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Resumen

El presente trabajo de tesis consiste en realizar el analisis y disefio estructural de un edificio
multifamiliar de 7 pisos y una azotea ubicado en el distrito de Miraflores con un area de piso
tipico igual a 360 m2 aproximadamente; usando como base o punto de partida un plano de

arquitectura ya definido que consta de 15 departamentos: 12 flats y 3 duplex.

Tanto el disefio como el analisis estructural se realiz6 considerando las diversas normas del
reglamento nacional de edificaciones (E.020, E.030, E.050 y E.060).

Se elabor6 un modelo pseudotridimensional basado en diafragmas rigidos de todos los
elementos en ETABS, con la finalidad de realizar un 6ptimo analisis estructural por cargas de
gravedad y sismicas. Los resultados de dicho analisis muestran que el edificio tiene un sistema
estructural del tipo muros, es regular y que las derivas en ambas direcciones (0.50% en XXy

0.07% en YY) son menores a la maxima permisible por la norma E.030 (0.70%).

El sistema de techado incluye losas aligeradas en una sola direccion y losas macizas en dos
direcciones. Por otro lado, la cimentacion se constituye tanto de zapatas aisladas como
conectadas y combinadas y en todos los casos de carga se verifica que los esfuerzos sobre el

suelo son menores a la capacidad portante de este.
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I.

Generalidades

1.1.

1.2.

Caracteristicas Principales de la Edificacion

El presente trabajo de tesis consiste en realizar el analisis y disefio estructural de un
edificio multifamiliar ubicado en una zona residencial en el distrito de Miraflores, en
la ciudad de Lima. El nombre del proyecto es “Bellini” y cuenta con siete pisos y una

azotea.

Descripcion de la Arquitectura

El ingreso al edificio se encuentra ubicado por la calle General Suarez, hay un ingreso
peatonal que conduce al lobby. En el lobby se tiene una recepcion, las escaleras y un
sofisticado elevador. Como se menciond anteriormente, el edificio cuenta con siete
pisos, en los cuales se distribuyen un total de 15 departamentos: 12 flats y 3 duplex.

En las siguientes figuras se muestran las vistas en planta de todo el proyecto.

(56 BEE

T T

Figura 1.1. Vista en planta del Primer Piso del proyecto



Figura 1.2 y 1.3. Vistas en planta de pisos tipicos del proyecto

1.3. Normas a Utilizar

Para la realizacion del analisis y disefio del edificio se hara uso de las siguientes
Normas Técnicas del Reglamento Nacional de Edificaciones:
a) Norma E.020 (Norma de Cargas)
Indica las cargas y/o solicitaciones que se deben considerar en el disefo de la
edificacion.
b) Norma E.030 (Norma de Disefio Sismorresistente)
Indica las condiciones minimas para que la estructura tenga un adecuado
comportamiento antisismico.
¢) Norma E.060 (Norma de Concreto Armado)

Indica las exigencias minimas para el disefio de elementos de concreto armado.



1.4. Aspectos Generales del Disefio de Concreto Armado

Para el disefio de los elementos estructurales se hara uso del “Diseno por Resistencia”;
el cual consiste en disefiar los elementos para que en todas sus secciones transversales
las resistencias de disefio (oRn) sean iguales o mayores a las resistencias requeridas

(Ru). El disefio por resistencia se representa por medio de la siguiente ecuacion:

¢Rn = Ru

Donde: “o” es el factor de reduccion de resistencia segiin la norma E.060

Solicitacion Factor de Reduccion (¢)

Flexion 0.90

Traccion y Traccion + Flexion 0.90

Cortante 0.85

Torsion 0.85

Cortante y Torsion 0.85
Compresion y Flexocompresion

(Para elem. con estribos) ¥

Tabla 1.1. Factores de Reduccion por Resistencia

Las resistencias requeridas se calcularan a partir de las cargas indicadas en la Norma

N.020 y los factores de amplificacion en las combinaciones de carga estipuladas en la

norma E.060.
CU =1.4CM + 1.7CV
CU=125(CM +CV) £ CS
CU =09CM + CS
Donde:

CM: Carga muerta; CV: Carga viva; CS: Carga de sismo y CU: Carga ultima.



Disefio por Flexion

Los elementos que seran disefiados por flexion son las losas, tantos aligeradas como
macizas, y las vigas.

Segun la norma E.060, el diagrama real de los esfuerzos del concreto se puede
representar por un bloque equivalente de compresiones, tal como se muestra en la

siguiente figura:

.LGG I::‘I__J./__l.____a__u.u_l_a_l._

—  —

Deformacion Esfuerzos Esfuerzos

Seccion s : :
Unitaria Reales Equivalentes

Figura 1.4. Diagrama de deformaciones y esfuerzos
Fuente: Tomado de https://proyest.com
Al realizar el equilibrio de fuerzas, se obtienen las siguientes ecuaciones:
Cc=085X%Xfcxaxhb
T=AsXfs=As X fy

As X fy

= 085x% flexb

Mn=085xf%xaxb(d—%)

PMn = Mu
Donde:
Cc: Fuerza de compresion del concreto

T: Fuerza de tension del acero



a: Profundidad del bloque equivalente de compresiones

Mn: Momento nominal

@Mn: Momento de disefio

Mu: Momento requerido

Con las ecuaciones anteriores se podra calcular la cantidad de acero que una losa o
viga requiera para cumplir con el disefio por resistencia; no obstante, es importante
mencionar que existe un rango de cudnto acero es admisible colocar en una
determinada seccion, a dichos valores se les conoce como acero minimo y maximo.
El acero instalado debera ser mayor al acero minimo pero menor al acero maximo.
Segun la norma E.060, el acero minimo (Asmin) debe ser tal que asegure que el
momento de disefio sea mayor o igual a 1.2 veces el momento que causa el

agrietamiento de la seccion.

OMn = 1.2Mcr
rXxlI

Mcr = / g
fr=2fc

Donde:

Mcr: Momento que causa el agrietamiento

fr: Esfuerzo de rotura del concreto

Para aquellos casos donde la seccion es cuadrada o donde el ala de una seccion tipo
“T” se encuentra en compresion, la norma también permite usar la siguiente

ecuacion:

fle

Asmin = —“—x b xd
fy

Por otro lado, la norma E.060 define el acero maximo (Asmax) en funcion al area

de acero que produce la falla balanceada.



b)

Asmax = 0.75Asb

Asb = pb X b xd

b_0.85><,8><f’c< ecu )
p fy ecu + ey

Donde:
Asb: Acero balanceado
pb: Cuantia de acero balanceado
ecu: Deformacion ultima del concreto
gy: Deformacion del acero en fluencia
Disefio por Cortante
El disefio por fuerza cortante consiste en analizar si la resistencia del concreto sera
suficiente para poder resistir la fuerza de corte actuante en la seccion; en caso dicho
requisito no se cumpla, se procedera a colocar refuerzos de acero (estribos) que
aporten una resistencia adicional.
Las expresiones son las siguientes:
P(Vc+Vs)=Vu
Ve=053x%x./f'cxbxd

Av X fy x d
e
s

Donde:

Vc: Resistencia del concreto

Vs: Resistencia del refuerzo de acero
Vu: Fuerza cortante requerida

Av: Area de acero de corte

s: Espaciamiento de los estribos



c) Disefio por Flexocompresion
Los elementos que seran disefiados por flexocompresion (soportan flexion y carga
axial en compresion) son las columnas y placas. Para poder describir la resistencia
de una seccidon sometida a flexocompresion se usa el diagrama de interaccion, el
cual es el lugar geométrico de las combinaciones de carga axial y flexion que agotan
la capacidad de la seccion. El diagrama de interaccion es definido por los siguientes
puntos notables:
e Falla en compresion pura (estribos)
Pu = (0.7)0.8[0.85 X f'c(Ag — Ast) + fy X Ast]
e Seccion totalmente en compresion
ecu = 0.003
e Deformacion nula en el refuerzo en traccion mas alejado del borde en
compresion
ecu = 0.003 es=0
e Esfuerzo del refuerzo en traccion mas alejado del borde en compresion igual
a 50% del esfuerzo de fluencia
ecu = 0.003 es = 0.5ey
o Falla balanceada
e Falla en flexion pura (carga axial nula)

o Falla en traccion pura
@To = 0.9 X Ast X fy

1.5. Propiedades Mecanicas de los Materiales considerados en el disefio

Los elementos estructurales seran disefiados de concreto armado con f’c igual a 210

kg/cm? y acero de refuerzo de grado 60 con un esfuerzo de fluencia equivalente a 4200



kg/cm?. Es importante mencionar que se considerara para los calculos una densidad
del concreto igual a 2.4 ton/m>; asi mismo, con relacion al acero de refuerzo, el médulo
de elasticidad sera igual a 2x10° kg/cm? y por ende su deformacion unitaria en la

fluencia (ey) de 0.0021.

1.6. Cargas Utilizadas

Se utilizaran las siguientes cargas segun indicaciones de la Normas E.020:

a) El Proyecto Bellini es un edificio de siete pisos destinado a “viviendas”; por ende,
la sobrecarga en el primer piso y los pisos tipicos seran de 0.20 ton/m2 y en la azotea
de 0.1 ton/m2.

b) El piso terminado tendra un espesor de S5cm y una densidad de 2 ton/m3

Wpiso terminado = 2 * 0.05 = 0.1 ton/m?

c) Con respecto al aligerado que se utilizara (como se vera en el capitulo 2), se tendra
un peso propio de 0.35 ton/m2 debido a que tiene un espesor de 25cm.

d) En el caso de las losas macizas, cuyo espesor es de 20cm, el peso propio sera:

Woonereto = 2.4 X 0.20 = 0.48 ton/m?

1.7. Caracteristicas de los Elementos NO Estructurales del Proyecto

Los elementos de albaiiileria en el proyecto seran de ladrillos silico calcareos,
conocidos cominmente como ladrillo blanco con un espesor de 14cm. Para dichos

elementos se considerara una densidad de 1.5 ton/m?>.



2. Pre-dimensionamiento y Estructuracion

2.1. Criterios de Estructuracion

La estructuracion consiste en establecer la ubicacion de los diferentes elementos

estructurales que daran rigidez al edificio. Con el fin de que la estructura no sufra

problemas debido a cargas sismicas, se elegird un sistema estructural de tipo Muros;

esto quiere decir que se conformara principalmente por muros de corte. Es importante

sefialar que mientras mas compleja es la estructura es mas dificil predecir su

comportamiento ante solicitaciones sismicas; por ende, es mejor hacer la

estructuracion lo mas simple y limpia posible.

Para la estructuracion se siguieron los siguientes criterios:

a)

b)

Simplicidad y Simetria

Es importante al momento de disefiar cualquier estructura tener en consideracion la
simetria y simplicidad de esta; ya que el hecho de ser simétrica asegura un buen
comportamiento ante cargas sismicas y evita problemas de torsion, lo cual ocurre
cuando no existe coincidencia entre la ubicacion del centro de masa y el de rigidez.
Resistencia y ductilidad

La ductilidad estructural se puede definir como la capacidad que tiene la estructura
de deformarse mas alla del rango elastico. Es importante tener en cuenta la
ductilidad pues mientras mayor sea, el edificio tendra un mejor comportamiento
ante sismos severos pues esta caracteristica permite la disipacion de energia por
medio de incursiones en el rango inelastico. Por otro lado, la resistencia lateral se
define como la carga horizontal méxima que puede soportar la estructura durante el
rango elastico; mientras mayor sea esta menos posibilidad habra de que la estructura

alcance el estado plastico durante un sismo frecuente.
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Es importante mencionar que lo que se busca al disefiar una estructura es que la
falla sea ductil (por fluencia del acero) y no fragil (por compresion del concreto);
ya que al ser ductil el dafio se ird dando de poco a poco hasta llegar al colapso y no
abruptamente.

Hiperestaticidad y monolitismo

La hiperestaticidad y el monolitismo permiten a la estructura tener una mayor
capacidad de disipacion de energia; lo cual se da cuando se forman “rétulas
plasticas” en las uniones entre los elementos, garantizando un mayor grado de
seguridad.

Uniformidad y continuidad de la estructura

La estructura debe ser continua tanto en planta como en elevacion. Si se diera el
caso que una estructura cambie de rigidez en pisos superiores se generaria una
concentracion de esfuerzos afectando ciertas zonas en especifico y el dafio no seria
distribuido que es lo que se busca, sino que se concentraria en las zonas con menor
rigidez.

Rigidez Lateral

La rigidez lateral se podria definir como el cociente entre la resistencia lateral y la
deformacion de la estructura durante el rango eldstico. A mayor rigidez se reducira
las deformaciones horizontales y por ende los dafios a la estructura. Se busca que la
estructura tenga una buena rigidez lateral pues esta debe resistir fuerzas horizontales
sin tener deformaciones importantes.

Diafragma rigido

Al momento de disefiar una estructura es importante idealizar la losa de cada uno
de los pisos como un diafragma rigido capaz de distribuir fuerzas horizontales entre

las columnas y placas proporcionalmente a su rigidez manteniendo una igual



2)

11

deformacion lateral. En pocas palabras se busca que la estructura tenga un
comportamiento en conjunto como una unidad.

Elementos no Estructurales

En algunos casos la tabiqueria toma un papel importante en el comportamiento de
la estructura pues le afiade rigidez o le da asimetria. Es importante realizar la
correcta independizacion de los tabiques de la estructura para evitar los problemas

anteriormente mencionados.

2.2. Techos

a)

b)

Losas Aligeradas
Para el pre dimensionamiento de las losas aligeradas en una direccion se hizo uso
de la siguiente relacion:
h =1L/25
Donde:  h es el peralte de 1a losa a usar
L es la longitud promedio de las Iuces de las vigas
En promedio, las luces de las vigas en el proyecto son aproximadamente 4.5 m. por
tal motivo se escogera un peralte de losa igual a 20 cm.
h=4.5/25=0.18m - 20cm
Es importante mencionar que la relacion anteriormente planteada solo puede ser
usada cuando la sobrecarga aplicada al edificio es menor igual a 0.35 ton/m2; para
nuestro edificio, destinado a viviendas, la sobrecarga a utilizar sera de 0.2 ton/m2.
Losas Macizas
Para el caso de las losas macizas, la cual trabaja en dos direcciones, la relacion es
la siguiente:
h =2P/180

Donde 2P es el perimetro del paiio de losa que se quiere pre dimensionar



Se procedera a hallar el peralte del pafio con mayor area (Eje C’-F/6-7):
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Pese a requerirse un peralte de losa maciza igual a 15.1 cm, se optard por usar un

peralte de 17 cm, valor muy cercano al obtenido para las losas aligeradas; con la

finalidad que no haya un cambio abrupto de espesor en el techo.

A continuacion, se muestra una tabla con el pre-dimensionamiento de cada uno de

los pafios:

Ubicacion Tipo | Direc. fuzf Feralte Feralte OK?

2P (m) | Teorico (m) | Selecc. (m)

EJE A-C:2-3 | ALIG. | X-X 4.775 0.191 0.200 | OK
EJE C-D:2-3 | ALIG. | X-X 3.400 0.136 0.200 | OK
EJE D-F:2-3 | ALIG. | X-X 4.775 0.191 0.200 | OK
EJE A-C:3-4 | ALIG. | X-X 4.775 0.191 0.200 | OK
EJE C-D:3-4 | ALIG. | X-X 3.400 0.136 0.200 | OK
EJE D-F:3-4 | ALIG. | X-X 4.775 0.191 0.200 | OK
EJE A-C:5-6 | ALIG. | Y-Y 4.400 0.176 0.200 | OK
EJE D-F:5-6 | ALIG. | Y-Y 4.400 0.176 0.200 | OK
EJE A-C':6-7 | MAC. | XY 24.650 0.137 0.170 | OK
EJE B-D:6-7 | MAC. | XY 27.150 0.151 0.170 | OK
EJE C-D:4-5 | MAC. | XY 13.200 0.073 0.170 | OK
EJE B-C:4-5 | MAC. | XY 10.600 0.059 0.170 | OK
EJE D-E:4-5 | MAC. | XY 10.600 0.059 0.170 | OK

2.3. Vigas Peraltadas

Tabla 2.1. Pre dimensionamiento de losas

Las vigas se pre dimensionan teniendo en cuenta la siguiente relacion:

Ln/12 < h < Ln/10

Ademas, el ancho tiene un valor entre el 30% y 50% de la altura.
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Es importante mencionar que en caso la viga formara parte de un poértico, el ancho no
podra ser menor de 25 cm.
A manera de ejemplo, se presenta el pre-dimensionamiento de la viga VT-05, cuyo
tramo mas largo es de 5.775 metros:
0.481 =5.775/12 < h < 5.775/10 = 0.578 m

De acuerdo a las relaciones anteriormente planteadas, se optara por un peralte de 55
cm. Por otro lado, el ancho se determinara de la siguiente relacion:

0.165 = 30%(.55) < b <50%(0.55) =0.275m
La relacién recomienda un valor entre 16.5 a 27.5 cm, se usara un ancho de 25 cm.

A continuacion, se muestra una tabla con el pre dimensionamiento del resto de vigas:

Calculo del Peralte Calculo del ancho
Luz L h b
Ubic. | Descrip. L/10 | L/12 30%h | 50%h Seccion
(m) (cm) (cm)

Eje 2 VT-01 4.400 | 0.440 | 0367 | 0.400 | 0.120 | 0.200 | 0.200 | 0.2x0.4

Eje 3 VT-02 4.575| 0.458 | 0381 | 0.400 | 0.120 | 0.200 | 0.200 | 0.2x0.4

Eje 4 VT-03 4.575| 0.458 | 0381 | 0.400 | 0.120 | 0.200 | 0.200 | 0.2x0.4

Eje 5 VT-04 4.575| 0.458 | 0381 | 0.400 | 0.120 | 0.200 | 0.200 | 0.2x0.4

Eje 6 VT-05 5.775| 0.578 | 0.481 | 0.550 | 0.165| 0.275 | 0.250 | 0.25x0.55

Eje 7 VT-06 6.600 | 0.660 | 0.550 | 0.550 | 0.165 | 0.275 | 0.250 | 0.25x0.55

Eje C' | VT-07 6.350 | 0.635| 0.529| 0.550 | 0.165| 0.275 | 0.250 | 0.25x0.55

EjeB | VT-08 3.200 | 0.320| 0.267 | 0.300 | 0.090 | 0.150 | 0.150 | 0.15x0.3

EjeC | VT-09 5.700 | 0.570 | 0.475| 0.550 | 0.165| 0.275 | 0.250 | 0.25x0.55

ASC. VT-10 1.800 | 0.180 | 0.150 | 0.300 | 0.090 | 0.150 | 0.150 | 0.15x0.3

EJED | VT-11 5.700 | 0.570 | 0.475| 0.550 | 0.165 | 0.275 | 0.250 | 0.25x0.55

Eje E VT-12 3.200 | 0.320| 0.267 | 0.300 | 0.090 | 0.150 | 0.150 | 0.15x0.3

Tabla 2.2. Pre dimensionamiento de vigas
Normalmente se quiere evitar una gran cantidad de secciones diferentes de vigas en

los proyectos; por tal motivo, todas las vigas tendran una seccion de 0.25x0.55. Notese




2.4.

2.5.
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que, al colocar la seccion anteriormente mencionada, en todos los casos se esta

cumpliendo con los requerimientos de peralte y ancho.

Vigas Chatas

Las vigas chatas tendran una dimension de 25x20 cm y se colocaran en los lugares de

la losa aligerada donde haya tabiqueria importante.

Columnas

Las columnas interiores se pre dimensionaran usando la siguiente ecuacion:
Area de Columna = Pggprpicio/0.45f '
Para el caso de columnas exteriores, la ecuacion es la siguiente:
Area de Columna = Pgpppicin/0.35f'C
A manera de ejemplo se pre dimensionard la Columna C-04 (Eje C-2), donde se

considerara una carga de servicio igual a 1ton/m?>.

1ton
Psorvicio = Wservicio X Ay X Npisos = — X 13.121m? X 7 pisos = 92 ton
92 x 1000

= 1251.7 cm? = 0.125 m?

Area de Columna = 0.35 X 210kg/cm?

Para cumplir con los requisitos anteriormente mencionados de 4rea y en cuenta que es

una columna exterior, la columna tendra la siguiente disposicion:

= — — e 250

o4

Figura 2.1. Vista Planta Columna C-04
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A continuacion, se muestra una tabla con el pre dimensionamiento del resto de las

columnas:
Ubicacion | Tipo | # Pisos | At (m2) Ws Ps (ton) Area min
(ton/m) (cm2)
EJE C:2 EXT. 7.000 13.121 1.000 91.847 0.125
EJE D:2 EXT. 7.000 13.121 1.000 91.847 0.125
EJE C:3 INT. 7.000 27.218 1.000 | 190.526 0.202
EJE D:3 INT. 7.000 27.218 1.000 | 190.526 0.202
EJE D:4 INT. 7.000 16.041 1.000 | 112.287 0.119
EJE D:5 INT. 7.000 13.043 1.000 91.301 0.097
EJE C:7 | EXT. 7.000 24.400 1.000 | 170.800 0.232

Tabla 2.3. Pre dimensionamiento de columnas

2.6. Muros de Corte (Placas)

Las placas se pre dimensionaran calculando la cortante basal de la estructura segin la
norma E.030 y con ello se determinara el area requerida de placas en cada una de las
direcciones. A manera de ejemplo se calculara el area de placas necesaria en la
direccion X-X.

La cortante basal se determina por la siguiente expresion:

_ZXUXCXS

X P
R

Donde:
o Elfactor Z es igual a 0.45.
o El factor de uso U es igual a 1.
o En el caso del factor C se asumird un valor igual a 2.5 para el pre
dimensionamiento.

o Elfactor S es igual a 1.
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o Para el factor R se usara un valor igual a 7 (sistema dual) para el pre
dimensionamiento; no obstante, posteriormente se vera que este valor es 6
debido a que el sistema estructural es de muros y no presenta irregularidades.

o “P”representa la estimacion del peso de la estructura; para facilidad de calculo
asumiremos un valor de peso por metro cuadrado (Wedif) el cual se

multiplicara por el numero de pisos y area de la planta tipica.
Wpiso = 1 ton/m?
P = #Pisos X W; X Areapripico = 7 X 1 X x358.53 ~ 2509.71 ton

Los valores de Z, U, C, S y R son definidos por la norma. Es importante mencionar
que ya que lo que se busca es pre dimensionar las placas, en algunos casos se estan
asumiendo valores los cuales no son muy lejanos a los reales; en el inciso 3.1.
“Parametros Sismicos de la Edificacion” se daran los valores con mayor exactitud y

se explicara a mayor detalle el motivo por el cual se estan usando.

Para conocer el area requerida de placas en el edificio haremos uso de la siguiente

expresion, donde se asume que las placas tomaran el 80% de la cortante basal:

o 0.8 X Vest
0.85xax,/f'c+0.85%x ph x4200

Ac

Donde:

Ac: Area requerida de placas

Vest: Cortante estatica basal

ph: Cuantia de acero horizontal en placas, igual a 0.002

a = 0.53 para placas esbeltas (hw/lw > 2)
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El siguiente cuadro muestra un resumen de los valores anteriormente mencionados

para cada sentido de analisis; asi como, sus respectivos resultados.

X-X/Y-Y
Z Zona 4 0.45
8] Edificacion Comun 1.00
S Perfil S1 1.00
C C 2.50
Ro (Sist. dual) 7.00
Ia 1.00
R
Ip 1.00
R 7.00
P (ton) | Peso 2509.71
V (ton) | SUCS*P/R 403.35
Aplacas | Ac (m2) 2.20

Tabla 2.4. Pre dimensionamiento de placas

A continuacion, se presentara un cuadro de areas de las placas colocadas:

Cuadro de Areas (m2)
X-X Y-Y
PL-1 0.675 2.205
PL-2 1.075 0.575
PL-3 - 2.300
PL-4 - 2.300
PL-5 - 2.480
PL-6 - 2.480
At 1.750 12.340

Tabla 2.5. Cuadro de Areas de Placas

Se puede apreciar que en el sentido X-X solo se cuenta con 1.75 m? (aprox. 80%Ac)

por lo que no cumple con el minimo de area requerida; no obstante, se trata de un pre

dimensionamiento y mas adelante se comprobara que dicha area es suficiente para
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soportar las cargas a las que esta sometido el edificio. Por otro lado, en el sentido Y-
Y parece haber un exceso de area, esto se debe a como estd la distribucion
arquitectonica del proyecto; en los ejes A y F (costados laterales del edificio) se ubican
los muros ciegos y se ha optado que estos sean de hormigon, es por esto que el area de

placas en tal sentido es 12.34 m? (aprox. 5 veces el Ac).

Es importante mencionar que las placas ubicadas a los costados del edificio cuentan
con unas alas (viéndolo desde una vista en planta) donde se ubican las vigas, ya que
se estima que estas ultimas tendra un acero longitudinal de 3/4" y se necesita espacio

para la longitud de anclaje de las varillas.

2.7. Escaleras

Para el pre dimensionamiento de las escaleras se hara uso del reglamento Nacional de
Edificaciones. Se comprobara que las dimensiones elegidas para la escalera seglin el
disefio arquitectonico son aceptables; caso contrario, se haran las modificaciones

correspondientes.

Debido a que hay duplex en el proyecto habra mas de una escalera en todo el edificio;

no obstante, a manera de ejemplo se evaluara la escalera principal.

o La altura de contrapaso (cp) debe ser como maximo 18 cm.

_ Altura del edificio  28m 0.175m = 17.5 Cumpl
cp = #Peldatios 16 /> M =175 cm (Cumple)

o El paso (p) debe ser como minimo igual a 25cm. (Cumple)
o Se debe respetar la siguiente relacion: 60 cm < 2¢p +p < 64 cm

2cp+p=2x%x1754+ 25 =62 cm (Cumple)

En conclusion, se comprueba que las dimensiones elegidas de paso y contrapaso para

la escalera principal son las adecuadas.



2.8. Analisis por cargas de gravedad

a) Analisis de Losa Aligerada en 1 direccion
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Es importante mencionar que, pese a haber obtenido en el pre dimensionamiento un

peralte de losa igual a 20 cm, se opt6 por una altura de 25 cm ya que al realizar el

disefio por flexion de una vigueta convencional la seccion no era suficiente para

soportar las solicitaciones actuantes. El metrado se hara considerando una franja de

40 cm que hace referencia al ancho de vigueta colocada.

( .
Frerro de Fierro Ladrillo
Losa de techo lempe lr ofura viguela Vigueta de techo
1 \
l—* * W\ Jem
HERN| RN | -
o q.
2¢m
TECHO ALIGERADO, ¢/ §| 30em |F|  30om
. 2 =

Figura 2.3. Seccion Transversal de Losa Aligerada convencional

El metrado del aligerado se muestra en los siguientes cuadros:

4 W
(ton/m2) bt (m) (ton/m)

CARGA MUERTA (CM) 0.180
Peso propio 0.350 0.400 0.140
Piso Terminado

(e=5cm) 0.100 0.400 0.040
CARGA VIVA (CV) 0.080
Sobrecarga 0.20 0.40 0.080
CARGA ULTIMA 1.4CM + 1.7CV = 0.388

Tabla 2.6. Metrado de Losa Aligerada
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¥ (ton/m3) | h (m) e(m) | W(ton/m)
CARGA MUERTA (CM) 0.574
Peso tabique 1.500 2.550 0.150 0.574
CARGA ULTIMA 1.4CM = 0.803

Tabla 2.7. Metrado de tabiqueria — Carga distribuida

¥ (ton/m3) | h(m) | e(m) | bf(m) | W(ton/m)
CARGA MUERTA (CM) 0.230
Peso tabique 1.500 | 2.550 | 0.150 | 0.400 0.230
CARGA ULTIMA 1.4CM = 0.321

Tabla 2.8. Metrado de tabiqueria — Carga puntual

A continuacion, se muestra la representacion de una vigueta tipica entre los ejes

A-F/2-3 (3 tramos):

0.2B8 tiim

0.2B8 tiim

0.288 tiim

IR R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R R A R R R R A R R R I R R XX

} 500 m

} 285m

500 m

Figura 2.4. Modelo de vigueta tipica

0.81

500m

Figura 2.5. Diagrama de fuerza cortante (DFC) de vigueta tipica

0.80

0.80

|

Vi

| w

Figura 2.6. Diagrama de momento flector (DMF) de vigueta tipica



b) Metrado de Losa Maciza

Debido a que no se quiere que exista un cambio abrupto del espesor del techo y al
cambio de espesor de la losa aligerada, se cambi¢ la altura de la losa maciza a 20

cm. El metrado en este caso se hard por metro cuadrado ya que este tipo de losa

tiene un comportamiento bidireccional.

El metrado de la losa se muestra en el siguiente cuadro:

W (ton/m3) h(m) W (ton/m2)
CARGA MUERTA (CM) 0.580
Peso propio 2.400 0.200 0.480
Piso Terminado
(e=5cm) 2.000 0.050 0.100
CARGA VIVA (CV) 0.200
Sobrecarga - - 0.200
CARGA ULTIMA 1.4CM + 1.7CV = 1.152

Tabla 2.9. Metrado de Losa Maciza

Con respecto a la tabiqueria presente en estas losas, se calculara su peso total y se

dividira entre el area del pafio donde se encuentran, obteniendo una carga por metro

cuadrado de tabiqueria.

A continuacion, se muestra el modelo de la losa maciza correspondiente a la zona

del hall de ascensores, dicho modelo fue hecho en el programa ETABS.

Figura 2.7. Modelo de Losa Maciza en ETABS
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3. Analisis Sismico
3.1. Parametros sismicos de la edificacion

Segun la norma E.030, los parametros sismicos para el edificio a analizar seran los
siguiente:
o Elfactor Z es igual a 0.45 ya que el edificio se encuentra ubicado en Miraflores
(Zona 4)
o El factor de uso U es igual a 1 ya que el edificio es destinado a viviendas,
pertenece a la categoria C (Edificaciones Comunes).
o En el caso del factor C (Amplificacion sismica), el valor a usar dependera de
las siguientes relaciones:
Es importante mencionar que la siguiente explicacion de como hallar el valor
del factor en cuestion corresponde al sentido X-X:
T<Tp -»C=25

Tp
Tp<T<T, —>C:2.5><T

Tp X Ty

T>T, >C=25x—0

Donde: T es el periodo fundamental de la estructura.
Tp es el periodo que define la plataforma del factor C.
T, es el perido que define el inicio de la zona del factor C con

desplazamiento constante.

El periodo fundamental T se tomara del calculado en el programa ETABS.

T =0.621s

Para el caso de Tp y T, se hard uso de la siguiente tabla perteneciente a la

norma E.030:



Tabla N° 4

PERIODOS M"Y T,

Perfil de suelo

SD 81 SZ S'S
T.(s) 0,3 0.4 0,6 1,0
T, (s) 3,0 25 2,0 16

Tabla 3.1. Tabla N°4 de Norma E.030
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Debido a que el edificio se encuentra en Miraflores se considerara un perfil de

suelo tipo S1 (Roca o Suelos muy rigidos). Por consiguiente, los valores de Tp

y T}, seran respectivamente 0.4 y 2.5.

Se tiene que:

Tp<T<T,
Entonces:
C—25><Tp—25>< 04 =1.61
> B \\ 06 &

Para el factor S, se usara la siguiente tabla proveniente de la norma E.030:

Tabla N° 3
FACTOR DE SUELO “8”
Mo SUELQO s, & s, s,
Z; 0,80 1,00 1,05 1,10
Z 0,80 1,00 1,15 1,20
Z, 0,80 1,00 1,20 1,40
Z 0,80 1,00 1,60 2,00

Tabla 3.2. Tabla N°3 de Norma E.030

Debido a que nos encontramos en la zona Z4 y el tipo de suelo es S1, el valor

del factor S serd igual a 1.

El factor R (Coeficiente de reduccion de Fuerzas sismicas) se determinara por

medio del siguiente producto:

R=RoXlaxIp
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Donde: Ro es el coeficiente basico de reduccion.
Ia es el factor de irregularidades en altura.
Ip es el factor de irregularidades en planta.

Se hara uso de las siguientes tablas pertenecientes a la norma E.030 para

determinar el valor de cada uno de los factores anteriormente mencionados:

TablaN° 7
SISTEMAS ESTRUCTURALES
Coeficiente
Sistema Estructural Basico de
Reduccion R, (*)

Acero:
Porticos Especiales Resistentes a Momentos (SMF) 8
Porticos Intermedios Resistentes a Momentos (IMF) 7
Porticos Ordinarios Resistentes a Momentos (OMF) 6
Porticos Especiales Concéntri Artosiradk 8
(SCBF) 6
Porticos Ordinarios Concéntricamente Arriostrados 8
(OCBF)
Porticos Excéntri Arriostrados (EBF)
(Concreto Armado:

Porticos 8

Dual 1

De muros estructurales 6

Muros de ductiidad limitada <
Albaiiileria Amada o Confinada. 3
IMadera (Por esfu dmisibles) 7

Tabla 3.3. Tabla N°7 de Norma E.030

TablaN° 8 Tabla N° 8
IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN Irr:‘:ltnor’l :: dl IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN f Facllo;:ed |
ALTURA 9 2 . ALTURA rogularidad |
lIrrogularidad do Rigidez - Piso Blando Imegularidad de Masa o Peso
[Existe imegularidad de rigide2 cuando, en cualquiera Se tiene inegulandad de masa (0 pesa) cuando e
(selasdireceiones de analisis, ladistorsiin de entrepiso peso de un piso, delerminado segin el numeral 43| 0,90
(ernva) es mayor que 1,4 veces el corespondientz les mayor que 1.5 veoes el peso de un piso adyacente,
|<alor en el entrepiso inmediato superior, 0 es mayor [Este criterio no se aplica en azoteas ni en sotanos.
lque 1,25 veces el promedio de las distorsiones de Irroqularidad Geométrica Vortical
f:"?m ek mdm riveles s“”'gg"df’“‘ems‘ d La configuracion es iregular cuando, en cualquiers
‘5;‘“"; he :"""1’.'” ” b “;‘:m“’"“’ ol s e las direcciones de andisis, la dimensidn en planta
DIOITE. 10 1S CISIOrSIONes en s exiremos ) lde I estructura resistenta a y 0,90
fenlrepiso. que 1,3 veces la comespondiente dimension en un|
Iiregularidades de Resistencia - Piso Débi o L s e
Exisle irregularidad de resislencia cuando, en — = =
lculquiera de las drecciones de andss, la Dluccv_xtmuldad enlos Sntemas_ Resistentes
resislenci de un entrepiso frente a fuerzas cortanles| e calica & skcterd o Imoguir ol o0
les nferior a 80 % de la resisenca del entepiso cualquier elemento que resista mds de 10 % de la|
inmediato superor fuerza cortante se tiene un desalineamiento verticd 0,80
5 tanto por un cambio de orientacién, como por un|
lIrrogularidad Extroma do Rigidez (Ver Tabla N desplazamiento del e 62 magnitud mayor que 25 %
= o Sy de la correspondients dimension del elzmento.
¥ ; Dlscontinuidad extrema de los  Slstemas|
e b b Resstenes (Vor Tabla \* 10
conespondente valor e erirepso vnecico S'W o Exisle discontinuidad extema cuando la fuerza) 080
les mayorque 1 4\ecese(prumdodelasdsbtsues;$e corfante que resisten los elementos discontinuos| 4
lentepisoen os tes niveles supenores adyazentss. isegun se descrben en el ilem anlerior, supere el 25
lLa distorsion de entrepiso se cakulara como el [ Ce I fuerza cortanle lolal
lpromedio de las distorsiones en ks exiremos del 0,50
lentrepiso.
Irregularidad Extroma do Resistencla (Ver Tabla
IN° 10}
[Existe inegularidad extrema de resistencia cuando,
len cuglquiera de los ciecciones de andlisis, I3
resistencia de un entrepiso frente a fuerzas cortantes
les inferior a 65 % de la resistenca del entrepiso
Inmeciato supenor.

Tabla 3.4. Tabla N°8 de Norma E.030



TablaN® @ TablaN* @
Factor do
IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN lm;wmhd . RREGULARDADES ESTRUGTURALESEN | Fa"'“ﬁ:d i
PLANTA q PLANTA meguiaridad /,

rrogularidad Torsicnal o Esquinas Ertrantss
has = d andlisis el ! La estuctira se caifica como irequiar cuando
reaivo de enbepiso en n exvema del edich b et ol 7 [l
calouladoincuyendo excenticidod aosdental (mie) o FSeTar s e e
s mayor que 1,2 veces e desplazamiento refativo dl 075 . — - P
(oentro de masas del mismo enirepiso para la misma) : Discontinuidad dal Diafragma
oondicion de carga (Aew). La estucna s2 calffica como iregular cuando)
Este criterio sblo se aplica en edificics con diafragmas| o5 diafragmas tienen discontiuidades abruptas
rigidos y slo si el maximo desplazamiento relafig fe en rigdez, inchy
e entrepiso es mayor que 50 % del desplazamiento dbertras mayores que 50 % del drea brud dl

iskle indicods en la Tobla N 11. dofogma. )
rroqularidad Torsional Extrema (Ver Tabla N 10) También existe ireguaridad cuands, en cmlquers( 085
Ciiste itequa . b de los pisos y para cudlquienn de las direcciones|
m; ;@*“’h"“s - v :m“. BE“. “:r mr: de andlisis, se iene alguna seccicn tansversal del
desphmrkﬂﬁavelm'wdaelbepisom‘memm % wﬂmaegre‘mes«stamqu{ezi
el edfcio, calcdato incluyendo excentriciad %ddgeadel:semvmsvesa]!ml d2lamisma
sccidental ih] es mayor que 15 veces ¢l direccion calculada con las dimensiones totdles dela

P relavo del centro de masas del| 080 plarta

mismo erfrepiso para k misma condicion de cargd Siatemas no Paralelos
Ba). Se considera que exste ireguaridad cuando
Este criterio solo se apiica en edificios con diafragmas| en cwlquiera de los direcciones de andlsis fos
rigidos y sélo si el miimo desplazamiento relasvol ! a firrzs lalerdes mo sn) g9
de entrepiso es mayor que 50 % del desplazamientol paralelos. No se aplica si los s d los porioos

isble indicado en [a Tabla N° 11. muros forman angulos mencores qua 30° ni cuando los

clementos no paralelos resisten menos que 10 % de
a fuerza cortante del piso.
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Tabla 3.5. Tabla N°9 de Norma E.030

Como se podra apreciar en el inciso 3.3 (Analisis de irregularidades en planta
y altura), tanto en la direccion X-X como en Y-Y la estructura es regular (Ia e
Ip iguales a 1). Se muestra el célculo del factor de reduccion para ambos
sentidos:
R=6x1x1=6

De igual forma se hizo para la direccion Y-Y.

Es importante mencionar que en un inicio se creia que el edificio era del tipo
dual, por ende, se us6 un factor Ro igual a 7 en el pre dimensionamiento; no
obstante, luego se comprobo que el sistema estructural era del tipo muros pues

mas del 80% de la cortante basal era tomada por las placas.

Sistema Estructural Ro MUROS

Vx(Dinamico) % | Vy(Dinamico) %
Muros 232.901 96.2% 373.711 99.4%
Columnas 9.212 3.8% 2.093 0.6%
Total 242.114 100% 375.804 100%

Tabla 3.6. % de cortante basal que toman placas y columnas



27

3.2. Masa sismica

Se realizdo un modelo tridimensional del edificio a disefiar en el programa ETABS,
basandose en la estructuracion y predimensionamiento planteados hasta este punto.
Las vigas y columnas se modelaron con elementos unidimensionales tipo “frame”; por
otro lado, para las placas se usaron elementos bidimensionales tipo “Shell”. Para las
losas, se modelaron como elementos bidimensionales tipo “membrane” sin considerar
su peso propio, el cual fue afiadido manualmente posteriormente. Todos los elementos
verticales se consideraron como empotrados en la base.

Es importante mencionar que el programa ETABS realiza un analisis netamente
elastico, por tal motivo, es necesario transformar los valores de
deformacion/desplazamiento, obtenidos del ETABS a valores inelasticos.

A continuacion, se muestra el modelo tridimensional del edificio:

Figura 3.1. Modelo tridimensional en ETABS
Debido a que el edificio que se esta trabajando es de categoria C (edificaciones
comunes); para el calculo de la masa sismica, se consider6 el 100% de la carga muerta

y el 25% de la carga viva.



Masa Peso Xcm Ycm Xer Yer
Nivel tonf-s?/m | tonf m m m m

Storyl 39.26| 384.97 6.76| 13.85 6.6 16.2
Story2 37.68| 369.47 6.77| 13.85 6.6 17.1
Story3 37.68| 369.47 6.77| 13.85 6.6 17.2
Story4 37.68| 369.47 6.77| 13.85 6.6 17.1
Story5 37.68| 369.47 6.77| 13.85 6.6 16.9
Story6 37.68| 369.47 6.77| 13.85 6.6 16.8
Story7 27.90| 273.59 6.79| 1391 6.5 16.7

255.53|2505.91

Tabla 3.7. Peso por piso, centro de masa y de rigidez
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Figura 3.2. Ubicacion del Centro de Masa y Rigidez (Piso Tipico)
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3.3. Analisis de las irregularidades en planta y altura

En este inciso se procedera a realizar la verificacion de las irregularidades que posea
el edificio, tanto en planta como en altura. Por medio de las siguientes tablas a
continuacion se podra demostrar que no posee irregularidad de piso blando, torsion ni
esquinas entrantes.
a) Verificacion por rigidez — Piso blando
Segtin la norma E.030, una edificacion presentara piso blando cuando se cumpla
una de las siguientes condiciones:
e Larigidez lateral de un entrepiso es menor al 70% de la rigidez lateral del
entrepiso inmediato superior.
e La rigidez lateral de un entrepiso es menos al 80% de la rigidez lateral
promedio de los 3 niveles superiores adyacentes.
La rigidez lateral de un entrepiso se puede calcular dividiendo la cortante de dicho

entrepiso entre el desplazamiento relativo del centro de masa.

Desplaz. KX nivel KX prom

VX AX KX lera 2da

Nivel Caso CM sup. 3 sup.
Cond. Cond.

tonf m m tonf/m tonf/m tonf/m
Story7 | SD XX 58.78 0.0165 | 0.0021 | 28085.48 - -
Story6 | SD XX | 113.12 0.0144 | 0.0024 | 46995.85 | 28085.48 | OK -
Story5 | SD XX | 152.88 0.0120 | 0.0026 | 58086.51 | 46995.85 | OK -
Story4 | SD XX | 184.26 0.0093 | 0.0028 | 66735.10 | 58086.51 | OK 44389.28 | OK
Story3 | SD XX | 210.20 0.0066 | 0.0027 | 78578.54 | 66735.10 | OK 5727248 | OK
Story2 | SD XX | 230.36 0.0039 | 0.0024 | 97900.13 | 78578.54 | OK 67800.05 | OK
Storyl | SD XX | 242.12 0.0015 | 0.0015 | 158245.62 | 97900.13 | OK 81071.26 | OK

Tabla 3.8. Verificacion de Piso blando — Direccion X-X
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Desplaz. KY nivel KY prom
VY AY KY lera 2da
Nivel | Caso CM sup. 3 sup.
Cond. Cond.
tonf m m tonf/m tonf/m tonf/m
Story7 [SDYY | 86.00| 0.0022| 0.0003| 251450.00 - -
Story6 [SDYY |174.97| 0.0019| 0.0004 | 483329.01| 251450.00| OK -
Story5 [SD YY |242.03| 0.0015| 0.0004| 659491.55| 483329.01| OK -
Story4 [SD YY {293.10| 0.0011| 0.0004 | 825629.58| 659491.55| OK | 464756.85| OK
Story3 [SD YY |331.84| 0.0008| 0.0003|1033784.74| 825629.58| OK | 656150.05| OK
Story2 [SD YY |359.45| 0.0005| 0.0003|1366743.73 |1033784.74| OK 839635.29| OK
Storyl [SDYY |375.88| 0.0002| 0.0002|1860811.39|1366743.73| OK |[1075386.01| OK

b) Verificacion de irregularidad torsional

Tabla 3.9. Verificacion de Piso blando — Direccion Y-Y

Segtin la norma E.030, una edificacion presentara irregularidad torsional cuando se

cumplan las siguientes condiciones:

e FEl desplazamiento relativo maximo de un entrepiso (incluyendo

excentricidad accidental) es 1.3 veces mayor al desplazamiento relativo

promedio.

e El desplazamiento relativo maximo es mayor al 50% del desplazamiento

permisible (0.0035).

Es importante recordar que los valores obtenidos del programa ETABS son el

resultado de un analisis lineal elastico; por tal motivo, es necesario multiplicarlo

por 0.75R (para estructuras regulares).
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Xmax | Xprom | AXmax | AXprom ’ AXmax | AXmax/h -
era a
Nivel | Caso | (Elast.) | (Elast.) | (Elast.) | (Elast.) | Ratio (Inel.) (Inel.)
Cond. Cond.
m m m m m m
Story7 | SD XX | 0.0185| 0.0165 | 0.0024 0.0021 | 1.13| OK 0.0108 0.0038 | CUMPLE
Story6 | SD XX | 0.0161 | 0.0144 | 0.0027 0.0024 | 1.13| OK 0.0123 0.0044 | CUMPLE
StoryS | SD XX | 0.0134 | 0.0120 | 0.0030 0.0026 | 1.12 | OK 0.0133 0.0048 | CUMPLE
Story4 | SD XX | 0.0105 | 0.0094 | 0.0031 0.0028 | 1.12 | OK 0.0139 0.0050 | CUMPLE
Story3 | SD XX | 0.0074 | 0.0066 | 0.0030 0.0027 | 1.11| OK 0.0135 0.0048 | CUMPLE
Story2 | SD XX | 0.0044 | 0.0039 | 0.0026 0.0024 | 1.11| OK 0.0118 0.0042 | CUMPLE
Storyl | SD XX | 0.0017 | 0.0015| 0.0017 0.0015| 113 | OK 0.0078 0.0022 OK
Tabla 3.10. Verificacion de irregularidad torsional — Direccion X-X
Ymax | Yprom | AYmax | AYprom AYmax | AYmax/h
lera 2da
Nivel | Caso | (Elast.) | (Elast.)) | (Inel.) (Inel.) | Ratio (Inel.) (Inel.)
Cond. Cond.
m m m m m m

Story7 |[SDYY | 0.0025| 0.0023| 0.0004| 0.0004| 1.08] OK 0.0017 0.0006| OK

Story6 |SDYY | 0.0021| 0.0019| 0.0004| 0.0004| 1.09| OK 0.0018 0.0007| OK

Story5 |SDYY | 0.0017| 0.0016| 0.0004| 0.0004| 1.08] OK 0.0019 0.0007| OK

Story4 |SDYY | 0.0013| 0.0012| 0.0004| 0.0004| 1.09| OK 0.0018 0.0006| OK

Story3 |[SDYY | 0.0009| 0.0008| 0.0004| 0.0003| 1.10| OK 0.0016 0.0006| OK

Story2 |[SDYY | 0.0005| 0.0005| 0.0003 0.0003| 1.09| OK 0.0014 0.0005| OK

Storyl |SDYY | 0.0002| 0.0002| 0.0002| 0.0002| 1.11| OK 0.0010 0.0003| OK

Tabla 3.11. Verificacion de irregularidad torsional — Direccion Y-Y

Como se puede apreciar de las tablas 3.10 y 3.11, el edificio no presenta

irregularidad por torsion ya que en ningun caso se estan cumpliendo las dos

condiciones a la vez.

c) Verificacion de esquinas entrantes

Segun la norma E.030, una estructura sera irregular cuando las dimensiones de sus

esquinas entrantes son mayores al 20% las dimensiones del edificio en ambas

direcciones.
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X-X Y-Y
Long. Edificio 13.85 27.10
Long. Esquina 5.25 3.20
Porcentaje 38% 12%

Tabla 3.12. Verificacion de irregularidad por esquinas entrantes

3.4. Procedimiento de analisis sismico e hipdtesis basicas

a) Analisis Estatico
El analisis estatico consiste en determinar la cortante basal de la estructura y
posteriormente la distribucion de dicha fuerza en cada uno de los pisos.

Para el calculo de la cortante basal se hara uso de la siguiente formula:

_ZXUXCXS

X P
R

Los parametros sismicos Z, U, C, S y R ya han sido obtenidos en el inciso 3.1 y el

peso de la edificacion (P) en el inciso 3.2.

V_O.45><1><1.61><1

3 X 2505.91 = 302.65 ton

Las fuerzas aplicadas en cada piso se calculan empleando las siguientes formulas:

e P;(h;)*
> Pi(hy)®
Fi=ai.V

Donde

Pi: Peso del nivel i

hi: Altura del nivel i respecto al nivel +0.00

k: Exponente relacionado con el periodo fundamental

Fi: Fuerza sismica horizontal en el nivel 1
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El valor de “k” sera igual a 1 para valores de periodo menor o igual a 0.5 y
(0.75+0.5T) para valores mayores; ya que el periodo obtenido en el programa
ETABS es mayor a 0.5 (T=0.621 s), el valor de k sera:

k =0.75+ 0.5(0.621) = 1.061

La distribucion de fuerzas sera la siguiente:

Pi hi Fi
NIVEL p— - Pi(hi)*k | ai —
7 273.59 | 20.40 | 558130 | 0.19 | 57.98
6 369.47 | 17.60 | 6502.63 | 0.22 | 67.55
5 369.47 | 14.80 | 5468.12 | 0.19| 56.80
4 369.47 | 12.00 | 4433.61 | 0.15| 46.05
3 369.47 9.20 | 3399.10 | 0.12 | 35.31
2 369.47 6.40 | 2364.59 | 0.08 | 24.56
1 384.97 3.60 | 138591 | 0.05| 14.40
TOTAL | 2505.91 29135.27 302.65

Tabla 3.13. Distribucion de fuerzas sismicas por piso — Eje X
Es importante mencionar que el anterior procedimiento es referente al eje X, de

igual forma se calculo parael eje Y.

Pi hi Fi
NIVEL — — Pi(hi)*k | ai —
7 273.59| 20.40| 5581.30| 0.19| 90.01
6 369.47| 17.60| 6502.63| 0.22| 104.87
5 369.47| 14.80| 5468.12| 0.19| 88.18
4 369.47| 12.00| 4433.61| 0.15| 71.50
3 369.47 9.20| 3399.10| 0.12| 54.82
2 369.47 6.40| 2364.59| 0.08| 38.13
1 384.97 3.60| 138591| 0.05| 22.35
TOTAL | 2505.91 29135.27 469.86

Tabla 3.14. Distribucion de fuerzas sismicas por piso — Eje Y
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b) Analisis Dinamico
El analisis dinamico consiste en someter al modelo ETABS a una combinacion
modal espectral para poder analizar el comportamiento que tendra el edificio ante
un sismo.

Para dicho analisis se definira la pseudoaceleracion con la siguiente formula:

ZXUXCXS
Sa=———"—xg

El espectro de pseudoaceleracion es el siguiente:

Espectro Sa

0.200
0.150
C:
0.100
O
w
0.050
0.000
[l n wn mn n wn wn un wn un un n un wn mn wn un un un un n un
o~ O N <t o AN = O A 0 I~ O n < oo 1 O O o0
S MK MR ®©®O NS VRO NY BN
o o o o o - - i - - o o o o~ o o o o o o o
Periodo (s)

— S

Figura 3.3. Espectro de pseudoaceleracion
Al ingresar el espectro al programa ETABS se utilizé una combinacion del tipo
CQC (Combinacion cuadratica completa) para superponer los resultados

obtenidos para cada modo y asi determinar la respuesta maxima elastica.

3.5. Modos de vibracion de la estructura

Los modos de vibracion se definen por medio de una forma de vibrar y un periodo de
vibracion; lo cual depende de la rigidez de cada entrepiso, asi como de su distribucion
de masas. Para el caso, debido a que hay 7 niveles, se consideraron 21 modos de

vibracion (3 por piso, 1 por cada grado de libertad).



Periodo
Modo X Y RZ
Seg.

1 0.621| 0.7531 | 0.0000|0.0027
2 0.249 0.0025 | 0.0015|0.7404
3 0.1771] 0.0002 | 0.7361|0.0015
4 0.166 | 0.1560 | 0.0005|0.0007
5 0.078 | 0.0484 | 0.0000|0.0010
6 0.065| 0.0012 | 0.0002|0.1959
7 0.048 | 0.0212 | 0.0000|0.0001
8 0.045| 0.0000 | 0.2017|0.0001
9 0.033] 0.0098 | 0.0000|0.0000
10 0.033| 0.0003 | 0.0000|0.0389
11 0.025| 0.0048 | 0.0000 | 0.0000
12 0.023 | 0.0001 | 0.00010.0120
13 0.022 | 0.0000 | 0.0412|0.0001
14 0.02 | 0.0022| 0.0000 | 0.0000
15 0.018 | 0.0001 | 0.0000|0.0041
16 0.015| 0.0000 | 0.01270.0000
157 0.015| 0.0000 | 0.0000|0.0017
18 0.013| 0.0000 | 0.0000|0.0007
19 0.012] 0.0000 | 0.0041 |0.0000
20 0.01{ 0.0000| 0.0014|0.0000
21 0.009 | 0.0000 | 0.0004 |0.0000
Tabla 3.15. Modo de Vibracion
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De la anterior tabla, podemos notar que el edificio es mucho mas rigido en el sentido

YY pues su periodo fundamental de vibracion es menor en comparacion al sentido

XX; esto se puede corroborar al comparar el area de placas en cada sentido, donde hay

mayor cantidad en YY.
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Cortante basal dinamica y estatica

En el inciso 3.4.a se calculd la cortante basal estatica para ambas direcciones
(Vxestatico = 302.65 ton y Vyestatico = 469.86 ton).
Por otro lado, la cortante basal dinamica serd determinada por medio del programa
ETABS.

Vdindmicox = 238.38 ton

Vdinamicoy = 350.657 ton

Amplificacion de fuerzas sismicas

Segun la norma E.030, para cada una de las direcciones de analisis, la cortante basal
dindmica no puede ser menor al 80% de la cortante basal estatica (estructuras
regulares). En caso de que lo anteriormente mencionado no se cumpla, serd necesario

incrementar la cortante basal dinamica.

Eje X Eje Y
S. Estatico 302.646 469.857
Cortante .

% S. Estatico 242.117 375.886

Basal
S. Dinamico 238.380 350.657

(ton)
Factor Escala 1.02 1.07

Tabla 3.16. Factor de escala para fuerzas sismicas
Se puede apreciar del cuadro anterior que la cortante basal dinamica, tanto en el eje X
como en Y, no cumple con ser mayor o igual al 80% de la cortante basal estatica; por
tal motivo, a pesar de ser poca la diferencia, se escalaron todos los valores en dichos

casos de cargas.



General
Load Case Name [Sisme Dindmico XX (Peso sismica -Y) Design
Load Case Type Response Spectum v Notes
Mass Source Previous (Peso simico -Y)
Analysis Model | Defac
Loads Applied
Load Type Load Name Function Scale Factor i
Acceleration Ut Espectro dindmico 5a | 1.02 Add
Delete.
[ Advanced
Other Parameters
Modal Load Case Modal Pesa sismico Y v
Modal Combination Method cac <
[ Include Rigd Respanse
Directional Combination Type Absolute 5
Absolute Directional Combination Scale Factor [ |
Modal Damping Constart  0.05 Modfy/Show...
Diaphragm Eccerticlty [0 for Al Diaphragms Modfy/Show
oK Cancel

Figura 3.4. Escalamiento de fuerzas sismicas X-X

37

Load Case Data
General
Load Case Name Sismo Dinarmico TY (Peso sismice +X) Design
Load Case Type Response Spectum v Notes
Mass Seurce Previous (Peso sismico +X)
Analysis Model Defaut
Loads Applied
Load Type Load Name Function Scale Factor @
Aceleration Uz Espectro dindmico S2 |1.07 Add
Delete
[ Advanced
Other Parameters
Modal Load Case: Modal Peso sismico +X v
Modal Combination Method cac >
[ Include Rigid Response
Directional Combination Type Absolute ~
Absolute Directional Combination Scale Factor
Modal Damping Congtart 2t 0.05 Madify/Show.
Diaphragm Eccentricty | 0 for Al Diaphragms Modiy,/Show
oK Cancel

Figura 3.5. Escalamiento de fuerzas sismicas Y-Y
3.8. Control de derivas de entrepiso

Segun la norma E.030, la deriva maxima permisible en un edificio de concreto armado

es 0.007, en el siguiente cuadro se comprobarad que la anterior condicion se cumpla

tanto en la direccion X-X como Y-Y.
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N . Deriva Deriva Condicion
(Elastica) | (Inelastica) | < 0.007
Story7 | S. Dinamico XX 0.0009 0.0039 OK
Story6 | S. Dinamico XX 0.0010 0.0045 OK
Story5 | S. Dindmico XX 0.0011 0.0048 OK
Story4 | S. Dinamico XX 0.0011 0.0050 OK
Story3 | S. Dindmico XX 0.0011 0.0048 OK
Story2 | S. Dindmico XX 0.0009 0.0042 OK
Storyl | S. Dinamico XX 0.0005 0.0022 OK

Tabla 3.17. Verificacion de derivas en X-X

o e Deriva Deriva Condicion
(Elastica) | (Inelastica) | < 0.007
Story7 | S. Dinamico YY 0.00014 0.0006 OK
Story6 | S. Dindamico YY 0.00015 0.0007 OK
Story5 | S. Dindmico YY 0.00015 0.0007 OK
Story4 | S. Dindmico YY 0.00014 0.0006 OK
Story3 | S. Dindmico YY 0.00013 0.0006 OK
Story2 | S. Dindmico YY 0.00011 0.0005 OK
Storyl | S. Dindmico YY 0.00006 0.0003 OK

Tabla 3.18. Verificacion de derivas en Y-Y
Se puede observar que en ninguno de los casos anteriores la deriva inelastica supera a
la permisible, lo cual indica que tanto la estructuracion y el pre dimensionamiento

hechos fueron los adecuados, el modelo estructural es correcto.

3.9. Desplazamientos maximos y junta sismica

En el siguiente cuadro se muestran los desplazamientos maximos que tuvo la

estructura:



Nivel | Caso Xmax (Elast.) | Xmax (Inel.)
m m

Story7 | SD XX 0.0185 0.0834
Story6 | SD XX 0.0161 0.0727
Story5 | SD XX 0.0134 0.0604
Story4 | SD XX 0.0105 0.0471
Story3 | SD XX 0.0074 0.0331
Story2 | SD XX 0.0044 0.0197
Storyl | SD XX 0.0017 0.0078

Tabla 3.19. Desplazamientos maximos en X-X

Nivel | Caso Ymax (Elast.) | AYmax (Inel.)
m m

Story7 |SDYY 0.0025 0.0112
Story6 |SDYY 0.0021 0.0095
Story5 |SDYY 0.0017 0.0077
Story4 |SDYY 0.0013 0.0058
Story3 |SDYY 0.0009 0.0040
Story2 |SDYY 0.0005 0.0024
Storyl |SDYY 0.0002 0.0010

Tabla 3.20. Desplazamientos maximos en Y-Y
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Ante un sismo, las estructuras tienen un diferente comportamiento; por tal motivo,

debe existir una separacion entre dos estructuras aledafias para que puedan moverse

libremente sin chocar. Dicha separacion entre edificios estd dada en base a un valor

“S” que debe cumplir las siguientes condiciones:

e No es menor que los 2/3 de la suma de los desplazamientos maximos de los

edificios aledafios.

e No es menor a 0.006h

e Debe ser mayor o igual a 0.03m
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Debido a que no se conoce los desplazamientos de los edificios aledafios, para el
calculo solo se tomaran en cuenta las 2 tltimas condiciones.

S =0.006h = 0.006 x 20.4 = 0.1224m. (> a 0.03m)
Con el valor S hallado anteriormente, se procedera a determinar cuanto el edificio debe
de retirarse de los limites de propiedades adyacentes. La separacion debe ser el mayor
valor de los siguientes dos casos:

e 2/3 del desplazamiento maximo calculado

2
=X 0.0834 = 0.0556

3
o SN2
S 01224 0
) e SSE

En conclusion, se asumira un valor de junta sismica igual a 6.5 cm, ya que cumple con

los dos casos anteriormente propuestos.
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4. Disefio de Losas

4.1. Losas Macizas

Las losas macizas se disefiaran por flexion y cortante. Se mostrara el disefio de la losa
maciza entre los ejes A-F/6-7.
a) Modelos, metrados y analisis estructural para cargas de gravedad
Para la determinacién del momento flector y fuerza cortante se us6 el programa
ETABS, donde se modelaron las losas como elementos bidireccionales del tipo

“Shell-thin” y se les sometio a las cargas de gravedad presentadas en el inciso 2.8.b

w W

(ton/m3) h(m) (ton/m2)
CARGA MUERTA (CM) 0.580
Peso pr
opio 2.400 0.200 0.480
Piso Terminado
(e=5cm) 2.000 0.050 0.100
CARGA VIVA (CV) 0.200
Sobrecarga - - 0.200
CARGA ULTIMA 1.4CM + 1.7CV = 1.152

Tabla 2.9. Metrado de Losa Maciza

Figura 4.1. Plano en planta losa maciza Eje A-F/6-7



Do o2 e o@I00 on o SR

Figura 4.2. Distribucion del momento flector en direccion X-X

Figura 4.3. Distribucion del momento flector en direccion Y-Y

HHH

Figura 4.4. Distribucion de la fuerza cortante en direccion X-X
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Figura 4.5. Distribucion de la fuerza cortante en direccion Y-Y

Procedimiento de disefio
En primera instancia calcularemos el acero minimo y maximo. Para el caso de la
losa maciza, la norma estipula usar las siguientes formulas:

Asmax = 0.75 X 2.13% X b X d

As*min = 0.0012 X b x d
Con las anteriores féormulas y la presentada en el inciso 1.4.a para el céalculo de
acero minimo (en este caso se usara para el As'min), se tiene:
Asmax = 0.75 X 2.13% %X 100 X 17 = 27.16 cm?/m
AsTmin = 0.0012 X 100 X 17 = 2.04 cm?/m

Es importante mencionar que los valores hallados anteriormente, al depender de la
seccion, son aplicables en todos los pafios de losa maciza pues se tiene el mismo
peralte.
Posteriormente se realizara el disefio por flexion de la losa para la direccion X-X e

Y-Y; se usara la siguiente ecuacion para hallar “a” a partir del Mu:

2|Mu|

— _ 2
a=d= a8 = X Ox flexb
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Utilizando las formulas del inciso 1.4.a, se calculara el area de acero y el momento
de disefio el cual debe ser mayor o igual a el momento requerido; los momentos

requeridos usados son los maximos valores negativos y positivos extraidos del

analisis hecho en ETABS.

A-A

- | 3.60 5 2.5
B-B

+ | 1.50 5

- | 4.60 5 2.5
C-C

+ 1 2.20 5

Tabla 4.1. Calculo de varillas de acero

Del cuadro anterior, las dos primeras columnas en la zona de “Area de Barras”
representa la cantidad de varillas que habra en un metro de malla y las otras 6
columnas los refuerzos. Para calcular la distribucion de acero de la malla se tendra
que dividir 1 m. entre la cantidad de varillas que se indique en el cuadro, por lo que
se colocara 1¢3/8” @0.20m. superior e inferiormente en ambas direcciones (X-X e
Y-Y); del mismo modo se calculara la distribucion de los refuerzos de 1/2" y 5/8”,
es importante mencionar que en el caso de los refuerzos lo ideal es que estos
coincidan con las viguetas de las losas aligeradas aledafias con la finalidad de que
exista continuidad entre las losas.

Para finalizar, se realizara el disefio por cortante; de los graficos de distribucion de

cortante (Figura 4.4 y 4.5) se obtiene una fuerza cortante ultima de 4.5 ton.
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Utilizando las formulas del inciso 1.4.b y teniendo en cuenta que la norma permite
incrementar en 10% la resistencia de corte del concreto, se tiene:
Ve =1.1x0.53 X v/210 X 100 x 17 = 14.36 ton
@Vc = 0.85x 14.36 = 12.2 ton >Vu

Al ser $Vc mayor a Vu, se concluye que la losa maciza no requiere refuerzos.

¢) Ejemplos de Disefio:

T T ‘ I T
| (06 |
o — ——D—‘— ——“ — -0‘Pv§.—?5x€:55}— H f— l —— —g—wm
\ ‘ m 7\
; ‘ 5 ' :
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! V7130050 55] 5 ¥
\ & R
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| ‘ 4 b b
\ ‘ ' |
:‘-Diﬁ?-"; '——————-1‘ ————— Rl s ! — — —|— 630w
| L
b ] Fly 161

Figura 4.6. Plano en planta losa maciza Eje B-E/4-5

Figura 4.7. Distribucion del momento flector en direccion X-X

Figura 4.8. Distribucion del momento flector en direccion Y-Y
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Figura 4.10. Distribucion de la fuerza cortante en direccion Y-Y

Al no tener momentos tan grandes, bastara con colocar una cuantia de acero
suficiente para cumplir con el acero minimo.
La fuerza cortante ultima es 1.5 ton, mucho menor al @V ¢ hallado en el inciso

anterior.
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G-G

wn| n| L L] L L L] L] L] L] L] L] L] L] n| DN

Tabla 4.2. Calculo de varillas de acero

4.2. Losas Aligeradas

Al igual que las losas macizas, las losas aligeradas se disefiaran por flexion y corte. Se
mostrara el disefio de la losa aligerada entre los ejes A-F/2-3.
a) Modelos, metrados y analisis estructural para cargas de gravedad
Para la determinacion del momento flector y fuerza cortante se usé el programa
“ftool”, donde se modelaron las viguetas como elementos unidireccionales y se les

sometio a las cargas de gravedad presentadas en el inciso 2.8.a.
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W W
(ton/m2) bf (m) (ton/m)
CARGA MUERTA (CM) 0.180
Peso propio 0.350 0.400 0.140
Piso Terminado (e=5 cm) 0.100 0.400 0.040
CARGA VIVA (CV) 0.080
Sobrecarga 0.20 0.40 0.080
CARGA ULTIMA 1.4CM + 1.7CV = 0.388
Tabla 2.6. Metrado de Losa Aligerada
¥ (ton/m3) | h(m) | e(m) | W(ton/m)
CARGA MUERTA (CM) 0.574
Peso tabique 1.500 | 2.550 | 0.150 0.574
CARGA ULTIMA 1.4CM = 0.803
Tabla 2.7. Metrado de tabiqueria — Carga distribuida
¥ (ton/m3) | h(m) | e (m) | bf(m) | W(ton/m)
CARGA MUERTA (CM) 0.230
Peso tabique 1.500 | 2.550 | 0.150 | 0.400 0.230
CARGA ULTIMA 1.4CM = 0.321

Tabla 2.8. Metrado de tabiqueria — Carga puntual
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Figura 4.11. Plano en planta losa aligerada X-X ejes A-F/2-3
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En la figura anterior, lo dibujado de color rojo representa la tabiqueria presente en
el proyecto; para el andlisis se haran los cortes de tal forma que se evaltien los casos

mas criticos, donde la vigueta soporte mayor carga de gravedad.

1.182 thim

0.288 tim 0.388 tim 0.228 tm
o e A T R R T mmrmp e n e a B o o AR T T ==

= i I r

Figura 4.12. Modelo de vigueta de losa aligerada

Ademas, se consideraran para el disefio la alternancia de carga viva:

1.058 thm

0.288 tfim 0.252 tim 0.388 tim
FITITIT I I I I VI I TS TP PP PP TP S P S T o v v FTITFTIT I T I T T PO T 0P v v o o v 7

T

500 m } 265m !

500 m

Figura 4.13. Modelo de vigueta considerando CV a los extremos (Caso 1)

1.182 tim

0,252 tfim 0.388 thim 0,262 tfim
B e o e e Sao oo SR R e o e s s o Y

5.00 m

Figura 4.14. Modelo de vigueta considerando CV en medio (Caso 2)
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Figura 4.15. Vigueta considerando CV en los 2 primeros tramos (Caso 3)
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0.388 thim
R0 70 0 S0 0 A R P R PR A A A ER TR T TR T PR PR TR T

Eosm«l ’
500 m 3\5_5411/ 5.00 m

I = T f ~_
004 0.67

Figura 4.17. Diagrama de momento flector (DMF) sin considerar alternancia
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Figura 4.18. DMF considerando alternancia caso 1
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Figura 4.19. DMF considerando alternancia caso 2
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Figura 4.20. DMF considerando alternancia caso 3
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Figura 4.22. Diagrama de fuerzas cortante (DFC) sin considerar alternancia
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Figura 4.23. DFC considerando alternancia caso 1
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Figura 4.24. DFC considerando alternancia caso 2
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Figura 4.25. DFC considerando alternancia caso 3
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Figura 4.26. DFC considerando alternancia caso 4

b) Procedimiento de disefio

minimo:

Astmin =

Usando las férmulas planteadas en el inciso 1.4.a, se procedera a hallar el acero

0.7 x+210 x 10 x 22

= 0.53 cm?

4200
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As " min:
kg
fr=2vy210 ~ 29—
cm
29 x 22708.33
Mcr = ————— =75261.9kg.cm = 0.75 ton.m

8.75

@Mn > 1.2Mcr = 0.9 ton.m

2(0.9
a:22—\[222— 1091 =271cm

0.85x 0.9 x 210 x 10

a
09 X fy Xx As"min X (d - E) > 0.9ton.m

0.9 x 100000
As~min = = 1.15cm?
2.71)

0.9 x 4200 x (22 =

Es necesario mencionar que no se estd mostrando el calculo del acero maximo pues
es un limite que rara vez controla el disefio.

Posteriormente se realizara el disefio por flexiéon de la vigueta usando como
momentos de disefio los maximos positivos y negativos obtenidos al superponer los
DMF de todos los casos.

Se usaran las siguientes ecuaciones, variaciones de las ecuaciones planteadas en el

inciso 1.4.a, donde se plantea una nueva variable “w”.

Definimos:
_ As
P=hxd
o PXSY
f'c
Se obtiene:

OMn =@ X f'c X b x d? X w(1 — 0.59w)
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- n - + - + -
Mu(ton.m) | 0.000 | 0.720 | 1.240 | 0.840 | 1.290 | 0.700 | 0.000
b (cm) 10 40 10 40 10 40 10
w 0.000 | 0.020 | 0.149| 0.023 | 0.155| 0.019 | 0.000
p (%) 0.00% | 0.10% | 0.74% | 0.12% | 0.78% | 0.10% | 0.00%

As (cm2) 0.000 | 0.876 | 1.634| 1.024 | 1.708 | 0.851 | 0.000

As inst 1.29 1.29 | 2.00 1.29 | 2.00 1.29 1.29
p (%) 0.59% | 0.15% | 0.91% | 0.15% | 0.91% | 0.15% | 0.59%
w 0.117 | 0.029 | 0.182 | 0.029 | 0.182 | 0.029 | 0.117

Mn(ton.m) | 1.109 | 1.171| 1.650 | 1.171| 1.650 | 1.171 | 1.109

Tabla 4.3. Calculo de varillas de acero

191/2" = 1.29 cm?
191/2" + 1¢3/8 = 2 cm2
Se realizara el disefio por cortante:
Ve =1.1x% 0.53 X210 x 10 X 22 = 1.86 ton
@Vec = 0.85 x 1.86 = 1.58 ton
De los graficos 4.22, 4.23, 4.24, 4.25 y 4.26 se obtiene una cortante ltima igual a
2.2 ton, por lo que la resistencia al corte del concreto no sera suficiente y se tendra
que utilizar ensanches alternados.
Ve =1.1x0.53x+210 x 25 x 22 = 4.65
@Vec = 0.85 x 4.65 = 3.95 ton > Vu
Por ultimo, el acero de temperatura se calculara con la siguiente expresion:
Ast = 0.0018 x 100 X 5 = 0.9 cm?/m

Se colocara: 191/4"@0.25m.



54

Es importante mencionar que mayormente se realiza el analisis y disefio
considerando una carga de tabiqueria por metro cuadrado igual a 0.1 ton/m?

teniendo el siguiente modelo de vigueta:

0.444 tffm 0.244 tim 0.444 tffm 0.444 tfim
723 P PPV P R PR P P P P PR PR P P P VAN PR P P P PR P PR P P P PP PR P PR P A P PR A P P P PR O P P PR PR PR P PR PR P P PP P

Figura 4.27. Modelo de vigueta considerando tabiqueria por m?

Figura 4.28. DMF considerando tabiqueria por m2

Podemos apreciar que, para un modelo simplemente apoyado de tres tramos, los
momentos positivos en los tramos extremos son mayores en comparacion a los de
la figura 4.17 y en el tramo del medio tanto los momentos positivos como negativos
disminuyen, generando una variacién en los momentos ultimos y por ende en el
area de acero colocada.

Finalmente, se verifica que las deflexiones que tiene la vigueta estan dentro de los
permitido segiin norma (L/480), dicho analisis se hace considerando cargas en

servicio.

L 500m

DV =-1 780203 DV =-1.690203

Figura 4.29. Deflexiones de la vigueta
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Figura 4.30. Plano en planta losa aligerada X-X ejes A-F/3-4

Para el ejemplo 1, se mostrara el disefio del corte B que es donde la vigueta presenta

mayores momentos requeridos.
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Figura 4.31. Modelo de vigueta de losa aligerada

Figura 4.32. Modelo de vigueta considerando CV a los extremos (Caso 1)
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Figura 4.33. Modelo de vigueta considerando CV en medio (Caso 2)
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Figura 4.34. Vigueta considerando CV en los 2 primeros tramos (Caso 3)
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Figura 4.35. Vigueta considerando CV en los 2 ultimos tramos (Caso 4)

Figura 4.36. DMF sin considerar alternancia
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Figura 4.37. DMF Caso 1
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Figura 4.38. DMF Caso 2

Figura 4.39. DMF Caso 3
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Figura 4.40. DMF Caso 4

Figura 4.41. DFC sin considerar alternancia
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Figura 4.42. DFC Caso 1
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Figura 4.44. DFC Caso 3
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Figura 4.45. DFC Caso 4
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- = - - - + -
Mu(ton.m) | 0.000 | 2.040 | 1.680 | 0.810| 1.700 | 2.030 | 0.000
b (cm) 10 40 10 10 10 40 10
w 0.000 | 0.058| 0210 0.094| 0.212] 0.057| 0.000
p (%) 0.00% | 0.29% | 1.05% | 0.47% | 1.06% | 0.29% | 0.00%

As (cm2) 0.000 | 2.540 | 2.305| 1.031| 2.337| 2.527 | 0.000

As inst 1.29 2.58 2.58 1.29 2.58 2.58 1.29
p (%) 0.0059 | 0.0029 | 0.0117 | 0.0059 | 0.0117 | 0.0029 | 0.0059
w 0.117 | 0.059| 0.235| 0.117| 0.235| 0.059| 0.117

Mn(ton.m) | 1.109| 2.301 | 2.054| 1.109 | 2.054| 2301 | 1.109

Tabla 4.4. Calculo de varillas de acero

161/2" = 1.29 cm?

201/2" = 2.58 cm2
De los graficos 4.38, 4.29, 4.40, 4.41 y 4.42 se obtiene una cortante ltima igual a
2.19 ton, por lo que la resistencia al corte del concreto no sera suficiente y se tendra

que utilizar ensanches alternados.

G

V050 25x551 I

; NO
1
I

~1300.25%055]

i

Figura 4.46. Plano en planta losa aligerada Y-Y ejes D-F/5-6
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Para el ejemplo 2, se mostrara el disefio del corte A; es importante mencionar que
al realizar el disefio de la vigueta en el corte B se pudo apreciar que el area de acero
requerido era tan grande que se necesitaria usar refuerzos de acero de 5/8”, por tal

motivo se optd por usar una viga chata en esa zona (debajo del tabique).

=

= o 0,385 tm

0.388 tfim : 0,288 f/m |
[LIELLE L LLELELEE L DL LI R ELL L DL LEL L T ELL LI L DL L LT AR L L LI R L L L LT LT
& e '

1.80 m !

240 m

1
485 m

Figura 4.47. Modelo de vigueta de losa aligerada

240 m 1.60 m |
be

Figura 4.48. DMF

2.40m

Figura 4.49. DFC



- + -
Mu(ton.m) 0.000 | 0.780 | 1.500
b(cm) 10 40 10
w 0.000 | 0.022 | 0.184
p 0.00% | 0.11% | 0.92%
As (cm2) 0.000 | 0.950 | 2.023
As inst 1.29 1.29 2.58
p 0.0059 | 0.0015 | 0.0117
w 0.117 | 0.029 | 0.235
Mn(ton.m) 1.109 | 1.171| 2.054
F's inst - 2.17 2.01

Tabla 4.5. Calculo de varillas de acero

Del grafico 4.30 se obtiene una cortante ultima igual a 1.67 ton, por lo que la

101/2" = 1.29 cm?

201/2" = 2.58 cm2

61

resistencia al corte del concreto no sera suficiente y se tendra que utilizar ensanches

alternados.
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5. Diseflo de Vigas

5.1. Modelos y metrados para el analisis estructural

Se presenta el analisis de la viga peraltada VT-06(0.25x0.55) que se encuentra en el

eje horizontal 7 y entre los ejes verticales A y F.
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Figura 5.1. Vista en planta de viga VT-06

El metrado de la viga (sola) es el siguiente:
Peso propio = 0.25 X 0.55 x 2.4 = 0.33 ton/m
Piso terminado = 0.1 X 0.25 = 0.025 ton/m
Sobrecarga = 0.2 X 0.25 = 0.05 ton/m
Carga Ultima = 1.4 x 0.355 + 1.7 x 0.05 = 0.582 ton/m
Las losas adyacentes pasan cargas a la viga en forma triangular (ler tramo) y
trapezoidal (2do tramo), dichas formas se generan de trazar una recta de las esquinas
de los pafios en un angulo de 45°.
Carga ultima de losa maciza (ler tramo) = 1.322 X 3 = 3.97 ton/m

Carga ultima de losa maciza (2do tramo) = 1.322 X 3.175 = 4.2 ton/m

I L J?

[ ! [

30 320 720 545 50

VT-06 (25x.55)

Figura 5.2. Vista de perfil viga VT-06
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4,782 tfimé. 752 thims. 752 tm

Figura 5.3. Modelo de viga VT-06 con cargas de gravedad

Como se indic6 en el inciso 1.4, el disefio por resistencia toma en consideracion
distintas combinaciones de carga; la figura 5.3 solo satisface aquella combinacion
que depende netamente de las cargas de gravedad.

Para las combinaciones de carga donde se considera la presencia de sismo se usara

el programa ETABS, el cual permite también analizar el caso anteriormente visto.

44 Load Combinations *

Combinations Click to:

Add New Combo...

1.25(CM+CV)+50x
1.25{CM+CV)+5Dy
1.25(CM+CV}-5Dx
1.25(CM=CV}-50y

Envolvents

Add Default Design Com_bos...

oK Cancel

Figura 5.4. Combinaciones de cargas ETABS

Se disefiara la viga por flexion usando la envolvente de todos los casos:
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Figura 5.5. Combinaciones de cargas ETABS

5.2. Procedimiento de disefio

De forma muy parecida al disefio de losa, en primera instancia se determinara el acero
minimo:

0.7 X+/210 x 25 x 49
] = = 2
Asmin = 2200 2.96 cm

Usando las formulas del inciso 1.4.a (disefio por flexion) se calculara el acero

requerido para los momentos en la envolvente:
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Area de Barras (cm2)
As As Mn
Mu 199 | 284 | 05 | 0.71 | 1.29 | 1.99 | 2.84 | 5.1

req inst. | Inst.
tonm | cm2 | 5/8" | 3/4" | 8mm | 3/8" | 1/2" | 5/8" | 3/4" | 1" | cm2 | ton.m
1IER |-| 17.04 | 10.20 2 2 11.36 | 20.83
TRA | +| 5.98 3.33 2 5.68 | 11.05
MO |-| 11.75 | 6.78 2 1 7.67 | 14.62
2DO | -| 15.05 | 8.88 2 2 9.66 | 18.04
TRA | +| 7.75 4.37 2 568 | 11.05
MO | -] 2035 | 12.49 2 1 2 13.35 | 23.95

Tabla 5.1. Calculo de varillas de acero viga VT-06

Como se puede apreciar del cuadro anterior, se tendran 2 varillas longitudinales de
3/4" tanto en la parte superior como en la parte inferior de la viga que cumpliria la
funcion de acero minimo instalado. En algunos casos el momento ultimo es tan grande
que se requerira refuerzos de acero entre 5/8” y 3/4" de diametro.
Es importante mencionar que la norma E.060, en el capitulo 21, estipula algunas
condiciones acerca del momento nominal en vigas:

e El momento nominal positivo debe ser mayor o igual a un tercio del momento

nominal negativo ubicado en la cara de los nudos (extremos).
e El momento nominal en cualquier seccion de la viga debe ser mayor o igual a

un cuarto del momento nominal en la cara de cualquier nudo.

"\ {pmin = 0.7Nf/f, 1
M4

M / Min. 2 barras continuas -
! L/ L
1
1
'

M-, or M+, = (max. M,, en cualquier nudo)/4

Figura 5.6. Requisitos en vigas para edificios tipo Muros o Dual Tipo I
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Se verificara el primer tramo de la viga VT-06 a manera de ejemplo, para la revision

de la primera condicion se tiene:

. . 1105

2083 = Mn,izM ™/, = —5— = 3.68 (Cumple)
+ 11.05

14.62 =M nd =M Md/, - —— = 3.68 (Cumple)

En el caso de la segunda condicion, se busca que el momento nominal en cualquier
seccion sea mayor o igual a un cuarto del momento nominal en la cara de cualquier
nudo; por ende, se comparara el momento nominal minimo (acero minimo instalado)

con el mayor momento nominal en ambos extremos del tramo.

11.05 = Mn,;, >

20.83
Mnmax (nudo) / 4 == =521 (Cumple)

En lo que respecta al disefio por cortante, la norma E.060 estipula que las vigas deben
disefiarse por capacidad, por lo que la fuerza cortante ultima no debe ser menor que el
menor valor en los siguientes escenarios:

e Lasuma de la cortante asociada con el desarrollo de los momentos nominales

en cada extremo del tramo y la cortante asociada a las cargas de gravedad

amplificadas.

| CR In hel

B elevacion i
Mni( wu=1.25(wrtwv) we =1.25(wm+wv ) Mnd

1
In ) ( In
Mnd Mn
diagrama de cuerpo libre  Vud dicgrama de cuerpo libre  Vud
Vu—(Mxﬁ‘dn/'\*Fm,ln? Vud— MdM /n omm/?
diograma de fuerzas cortantes diograma de fuerzas cortentes
caso 1 caso 2

Figura 5.7. Casos del primer escenario del disefio por capacidad
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e La cortante maxima obtenida de las siguientes combinaciones de carga:
CU =1.25(CM + CV) + 2.5CS
CU = 0.9CM % 2.5CS
Para el primer tramo de la viga VT-06, se muestra los modelos y diagramas de fuerza

cortante para el primero de los escenarios anteriormente mencionados:

3.808 tfim2.808 tfim

R

i

520 m
| A2t |

Figura 5.8. Modelo del Caso 1 — Primer escenario

520 m

Figura 5.9. DFC del Caso 1 — Primer escenario

3.808 thm3.806 th'm

11.05 tfm 0.506 ti/ 14.62 timgAf/m
L
A ' it

52 m

Figura 5.10. Modelo del Caso 2 — Primer escenario

0.87
e
74';7 77
F ;:l E'-
-10.54

Figura 5.11. DFC del Caso 2 — Primer escenario
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Para el segundo escenario, ya que lo que se busca es la cortante maxima, se presenta

la envolvente de todas las combinaciones de carga indicadas:

Storyd

Storys

Storyd

Storyd

Story2

Storyl

Base

Figura 5.12. DFC viga VT-06 — Segundo escenario

De las figuras anteriores se puede observar que en el escenario 1 el mayor valor es
11.74 ton (caso 1); por otro lado, en el escenario 2 la maxima cortante es 14.61 ton.
Segun la norma, la fuerza cortante Giltima de disefio no debe ser menor al menor valor
de ambos escenarios (11.74 ton). Al analizar el diagrama de fuerzas cortantes generado
por la envolvente de las combinaciones de carga presentadas en el inciso 1.4 (“Disefo
por resistencia”) se aprecia un valor igual a 10.02 ton, menor al hallado por capacidad;

por tal motivo, el valor Vu a utilizar serd igual a 11.74 ton.
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StoryT
_..-_ Storyd
Steryd
Storyd
= | Story3
g | Story2
re
Story1
Base

Figura 5.13. DFC viga VT-06 — Disefio por resistencia

Teniendo ya definido la cortante ultima, se procedera con el disefio por cortante

considerando estribos de 3/8”:

Ve =0.53%x+210 X 25 X 49 = 9.41 ton
@Vec =0.85%x9.41 =8ton <Vu

11.74
Vs =Vi/y—Ve =2 —941=44ton

_Avxfyxd (2x0.71) x 4200 x 49
N Vs B 2380

S

=66.4cm

Smax =d/2 =245cm
Es importante mencionar que la norma E.060 estipula que el espaciamiento de los

estribos en la zona de confinamiento no debe exceder al menor de los siguientes casos:
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o d/4
e Diez veces el diametro de acero longitudinal de menor diametro.
e 24 veces el diametro del estribo

e 300 mm

df4
10dg(longitudinal)

s<
— _/\/_ - 24d, (estribo)

300mm
< 100mr]

Estribos de didmetro
minimo 8mm (segun dy)

15 I

2h

s=df2

__/\/__

Figura 5.14. Requisitos para estribos en vigas (Edif. tipo muro o dual 1)

o) R R
10dbyong = 10 x (3/, x 2.54) = 19.05 cm

24dbesr = 24 x (3/g x 2.54) = 22.86 cm

30 cm
El menor valor de las condiciones planteadas en la norma es 13.75 cm; por lo que, se
usara un espaciamiento de estribos igual a 10 cm en la zona de confinamiento. En

conclusion, los estribos seran de 3/8” y tendran la siguiente distribucion: 1@5cm,

10@10cm y el resto @20cm.
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Figura 5.15. Vista de perfil viga VT-06 (Por tramos)
Finalmente, de la misma forma que con las viguetas, se verifica que las deflexiones
que tiene la viga estan dentro de los permitido segun norma (L./480), dicho analisis se

hace considerando cargas en servicio.
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Figura 5.16. Deflexiones en viga

5.3. Ejemplo de disefio de viga peraltada

Para el ejemplo se realizara el disefio de la viga VT-01, en primera instancia se

realizara el disefio por flexion:
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Figura 5.15. DMF Viga VT-01
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Area de Barras (cm2)
As As | Mn
Mu 1.99 1284 | 05 (071 | 1.29 | 1.99 | 2.84 | 5.1

req inst. | Inst.
tonm | cm2 | 5/8" | 3/4" | 8mm | 3/8" | 1/2" | 5/8" | 3/4" | 1" | cm2 | ton.m
11.60 | 6.69 2 1 7.67 | 14.62

1ER 6.12 | 3.42 2 5.68 | 11.05
TRAMO 3.89 | 2.14 2 5.68 | 11.05
6.34 | 3.54 2 5.68 | 11.05

2.02 | 1.10 2 5.68 | 11.05

2DO 3.59 | 1.98 2 5.68 | 11.05
TRAMO 223 | 1.22 2 5.68 | 11.05
3.06 | 1.68 2 5.68 | 11.05

3.60 | 1.98 2 5.68 | 11.05

3ER 7.02 | 3.94 2 5.68 | 11.05
TRAMO 12.82 | 7.46 2 1 7.67 | 14.62
5.60 | 3.12 2 5.68 | 11.05

Tabla 5.2. Calculo acero viga VT-01
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Posteriormente se realizara el disefio por capacidad, en el cual se mostraran los casos

criticos:

0.506 thim

FRTTIL LT TITT TR o
F

420 m

Figura 5.16. Modelo tramo 1 — Disefio por capacidad VT-01

7.08
4.88

e
4.30 m

Figura 5.17. DFC tramo 1 — Disefio por capacidad VT-01

0506 tfi'm

¢TIyl L] LT o
AN P

e 2.05 m —————===

Figura 5.18. Modelo tramo 2 — Disefio por capacidad VT-01

2.02
8.4

A A

= A 0fm ——————————==

Figura 5.19. DFC tramo 2 — Disefio por capacidad VT-01
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Figura 5.20. Modelo tramo 3 — Disefio por capacidad VT-01

(1]

P
[

£.08

430 m

Figura 5.21. DFC tramo 3 — Disefio por capacidad VT-01
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Figura 5.22. DFC VT-01 — Envolvente
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Vcapac. | Venvolv. Vu Vs S S elegido

ton ton ton ton cm cm
1ER

7.06 4.93 20
TRAMO 7.06 -1.10 -265.0
2DO

8.02 2.26 20
TRAMO 8.02 0.03 10917.5
3ER

7.06 5.36 20
TRAMO 7.06 -1.10 -265.0

Tabla 5.3. Célculo del espaciamiento de estribos VT-01

Es importante mencionar que, en el cuadro anterior, aquellos valores de “S” que son

negativos indican que la resistencia al corte del concreto es mayor a la requerida.

1093/8"1@.05, 10@.10RTO.@.20 C/EXT.

+

s00

VT-01(25x.55)

4300

1003/8"1@.05,10@. 10,RTO.@.20 C/EXT.

3050

1023/8°19.05,10Q.10.RT0.@.20 (/EXT.

4.300

Figura 5.23. Detalle del espaciamiento de estribos VT-01 (Por Tramos)
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5.4. Ejemplo de disefio de viga chata

Para el ejemplo se realizara el disefio de la viga chata ubicada el pafio de losa aligerada
D-F/5-6, es importante mencionar que se coloco dicha viga chata debido a la existencia

de un tabique cuyo peso no podia soportar la losa aligerada.

XA 3 WIS AT
P ==k o= YRR R = [
| L]
- | |
] | |
B a |
] ol |
i il |
] 3| |
N Il |
| |
| | |
Il 06 | “’ |
l‘{-ﬁf-—\— ——— el — — —— b — - ]
v AN I

Figura 5.24. Vista en planta viga chata
El metrado de la viga chata es el siguiente:
Peso propio = 2.4 x 0.25 x 0.25 = 0.15 ton/m
Piso terminado = 0.1 X 0.25 = 0.025 ton/m
Peso tabique = 1.5 X 2.55 X 0.15 = 0.574 ton/m
Sobrecarga = 0.2 X 0.25 = 0.05 ton/m

Carga Ultima = 1.4 X 0.749 + 1.7 X 0.05 = 1.134 ton/m

1.124 th'm

[TTTLIITTTT T LI LTI T L e,
— ! A

Figura 5.25. Modelo viga chata

289

Figura 5.26. DMF viga chata



De la misma forma que para una viga peralta, se calculara el acero minimo:

0.7 X 4/210 X 25 x 22
L _ 2
Asmin = 2200 =1.33cm

Usando las formulas del inciso 1.4.a (disefio por flexion) se tiene:
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Area de Barras (cm2)
As As Mn
Mu 1.99 | 284 | 0.5 | 0.71 | 1.29 [ 1.99 | 2.84 | 5.1
req inst. | Inst.
8m 1/2 | 5/8
tonm | cm2 | 1/2" | 5/8" 3/8" 3/4" | 1" | cm2 | ton.m
m ” ”
2.89 | 3.78 2 5.68 | 4.61
Tabla 5.4. Calculo acero viga chata

Para finalizar, se realizara el disefio por cortante. Ya que este tipo de vigas no soportan

cargas sismicas, no se realizara el disefio por capacidad.

Figura 5.27. DFC viga chata
Ve =0.53 X /210 x 25 X 22 = 4.22 ton
@Vec = 0.85 x 4.22 = 3.59 ton > Vu
Se concluye que con la resistencia al corte del concreto es mas que suficiente para

soportar las cargas de gravedad; por tal motivo, se usaran una distribucion de

estribos basica: 1@5cm, 10@10cm y el resto @20cm.



6. Disefio de Columnas

6.1. Metrado de Cargas
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Se presenta el andlisis de la columna tipo C-04 ubicada entre los ejes C y 2 de

0.25x0.60 metros, lo sombreado de rojo es el area tributaria de dicha columna.
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Figura 6.1. Vista en planta de columna C04 (Eje C-2)
A continuacion, se realizara el metrado de la columna por piso:
Carga Distribuida | Area (m2) o Carga
Piso Elemento |b(m) | h(m)
(ton/m2, ton/m3) |longitud (m) | muerta (ton)
Peso Propio | 0.25| 0.60 2.40 2.80 1.01
Aligerado 0.25 0.35 11.39 3.99
PISO |Piso term. 0.05 2.00 13.03 1.30
TIPICO | VT-01 0.25| 0.55 2.40 4.09 1.35
VT-09 0.25| 0.55 2.40 2.44 0.80
Tabiqueria 0.10 13.03 1.30
9.75

Tabla 6.1. Metrado Col. C04 en piso tipico
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Tabla 6.2. Metrado Col. C04 en azotea

I Elemento | b(m) | h(m) Carga Distribuida | Area (m2) o Carga
(ton/m2, ton/m3) | longitud (m) | muerta (ton)
Peso Propio | 0.25| 0.60 2.40 2.80 1.01
Aligerado 0.25 0.35 11.39 3.99
AZOTEA |Piso term. 0.05 2.00 13.03 1.30
VT-01 0.25] 0.55 2.40 4.09 1.35
VT-09 0.25| 0.55 2.40 2.44 0.80
8.45

Con las cargas muertas por piso calculadas, se determinara la carga muerta total que

soporta la columna y su carga viva.

Carga viva Carga
Carga Area Area de Carga viva
Factor de sin muerta
Piso |Muerta | Tributaria| k |influencia acumulada
reduccion | reduccion | acumulada
(ton) (m2) (m2) (ton)
(ton) (ton)

Azotea 8.45 13.18(2.00 26.35 1.00 1.30 8.45 1.30
6 9.75 26.35|2.00 52.70 0.88 2.61 18.20 3.60
5 9.75 39.5312.00 79.05 0.77 2.61 27.95 5.60
4 9.75 52.7012.00 105.40 0.70 2.61 37.70 7.42
3 9.75 65.88(2.00 131.75 0.65 2.61 47.45 9.12
2 9.75 79.05(2.00 158.10 0.62 2.61 57.20 10.72
1 9.75 92.23(2.00 184.45 0.59 2.61 66.95 12.26

Tabla 6.3. Carga muerta y viva Col. C04 en primer piso

Es importante mencionar que las cargas de sismo, al igual que con las vigas, se

obtendran mediante el uso del programa ETABS.

Por ende, las combinaciones de cargas son las siguientes:
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M2 M3
COMBINACIONES | P (ton) | (ton.m) (ton.m) | V2 (ton)| V3 (ton)
1.4CM+1.7CV 114.975 -2.481 -0.053| -0.057| -2.158
1.25(CM+CV)+SDx 88.267 -2.001 1.247 0.669| -1.771
1.25(CM+CV)-SDx | 105.455 -2.107 -1.333| -0.762| -1.803
1.25(CM+CV)+SDy 92.357 -1.539 0.033 0.002| -1.588
1.25(CM+CV)-SDy | 101.365 -2.570 -0.119| -0.096| -1.986
0.9CM+SDx 41.673 -0.886 1.273 0.696| -0.802
0.9CM-SDx 58.862 -0.992 -1.307| -0.735]| -0.834
0.9CM+SDy 45.763 -0.424 0.059 0.029| -0.618
0.9CM-SDy 54.772 -1.454 -0.092| -0.068| -1.017

Tabla 6.4. Combinaciones de cargas ETABS

6.2. Procedimiento de disefio

En primera instancia se realizara el disefio por flexocompresion, para ello es necesario

definir la cantidad de varillas de acero longitudinales, asi como su didmetro y

distribucion. Segun la norma E.060, en el capitulo 21, la cuantia minima de acero es

igual a 1% y la maxima a 6%; no obstante, en la practica se busca tener una cuantia

entre el 1% y 3% para evitar la congestion de acero y obtener columnas mas

econdmicas. Para el disefio se colocaran 6 varillas de 1” que equivale a una cuantia de

2.04%.

Figura 6.2. Vista en planta columna C04 (Eje C-2)
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A partir de la seccion anteriormente mostrada y usando las féormulas del inciso 1.4.c se
construird el diagrama de interaccion de disefo de la columna. Para que la columna
cumpla con el disefio por flexocompresion, las fuerzas y momentos obtenidos de las
diferentes combinaciones de carga deben encontrarse dentro del diagrama de

interaccion en cada direccion.

. @Pn (ton)

[y
[O)]

15

-150
@Mn 3 (ton.m)

Figura 6.3. Diagrama de interaccion — Direccion transversal

@Pn (ton)

40

-150
@Mn 2 (ton.m)

Figura 6.4. Diagrama de interaccion — Direccion longitudinal

Se verifica que las fuerza y momentos obtenidos de las combinaciones de carga se
encuentran dentro de los diagramas de interaccion; por ende, se concluye que la
armadura usada cumple con el disefio por flexocompresion.

En lo que respecta al disefio por cortante, al igual que en las vigas, la norma E.060

estipula que las columnas deben disefiarse por capacidad; no obstante, debido a que el
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sistema estructural del proyecto es del tipo muros, es poco probable que en las
columnas se formen las rotulas pléasticas puesto que la mayoria de la cortante
provocada por un evento sismico es absorbida por las placas. A pesar de lo
anteriormente dicho, a manera de ejemplo se realizara el disefio por capacidad en la
columna C04 ubicada entre los ejes C-2.
Segtin la norma, la fuerza cortante tiltima no debe ser menor que el menor valor en los
siguientes escenarios:

e La cortante obtenida del mayor momento nominal desarrollado en cada

extremo de las columnas asociado a la fuerza axial ultima de cada combinacion

de carga.
Fu PLI
Mn Mns
Py TS
. VU — Vu
hn — hn
— dingramo de interoccién
Yu | | — L[ W E
YU . WU
> +Aini Y , M+ oL ‘
Fu Yoo = (Mni+Mns)/hn Pu s = (Mu+Mnsi/hn
diograma de diagromo de dingroma de diograma de
slevacién cuerpo libre  fuerzas cortantes cuerpe libre  fuerzas cortantes
cgeo 1 cogo 2

Figura 6.5. Casos del primer escenario del disefio por capacidad

e La cortante maxima obtenida de las siguientes combinaciones de carga:
CU = 1.25(CM + CV) £ 2.5CS
CU = 0.9CM % 2.5CS

Para el primer escenario se tienen los siguientes momentos nominales:



3-3(Y-Y) 22 (X-X)

COMBINACIONES | Pu (ton) Mo Mo
(ton.m) (ton.m)

1.4CM+1.7CV 114.975 8.35 22.96
1.25(CM+CV)+SDx Max 88.267 8.82 25.23
1.25(CM+CV)-SDx Min | 105.455 8.52 23.81
1.25(CM+CV)+SDy Max 92.357 8.76 24.89
1.25(CM+CV)-SDy Min | 101.365 8.60 24.15
0.9CM+SDx Max 41.673 9.47 31.10
0.9CM-SDx Min 58.862 9.19 29.93
0.9CM+SDy Max 45.763 9.38 31.04
0.9CM-SDy Min 54.772 9.24 30.62

Tabla 6.5. Diseno por capacidad Col. C04 (1er escenario)

- _2*9.47_842t
Uz = 205 = o. on

Vg = - I7 cay
U, = 595 = . on
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Para el segundo escenario, donde se multiplican por 2.5 las cargas de sismo, se tiene:

COMBINACIONES V3 (ton) | V2 (ton)
1.4CM+1.7CV 2.158] -0.057
1.25(CM+CV)+2.5SDx Max | -1.747| 1.742
1.25(CM+CV)-2.5SDx Min | -1.827| -1.836
1.25(CM+CV)+2.5SDy Max | -1.289| 0.075
1.25(CM+CV)-2.5SDy Min | -2.285| -0.169
0.9CM+2.5SDx Max 0.778]  1.769
0.9CM-2.5SDx Min -0.858| -1.808
0.9CM+2.5SDy Max 0.320]  0.102
0.9CM-2.5SDy Min 1316| -0.141

Tabla 6.6. Disefio por capacidad Col. C04 (2do escenario)

Vuz = 2.29ton

Vu, = 1.84ton
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De ambos escenarios se elegira el menor valor en cada direccion y se disenara con el
mayor valor de estos; es decir que la cortante de disefio sera igual a 2.29 ton.
Para calcular el aporte del concreto en la resistencia por corte se usara la siguiente
formula:
@Vc = 0.85 x 0.53 X +/210 x 25 X 60 = 9.79 ton

Al ser @Vc mayor al Vu, se concluye que no es necesario colocar refuerzo por cortante
y solo se colocara el estribaje minimo exigido por la norma.
Segun la norma E.060, la columna tiene 2 secciones diferenciadas de estribos, la zona
de confinamiento que es donde la separacion es menor y la zona central.
La longitud de la zona de confinamiento (Lo) debe ser mayor o igual a:

e 1/6 de la altura libre de la columna. (2.25m/6 = 37.5 cm)

e Lamayor dimension de la seccion de la columna (60 cm)

e 50cm

Lo = 60cm

El espaciamiento de los estribos en la zona de confinamiento debe ser menor o igual
a:

e 8 veces el diametro de la varilla longitudinal (8 x 2.54 = 20 cm)

e La mitad de la menor dimension de la seccion (25/2 = 12.5 cm)

e 10cm
En conclusion, el espaciamiento sera de 10 cm en la zona de confinamiento.
Por otro lado, el espaciamiento de los estribos en la zona central serda menor o igual a:

e 16 veces el didmetro de la varilla longitudinal (16 x 2.54 = 40 cm)

e 48 veces el diametro del estribo (48 x 3/8 x 2.54 = 45 cm)

e Lamenor dimension de la seccion (25 cm)

e 30cm
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Por lo que se tendra un espaciamiento igual a 25 cm en la zona central.

espaciamienis de refuerzo

transversal segin 21.4.5.5
| ¥ ) dentro del nudo
|
| I
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zong “ESpociomiento de refuerzo
central trapsversal segin 21.4.5.4

Lo {zona de
confinamienta)

-

espociomignts de refuerzg
5@ {ransversal segin 21.4.5.3
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dentro d%? nugn

Figura 6.6. Esquema de una columna

La distribucion de estribos para la columna es el siguiente:

103/8": 1@0.05; 6@0.10; Rsto.@0.25 m.c/ext.

6.3. Ejemplo de disefio de columna

Para el ejemplo se realizara el disefio de la columna tipo C-01 ubicada entre los ejes

C’y 7 de 0.25x1.10 metros.

i I | @
I ’
I I } 4
I | il
S ==

L - T — e —— T

Figura 6.7. Vista de columna C01 (Eje C’-7)
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Las combinaciones de cargas son las siguientes:

COMBINACIONES | P (ton) | M2 (ton.m) | M3 (ton.m) | V2 (ton) | V3 (ton)
1.4CM+1.7CV 114.975 -2.481 -0.053| -0.057| -2.158
1.25(CM+CV)+SDx 88.267 -2.001 1.247 0.669| -1.771
1.25(CM+CV)-SDx | 105.455 -2.107 -1.333| -0.762| -1.803
1.25(CM+CV)+SDy 92.357 -1.539 0.033 0.002| -1.588
1.25(CM+CV)-SDy | 101.365 -2.570 -0.119| -0.096| -1.986
0.9CM+SDx 41.673 -0.886 1.273 0.696| -0.802
0.9CM-SDx 58.862 -0.992 -1.307| -0.735| -0.834
0.9CM+SDy 45.763 -0.424 0.059 0.029| -0.618
0.9CM-SDy 54.772 -1.454 -0.092| -0.068| -1.017

Tabla 6.8. Combinaciones de cargas ETABS

Para el disefo se colocaran 8 varillas de 1” que equivale a una cuantia de 1.48%.

Figura 6.9. Vista en planta columna C04 (Eje C-2)

A continuacion, se muestran los diagramas de interacciéon de la columna para cada

direccion:

. @Pn (ton)

50 150

-200
@Mn 3 (ton.m)

Figura 6.10. Diagrama de interaccion — Direccion transversal
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20

-200
@NMn 2 (ton.m)

Figura 6.11. Diagrama de interaccion — Direccion longitudinal

Se verifica que las fuerza y momentos obtenidos de las combinaciones de carga se
encuentran dentro de los diagramas de interaccion; por ende, se concluye que la
armadura usada cumple con el disefio por flexocompresion.

De la tabla 6.8 se obtiene la cortante de disefio la cual es igual a 2.16 ton.

Se calcula el aporte del concreto en la resistencia por corte:

@Vc = 0.85 x 0.53 X v/210 x 25 x 110 = 17.95 ton

Al ser @Vc mayor al Vu, se concluye que no es necesario colocar refuerzo por cortante
y solo se colocaré el estribaje minimo exigido por la norma.

Por ende, la distribucion de estribos para la columna es el siguiente:

193/8": 1@0.05; 10@0.10; Rsto. @0.25 m.c/ext.
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7. Disefio de Placas

7.1. Analisis estructural y metrados de cargas

Se presenta el andlisis de la placa PL-03 ubicada entre los ejes A y 5-7 a nivel del

primer piso del proyecto.
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Figura 7.1. Vista en planta placa PL-03

La siguiente tabla muestra las fuerzas a las cuales se encuentra sometida la placa PL-

03 para las diferentes combinaciones de cargas segun la norma:
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COMBINACIONES P (ton) | Mx(ton.m) | My (ton.m) | Vx (ton) | Vy (ton)

1.4CM+1.7CV 485.807 31.227 13.557 8.728 -0.635
1.25(CM+CV)+SDx 346.253 479.688 41.898 19.153 33.464
1.25(CM+CV)-SDx 487.064 | -425.433 -19.158 -4.520 -34.577
1.25(CM+CV)+SDy 413.851| 1064.099 12.185 7.712 74.780
1.25(CM+CV)-SDy 419.466| -1009.844 10.555 6.921 -75.893
0.9CM+SDx 172.142 469.560 36.248 15.503 33.655
0.9CM-SDx 312.953| -435.561 -24.809 -8.169 -34.385
0.9CM+SDy 239.740| 1053.971 6.534 4.063 74.972
0.9CM-SDy 245.355| -1019.972 4.905 3.271 -75.702

Tabla 7.1. Combinaciones de cargas de Placa PL-03 (Primer piso)

7.2. Procedimiento de Disefio

En primera instancia se calculara la cuantia minima de refuerzo horizontal y vertical.
Para ello, la norma E.060 nos indica lo siguiente:
e SiVu<0.50Vc, la cuantia minima de refuerzo horizontal (ph min) sera igual
a 0.002 y vertical (pv min) a 0.0015
e SiVu>0.50Vc, ph min serd igual a 0.0025 y pv min al mayor de los siguientes
casos:
o 0.0025
o 0.0025+ 0.5(2.5 — hw/Ilw)(ph — 0.0025)
Ademas, establece que el aporte del concreto en la fuerza cortante que puede resistir

un muro sera:

Ve =Acw (ac X \/ch)
Donde:

Acw: Area de corte de la seccion transversal del muro

a.: Coeficiente que varia segln la relacion entre la altura de la placa y su longitud
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o
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1.5 2.0 h,/2

w

Figura 7.2. Gréfica oc vs. hw/lw

De la figura 7.2 se puede concluir lo siguiente:

e Para valores hw/lw < 1.5, ac sera igual a 0.8

e Para valores hw/lw > 2, ac sera igual a 0.53

e Para valores hw/lw entre 1.5 y 2, ac variara linealmente entre 0.8 y 0.53
Considerando lo anteriormente expuesto, se procede con el calcula de las cuantias

minimas para la placa PL-03:

"/ =19%/115 =17

Para un valor de hw/lw igual a 1.7, se obtiene un oc igual a 0.69

Ve = 25250(0.69 x v/210) = 252.4 ton > @Vc = 214.5 ton

Siendo Vu = 75.89 ton, se tiene que Vu < 0.50Vc; por ende, ph min sera igual a 0.002
y pv min a 0.0015. Para cumplir con las cuantias minimas, se usara aceros de
3/8”@0.25m tanto vertical como horizontalmente; ademas se colocaran nucleos de 12

varillas de 5/8” donde las vigas se apoyen.
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Figura 7.3. Distribucion de acero placa PL-03
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Se analizard la placa en la direccion Y-Y debido a que las solicitaciones que recibe en
la direccion X-X son despreciables; en otras palabras, las solicitaciones de interés son
la fuerza cortante Vy que es paralela a la longitud de la placa y el momento Mx que

genera fuerzas cortantes en la direccion de analisis.

3000

@Pn (ton)

10000

-10000

('51%92 (ton.m)

Figura 7.4. Diagrama de interaccion placa PL3 direccion X-X

Se verifica que las fuerza y momentos obtenidos de las combinaciones de carga se
encuentran dentro de los diagramas de interaccion; por ende, se concluye que la
armadura usada cumple con el disefio por flexocompresion.

Es también necesario verificar que la placa no requiera elementos de borde
(confinamiento a los extremos), para ello se debe determinar la posicion del eje neutro
(C) generado por la fuerza axial ultima (Pu) y el momento tltimo en la direccion de

analisis (Mux) maximos de las combinaciones de carga.

@

£
200

to0-
160
tan-
120-
100~

080

Mement (tonf-m)

060-

040 -

020

0.0 ] ] ] J \ . ] ] ] ]

00 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150E3
Curvature (rad/m)

Setiings

Aual Force, P (Tension Postive) 487.064 tonf Show Table.
=

Figura 7.5. Grafica momento curvatura placa PL-03
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De la figura 7.3, se tiene que para un momento igual a 1064.1 ton.m, la curvatura sera

igual a 0.00287; con lo anterior, se procede a determinar la posicion del eje neutro.

Ecu Ecu 0.003

=S _1482m.
c T 7% T 000202 m

Segun la norma E.060, se requerira confinar los elementos de borde siempre y cuando

se cumpla lo siguiente:

Im ou ]
c=>————,con (—) min = 0.005
600 (Su) hm
hm

Del capitulo 3 de analisis sismico, se conoce que duy = 0.0102 m; por lo tanto,

5”/ hm = 0.00052, se usara el valor minimo.

5 Im 11.5 S o
clim = = = 3.83m
ou 600(0.005)

600 (5,)

Se concluye que no requiere confinar los elementos de borde; no obstante, es
importante precisar que se confind igualmente debido a la importante longitud que
tiene la placa y a que a los extremos tiene alas donde se apoyaran vigas peraltadas.
En lo que respecta al disefio por cortante, la norma E.060 estipula que debe realizarse
el disefio por capacidad. En primera instancia, se debe calcular la cortante de disefio
con la siguiente férmula:

v _v Mn

cap =T (Muanélisis>

Donde Mn es el momento nominal obtenido del diagrama de interaccion de la placa

para la fuerza axial méxima de las combinaciones de cargas.

5065.71

Vcap = 75.89 (m

) = 361.29 ton

Usando la resistencia por cortante que aporta el concreto, se calculara la requerida por

el acero horizontal (zunchos):



_Veap—@Vc 36129 — 214.5
5= T 085

?

Considerando zunchos de 3/8”, se tiene:

= 2x0.71 x 4200 x 0.8(11.5 x 100)

172.7 x 1000

=172.7 ton

=31.77cm
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Por ende, la distribucion de acero horizontal sera 2@33/8”@25cm (ph = 0.0029), lo cual

cumple con la cuantia minima requerida.

7.3. Ejemplo de disefio de placas

s 9 s

s o

VT-10(0.25x0.55)

-
[— V7040250655 — HH — — ==
s
VT-13(0.25x0.55) i
&
PL-02 T
\
\

VT - 63(0-25x0-55) i
r_ N/

-U4

Figura 7.6. Vista en planta placa PL-02

Las combinaciones de cargas son las siguientes:

COMBINACIONES P (ton) | Mx(ton.m) | My (ton.m) | Vx (ton) | Vy (ton)

1.4CM+1.7CV 406.857 -1.217 -11.116 1.067 5.971
1.25(CM+CV)+SDx Max | 297.442 6.420 428.773 87.826 7.836
1.25(CM+CV)-SDx Min 397.346 -8.306 -447.541 -86.017 2.083
1.25(CM+CV)+SDy Max | 299.638 64.039 -2.240 2.724 16.609
1.25(CM+CV)-SDy Min 395.150 -65.925 -16.528 -0.915 -6.690
0.9CM+SDx Max 146.843 7.168 433.218 87.409 5.197
0.9CM-SDx Min 246.747 -7.558 -443.096 -86.433 -0.556
0.9CM+SDy Max 149.039 64.787 2.204 2.308 13.970
0.9CM-SDy Min 244.551 -65.177 -12.083 -1.331 -9.328

Tabla 7.2. Combinaciones de cargas ETABS
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Disefio en el sentido X-X:

"/ = 190/5.15 =912
Para un valor de hw/lw igual a 9.12, se obtiene un ac igual a 0.53
Ve = 15250(0.53 x v/210) = 117.13 ton - @Vc = 99.56 ton
Siendo Vux = 87.83 ton, se tiene que Vu > 0.50Vc; por ende, ph min y pv min sera
igual a 0.0025. Para cumplir con las cuantias minimas, se usara aceros de 1/2” @ 0.20
m horizontalmente y 3/8” @ 0.25 m verticalmente; ademas se colocaran nucleos a los

extremos donde se apoyen vigas, tal como se aprecia en la imagen.

5 48374
23U 5
A S 1003/8"@.25
AT -
1203/4" i b - . : O zse
400 50
toeys@zs| |k alllsx & E . . olls 4
550 |¢ )z
— 250
212 @25 P2 @20
AV_____
J
21/2°@.15
1200 s
250,
P1/2°@.20 2
a
Av b e v ]
—
- 650 L.250
550 . 7 5
1285/8" P G I : 3 2 g A 25
LOB3/8@ 75 o i 5 i o lls =
== I 2 .
£83/4 550 ' “@.25
23/8"@.25 s/2"@20 1203/8/0:25

Figura 7.7. Distribucion de acero placa PL-02

A continuacion, se muestran los diagramas de interaccion de la placa para cada

direccion:
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@Pn (ton)

-1500 1000

-1000
@Mn 3 ?ton.m)
Figura 7.8. Diagrama de interaccion — Direccion transversal

Se verifica que la placa no requiera elementos de borde:

Moment Curvature Plot

Moment (tonf-m)

540 B00E3

o ' ' ' ' ' ' ' '
240 300 360 420 480

00 60 120 180
Curvature (rad/m)

s
Aol Force, P (Tension Postive) 406857 torf
g 0 deo

Figura 7.9. Grafica momento curvatura placa PL-02 (Sentido X-X)

£ £ 0.003
Y =" =""=0.0698 m.

$="T"°T% T 0043

Del capitulo 3 de andlisis sismico, se conoce que dux = 0.0809 m; por lo tanto,

5“/ hm = 0.00413, se usara el valor minimo.

” Im 2.15 0.72
clim = = =0.72m
Suy  600(0.005)

600 (57)

Se concluye que no requiere confinar los elementos de borde.

Finalmente, se realizara el disefio por capacidad.

Vcap = 87.83 763.34 =149.80¢t
cap = es. (447.541) - aselton
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Usando la resistencia por cortante que aporta el concreto, se calculara la requerida por

el acero horizontal (zunchos):

_ Veap —@Vc  149.80 — 99.56

2 085 =59.11 ton
Considerando zunchos de 1/2”, se tiene:
4 % 1.29 x 4200 x 0.8(2.15 x 100)
S = = 63.06 cm

59.11 x 1000

Por ende, la distribucion de acero horizontal sera 4 @ 1/2” @ 20 cm.

Disefio en el sentido Y-Y:

hW/lW 8 19.6/2.3 =8.52

Para un valor de hw/lw igual a 8.52, se obtiene un ac igual a 0.53

Ve = 15250(0.53 x ¥/210) = 117.13 ton - @Vc = 99.56 ton
Siendo Vuy = 16.61 ton, se tiene que Vu < 0.50Vc; por ende, ph min y pv min seran
iguales a 0.002 y 0.0015 respectivamente. Para cumplir con las cuantias minimas, se
usara aceros de 1/2” @ 0.15 m horizontalmente y verticalmente; ademas, tal como se
apreci6 en la figura 7.7, se colocaron nucleos a los extremos donde se apoyen vigas.
A continuacion, se muestran los diagramas de interaccion de la placa para cada

direccion:

@Pn (ton)

-1500 - -500 500 1000 1500

-1000
(Dan 2 (ton.m)

Figura 7.10. Diagrama de interaccion — Direccion longitudinal
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Se verifica que la placa no requiera elementos de borde:

(B Moment Curvature Plot X
270 -
40
210
E
- 180
< 1w
H
E 120
=
0
0
30
0 . . . I . . . . ; !
0.0 6.0 120 18.0 240 30.0 36.0 420 48.0 540 60.0E-3
Curvature (rad/m)
Settin
Avial Force, P (Tension Positve) 406857 tard Sl
o C—]

Figura 7.11. Grafica momento curvatura placa PL-02 (Sentido Y-Y)

Ecu Ecu 0.003
=S =M _0442m.
e T T T 000679 2

Del capitulo 3 de andlisis sismico, se conoce que duy = 0.0102 m; por lo tanto,

6”/ hm = 0-0052, en esto caso no se usara el valor minimo.

e e ) G
o0 (5_u) ~00(0.0052) ™
hm

Se concluye que no requiere confinar los elementos de borde.

Finalmente, se realizara el disefio por capacidad.

Veap = 16,61 (2o222) = 209.94 ¢
cap = 2o (65.925)_ orton

Usando la resistencia por cortante que aporta el concreto, se calculara la requerida por
el acero horizontal (zunchos):

_Veap —@Vc  209.94 — 99.56

1% =129.86t
s ) 0.85 on
Considerando zunchos de 1/2”, se tiene:
2 %X 1.29 x 4200 x 0.8(2.30 x 100)
S = = 15.35cm

129.86 x 1000

Por ende, la distribucion de acero horizontal sera 231/2” @ 15 cm.
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8. Diseno de Cimentaciones

El proyecto se ubica en el distrito de Miraflores; por tal motivo, asumiremos una capacidad
portante del suelo igual a 4 kg/cm?2 y una profundidad de 2 metros. Teniendo en cuenta las
caracteristicas anteriormente mencionadas y la distribucion de los elementos verticales, se
plantea un bosquejo inicial de la distribucion de las cimentaciones, el cual sera

comprobado en el siguiente acapite:

— - = - ey
e A It 2 v R
W | i s ’
i | - i Rt T o)
1 ! ! St i
i i nd - ! | ]
s O o 0 A TR
b i ! o : I I
1 { i | 1 | =
| i 14 ! I
1 ! I o i | 1
i : | i ! I
| il 18 ! | )
L 4 14 1 b
i F—1 | '
| { . |
- [ o - !______I____ e — —
T 1 : 1 I
i
| + ! |
| e | | !
| - i |
| ! I ! 1
| | I { |
| i I I
1 ] ! ] 1
i | | | |
i 1 i I
| | ! | |
| 1 1 I i
#1-23} H i 1 I LY
| H ] |
i =+ I
: 1 T ] |
-E-J—————-4——————*—————-|——— s e T = -
| | I |
| i | I
| { | !
| | H [ |
| H i |
! | & | i
| I 1 1
i I i ] 1
1 | | { 1
| I r-ﬂl' |
£ e L i D prap o Y
[t S T = LI" T =
| | |
i 1 | |
i r— I |
| ] |
| ee-s I I
1 | I l
B o= e e e e 3 —— = ! === ---3
| l ey 1
| = |
|
| = I I
1 | 1 |
| | 1 I
! i i i
| [ | 1
i i 1 1
| ! [ I
| ! [ |
| | | |
| : —_—r |
] i | | I
- | | i
R R B
i P 1 ] |
| | [ |
| - o |
1 i | A | 1
i ! | |
1 | [ 1
i | | |
| ! 1 I
| ! I |
1 | I 1
| ol Fo |
| i |
| 1 |
.r"-————--r———————————-m- —————— —[ === =T f—--
T " g
— 3 |
|| ) Sy I L
] E
oy A 4, A, B,
(LAt [ e \O, \E7 EAE

Figura 8.1. Plano en planta Cimentacion
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8.1. Analisis estructural y metrados de cargas

Para realizar un correcto dimensionamiento de las cimentaciones es necesario conocer
los esfuerzos generados en el suelo y verificar que estos no sean mayores a la capacidad
portante del mismo, dicho analisis se realizara bajo cargas de servicio con la ayuda de

la siguiente formula:

Segun la norma E.030 para aquellos casos donde esté presente el sismo, este Giltimo se
debera reducir aun 80% y, por tratarse de un efecto eventual, se puede considerar hasta
en un 30% mas la capacidad portante del suelo.

Se hara uso del programa SAFE para la verificacion de las presiones, para ello se han

exportado las solicitaciones del ETABS.

0.0

3.1

I e e

-6.2

9.2
712.3.
-15.4

-18.5

<215

-246

=217

-308

-338

-36.9

-40.0

Figura 8.2. lera verificacion (Sin considerar sismo)
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(Considerando Sismo en X positivo)

Figura 8.3. 2da Verificacion

Figura 8.4. 3er Verificacion (Considerando Sismo en X negativo)
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e

Figura 8.5. 4ta Verificacion (Considerando Sismo en Y positivo)

Figura 8.6. 5ta Verificacion (Considerando Sismo en Y negativo)
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8.2. Procedimiento de Disefio

Como ejemplos de disefio, se desarrollaran las zapatas Z3 y Z7, las cuales estan
conectadas por una viga de cimentacion al ser la Z7 una zapata excéntrica. Es
importante mencionar que, en este ejemplo, la zapata Z7 por si sola es una zapata

combinada.

|
=

|

\

\

pL-05] |
L= meee i

\

‘ ‘ (-03

I 200

\ \

| \

| \

Figura 8.7. Vista en planta Zapatas conectadas Z3 y Z7

Tal como se mostré anteriormente, el pre dimensionamiento se hizo a través del
programa SAFE; la zapata Z3 es de 2.00x2.50 m. y la zapata Z7 es similar a un
cimiento corrido con un ancho igual a 1.2 m.
En primera instancia se disefiara la zapata Z3, la cual se toma como una zapata aislada.
a) Disefio por punzonamiento:
Para el disefio se trabajard con una presion ultima aproximada, la cual es igual a la
maxima presion ejercida al terreno amplificada por 1.6; ademas, se asumira
inicialmente un peralte h = 60cm
ou = 1.6 X 34 = 54.4 ton/m2
Ao = (0.90 + 0.60)(0.25 + 0.60) = 1.275 m?
bo = (0.90 + 0.60)2 + (0.25+ 0.60)2 =4.7m
Vu = ou(Atotqr — Ao) = 54.4(5 — 1.275) = 202.64 ton

Se calcula la resistencia de corte por punzonamiento usando la siguiente ecuacion:

@Vc = 0.85(1.06,/f'c. bo.d) = 368.2 ton > 202.64ton
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Se verifica que @Vc > Vu, por lo que se corrobora que el peralte elegido es el
adecuado.

Disefio por cortante

Se considerara por metro de ancho en el volado mas grande (critico), el cual es igual
a 0.875 m.

Vu = 54.4(0.875 — 0.6) = 14.96 ton

@Vc = 0.85(0.53,/f"c.b.d) = 0.85(0.53 x ¥210 x 100 X 60) = 39.2 ton

Se verifica que @Vc > Vu, por lo que cumple el disefio por cortante.

Disefio por flexion

Teniendo verificadas las dimensiones con el SAFE y el peralte elegido por los
disefios de punzonamiento y cortante, se procedera a disefiar por flexion. Para el

analisis, al igual que en el disefio por cortante, se considerard un ancho de 1 m.

Figura 8.8. Vista en planta Z3 indicando dimension de volados

En primera instancia se calculara el acero minimo para la cimentacion:

_ 403/4"
Asmin = 0.0018 X 100 X d = 10.8 cm? (T)

Para el volado en X-X igual a 0.875 m.
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54.4(0.875)2
Uu=———F——""""

5 = 20.825 ton.m — As = 10.75 cm? < Asmin

Para el volado en Y-Y igual a 0.8 m.

54.4(0.8)2
Uu=———

5 = 17.41 ton.m — As = 8.95 cm? < Asmin

Por tal motivo se usara una malla inferior con una distribucion de @ 3/4” @ 0.25
metros.
A continuacion, se procedera a disefiar la zapata Z7, la cual es una zapata combinada
que alberga a las placas PL-03 y PL-05. Es importante mencionar que debido a las
dimensiones que tiene (ancho reducido) se puede considerar también como un
cimiento corrido, no existiendo la necesidad de disefiar por punzonamiento ya que este
efecto desaparece al trabajar como una losa en doble voladizo perpendicular a las
placas.
a) Disefio por cortante:
Al igual que en el ejemplo anterior, para el disefio se trabajara con una presion
ultima aproximada, la cual es igual a la méaxima presion ejercida al terreno
amplificada por 1.6; ademas, se asumira inicialmente un peralte h = 60cm.
ou=16x42 = 67.2 ton/m2
Para volados de 1.1m a los extremos se tiene:
Vu =67.2(1.1-0.6) = 33.6 ton
@Vc = 0.85(0.53,/f'c.b.d) = 0.85(0.53 x 210 x 100 x 60) = 39.2 ton
Se verifica que @Ve > Vu, por lo que cumple el disefio por cortante; no obstante,
debido a que es una zapata combinada, debemos de analizar también las
solicitaciones que se forman entre las placas:

Las placas estan a una distancia de 3.2 m. una de la otra:
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_ 67.2(32—0.6—0.6)
B 2

Vu = 67.2ton > @Vc (No cumple)

Se probara con un peralte igual a Im:
(Vuw)ext.= 67.2(1.1 — 1) = 6.72 ton

. 67.2(32—-1-1)
(Vw)int. = > = 40.3 ton

Se verifica que @V > Vu en ambos casos, por lo que cumple el disefio por cortante.

Disefio por Flexion:

En primera instancia se calculara el acero minimo para la cimentacion:
(Asmin)inf = 0.0018 X 100 X d = 18 cm?

Para el volado longitudinal que es igual a 1.1 m.

67.2(1.1)2
Uu=———"——

> = 40.656 ton.m = As = 11.81 cm? < Asmin

Para el volado transversal que es igual a 0.935 m.

67.2(0.935)2
= —

3 = 29.37 ton.m = As = 8.49 cm? < Asmin

Por tal motivo se usara una malla inferior con una distribuciéon de @ 1” @ 0.20 m.
en el sentido longitudinal y @ 3/4” @0.15 m. en el sentido transversal.

De la misma forma que para el disefio por cortante, se debe de analizar los
momentos que se forman entre las placas, ya que existen momentos negativos los

cuales requeriran colocar acero superior en la cimentacion.

M=ql’ M= ol
12 N 12

M= gL
24

Figura 8.9. Viga empotrada a los extremos con carga distribuida
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Las placas estan a una distancia de 3.2 m. una de la otra:

] 67.2(3.2)2 )
(Mw)inf = —0 - 57.344ton.m — As = 16.77 cm? < Asmin
67.2(3.2)? 5
(Mu)sup = Y 38.672ton.m —» As = 8.29 cm

Se requiere colocar acero superior longitudinal, se usaran varillas de @ 3/4” @ 0.20

m. para cumplir con el area de acero requerida y transversalmente se complementara

con @ 5/8” @ 0.15 m.
Finalmente, se procedera a disefiar la viga de cimentacion; se obtuvo un momento
ultimo de 81.95 ton.m. Para cumplir con dicha solicitacion se requiere un area de acero
igual a 12.53 cm?; por tal motivo se colocaran 2 varillas de acero corrido de @17 y un
baston de @3/4”, lo que equivale a 13.04 cm?.
Segun la norma E.060, si el peralte de la viga es mayor a 90cm, como en este caso, se
debera colocar varillas de acero longitudinal en las caras laterales de las vigas; no
obstante, al no especificar una cuantia minima o recomendada se utilizara la cuantia
minima utilizada en muros estructurales 0.002.

As refuerzo = 0.002 = 120 * 25 = 6 cm?

Se colocara lateralmente 4 @ 3/8” en cada cara de la viga, lo que equivale a 5.68 cm?.

Se muestra el disefio final de la viga de cimentacion VC-03:

1200 94 00 e
VE03 10254120/ A

Figura 8.10. Disefio de Viga de cimentacion VC-03
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9. Disefio de Escaleras
9.1. Analisis estructural y metrados de carga

Se analizara y disefiara el primer tramo de la escalera principal, la teoria nos dice que
se considera como una losa simplemente apoyada en sus extremos. Segun el pre
dimensionamiento hecho, la escalera cuenta con un paso de 25 cm., un contrapaso de

17.5 cm. y se considerard un ancho de garganta igual a 20 cm.

250

o

)

Figura 9.1. Vista perfil escalera (Dimensiones)

Se realiza el metrado de la escalera por ancho unitario:

wpp = 24 L + 1+(sz —cif\o-= e, olg 0'175>2
P~ S € P) B U (0.25

= 0.796 ton/m
Wpt = 0.10 ton/m
Wem = 0.796 + 0.10 = 0.9 ton/m
Wev = 0.2 ton/m (Segin norma E.020)

Wu=14Wcm+ 1.7Wcv = 1.6 ton/m

Story2

Storyl

Figura 9.2. DMF de un tramo de la escalera
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9.2. Disefio por Flexion

El disefio de la escalera se asemeja al de una losa, teniendo asi una cuantia minima de
0.0018:

Asmin = 0.0018 X 100 x 20 = 3.6 cm2 — 4¢1/2" = 5.16 cm?
El calculo de acero requerido se explico en el inciso 4.1.b, el siguiente cuadro resume

el disefio por flexion:

Mu+ As req. As col.
O colocado
(ton.m) (cm2) (cm2)
4.64 7.62 8.00 101/2" + 103/8" @ 0.25 m.

Tabla 9.1. Disefio por flexion del primer tramo de escalera

Se presente el disefio final del tramo de escalera:

Figura 9.3. Disefio del primer tramo de escalera principal
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10. CONCLUSIONES

La estructura es de tipo muros, debido a que mas del 90% de la fuerza cortante es
tomada por las placas; ademas, al tener una mayor area de placas en el sentido YY en
comparacion al sentido XX, se corrobora la relacion entre los periodos para cada
sentido, siendo en el sentido XX el mayor.

Del modelo estructural realizado en el programa ETABS, se obtuvo una deriva en el
sentido XX igual a 0.50% y en el sentido YY igual a 0.07%, cumpliendo con lo
permisible segiin norma, menor o igual a 0.7%.

Para el metrado de la tabiqueria, se consider6 como material a usar ladrillo silico-
calcareo (ladrillo blanco). Al tener derivas menores al 0.5%, no es necesario aislar la
tabiqueria de la estructura colocando tecnopor ya que dificilmente esta sufriria dafios;
no obstante, debido a que son materiales distintos (ladrillo y concreto) se recomienda
que se aislen los muros de la estructura.

Para el presente trabajo de tesis se analizaron y disefiaron las losas considerando la
ubicacion y el metrado exacto de la tabiqueria obteniendo asi un calculo mas real del
area de acero requerido, lo cual no se acostumbra ya que por facilidad se asume 100
kg/m? de tabiqueria. En lo que respecta a losa aligerada, la mayoria de los modelos
estan compuestos por 3 tramos; considerando un metrado por m? de tabiqueria se
aprecia que los momentos positivos en los tramos extremos aumentan y los momentos
ultimos (positivos y negativos) en el tramo intermedio disminuyen.

Para el pre dimensionamiento de vigas y losas, se usaron los espesores recomendados
por la norma E.060 para no verificar deflexiones; no obstante, a manera de ejemplo se
verificaron en los elementos horizontales, confirmando que las deflexiones se

encuentran dentro de lo permisible.
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Tanto las vigas, como las placas se disefiaron por capacidad con la finalidad de que la
estructura no sufra fallas fragiles ante un sismo. Es importante mencionar que debido a
que la mayor cantidad de fuerzas cortantes es absorbida por las placas, no era necesario
disefiar por capacidad las columnas.

Debido a que la mayor cantidad de fuerza cortante es absorbida por las placas, el
comportamiento estructural de las columnas es principalmente por gravedad, para su
disefio se us6 una cuantia entre 1% y 3%.

Durante la estructuracion del proyecto se busco existiera simetria con la finalidad de
evitar que exista irregularidad torsional.

Lateralmente se colocaron placas como muros ciegos, las cuales se disefiaron
considerando ““alas” donde las vigas se apoyaban con la finalidad de permitir que el
acero de dichas vigas pueda tener longitud de desarrollo y asi no considerar rétulas en
esas zonas al momento de elaborar el modelo en ETABS.

Las cimentaciones de las placas laterales tuvieron que diseflarse como zapatas
combinadas debido al gran momento de volteo generado en el sentido YY; ademas, al
no estar centradas las placas en la cimentacion, sino a un extremo, se colocaron vigas
de cimentacion. Es importante mencionar que debido a los esfuerzos que dichas placas
transfieren a la cimentacion y estas al terreno, se tuvieron que disefiar con un peralte

igual a 1 m., a diferencia del resto de las cimentaciones cuyo peralte es igual a 0.6 m.
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