes de d=0.80m y d=0.40m para las zapatas exterior e interior respectivamente.
Se verifica que la resistencia de disefo por corte del concreto sea mayor que la fuerza cortante

generada por el esfuerzo ultimo de disefio. Se emplearan las expresiones descritas en la seccion
11.2.4.

Para el calculo de la fuerza cortante de disefio por punzonamiento:
Vu = oy (Atotal — Ao)

Donde A.,q €S €l area total de la zapata y A, es el area encerrada por la superficie critica. La
resistencia de disefio de corte por punzonamiento del concreto debera escogerse como el menor
valor obtenido de las siguientes expresiones:

. ®VC1=®0.53(1+§)\/%.bo.d

Dénde: B es la relacion del lado largo al lado corto de la columna.

o oVe2=0027(%+2)VFc.b,.d

Dénde: as es 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde y 20 para columnas
en esquina.

e @Vc3=01.06+fc.b,.d
b, es el perimetro de la seccidn critica.
A continuacion, se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 11.4.4 Verificacion de corte por punzonamiento en las zapatas externa e interna.

Zapata | bo(m) | Ao (m2) | Atotal (m2) | Vu (Ton) | $Vc1 (Ton) | $Vc2 (Ton) | $Vc3 (Ton)
Exterior 4.2 2.2 5.4 209.9 1074.9 356.4 438.7
Interior 3.3 0.7 3.8 163.7 300.6 499.8 172.3

De la tabla anterior se observa que los peraltes empleados son adecuados para que el concreto
resista las fuerzas de corte por punzonamiento.

Verificacion de corte por flexion

Considerando los peraltes empleados en la verificacién de corte por punzonamiento, se realiza la
verificacion de corte por flexion. Se empleara las expresiones descritas en la seccién 11.2.5. La
fuerza cortante de disefio Vu por metro lineal (Ton/m), se calcula para cada direcciéon mediante las

siguientes expresiones:
L Cx
Vu = O'u(————d)

Para la direccion X:

2 2
o B Cy
Parala direccién Y: Vu = oy, (E -5~ d)

La resistencia de disefio por cortante del concreto @Vc por metro lineal (Ton/m), se calcula para cada
direccién segun las expresiones presentadas en la seccion 5.2.
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@Vc = ¢(0.53Vfc).d

A continuacion, se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 11.4.5 Verificacion de corte por flexion en las zapatas externa e interna.

Zapata Vu xx (Ton) | Vuyy (Ton) | $Vc (Ton)
Exterior 0.00 42.11 52.2
Interior 18.3 19.61 26.1

De la tabla anterior de observa que la resistencia por corte del concreto se mayor que la fuerza
cortante de disefio. Por tanto, los peraltes de 0.80m y 0.50 para las zapatas externa e interna son
adecuadas para que el concreto resista por si solo las fuerzas cortantes de disefio.

Disefo por flexién

Se calcula el momento de disefio ultimo para 1m de ancho segun las expresiones vistas en la seccion
11.2.6.

ou 2
Mu = > (volado)

Considerando el acero minimo para cada zapata, se calculara el acero requerido por flexién en cada
zapata segun las expresiones descritas en la seccion 5.1:

¢.(0.85f'c).a. (d — %) >Mu - a

A 0.85f'c.a.b
S=——m——
fy
_ As (barra)
5= As

A continuacion, se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 11.4.6 Calculo del refuerzo por flexién en zapata exterior.

Direcciéon | Mu (Ton.m) | a (cm) | As (cm2) | As min (cm2) As inst (cm2)
X-X 15.9 4.0 17.0 16.2 $3/4@.15 18.9
Y-Y 68.1 5.5 234 ] $3/4@.10 28.4

Tabla 11.4.7 Calculo del refuerzo por flexiéon en zapata interior.

Direcciéon | Mu (Ton.m) | a(cm) | As (cm2) | As min (cm2) As inst (cm2)
X-X 14.7 2.4 10.2 90 $3/4@.25 | 11.36
Y-Y 15.7 2.2 9.1 ' $3/4@.25 | 11.36

Disefio de viga de cimentacion

Se calcula las fuerzas internas producidas por los esfuerzos ultimos de disefio que actuan en las

zapatas externa (64.8 Ton/m2) e interna (52.3 Ton/m2).

El modelo a considerar es el de una viga simplemente apoyada en los ejes de los elementos

verticales sometida a las siguientes cargas:

wul = 64.8x4.5 = 291.6 Ton.m
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wu2 =52.3x1.8=94.14 Ton.m

A continuacién, se muestra un esquema del modelo utilizado:

Figura 11.4.2 Modelo de viga simplemente apoyada en los elementos verticales.

Diseno por flexién

Del analisis estructural se obtuvo los siguientes momentos flectores calculados a la cara de los
elementos verticales.

Figura 11.4.3 Diagrama de momentos flectores ultimos (Mu) en la viga de cimentacion.

Se asume una secciodn para la viga de 25x120 cm, siendo su peralte efectivo (d) igual a 110 cm. Con
estas dimensiones se calcula los limites de acero maximo y minimo:

Asmax = 1.59% x 25x 110 = 45.4 cm?2
Asmin = 0.24% x25x 110 = 6.2 cm2

Con los valores maximos obtenidos en el analisis estructural (Mu) y considerando el acero minimo y

maximo permitidos, se calculara el acero requerido por flexion en la viga de cimentacion segun las
expresiones descritas en la seccién 5.1:

89



Tabla 11.4.8 Calculo de refuerzo por flexion de la viga cimentacion.

SECCIONES | Mu (Ton.m) a (cm) As (cm2) As inst (cm2)
A 84. 20.31 21.58 5¢1" 25.50

B -26.5 5.94 6.31 31" 15.30

Se correra 5 y 3 barras de ®1” arriba y abajo, respectivamente. Adicionalmente, debido a que la
viga es de gran peralte, se colocara 2 barras de ®3/8” en cuatro capas distribuidas en toda el alma.

Diseio por cortante
Del analisis estructural se obtuvo las siguientes fuerzas cortantes calculados a la cara de los

elementos verticales. Sin embargo, los cortantes de disefio ultimos seran considerados a “d” de la
cara de estos elementos.

.
\ \\\
RS \\ G -
= - I L L‘%\ ] —

Figura 11.4.4 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas (Vu) en la viga de cimentacién.
Del grafico anterior se tiene que los cortantes ultimos de disefio a “d” de la cara son: 31.2 Tony 49.8
Ton. Adicionalmente, se calcula los cortantes de disefio por capacidad (V Mn) empleando el modelo
indicado en la figura 8.2.2.1.

Tabla 11.4.9 Fuerza cortante por capacidad para viga de cimentacion.

Sentido Mn | Apoyo | As inst (cm2) | Mn (Ton.m) [ Ln (m) |Ws (Ton/m)| V Mn (Ton)

Izquierdo 5¢1 111.20 365 0 50.0

Derecho 361" 71.35 -50.0

Antihorario

Comparando los cortantes obtenidos por capacidad y cargas ultimas, se tiene que el cortante de
disefio ultimo es 53.2 Ton.

Se calcula la resistencia de disefio por corte del concreto (¢pVc ):
$Vec = 0.85x0.53xv210x (25) x (110) = 18.6Ton
Se observa que Vu > ¢Vc, por lo tanto, se requiere de estribos como refuerzo por corte. Se calcula,

la fuerza cortante (Vs) que debera resistir los estribos y su espaciamiento (s), segun las expresiones
presentadas en la seccién 5.2:

V _ 500 21.9=37T
5_0.85 = on
_ 1.42x4200x110 _ 178

ST T 37x108 oM

La norma E.060 en su articulo 11.5.5 limita la separacion de los estribos en funcidn del cortante que
soportaran los estribos.
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Esta disposicion de la norma se indica mediante las siguientes expresiones:

d
Smax = 5 =55060cm; siVs <1.1xVv210x25x110 =43.8Ton
. d .
Smax = 7 =275030cm; siVs > 1.1xv210x25%x49 = 43.8 Ton

Por lo tanto, se empleara estribos espaciados ¢$3/8" @0.15.

Figura 11.4.5 Disefio final de las zapatas conectadas.

Figura 11.4.6 Disefo final de la viga de cimentacién VC-01 (.30 x 1.20 m).
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CAPITULO 12: DISENO DE ELEMENTOS ADICIONALES

12.1 Diseio de escaleras

A manera de ejemplo se disefiara el primer tramo de la escalera que fue metrada en la seccion 3.7.
Analisis estructural

Debido a la relacion de sus lados, las escaleras se modelan como losas macizas armadas en una
direccién y asumiendo apoyos simples en vigas y losas. Las cargas principales que se consideran
para el disefio de las escaleras son las cargas de gravedad. Asi, la combinacion de carga mas critica
sera 1.4CM + 1.7CV.

Diseno por flexién

Del analisis estructural se obtuvo el siguiente diagrama de momentos flectores ultimos en el primer
tramo de la escalera tipica:

047 T.m

Figura 12.1.1 Diagrama de momento flectores ultimos Mu (Ton.) en el primer tramo de la escalera
tipica.

Por lo general, el acero maximo por flexion no controla el disefio en losas macizas a diferencia del
acero minimo. Se calcula el acero minimo por contraccién y temperatura:

Asmin = 0.0018 x 100 x 15 = 2.7 cm?/m
El acero minimo es equivalente a emplear una malla de 3/8” @ 25cm. Con los momentos ultimos de
disefio y considerando el acero minimo, se calcula el acero requerido, segun las expresiones

indicadas en la seccion 5.1. A continuaciéon se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 12.1.1 Calculo del refuerzo por flexion en el tramo 1 de la escalera tipica.

TRAMO | Mu (Ton.m)| a(cm) As (cm2) As inst (cm2)
DESCANSO 0.1 0.04 0.03 $3/8"@.25 3.55
-0.47 0.21 0.13 $3/8"@.25 3.55
INCLINADO -0.47 0.21 0.13 $3/8"@.25 3.55
0.91 0.40 0.26 $3/8"@.25 3.55
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De la tabla anterior de observa que el acero minimo controla el disefio.

Diseio por corte

1.79 Ton

Figura 12.1.2 Diagrama de fuerzas cortantes ultimas Vu (Ton) en el primer tramo de la escalera
tipica.

Se calcula la resistencia de disefio por corte del concreto segun la expresion indicada en la seccion
5.1:

@PVc = 0.85x0.53xv210x100x12 = 7.8 Ton

De los valores obtenidos, se observa que @Vc > Vu, por lo tanto, el peralte es adecuado para que el
concreto soporte integramente las fuerzas ultimas por corte.

Finalmente, se empleara acero por flexion de ¢3/8"@.25 (arriba y abajo) y para el refuerzo por
temperatura en la direccidn transversal, se empleara la cuantia minima de acero de $3/8"@.25 (arriba

y abajo).

A continuacién, se muestra el diseno final para el tramo de la escalera tipica.

Figura 12.1.3 Disefio final del primer tramo en escalera tipica.
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12.2 Diseio de cisterna

Las cisternas son elementos estructurales que por lo general se construyen debajo del nivel de
terreno. Estos elementos se encuentran sometidos, a cargas perpendiculares a su plano y por lo
general estan restringidos en la base y la tapa. Similar al caso de losas macizas, se disefian por
flexion y corte en funcion de la relacion de sus lados.

Para el calculo de las cargas distribuidas sometidas en las paredes de la cisterna, se considerara la
teoria de Rankine, en donde se propone el uso de las siguientes expresiones:

Ea = Ko.ys.H

E (s/c) = Ko.w (s/c)
Donde:
Ea: Empuje activo del suelo, carga distribuida triangular.
Ko: Coeficiente de empuje de suelos en reposo.
ys: Peso especifico del suelo.
H: altura de suelo en donde se ejerce el empuje activo.
E (s/c): empuje debido a la sobrecarga, carga distribuida rectangular.
w (s/c): Sobrecarga actuante sobre el terreno.

Para la cisterna a disefar se tiene los siguientes datos:

Largo(L): 4.5 m

Ancho (B): 2.5 m
H=3m

Ko = 0.4

ys = 1.9 Ton/m3

w (s/c) = 0.20 Ton/m2

Se calculan las cargas ultimas a las que estara sometida los muros de la cisterna:
Eau=17x04x19x3 = 3.88 Ton/m
E(s/c) = 1.7x0.4x0.2 =0.14 Ton/m

Relacion de los lados:

3

h/L =775

= 0.67

h/B = 3 = 1.2
/ 25 7

Debido a que la relacion de las dimensiones de los lados en los muros de la cisterna es menor que
2, se asumira que trabajan en 2 direcciones. Asi, para el analisis se realiza un modelo 3D en el
programa SAP 2000 considerando elementos area tipo Shell. EIl modelo es cargado con las cargas
y consideraciones antes mencionadas. La condicidon mas critica a analizar sera:

U=14CM + 1.7CV + 1.7CE
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Disefio por flexion

A continuacion, se muestra los resultados obtenidos del analisis estructural:

Figura 12.2.1 Momentos flectores ultimos Mu (Ton.m) en la cisterna.
Se considerara una cuantia minima de 0.25% para los muros de la cisterna, similar al empleado en
los muros de corte. Esta cuantia permitira minimizar posibles fisuras y corrosion del acero en la
cisterna dado que estara en contacto permanente con el agua.
Asmin = 0.0025x 100 x 20 = 5 cm?/m
El acero minimo es equivalente a emplear una malla de 1/2” @ 25cm. Con los momentos ultimos de
disefio y considerando el acero minimo, se calcula el acero requerido, segun las ecuaciones

indicadas en la seccidn 5.1. A continuacion se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 12.2.1 Calculo del refuerzo por flexion en la cisterna.

SENTIDO Mu (T*m) a(cm) As(cm2) Asinst(cm2)
LONGITUDINAL -1.00 0.37 1.57 Controla As min 101/2"@.25m 5.00
0.60 0.22 0.94 Controla As min 101/2"@.25m 5.00
VERTICAL -1.92 0.72 3.05 Controla As min 101/2"@.25m 5.00
0.85 0.31 1.34 Controla As min 191/2"@.25m 5.00

De la tabla anterior de observa que el acero minimo controla el disefo.
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Diseio por corte

Figura 12.2.2 Fuerzas cortantes ultimas Vu (Ton) en la cisterna.

Se calcula la resistencia de disefio por corte del concreto segun la expresién indicada en la secciéon
5.2

®Vc= 0.85x0.53xv210x100x17 =11 Ton

De los valores obtenidos, el maximo Vu es de 3 Ton.m/m. Por lo tanto, se verifica que @Vc > Vuy
que el peralte es adecuado para que el concreto soporte integramente las fuerzas ultimas por corte.

Finalmente, se empleara doble malla de acero por flexion de $1/2"@.25 en ambas caras del muro.

A continuacion, se muestra un corte de la cisterna con el armado del acero de refuerzo.

96



CAPITULO 13: METRADO Y RATIOS DE CONCRETO, ENCOFRADO Y
ACERO

Se calcul6 el metrado de las partidas de concreto, encofrado y acero de toda la estructura disefiada,
para ello, se empled los planos finales generados en la presente tesis. A continuacion, se muestra

Figura 12.2.3 Corte de la cisterna mostrando el acero de refuerzo.

los resultados obtenidos:

Tabla 13.1 Metrado de las partidas de concreto, acero y encofrado para la edificacion disefiada.

ITEM ELEMENTOS METRADO |UNIDAD
1 CIMIENTOS
1.01 Zapatas
1.01.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 124.77 m3
1.01.02 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm2 4534.71 kg
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1.02 Vigas de cimentacién

1.02.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 2.75 m3
1.02.02 | Encofrado y desencofrado de viga de cimentacién 21.96 m2
1.02.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm?2 686.43 kg
2 ELEMENTOS VERTICALES

2.01 Columnas

2.01.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 33.72 m3
2.01.02 | Encofrado y desencofrado de columnas 359.89 m2
2.01.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm?2 6104.84 kg
2.02 Placas

2.02.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm?2 246.25 m3
2.02.02 | Encofrado y desencofrado de placas 2089.99 m2
2.02.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm?2 25231.30 kg
3 ELEMENTOS HORIZONTALES

3.01 Vigas

3.01.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 144 .21 m3
3.01.02 | Encofrado y desencofrado de vigas 1153.21 m2
3.01.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm?2 25606.16 kg
3.02 Losa Aligerada

3.02.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 213.83 m3
3.02.02 | Encofrado y desencofrado de losa aligerada 2247.97 m2
3.02.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm?2 14542.68 kg
3.03 Losa maciza

3.03.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm?2 34.20 m3
3.03.02 | Encofrado y desencofrado de losa maciza 171.00 m2
3.03.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm2 1072.51 kg
4 OTROS ELEMENTOS

4.01 Escaleras

4.01.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 9.60 m3
4.01.02 | Encofrado y desencofrado de escalera 4.90 m2
4.01.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm2 532.98 kg
4.02 Cisterna

4.02.01 | Concreto premezclado f ‘c=210 kg/cm2 13.21 m3
4.02.02 | Encofrado y desencofrado de escalera 51.32 m2
4.02.03 | Acero de refuerzo fy=4200kg/cm2 1717.17 kg

Con los valores de la tabla anterior, se calcularon para cada tipo de elemento estructural, las ratios
de acero por metro cubico de concreto.
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A continuacion, se muestra los resultados obtenidos:

Tabla 13.2 Ratio de acero por metro cubico segun el tipo de elemento estructural.

ITEM ELEMENTO CONCRETO | ACERO RATIO
(m3) (ka) (kg/m3)

1 CIMIENTOS

1.01 | Zapatas 124.77 4534.71 36.34

1.02 |Vigas de cimentacién 2.75 686.43 249.61

2 ELEMENTOS VERTICALES

2.01 |[Columnas 33.72 6104.84 181.05

2.02 |Placas 246.25 25231.30 102.46

3 ELEMENTOS HORIZONTALES

3.03 |Vigas 144.21 25606.16 177.57

3.01 |Aligerado 213.83 14542.68 68.01

3.02 |Losa maciza 34.20 1072.51 31.36

4 OTROS ELEMENTOS

4.01 |Escaleras 9.60 532.98 55.50

4.02 | Cisterna 13.21 1717.17 132.00

5 TOTAL 822.54 80028.78 97.30

De la tabla anterior se observa que los mayores ratios de acero por metro cubico de concreto son de
columnas y vigas siendo sus valores 181.05 kg/m3 y 177.57 kg/m3, respectivamente. Finalmente se
calcula los ratios de cada partida por metro cuadrado de area techada. A continuacion, se muestra
los resultados:

Tabla 13.3 Ratio de partidas por m2 de area techada.

PARTIDA METRADO | AREA TECHADA (m2) | RATIO | UNIDAD
CONCRETO (m3) 822.54 0.30 m3/m2
ENCOFRADO (m2) 6048.91 2771.42 2.18 m2/m2
ACERO (kg) 80028.78 28.88 kg/m2

Generalmente las ratios en edificaciones de concreto y acero por area techada estan entre los valores
de 0.30-0.40 m3/m2 y 25-30 kg/m2, respectivamente. Por lo tanto, se puede afirmar que en el disefio
es adecuado y permitira optimizar los costos en el presupuesto para la construccién de la presente

edificacion.
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CONCLUSIONES

La aplicacion de los criterios de estructuracion permitié otorgarle a la estructura un adecuado
comportamiento sismico, facilitando el control de derivas y de torsion en planta. A pesar de
que la estructura presenta una forma en planta de “L”, se logré controlar los efectos de torsion
en planta. Para ello se planteé como objetivo que los centros de masas y los centros de rigidez
traslacionales de cada nivel estén los mas proximo posible, considerando las limitaciones que
presenta la arquitectura del proyecto.

Los criterios empleados para el predimensionamiento de los elementos estructurales fueron
de mucha utilidad para el inicio del modelaje, el analisis y disefio de la estructura. Sin
embargo, las dimensiones asumidas inicialmente fueron verificadas en los procesos de
analisis y disefio.

Los primeros modos de la estructura son traslacionales en ambas direcciones: en la direccion
“X” la estructura presenta un periodo de 0.402s y masa participativa de 70.91%, mientras que
en la direccion “Y”, un periodo de 0.521 s y una masa participativa de 77.91%. Estos
resultados son coherentes con la estructuracion debido a que en la direccion en “X” se cuenta
con mayor cantidad de placas que en la direccion en “Y”.

Las maximas derivas inelasticas obtenidas en la direccion “X” y “Y” fueron 1.30 %o y 4.24 %o
respectivamente. Los valores de estas derivas estan muy por debajo del limite de 7%. exigido
por la norma E.030. Se puede afirmar que la estructura posee una adecuada rigidez lateral
en ambos sentidos.

Es importante verificar los coeficientes asumidos para el factor de reducciéon R puesto que
podria generar cambios importantes en los resultados obtenidos del analisis sismico. Para el
caso de la presente tesis se obtuvo que la relacion maxima del desplazamiento relativo de
entrepiso en un extremo del edificio (Amax) y el desplazamiento relativo promedio de los
extremos del mismo entrepiso para la misma condicién de carga (Amax) fue de 1.21, valor
muy por debajo del limite establecido por la norma E.030 de 1.3. Asimismo, se verificd que el
sistema estructural es de muros estructurales debido a que mas del 80% del cortante basal,
en ambas direcciones, es tomado por las placas.

Los factores amplificacion de carga sismica fueron de 1.21 en la direccién “X” y 1.11 en la
direccion “Y”. Estos factores de amplificacion permiten regular los valores obtenidos del
analisis sismico modal espectral al 90% de los resultados que se obtendria al realizar un
analisis simico estatico.

Las principales solicitaciones a las que estan sometidas los elementos que conforman la
estructura de la presente edificacion son flexién, cortante y flexocompresién. Para el diseno
por flexion y considerando f'c=210 kg/cm2 para el concreto y fy=4200 kg/cm2, se tiene que
las cuantias minima y maxima son 0.24% y 1.59% respectivamente.

Para el andlisis y disefio de losas es importante determinar en qué sentido(s) trabajan. Si la
losa trabaja en una direccion, bastara con analizar la vigueta mas critica segun el ancho
efectivo que tenga. Por otro lado, si la losa trabaja en 2 direcciones, sera necesario generar
un modelo que represente mejor la accion de las cargas en las 2 direcciones. Para el armado
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de losas aligeradas se emplearon barras de 3/8” y 1/2”. Ademas, se considerd el acero de
1/4” @.25m por temperatura armado en la direccién perpendicular de la losa.

Por lo general, el disefio por capacidad suele controlar el disefio por cortante en pérticos y
muros. Las disposiciones de la Norma E.060 en su capitulo 21, indica los modelos mecanicos
a considerar segun el sistema estructural de la edificacion; asimismo, indica disposiciones
especiales para el armado de estribos, los cuales, para todos los casos, determinaron el
espaciamiento de estos.

El uso de vigas de cimentacién permite eliminar los momentos generados por excentricidad
de carga en zapatas ubicadas en los limites de propiedad. Por otro lado, el uso de zapatas
aisladas es adecuado cuando se presentan excentricidades pequefias y las columnas tiene
una separacion tale que sus zapatas no se superponen.

Los ratios de concreto y acero respecto del area techada fueron 0.30 m3/m2 y 28.88 kg/m2,
respectivamente. Estos ratios, estan dentro de los rangos objetivos que se manejan en el
ambito de la construccion. Por lo tanto, se afirma que el disefio de la presente edificacion es
adecuado y permitira generar mayor valor para el desarrollo del proyecto.
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