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RESUMEN

Se desarrolla el disefio estructural de un edificio de 6 pisos sin s6tanos de concreto armado. Este
edificio se encuentra ubicado en el distrito de la Victoria, provincia y departamento de Lima. El
terreno en el cual se ubica el edificio cuenta con una capacidad portante de 4.5kg/cm?.El sistema
de techado es de losas aligeradas y losas macizas. El sistema estructural consiste en muros de corte,
combinados con porticos conformados por columnas y vigas de concreto armado. La cimentacion
estd conformada por zapatas aisladas, zapatas combinadas y zapatas conectadas con vigas de

cimentacion.

Se predimensiona, analiza y disefia los elementos estructurales siguiendo los lineamientos de las
Normas del Reglamento Nacional de Edificaciones E.020, E030 y E.060, lo cual garantiza un
adecuado desempeifio bajo cargas de servicio y un desempefio de completamente operativo ante un
sismo frecuente y no llegue al colapso ante un sismo severo. Ademads, se elaboran los planos de

estructuras para la construccion.
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CAPITULO 1 INTRODUCCION

1.1 OBJETIVO GENERAL

Disefiar un edificio en concreto armado de 6 pisos sin sétanos, el cual cumple con los

requerimientos de las Normas del Reglamento Nacional de Edificaciones.

1.2 ASPECTOS GENERALES

El edificio multifamiliar esta ubicado en el distrito de La Victoria, en el departamento de Lima. El
edificio tiene 6 pisos sin sotanos y colinda con otros edificios en dos de sus lados. En el primer
piso estan ubicados dos locales comerciales, ademas de la recepcion, varias oficinas, un gimnasio
y un espacio de recreacion para nifios. A partir del segundo piso se tienen plantas las cuales estan
conformadas por 6 departamentos por piso. El area del terreno es de 830.08 m? con un perimetro

de 117.35 m y el 4rea construida de 461.6m.

Se tiene una cisterna para el consumo de los habitantes, la cisterna estd enterrada y el acceso a ella
esta por el estacionamiento del primer piso. El estudio de mecéanica de suelos muestra que el
edificio esta apoyado en un suelo cuaternario con una resistencia de 4.5kg/cm?; las calicatas que
se realizaron fueron de 3 metros en las cuales no se encontro6 el nivel freatico ni la presencia de
sales. El sistema de techado es de losas aligeradas prefabricadas pretensadas y losas macizas. El
sistema estructural consiste en muros de corte, combinados con poérticos conformados por
columnas y vigas de concreto armado. La cimentacion estd conformada por zapatas aisladas,

zapatas combinadas y zapatas conectadas con vigas de cimentacion.



IMAGEN 1.1: PLANTA DEL PRIMER PISO



IMAGEN 1.2: PLANTA DEL PISO TIPICO



CAPITULO 2 PREDIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

2.1 PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS
Segun el libro Estructuracion y Disefio de Edificaciones de Concreto Armado (Antonio Blanco
Blasco,2011) el peralte se puede obtener mediante un décimo o un doceavo de la luz. Se mide la

luz mas critica y se divide entre 12. El peralte mayor segun lo dicho es lo siguiente:

I mas desfavorable = 6.75m peralte = v 0.56 = 0.6m

2.2 PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS ALIGERADAS
Segun el manual de TECHOMAX, proveedor de viguetas aligeradas prefabricadas, el
dimensionamiento, descrito en la Imagen 2.1, de las mismas para una sobrecarga no menor de 300

kilogramos sobre metro cuadrado es la siguiente:

Luces (m) 0-5.10 5.10 - 6.00 6.00-7.50 7.50 - 8.50

Altura de Losa | 177@860 | 20@50 25 @50 30@50

IMAGEN 2.1: ESPESORES DE LOSAS ALIGERADAS SEGUN SU LUZ

Nota: Tomado de “Manual TECHOMAX,2005”

El sentido de las losas aligeradas es a lo largo de la menor luz; también, se tiene en cuenta la
continuidad del elemento, lo cual genera el aumento de los momentos negativos y la disminucion
de los momentos positivos. Ademads, hay pafios en los que se tiene losa aligerada y continuamente
losa maciza; para estos pafios se coloca en la union de ambas losas dos varillas inferiores, los
cuales son disenados para tomar el momento positivo originado.

Finalmente, después de realizar las mediciones, la mayor luz es 5.81m por lo que el espesor

predominante y escogido es de 20cm.



2.3 PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSA MACIZA
El predimensionamiento de la losa maciza depende de su longitud de pafio, las cuales se pueden

observar en la Tabla 2.1.

TABLA 2.1: PERALTES DE LOSAS MACIZAS SEGUN SUS LUCES

ESPESOR LUCES

h=12 0 13 cm | luces menores o iguales a 4 metros

h=15cm luces menores o iguales a 5.5 metros
h=20cm luces menores o iguales a 6.5 metros
h=25cm luces menores o iguales a 7.5 metros

Nota: Tomado de “Libro de Estructuracion y Disefio de Edificaciones de Concreto Armado”, por Antonio Blanco

Blasco, 1997.

Lamanera de como trabajen las losas macizas depende de las condiciones de apoyo en su contorno;
es decir, si la losa tiene sus 4 bordes apoyados esta trabaja en dos direcciones; sin embargo, si hay
dos bordes apoyados en una direccion esta trabaja en esa direccion.

Para los bafos se consideran losas macizas para evitar un mal comportamiento de la losa. Ademas,
se considera losa maciza en las escaleras y en los pasadizos colindantes a los ascensores.

Finalmente, la altura a considerar es de 20cm.

2.4 PREDIMENSIONAMIENTO DE PLACAS

Para edificios de pocos pisos, el Ing. Antonio Blanco Blasco recomienda un espesor de 15cm; sin
embargo, para edificios de mas altura ¢l ingeniero recomienda un espesor de 20,25 o 30 cm a
medida que se aumente el nimero de pisos. Para este edificio de 6 pisos (considerado de pocos
pisos) algunas placas son consideradas con espesor de 15cm y otras de 25cm,20cm y 30cm, estas
ultimas debido para que algunas vigas puedan tener su longitud de desarrollo. Para poder estimar
si el area de placas es la idonea, se halla la cortante basal estatica la cual debe ser menor o igual a
la resistencia debida al concreto de las placas.

Se necesita la siguiente ecuacion para hallar la cortante basal estdtica y sus parametros

representados en la Tabla 2.2.

Z.U.C.S
v=""

R P .......ecuacion 2.4.1



Para poder hallar el peso muerto se toma el valor de 1tn/m? ya que es un predimensionamiento.
Para el peso vivo se toma el valor de 0.2 tn/m? y para el peso vivo de la azotea el valor de 0.1tn/m?.

Con todos los valores establecidos se obtiene un peso de 3226tn.

TABLA 2.2:PARAMETROS PARA CALCULAR LA CORTANTE BASAL.

Z 0.45
Ia 1
ha(m) 16.75 Y !
c = Ip 0.9 C 25
. Ro 6 S 1
T(s) 0.28
R 5.4 R 5.4

Luego, aplicando la ecuacion 2.4.1, se tiene una cortante basal de 672.10 tn y como se tiene un

sistema estructural de muros, las placas toman como minimo el 80% de la cortante basal.

La cortante que toman es de 537.7tn para cada eje, la cual es tomada por el concreto y acero, con
ello se verifica si la longitud de placas es la idonea. Para este andlisis se asume que la cuantia
minima horizontal es de 0.0025.

Resistencia ala cortante proporcionada por el concreto:

oV = Acw x (0.53 X {f'c) X 0.85 ... .. ecuacion 2.4.2
Resistencia ala cortante proporcionada por el acero:
QVs = Acw X ph X fy x 0.85 ... ... ... ecuacion 2.4.3
@Vn = @Vc + @Vs ..........ecuacién 2.4.4

Teniendo en cuenta solo el aporte del concreto (ecuacion 2.4.2) se tiene un area de corte requerida
igual a 82364cm?. Si se tiene en cuenta el aporte del acero y el concreto (ecuacion 2.4.4) se tiene
un area de corte requerida igual a 34780cm?. Tomando el valor promedio, el cual resulta 58580cm?,

se obtiene lo descrito por la Tabla 2.3.

TABLA 2.3: AREA TRANSVERSAL TOTAL DE LAS PLACAS PARA CADA DIRECCION

VX VY
LARGO ESPESOR AREA LARGO ESPESOR AREA
PLACA (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm?)
PL-02 365x2x0.8 15 10950 75%2 x0.8 25 3750
PL-03 485x 2x0.8 20 19400 (460+215) x0.8 25y 30 17950
PL-04 420 x0.8 20 8400 | = ----- -—-- 0
PL-05 230 x2x0.8 20 9200 240x0.8 15 3600
PL-06 150 x0.8 30 4500 | --—- -—-- 0
PL-07 (200+200) x0.8 30y25 11000 1850 x0.8 25 46250




PL-01
SUMA

2010x0.8 25 50250

113700

200x0.8 25 5000

76550

Como se puede observar en la Tabla 2.3, las areas transversales son mayores al minimo que se
necesita para que las placas se lleven el 80% de la cortante basal. Cabe afiadir, que la estimacion
de las longitudes de placas no es precisa, por lo que recién se puede confirmar si estas son las

adecuadas cuando se realice el analisis sismico.

2.5 PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

Las columnas estan sometidas a cargas axiales y momentos flectores. A medida que se haga el
analisis, se podra saber cual de las dos gobierna, pero como el sistema estructural del edificio es
de muros, los momentos en las columnas producidos por el sismo son minimos a comparacion de
las cargas axiales y los momentos debidos a las cargas de gravedad.

Para las edificaciones que tienen muros de corte en ambas direcciones; las columnas se pueden
dimensionar con un area igual a:

P(servicio)

045X fc ecuacion 2.5.1

Area de columna =

Para las columnas con menos carga axial como las exteriores o esquineras, que en algunos casos
tienen momentos importantes a comparacion de las columnas interiores, el dimensionamiento se
puede hacer con un area igual a:

P(servicio)

035 x f'c ......... ecuacion 2.5.2

Area de columna =

Para este edificio se toma en cuenta ambas férmulas. La obtencion de las cargas de servicio se
realiza de manera manual, por lo que se obtienen los siguientes resultados descritos en la Tabla

24.

TABLA 2.4:METRADO PARA LAS COLUMNAS DEL PRIMER PISO.

PESO (tn)

VIGA | rprvmvano | "9 | rermmvaDO | ciata | TABIQUE [ COLUMNA | (o0 | (o | SO
c-01 | 3.13 0.26 6.21 1.97 0 6.08 1.27 88.4 [22.56| 110.96
C-02 | 247 0.21 5.43 1.72 0 4.81 1.02 93.93 |21.23 | 115.16
C-03 | 2.40 0.20 5.06 1.61 0.44 6.21 0.95 96.18 |20.73 | 116.91
C-04 | 2.05 0.17 4.32 1.37 0.06 6.41 1.02 92.36 | 17.07 | 109.43
C-05 | 2.65 0.22 6.49 1.96 0 421 1.14 87.06 |23.92| 110.98




Con la Tabla 2.4 y las ecuaciones 2.5.1 y 2.5.2 se puede obtener las areas minimas de las columnas,

descritas en la Tabla 2.5.

TABLA 2.5:VALOR DE LAS AREAS SEGUN LA ARQUITECTURA Y LAS ECUACIONES 2.5.1 Y 2.5.2.

AREA MINIMA AREA FINAL
(cm?) (cm?)
C-01 1509.67 2000
C-02 1566.8 1800
C-03 1237.14 1500
C-04 1488.86 1600
C-05 1509.93 2025

A continuacidn, se muestra el predimensionamiento final de los elementos estructurales (Imagen

2.2)

T = Dy T i
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IMAGEN 2.2:PREDIMENSIONAMIENTO FINAL DE LA ESTRUCTURA.



CAPITULO 3 ANALISIS S{SMICO
Debido a que el Pert se ubica en una zona altamente sismica, es vital considerar las solicitaciones

sismicas en el proceso del analisis y disefio estructural.

Las ocurrencias de los sismos han demostrado que las estructuras regulares y simétricas se
comportan mejor que una estructura irregular o con discontinuidades marcadas. Por ello, seria
ideal que las estructuras sean regulares; sin embargo, ello es complicado debido a las condiciones
arquitectonicas. Cuando se tienen sistemas estructurales no regulares se tendrd que castigar a la

estructura haciéndola mas rigida.

Unos de los objetivos de realizar el analisis sismico es verificar el predimensionamiento a través
del limite para la distorsion de entrepiso, ademas de los limites de las irregularidades; también, se
podré saber cuéles son los principales modos de vibracion, con lo que se podria predecir algunas
irregularidades que pueda tener la estructura. Finalmente, luego de realizar el analisis sismico ya

se tendran las solicitaciones de la estructura para el disefo.

3.1 MODELAMIENTO
Para desarrollar el andlisis sismico se usé el programa computacional ETABS 2016 (Imagen 3.1).
Las vigas y columnas son consideradas elementos FRAME, en cambio, las placas son elementos

WALL, adicionalmente, las losas macizas y aligeradas seran consideradas como MEMBRANE.

Como ya se indico, las placas son elementos WALL, que para este modelamiento se utilizaron
como SHELL THIN, debido al poco espesor que posee. Los apoyos de las columnas y placas se
consideraron en su base como empotradas ya que el acero de la columna o placa que llega a la
zapata es considerable, ademds de que las dimensiones de la zapata son suficientes para que no se
genere rotacion del elemento vertical. A las vigas que seglin la arquitectura no podian tener su
longitud de desarrollo y por ende no podian tomar momentos, se les coloco sus rotulas (Releases)
para asi considerarlo como simplemente apoyado. Ademas, a las vigas se le desprecio la resistencia
a la torsion y para las vigas de longitud corta que seglin la arquitectura podian tener su longitud de
desarrollo, se tuvo que realizar el disefio por capacidad, para saber si su seccion podia soportar las

solicitaciones debido al sismo. A las que no cumplieron se le colocaron sus Releases.
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IMAGEN 3.1:MODELAMIENTO DEL EDIFICIO.

3.2 PARAMETROS SISMICOS

ZONIFICACION

Como el edificio se ubica en el distrito de La Victoria en el departamento de Lima; se tiene un
factor de zona de 0.45g.

USO

El edificio es utilizado como vivienda; por ello, se tiene un factor de uso de 1.

FACTOR DE AMPLIFICACION SISMICA

Este valor depende del periodo que tenga la estructura. Para el andlisis estatico se tiene un factor
para cada analisis (X e Y), este valor se obtiene con el periodo fundamental; y para el analisis
dinamico, se tiene varios factores ya que el analisis dindmico se realiza teniendo en cuenta todos
los periodos de vibracion.

FACTOR DE SUELO

Este factor depende de la zona en que se ubique la edificacion y el tipo de suelo que se tenga.
Como el edificio es Z4 y el perfil es Tipo 1, se tiene un factor de amplificacion del suelo igual a

1.
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FACTOR DE REDUCCION BASICO

Este factor depende del sistema estructural que posea la edificacion, asi como se puede observar
en la Tabla 3.1. En el edificio analizado se tiene muros de corte en ambas direcciones y mas del
80% de la cortante es absorbida por las placas, por lo que el sistema estructural es de muros

estructurales con una Coeficiente Basico de Reduccion (Ro) igual a 6.

TABLA 3.1:DETERMINACION DEL COEFICIENTE BASICO DE REDUCCION

Concreto Armado:
Porticos
Dual

De muros estructurales

A N 9

Muros de ductilidad limitada

Albaiiileria Armada o Confinada 3

Madera (Por esfuerzos admisibles) 7

Nota: Tomado de “Reglamento Nacional de Edificaciones Norma E.030”,2019

Con el Coeficiente Basico de Reduccion (Ro) se puede hallar el Coeficiente de Reduccion de las
Fuerzas Sismicas(R), el cual es el Ro multiplicado por los Factores de Irregularidad en Planta (Ip)

y en Altura (Ia).(R=Ro*Ip*Ia).

3.3 ANALISIS MODAL

El analisis modal se realizd con el objetivo de conocer los periodos, las masas participativas y la
deformacion para cada modo; adicionalmente se realizo para obtener el periodo fundamental para
cada direccion del sismo (para el andlisis estatico). Como el edificio consta de 6 pisos y tiene 3
grados de libertad por piso, se tiene en total 18 modos de vibracion. Los modos de vibracion son

los mostrados en la Tabla 3.2.

TABLA 3.2:VALOR DE LOS PERIODOS Y MASAS PARTICIPATIVAS

MODO PER(IS?DO UX (004
1 0.446 0.7366 0.0002
2 0.185 0.0001 0.6016
3 0.154 0.0002 0.1682
4 0.095 0.1957 0.0002
5 0.047 2.48E-05 0.1552
6 0.042 0.0391 0.0066
7 0.039 0.0075 0.0304




8 0.026 0.0136 0.0002
9 0.024 0.0005 0.0236
10 0.02 0.0005 0.0048
11 0.019 0.0045 7.44E-06
12 0.016 0.0001 0.0058
13 0.015 0.0012 7.25E-06
14 0.014 0.0001 0.001
15 0.013 3.19E-05 0.0015
16 0.012 8.92E-06 0.0004
17 0.011 4.32E-05 0.0002
18 0.009 1.11E-05 0.0001

12

Como se puede observar en la Tabla 3.2, para el Modo 1 se tiene una masa participativa mayor en
X, lo cual es congruente ya que ese eje es el menos rigido, por lo que se espera que la estructura
tienda a moverse mas en esa direccion. Si se observa la masa participativa en Y para el mismo
modo, es casi nulo, lo cual quiere decir que el movimiento es casi traslacional. Se puede apreciar
que el periodo para el Modo 2 es mucho mas bajo que el periodo del primer modo, ello es cierto

ya que en esa direccion se tiene una cantidad considerable de placas.

3.4 MASA SISMICA

El célculo se realiza de manera manual, para ello se metra y poder hallar la carga muerta y viva.
La Norma E.030 menciona que el peso debido a la carga viva para edificios tipo C estd presente
al 25% al ocurrir el sismo. A continuacion, se presenta el metrado (Tabla 3.3), asi como el valor

del peso sismico.

TABLA 3.3:METRADO DE CARGAS.

MUERTA VIVA 25% VIVA TOTAL

(tn) (tn) (tn) (tn)
AZOTEA 230.50 40.57 10.14 240.64
PISO 6 478.29 84.93 21.23 499.52
PISO 5 478.29 84.93 21.23 499.52
PISO 4 478.29 84.93 21.23 499.52
PISO 3 478.29 84.93 21.23 499.52
PISO 2 478.29 84.93 21.23 499.52
BASE 194.60 | o —-eeeem | e 194.60
TOTAL 2816.55 465.22 116.31 2932.86

Seguin el programa ETABS, se obtienen los pesos por m? mostrados en la Tabla 3.4:
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TABLA 3.4: PESO POR METRO CUADRADO SEGUN EL PROGRAMA.

) PESO POR
MASA X MASA'Y PESO AREA METRO

PISO CUADRADO

tn-s?/m tn-s?/m ton m2 tn/m2
PISO 1 53.94 53.94 529.13 461.6 1.15
PISO 2 50.59 50.59 496.33 461.6 1.08
PISO 3 50.59 50.59 496.33 461.6 1.08
PISO 4 50.59 50.59 496.33 461.6 1.08
PISO 5 50.59 50.59 496.33 461.6 1.08
PISO 6 33.66 33.66 330.16 461.6 0.72

Como se puede observar, casi todos los pesos por metro cuadrado estan dentro del rango 0.9 y 1.2

tn/m2, lo cual da un buen indicio que se esta teniendo resultados coherentes.
CRITERIOS DE COMBINACION ESPECTRAL

Existen diferentes criterios de combinaciones espectrales tales como la combinacion absoluta ( la
cual es la suma de los valores absolutos) media cuadrada (SRSS, usada cuando se tienen periodos
bien espaciados) y combinacion cuadratica completa (CQC, usada mayormente). A continuacion,

se explicard por qué la combinacion absoluta es la menos idonea.

Una estructura puede tener diferentes modos de vibracién las cuales se forman cuando esta tiene
una vibracion libre. La cantidad de modos depende de los grados de libertad y de la cantidad de
pisos; un modo es la forma de cdmo se puede mover la estructura y tiene asociado un periodo de
vibracion. En el espectro de aceleraciones en el eje de la abscisa se tiene el periodo y en la ordenada
la aceleracion. En el eje de la abscisa se pueden ubicar cada periodo asociado a cada modo de
vibracion; a cada modo de vibracion se le relaciona con la méxima respuesta de su grafica tiempo-
historia, la cual ocurrird en un tiempo “x(s)”; entonces, si se necesita alguna informacion sobre la
estructura, ya sea las fuerzas de entre piso, desplazamientos, etc , resultaria muy conservador sumar
las respuestas asociadas a cada modo, debido a que la probabilidad que las respuestas asociadas a
cada modo ocurran en un mismo instante de tiempo y direccion es casi nula. Por lo que la

combinacion absoluta es la menos idonea.

El criterio de combinacion CQC es el mas idoneo para poder determinar alguna respuesta en la

estructura, debido a que este se puede usar para periodos bien espaciados o periodos cercanos y el
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criterio SRSS solo funciona para periodos bien separados. Para esta tesis se uso el criterio de

combinacion CQC.

3.5 ANALISIS DE IRREGULARIDADES

Este analisis es importante ya que segun las irregularidades que se tenga, se le castiga a la
estructura, con ciertos factores que ocasionaran un incremento en las solicitaciones externas, por
lo que se tiene que usar una mayor cantidad de acero o quiza sea necesario cambiar las secciones,

lo cual en resumen es un aumento de la rigidez.

Como los pisos son tipicos no se tiene Irregularidades en altura de Masa o Peso, Irregularidad
Geométrica Vertical, Discontinuidad en los Sistemas Resistentes y Discontinuidad extrema de los
Sistemas Resistentes. No se tendrd Piso Blando ya que la rigidez lateral disminuye con la altura

(se detallara lineas abajo).

Para las irregularidades en planta solo se tiene Irregularidad de Esquinas Entrantes. Para esta
irregularidad el porcentaje de abertura para X e Y son 67.23% y 22.33%, los cuales son mayores
a lo indicado en la norma (20%); por lo tanto, se tiene esa irregularidad. Ademés, no hay

irregularidad torsional y este se verifica mas adelante.

3.6 ANALISIS DINAMICO

Se realiza el andlisis por combinacion espectral; para ello, es necesario hallar el espectro de
aceleraciones, la cual depende de los factores de zonificacion(Z), uso(U), suelo(S), amplificacion
dinamica(C) y factor de reduccion(R); cabe afiadir que “para este analisis no se considera un valor
minimo de C/R, lo cual ocasiona que este factor disminuya para periodos largos, factor principal
para que la cortante basal dindmica sea menor que la cortante basal estatica” (Alejandro

Muii0z,2017).

El espectro de aceleraciones tanto para el eje X como el Y es el siguiente:

Z 0.45 Ia 1
U 1 Ip 0.9
S 1 Ro 6

R 5.4 R 54

Como se puede observar en la tabla ya se esta considerando la irregularidad de esquinas entrantes,

mas adelante se verificara que no se tiene irregularidad torsional ni piso blando.
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Para poder saber si la edificacion sufre de irregularidad en altura, la Norma establece unos limites
entre la relacion de Rigideces Laterales de un entrepiso, con el superior. En la Tabla 3.5 y Tabla

3.6 se podra apreciar las Rigideces Laterales de cada piso para cada direccion de analisis.

TABLA 3.5:RIGIDECES LATERALES PARA EL SISMO EN X

FUERZA DESPLAZAMIENTO Dgﬁ:ﬁ@ggﬁg O | RIGIDEZ DE
CORTANTE DE | DEL CENTRO DE CENTRO DE ENTREPISO
ENTREPISO (tn) MASA (m) MASA(m) (tn/m)
PISO 6 107.5 0.0139 0.0026 40729
PISO 5 227.8 0.0112 0.0027 84393
PISO 4 313.5 0.0085 0.0027 118308
PISO 3 376.6 0.0059 0.0024 155125
PISO 2 421.6 0.0034 0.0020 211244
PISO 1 448.6 0.0014 0.0014 310665
TABLA 3.6:RIGIDECES LATERALES PARA EL SISMO EN Y
FUERZA DESPLAZAMIENTO D%SEPLL:TZI‘{%%EE O | RIGIDEZ DE
CORTANTEDE | DEL CENTRO DE CENTRO DE ENTREPISO
ENTREPISO (tn) MASA (m) MASAD) (tn/m)
PISO 6 96.40 0.0022 0.0004 267095
PISO 5 213.9 0.0018 0.0004 533539
PISO 4 299.8 0.0014 0.0004 742019
PISO 3 362.8 0.0010 0.0004 954690
PISO 2 408.1 0.0006 0.0003 1240404
PISO 1 437.7 0.0003 0.0003 1458928

Se puede observar que las rigideces laterales para ambas direcciones del analisis van disminuyendo
a medida que la altura aumenta; por ello, no es necesario realizar el procedimiento establecido en

la Norma E030 para esta irregularidad.

Para la irregularidad torsional se tiene que calcular mediante el método computacional los
desplazamientos relativos de entrepiso maximos y promedios para poder hallar una relacion entre
ellos (Tabla 3.7). Cabe anadir que, los desplazamientos son para el régimen ineldstico, los cuales
son los desplazamientos del analisis lineal por 0.85R ya que la estructura es irregular. Si se observa
la Tabla 3.7 la relacion de desplazamientos es menor a 1.3 por lo que no se tiene irregularidad
torsional en X y lo mismo se puede apreciar en la Tabla 3.8 para el analisis en el eje Y, por lo que

también no se tiene irregularidad torsional.
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TABLA 3.7:DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS Y PROMEDIOS DE ENTREPISO PARA EL SISMO EN X.

TABLA 3.8:DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS Y MINIMOS DE ENTREPISO PARA EL SISMOEN Y.

DESPLAZAMIENTO | DESPLAZAMIENTO DESPLAZAMIENTO | DESPLAZAMIENTO
MAXIMO (m) PROMEDIO (m) MAXIMO RELATIVO PROMEDIO
(m) RELATIVO (m)
PISO 6 0.0649 0.0643 0.0122 0.0122
PISO 5 0.0527 0.0521 0.0126 0.0125
PISO 4 0.0401 0.0396 0.0124 0.0123
PISO 3 0.0277 0.0273 0.0114 0.0113
PISO 2 0.0164 0.016 0.0094 0.0093
PISO 1 0.0069 0.0067 0.0069 0.0067
DESPLAZAMIENTO MAXIMO (DESPLAZAMIENTO MAXIMO
RELATIVO/DESPLAZAMIENTO | RELATIVO/DESPLAZAMIENTO
PROMEDIO RELATIVO PROMEDIO RELATIVO>1.3?

PISO 6 1 NO
PISO 5 1 NO
PISO 4 1.01 NO
PISO 3 1.01 NO
PISO 2 1.01 NO
PISO 1 1.03 NO

DESPLAZAMIENTO | DESPLAZAMIENTO | \[{\(\iO RELATIVO |~ PROMEDIO
(m) RELATIVO (m)

PISO 6 0.0150 0.0116 0.0026 0.002
PISO 5 0.0124 0.0096 0.0027 0.0021
PISO 4 0.0096 0.0075 0.0028 0.0021
PISO 3 0.0069 0.0053 0.0026 0.0020
PISO 2 0.0043 0.0030 0.0022 0.0017
PISO 1 0.0020 0.0016 0.0020 0.0016

DESPLAZAMIENTO MAXIMO ¢DESPLAZAMIENTO MAXIMO

RELATIVO/DESPLAZAMIENTO RELATIVO/DESPLAZAMIENTO

PROMEDIO RELATIVO PROMEDIO RELATIVO>1.3?

PISO 6 1.3 NO
PISO 5 1.29 NO
PISO 4 1.29 NO
PISO 3 1.29 NO
PISO 2 1.29 NO
PISO 1 1.28 NO
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DERIVAS DE ENTREPISO

El calculo de las derivas se realiza sabiendo los desplazamientos laterales y la altura de entrepiso.

Para edificios de concreto armado el limite segun la Norma E.030 es 0.007.

TABLA 3.9:DERIVAS PARA EL RANGO ELASTICO PARA EL ANALISIS PARA EL SISMO EN X E Y.

DERIVAS DE DERIVAS DE
ENTREPISO DEBIDO ENTREPISO DEBIDO
AL SISMO X-X AL SISMO Y-Y

PISO 6 0.0046 PISO 6 0.0010
PISO 5 0.0047 PISO 5 0.0010
PISO 4 0.0046 PISO 4 0.0010
PISO 3 0.0042 PISO 3 0.0010
PISO 2 0.0035 PISO 2 0.0008
PISO 1 0.0017 PISO 1 0.0005

Como se puede observar para ambas direcciones, no se sobrepasa el limite dado por la Norma
E030. Para la direccion X se tienen las mayores derivas, lo cual era de esperarse ya que para esa

direccion se tiene menor rigidez lateral a comparacion de la direccion Y.

FUERZA CORTANTE EN CADA PISO

La Tabla 3.10 muestra las fuerzas cortantes de entre piso

Tabla 3.10:fuerzas cortantes de cada piso para cada direccion de analisis.

FUERZA FUERZA
PISO CORTANTE EN | CORTANTE EN
X(tn) Y(tn)
PISO 6 107.52 96.42
PISO 5 227.78 213.95
PISO 4 313.52 299.78
PISO 3 376.64 362.78
PISO 2 421.64 408.09
PISO 1 448.60 437.68

3.7 ANALISIS ESTATICO

Este es un andlisis eldstico en el que las solicitaciones del sismo se pueden representar como
fuerzas aplicadas en el centro de masa. Para realizar este andlisis sera necesario primero definir
ciertos parametros establecidos por la Norma E.030.Como en el andlisis dinamico se hallan las

irregularidades que tiene la estructura, el factor de reduccion en este andlisis, contempla esas
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irregularidades. Cabe recalcar que el periodo fundamental se halla restringiendo el movimiento,
esto quiere decir que si se analiza en una direccion; el edificio solo se puede desplazar en la

direccion del analisis.

TABLA 3.11:PARAMETROS PARA EL ANALISIS ESTATICO.

Ia 1
Ip 0.9
Ro 6
Rx 5.4
Ry 5.4
Z 0.45
U 1
S1 1

TABLA 3.12:CORTANTE BASAL PARA EL SISMOEN X E Y.

T fundamental (s) 0.438 T fundamental (s) 0.173
Cx 2.3 Cy 2.5 i mayor o
Cx/Rx 0.423 Cx/Rx 0.463 igual a 0.11
PESO (tn) 2932.86 PESO (tn) 2932.86
(ZUCS/R) *P(tn) 558 (ZUCS/R) *P(tn) 611.01

3.8 FACTOR DE ESCALA
Como la estructura es irregular se tiene que cumplir que la cortante dindmica tiene que ser como
minimo el 90% de la cortante estitica y como tiene que cumplirse lo dicho anteriormente es

necesario el uso de un factor con el que se pueda realizar el disefio.

TABLA 3.13:FACTOR DE ESCALA PARA CADA DIRECCION DE ANALISIS.

X Y
CORTANTE ESTATICA (tn) 558.00 611.01
CORTANTE DINAMICA (tn) 448.60 437.68

0.9 DE LA CORTANTE ESTATICA (tn) 502.20 54991

FACTOR DE ESCALA 1.12 1.26
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3.9 JUNTA SiSMICA

Asumiendo que los edificios adyacentes (A y C), los cuales son colindantes del edificio a disenar
(B), cumplen con la junta sismica reglamentaria y que no se conocen sus desplazamientos
maximos, en donde S es la separacion entre el edificio A y B, x la junta sismica del edificio a

disenar y h la altura del edificio a disenar, como se puede observar en la Imagen 3.2.

IMAGEN 3.2:PARAMETROS PARA CALCULAR LA JUNTA SiSMICA DEL EDIFICIO.

La junta sismica serd igual a:

S > 0.006h = 0.006 X 17.6 = 0.11m = 0.03m |
2 2
x> §6max = 3 X 0.0649 = 0.043m —— El mayor es 0.043m
S22 0 055

Por lo tanto, la junta sismica desde el limite de propiedad del edificio es 0.05m.
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CAPITULO 4 MARCO TEORICO

4.1 FACTORES DE CARGA Y FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA
FACTORES DE CARGA

La norma establece diferentes factores de amplificacion para cada caso de carga como la carga
viva (CV), muerta (CM), sismo (S), viento (V), etc. La combinaciéon de casos de cargas
amplificadas que se usan para el disefio de los diferentes elementos, son las que se muestran en la

Tabla 4.1.

TABLA 4.1:COMBINACIONES DE LAS CARGAS AMPLIFICADAS.

COMBINACIONES DE 1.4CM+1.7CV
LAS CARGAS 1.25 (CM+ CV) +CS
AMPLIFICADAS 0.9CM £CS

FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA (¢)

El factor de resistencia reduce la méxima capacidad del elemento debido a diferentes factores
como el tipo de falla que se quiera tener, variabilidad en la resistencia de los elementos, diferencias
en las dimensiones que se indican en el plano con las dimensiones reales, consecuencias que
tendria en la estructura el tipo de falla de cada elemento, entre otras. Los factores de reduccion que

considera la norma son las siguientes:

e Flexion - 0 =109

e Tracciéony flexotraccion - @ = 0.9
e (ortante —» @ = 0.85

e (Compresiony flexocompresion

0 Confinamiento con estribos = @ = 0.70

4.2 SOLICITACIONES UTILIZADAS
Las cargas muertas que se usaron para la realizacion de los modelos y el disefio se presentan en la

Tabla 4.2.



TABLA 4.2:CARGAS MUERTAS A UTILIZAR.

CARGA MUERTA CARGA
ALIGERADO DE VIGUETAS
PRETENSADAS CON BOVEDILLA DE 0315 tn/m?
CONCRETO DE 20cm (OBTENIDA DEL
MANUAL DE TECHO MAX)
PISO TERMINADO 0.1 tn/m?
CONCRETO ARMADO 2.4 tn/m?
TABIQUE DE ESPESOR DE 12cm 2 tn/m?
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Para la determinacion de las solicitaciones de cargas vivas se utilizo la Norma E.020, como el uso

que se da a la edificacion es de vivienda se tienen las siguientes cargas vivas representadas en la

Tabla 4.3.

TABLA 4.3:VALORES DE SOBRECARGA PARA UNA VIVIENDA.

CARGA VIVA CARGA
SOBRECARGA PARA VIVIENDAS 0.2tn/m?
SOBRECARGA PARA AZOTEAS 0.1tn/m?

4.3 DISENO POR FLEXION

Cuando falla un elemento lo que se desea es que falle por flexion ya que esa falla es mucho mas

lenta que la falla por corte, la cual tiene una falla fragil.

Para poder hacer el andlisis por flexion y asi poder hallar la cantidad de acero, segun el Disefio por

Resistencia, se tiene que tener en cuenta las siguientes hipotesis:

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

e No hay posibilidad de una falla prematura por cortante ni por pandeo lateral.

e Existe una perfecta adherencia entre el concreto y acero.

e Elacero de refuerzo tiene un diagrama elastopléstico perfecto, con una plataforma de fluencia

ilimitada con fy=4200 kg/cm? que se inicia con una deformacién de fluencia £y=0.0021. El

médulo de elasticidad del acero se considera Es=2x10° kg/cm?.

e La deformacion unitaria maxima del concreto sera de 0.003.

e En la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion del concreto el factor B tiene un valor

de 0.85 para f'c hasta de 250 kg/cm?. Para resistencias mayores se una razon de 0.05 por cada

70 kg/cm? con un valor minimo de P igual a 0.65.
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Para el diagrama de esfuerzo del concreto se usa el diagrama rectangular simplificado, cabe
recalcar que la resistencia maxima, tomando en cuenta el diagrama simplificado, es un 99.8% de

la resistencia nominal tomando en cuenta el diagrama real esfuerzo vs deformacién del concreto.

Cabe afiadir que los momentos de servicio se suelen dar cuando la seccion estd fisurada, pero esta
muy por debajo al momento de fluencia del acero. A continuacidn, se mostraran las expresiones

para poder calcular el area de acero requerida para elementos a flexion.

e Profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

As . s
0O a= i ......... ecuacion 4.3.1.

Donde:

-As: area de acero en flexion.

-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-f"c: resistencia del concreto en compresion.

-b: ancho de la cara en compresion.

0 a=d-— sz L ecuacion 4.3.2.
$085fch

Donde:

-d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.

-Mu: momento proveniente del analisis.

-f’c: resistencia del concreto en compresion.

-¢: factor de reduccion de resistencia.

-b: ancho de la cara en compresion.

e Longitud del eje neutro.

o0 c=pfla...... ecuacion 4.3.3.

-B1: factor que relaciona la profundidad de bloque rectangular equivalente de esfuerzos de
compresion con la profundidad del eje neutro.
- a: profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

e Momento nominal reducido a flexion.
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0O PMn=0QAsfy (d — %) ......... ecuacion 4.3.4.

Donde:

-As: area de acero en flexion.

-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.
-a: profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

Area del refuerzo longitudinal a traccion.

[Mul|
0 As=——+
8 fy (d—3)

......... ecuacion 4.3.5.
Donde:

-Mu: momento proveniente del analisis.
-¢: factor de reduccion de resistencia (0.9).
-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.

-a: profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

REFUERZO MINIMO Y MAXIMO

El 4rea de acero minimo para secciones rectangulares o T con el ala en compresion es:

°'7]/ﬁ byd o . ecuacion 4.3.6.

0 Asmin =

Donde:

-f"c: resistencia del concreto en compresion.

-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.
-bw: ancho del alma.

El 4rea de acero minimo para secciones en donde se necesite acero en traccion debe de ser la
necesaria para que proporcione una resistencia de disefio(¢Mn) en la seccion de por lo menos

1.2 veces el momento de agrietamiento (Mcr) de la seccion bruta.

0 OMn > 1.2 Mcr ... ...... ecuacion 4.3.7
0 Mecr = % ......... ecuacion 4.3.8.

0O fr=2{fc..... ecuacion 4.3.9.
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e FElarea de acero maximo segun la norma es:
0 Asmax = 0.75A4sb ... ...... ecuacion 4.3.10.
Donde:

-Asb: acero en traccion que provoca la falla balanceada.

La falla balanceada se da cuando simultaneamente el concreto falla y el acero en traccion llega

a la fluencia.

e Para las losas estructurales se debe de tener en la cara sometida a flexion una cuantia minima
de 0.0012 y en la otra cara 0.0006. Cabe anadir que el espaciamiento maximo del acero no

debe de ser mayor a tres veces el espesor ni a 400mm.

REQUERIMIENTOS PARA ELEMENTOS QUE SOPORTAN CARGA AXIAL Y
MOMENTOS FLECTORES

Los elementos que estaran sujetos a estas solicitaciones son las columnas y las placas. La norma
establece para las columnas una cuantia minima es de 1 a 6% pero para que la columna sea
economica se recomienda un rango de 1% a 3% y para no haya congestionamiento el rango es de
1% a 4%. Por lo que de acuerdo a las solicitaciones y a los requerimientos de la obra se elige la

cuantia adecuada. Cabe afiadir que estas cuantias son solo para columnas.

Debido a que se estos elementos (columnas y placas) soportan cargas axiales y momentos flectores,
su momento nominal (Mn) depende de la intensidad de la carga axial (Pn) ,y su carga axial (Pn)
dependera de la intensidad del momento nominal (Mn) por lo que hallarlas mediante unas cuantas
ecuaciones suele ser compleja; debido a ello, se usa el diagrama de interaccion en el cual se puede

apreciar las resistencias nominales de la seccion a medida que varia el eje neutro.

En el diagrama de interaccion se puede apreciar varios puntos notables. El primero de ellos es
cuando se tiene compresion pura. Para este caso, anteriormente se asumia una excentricidad
minima del 10% del peralte, pero ahora se considera una reduccion del 80% u 85% de carga
maxima a compresion (Po), ello ocasiona que se tenga una curva trunca en la parte superior del
diagrama. Para la curva de disefio, dependiendo del confinamiento a usar ya sea estribos o espirales
se tiene un factor de reduccion (¢) igual a 0.7 y 0.75 El segundo punto es cuando se tiene la falla
balanceada en el que el concreto alcanza su maxima deformacion (0.003) al mismo tiempo en el

que el acero en traccion empieza a fluir. Luego se tiene el punto de transicion en donde el factor
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de reduccion cambia a 0.9 ya que se tiene una carga de compresion pequeiia y un gran momento
flector. El siguiente punto es la falla en flexion pura en el que no se tendra carga axial sino solo
momento flector con un factor de reduccion de 0.9. Y, por ultimo, la falla a traccion pura, con un

factor de reduccion de 0.9.

La norma establece que se tienen estribos maximos para evitar el pandeo de las barras verticales a

compresion, el cual es el menor valor de:

e S<16db (diametro de las barras verticales)
e S<menor dimension de la columna
e S<48de (didmetro del estribo)

e S<30cm (recomendacion del Ingeniero Ottazzi)

4.4 DISENO POR FUERZA CORTANTE
La falla por corte es una falla abrupta por lo que los elementos se disefian (disefio por capacidad)

para que puedan fallar por flexion y no por cortante.

La resistencia a la cortante del concreto sometido a cortante y flexion se calculara con la siguiente

ecuacion:
e Vc=053,/fcbwd...... ecuacion 4.4.1.
Donde:

-f"c: resistencia del concreto en compresion.
-bw: ancho del alma.
d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.

La resistencia a la cortante del concreto sometido a compresion axial sera:

e Vc=053x 210><(1+ ’i’;

) XbwXd....... ecuacion 4.4.2.
14049

Donde:

-Nu: carga axial proveniente del analisis.

-Ag: area bruta de la seccion.

La cortante proveniente del analisis se hace a d de la cara. Cuando se tenga el caso que Vu es
mayor al aporte de la cortante del concreto se tendra que disponer de estribos cuyo espaciamiento
esta dado por:

e Vu=0Vc+ @Vs......... ecuacion 4.4.3.
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Donde:

-@: factor de reduccion de resistencia.

-Vc: resistencia nominal a cortante proporcionada por el concreto.

-Vs: resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.
o Vs=—"—.. ... ecuacion 4.4.4.

Donde:

-Av: area de refuerzo de cortante con un espaciamiento s.

-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-d: distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo en traccion.

-s: espaciamiento de los estribos.

La Norma E060 establece que debe haber como minimo un estribo en la grieta inclinada a 45°
que se desarrolla desde el peralte entre dos de la viga hasta el refuerzo en traccion. Para calcular

el maximo espaciamiento la norma establece lo siguiente:

o Vslim=11,/f'cbwd....... ecuacion 4.4.5.

SiVs>Vslim —» Smax = % 00.3m
SiVs<Vslim —» Smax = g 0 0.6m

Ademas, hay que verificar que Vs < 2.1,/f'c bw .En el caso que no se cumpla dicha verificacion

se tendra que aumentar las dimensiones de la seccidon transversal o aumentar la resistencia del

concreto.

Para el espaciamiento minimo de los estribos (caso de 0.5¢pVc < Vu < ¢Vec), es el menor de los

siguientes valores:

;.  Avfy ./
e Smax = —o.zmbw ......... ecuacion 4.4.6.
Donde:

-Av: area de refuerzo de cortante.
-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-f"c: resistencia del concreto en compresion.
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-bw: ancho del alma.

, Av .,
e Smax = 5y ecuacion 4.4.7.
3.5 bw

Donde:
-Av: area de refuerzo de cortante.
-fy: esfuerzo de fluencia del acero.

-bw: ancho del alma.
Cuando Vu <0.5¢Vc, solo serd necesario los estribos por montaje.
ENSANCHES EN LOSAS ALIGERADAS

El ensanche se da cuando se quita ya sea uno o dos ladrillos de la zona de apoyo del aligerado.
Cuando se le quita un solo ladrillo se llama ensanche alternado y cuando se le quita ambos ladrillos
se le llama ensanche corrido. El ensanche corrido simula a una losa maciza ya que tiene concreto

a lo largo de la superficie de apoyo.
ENSANCHES POR CORTANTE

Este ensanche se da cuando la resistencia al corte por parte del concreto es menor a la cortante del
analisis, en este caso no hay resistencia al corte por parte del acero ya que un aligerado no tiene
estribos. La resistencia al corte del concreto en el alma del aligerado se calcula de la siguiente

manera:

Ve=11%x053X,fcxbwxd...... ecuacion 4.4.8.

Lo que cambia en el ensanche alternado y corrido es aumento del 10% del Vc y el bw. Cuando se
tiene ensanche alternado la resistencia al corte del concreto mantendra el 10% del aumento del Ve
y el bw es el ancho del alma mas el ancho del ladrillo entre dos. Sin embargo, cuando se tenga un
ensanche corrido la resistencia al corte ya no tendra ese porcentaje de aumento ya que el aligerado

simulara a una losa maciza y el valor de bw serd el ancho del ala.



28

ENSANCHES POR FLEXION

Estos ensanches son menos comunes y se suelen usar para aumentar la resistencia por flexion en
la zona de momentos negativos. Cabe recalcar que se tiene que tener en cuenta lo descrito

anteriormente sobre la resistencia al corte del concreto.
DISPOSICIONES PARA MUROS

e La resistencia al corte del concreto Ve se calcula con la ecuacidon Ve =

0.53 \/ﬁ bw d (ecuacion 4.4.1.), y la resistencia al corte por parte del refuerzo Vs se
calcula de la siguiente manera:
Para los muros que cumplan con Vu>¢Vc, se tendra un Vs con lo que la cuantia del refuerzo
horizontal se calcula con las siguientes ecuaciones:
0 Vu=0@Vc+@Vs ........ ecuacion 4.4.3.
0 QVs =0.85%XAcw X ph X fy ; ph = 0.0025 ...... ... ecuacion 4.4.9.

e El refuerzo tendra un espaciamiento maximo de tres veces el espesor del muro o de 400mm.

e La cuantia del refuerzo vertical se calcula de la siguiente manera:
0 pv =0.0025 + 0.5 (2.5 — =) (ph — 0.0025);

pv = 0.0025 ... ... ecuaciéon 4.4.10
Donde:
-hm: altura total del muro.
-Im: longitud total del muro.
-ph no necesita ser mayor que el calculado por la ecuacion 4.4.9.

o0 El pv no necesita ser mayor que la cuantia horizontal, dado por la ecuacion 4.4.9.

O Para los muros en el que se tiene una relacion hm/lm pequefio (muros bajos), lo que
gobernard en el disefo sera el corte y para una relacion hm/Im grande (muros esbeltos)
gobernard en el disefio la flexion. Cabe afiadir que el tipo de muro que se tiene es esbelto,
debido a que la relacion H/L>2, por lo que tendra a fallar por flexion.

e Laresistencia Vn se calcula de la siguiente manera:
0 OVn=0Vc+ @Vs........ ecuacion 4.4.11.
0 Ademas, la resistencia méaxima al corte Vn que podra resistir la seccion transversal del

muro €s:
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= @Vn =0.85X% 2.6 x/fc X Acw
= EI Acw es el area de corte de la seccion transversal del muro (area del alma) en el
que el peralte efectivo se toma como el 80% de la longitud del alma.
e Para los muros que cumplan con ¢Vc=Vu>0.5¢ Ve se cumple lo siguiente:
0 ph minimo = 0.0025
0 La cuantia vertical se calcula de la siguiente manera:

" pv=0.0025+05(25—22) (ph — 0.0025); pv 2 0.0025 ...... ecuacién 4.4.10,

e Para los muros que cumplan con Vu<0.5¢Vc, se tiene que la cuantia minima es la de

temperatura, la cual se sefiala en el acapite de MUROS.

4.5 REQUISITOS DE RESISTENCIA Y SERVICIO Y CONTROL DE DEFLEXIONES
La norma establece que cuando no haya elemento no estructural a dafiarse debido a la deflexion
del elemento (vigas, aligerados y losas macizas) no serd necesario realizar este analisis para los

siguientes casos:

TABLA 4.4:CASOS EN EL QUE NO SERA NECESARIO EL ANALISIS DE DEFLEXIONES.

ESPESOR O PERALTE MINIMO, h

. Ambos
Simplemente | Con un extremo .
. extremos En voladizo
apoyados continuo .
continuos
Elementos que no soporten o estén ligados a divisiones u otro tipo de
Elementos elementos no estructurales susceptibles de dafiarse debido a deflexiones
grandes
Losas macizas en l l l l
una direccion 20 24 28 10
Vigas o losas
nervadas en una l l l l
direccion 16 18.5 21 8

Nota: Tomado de “Reglamento Nacional de Edificaciones Norma E060,2009”

Para poder calcular el valor de la deflexion, primero se debe saber si la seccion para cargas de

servicio estd agrietada o no. Para ello se calcula el momento de agrietamiento (Mcr).

e Mcr = ferxpr o ecuacion 4.3.8.
(h-0)

o fr=2fc..... ecuacion 4.3.9.
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Donde:
-Icr: inercia de la seccion agrietada.
-fr: mddulo de rotura en traccion por flexion del concreto.

La seccion esta agrietada cuando el momento bajo cargas de servicio sea mayor al momento de
agrietamiento. Luego de averiguar si la seccidon estd agrietada o no ya se puede calcular las
deflexiones; sin embargo, para poder hallarlo serd necesario calcular la inercia efectiva, la cual

depende de las condiciones de apoyo del elemento a analizar.

En elementos continuos en ambos extremos.

: lel+le2+2 Ie3 iy
0 Ile promedio = e ecuacion 4.5.1.

0 Iel y Ie2 son los momentos de inercia en las secciones extrema del tramo y Ie3 es el
momento de inercia de la seccion central del tramo.

Si el tramo solo es continuo en un extremo.

: le2+2 Ie3 -,
0 lepromedio = T ecuaciéon 4.5.2.

0 Donde Ie2 es el momento de inercia en la seccion en el extremo continuo y le3 es el

momento de inercia de la seccidn central del tramo.

Para elementos simplemente apoyados en ambos extremos, se usara el momento de inercia de

la seccion central del tramo.

Para elementos en voladizo el momento de inercia a usar sera la seccion del apoyo.

La deflexion total es igual a la deflexion instantdnea mas la deflexion diferida, esta Gltima es la
deflexion adicional en el tiempo el cual es el resultado del flujo pléstico del concreto y de la
retraccion de los elementos en flexion. Esta deflexion se calcula multiplicando la deflexion
instantdnea que se prevé que actuara de forma permanente, con el factor AA, el cual se calcula de

la siguiente manera:

......... ecuacion4.5.3.

Donde:

O p": cuantia del acero en compresion en la mitad de la luz para tramos simples y continuos.

0 ¢&: factor que depende del tiempo para cargas sostenidas, igual a :
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= 5afosomas=2
= ]2meses=1.4

= 6meses=1.2

= 3 meses=1

=  Para otros meses:

IMAGEN 4.1:FACTOR PARA CALCULAR LA DEFLEXION DIFERIDA.

Nota: Tomado de “Reglamento Nacional de Edificaciones Norma E060,2009”

CONTROL DE LA FISURACION

Es inevitable que no se tenga fisuraciones en un elemento, pero si es posible controlar el ancho de
las fisuras. Las fisuras tienen como consecuencia afectar el recubrimiento y por ende el refuerzo.
Es mejor tener varias fisuras pequefias a tener pocas pero de gran ancho. Se ha demostrado que la
corrosion del acero se debe a la presencia de las fisuras y la corrosion del acero genera mas fisuras
debido a que esta incrementa su volumen; es por ello que la norma limita indirectamente el ancho

de las fisuras, mediante el parametro Z.

Z = fsi/d. X Act ... ... ... ecuacion 4.5.4.

Donde:

o fs: esfuerzo bajo cargas de servicio del acero en traccion.
e d.: distancia entre la fibra extrema en traccion y el centroide del acero mas cercano a ella.

e Act: area efectiva del concreto en traccion.

El esfuerzo bajo cargas de servicio se puede calcular de la siguiente manera:
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M servicio

s = s %094 ecuacion 4.5.5.

El area efectiva del concreto en traccion, se calcula de la siguiente forma:

2Xbw
Act =—— ... ... ... ecuacién 4.5.6.
N barras

Donde:

e X: centroide del acero en traccion por flexion.
e N barras: nimero de barras. Si los diametros son diferentes se convierte el area total al

refuerzo de mayor diametro.

4.6 DETALLES Y CORTES DEL REFUERZO
LONGITUDES DE DESARROLLO

Para que el elemento pueda desarrollar su resistencia de disefio es importante que haya una
adecuada adherencia entre el concreto y acero y eso lo garantiza la longitud de desarrollo. Esta
longitud depende del didmetro de la barra, si el refuerzo estd a traccidon o compresion y del

recubrimiento.

La norma establece las siguientes longitudes de anclaje para las barras superiores en traccion, las

que se pueden apreciar en la Imagen 4.2.

IMAGEN 4.2:LONGITUDES DE ANCLAJE PARA LAS BARRAS SUPERIORES EN TRACCION.

Nota: Tomado de “Apuntes del Curso Concreto Armado 1, 2017”
GANCHOS ESTANDARES
Cuando no se tenga, debido a la arquitectura, la longitud que el elemento necesita para poder

desarrollar la adherencia concreto — acero, se puede recurrir al uso de ganchos; sin embargo, estos

ganchos solo sirven para varillas en traccion.
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El recubrimiento ayuda a que se evite la falla por adherencia del concreto con el acero (Imagen

4.3.). La falla descrita en la Imagen 4.3. se da cuando el concreto experimenta esfuerzos mayores

a su capacidad en traccion, esas fisuras tienden a formarse en la dimension mas corta. En (a) y (c)

es debido al recubrimiento, y la forma de falla en (b) es debido al espacio entre barras. Es por ello

que tanto el recubrimiento como el espaciamiento entre barras es importante a la hora del disefo

del elemento.

El recubrimiento también protege al refuerzo de agentes corrosivos, entre otros. Si se tiene un

recubrimiento muy pequefio, el refuerzo podria ser atacado por algiin agente externo ya que el

concreto es un material poroso y presenta grietas por contraccion de fragua y si el recubrimiento

es demasiado, ocasionaria grietas en el concreto debido a la falta del refuerzo.

\/\

Gl

- acero

N/
Grieta inicial
(a)

%

1 T
Grieta inicial

(b)

IMAGEN 4.3:FALLA DE ADHERENCIA ENTRE CONCRETO Y ACERO.

Nota: Tomado de “Disefio de Estructuras de Concreto, 2002”

Los recubrimientos que da la norma son los siguientes:

IMAGEN 4.4:RECUBRIMIENTOS MINIMOS DEL REFUERZO.

Nota: Tomado de “Reglamento Nacional de Edificaciones Norma E060,2009”.

A

Grieta inicial

(c)
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CORTES DE ACERO

Cuando en el disefio se usan bastones, es necesario cumplir con ciertas restricciones que son las

siguientes:

IMAGEN 4.5: PUNTOS TEORICOS DE CORTE DEL REFUERZO.

Nota: Tomado de “Apuntes del Curso Concreto Armado 1, 2017”

4.7 MUROS

Como el muro estd sometido a un efecto de contraccion por fragua se debe de tener un refuerzo
minimo por temperatura el cual serd de 0.002 para el refuerzo horizontal y 0.0015 para el refuerzo
vertical. Se puede observar que la cuantia horizontal es mayor a la vertical debido a que gobiernan

las fisuras verticales por contraccion de fragua dado que estos elementos son largos.

El refuerzo en muros tiene un espaciamiento maximo de tres veces el espesor del muro o de

400mm.

Para los muros que tengan un espesor mayor de 200mm, se debe de tener dos capas paralelas de

refuerzo.

El refuerzo horizontal del acero distribuido en el alma, debe de desarrollar su longitud de anclaje
en el nucleo confinado para que cuando el nicleo confinado pierda el recubrimiento, la placa no
disminuya su capacidad por corte. La distancia desde el borde de la placa hasta el fin de la longitud

de anclaje debe de ser como maximo 150mm.
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4.8 ZAPATAS
ZAPATAS AISLADAS

El proceso del anélisis y disefio de una zapata comienza con el dimensionamiento, luego se verifica
ese dimensionamiento bajo cargas de servicio y solicitaciones sismicas. Finalmente se realiza el

disefio, el cual estd conformado por disefio por cortante, punzonamiento y disefio por flexion.
DIMENSIONAMIENTO

Para zapatas cuadradas se busca que se tenga volados iguales, en el que los lados B y L se hallan
en funcidn de dichos volados y para las zapatas rectangulares u poligonas se hara que la resultante

de cargas coincida con el centroide de la zapata.

Para poder saber si el dimensionamiento estd bien se usard la siguiente ecuacion:

F
7 = Oadmisible - = - ecuacion 4.8.1.

Donde:

F: fuerza axial debido a cargas de servicio.
A: area de la zapata

Sadmisible: esfuerzo admisible del suelo

Luego se le adicionara los momentos al analisis.

F M,Xx M,Xy .
" + i + ] < Oudmisible - - - ecuacion 4.8.2.
y y

Seguidamente se hace el analisis por sismo, en el que el esfuerzo admisible se amplifica por un

cierto factor que depende de la calidad del suelo que se tenga.

F My,Xxx M,Xy »
1 + i + ] < Oamplificado - -~ - ecuacion 4.8.3.
y y

Para la etapa de disefio ya no se trabaja con los esfuerzos bajo cargas de servicio, sino que se

trabaja con el esfuerzo ultimo. Se empieza asumiendo un peralte, el cual es mayor o igual a 50cm.
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DISENO POR FUERZA CORTANTE

Para esta parte se halla la cortante en la seccion critica, la cual se encuentra a d de la cara ya sea
de la columna o placa y esta tiene que ser menor a la resistencia a la cortante proporcionada por el

concreto. Como la zapata no tiene estribos, no hay aporte por parte del concreto.

d
Vu=5755XLXx(c—d)...... ecuacion 4.8.4.
PVe=0.85%x053xv210 XL xXd...... ecuacion 4.8.5.

DISENO POR PUNZONAMIENTO

Se halla la cortante para la seccion critica, a d/2 de la cara de la columna o placa, y tiene que ser

menor a la cortante proporcionada por el concreto.

Apg=(cl+d)x(c2+d)...... ecuacion 4.8.6.
A=LXB...... ecuaciéon 4.8.7.
Vu=oux(A—A4p) e e ... ecuacion 4.8.8.

@Vc =0.85%x1.06 X /fc X b, Xd ......... ecuacion 4.8.9.
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DISENO POR FLEXION

La zapata se comporta como una losa en dos direcciones en la que tiene volados en ambos sentidos.
Para el caso de zapatas aisladas, el andlisis se realiza como si se tuviese una viga en volado en el
que su apoyo estd empotrado. Sin embargo, para zapatas mas complejas, el andlisis se hace
considerando a toda la zapata como una losa en la que sera simplemente apoyada en los lugares
donde haya columnas o placas. Como la zapata se estd tomando como una losa, esta debe de
cumplir con el acero minimo por temperatura y acero minimo por flexion. Debido a que, solo se

tendra una capa de acero, el acero minimo que gobernara serd por temperatura.
ZAPATAS CON VIGA DE CIMENTACION

Debido a que el edificio cuenta con edificaciones en los laterales del mismo, es necesario el uso
de vigas de cimentacion para que puedan tomar el momento generado por la excentricidad de las
cargas axiales provenientes de la placa o la columna. El andlisis de la viga de cimentacion se
simplifica a una viga que depende de las condiciones de apoyo y en el que un extremo tendré el
momento debido a la excentricidad. Cabe afiadir que la viga no tiene presion causada por el suelo,
debido a que después de la viga se coloca relleno removido. El peralte de la viga de cimentacion

es de un metro como minimo.

El capitulo 21 establece que se debe de usar estribos cerrados los cuales estan espaciados como

maximo al menor de las siguientes expresiones:

e Menor dimension transversal.
e 16 veces del diametro de la barra.

e 30cm.

4.9 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA EL DISENO SISMICO
Debido a que el Pert es un pais sismico es necesario que se tenga ciertas consideraciones en el

disefio para poder garantizar que el elemento tenga una falla por flexion y no por corte.
VIGAS Y COLUMNAS

Para el disefio por capacidad se tiene cumplir que la cortante de disefio Vu tiene que ser mayor al

minimo de los siguientes valores:
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e Lasuma de la cortante asociado a los momentos nominales en cada extremo restringido de la
luz libre con el cortante isostatico calculado para las cargas de gravedad amplificadas. Para el
caso de columnas los momentos nominales se hallaran con el diagrama de interaccion. Cabe
afiadir que, para cada direccion de sismo, se tendran diferentes cortantes nominales
pertenecientes a cada direccion.

e El cortante maximo obtenido para las combinaciones con factor de amplificacion de 2.5 que

contengan sismo.

Con lo descrito anteriormente se garantiza que el elemento tenga mayor capacidad a la cortante

que a la flexion.
VIGAS

La resistencia al momento positivo en la cara del nudo tiene que ser mayor a un tercio de la
resistencia del momento negativo en la cara del nudo y el momento negativo y positivo debe de
ser por lo menos un cuarto de la maxima resistencia a momento de la cara de cualquiera de los

nudos.

Se tiene que contar con una zona de confinamiento el cual es igual a dos veces el peralte de la viga.

En esta zona los estribos estan espaciados como maximo al menor de las siguientes condiciones:

e d/4, pero no es necesario que el espaciamiento sea menor a 15cm.
e 10 veces el diametro menor de la barra longitudinal confinada.
e 24 veces el diametro de la barra del estribo cerrado.

e 30cm.

El primer estribo debe de estar ubicado como maximo a 10cm de la cara del elemento de apoyo.
Los estribos para barra longitudinales de hasta 5/8” serdn de 8mm; para barras longitudinales de
hasta 1” los estribos seran de 3/8” y por Ultimo para barras longitudinales de mayores didmetros

se tendra estribos de 1/2”.

Luego de la zona de confinamiento los estribos no pueden estar espaciados a mas de 0.5d. En todo

el elemento la separacion de los estribos no puede ser menor a los estribos requeridos por corte.
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COLUMNAS

La cuantia del refuerzo vertical tiene que estar en el rango de 1% y 6%. Para cuantias mayores al
4% se tiene que detallar la armadura en la union viga — columna.
Se tiene que contar con una zona de confinamiento (Lo) medida desde la cara del nudo; esta zona
cuenta con un espaciamiento (So). Estas medidas se calculan de la siguiente manera:
e Zona de confinamiento (Lo) como minimo al mayor de:

0 Luz libre entre seis.

0 Dimension mayor de la seccion transversal de la columna.

0 50cm
e Espaciamiento (So) como méaximo al menor de:

0 8 veces el diametro de la barra vertical de menor didmetro.

0 Dimension menor de la columna entre dos.

0 10cm
Fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento serd el menor de los siguientes valores:

e El valor dado por el pandeo.

e El espaciamiento maximo por cortante.
e El espaciamiento por cortante.

e 30cm

En el nudo se tendra un espaciamiento igual al menor de:

o S.— AvXfy
max 0.2X%./fcxbw
AvXfy
o S =Y
M3 5xbw
e ]5cm

Los estribos para barra longitudinales de hasta 5/8” serdn de 8mm; para barras longitudinales de
hasta 1” los estribos seran de 3/8” y por ultimo para barras longitudinales de mayores diametros

se tendra estribos de 1/2”.
MUROS

La cortante debido al sismo proveniente del analisis se tiene que amplificar por un factor el cual

(SN
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factor = TR ecuacion 5.9.1.

Donde:

¢ Mn: momento nominal de la seccion que proviene de la curva de interaccion.

e Mu: momento proveniente del analisis.

El momento nominal (Mn) se obtiene asociando la carga axial proveniente del analisis, con la
curva de interaccion. El factor Mn/Mu no tiene que ser mayor al factor de reduccion sismica(R).
La cortante amplificada para cada caso de carga debe de ser menor a la resistencia maxima nominal

a cortante de la seccion (¢Vn, ecuacion 5.4.11.).
CONFINAMIENTO

Como las placas absorben mucha fuerza sismica debido a su gran rigidez, estdn sometidas a
grandes momentos que en algunos casos son considerables, lo que ocasiona que los extremos de
la placa colapsen; es por ello, que en esos casos, a los aceros longitudinales del extremo de la placa
(elementos de borde) se les aumenta el didmetro para que pueda aumentar su resistencia nominal
y es necesario confinarlo para que no fallen por pandeo.

Para saber si una placa necesita confinamiento es necesario hallar su eje neutro y compararla con
la relacion del largo de la placa, el desplazamiento ineldstico maximo del muro y su altura.

Los elementos de borde de la seccion transversal necesitan confinarse cuando:

Im
c >

> ecuacionb5.9.2.
600 (6—”)

hm

Donde: \_Y_}

>0.005
-c: mayor eje neutro de la seccion transversal, correspondiente a la mayor carga axial proveniente

de las combinaciones sismicas del analisis.

-Im: longitud del muro en el plano horizontal.

-hm: altura total del muro.

-ou: desplazamiento lateral ineldstico del muro en el altimo piso del mismo.

Como se puede observar la relacion du/hm tiene que ser mayor o igual a 0.005. En caso que se

tenga que confinar los elementos de borde, se tiene que cumplir lo siguiente:
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La longitud de confinamiento, es como minimo el mayor de:

e (c—0.1lm)
o /2

Esta longitud, se toma desde la fibra exterior en compresion hasta el interior del muro. La altura

de confinamiento a lo largo de la elevacion del muro es el mayor de los siguientes valores:

e Im

¢ 025(:0)

El diametro de los estribos es de 8mm como minimo para aceros de hasta 5/8” y de 3/8” para
aceros de hasta 17y de 1/2" para didmetros mayores. El espaciamiento de los estribos es igual al

menor de los siguientes valores:

e Diez veces el didametro menor de la seccion confinada.
e La menor dimension de la seccion transversal del muro.

e 250mm

Para el caso en que no se necesite confinar el elemento de borde, los espaciamientos de los estribos

son iguales al menor de los siguientes valores:

e Dieciséis veces el diametro menor del elemento de borde.
e Cuarenta y ocho veces el didmetro del estribo.
e La menor dimension de la seccion transversal del muro.

e 250mm

Cuando el muro soporte cargas concentradas de vigas perpendiculares al plano del muro se debe
analizar si el espesor es el idoneo para soportar las cargas axiales y momentos perpendiculares al
plano del mismo. La longitud efectiva que soporta las cargas concentradas es como maximo el

menor valor de:

e Elancho de apoyo més dos veces el espesor del muro a cada lado.
e La distancia centro a centro entre las cargas.
e Lazona que soportara las cargas concentradas debera de disefiarse como columnas siguiendo

los requerimientos de 4.3,4.4 y 4.9.
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CAPITULO 5 DISENO DE LOSAS
A manera de ejemplo se disefian una losa maciza y una vigueta de unos panos de losa aligerada,
las cuales se muestran en la Imagen 5.1. Cabe afiadir que las cargas que se utilizan para el disefio

estan indicadas en el Acapite 4.2.
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IMAGEN 5.1: LOSAS A DISENAR.

EJEMPLO DE DISENO DE LA LOSA ALIGERADA

Las cargas a las que esta sometida una vigueta de ancho tributario de 50cm se muestran en la Tabla

5.1.

TABLA 5.1: CARGAS APLICADAS EN LA VIGUETA A DISENAR.

Muerta(tn/m)

Viva(tn/m)

Tabique(tn)

Carga

0.208

0.1

0.3

El diagrama de momentos flectores a la cara para las cargas ultimas estd dado por la Imagen 5.2.
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A
v
A
v
A
v

>

~ 3.42m - 5.35m 6.19m 5.21m 3.38m

IMAGEN 5.2: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES DEL ALIGERADO A DISENAR.

Para calcular el As max y el As min, se utilizan las ecuaciones 4.3.6. al 4.3.10. Se considera como
ancho del alma 11cm, como ancho tributario 50cm, peralte de 20cm y f'c=210kg/cm?. Por lo que

se tiene:

peralte efectivo(d) =20 —3 = 17cm
ACERO MAXIMO Y MINIMO

Segun la ecuacion 4.3.10.:

0.051 — 0.003¢c = 0.0021 = ¢ = 10cm

- 785X 085 x 1011 _
50 = 4200 - oem

As max = 0.75 x 3.97 = 2.98cm?
Segtlin las ecuaciones 4.3.7,4.3.8 y 4.3.9.:

11 x15x7.5+50x5X17.5

€= 50x 5+ 11 x 15 = 13.52cm
11 x 153 50 x 53
lg = —5—+11x15 X (13.52 = 7.5)% + ———+ 50 X 5 X (20 — 13.52 = 2.5)?
= 13554.35cm*
2v210 x 13554.35
Mcr = = 60623.82kg.cm — 0.61tn.m

20 —13.52

OMnmin = 1.2 X 0.61 = 0.73tn.m = Asmin~ = 1.2cm?

Los bastones negativos se observan en la Tabla 5.2; los momentos admisibles segin el manual de

TECHOMAX, en la Imagen 5.3 y las viguetas elegidas en la Tabla 5.3.
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TABLA 5.2: MOMENTOS NEGATIVOS, POSITIVOS Y BASTONES NEGATIVOS.

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4 TRAMO 5
Mu"(tn.m) 0.24 0.86 1.09 0.82 0.24
M- (tn.m) - | 0.89 | 0.84 1.47 | 145 | 142 | 143 | 0.81 0.85 -—--
As(cm?) -—- | 1.53 1.35 242 | 239 | 233 | 2.68 | 1.38 1.46 -—--
Acero elegido - | D3/87+@01/2” 201/2” 201727 D3/87+01/2” -
Altura de | Dist/Ejes | Peso Propio (Kg/m?) Momentos Admisibles (Kg-m) = ¢ Mn
losa(cm) | (cm) | Arcilla_| Poliestireno [Concreto] V101 | V102 [ v103 | vi04 [ v105
w 17 60 255 180 - | 807 1099 1338 1648 1989
)
= 17 50 265 190 - | 807 1099 1338 1648 1989
w
E " 20 50 280 210 315 999 1356 1657 2047 2486
=2
g 25 50 335 250 360 1319 1783 2190 2713 3317
30 50 400 300 -—--—-- | 1640 2210 2724 3379 4150
g 17 71 250 200 - | 1527 2047 2446 2050 3459
;% 17 61 290 230 | 1527 2047 2446 2050 3459
§ 20 61 345 280 T 1909 2557 3079 3737 4433
E 25 61 430 350 = | 2549 3408 4139 5056 6073
g 30 61 515 420 - | 3189 4261 5202 6381 7724

IMAGEN 5.3: MOMENTOS ADMISIBLES PARA LOSAS PREFABRICADAS FIRTH.
Nota: Tomado de “Manual TECHOMAX,2005”

TABLA 5.3:TIPO DE VIGUETAS SEGUN EL MOMENTO POSITIVO.

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4 TRAMO 5
Mu'(tn.m) 0.24 0.86 1.09 0.82 0.24
Tipo de vigueta V101 V101 V102 V101 V101
CORTE DE ACERO

Para calcularlo se halla el corte tedrico y se compara con las longitudes de desarrollo. A manera

de ejemplo se presenta el corte de acero para el acero negativo del Tramo 1 y 2, longitudes a y b.

PMn(@1/2") = 0.76tn.m

seccion de viga = 30X60cm
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Para a:
longitud entre apoyos = 3.37m
12@barra = 0.953 x 12 = 11.44cm )

peralte efectivo(d) = 17c¢cm __ Seelige el mayor :21cm

In 337
16 16

[(@Mn = 0.76) = 3.08m
a = (3.37 —3.08) — 0.15 + 0.21 = 0.35m vs 0.44m(longitud de desarrollo) — 0.45m
Para b:

longitud entre apoyos = 3.37m

longitud cuando el M~ es cero = 2.04m

12@barra = 1.27 x 12 = 15.24cm |

peralte efectivo(d) = 17cm .
—Se elige el mayor :19cm

In B 3.10

E—?= 19cm

—

b = (3.37 — 2.04) — 0.15 + 0.19 = 1.37m vs 0.58m(longitud de desarrollo) —» 1.40m
DISENO POR FUERZA CORTANTE

Como las losas no tienen estribos, el concreto es el que resiste la fuerza; por ello, la cortante
proveniente del andlisis debe de ser menor o igual a la resistencia del concreto. En caso no se
cumpla se procede a realizar un ensanche alternado o un ensanche continuo segun lo requiera. Los

valores presentados en la Imagen 5.4, son a “d” de la cara.



46

IMAGEN 5.4: DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES DEL ALIGERADO A DISENAR.
Usando las ecuaciones 4.4.1. y 4.4.3. se tiene:

TABLA 5.4: DISENO POR FUERZAS CORTANTES.

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4 TRAMO 5
Vu(tn) 0.33 | 0.94 1.22 1.39 1.47 1.46 1.36 1.19 | 093 | 0.35
oVc(tn) 1.34
oVc>Vu SI SI SI NO NO NO NO SI SI SI
@Vc(tn) con ensanche

3.72

alternado(bw=30.5cm)
oVe>Vu | e | e | e SI SI ST ST | - | - | -

Como el ladrillo que se eligio fue de 25cm de ancho, el ensanche alternado es de 25cm; con lo que

se tiene un bw de 30.5cm.

El disefio final del aligerado se puede observar en la Imagen 5.5.

IMAGEN 5.5: DISENO FINAL DEL ALIGERADO.
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EJEMPLO DE DISENO DE LA LOSA MACIZA
ACERO MINIMO
Utilizando la informacion del Marco Tedrico, se tiene lo siguiente:

e Acero en flexion: As=0.0012x100x20=2.4cm>
e Acero superior: As=0.0006x100x20=1.2cm?
e Acero por temperatura: As=0.0018x100x20=3.6cm?

Se escoge una malla superior de g6mm @0.25cm y una malla inferior de 93/8” @0.25cm. Cabe
afiadir que, para los momentos negativos, la malla superior (e6mm @0.25cm) no satisface el acero

minimo en flexion, por lo cual se requiere bastones de refuerzo cuando se realice el disefio.
BASTONES ORIENTADOS AL EJE X

Los momentos nominales son los siguientes:

PMn~ (@6mm@0.25m) = 0.71tn.m x 1m

PpMn*(¢3/8@0.25m) = 1.79tn.m x 1m

IMAGEN 5.6: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES ALREDEDOR DEL EJE Y(M11).

Como se puede observar en la Imagen 5.6 en la zona azul se necesita bastones positivos y en las
moradas bastones negativos. Como el ejemplo de disefio es solo para el pafio central, se muestra
el disefio para los bastones negativos. Cabe recalcar que el valor de la zona 1 y 3 en la Tabla 5.5

es el mas desfavorable.



TABLA 5.5:DISENO POR FLEXION DE LA LOSA MACIZA.
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Zona 1 Zona 2 Zona 3
Mu'(tn.m) x1m 270 | e 0.98
Mu*(tn.m) xIm | = - 1.00 | e
As requerido(cm?) 430 | emeeeee- 1.50
As falta(cm?) 3.1+ | e 0.38
Bastones 208mm@0.25m | = - 268mm@0.25m
As total(cm?) 5.12 2.84 5.12
As>2.4cm? SI ST ST
As > As” SI SI SI

ANALISIS POR KALMANOK

Segun las condiciones de apoyo para el pafio a disefiar, se podria tomar como:

Simplemente apoyado 373 =a =
- Ty —| «—  » g ‘=‘ ::-
empotrad E} B =i
: thhd q E
i NN n] \ 4 20 _ b 3 llll"l]_lllll[ll“
' - fe— g ]
| empotrado I '
DRI % —0.889 ~ 0.9
I\ -
: I carga = 1.357tn/m?
Momentos para los bastones orientados al eje X:
l ‘ Wen M; Al; Mycep {Mb ocp Rya Rue Ry
0,90" | 0,00183] —0,0660] —0,0560{ 0,0270] 0,0151] 0,263} 0,102 | 0,374
1.36tn
MY = —0.0660 x 1.357 x 3.73%2 = - Mu~zonal=2.7tn/m
0.51tn

My, = 0.0270 x 1.357 x 3.73% =

- Mu*zona 2 = 1tn/m

Como se puede apreciar los resultados salen diferentes, esto es debido a que para poder hacer el

analisis por kalmanok los pafios adyacentes al que se esta analizando, deberian de ser similares en

longitudes , ademas se deberia de cumplir una continuidad a lo largo de toda la longitud, cuestion



49

que no sucede con el pafio a disefiar , ya que hay zonas donde no hay continuidad( se presentan
vacios debido a las escaleras o ductos) , entonces no se podria usar las tablas de kalmanok para
poder hacer el disefio de las losas macizas. Usar un programa como el SAP2000 dara respuestas

mas confiables.

CORTE DE ACERO

Solo se detalla para la Zona 1; por lo tanto, se tiene:
longitud Mu™ = 50cm

seccion de viga que carga a la losa = 20 X 50
peralte efectivo = 17cm

"3
16_ cm

longitud de anclaje para @8mm = 37cm
corte de acero = 50 — 10 + 23 = 63cm vs 37cm —» 63cm =~ 100cm

BASTONES ORIENTADOS AL EJEY

2 /V

1

IMAGEN 5.7: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES ALREDEDOR DEL EJE X.

Como se puede observar en la Imagen 5.7 en la zona morada se necesita bastones negativos y en
la verde bastones positivos. En la Tabla 5.6 se puede apreciar el disefio por flexion para los

momentos alrededor del eje X.
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TABLA 5.6: DISENO POR FLEXION DE LA LOSA MACIZA.

Zona 1 Zona 2
Mu (tn.m) x1m 097 | -
Mu'(tn.m) xIm | = - 0.67
As requerido(cm?) 1.50 | e
As falta(cm?) 038 | e
Bastones Pomm@0.50m | --------
As total(cm?) 1.68 2.84
As>2.4cm? NO SI
Nuevo Baston O8mm@0.25m | --------
As total(cm?) 3.12 2.84
As > As’ SI SI

DISENO POR FUERZA CORTANTE

La cortante maxima por metro de ancho en todo el pafio es el siguiente:

Vu = 1.48tn

@Vec = 11.1tn

Como se puede observar se tiene un gVc alto a comparacion del Vu .

FISURACION

Este analisis se realiza con el M11 ya que es el que tiene el mayor momento. Cabe recalcar, que

los momentos que se utilizan son de servicio. El analisis se hace por un metro de ancho.

Momento mayor en flexion = 1.5tn.m

O : barra de 6mm

O 2 barras de 8mm

malla: 6mm@0.25m recubrimiento=2cm
bastones: 268mm@0.25m

0.28 2x0.5
Ast =——+

— 2
025 025 >liem

Usando las ecuaciones 4.5.4., 4.5.5. y 4.5.6. se tendra:

512 % (2+0.4)

=12 2.4cm

7=



mailto:ø6mm@0.25m
mailto:2ø8mm@0.25m
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Nbarras = 0% = 10.24 barras
m=2+%=2%m d=20-24=17.6cm
g L 2X2AX00
T T 024 T OO
1.5 x 10°
fs = 1849.55 kg /cm?

T512x09x17.6

k k
Z = 1849.55 x V2.4 x 46.88 = 8928.92% < 26000% - ok!

Seglin la ecuacion de Gergely-Lutz se tiene:

= 0.56 = 0.66 _ 207900 1
a = 0.56cm ¢ =0.66cm ﬂ_17—0.66_ .

Prediccion del ancho de grieta(m):
w=11x1.18 X 8928 x 107° = 0.12mm

Se tiene que el ancho maximo de fisura por flexion es de 0.12mm lo cual es menor a lo estipulado

por la norma (0.4mm); por lo tanto, cumple con la Norma E.060.
DEFLEXION

Se analiza para la zona central del pafio. Primero se calcula si la seccion esté fisurada para cargas

de servicio. Por cuestiones practicas no se toma en cuenta el acero en compresion.

Utilizando las ecuaciones desde 4.3.8. al 4.5.3. se tiene:

4 _0.71_284 5
5—0.25—. cm

¢ c
2 x 106 92
n=————=29,
\ 15000210
(n-1)As=23.29cm?

Mservicio = 0.7tn.m

Calculando el eje neutro:

(100 x 20 + 23.29) X ¢ = 100 x 20 X 10 + 23.29 X 3 - ¢ = 9.92cm
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| _ 100x 20°

ot 100 X 20 X (10 — ¢)? + 23.29(c — 3)? = 67794.74cm*

Para el momento de agrietamiento se tiene:

M., % (20 — 9.92
2210 = =X 67(794 o ) — M,, = 194928.4kg.m —» M., = 1.94tn.m

Se puede observar que el momento de agrietamiento es mayor al momento de servicio; por ello, la
deflexion se calcula utilizando la seccion sin agrietar. Sin embargo, hay que analizar si sus bordes
estan agrietados ya que, si lo estan, su inercia disminuye lo que ocasionaria una deflexion mayor
y esa deflexion haria que la deflexion en el pafio central aumente. Para los bordes se calcula su
momento de agrietamiento. Para el calculo de la inercia no se considera ningun acero, por

cuestiones practicas. Los momentos de servicio en los cuatro lados son:

Se observa que los momentos de servicio siguen siendo menores al momento de agrietamiento;
por lo tanto, para los calculos se usa la seccion sin agrietar. Cabe afiadir, que los resultados de las
deflexiones del SAP2000, no se multiplican por ningun factor ya que el programa utiliza la seccion

sin agrietar.

El porcentaje de carga viva que se usa para hallar la deflexion diferida sera del 30% (Libro de
Apuntes del Curso de Concreto Armado I- Ottazzi). Primero se calcula el factor AA, segun la
ecuacion 4.5.3. Para calcular el factor &, el cual depende del tiempo para cargas sostenidas, se toma

un tiempo de 5 anos o mas (Imagen 4.1).
éviva = 0.01cm

dsostenida(muerta + 30%viva) = 0.04cm

=212 ) s6x 107
= ——e T . X
P =100 x 20
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2

1+50x2.56x%x1073

AA

ddiferida = 0.04 X 1.77 = 0.07cm
étotal = 0.01 + 0.07 = 0.08cm

La Norma E.060 establece un limite en funcion de la longitud, para este calculo se usa la longitud

menor.

373
olim 280 0.77cm = 0.08¢cm - ok

El disefio final de la losa maciza se presenta en la Imagen 5.8

— VFT-U7 T.20x.607
AN
1.00 100 NI
(Sum/ L ) o N
208mm@0.25m(Sup/ S
(@0-5mlinf.] S
NN &
AU NOUONVNN NN AN s
S 100 S
:>_<' # 2
< 208mm@0.25m{Supd N
~ =]
g 8
a 5]
& = T
s Sie 3
S
= S
TN 8
o 82
& I— I
= | VPT-11 [ 20x.50]
.50 | _
#* A | F3
@378 (Sup. ) i Y o
I | I S =1
l = =

IMAGEN 5.8: DISENO DE LA LOSA MACIZA.
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CAPITULO 6 DISENO DE VIGAS
El disefio de las vigas se realiza con la envolvente proveniente del programa ETABS. Las cargas
que se utilizaron son las que se explicaron en el acapite de solicitaciones utilizadas. En este capitulo

se detallan a manera de ejemplo, el disefio de las vigas del Eje 6 y Eje D mostradas en la Imagen

6.1.

PL-02 PL-02

§ H
EJED
EIE6 il d

I e o s e s e et s o s e o -
I c-o1 .!. coz | ot |
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IMAGEN 6.1: VIGAS A DISENAR.

EJEMPLO DE DISENO DE LA VIGA DEL EJE 6

La envolvente de la viga del EJE 6 (25 X 55) se puede mostrar en la Imagen 6.2.

IMAGEN 6.2: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES DE LA VIGA A DISENAR.

Se puede observar que en el Diagrama de Momentos Flectores, la influencia que tiene el sismo no

es significativa. Cabe afadir que cuando se realizé el modelo se tuvo en cuenta el “asentamiento
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de columnas” producida por el proceso constructivo que no lo realiza correctamente el ETABS en

algunas circunstancias.
Se hace el disefio por flexion por lo que se tiene lo siguiente:
ACERO MAXIMO Y MINIMO

pmax = 0.75pbalanceada

_075+119+210+085 _
pmax = 1000 -

Seglin ecuacion 4.3.10.:
As méax = 0.01593 * 46 = 25 = 18.32cm?
Seglin ecuacion 4.3.6.:

0.7 *xv210 * 25 x 46
1 = = 2
As min = 2200 2.76cm

ACERO CORRIDO Y BASTONES

Con la Imagen 6.2 y la ecuacion 4.3.5 se puede obtener el disefio por flexion para la viga, el cual

se puede observar en la Tabla 6.1.

TABLA 6.1: DISENO POR FLEXION DE LA VIGA.

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4
M-(tn.m) -23.80 | -13.37 -7.19 | -7.17 -13.66 | -25.00
M+(tn.m) 19.15 4.39 4.5 21.68
As-(cm?) 16.42 | 7.80 42 |4.03 7.99 | 17.52
As+(cm?) 11.64 2.43 2.49 13.44
ACERO CORRIDO
POSITIVO Y 2p3/4” 2¢3/4” 2¢3/4” 2p3/4”
NEGATIVO
BASTONES (-) 4¢93/4” - 493/4”
BASTONES (+) 2¢ 3/4” - - 3¢ 3/4”

Nota: No se estd colocando bastones positivos y negativos para los casos que el acero corrido sea

suficiente para tomar los momentos.



CORTE DE ACERO

Para el tramo 1 central se tendra los cortes de aceros dados por la Imagen 6.3.

IMAGEN 6.3: CORTE DE ACERO PARA EL PRIMER TRAMO CENTRAL.

PMn(203/4") = 9.95tn.m

L(Mmax) = 2.88m

L1(M =9.95tn.m) = 1.07m

lt1 =2.88—-1.07 =1.81m

lc1 =1.81+0.49 = 2.3 = 2.50m vs0.90m(longitud de desarrollo para §3/4")
L2(M = 9.95tn.m) = 3.50m

[t2 =3.50 —2.88 = 0.62m

lc2=0.624+049 =1.11m vs 0.9m

Finalmente se tienen los cortes de acero para el tramo central, presentados en la Imagen 6.4.

IMAGEN 6.4: CORTE DE ACERO PARA EL TRAMO CENTRAL DEL PRIMER TRAMO.

56



57

El corte de acero para los bastones negativos del primer tramo se puede apreciar en la Imagen 6.5

IMAGEN 6.5: CORTE DE ACERO NEGATIVO PARA EL PRIMER TRAMO.

PMn(203/4") = 9.95tn.m

It1(M = 9.95tn.m) = 0.30m

lc1 =0.30 + 0.49 = 0.79m vs 0.9m = 0.9m(longitud de desarrollo para @3/4")
DISENO POR FUERZA CORTANTE

El diagrama de fuerzas cortantes a “d” de la cara esta dada por la Imagen 6.6.

IMAGEN 6.6: DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE DE LA VIGA A DISENAR.

Para el valor del Vu se considera el mas desfavorable, es decir el valor mas alto. Usando las

ecuaciones 4.4.1.,4.4.3. y 4.4.4. se obtiene el disefio por fuerza cortante dado por la Tabla 6.2.

TABLA 6.2:DISENO POR FUERZA CORTANTE DE LA VIGA.

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4
Vu(tn) 16.85 8.43 7.50 16.95
oVc(tn) 7.51 7.51 7.51 7.51
Vmax(tn) 35.00 35.00 35.00 35.00
(Vmax>Vu? | SI SI SI SI
Caso Vu>gVe Vu>gVe Vu=gVce Vu>gVe
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oVs(tn) 9.34 X — 9.44
S(cm) 24.96=25 R 24.70=25
Vs lim(tn) 18.33 1833 | <o 18.33
Smax(cm) | 2320 2320 68.16<65 2320

Para el Tramo 1 se tiene un primer espaciamiento(S) de 25c¢m, pero como el S maximo es 20cm,
el espaciamiento elegido debe ser 20cm hasta que Vu =gVc; luego el segundo espaciamiento es
por estribos minimos (gVc>Vu>@gVc/2) y finalmente, el espaciamiento en la zona central del tramo

es por montaje. Cabe afiadir que el primer estribo que se coloca es a Scm.
[(Vu=0Vc) =3.04m
namero de estribos cada 20cm = 15

Como con los estribos cada 20 cm ya se completa la longitud de cara a cara de la viga, por lo que

el disefio por cortante para esa viga termina ahi.

Para el Tramo 2 se tiene un espaciamiento de 20cm hasta que Vu=¢Vc, calculando los demas

espaciamientos se tiene:
[(Vu=0Vc) =1.85m
namero de estribos cada 20cm =9

Para calcular el espaciamiento para estribos minimos(eVc>Vu>gVc/2) y el espaciamiento para los

estribos de montaje (Vu<eVc/2), se usan las ecuaciones 4.4.6. y 4.4.7. y se tiene:
S estribos min = 68.16 = 65cm
S estribos de montaje = 40cm (Apuntes del Curso Concreto Armado I — Ottazzi)

Se puede observar que de ambas distancias la menor es 40cm asi que se toma el espaciamiento de

40cm cuando Vu<gVc.

Como la viga a disefar absorbe fuerzas sismicas es necesario aplicar el Acapite 4.9, el cual se
explicéd en el marco tedrico. Como el peralte para los 4 tramos son los mismos, la distribucion que

se halla es la misma para todos. Calculando se tiene:

Para la Zona de Confinamiento:
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longitud de confinamiento = 2 X 55 = 110cm

Espaciamiento de estribos en la zona de confinamiento es el menor de:
d
S = 72 15¢cm = 15cm

S =10db = 25.4 = 25cm

S =24xde=2287 =20cm

S =30cm

Para la Zona Central:

S=05%46 =23 = 20cm

Calculando la distribucion de los estribos se tiene:
1. ¢3/8”: 1@0.05m; 7@0.15m; Rsto@0.20m.

Esta distribucion es la mas desfavorable que la distribucion por el disefio por fuerza cortante; por

ello, es la distribucion final.
DISENO POR CAPACIDAD

Como se menciond en el marco tedrico, se tienen dos casos para poder hallar la cortante por
capacidad, en la que la diferencia es por la direccion del sismo como se puede observar en la
Imagen 6.7, donde el MA y MB son los momentos nominales de la seccion de los extremos de la

viga.

IMAGEN 6.7: CASOS PARA HALLAR LA CORTANTE POR CAPACIDAD.

Usando la ecuacion 4.3.4. se puede obtener la Tabla 6.3.



TABLA 6.3: DISENO POR CAPACIDAD.
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TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4

CASO1 | CASO2 | CASO1 | CASO2 | CASO1 |CASO2|CASO 1 |CASO?2
Ma(tn.m) 0 0 9.95 26.40 9.95 9.95 9.95 26.40
Mp(tn.m) 26.40 9.95 9.95 9.95 26.40 9.95 0 0
V1=Vu(1.4D+1.7L)(tn) 16.7 6.02 5.46 17.37
L(m) 5.9 4.55 5.1 6.35
V=(MA+MB)/L+V1 21.17 | 1839 1039 | 14.00 1259 | 936 1894 | 21.53
Vméx:(0.9D+2.5S)
(125(D+1)+2.55) 19.1 11.98 11.05 18.68
Vuf(tn)=min(V,Vmax) 19.1 10.39 9.36 18.68
Vu del analisis(tn) 16.85 8.43 7.05 16.95
Nuevo Vu(tn) 19.1 10.39 9.36 18.68
Nuevo S(cm) 20 30 30 20
Vmiéx(tn) 36.83 36.83 36.83 36.83
,Vmax>Nuevo Vu? SI SI SI SI

Segun la Tabla 6.3, se puede observar que la nueva cortante es dada por la amplificacion de 2.5

del sismo. Como los estribos por confinamiento gobiernan, es necesario calcular los estribos fuera

de la zona de confinamiento. Se procede a verificar los requerimientos del Acapite 4.9 para el

primer y segundo tramo mostrados en la Imagen 6.8 y 6.9.

Mn(2¢3/4”)=11.06tn.m

Mn(6¢3/4")=24.46tn.m

Mn(2¢$3/4”)=11.06tn.m

IMAGEN 6.8: REQUERIMIENTOS DEL CAPITULO 21 PARA EL PRIMER TRAMO.

Para el Tramo 2 se tiene:

Mn(6$3/4”)=24.46tn.m

Mn(2¢$3/4”)=11.06tn.m

Mn(2¢$3/4”)=11.06tn.m

Mn(2$3/4”)=11.06tn.m

IMAGEN 6.9: REQUERIMIENTOS DEL CAPITULO 21 PARA EL SEGUNDO TRAMO.
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FISURACION

Se realiza para el tramo de viga que tenga la mayor fibra en traccion para cargas de servicio , la

cual se puede obtener de la Imagen 6.10.

DMF (tnm) -16.27 -17.33
-6.67 -6.87

12.97 14.73

IMAGEN 6.10: DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR BAJO CARGAS DE SERVICIO.

Se puede apreciar que, en el diagrama de momentos flectores, el mayor momento es de -17. 33tn.m.

Por lo que se tiene:

Diametro:

03/47°=1.905cm

Recubrimiento = 4cm

@ : barra de 3/4"

Astotal = 2.84 X 6 = 17.04cm?

Hallando el centroide del acero en traccion se tiene:

7 8.52 x5.95+8.52 x 7.86 691
= 17.04 = oJaem

Usando las ecuaciones 5.5.4., 5.5.5. y 5.5.6. se tiene:
Numero de barras:
Nbarras = 6 barras

Espesor del recubrimiento (dc):

1.905
dc =4+ 1+T= 5.95cm

Area efectiva del concreto en traccion (Act):
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_ 2X6.91%25

Act = c = 57.58cm?

Esfuerzo en el acero(fs):

_17.33x10°
5= 17.04 x 0.9 x 48.09

= 2349.80 kg /cm?

Parametro Z:

Z = 2349.80 x V/5.95 x 57.58 = 16442.22kg/cm

El pardmetro Z cumple con la norma, es decir es menor a 26000kg/cm. Como se quiere tener una
idea del tamafo de la fisura generada se usa la formula segun Gergely-Lutz, por lo que se tiene:

¢ para cargas de servicio = 11.85m

_ 55-11.85
"~ 48.09 — 11.85

=1.19

Prediccion del ancho de grieta(m):
w=11x119 x 16442.22 X 107> = 0.22mm

El valor de 0.22mm es el ancho maximo de las grietas en la cara de traccion por flexion. Ademas,
ese valor cumple con el valor que establece el ACI y la Norma E.060 para la exposicion interior,

el cual es 0.4mm.

Imagen 6.11:disefio final de la viga del eje 6.



EJEMPLO DE DISENO PARA LA VIGA DEL EJE D

La envolvente de la Viga del eje D esta dada por la Imagen 6.12.

DMF (tn.m): 26.4
36.26
IMAGEN 6.12: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES.
Segun ecuacion 4.3.10.:
0.75 % 1.19 * 210 = 0.85
pmax = = 0.01593

1000

As max = 0.01593 % 51 * 40 = 32.50cm?

Segun ecuacion 4.3.6.:

0.7 xv210 * 40 * 51

As min = = 4.9cm?

4200

ACERO CORRIDO Y BASTONES

Segutin la ecuacidn 4.3.5. se puede obtener el disefio por flexion dada en la Tabla 6.4.

TABLA 6.4: DISENO POR FLEXION DE LA VIGA.

MOMENTO MOMENTO
POSITIVO NEGATIVO
M(tn.m) 36.26 26.4
As(cm?) 21.46 15.0
ACERO CORRIDO POSITIVO Y NEGATIVO 693/4” 693/4”
BASTON 20347 | e
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Se puede observar que se ha colocado como acero corrido 6¢3/4”, esto es para que en el analisis

de deflexiones, la deflexién cumpla con lo que establece la norma, lo cual se analizard mas

adelante.
CORTE DE ACERO

Para el corte de acero del primer central se tiene la Imagen 6.13.
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‘ 63/4”
‘ 6¢3/4” 243/4”

A
v
A
v

Icl Ic2

IMAGEN 6.13: CORTE DE ACERO PARA EL TRAMO CENTRAL.

OMn(603/4") = 29.62 tn.m

longitud M max = 2.93m

Paralcl:

longitud @Mn(603/4") = 1.39m

lcl1 =(2.93 -1.39) + 0.51 = 2.05vs0.9 - 2.05m
Para lc2:

longitud @Mn(603/4") = 3.82m

lc2 =(3.82—-2.93) + 0.51 = 1.4v50.9 -~ 1.4m

Cabe afiadir que el corte de todas las barras se ha comparado con la longitud de anclaje para barras

superiores, ya que es el caso mas desfavorable y es mas conservador.
DISENO POR FUERZA CORTANTE

Para el valor del Vu se usa el mas desfavorable, es decir el mas alto. Cabe recalcar que el Vu es a

DFC (tn): _

21.75

“d” de la cara.

IMAGEN 6.14: DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES DE LA VIGA.

Usando las ecuaciones 4.4.1., 4.4.3. y 4.4.4. se obtiene el diseno por fuerza cortante, mostrado en

la Tabla 6.5.
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TABLA 6.5: DISENO POR FUERZA CORTANTE.

Vu(tn) 21.75
oVc(tn) 13.32
Vmax(tn) 62.08
(Vmax>vVu? | SI

Caso Vu> oVe
oVs(tn) 8.43
S(cm) 30.66=30

Vs lim(tn) 32.52
Smax(cm) 25.5=25

Como el S es mayor al espaciamiento maximo, los estribos estan espaciados cada 25cm hasta que
Vu=pVc, para saber la cantidad de estribos es necesario calcular la longitud més desfavorable hasta

que Vu=gVc. Cabe recalcar que el primer estribo serd a Scm.
[(Vu=0Vc) =2.28m

] ] 2.28 — 0.05
cantidad de estribos = o2 =892=9

Para calcular el espaciamiento para estribos minimos(eVc>Vu>agVc/2) y el espaciamiento para los

estribos de montaje (Vu<eVc/2), se usan las ecuaciones 4.4.6. y 4.4.7. y se tiene:
S estribos min = 42.6 = 40cm
S estribos de montaje = 40cm (Libro de Concreto Armado — Ottazzi)

Como la viga a disefiar absorbe fuerzas sismicas es necesario realizar lo descrito en el Acapite 4.9;

por lo que se tiene, para la Zona de Confinamiento lo siguiente:
longitud de confinamiento = 2 X 60 = 120cm

Sz%z 15cm = 15cm ™~
S =10db = 19.05 = 15cm

> Se elige el menor: 15cm
S =24Xde=2287=20cm

S =30cm
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Para la Zona Central:

S =0.5x%x51=255~=25cm

Calculando la distribucion de los estribos se tiene:
177 63/8”: 1@0.05m; 8@0.15m; Rsto@0.25m.

Esta distribucion es la mas desfavorable que la distribucion por el disefio de fuerza cortante; por

ello, es la distribucion final.

DISENO POR CAPACIDAD

Usando la ecuacion 4.3.4. se puede obtener el disefio por capacidad mostrado en la Tabla 6.6.

TABLA 6.6:DISENO POR CAPACIDAD.

CASO 1 CASO 2
Ma(tn.m) 0 0
Mg(tn.m) 3291 3291
V1=Vu(1.4D+1.7L)(tn) 28.1
L(m) 7.15
V=(Ma+Mg)/L+V1 32.7 32.7
V max de: 0.9D+2.5S / 1.25(D+L)+2.5S 24.21
Vuf(tn)= min(V,V méx) 24.21
Vu disefio(tn) 21.75
Nuevo Vu de disefio(tn) 24.21
S(cm) 17.5
VMaix (tn) 65.33
( VMax(tn)>Nuevo Vu? SI

Segtin la Tabla 6.6 se puede observar que el tramo 1 cumple con el disefio de capacidad; se procede

a verificar lo que el Acapite 4.9 establece.

Mn-(6¢$3/4”)=32.91tn.m
Mn-(6¢3/4”)=32.91tn.m

«

Cumple: Mn+>Mn-/3 Mn+(8d3/4")=42.29tn.m

~

N Mn+> (Mnméx de ambas caras del nudo)*1/4
Mn+(6¢$3/4”)=32.91tn.m

Mn-> (Mnmax de ambas caras del nudo)*1/4

IMAGEN 6.15: REQUERIMIENTOS DEL CAPITULO 21.
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Para analizar las fisuras que se producen, es necesario escoger el mayor momento para cargas de
servicio el cual se puede observar en la Imagen 6.16. Como esta viga es simplemente apoyada, es
claro que las mayores fisuras se originan aproximadamente al centro de la viga ya que ahi se

producen los mayores momentos. Calculando el diagrama de momentos flectores, se tiene:

DMF (tn.m): 16.50

22.66

IMAGEN 6.16: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES BAJO CARGAS DE SERVICIO.

Observando la seccidn se tiene:

Diametros: Recubrimiento=4cm

$3/47=1.9cm O : didmetro de 3/4”

—~
—

oo
oo
(oXo)
oo

Astotal = 2.84 x 8 = 22.72cm?

Hallando el centroide del acero en traccion se tiene:

o _1136x595+1136x7.85 _
= 22.72 - ouem

Usando las ecuaciones 4.5.4., 4.5.5 y 4.5.6. se tiene:
Numero de barras:
Nbarras = 8 barras

Espesor del recubrimiento (dc):

1.90
dc =4+ 1+T: 5.95cm

Area efectiva del concreto en traccion (Act):

2 X6.90 x 40
Act = — 5 - 69cm?
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Esfuerzo en el acero(fs):

B 22.66 x 10°
~22.72x 0.9 x (60 — 6.90)

fs = 2086.96 kg /cm?

Parametro Z:

Z = 2086.96 x V5.95 x 69 = 15510.88 kg/cm
El pardmetro Z cumple con la norma, es decir es menor a 26000kg/cm.

Como se quiere tener una idea del tamafio de la fisura generada se halla segiin Gergely-Lutz, por
lo que se tiene:

¢ para cargas de servicio = 17.20cm

_ 60—17.20
"~ 53.10 —17.20

=1.19

Prediccion del ancho de grieta(m):
w=1.1x1.19 X 15510.88 x 1075 = 0.20mm

El valor de 0.19mm es el ancho maximo de las grietas en la cara de traccion por flexion. Ademas,
ese valor cumple con el valor que establece el ACI y la Norma E.060 para la exposicion interior,

el cual es 0.4mm.

DEFLEXIONES

Para poder calcular la deflexion se tiene que saber si la seccion se encuentra fisurada o no.
Utilizando las ecuaciones 4.3.8. y 4.3.9., se tiene lo siguiente:

Para la seccion transformada, para cuestiones practicas no se toma en cuenta el acero ya que el

programa ETABS no toma en cuenta el acero al calcular las deflexiones.

¢ =30cm

- Itr = 720000cm*
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M, servicio = 22.66tn.m

M., % (60 — 30
2210 = =X 72(0000 ) M,, = 695586.08kg.cm = 6.96tn.m

Como el momento de servicio es mayor al momento de agrietamiento, la seccién bajo cargas de

servicio se encuentra fisurada.

El programa que se uso para el modelamiento (ETABS), el calculo de las deflexiones las realiza
con la seccion bruta sin acero; por ello, se halla una relacion entre la inercia bruta y la fisurada
para poder calcular las deflexiones instantanea y diferida con el programa. Para calcular esa

relacion primero se halla la inercia efectiva.
INERCIA EFECTIVA

Como ya se explicod en el marco tedrico, la inercia efectiva depende de las condiciones de apoyo,
como la viga que se analiza es simplemente apoyada en uno de los extremos y monolitico con la
columna en el otro, la inercia efectiva es dos veces la inercia calculada para la seccion central mas
la inercia en el extremo monolitico con la columna, dividido entre 3. Para el calculo de la inercia

agrietada positiva se consider6 el aporte del ancho efectivo de la losa de S5em de aligerado.
I..en el centro = 650392cm*

I..en el extremo monolitico con la columna = 253098.11cm*

2 X 650392 + 253098.11

lefec = 3 = 517960.70cm*
fact ( Iy ) 720000 _
actor = =
cr efectivo 517960.70
Las deflexiones que se usan para el calculo de las deflexiones inmediatas y diferidas son las
siguientes:
Segun el ETABS:

dcarga muerta = 0.11 + 0.12 + 0.13 + 0.03 = 0.39cm
dcarga viva = 0.09cm

A continuacion, se procede a calcular la deflexion inmediata que es la deflexion segiin el ETABS

multiplicado por la relacion de inercias.



Deflexion inmediata:

dcarga muerta = 0.39 X 1.39 = 0.54cm

écarga viva = 0.09 X 1.39 = 0.12cm

dinmediata = §carga muerta + Scarga viva = 0.66cm

Para la deflexion sostenida se utilizan la carga muerta y una porcion de la carga viva que se preveé

actuard permanentemente, para este analisis se tomara el 30%(Libro de Apuntes del Curso de

Concreto Armado I- Ottazzi)

6carga muerta + 30%carga viva = 0.54 + 0.12 X 0.3 = 0.57cm

no susceptibles de sufrir dafios debida
a deflexiones grandes.

debida a cualquier carga
viva adicional}t

Tipo de elemento Deflexion considerada lene_ge
deflexion
Techos planos que no soporten ni
estén ligados a elementos no Deflexion inmediata debida £/180%
estructurales susceptibles de sufrnr a la carga viva
dafios debido a deflexiones grandes
Pisos que no soporten ni estén ligados
a elementos no estructurales Deflexion inmediata debida /360
susceptibles de sufnr dafios debido a a la carga viva :
deflexiones grandes.
Pisos o techos que soporten o estén La parte de la deflexion
ligados a elementos no estructurales total que ocurre después £/480%
susceptibles de sufnr dafios debido a de la unién de los !
| deflexiones grandes, elementos no estructurales|
(la suma de la deflexién a
Pisos o techos que soporten o estén largo plazo debida a todas
ligados a elementos no estructurales las cargas permanentes, y 4
la deflexion inmediata £/2408

IMAGEN 6.17: LIMITES DE DEFLEXION PARA VIGAS.

Deflexion diferida:

Para calcular esta deflexion, primero se calcula el factor AA, segtn la ecuacion 4.5.3., para calcular

el factor &, el cual depende del tiempo para cargas sostenidas, se toma un tiempo de 5 afios o mas

(Imagen 4.1).

,  6x2.84

P = 5400

2
AA

=71x1073

=147

T 1+50x7.1x10-3

ddiferida = 0.57 x 1.47 = 0.83cm

dtotal = 0.83 + 0.66 =~ 1.4cm

La norma establece un limite para la condicion de la viga analizar, la cual es:




Olimite = ~ 1.4cm

480

Se puede observar que cumple con la norma.

El disefio final de la viga se puede observar en la Imagen 6.18.
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E#3/4

N
‘\ —

IMAGEN 6.18: DISENO FINAL DE LA VIGA DEL EJE D.
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CAPITULO 7 DISENO DE COLUMNAS

La columna a disefiar se puede observar en la Imagen 7.1.

ZdEm

_____

IMAGEN 7.1: COLUMNA A DISENAR.

EJEMPLO DE DISENO PARA LA COLUMNA C-05(45x45)

Se sabe que la cuantia puede ir desde 1% hasta 6%, pero para que la columna sea econdémica se

recomienda un rango de 1% a 3%.

Hallando el acero minimo se tiene:

= S—OOI

As = 0.01 X 45 X 45 = 20.25cm?

Para satisfacer el area de acero requerida se usa 8 barras de 3/4” con lo que se tiene un area de
22.72cm? con una cuantia de 1.12%. A continuacion, se obtienen las solicitaciones en las
columnas, cabe afiadir que para el disefio de columnas no se toma en cuenta la envolvente, esto es
porque la envolvente da la mayor carga axial y el mayor momento y puede ocurrir que para el

mayor momento se tenga una carga axial pequefia o viceversa lo cual ocasiona una ubicacion

erronea de las combinaciones en la curva de interaccion.

El metrado de cargas y las combinaciones de las solicitaciones para la columna a disefar se

observan en la Tabla 7.1y 7.2.



TABLA 7.1: METRADO DE CARGAS PARA LA COLUMNA C-05(45x45).
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TABLA 7.2: COMBINACIONES DE LAS SOLICITACIONES PARA LA COLUMNA C-05(45x45).

VIGAS LOSAS TABIQUE | COLUMNA TOTAL
CM(tn) |CV(tn) |CM(tn) |CV(tn)| CM(tn) | CM(tn) | CM (tn)| CV (tn)

AZOTEA 3.56 024 | 761 1.83 0 0 11.17 | 2.07
PISO 5 3.56 048 | 825 | 3.89 1.66 131 1478 | 437
PISO 4 3.56 048 | 825 | 3.89 1.66 131 1478 | 437
PISO 3 3.56 048 | 825 | 3.89 1.66 131 1478 | 437
PISO 2 3.56 048 | 825 | 3.89 1.66 131 1478 | 437
PISO 1 3.56 048 | 825 | 3.89 1.66 131 1478 | 437
BASE 0 0 0 0 0 1.99 1.99 0
TOTAL 87.06 | 23.92

COMBINACIONES Pu(tn) | Mux(tn.m) | Muy(tn.m) Vu(tn)
1.4D+1.7L 162.55 -2.52 0.56 -1.67
1.25(D+L)+Sxmax 136.87 -1.55 3.14 1.22
1.25(D+L)+Sxmin 140.58 -1.99 -2.35 -1.47
1.25(D+L)+Symax 137.91 -1.15 0.90 -1.07
1.25(D+L)+Symin 139.54 -2.40 -0.11 -1.56
0.9D+Sxmax 76.50 -0.98 2.97 1.09
0.9D+Sxmin 80.21 -1.30 -2.47 -0.96
0.9D+Symax 77.54 0.73 -0.57 -0.64
0.9D+Symin 79.16 -1.71 -0.23 -1.05

Todas las combinaciones de las solicitaciones de la columna, se colocan en el diagrama de

interaccion (Imagen 7.2), como la columna es un cuadrado la curva de interaccién para un Mx o

un My serd la misma, por lo que se analiza una sola vez.

-30

30%Pn(ton)

-200

30

dMn(ton.m)

IMAGEN 7.2:DIAGRAMA DE INTERACCION DE LA COLUMNA C-05(45x45).
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Se puede observar que las solicitaciones de las combinaciones caen dentro del diagrama de

interaccion.
ANALISIS POR FUERZA CORTANTE

Para este andlisis se toma en cuenta las cortantes mas desfavorables de la Tabla 7.3. para cada

combinacion de carga.

TABLA 7.3: FUERZAS CORTANTES PARA LAS DIFERENTES COMBINACIONES DE LA COLUMNA C-05(45x45).

COMBINACIONES | vy(tn)

1.4D+1.7L -1.67
1.25(D+L)+Sxmax | 1.22
1.25(D+L)+Sxmin | -1.47
1.25(D+L)+Syméax | -1.07
1.25(D+L)+Symin | -1.56

0.9D+Sxmax 1.09
0.9D+Sxmin -0.96
0.9D+Symax -0.64
0.9D+Symin -1.05

Para continuar con el andlisis por corte se usan las ecuaciones 4.4.2, 4.4.3 y 4.4.4 las cuales se

pueden observar en la Tabla 7.4.

TABLA 7.4: CALCULO DE LA COLUMNA C-05(45x45).

Vu(tn) | Pu(tn) | Vc(tn)
1.4D+1.7L 1.67 162.55 | 21.2
1.25(D+L)+Sxmax 1.22 136.87 | 20.0
1.25(D+L)+Sxmin 1.47 140.58 | 20.2
1.25(D+L)+Symax 1.07 137.91 | 20.0
1.25(D+L)+Symin 1.56 139.54 | 20.1

0.9D+Sxmax 1.09 76.50 17.1
0.9D+Sxmin 0.96 80.21 17.3
0.9D+Symax 0.64 77.54 17.2
0.9D+Symin 1.05 79.16 17.2

Se halla el espaciamiento por pandeo (Acapite 4.3), con ello se obtiene lo siguiente:



S< 48de (diametro del estribo) =45cm

S< 16db (didmetro de las barras verticales) =30.48cm |

S< menor dimensidn de la columna =40cm

S<30cm (recomendacion del Ingeniero Ottazzi)

__ Escoger el menor

Como se tiene que escoger el espaciamiento mas desfavorable, este es de 30cm.

ANALISIS POR CAPACIDAD

Debido a que la columna estd sometida a sismo, se tiene que realizar el analisis por capacidad, en
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este andlisis se halla una nueva cortante y se tiene que cumplir que esta cortante sea menor a la

cortante de disefio Vu (Tabla 7.5), en caso que no sea asi la nueva cortante esta dada por el menor

valor del Acépite 4.9.La cortante proveniente de los momentos nominales de la seccion se halla

rotulando los extremos de la columnas y el momento nominal se halla con el diagrama de

interaccion.

TABLA 7.5: ANALISIS POR CAPACIDAD DE LA COLUMNA C-05(45x45).

Analisis h(m) 2.8
COMBINACIONES | Pu(tn) | Mu(tnm) | ¢ | Mn(tnm) | ¥ (?r‘f)eva Dﬁi‘pﬁgg d‘:)eirsll;go d\;segf)
1.4D+1.7L 162.55 | -2.52 07 | 2897 20.69 1.67
1.25(D+L)+Sxméax | 136.87 3.14 0.7 | 30.84 22.03 1.22
125(D+L)+Sxmin | 140.58 | -2.35 0.7 30.6 21.86 1.47
125(D+L)+Symax | 13791 |  -1.15 07 | 30.78 21.98 1.07
125(D+L)+Symin | 139.54 2.4 0.7 | 3067 21.91 3.6 1.56
0.9D+Sxméx 76.5 2.97 0.85 | 28.58 20.41 1.09
0.9D+Sxmin 80.21 247 | 085 | 2857 20.41 0.96
0.9D+Syméx 77.54 0.73 0.85 | 28.58 20.41 0.64
0.9D+Symin 79.16 171 085 | 28.57 20.41 1.05

Como se puede observar en la Tabla 7.5 la cortante de disefio es menor al menor entre la cortante

del sismo amplificado en 2.5 y la cortante amplificada del diagrama de interaccion (Vu nueva);

por ello, la nueva cortante de disefio es 3.6tn, pero esta sigue siendo menor al eVc, por lo que los

estribos minimos seran dados por el pandeo (espaciamiento cada 30cm). También se puede

observar que a partir de la carga axial 76.5tn en adelante se considera el factor de reduccion de
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0.85, esto es debido a que los phis estaban en un rango de 0.79 a 0.9 para los axiales mencionados,

por lo que se toma un factor de 0.85 el cual es para compresion y flexocompresion.

TABLA 7.6: PUNTOS DE LA CURVA DE INTERACCION DE LA COLUMNA C-05(45x45).

con phi con phi con phi sin phi
Point P(tn) M2(tn-m) M3(tn-m) P(tn) o]
1 259.29 0 0.00 370.41 0.70
2 259.29 0 9.11 370.41 0.70
3 235.83 0 13.97 336.90 0.70
4 198.08 0 17.84 282.97 0.70
5 156.56 0 20.69 223.66 0.70
6 109.11 0 22.86 155.88 0.70
7 89.30 0 24.27 113.54 0.79
8 54.00 0 24.33 60.00 0.90
9 12.15 0 18.83 13.50 0.90
10 -49.58 0 8.67 -55.09 0.90
11 -95.43 0 0.00 -106.03 0.90

Zona de
transicion=0.85

Como la columna estd sometida a sismo; es necesario hallar el espaciamiento de los estribos segun

el Acapite 4.9.

So(espaciamiento en la zona de confinamiento):
e 8 veces el diametro de la barra=15.24cm

e Dimension menor de la columna/2=22.5cm

e 10cm

Lo(longitud de confinamiento):

e Luzlibre/6=65cm

e Dimension mayor de la columna=45cm

e 50cm
En el nudo:
o AvxXfy
(] Smax O.ZX\/ﬁXbW 45.73¢cm
o Smin—fY 37 87¢m
3.5xXbw

e 15cm

Escoger el menor 10cm

= Escoger el mayor 65cm

Escoger el menor 15cm



Fuera de la zona de confinamiento:

e Espaciamiento por pandeo=30cm —,
e d/2=39/2=19.5=15cm

e 60cm

e Espaciamiento por corte=50cm

e 30cm

Por lo que se tendra: -

1.7 ©3/8":1@0.05m; 6@0.10m; Rsto@0.15m.

___ Elegir el menor 15cm

El disefio final de la columna es dado por la Imagen 7.3.

27

0.2

2.8

NET

Sapata

e e ®
. 5
® ) o

! o

Acero longitudinal: 8¢3/4”
1/ 0 3/8" 1@0.05m; 6@0.10m; Rsto@0.15m.

IMAGEN 7.3: DISENO FINAL LA COLUMNA C-05.
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CAPITULO 8 DISENO DE PLACAS
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La placa que se disefia (PL-04) se observa en la Imagen 8.1 y su seccion transversal en la Imagen

8.2.

/

PL-04

IMAGEN 8.1: PLACA A DISENAR.

4.20

20 ‘

IMAGEN 8.2: SECCION DE PLACA A DISENAR, MEDIDAS EN METROS.

Las solicitaciones en la placa son las mostradas en la Tabla 8.1.

TABLA 8.1: SOLICITACIONES EN LA BASE PARA LA PLACA PL-04.

Analisis
COMBINACIONES Pu(tn) Mu(tn.m) Vu(tn)
1.4D+1.7L -349.28 35.28 -9.55
0.9D+Sxméx -176.65 561.31 60.04
0.9D+Sxmin -198.12 -527.05 -70.21
0.9D+Symax -186.18 3247 -3.05
0.9D+Symin -188.59 1.79 -7.11
1.25(D+L)+Sxmax -292.01 574.32 56.85
1.25(D+L)+Sxmin -313.48 -514.03 -68.4
1.25(D+L)+Symax -301.54 45.48 -6.24
1.25(D+L)+Symin -303.96 14.80 -10.30
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ACERO POR TEMPERATURA

Para calcular la cantidad de acero necesaria, por motivos de facilidad en el calculo se toma por
metro. Como el espesor es igual a 20cm se usa dos capas de acero y el espaciamiento del acero
tanto horizontal como vertical es el mismo.

0.002 x 100 x 20
2

ph = 0.002 -» Ash = = 2cm? por metro — ¢3/8"@0.3m

0.0015 x 100 x 20
2

pv = 0.0015 - Ash = = 1.5cm? por metro - $3/8"@0.30m

DISENO POR FUERZA CORTANTE

Se calcula una nueva cuantia horizontal y vertical dependiendo de las solicitaciones de la Tabla
8.1 y de la resistencia de corte proporcionada por el concreto. Asimismo, se verifica si las fuerzas
cortantes provenientes del analisis son menores a la cortante maxima que puede soportar la
seccion. Cabe anadir que el tipo de muro que se tiene es esbelto, debido a que la relacion H/L>2,

por lo que la falla podria ser por flexion.

De la Tabla 8.1 se puede observar que la cortante méxima es 70.21tn. Usando las ecuaciones 4.4.1,

443,449,44.10y4.4.11 se tiene:
0 @Vc = 0.85 X Acw X 0.53 X /fc

@Vc = 0.85 X 0.2 x 0.8 X 420 x 0.53 x V210 = 43.87tn

@Vs =Vu—@Vc

@Vs = 70.21 — 43.87 = 26.34tn

@Vs = 0.85 X Acw X ph X fy

26.34 = 0.85 x 0.8 x 420 x 20 X ph X 4200 - ph = 0.0011 < 0.0025(nueva cuantia)
ph = 2.5cm? por metro » $3/8"@0.25m

O O O O o o

o

pv = 0.0025 + 0.5(2.5 — =) (ph — 0.0025) = 0.0025

0 pv = 0.0025 + 0.5 (2.5 - ’l‘—;") (0.0025 — 0.0025) > 0.0025 - pv = 0.0025
0 pv - 2.5cm? por metro - 03/8"@0.25m

0 @PVn =0.85 X 2.6 X \/Fx Acw

0 @Vn = 0.85 X 2.6 X V210 x 0.8 x 420 x 20 = 215.21¢n

Nueva cuantia:



80

0.71 x 2

_ 025 _
ph = 15552 = 00028

Nuevo oVs
@Vs = 0.85 x 0.8 x 420 x 20 x 0.0028 x 4200 = 68.13tn
@Vc + @QVs
=43.87 + 68.13 = 112tn
Se puede observar que gVn es menor a la cortante maxima que puede resistir la seccion. En caso
que el oVn hubiese sido mayor a la cortante méxima que puede resistir la seccion, la solucion es

agrandar la seccidon o aumentar la resistencia del concreto.

ANALISIS POR FLEXOCOMPRESION

En la seccion propuesta en la Imagen 8.3. se tienen nucleos conformados por 6 varillas de 5/8”.

IMAGEN 8.3: SECCION PROPUESTA DE LA PLACA PL-04.

Se tienen las siguientes cargas axiales del anélisis y momentos flectores del anélisis (Tabla 8.2.)

y el diagrama de interaccion en la Imagen 8.4.

TABLA 8.2: SOLICITACIONES DEL ANALISIS.

Analisis

COMBINACIONES Pu(tn) Mu(tn.m)
1.4D+1.7L -349.28 35.28
0.9D+Sxmax -176.65 561.31
0.9D+Sxmin -198.12 -527.05
0.9D+Symax -186.18 3247
0.9D+Symin -188.59 1.79
1.25(D+L)+Sxmax -292.01 574.32
1.25(D+L)+Sxmin -313.48 -514.03
1.25(D+L)+Symax -301.54 45.48
1.25(D+L)+Symin -303.96 14.80

IMAGEN 8.4: DIAGRAMA DE INTERACCION DE LA PL-04.



Se puede observar que todas las solicitaciones estan dentro del diagrama de interaccion.

ANALISIS POR CAPACIDAD
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El factor de reduccion sismica (R) esta constituida por la sobre resistencia y la ductilidad. Para este

analisis solo se toma el factor de reduccion de la demanda sismica por ductilidad. Por lo tanto, el

valor maximo del factor de amplificacion de la cortante es de R/2 igual a 2.7. El anélisis por

capacidad esté representado en la Tabla 8.3.

TABLA 8.3: ANALISIS POR CAPACIDAD DE LA PL-04.

R2 270
Analisis oVn(tn)=oVs+ gVc 112
Vu nueva(tn)

COMBINACIONES | Pu(tn) | Mu(tnm) | Vu(tn) | Mn(tn.m) Mn/Mu (Vu*Mn/Mu) °f1z::;“
1.4D+1.7L 34928 | 3529 2955 859.71 27 -25.80 SI
1.25(D+L)+Sxmax | 176.65 | 56131 | 60.04 647.74 12 69.29 SI
125(D+L)+Sxmin | 198.12 | 527.05 | -70.21 682.40 13 290.91 SI
1.25(D+L)+Symax | 186.18 | 32.47 3.05 663.12 2.7 -8.25 SI
125(D+L)+Symin | 188.60 | 1.79 711 667.02 27 -19.20 SI
0.9D+Sxmix 29202 | 57433 | 5685 795.79 14 78.78 SI
0.9D+Sxmin 31349 | 514.04 | -68.40 819.75 1.6 -109.44 SI
0.9D+Syméx 301.54 | 45.49 ~6.24 806.42 27 216,85 SI
0.9D+Symin 303.96 | 1480 | -10.30 809.12 27 2781 SI

NUCLEOS

Hallando el eje neutro se obtuvo el valor de 115cm. Utilizando la ecuacion 5.9.2. se tiene:

Im
c >

600 (%)

du: desplazamiento para el sismo de disefio en x.

420

600 (3735

—

0.005

- —6 > 0.005
: :
pero:s— =

=14m

Como el eje neutro es menor al factor no es necesario que la placa tenga confinamiento, el

espaciamiento de los estribos es igual al menor de:
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e 16 veces el ¢ longitudinal del nucleo:25cm

e 48 veces el ¢ estribo:45cm

e Menor dimension de la placa:20cm El menor s 20cm

e 25cm
Por lo tanto, se le coloca el confinamiento en los nticleos espaciados cada 20cm a lo largo de toda
su altura. Cabe anadir que el refuerzo horizontal del acero distribuido en el alma, debe de
desarrollar su longitud de anclaje en el nucleo confinado para que cuando el nucleo confinado
pierda el recubrimiento, la placa no disminuya su capacidad por corte. La distancia desde el borde

de la placa hasta el fin de la longitud de anclaje debe de ser como maximo 150mm.

El disefio final de la placa se puede observar en la Imagen 8.5.

o - —

\,

™
[ONYC)

IMAGEN 8.5: DISENO FINAL DE LA PL-04.

La siguiente placa a disefiar es el PL-07, el cual se puede observar en la Imagen 8.6 y sus

dimensiones en la Imagen 8.7.

] Jj ,,,,,,,,,, 77777777777 = ]
=] [R|— ==

7777777777777777777 E::::::::::: PL-O7

IMAGEN 8.6: PLACA A DISENAR.



9.25m

<] 7. ]

0.3m 2 0.25m

IMAGEN 8.7: SECCION DE LA PLACA A DISENAR.
Las solicitaciones en la base de la placa son las que se muestran en la Tabla 8.4.

TABLA 8.4: SOLICITACIONES EN LA BASE DE LA PLACA PL-07.

Analisis
COMBINACIONES Pu(tn) Mu2(tn.m) Mu3(tn.m) Vu2(tn) Vu3(tn)
1.4D+1.7L -443.91 -12.73 -83.36 -7.69 -4.74
0.9D+Sxmax -186.36 86.55 171.39 24.41 19.56
0.9D+Sxmin -312.46 -100.07 -228.74 -32.34 -24.82
0.9D+Symax -237.67 -1.03 1781.38 139.24 -0.52
0.9D+Symin -261.14 -12.49 -1838.73 -147.17 -4.74
1.25(D+L)+Sxmax -324.48 82.29 131.74 21.75 18.06
1.25(D+L)+Sxmin -450.59 -104.33 -268.39 -35.00 -26.32
1.25(D+L)+Symax -375.80 -5.29 1741.73 136.58 -2.02
1.25(D+L)+Symin -399.27 -16.75 -1878.38 -149.83 -6.24

ACERO POR TEMPERATURA
Se calcula el acero por metro para cada espesor.

Para el espesor de 30cm:

0.002 x 100 x 30
2

ph = 0.002 - Ash = = 3cm? por metro - 03/8"@0.20m

0.0015 x 100 x 30

pv = 0.0015 —» Ash = >

= 2.25cm? por metro - $3/8"@0.30m

Para el espesor de 25cm:

0.002 x 100 x 25
2

ph = 0.002 - Ash = = 2.5cm? por metro - $3/8"@0.25m

0.0015 x 100 x 25
2

pv = 0.0015 - Ash = = 1.875cm? por metro - ¢3/8"@0.35m

83
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DISENO POR FUERZA CORTANTE

Se calcula una nueva cuantia horizontal y vertical dependiendo de las solicitaciones de la Tabla
8.4 y de la resistencia de corte proporcionada por el concreto. Asimismo, se verifica si las fuerzas
cortantes provenientes del andlisis son menores a la cortante maxima que puede soportar la

seccion.

Como la seccion a disenar es compuesta se realiza el analisis tanto para el eje 2 como para el

3(Imagen 8.7). Para este caso no se toma en cuenta el aporte de las alas.
Usando las ecuaciones 5.4.1, 5.4.3,5.4.9,5.4.10 y 5.4.11 se tiene:

Para el Eje 2:

@Vc = 0.85 X 25 x 0.8 X 925 x 0.53 x v/210 = 120.77tn
De la Tabla 8.4 se puede observar que la cortante maxima es 149.83tn. Como el Vu es mayor al
oV es necesario hallar un oVs con lo que se tiene una nueva cuantia horizontal y vertical.
0 @Vs=149.83 —120.77 = 29.06tn
0 @Vs=0.85X%XAcw X ph X fy
0 29.06 x 103 = 0.85 x 25 x 0.8 X 925 X ph X 4200 — ph < 0.0025 — ph = 0.0025 —
¢3/8"@0.20m

o pv=0.0025+0.5 (2.5 — ’ll—::) (ph — 0.0025) —» pv = 0.0025 - @3/8"@0.20m

0 OVn=0.85X%X2.6X.fcXAcw

0 @Vn=0.85x 2.6 x V210 x 25 x 0.8 X 925 = 592.48tn
Hallando el ¢Vn

0 @Vs =187.57tn

0 @Vn=120.77 + 187.57 = 308.34tn

Para el Eje 3:

@Vc = 0.85 x 25 x 0.8 x 100 x 0.53 x V210 = 13.06tn

De la Tabla 8.4 se puede observar que la cortante maxima es 26.32tn pero como son dos secciones,
la fuerza cortante aproximadamente se dividira en dos, por lo que se tiene un valor aproximado de
13.16tn.

Para el espesor de 25cm.
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@Vs = 13.16 — 13.06 = 0.10tn
@Vs = 0.85 X Acw X ph X fy ; ph = 0.0025
0.1 X 10% = 0.85 X 25 X 0.8 X 925 X ph x 4200 - ph = 0.0025 - ¢3/8"@0.2m

hm
pv = 0.0025 + 0.5 (2.5 — m) (ph —0.0025) = 0.0025 - pv = 0.0025 - @3/8"@0.20m

@Vnmax = 0.85 X 2.6 X \/fc X Acw
@Vnmax = 0.85 X 2.6 X V210 X 25 x 0.8 X 100 = 64.05tn

Calculando el ¢$Vn
Nueva cuantia:
0.71x 2
__ 020 _
ph = 100 25 0.0028

Nuevo Vs
@Vs = 0.85 x 0.8 x 100 x 25 x 0.0028 x 4200 = 20.28tn
@Vn = 13.06 + 20.28 = 33.33tn = OVn < @Vn max

Para el espesor de 30cm.

acero horizontal = 93/8"@0.15m

acero vertical = §3/8"@0.15m
@Vn max = 76.86tn
QVn = 42.7tn - OVn < @Vn max
@Vn total = QVne—s5em + OVne—szoem = 33.33 +42.7 = 76.03tn

DISENO POR FLEXOCOMPRESION
Como la seccion no es simétrica se tiene que analizar para ambos ejes.

La seccion propuesta es la que se muestra en la Imagen 8.8.

IMAGEN 8.8:SECCION PROPUESTA PARA LA PL-07.



Para el eje 3:
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Se tienen las solicitaciones en la Tabla 8.5 y el diagrama de interaccion en la Imagen 8.9.

TABLA 8.5: SOLICITACIONES DEL ANALISIS.

COMBINACIONES Pu(tn) Mu(tn.m)
1.4D+1.7L 443.91 -83.36
1.25(D+L)+Sxméx 186.36 171.39
1.25(D+L)+Sxmin 312.46 -228.74
1.25(D+L)+Symax 237.67 1781.38
1.25(D+L)+Symin 261.14 -1838.73
0.9D+Sxmax 324.48 131.74
0.9D+Sxmin 450.59 -268.39
0.9D+Symax 375.80 1741.73
0.9D+Symin 399.27 -1878.38

Para el eje 2:

®Pn(tn)
3000

dMn(tn.m)
-8000 -3000 -500 2000 7000

-1000

IMAGEN 8.9: DIAGRAMA DE INTERACCION DE LA PL-07.

Se tienen las solicitaciones en la Tabla 8.6 y el diagrama de interaccion en la Imagen 8.10.

TABLA 8.6: SOLICITACIONES DEL ANALISIS.

COMBINACIONES Pu(tn) Mu(tn.m)
1.4D+1.7L 44391 -12.73
1.25(D+L)+Sxméx 186.36 86.55
1.25(D+L)+Sxmin 312.46 -100.07
1.25(D+L)+Symax 237.67 -1.03
1.25(D+L)+Symin 261.14 -12.49
0.9D+Sxméx 324.48 82.29
0.9D+Sxmin 450.59 -104.33
0.9D+Syméx 375.80 5.29
0.9D+Symin 399.27 -16.75

dMn(tn.m)

-400 400 600

IMAGEN 8.10: DIAGRAMA DE INTERACCION DE LA PL-07.

Se puede observar que para cada eje las solicitaciones caen dentro de la curva de interaccion.

ANALISIS POR CAPACIDAD

Para este andlisis, se tiene que amplificar la cortante de disefio por un factor igual a Mn/Mu y

asimismo este factor no puede superar el factor de reduccién(R); por ello, para dicho factor se
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toma el factor de reduccion de la demanda sismica por ductilidad mas no el de sobre resistencia.

Por lo tanto, el limite serd de R/2 igual a 2.7.

PARA EL EJE 2:

Para este eje, el disefio por capacidad se muestra en la Tabla 8.7.

TABLA 8.7: DISENO POR CAPACIDAD DE LA PL-07 PARA MOMENTOS ALREDEDOR DEL EJE 3.

R/2 2.70
Analisis oVn(tn) 308.34
COMBINACIONES Pu(tn) | Mu(tnm) | Vu(tn) | Mn(tnm) | Mn/Mu X;luﬂ‘;;ﬁ\(/}?) (@Vn>Vu?
1.4D+1.7L 443 .91 83.36 7.69 3779.49 2.70 20.76 SI
1.25(D+L)+Sxmax 186.36 171.39 24.41 2562.43 2.70 65.91 SI
1.25(D+L)+Sxmin 312.46 228.74 32.34 3158.32 2.70 87.32 SI
1.25(D+L)+Symax 237.67 1781.38 139.24 2804.93 1.57 219.24 SI
1.25(D+L)+Symin 261.14 1838.73 147.17 2915.82 1.59 233.38 SI
0.9D+Sxmax 324.48 131.74 21.75 3215.14 2.70 58.73 SI
0.9D+Sxmin 450.59 268.39 35.00 3811.03 2.70 94.51 SI
0.9D+Symax 375.80 1741.73 136.58 3457.64 1.99 271.13 SI
0.9D+Symin 399.27 1878.38 149.83 3568.53 1.90 284.64 SI
PARA EL EJE 3:
Para este eje, el disefo por capacidad se muestra en la Tabla 8.8.
TABLA 8.8: DISENO POR CAPACIDAD DE LA PL-07 PARA MOMENTOS ALREDEDOR DEL EJE 2.
R/2 2.70
Analisis oVn(tn) 76.03
COMBINACIONES Pu(tn) | Mu(tnm) | Vu(tn) | Mn(tn.m) | Mn/Mu &E“Mezfﬁg (eVn>Vu?
1.4D+1.7L 443 91 12.73 4.74 154.27 2.7 12.80 SI
1.25(D+L)+Sxmax 186.36 86.55 19.56 110.30 1.3 24.93 SI
1.25(D+L)+Sxmin 312.46 100.07 24.82 131.83 1.3 32.69 SI
1.25(D+L)+Symax 237.67 1.03 0.52 119.06 2.7 1.39 SI
1.25(D+L)+Symin 261.14 12.49 4.74 123.07 2.7 12.79 SI
0.9D+Sxmax 324.48 82.29 18.06 133.88 1.6 29.38 SI
0.9D+Sxmin 450.59 104.33 26.32 155.41 1.5 39.20 SI
0.9D+Symax 375.80 5.29 2.02 142.64 2.7 5.45 SI
0.9D+Symin 399.27 16.75 6.24 146.65 2.7 16.85 SI
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CONFINAMIENTO
PARA EL EJE 3:

Hallando el eje neutro se obtuvo el valor de 65cm. Utilizando la ecuacion 4.9.2 se tiene:

- Im _6u>0005
c_w%pero.%_ .
hm

du: desplazamiento para el sismo de disefio en x.

~——0.0838\ _ 0.333m = 33.33cm - necesita confinar

60017735
0.005
PARA EL EJE 2:

Hallando el eje neutro se obtuvo el valor de 125c¢m. Utilizando la ecuacion 4.9.2 se tiene:

Im
€= 5N
600 (m)

- —6 > 0.005
. .
pero:s— =

du: desplazamiento para el sismo de disefio en X.

9.25

0.0202

= 3.083m = 308.3cm — no necesita confinar
600 (T735

0.005
A continuacion, se halla para el EJE 3, cuanto tiene que ser la longitud del elemento de borde.

La longitud del elemento de borde es el menor de:
e ¢—0.1lm=55cm

e c/2-325cm

Se toma el valor de 55cm de longitud de borde; sin embargo, la longitud total del muro para ese
eje es de 100cm; por lo tanto, la placa se confina en todo su largo para tal eje. Ademas, es necesario
hallar la longitud de confinamiento que va desde la cimentacion hasta una altura, esto es porque

en la base hay un momento significante que repercute hasta una cierta altura.
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El valor de la altura de confinamiento es el mayor de:

e Im:lm
e 0.25(Mu/Vu):3.2m } El mayor es 3.2m

El espaciamiento de los estribos dentro de la zona de confinamiento debe de ser el menor de:

e 100 de la menor barra longitudinal del nucleo(¢1/2”):12.5cm
El menor es

e Menor dimensidn de la seccion:25cm
12.5cm

e 25cm
Por cuestiones practicas el confinamiento se realiza a lo largo de toda la placa. Cabe recalcar que
el refuerzo horizontal del acero distribuido en el alma, debe de desarrollar su longitud de anclaje
en el nucleo confinado para que cuando el nicleo confinado pierda el recubrimiento, la placa no
disminuya su capacidad por corte. La distancia desde el borde de la placa hasta el fin de la longitud
de anclaje debe de ser como méaximo 150mm.

Finalmente se tiene el disefio final de la placa mostrada en la Imagen 8.11.

$3/8"@0.20m

Q
T

IMAGEN 8.11: DISENO FINAL DE LA PL-07.
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CAPITULO 9 DISENO DE ESCALERAS

Debido a la arquitectura se tiene dos disefios, uno que va del primer al segundo piso y otro que va
del segundo piso al tercero. El paso de la escalera para todos los pisos es de 25c¢m; sin embargo,
los contrapasos varian de 17.5m a 18m. La metodologia de disefio es igual que una losa en una

direccion.
PARA LA ESCALERA DEL PRIMER AL SEGUNDO PISO

La escalera que se disefia es la que se muestra en la Imagen 9.1.

[

|
N
|

] ]

IMAGEN 9.1: VISTA EN PLANTA DE LA ESCALERA A DISENAR.

Para esta escalera, se tiene pasos(P) de 25c¢m, 5 contrapasos (CP) de 18cm, los que irdn primero,
y 12 contrapasos de 17.5cm. Su ancho es de 1.24m. Cabe afiadir que, el disefio se desarrolla es
para un metro de ancho.

Para calcular el metrado de cargas del primer tramo, se utiliza lo siguiente:

n n P t CcP

S t=—=—= ;. c0SO = —— . hm = + —

25 20 i VP2+CP? i cosf 2
Donde:

-t: garganta de la escalera
-In: proyeccion horizontal de la escalera a la cara de los elmentos
-0: pendiente de la escalera
-hm: altura para el calculo del peso propio de la escalera
S p.p=hmxbxX24 ; p.t=01xb ; s/c=02X%Xb
Donde:
-p.p:peso propio
-p.t: piso terminado

-b: ancho de la escalera



Reemplazando en las ecuaciones anteriores se tiene lo descrito en la Tabla 9.1.

TABLA 9.1: METRADO DE CARGAS DE LA ESCALERA.
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In(m) t(cm) hm(cm) p-p(tn/m) p-t(tn/m) s/c(tn/m) | Wu=1.4CM+1.7CV(tn/m)
Escalera 2.55 15 27.48 0.66 0.1 0.2 1.40
Descanso | ----------- 15 | - 0.36 0.1 0.2 0.984

El modelo simplificado a usar es el que se muestra en la Imagen 9.2.

1.55m

1.5m

1.36m

IMAGEN 9.2:MODELO SIMPLIFICADO DE LA ESCALERA MEDIDO A EJES.

Los puntos de apoyos de la escalera son el cimiento corrido, el cual es representado por el apoyo

simple de la izquierda y la placa representado por el apoyo simple de la derecha. El diagrama de

momentos flectores esta dado por la Imagen 9.3.

-0.45

0.44

DMF (tn.m) x1m de ancho

IMAGEN 9.3: DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES DE LA ESCALERA.

Como se puede observar en la Imagen 9.3 los momentos son pequeios, por lo que la cantidad de

acero que predominara sera el minimo; sin embargo, para el segundo tramo de la escalera el acero

que predomina es el que se obtiene debido al anélisis.

Para el disefio se usa como peralte la longitud de la garganta.

Acero por flexion:

» Mu* = 0.44tn.m — As = 1cm?
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> Mu~ = 0.45tn.m - As = 1cm?
Acero minimo:
> ptemperatura = 0.0018 x 100 x 15 = 2.7cm? - ¢3/8"@0.25m
> pflexiéon = 0.0012 X 100 x 15 = 1.8cm? - $3/8”"@0.25m
DISENO POR FUERZA CORTANTE
El diagrama de fuerzas cortantes se muestra en la Imagen 9.4. En el que los valores debido al

analisis deben de ser menores a la resistencia al corte del concreto.

1.4

0.98

0.98 DFC (tn) x1m de ancho

IMAGEN 9.4: DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES DE LA ESCALERA.

@Ve = 0.85x 0.53 x 100 x 12 X

= |
1000 7.83tn > 1.4tn - cumple!

El disefio final de la escalera es la siguiente:

03,/6"@0.25

P r——|‘”
10,--"‘
. — im

S o -
. 2
| S E

N e3/8"e0.25

T_23/8"8paso

2N .
, BJ/L’ @025

23/8'@0.25

40

IMAGEN 9.5: DISENO FINAL DEL PRIMER TRAMO DE LA ESCALERA.
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CAPITULO 10 DISENO DE TABIQUES

Los tabiques que se usan son placas no portantes silico calcareas de doce centimetros de espesor.
Ademas, los tabiques son aislados; es decir que no aportaran rigidez lateral a la estructura para
solicitaciones sismicas; esto se lleva gracias a que todos sus bordes son aislados de los elementos

estructurales con planchas de tecknopor.

En estos tipos de tabiques se usan varillas tanto verticales como horizontales. Las varillas verticales
se anclan a la losa o viga mediante el ojo chino estandar y las varillas horizontales se colocan a lo
largo de la longitud del tabique, estas varillas no se anclan a ningtin elemento estructural, asi como

se puede observar en la Imagen 10.1.

IMAGEN 10.1: VISTA DEL ACERO EN UN TABIQUE AISLADO.
Nota: Tomado de “Manual de Instalaciéon Para Muros No Portantes-LACASA”
La funcidn de las varillas verticales es de darle estabilidad al tabique, ademds de evitar el volteo

de la misma ante solicitaciones sismicas. A continuacion, se desarrolla el disefio del tabique segun

la Norma E.070 y la Norma E.030.
SEGUN LA NORMA DE ALBANILERIA E070

En esta ocasion se disefia un tabique que se puede sujetar o arriostrar de una viga y una losa, sin
tener placa o columna a sus costados. La norma indica que esos arriostres estan sometidos a una

carga sismica de magnitud w (en kg/cm?), la cual se calcula de la siguiente manera:
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w=08Z2.U.Cy.v.e
Donde:

» Z: factor de zona especificado en la Norma E030.

» U: factor de uso o importancia especificado en la Norma E.030.
» Ci: coeficiente sismico especificado en la Norma E030.

» e: espesor bruto del muro (incluyendo tarrajeos), en metros.

>

y: peso volumétrico de albafileria.

Calculando se tendra:

kg

w=08x045X1Xx25Xx2X14=252—=
cm

0.0252 tn/cm?

La carga hallada esté distribuida en toda el area del tabique. Es importante saber que el tabique se
comporta como una losa simplemente apoyada en sus arriostres; es simplemente apoyada por que

el acero vertical se ancla a la losa y la viga. El andlisis y disefio se hace para un metro de ancho de

tabique.
W
wl2 00252 x 2.12
M= T = T =0.0139tn.m
Corte A-A
o
O_mi }\ M.y _00139%006 ___ . tn _ kg
o= 0=~ 17 = 5792 5=058—5
" 12
«— e :

im
Se calcula el momento flector y el esfuerzo de traccion al centro del tabique para un metro de
ancho. La Norma E.070 establece un esfuerzo admisible en traccion por flexion igual a 1.5kg/cm?

y como el esfuerzo en traccion es de 0.58kg/cm?, cumple con la norma.
SEGUN LA NORMA SISMORRESISTENTE E030

La norma indica que los anclajes de un tabique se tienen que disefiar para que resista una cierta

fuerza sismica(F), la cual estd aplicada en el centro de masa del elemento.
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Donde:

» a: aceleracion horizontal del piso en el que el elemento esté anclado.
» Ci: valor que depende de las caracteristicas del elemento, como en nuestro caso es un
tabique dentro de una edificacion el valor sera de 2.

» Pe.: Peso del tabique.

La aceleracion que se toma corresponde al ultimo piso, esto es porque se disefia para un tabique
ubicado en el quinto piso, el cual es el caso mas desfavorable, y como se ancla a la losa del sexto

piso se tiene la aceleracion maxima. Calculando se tiene:

0.33g
F=— = X2X2X242x21x0.12=08tn

YPe

Ahora se calcula la fuerza para un metro de tabique, cabe recordar que la fuerza que se hallo esta
aplicada en su centro de masa y como se disefia para un metro de muro, la fuerza se halla para un

metro del elemento.

F para 1m = 0'8/2_42 = 0.33tn/m

Se propone para el disefio de las varillas verticales un acero de ocho milimetros cada setenta y seis

punto cinco centimetros. Para ello, se calcula la fuerza para dicho espaciamiento.
V' =0.17 X 0.765 = 0.13tn

Como se tiene que corroborar que la propuesta es correcta se halla el esfuerzo cortante y
compararla con la resistencia nominal al cortante de una parte roscada segiin la AISC, calculando

se tiene:
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T =55 X 1000 = 260 /sz

k T, =T - ok!

T, = 0.45 X 6320 = 28449/,

Por lo tanto, se tienen varillas verticales de @8mm(@0.765 (varillas cada 7 alveolos) y varillas
horizontales de ensamble de 8 mm cada dos hiladas. Cabe anadir que se tiene que vaciar concreto

solo en los alvéolos donde haya varilla vertical.


mailto:φ8mm@0.765%20(varillas

97

CAPITULO 11 DISENO DE CIMENTACIONES
Para el disefio de las cimentaciones se necesitan datos que son proporcionados por el estudio de

suelos y también saber si se tienen construcciones colindantes al terreno.

Los valores que se necesitan del estudio de suelo son la profundidad de cimentacion y la capacidad

admisible del suelo, esos valores son 1.65m y 4.5kg/cm?.

Los tipos de cimentaciones que se utilizan son zapatas aisladas y zapatas conectadas mediante una

viga de cimentacion.

Las zapatas a disefiar son las mostradas en la Imagen 11.1.

| |
Lt

IMAGEN 11.1:VISTA EN PLANTA DE LAS ZAPATAS A DISENAR.
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Primero se disena la zapata aislada de la columna C-05.

Para disenar la zapata primero se tiene que obtener sus medidas: ancho, largo y peralte. Para hallar

el ancho y largo se utilizan el esfuerzo admisible del suelo y los esfuerzos de servicio.

Las solicitaciones de servicio estdn dadas por la Tabla 11.1.

TABLA 11.1:SOLICITACIONES DE SERVICIO DE LA COLUMNA..

P(tn) 99.62
M2(tn.m) 2.64
M3(tn.m) 0.43

Lo

DIMENSIONAMIENTO

Para hallar el area tentativa de la zapata se asume que después de las columnas hay ciertos
“volados” (Imagen 11.2) los cuales son del mismo tamatfio, por lo que con ello se puede hallar una

relacion del largo y ancho.
Relaciones obtenidas de la Imagen 11.2:
B =121+045

L=720+0.45

IMAGEN 11.2:RELACIONES ENTRE LOS VOLADOS DE LA CIMENTACION.
Para hallar el peso propio, y como atn no se sabe las dimensiones de la zapata, ese peso se asume
como un porcentaje de la carga axial, para suelos blandos de bajo esfuerzo admisible se usa el 10%
y para suelos con esfuerzos admisibles de 3,4,5 kg/cm? se usa el 5%. Para hallar la primera area
tentativa se usa solo el esfuerzo proveniente de la carga axial y seguidamente se usan los momentos

flectores.

Usando la ecuacion 4.8.1:

Pservicio _ sad
BExl oadm.
1.05 x 99.62

=4
21+ 045) x 21 +045) P

[=06m o l=—-1m->B=175m L =1.75m
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Al adicionar los momentos de servicio se usa la ecuacion 4.8.2:

_ P 6Mx 6My
A~ BI? — LB2

oz
Reemplazando se tiene:
tn tn
0zZ = 376—2 < 45—2
m m

Ahora se procede hallar el esfuerzo teniendo en cuenta el sismo. Primero se ve qué combinacion

(Tabla 11.2) es la que genera mayores solicitaciones.

TABLA 11.2:COMBINACIONES DE LAS CARGAS QUE RECIBE LA ZAPATA.

COMBINACIONES P v2 AL M2 M3
Tonf tonf tonf tonf-m tonf-m

1.4D+1.7L -159.39 -0.62 -3.26 -4.23 -0.69
0.9D+SX Max -76.91 0.90 -1.51 -1.97 2.80
0.9D+SX Min -82.71 -1.46 -1.58 -2.05 -3.42
0.9D+SY Max -76.56 -0.15 -1.25 -1.29 0.00
0.9D+SY Min -83.06 -0.41 -1.85 -2.73 -0.62
1.25(D+L)+SX Max -133.86 0.65 -2.74 -3.57 2.53
1.25(D+L)+SX Min -139.66 -1.70 -2.81 -3.64 -3.69
1.25(D+L)+SY Max -133.51 -0.39 -2.47 -2.88 -0.27
1.25(D+L)+SY Min -140.01 -0.65 -3.07 -4.32 -0.89

Para el sismo en la direccion X se puede observar segin la Tabla 11.2, que la combinacion que
genera las mayores solicitaciones es la combinaciéon de 1.25(D+L) +Sx; sin embargo, esas
solicitaciones estan amplificadas. Para poder hallarlas en servicio se les multiplica por la inversa
de 1.25(0.80). Se consideran las solicitaciones en servicio; debido a que, el dimensionamiento de
las zapatas se realiza bajo cargas de servicio. Cabe afiadir, que el esfuerzo admisible del suelo tiene

incluido un factor de seguridad de 3. Las combinaciones por sismo son las siguientes:

e D+L+08SX
e D+L+0.8SY

Cuando se realizan estos analisis el esfuerzo admisible se puede incrementar en un 30% o 33%;
debido a que el sismo es un evento extremo y de corta duracion. Para este analisis el incremento

es de 30% con lo que se tiene un esfuerzo de 58.5tn/m?. Usando la ecuacion 5.8.3:
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_ P 6Mx 6My
A~ BI? ~ LB2

tn tn
oz = 45—2 < 585—2
m m

El mismo analisis se realiza para el Sismo en Y.

P 6Mx 6My
A~ BL?> ~ LB?

tn tn
oZ = 4310—2 < 585—2
m m

Como los esfuerzos para los tres casos cumplen que son menores al admisible, la seccion final de
la zapata es de 1.75m x 1.75m.

CALCULO DEL PERALTE

Eligiendo el maximo esfuerzo se tiene:

e Sin sismo ou = 57.55t—r;
m
e Consismoen X ocu = 53.81%

e ConsismoenY ou = 51.56%
Se empieza a disefiar con un peralte de 50 cm. El esfuerzo méximo es 57.55 tn/m? y como no hay
esfuerzos de traccidon no es necesario realizar la redistribucion de esfuerzos. Cabe anadir que el
esfuerzo maximo no considera el peso propio de la zapata.
DISENO POR FUERZA CORTANTE
La seccidn critica se ubica a “d” de la cara, como se puede observar en la Imagen 11.3, y como la
zapata tiene volados iguales no es necesario analizarlo para ambos ejes de la zapata. Se utiliza las

ecuaciones 4.8.4 y 4.8.5 y se tiene lo siguiente:

IMAGEN 11.3: SECCION CRITICA PARA EL DISENO POR FUERZA CORTANTE.

Vu=5755%XL X (c—d)=19.08tn

@Vc=0.85%x0.53xV210x L xd
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@Vec =0.85 % 0.53 x V210 x 160 x 40 = 41.78tn
Vu < @Ve - Ok
DISENO POR PUNZONAMIENTO

La seccion critica se ubica a “d medios” de la cara (Imagen 11.4.). Para este disefio se utilizan las

ecuaciones 4.8.6, 4.8.7, 4.8.8y 4.8.9, por lo que se tiene:

IMAGEN 11.4: SECCION CRITICA Y AREA TRIBUTARIA PARA EL DISENO POR PUNZONAMIENTO.

Ap = (cl+d) X (c2 + d)

A=LXB
Vu=oux(A—-A4p)
Vu = (57.55) X (3.06 — 0.72) = 134.67tn
@Vc = 0.85 x 1.06 X \/fc X b, X d
b, = 4(0.45 + 0.4) = 3.4m
@Vc = 0.85 x 1.06 X V210 X 3.4 X 0.4 = 177.57tn
Vu < @Vc - Ok

DISENO POR FLEXION

Como la zapata se comporta como una losa, tiene varillas de acero en ambas direcciones. Para
poder hallar los momentos de disefio se toma una franja unitaria de ancho; ya que los volados son
iguales, no es necesario hacerlo para ambas direcciones. Para calcular el acero minimo se usa la
cuantia minima de losas por temperatura. Primero se calcula el acero por temperatura y luego se

verifica si esa cantidad es suficiente para la cantidad de acero que se necesita por flexion.

Cuantia por temperatura: 0.0018
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As = 0.0018 x 50 x 100 = 9.0cm? - ¢5/8"@0.20m

Se calcula el momento por ancho unitario:

2

Mx1m = 57.551 X 1 X =12.16tn.m
Seccidn:
Base:1m
As requerido=8.2cm?
Peralte efectivo:0.4m

Como el acero requerido es menor al drea de acero por temperatura, cumple y con ello se da por

finalizado el disefio de la zapata, el cual se muestra en la Imagen 11.5.

/8"00.2m
L J o5,

IMAGEN 11.5: DISENO FINAL DE LA ZAPATA AISLADA.

ZAPATA COMBINADA Y CONECTADA

Se disefia la cimentacion de la Placa-02 y la Placa-01(PL-02, PL-01) Imagen 11.1. Como la placa
uno coincide con el limite de propiedad, se tiene una excentricidad debido a las cargas axiales, por
lo que es necesario colocarle una viga de cimentacion que tome ese momento debido a la

excentricidad.

Se tiene dos vigas de cimentacion en la que una estd apoyada en la cimentacion de la placa de la
escalera y la otra en la columna. Si se observa la Imagen 11.6, la PL-02 ayuda a contrarrestar el
momento generado por la excentricidad de la PL-01. Como se tiene una zapata combinada, las
solicitaciones de ambas placas se tiene que llevar al centroide de la zapata, pero primero se halla
las dimensiones de la misma. Como la zapata tiene una geometria compleja, es engorroso hacer
coincidir el centro de cargas con el centroide la zapata; por lo que, se empieza asumiendo un

volado. En la Imagen 11.6 se muestra la geometria final, después de haber iterado varias veces.



PL-0

V€ - 2(0.40 X 1.40)

1

Voo
1040, , 0
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IMAGEN 11.6:DIMENSIONES DE LA ZAPATA A DISENAR.

Las solicitaciones son dadas por las Tablas 11.3 y 11.4 y las dimensiones de las diferentes placas

son dadas por las Imagenes 11.7 y 11.8.

TABLA 11.3:SOLICITACIONES DE LA PL-02.

COMBINACION P V2 V3 M2 M3

tonf tonf tonf | tonf-m | tonf-m
1.4D+1.7L -110.39 | 0.07 3.65 4.59 32.86
0.9D+SX Max -53.28 | 42.56 | 5.00 | 31.66 | 402.79
0.9D+SX Min -64.96 | -42.74 | -1.18 | -26.71 | -370.49
0.9D+SY Max -57.20 6.36 3.56 8.57 59.55
0.9D+SY Min -61.04 | -6.54 0.27 -3.62 -27.25
1.25(D+L)+SX Max | -89.82 | 42.68 | 6.24 | 33.16 | 414.76
1.25(D+L)+SX Min | -101.50 | -42.62 | 0.06 | -25.20 | -358.50
1.25(D+L)+SY Max | -93.74 6.48 4.80 | 10.08 71.52
1.25(D+L)+SY Min -97.58 | -6.42 1.51 -2.11 -15.28

TABLA 11.4:SOLICITACIONES DE LA PL-01.
COMBINACION P V2 V3 M2 M3
tonf tonf tonf tonf-m tonf-m

1.4D+1.7L -353.44 3.50 6.08 6.97 -105.78
0.9D+SX Max -191.45 25.01 11.97 44.61 259.65
0.9D+SX Min -206.40 -21.27 -5.90 -37.30 -346.74
0.9D+SY Max -198.50 110.29 4.69 25.59 1246.77
0.9D+SY Min -199.36 | -106.54 1.37 -18.28 -1333.87
1.25(D+L)+SX Max -301.16 26.17 14.15 46.97 214.74
1.25(D+L)+SX Min -316.11 -20.11 -3.73 -34.94 -391.65
1.25(D+L)+SY Max -308.21 111.44 6.87 27.95 1201.87
1.25(D+L)+SY Min -309.07 | -105.38 3.55 -15.92 -1378.78

IMAGEN 11.7:DIMENSIONES DE LA PL-02.

IMAGEN 11.8:DIMENSIONES DE LA PL-01.



Para cargas de servicio:

353.44 + 110.39

= 289.9¢
16 89.9tn

Carga axial =

Area de la zapata = 23.86m?

289.9

= —_— = . < 2
o 5385 12.16 < 45tn/m* - ok

Para cargas y momentos de servicio:
Para la zapata:
centroide enx = 1.4m

centroide eny = 6.98m

122 = 34‘.3m4 M2 = % = 20.54‘tn.m
' PL-02
4 4.59
133 = 334.5m M3 = 1_6 = _2.87tn-m
My = =222 = —66.11tn.m —»PL-08

104

VC —2(0.40 x 1.40)

PL-01

Ve
1(0.49 x1 10

A continuacidn, se calcula el momento debido al trasladar la carga de la PL-02 al centroide de la

zapata. El momento alrededor del eje Y de la PL-01 lo toma la viga de cimentacion.

110.39
L=+ x 3.72 = 256.66tn.m
16
110.39
My = +———x 0.79 = 54.51tn.m PL-02
353.44
3= ——— x (6.98 ~ 5.48) = —33135tn.m —> pL0g
_289.9X 105  (20.54+5451) x (46 — 14)  (~2.87 ~ 66.11 — 33135) x 6.98
9=""2385 343 + 334.5
L J \ ]\ J
Y Y |
12.76 7 8.35

ocompresion = 27.51tn/m? < 45tn/m?
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Se puede observar en la ecuacion anterior que se tienen zonas en el que se tienen tracciones; por
ello, se redistribuyen los esfuerzos. Al redistribuir los esfuerzos es poco probable que sobrepase

los 45tn/m?.

Para las combinaciones de sismo se tiene:

SISMO EN X

Solo se analiza los momentos alrededor del eje y. Por lo que se tiene:

carga axial = (316.11 + 101.5) x 0.8 = 334.1tn peso propio = 289.9 x 0.05 = 14.5tn
Myprg = —34.9tn.m Myp;, = —358.5tn.m

M debido a la excentricidad de PL2 = 101.5 x (2.19 — 1.4) = 80.19tn.m

Momentos alrededor de y = —34.9 — 358.5 + 80.19 = —313.2tn.m

— My servicio = —313.2 X 0.8 = —250.57tn.m

Cabe recalcar que el momento generado por la excentricidad de la placa 8 lo toman las vigas de
cimentacion. Como se esta analizando por sismo, el esfuerzo admisible se amplifica en un 30%,

con lo que se tiene un esfuerzo admisible de 58.5tn/m?.

Hallando los esfuerzos, se obtiene:

fib mida~ 23057 XA
+ lora comprimiad: —————————— = — . n/m
334.1+145 _— 34.3
o= ———-
23.85 \ _ , 250.57 X 3.2
fibra traccionada: +T = +8.78tn/m2

Como hay zonas en traccion se hace la redistribucion de esfuerzos en la que se tiene una

distribucion de esfuerzos de forma rectangular.

250.57 N 26 A
= = A . —
318.6 0.72m

0.68m 0.72m 0.68m | 0.68m

o X 11.65 x 1.35 = 348.6tn \ 4 4

348.6tn 348.6tn

e

or = 22.17tn/m2 < 1.3 X 45

Haciendo lo mismo para el sismo en y, se tiene:
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ode compresion = 38.28tn/m2 < 1.3 X 45
ode traccion = 3.08tn/m2 < 1.3 X 45
or = 32.22tn/m2 < 1.3 X 45

Como se ha podido observar, todos los esfuerzos debido a las diferentes solicitaciones, son
menores al esfuerzo admisible. A continuacion, se empieza con el disefio de la zapata, pero primero
se necesita tener el esfuerzo ultimo, el cual es hallado para el sismo en Y, ya que para ese sismo
se ha tenido el mayor esfuerzo. Cabe afiadir que para calcular el esfuerzo tltimo no se tiene en

cuenta el peso propio (P.P) de la zapata.
OTsin considerar el p.p = 31.61 tn/m2
o, = 31.61 X 1.25 = 39.51 tn/m?2
CALCULO DEL PERALTE

Se empieza asumiendo un peralte de 60cm y cuando se hace el disefio por fuerza cortante y
punzonamiento se ve si el peralte es el adecuado, cabe anadir que los analisis se realizan por metro

de ancho.
DISENO POR FUERZA CORTANTE

Como ya se vio anteriormente la seccion critica se encuentra a d de la cara es decir a 50cm de la
cara de la placa, para esta zapata el volado més desfavorable, el mayor (Imagen 11.9), es de 60cm,

por lo que se obtiene:

VC = 2(0.40 x 1.40)

IMAGEN 11.9:DISENO POR FUERZA CORTANTE.

@Ve = 0.85x 0.53 xv210 x 100 X 50 = 32.64tn
@®Ve = Vu - ok
Vu =3951x0.6 x1=2371tn
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DISENO POR PUNZONAMIENTO
area tributaria = 15.2m?
Vu = area tributaria X ou = 15.2 X 39.51 = 600.52tn \

perimetro de la seccion critica = 44.81m @Ve = Vu — ok

@Vc = 0.85 x 1.06 X V210 x 4481 x 50 = 2925.36tn /
El peralte de la zapata serd de 60cm.
DISENO POR FLEXION
Cuantia por temperatura: 0.0018
As = 0.0018 x 60 x 100 = 10.8cm? - 05/8"@0.15m
Se calcula el momento por ancho unitario.

El momento para calcular el acero horizontal, para un volado de 0.6m(mas desfavorable) es el
siguiente:

0.62
Mx1m = 39.51 x > X1 =239tn.m

Seccidn:
Base:1m As requerido=13cm?— @5/8"@0.15m — predomina
Peralte efectivo:0.5m

Momento para calcular el acero vertical, para un volado de 0.8m.
2
Mx1m = 39.51 X % X 1 = 12.64tn.m —As requerido=6.8cm’— ¢5/8"@0.25m

Cuantia por temperatura: 0.0018
As = 0.0018 x 60 x 100 = 10.8cm? - 0¢5/8"@0.15m — predomina

Como el acero requerido es menor al area de acero por temperatura, cumple y con ello se da por

finalizado el disefo de la zapata.



108

DISENO DE LA VIGA DE CIMENTACION

Para ambas vigas de cimentacion, se asume la viga simplemente apoyada. El momento debido a

la excentricidad de la placa 8 es:
Mexcéntrico = 1.24 X 353.44 = 438.27tn.m

Para el analisis de la viga no se toma en cuenta el esfuerzo del terreno debido a que debajo de la
viga se coloca relleno removido. Ademas, no se toma en cuenta el peso propio de la misma ya que,
se asume que el relleno es suficiente capaz de soportar el peso de la viga. Como son dos vigas y
se tiene el aporte de la zapata de la placa 2, se asume que cada viga toma un tercio del momento

excéntrico (Imagen 11.10).

438.27
= 146.09tn.m

M de cada viga =

IMAGEN 11.10:DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR PARA LA VIGA DE CIMENTACION.

Se considera una viga de peralte de 1.4m con base de 40 cm. Para el acero negativo se tiene:
Varillas requeridas por flexion = 391" + 503 /4"
Varillas negativas = 503 /4"

Como la viga tiene una altura mayor a 90cm, la norma indica que es necesario que la viga tenga
refuerzo en el alma de una distancia de 0.5h cercana a la armadura principal por flexion. Se suele
usar un rango para el refuerzo en el alma que va desde 3/8” a 5/8”. El refuerzo que se elige es de

3/8”. El espaciamiento del refuerzo es el minimo de:

e §S$<30cm
e S5<38x2500~=+fs—2.5Cc
e S$S<30x2500~fs

Mservicio
) fS =
ASx(0.9d)
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Donde:

S: espaciamiento del refuerzo

fs: esfuerzo en el acero principal bajo cargas de servicio
d: peralte efectivo

Cc: menor distancia medida desde la superficie del refuerzo principal a la cara lateral del

elemento.
Se calcula y se tiene:

e S$<30cm

e (Cc=540.95=595cm

353.44
1.6

e M servicio = % X X 1.24 =91.31tn.m

91.31x105
1S = soartoonias
28.4%(0.9%140)

e S5 <38x2500+(2551.7) —(2.5%x5.95) >S5 =20cm
e S$<30x2500=2551.7—>S =25cm

= 2551.7 %
cm

Se tiene 3 aceros de 3/8” en el alma espaciados 20cm.

También es necesario calcular el espaciamiento de los estribos, pero primero se tiene que elegir el
diametro del acero del estribo, ya que como se estd usando un acero longitudinal menor a 1” el

diametro del estribo tiene que ser 3/8". El Acapite 4.9 establece lo siguiente:

e Longitud de confinamiento(Lo):2 X h = 2.80m
o S= %peroS > 15cm - S = 30cm

e 10 veces el diametro de la menor barra horizontal = 15.8cm —» S = 15cm
e 24 veces el didmtero de la barra del estribo cerrado de confinamiento = 20cm
e S5=30cm

Segun lo que establece el Acapite 4.9 el espaciamiento del estribo en la zona de confinamiento es

de 15cm. Por lo que se tiene lo siguiente:

1/ 703/8: 1@0.05m; Rsto@0.15m.


mailto:Rsto@0.15m
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Finalmente, el disefio final de la zapata combinada, esta dada por la Imagen 11.12.

e

#5/8'90.175m #5Y8°00.15m
TSP & g

S

IMAGEN 11.12: DISENO FINAL DE LA ZAPATA COMBINADA
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CAPITULO 12 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Para este edificio su rigidez en la direccion X es menor que la rigidez en la direccion Y, por
ello se observa que su periodo fundamental en la direccion X (0.446s) es mayor que el periodo
fundamental en la direccidon en Y (0.185s).

Es importante que se tenga en cuenta el proceso constructivo al analizar el edificio en el
programa ETABS para evitar el efecto de “asentamiento de columnas”, ya que si no se hiciese,
el programa asumiria que el edificio se construye en una sola etapa por lo que este se
deformaria axialmente de inmediato. Otra alternativa para que no ocurra este efecto, es
aumentando la rigidez axial a las columnas en el programa.

Los aligerados que se eligieron fueron las viguetas prefabricadas ya que son mas eficientes en
la construccidn, se tiene para pafios grandes menos peralte y porque se necesita menos acero
que una losa convencional.

Para los pafios que se tuvieron losas macizas y aligeradas, para garantizar la continuidad se
insertaron los aligerados en la maciza una longitud de 15cm y se le colocaron varillas inferiores
(enlaces) para poder garantizar que todo se comporte como un solo elemento y que se pueda
asegurar la toma de momentos positivos en el centro del pafio para ambas losas.

El andlisis por capacidad tiene como objetivo garantizar que los diferentes elementos
estructurales tengan una falla ductil y no una falla fragil ya que la ultima es una falla abrupta
y la ductil hace que se pueda salvar vidas y que se de la opcion de poder reparar el elemento
estructural. Este andlisis se hace aumentando la cortante del disefio en funcion al momento
nominal de la seccion. Para las vigas que tenian una longitud corta se realizo el analisis por
capacidad, previo al disefo, para poder saber si al amplificar la cortante de disefio esta fuera
menor a la cortante maxima que puede soportar la seccion.

Para algunas vigas que llegan a las placas (Imagen 9.1), se asumid que estas no desarrollarian
ningun momento a pesar que hubo varillas que si podian tener sus longitudes de desarrollo y
poder tomar parcialmente los momentos debido al analisis; sin embargo, para tomarlo del lado
conservador, se asumi6 que las vigas tuvieron una condicion de simplemente apoyadas en

dichas placas.
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VP10
\

(-03
| | VP1-16 (30x.60)

IMAGEN 12.1: ALGUNAS VARILLAS DE LA VP1-16 PUEDEN INGRESAR EN LA PLACA DEL
ASCENSOR; SIN EMBARGO, SE ASUMIO UNA ROTULA.

Se realizaron tres cambios del acero a lo largo de la altura de las placas, las cuales fueron del
primer al segundo piso, luego del tercero al cuarto y por tltimo del quinto al sexto; esto se hizo
para que no haya cambios bruscos en el acero para que asi se tenga una mejor uniformidad en
la transmision de las solicitaciones a lo largo de las placas y una mejor capacidad de las
mismas. Adicionalmente, estos cambios permiten que el disefio sea mas econémico.

A pesar que algunas placas no necesitaban numéricamente tener nucleos confinados en sus
extremos, igual se les coloco para evitar la falla por inestabilidad del borde, lo cual también se
realiza en la practica profesional.

Para el andlisis de flexocompresion en las placas se asumid un confinamiento inicial de
aproximadamente 15% de la longitud total del muro y de acuerdo al andlisis, se iba
incrementando si asi lo requeria la longitud de confinamiento. Los nucleos de confinamiento
tuvieron un diametro mayor al acero vertical.

Para eliminar la irregularidad torsional se flexibilizaron las placas del eje 7, para que su rigidez
sea cercana a la rigidez del poértico del eje 1(fachada). Esto se logré dejando juntas de

construccion en dichas placas, como se muestra en la Imagen 12.2

IMAGEN 12.2: JUNTAS DE CONSTRUCCION EN LAS PLACAS DEL EJE7.
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