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Resumen

El presente proyecto de tesis contempla el analisis y disefio estructural en
concreto armado de un edificio multifamiliar de ocho pisos y semisétano,
ubicado en el distrito de Barranco, departamento de Lima, Peru. La
arquitectura de la edificacion presenta 9 niveles; un semisé6tano y 8 pisos. El
semisétano y parte del primer piso estan destinados a estacionamientos,
mientras que los 7 pisos superiores y la parte restante del primer piso estan

destinados a departamentos.

El terreno sobre el que se plantea el proyecto es de forma rectangular, de
1800m?2 de area y con capacidad admisible a nivel de cimentacién, de 4kg/
cm?. El terreno tiene 31 metros de frente y 58 metros de fondo

aproximadamente.

El edificio se ha estructurado en base a elementos de concreto armado,
considerando el uso de muros de cortes o placas, de columnas y vigas
peraltadas. Los muros de corte predominan en ambas direcciones y son los

elementos sismorresistentes que controlaran los desplazamientos laterales.

El sistema de encofrados de techo que se propone contempla losas
aligeradas unidireccionales de 20 y 25 cm de peralte, de acuerdo a las
dimensiones de cada pafo y a la solicitacion por cargas verticales o

presencia de tabiqueria en cada uno de ellos.

Para el analisis sismico del presente proyecto se utilizé un modelo
tridimensional elaborado en el programa ETABS, siguiendo las
estipulaciones y exigencias mencionadas en la Norma Técnica E.030
[Disefio Sismorresistente]. Se considerd el supuesto que los sistemas de
piso funcionan como diafragmas rigidos, por lo que se usé un modelo con
masas concentradas con tres grados de libertad por piso; dos componentes

ortogonales de traslacion horizontal y uno de rotacion.



FACULTAD DE PONTIFICIA

UNIVERSIDAD
CIENCIASE -

) CATOLICA
INGENIERIA DEL PERU

TEMA DE TESIS PARA OPTAR EL TiTULO DE INGENIERO CIVIL

Titulo ) “Disefio estructural de un edificio residencial de
concreto armado de ocho pisos y semisotano”
Area . Estructuras -Concreto Armado-
Asesor ) Ing. Antonio Blanco Blasco
Alumno GIANCARLO SAMUEL ENRIQUE AZA SANTILLAN
Cédigo 2007.5265.N.412
Tema N° - 3as
Fecha ) Lima, 24 de junio de 2013
DANIEL WA DAVILA
DESCRIPCION

Se realizara el proyecto de estructuras de un edificio residencial de nueve pisos:
siete pisos destinados a departamentos, un primer nivel (o planta baja) destinado
a estacionamientos y hall de entrada, y un semisotano destinado exclusivamente
a estacionamientos.

El desarrollo del proyecto comprendera todos los planos necesarios para que el
edificio pueda ser construido o presentado al municipio.

El edificio se ubicara en el distrito de Barranco, en un terreno con capacidad
admisible de 4kg/cm?.

PLAN DE TRABAJO
Para las revisiones se presentara:

Primera revision
Estructuracion y dimensionamiento.
Analisis sismico y de cargas de gravedad.

Segunda revision
Disefio de losas y vigas

Tercera revision
Disefio de columnas. Y placas

Cuarta Revision
Disefio de cimentacion, myros,

7caleras y resto de elementos.

NOTA
Extension maxima: 100 paginas.

’



indice

Capitulo I: Introduccién 1
Capitulo II: Estructuracion 2
Capitulo lll: Predimensionamiento 5

Losas Aligeradas

Vigas

Columnas

Muros de Corte o Placas

Capitulo IV: Metrado de Cargas de Gravedad 7
4.1 Cargas de Disefio
4.2 Aligerados
4.3 Vigas Chatas
4.4 Vigas
4.5 Columnas y Placas

Capitulo V: Analisis Sismico 13
5.1 Modelo Sismico
5.2 Parametros Sismicos
5.3 Configuracion Estructural
5.4 Modos y Periodos de Vibracion de la Estructura
5.5 Analisis Estatico
5.6 Analisis Dinamico
5.7 Derivas de Entrepiso

Capitulo VI: Fundamentos del Diseiio en Concreto Armado 20
6.1 Disefio por Flexiéon y Carga Axial
6.2 Disefio por Cortante
6.3 Disefno por Flexocompresion
6.4 Detalles de Refuerzo
6.5 Consideraciones Especiales para Elementos con Responsabilidad
Sismica
6.6 Rotula MESNAGER

Capitulo VII: Disefio de Losas Aligeradas 49
7.1 Disefio por Flexion
7.2 Diseio por Corte
7.3 Deflexiones
7.4 Corte del Acero de Refuerzo



Capitulo VIII: Disefio de Vigas
8.1 Disefio por Flexion
8.2 Disefio por Corte
8.3 Disefio de Rétula MESNAGER
8.4 Deflexiones
8.6 Corte del Acero de Refuerzo

Capitulo IX: Diseino de Columnas
9.1 Esbeltez en elementos a compresién
9.2 Disefio por Flexocompresion
9.3 Disenfio por Corte

Capitulo X: Diseino de Muros de Corte o Placas
10.1 Disefio por Flexocompresion
10.2 Disefio por Corte

Capitulo XI: Diseino de Muros de Sétano
11.1 Cargas Perpendiculares
Diseno por Flexion
Diseno por Corte

Capitulo XIlI: Disefo de la Cimentaciéon
12.1 Disefio de Zapatas Aisladas

12.1.1 Dimensionamiento de la Zapata
12.1.1.1 Verificacién por Gravedad

12.1.1.2 Verificacion por Sismo

12.1.1.3 Determinacion de la Reaccion Amplificada

12.1.1.4 Diseno por Corte
12.1.1.5 Diseno por Flexion
12.2 Disefio de Zapatas Combinadas

12.2.1 Dimensionamiento de la Zapata
12.2.1.1 Verificacion por Gravedad

12.2.1.2 Verificacion por Sismo

12.2.1.3 Determinacion de la Reaccion Amplificada

12.2.1.4 Diseno por Corte
12.2.1.5 Diseno por Flexion

Capitulo Xlll: Elementos Estructurales Adicionales

13.1 Disefio de Escaleras
Capitulo XIV: Comentarios y Conclusiones

Capitulo XV: Bibliografia

53

59

67

73

77

92

96

97



Capitulo |

Introduccioén

La edificacién disefiada en el presente trabajo de tesis se presenta como un
edificio multifamiliar, proyectado sobre un terreno rectangular de 1800m?; 31
metros de frente por 58 metros de profundidad. El proyecto se ubica en una
zona residencial del distrito de Barranco, que dada la disposicion y ubicacion
del terreno, la arquitectura se ha establecido de manera que todos los
departamentos puedan tener vista hacia el mar. El edificio limita por 2 frentes
con edificaciones vecinas, cuenta con semisétano exclusivo para
estacionamientos, con un 1er piso (PB) donde se puede distinguir la entrada
principal junto con 2 departamentos en este mismo nivel, 7 pisos superiores

con 4 departamentos por piso, y una azotea.

En el piso tipico, se presentan 4 departamentos; dos departamentos
anteriores de 150m? y dos departamentos posteriores de 120m2. Cada uno

de ellos cuenta con sala, comedor, bafo de visitas, y balcones.

En el edificio se encuentran 3 accesos: una primera rampa para autos que
sube hacia la Planta Baja (PB) a +1.5m sobre el terreno, una segunda rampa
para autos que baja hacia el semisétano a -1.5m y un acceso peatonal con
escaleras que llegan a un punto de control/recepcion, siguiendo hacia un hall
de entrada, una sala de espera y finalmente hacia el hall principal donde se
encuentran la entrada hacia el ascensor, las escaleras, asi como también la

entrada hacia los 2 departamentos del mismo nivel.

En el presente proyecto el estudio, analisis y disefio de los elementos
estructurales de concreto armado se basa en la normativa actual, instada en
los documentos vigentes a la fecha de publicacion del presente trabajo, tales
como: Norma Técnica de Edificacion E.020 [Cargas], Norma Técnica de
Edificacion E.030 [Disefio Sismorresistente], Norma Técnica de Edificacion
E.050 [Suelos y Cimentaciones], Norma Técnica de Edificacion E.060

[Concreto Armado].



Capitulo Il

Estructuracion

Los elementos estructurales resistentes del presente proyecto han sido
definidos exclusivamente como elementos de concreto armado. Es asi,
que se ha considerado la implementacion de muros de corte en las
zonas donde se encontrd posible, asi como columnas y vigas peraltadas
distribuidas acorde a la arquitectura, buscando garantizar el
comportamiento armonico y mas eficiente de los elementos en las
direcciones principales, logrando finalmente una transmision ordenada
de esfuerzos a través de dichos elementos, y principalmente rigidez al

desplazamiento lateral.

Como lo recomienda la bibliografia revisada ', se han considerado los

siguientes criterios de estructuracion:

Simplicidad y Simetria: Dado que se puede predecir el comportamiento
e idealizar adecuadamente la estructura. Es asi que se ha aprovechado
la simetria de la edificacién en el eje horizontal para reducir efectos

torsionales.

Resistencia y Ductilidad: Es necesario que la transferencia de cargas
(sismicas) a lo largo de toda la estructura en su totalidad, como en cada
elemento independiente sea adecuada, buscando lograr estabilidad asi
como ductilidad, dado que la solicitacion sismica se presenta bajo un
evento aleatorio y durante un corto periodo de tiempo, por lo que se dota
a los elementos estructurales de resistencia contra valores intermedios

de fuerza sismica.

Hiperestaticidad y Monolitismo: Se busca que la estructura presente la
mayor capacidad de resistencia posible como conjunto, y esto es posible

mediante una disposicion hiperestatica, permitiendo que se produzcan y



controlen las rétulas plasticas de manera que se disipe la energia

sismica de la forma mas eficiente y segura.

Uniformidad y Continuidad de la Estructura: Es importante que la
estructura sea continua, tanto en planta como en elevacién, con
elementos que no cambien repentina ni abruptamente de rigidez,

evitando asi concentraciones de esfuerzos.

Rigidez Lateral: A razén de evitar excesivas deformaciones es necesario
dotar a la estructura de elementos que aporten rigidez en las direcciones

principales.

Diafragma Rigido: Es importante estudiar la condicion de las losas;
distribucion en planta y presencia de aberturas, con el fin de saber si es
posible considerar que las fuerzas horizontales se distribuiran en los
elementos verticales de acuerdo a la rigidez lateral de cada unos de
ellos manteniendo todas la misma deformacion lateral (en un mismo

nivel).

Elementos No Estructurales: Es necesario saber de qué manera, y si es
conveniente considerar la influencia de la tabiqueria y/o elementos
secundarios (participacion) sobre la estructura resistente, dado que esta
puede repercutir de forma positiva asi como de forma negativa sobre el

comportamiento de la estructura de no tomarse las previsiones del caso.

Sub-Estructura o Cimentacion: El disefio final de la cimentacion debe
garantizar y contemplar, ademas de la transmision de las cargas
actuantes verticales; transmision de la cortante basal de la estructura
hacia el suelo, provisiéon para los momentos volcantes, posibilidad de
movimientos diferenciales de los elementos de la cimentacion,
licuefaccion del subsuelo asi como la posibilidad de giro de la

cimentacion (condicion de apoyo).



El Articulo 9. [Capitulo Ill] de la Norma Peruana de Disefio

Sismorresistente E.030 también presenta pautas sobre la concepcién

estructural sismorresistente:

Al
i
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S
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S

Simetria, tanto en la distribucidbn de masas como en las

rigideces.

Peso minimo, especialmente en los pisos altos.

Seleccion y uso adecuado de los materiales de construccion.

Resistencia adecuada.

Continuidad en la estructura, tanto en planta como en

elevacion.

Ductilidad.

Deformacion Limitada.

Inclusién de lineas sucesivas de resistencia.

Consideracion de las condiciones locales.

Buena practica constructiva e inspeccion estructural rigurosa.

'BLANCO BLASCO, Antonio. Estructuracion y Disefio de Edificaciones

de Concreto Armado. 2a ed. Lima: Fondo Editorial de la Pontificia

Universidad Catdlica del Peru. pp. 5 -14 .



Capitulo lll

Predimensionamiento

El predimensionamiento se realiz6 en base a recomendaciones
practicas de la ingenieria, proponiendo dimensiones para cada tipo de
elemento estructural que seran verificadas y modificadas (de ser
necesario) hasta encontrar la seccion mas apropiada y un disefo final,

bajo las solicitaciones de cargas mas desfavorables.

Losas Aligeradas Unidireccionales: Se considerd un peralte igual a 25cm
para todas las losas ubicadas en el bloque izquierdo de la edificacion,
desde el eje donde se ubica la entrada al ascensor hasta el borde
izquierdo del edificio. Para las losas ubicadas en el bloque derecho, se

considero un peralte igual a 20cm.

Losas Macizas: Se decidio incluir una losa maciza en la zona de entrada
hacia las escaleras. La Norma Técnica Peruana E.060 para el Disefio en
Concreto Armado, en su inciso 9.6.2, recomienda un peralte minimo (h),
para losas macizas en una direccion y simplemente apoyadas, igual a

— , lo que sugiere un peralte (h

= ) de 5cm. Finalmente, la propuesta de

min
colocar un peralte igual a 15cm, cumple de manera holgada con lo

sugerido por la norma y no sera necesario verificar deflexiones.

Vigas: Para aquellas vigas que forman pérticos, se ha considerado un

1 . .
peralte cercano al o de la luz libre de los tramos (in), obteniendo en los

tramos mas largos valores maximos del orden de 60 cm. Este valor que
se ha colocado en todas las vigas del sistema estructural, desde el techo
del semisotano hasta el techo del ultimo piso considerando que las luces
libres, tanto como la arquitectura lo permiten. De la misma manera, se
ha colocado 25 cm como valor del ancho de estos elementos. La Norma

Técnica Peruana E.060 sugiere un peralte minimo para las vigas y/o



. .y . 1 .
losas armadas en una direccion equivalente a = de la luz libre, por lo

que tampoco sera necesario verificar las deflexiones para las vigas ni

para el caso de las losas aligeradas.

Columnas: Para el presente caso, el criterio de predimensionamiento
que sugiere la referencia anterior (') establece que el area de las
columnas, en edificios que tengan muros de corte en las dos
direcciones, puede suponerse igual a la carga de servicio entre el 45%

__ P(Ssrvicio)

de la resistencia del concreto [A.,, = o5y ] . Para el caso de las
. c

columnas con menos carga axial (esquineras y/o exteriores), el area
puede considerarse igual a la carga en servicio entre el 35% de la

resistencia del concreto [4.,; = P"j%}f”)].

Placas o Muros de Corte: Tanto los muros portantes de los pisos tipicos,
como los muros de semisétano de la edificacion, han sido
dimensionados de acuerdo al Capitulo 14, acapite 14.5.3 de la Norma
Técnica E.060



Capitulo IV

Metrado de Cargas de Gravedad

Las cargas verticales a las que se encuentra sometida la estructura se
cuantificaron de  acuerdo al peso o carga muerta de los elementos
presentes en el mismo (losas, columnas, vigas, placas, tabiqueria, etc.) asi

como de las sobrecargas previstas en los distintos ambientes.

4.1 Cargas de Diseiio

El peso unitario de cada elemento estructural y/o no-estructural, tanto como
las sobrecargas consideradas en los distintos ambientes han sido tomados
en base a los valores establecidos en la Norma Técnica de Edificacion E.020

Cargas.

Tabla 4.1.1 Pesos Unitarios

Material Peso Unitario [Kg / m3]
Concreto Armado 2400
Unidades de arcilla cocida solidas 1800
Agua 1000

Tabla 4.1.2 Pesos de Aligerados y Piso Terminado

Elemento Peso [Kg/ m?]
Aligerado de 20 cm 300
Aligerado de 25 cm 350

Piso Terminado de 5 cm 100




Tabla 4.1.3 Cargas Vivas Minimas Repartidas

Ocupacién o Uso [Kg / m2]
Viviendas 200
Corredores y Escaleras 200

Estacionamiento exclusivo de

vehiculos de pasajeros 250

4.2 Aligerados

Consiste en un armado unidireccional de nervaduras o viguetas, que
juntamente con una losa de 5 cm se encargan de transferir todas las cargas
presentes en los pafios hacia las vigas y/o placas directamente. En el
espacio entre nervaduras, se suele colocar ladrillo o poliestireno expandido

(tecnopor).

En las figuras 4.2.1, 4.2.2, 4.2.3 y 4.2.4 se muestra el analisis de una vigueta
del aligerado de 25cm del techo del semiso6tano. Sobre él se encuentra parte
del estacionamiento (por simplificacion, se desprecia la influencia del piso

terminado del estacionamiento como carga muerta).

Figura 4.2.2 - Carga Viva



-1.65\

Figura 4.2.3 - Diagrama de Momento Flector

Figura 4.2.4 - Diagrama de Fuerza Cortante

4.3 Vigas Chatas

Para lograr el metrado de cargas que concurren a una viga chata debe
considerarse simplemente el peso propio del elemento asi como el peso del
elemento que esté apoyado sobre él (generalmente tabiqueria). La mayoria
de vigas chatas del presente proyecto fueron establecidas con la finalidad de
tomar la carga de los tabiques ubicados en la direccion del armado del
aligerado, asi como para lograr cierto grado de continuidad en los pérticos

donde no era posible colocar vigas peraltadas.

Se presentara el metrado de la viga chata VIGA V-2 (30x25) del piso tipico.

Figura 4.3.1 - Carga Muerta



Figura 4.3.2 - Carga Viva

SNURERENE

Figura 4.3.3 - Diagrama de Momento Flector (Combinacion 1.4CM + 1.7CV)

h| | s

Figura 4.3.4 - Diagrama de Fuerza Cortante (Combinacién 1.4CM + 1.7CV)

4.4 Vigas

Las cargas que actuan sobre las vigas se cuantificaron de acuerdo al
porcentaje del area de los techos que cargan cada una de ellas. Al ser todos
los techos aligerados, se sabe que aquellas vigas que se encuentran
perpendiculares al armado de los aligerados cargan la mitad del pafio que se
apoya sobre ellas; mientras que para aquellas que se encuentran en el eje
del armado del aligerado, se ha considerado que cargan solamente su peso

propio y el de los elementos que se encuentran sobre ellas.

-10 -



A manera de ejemplo, en la Figuras 4.4.1, 4.4.2, 4.4.3 y 4.4.4 se muestran
las cargas gravitatorias cuantificadas y los correspondientes resultados del

analisis para el caso de la Viga V-8 (40x70) del piso tipico.

ST

Figura 4.4.3 - Diagrama de Momento Flector (Combinacion 1.4CM + 1.7CV)

E

1 SRR T8

uo

-~

Figura 4.4.4 - Diagrama de Fuerza Cortante (Combinaciéon 1.4CM + 1.7CV)
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4.5 Columnas y Placas

Para poder obtener la carga axial en columnas y placas, es necesario

encontrar el area tributaria correspondiente a cada uno de estos elementos.

En la siguiente tabla, se muestra un ejemplo (Columna P9 - Piso Tipico). Se
ha considerado el peso propio del elemento por metro de longitud, el area

del aligerado, la carga que transfiere la Viga-V7 y la sobrecarga
correspondiente.

Elemento Pu (ton/m2 6 ton/m) A (m?) 6L (m) Peso (ton) Total
Columna P9 1.92 1.36 2.61
Aligerada 25 + Pt 0.45 19.19 8.64
Viga V-7 1.224 4.94 6.05 17.29 CM
Sobrecarga 0.20 19.19 3.84 3.84 CV

Carga Muerta Total

13835
Carga Viva Total -

-12 -



Capitulo V

Analisis Sismico

De acuerdo a la distribucion espacial y caracteristicas de la actividad sismica
observada en el Peru, la zonificacidon que se propone en la Norma Técnica
E.030 de Diseno Sismo-Resistente coloca a toda la zona costera del pais en
un espacio de alta sismicidad, es por ello que todo proyecto civil debe
contemplar la interaccién e implicancias estructurales de este fendmeno, con

sensatez, economia y seguridad.

En el presente capitulo se expondran los resultados del analisis sismico
realizado para el proyecto en estudio. EI modelo dinamico se realiz6 en base
a las dimensiones geométricas e inercias respectivas a los elementos
portantes y sismo-resistentes del edificio. La masa sismica se obtuvo en el
mismo modelo, en base a la totalidad de carga muerta y al 25% de la

sobrecarga, como lo estipula la norma actual.

5.1 Modelo Sismico

El modelo sismico de la edificacion representa un modelo virtual
tridimensional de los elementos estructurales que la componen y que
le dan rigidez ante el desplazamiento lateral. Todos estos elementos
se ven comprometidos ante la solicitacion sismica, y es criterio del
ingeniero establecer las dimensiones, orientacion y distribucion mas
apropiada y eficiente, que sea estéticamente aceptable, econémica y

segura.

-13 -



Figura 5.1.1 - Modelo Tridimensional en ETABS

Figura 5.1.2 - Modelo Tridimensional en ETABS

-14 -



5.2 Parametros Sismicos

El espectro de disefio viene dado por la siguiente expresion:

ZUCS
Sa="F%—g8

Los parametros sismicos se emplearon de acuerdo a la Norma
Técnica de Edificacion E.030 Disefio Sismo Resistente y se resumen

en los siguientes:

- Z = 0.4 (Factor de Zona - Zona 3)

- U = 1 (Categoria de la Edificacion - C Edificacién Comun)

- C =2.5-Tp/T ; donde Tp es el periodo de vibracién acorde al tipo
de suelo y T es el periodo fundamental de vibracién de la
estructura. C no debe exceder el valor de 2.5 ni puede ser menor
a 0.125-R.

- S =1 (Parametro del Suelo - S1 Roca o suelo muy rigido)

- R =4.5en los ejes X e Y (Valor correspondiente a un sistema
estructural de Muros de Concreto Armado afectado por 0.75

dada la irregularidad por esquinas entrantes en la edificacion).

5.3 Configuracion Estructural

La edificacién se compone estructuralmente de porticos y
principalmente de muros de concreto armado. Estos mantienen una
misma distribucion en planta desde la Azotea hasta el 1er Piso, para
posteriormente continuar con solo la margen izquierda (desde el Eje

A hasta el Eje C) de la edificacion para formar el semisétano.

Se ha aprovechado el area correspondiente a la escalera y al
ascensor para incluir placas y lograr un nucleo central. Aparentemente

la presencia de placas hacia la margen derecha y la distancia hacia el

-15-



centro de rigidez cercano al nucleo podria generar algun efecto de
torsidn en planta, por lo que se decidid incluir un pértico con mayor
inercia y una columna de 1 m de longitud en el Eje A para controlar

este efecto.

El encofrado del semisétano soportara las cargas correspondientes al
estacionamiento y hall de ingreso. A este nivel, los departamentos,
que se ubican en la margen derecha (aproximadamente desde el Eje

D hasta el Eje F), se encuentran apoyados sobre el terreno.

De acuerdo al Articulo 11. de la Norma Técnica de Edificacion E.030
Disefio Sismo Resistente, la edificacion presenta una irregularidad
estructural en planta por esquinas entrantes, dado que en el Eje
Principal X-X (paralelo al eje de simetria) la dimensién del borde en el

Eje 5 resulta ser mayor al 20% de la dimension total en planta.

5.4 Modos y Periodos de Vibracién de la Estructura

Los periodos de vibracion de la estructura se presentan en el

siguiente cuadro:

Mode Period UXx Uy
1 0.71 0.0 70.1
2 0.69 0.0 2.5
3 0.48 69.40 0.02
4 0.17 0.0 16.0
5 0.14 0.0 1.0
6 0.10 19.7 0.0
7 0.08 0.0 5.6
8 0.06 0.0 0.4
9 0.05 0.0 2.7

Tabla 5.4.1 Periodos de Vibraciéon de la estructura

-16 -



5.5 Analisis Estatico

Del cuadro anterior se obtiene que:
Tx =0.48 seg
Ty =0.71 seg

Con estos valores y sabiendo que Tp = 0.4 seg se pueden encontrar

los valores de C.

Cx =2.5-0.4/0.48 = 2.08
Cy =2.5-0.4/0.71 =1.41

El Peso Total de la Edificacién: Ptot = 4159.6 Ton

Se ha demostrado que la edificacion se clasifica como
estructuralmente irregular bajo el concepto de la Norma, por lo que
para el analisis estatico es necesario considerar que la Fuerza
Cortante Basal del Analisis Dinamico debe ser por lo menor igual al
90% de la Fuerza Cortante Basal obtenida del Analisis Estatico.

VXEST =[0.4*1"2.08*1]-4159.6"0.9/4.5 = 693.2 Ton

VYEST =10.4*1*1.41*1]-4159.6%0.9/4.5 = 468.5 Ton

5.6 Analisis Dinamico

Los resultados del Software de Analisis ETABS mostraron los

siguientes valores para las cortantes en la base de la edificacién:

VxDIN =591 Ton
VyDIN =424 Ton
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por lo que los factores de amplificacion exigidos por la Norma

resultan:

f(x) = 693.2/591 = 1.17
f(y) = 468.5/424 = 1.11

5.7 Derivas de Entrepiso

Del analisis realizado, las derivas de entrepiso maximas son las que

se presentan en las siguientes tablas para los casos de sismo en Xy

sismo enY:
Nivel Punto Caso Deriva Max Deriva Max
XX YY

PISO7 11 SISMOXX 0.0042885 -
PISO6 11 SISMOXX 0.00432 -
PISO7 16 SISMOXX 0.004248 -
PISO6 16 SISMOXX 0.0042795 -
PISO7 37 SISMOXX 0.0042885 -
PISO6 37 SISMOXX 0.00432 -
PISO7 38 SISMOXX 0.0042885 -
PISO6 38 SISMOXX 0.00432 -
PISO7 54 SISMOXX 0.004248 -
PISO6 54 SISMOXX 0.0042795 -
PISO7 55 SISMOXX 0.004248 -
PISO6 55 SISMOXX 0.0042795 -
PISO6 39 SISMOYY - 0.0058275
PISO5 39 SISMOYY - 0.005922
PISO6 41 SISMOYY - 0.0058275
PISO5 41 SISMOYY - 0.005922
PISO5 47 SISMOYY - 0.005859
PISO6 52 SISMOYY - 0.0058275
PISO5 52 SISMOYY - 0.005922
PISO6 53 SISMOYY - 0.0058275
PISO5 53 SISMOYY - 0.005922
PISO5 71 SISMOYY - 0.0059085
PISO5 72 SISMOYY - 0.0059085
PISO5 73 SISMOYY - 0.0059085
PISO5 74 SISMOYY - 0.0059085

Tabla 5.7.1 - Derivas Maximas de Entrepiso
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Los valores de la tabla anterior han sido tomados de programa de analisis
estructural, y han sido también multiplicados por 3/4 del valor de R de
manera que estas deformaciones elasticas se transformen en las
deformaciones inelasticas esperadas del sistema estructural de acuerdo a su

capacidad ductil.
Bajo ninguna solicitacidon sismica, en X 0 Y, la deriva sobrepasa el valor de

0.7% (0.007) que sostiene la Norma como valor maximo de desplazamiento

lateral de entrepiso en edificaciones de concreto armado.
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Capitulo VI

Fundamentos del Diseiio en Concreto Armado

El disefio en concreto armado debe establecerse en base a los maximos
esfuerzos de las cargas actuantes amplificadas (Resistencia Requerida), es
decir, todos los elementos deben tener una resistencia de disefio (¢ Rn) por
lo menos igual a la resistencia requerida (Ru) - Filosofia del Diseno por
Resistencia [USD], y finalmente comprobar que en condiciones de servicio la
respuesta de estos elementos (deflexiones, agrietamiento, vibraciones,
fatiga, etc.) se encuentra dentro de rangos de valores que demuestren el

buen funcionamiento de los mismos y la comodidad de los usuarios.

¢ Rn=Ru

Como lo estipula la Norma Técnica de Edificacion E.060 Concreto Armado
en su articulo 8.2.2: “Las cargas seran las estipuladas en la Norma Técnica
de Edificacion E.020 Cargas, con las reducciones de sobrecarga que en ella
se permiten, y las acciones sismicas seran las prescritas en la Norma

Técnica de Edificacion E.030 Diseno Sismorresistente.”

Factores de Reduccidn de Resistencia - Norma E.060 Concreto Armado:

Solicitacion Factor de Reduccion ()
*Flexion 0.90
*Traccion / Traccion + Flexion 0.90
*Cortante 0.85
*Torsion 0.85
*Cortante y Torsion 0.85

*Compresion y Flexocompresion:
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*Elementos con Espirales 0.75

*Elementos con Estribos 0.70
*Aplastamiento en el concreto 0.70
«Zonas de anclaje del Postensado 0.85
*Concreto Simple 0.65

Factores de Amplificacion de Carga y Combinaciones

Carga Muerta y Viva: U=14CM + 1.7CV
Cargas de Sismo: U=125(CM+ CV)xCS
U=0.9CM=CS

6.1 Diseiio por Flexién y Carga Axial

Del Capitulo 10 de la NTE E.060 Concreto Armado se pueden resumir

las siguientes hipotesis de disefio para los elementos sometidos a

flexion y/o carga axial, buscando satisfacer siempre las condiciones

de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones.

VI.

Las secciones planas permanecen planas (Hipotesis de Navier).
No existe deslizamiento entre el acero y el concreto que lo
rodea.

Se puede despreciar la resistencia en traccién del concreto para
el calculo de la resistencia de una seccion.

Los esfuerzos en el concreto y el acero se pueden calcular a
partir de las deformaciones utilizando las relaciones constitutivas
(0-€) del acero y el concreto.

El diagrama constitutivo del acero de refuerzo se puede asumir
elastoplastico.

El concreto falla cuando la fibra extrema sometida a compresion

alcanza el valor de g, = 0.003
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VII. La relacién entre la distribucién de los esfuerzos de compresién
en el concreto y la deformacion unitaria correspondiente (o-€)
puede asumirse como: Rectangular, trapezoidal, parabdlica o
cualquier otra forma que permita una prediccion de la resistencia

que coincida con los resultados de ensayos de laboratorio

representativos.
0.85fc
Ecu —
=L -
a=p C —
c
— S
£ a o equivalente

FIGURA 6.1.1 Bloque equivalente de compresiones

La Norma Peruana permite reemplazar el diagrama de esfuerzos en
el concreto por uno equivalente y simplificado, mostrado en la figura
anterior, donde existe un esfuerzo de 0.85 f'c¢ uniformemente
distribuido en una zona de compresidén equivalente, limitada por los

bordes de la seccion transversal del elemento y por una linea paralela

al eje neutro ubicada a una distancia a = g1 C desde la fibra extrema

en compresion unitaria maxima.

El valor del factor f1 se encuentra en relacion directa con la

resistencia del concreto f'c. Este tendra un valor de 0.85 para f'c entre
170 y 280 Kg/cm?, 0.65 para f'c mayor o igual a 560 Kg/cm? y se
interpolara linealmente entre 0.85 y 0.65 para valores intermedios de

fc.
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6.1.1 Cuantia Balanceada. Acero Maximo y Acero Minimo

Una seccidn puede experimentar una de tres tipos de fallas (Falla de
Traccién, Falla Balanceada o Falla de Compresién) de acuerdo a la

cantidad de refuerzo en traccion que se coloque.

La norma establece un valor maximo de acero en traccién en las
secciones de concreto armado, buscando que la falla sea por traccién

(comportamiento ductil).

El caso de falla balanceada se presenta cuando el concreto alcanza la
deformacion unitaria ultima en compresion (ecu) al mismo tiempo en
que el acero alcanza la deformacion de fluencia (gy). La norma fija una
porcidon del acero que produce la falla balanceada como la cantidad
de maxima de refuerzo de la seccién con la finalidad de lograr
siempre la falla por traccion. La cantidad de acero no debe exceder
de:

08561 fc &
= fy ) Ecy + €y

pmax = 0.75 pp donde po

Asmax = 0.75 pp-b-d o}
Asmax = 0.75 pp-b-d + A’'s-f'sb (cuando hay acero en compresion),

donde f’sb (esfuerzo en el acero en compresioén):

fsb=Es- (%5 )e =Es-(1-5)e =Es-|1-— -sw:Es-d'-@ < fy

Ecu

Eutey d

La norma también establece un limite minimo para la cantidad de
acero que se debe colocar en una seccion, con la finalidad de
asegurar que la resistencia de la seccion agrietada sea un tanto

mayor que la resistencia de la seccion no agrietada:

¢ Mn = 1.2 Mcr
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Jrlg
donde: Mcr= 7t y Jr=2yfc

Para secciones rectangulares y para secciones T con el ala en
compresion, el acero minimo que exige la Norma Peruana es:

o.7-fy3_{f < pod

As min =

6.1.2 Deflexiones

Las estructuras se deben disefiar bajo solicitaciones limites de cargas
amplificadas o ultimas (Disefio por Resistencia), pero la mayor parte
del tiempo estas estructuras estaran solicitadas por cargas en
servicio, por lo que resulta importante verificar que los elementos no

excedan los Estados Limites en Servicio.

Las principales variables que influyen en las Deflexiones pueden

resumirse de la siguiente manera:

Resistencia a traccion del concreto

Modulo de elasticidad del concreto

Cuantia de acero en traccion colocado

Disposicion y arreglo del refuerzo a lo largo del elemento

Patron de agrietamiento del elemento

-~ o a0 T p

Deformaciones por Creep o Flujo Plastico

Retraccién del Concreto

> @

Cambios de temperatura

Deflexiones Inmediatas:
Son aquellas que se presentan instantaneamente con la aplicacién de

la carga. El valor del médulo de elasticidad para concretos de peso

normal es E = 15°000 V. '¢ [Kg/cm?]. La norma establece que cuando
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a lo largo de todo el elemento el momento actuante en servicio no
excede el momento que genera la fisuracion (Mcr) la Inercia Efectiva
(lf) es equivalente a la Inercia Bruta de la seccién, caso contrario

debe considerarse equivalente a la Inercia de la Secciéon Fisurada
(Icr)_

Cuando exista acero en compresion y se requiera hacer el calculo de
la inercia de la seccién transformada agrietada (¢7'), se podra utilizar
la relacion modular 2n (n=Es / Ec) para transformar el acero en
compresion a concreto.

En elementos continuos en ambos extremos:

Icr promedio = (Icr1+]cr2+2.lcr3) /4

donde I¢r 1 e Icr 2 representan las inercias de seccion fisuradas en los
extremos del tramo mientras que /¢ 3 representa la inercia de seccién
fisurada correspondiente al centro del mismo.

En elementos continuos en un extremo:

ler promedio = (fer1+2-Icr3) [ 3

donde I¢r 1 e Icr 3 representan las inercias de seccion fisuradas en el

extremo continuo y en el centro del tramo respectivamente.

En elementos simplemente apoyados en ambos extremos la inercia

representativa sera aquella correspondiente al tramo central.

En elementos en voladizo se considerara la inercia calculada para la

seccion en el apoyo.
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Deflexiones Diferidas:

Son aquellas que se presentan como resultado del flujo plastico y de

la retraccion de los elementos en flexion. Esta puede calcularse

multiplicando la deflexién inmediata por el factor AA.

g
M = 14500

! .y .
donde € es la cuantia del acero en compresion a la mitad de la luz

para tramos simples y continuos, y en el punto de apoyo para

voladizos.

g representa el factor que depende del tiempo para cargas

sostenidas, y puede estimarse de acuerdo a la siguiente tabla:

TABLA 6.1.2.1
Duracion de la carga Valor de E
1 mes 0.7
3 meses 1.0
6 meses 1.2
12 meses 14
5 afios 0 mas 2.0
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TABLAG6.1.2.2

Deflexiones Maximas Admisibles*

Tipo de elemento

Dleflexion
considerada

Limite de deflexion

soporten o estém
ligados a elementos no
estructurales
susceptibles de sufrir
dafios debido a
deflexiones grandes

deflexién inmediata
debida a cualquier
carga viva adicional).t

Techos planos que no | Deflexion inmediata L/180*
soporten ni estén debida a la carga viva
ligados a elementos no
estructurales
susceptibles de sufrir
danos debido a
deflexiones grandes.
Pisos que no soporten | Deflexion inmediata L/360
ni estén ligados a debida a la carga viva
elementos no
estructurales
susceptibles de sufrir
danos debido a
deflexiones grandes
Pisos o techos que La parte de la L/480%
soporten o estém deflexién total que
ligados a elementos no | ocurre después de la
estructurales union de los elementos
susceptibles de sufrir no estructurales (suma
dafos debido a de la deflexion a largo
deflexiones grandes plazo debida a todas

las cargas
Pisos o techos que permanentes, y la L/240§

*

contra el

Este limite no tiene por objeto constituirse en un resguardo

estancamiento de aguas. Este ultimo se debe verificar

mediante calculos de deflexiones adecuados, incluyendo las

deflexiones debidas al agua estancada, y considerando los
efectos a largo plazo de todas las cargas permanentes, la
contraflecha, las tolerancias de construccién vy la confiabilidad en las

medidas tomadas para el drenaje de aguas.

T Las deflexiones a largo plazo se pueden reducir en la cantidad

de deflexién calculada que ocurra antes de unir los elementos
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no estructurales. Esta cantidad se determina basandose en
datos de ingenieria aceptables correspondiente a las
caracteristicas tiempo-deflexion de elementos similares a los

que se estan considerando.

I Este limite se puede exceder si se toman medidas adecuadas

para prevenir dafios en elementos apoyados o unidos.

§ Pero no mayor que la tolerancia establecida para los
elementos no estructurales. Este limite se puede exceder si se
proporciona una contraflecha de modo que la deflexion total

menos la contraflecha no exceda dicho limite.

XFuente: Norma Técnica de Edificacion E.060 Concreto Armado
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6.2 Disefo por Cortante

La resistencia al cortante de una seccidn resulta menos predecible
que su resistencia a flexiébn. La norma establece pautas semi-
empiricas que ayudan a cuantificar un valor de resistencia al cortante,
y se debe tener en consideracién que el concreto no falla por corte,
sino por esfuerzos de traccion diagonal originados por las cargas
externas, concluyendo que la resistencia al cortante (traccion

diagonal) dependera de la resistencia en traccion del concreto.

Resulta de mucha importancia hacer un disefio por cortante correcto,
detallado y racional, de manera que se logre que la seccion falle

primero por flexién permitiendo asi que se desarrolle una falla ductil.

Al igual que en el caso anterior, el disefio por fuerza cortante debe

basarse en el Disefo por Resistencia:

¢ Vn=Vu

donde Vu es la fuerza cortante ultima amplificada y Vn es la

resistencia cortante nominal de la seccién.

Vn=Vc + Vs
donde Vc es la resistencia nominal a la cortante proporcionado por el
concreto unicamente, mientras que Vs es la resistencia nominal al

cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

La Norma permite estimar la resistencia del concreto de acuerdo a la

siguiente expresion:

-Elementos en Flexién (Vigas):

Ve 2 053y eb, d
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-Elementos en Compresion (Columnas):

Ve = 0537 (1 +1a027 )brd

-Elementos en Traccion Axial:

ve = 053+ f c(1-3557 )bod

-Secciones Circulares:
ve =053 f 'c+(0.8-Didmetro?)

Para el caso de estribos perpendiculares al eje del elemento (caso

mas comun), la fuerza total en dichos estribos se supone:

Av-fy-d
Vs = S

donde s es el espaciamiento entre los estribos, Av es el area total de
la seccidn transversal de un juego de estribos (direccién perpendicular

a la fuerza cortante principal) y d es el peralte efectivo del elemento.

La norma limita este ultimo valor para evitar la falla del concreto

comprimido antes que los estribos fluyan, a:

Vs max = I fc.bw.d

Si la fuerza cortante ultima se encuentra en el rango 0.5¢Vc < Vu <
dVc entonces se requeriran estribos minimos, en funcién al mayor de

los siguientes valores:

. 0.2/ f'c'by,s
Av min = 5
_ 3.5b,s
Av min = %
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SiVs 2 LIy c'bw'd , entonces s (separacion de estribos) es el
menor de:
d/2 6 60cm

Disposiciones Especiales para Muros

La Norma establece pautas para el disefio por fuerzas cortantes en

muros de concreto armado (Norma E.060, acapite 11.10):

Vn<26.4f'c.Acw

Donde Vn es la resistencia en cualquier seccién horizontal para
cortante en el plano del muro y Acw es la seccion efectiva horizontal
que resiste cortante.

Vn establece el limite para que el concreto de la placa no falle por

compresioén antes de la fluencia de los estribos.

La contribucién del concreto se puede cuantificar como:

Ve = Acw-(ac/f'c)

donde el coeficiente ¢ es 0.80 para [hm/Im] < 1.5; 0.53 para [hm/Im]
= 2.0 y varia linealmente entre 0.80 y 0.53 para [hm/Im] entre 1.5y 2.0
‘hm” es la altura total del muro medida desde la base, y “Im” es la
longitud total del muro o la longitud considerada en direccion de la

fuerza de corte.

« Cuando Vu=027.f'c.Acw-

oh = 0.002
ov=0.0015

El espaciamiento del refuerzo en cada direccion no debe exceder 3

veces el espesor del muro ni de 40cm.
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« Cuando Vu>027.\f'c Acw.

oh = 0.0025
ov = 0.0025

El espaciamiento del refuerzo en cada direccion no debe exceder 3

veces el espesor del muro ni de 40cm.

Cuando el espesor del muro sea mayor que 20cm debera distribuirse

el refuerzo por cortante horizontal y vertical en las dos caras del muro.

Cuando Vu exceda la resistencia al corte V¢ , debera incluirse

refuerzo por cortante. La resistencia Vs se calculara como:

Vs=Acw.oh fy

6.3 Diseiio por Flexocompresién

Los elementos sometidos a carga axial y flexién (flexocompresion)
son generalmente columnas, placas o muros de corte, muros de
soétano, etc. Cuando existan vigas y/o columnas inclinadas resulta
complicado diferenciar estos elementos estructuralmente, por lo que
es aceptado (ACIl) que el elemento puede disenarse como si
estuviese sometido a flexion simple siempre y cuando la carga Pu

sea:
Pu<0.1-fc-Ag

Dado que las resistencias nominales de una seccion en
flexocompresién (Pn y Mn) se encuentran directamente relacionadas
y dependen una de la otra, y el analisis de las ecuaciones que
permiten encontrar estos valores suele ser complejo, es de buena
practica el uso de Diagramas de Interaccion. Estos consisten en
graficas que describen los pares de puntos P y M que producen la
falla de la seccion en analisis, y se elaboran siguiendo las mismas

hipotesis que se consideraron para el caso de flexién simple:
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a. Las secciones planas permaneces planas (Hipétesis de Navier).
Se considera que el concreto falla cuando la fibra extrema
sometida a compresion alcanza el valor de ¢, = 0.003.

c. Los esfuerzos en la zona de compresion se pueden reemplazar
por el bloque rectangular equivalente de compresiones.

d. Existe completa adherencia entre el acero y el concreto.

e. ElI comportamiento mecanico del acero es completamente
elastoplastico.

f. Se desprecia el aporte/resistencia del concreto en traccion.

Estos se construyen variando la posicion del eje neutro (Ci) de tal
forma que se obtiene la resistencia nominal de la seccién (Pni - Mni)

correspondiente a cada iteracion.

Por otro lado, para elementos en Flexocompresion la Norma
especifica que se debe aplicar un factor de reduccién de resistencia,
por lo que un diagrama de interaccion general (para el caso de

columnas con estribos) se puede resumir de la siguiente manera:

Pn, Pu |

0.8 Po
@ Po Disefio
0.8 @ Po
@Pn = Pu
d=07 @Mn = Mu
@ = 0.7 (Columnas con Estribos)
Ptran I
@=0.9 Mn , Mu
0.9To j— Mo

To 0.9 Mo

FIGURA 6.3.1 Diagrama de Interaccion
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El valor de la carga axial donde se puede iniciar la interpolacion en el

valor de ¢ es el menor de los siguientes valores:
¢ Pn=0.1-fc-Ag y ¢$Pb

Para el presente caso en estudio, la expresidn que controla el inicio
de la interpolacion es la primera (¢ Pn = 0.1-f'c-Ag), dado que el
segundo valor suele controlar unicamente en columnas pequefnas y

con bastante acero de refuerzo, asi como en secciones asimétricas.

Finalmente, para columnas con estribos (¢ = 0.7) la interpolacién es:

¢$=0.9-(0.2-Pn/Ptran) vy,
Ptran = (0.1 /0.7)-f'c-Ag

DISENO POR CAPACIDAD

Este método se utiliza para evitar que en un elemento estructural se
produzca un modo de falla no deseable. Por ejemplo; para evitar que una
viga falle por cortante antes que por flexidn, siendo el primero un modo de
falla subito totalmente indeseable; o para evitar que en un nudo viga-
columna la columna falle primero por flexién antes que la viga. La secuencia

del Disefio por Capacidad puede resumirse de la siguiente manera:

)  Seleccionar el modo de falla que se desea (asociado a un modo
de falla ductil).

Il) Disenar el acero por flexion acorde al Diseno por Resistencia
(Mu).

[II) Detallar el arreglo del refuerzo.

IV) Hallar la Resistencia Probable (Mpr) a partir del refuerzo
colocado.

V) Determinar la carga externa que produzca la Resistencia

Probable (ver inciso 6.5: “Requisitos para Vigas y Columnas”).
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6.4 Detalles de Refuerzo

Recubrimiento 2 cm.

Armadura. de temperatura
re e‘;racc/ﬂ P

.10 .30 .10

Recubrimientos en vigas peraltadas

Recubrimientos en columnas

NPT o 3

Recubrimientos en Zapatas

2
2

Minimo 2 cm.

=

Minimo 2 cm.

Recubrimientos en losas macizas

cm.

Recubrimientos en vigas chatas

P

4 cm. 4 cm.

Recubrimientos en placas

NPT2

ATF ¢+
RKKL

i omae 2tam (]
4 6 5 cm. 1 2 cm.
J
1| wer
{
et J1E NN ANANA

AR T

Recubrimientos minimos para muros

FIGURA 6.4.1 Recubrimientos (Norma Técnica E.060 Concreto

Armado)
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6.4.1 Longitudes rectas de anclaje (Norma Técnica E.060 Concreto

Armado)
TABLA 6.4.1.1
Longitud de Anclaje en Traccidén - Barras Inferiores (Ld)
fy = 4200 f’c (kg/cm?)

Ld min =0.30 m 210 280 350 420 550
Barra | db(cm) Ab Ld Ld Ld Ld Ld
(cm2) | (cm) (cm) | (cm) | (cm) | (cm)

8 mm 0.80 0.50 28 24 22 20 17
3/8” 0.95 0.71 34 29 26 24 21
1/2” 1.27 1.29 45 39 35 32 28
5/8” 1.59 2.00 56 49 43 40 35
3/4” 1.91 2.84 67 58 52 48 42
7/8” 2.22 3.87 98 85 76 69 60
17 2.54 5.10 112 97 86 79 69

1 3/8" 3.58 10.06 157 136 122 111 97

TABLA 6.4.1.2
Longitud de Anclaje en Traccioén - Barras Superiores (L'd)
fy = 4200 f’c (kg/cm?)

Ld min =0.30 m 210 280 350 420 550
Barra | db(cm) Ab L'd L'd L'd L'd L'd
(cm?) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm)

8 mm 0.80 0.50 37 32 28 26 23
3/8” 0.95 0.71 44 38 34 31 27
1/2” 1.27 1.29 58 51 45 41 36
5/8” 1.59 2.00 73 63 57 52 45
3/4” 1.91 2.84 88 76 68 62 54
7/8” 2.22 3.87 127 110 98 90 78
1” 2.54 5.10 145 126 112 103 90

1 3/8" 3.58 10.06 204 177 158 145 126
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TABLA 6.4.1.3
Longitud de Anclaje en Compresioén - Ldc

fy = 4200 f’c (kg/cm?)
Ld min =0.20 m 210 280 350 420 550
Barra | db(cm) Ab Ldc Ldc Ldc Ldc Ldc
(cm?2) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm)
8 mm 0.80 0.50 19 16 14 13 13
3/8” 0.95 0.71 22 19 17 16 16
1/2” 1.27 1.29 29 26 23 21 21
5/8” 1.59 2.00 37 32 29 27 27
3/4” 1.91 2.84 44 38 34 32 32
7/8” 2.22 3.87 52 45 40 37 37
17 2.54 5.10 59 51 46 43 43
1 .3/8" 3.58 10.06 83 72 64 60 60
TABLA 6.4.1.4
Anclaje con Gancho Estandar - Ldg
fy = 4200 f'c (kg/cm?)
Ldg min =0.15m 210 280 350 420
Barra | db(cm) Ab Ldg Ldg Ldg Ldg
(cm2) | (cm) (cm) | (ecm) [ (cm)
8 mm 0.80 0.50 18 15 14 12
3/8” 0.95 0.71 21 18 16 15
1/2” 1.27 1.29 28 24 22 20
5/8” 1.59 2.00 35 30 27 25
3/4” 1.91 2.84 42 36 32 30
7/8” 2.22 3.87 49 42 38 34
17 2.54 5.10 56 48 43 39
1 .3/8" 3.58 10.06 79 68 61 56
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FIGURA 6.4.1.1 Longitudes rectas de anclaje

6.4.2 Detalles de empalmes y de doblado de estribos (Norma Técnica

E.060 Concreto Armado)
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DE LA ZONA DE CONFINAMIENTO.
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FIGURA 6.4.2.1 Detalles de empalmes y doblado de estribos (Norma
Técnica E.060 Concreto Armado)
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FIGURA 6.4.2.2 Detalles de empalmes y doblado de estribos (Norma
Técnica E.060 Concreto Armado)
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6.4.3 Corte de Fierro

Para el corte de fierro se considerd uniformizar las longitudes de
bastones de acuerdo a las luces de los elementos teniendo en cuenta

las siguientes recomendaciones practicas:

a. Para el fierro inferior se cortara el bastéon a L/6 en tramos

interiores, y a L/7 en tramos exteriores.

b.  Elfierro negativo superior se cortara a L/4 cuando exista
predominio de cargas verticales, y a L/3 cuando haya predominio

de carga sismica.

L representa la luz libre del elemento en el tramo analizado. Para
cada caso se verificd que estas longitudes vayan acordes y satisfagan
con cierto margen (d 6 12db) la solicitacion final de la envolvente de

los diagramas de momentos amplificados.

6.4.4 Espaciamientos minimos v maximos de barras (Norma Técnica

E.060 Concreto Armado)

De acuerdo a lo establecido por la Norma, se debe distribuir el

refuerzo de acuerdo a ciertos limites.
La distancia libre minima entre barras paralelas en una misma capa
debe ser db, pero no menor a 2.5 cm ni de 1.33 veces el tamafo

maximo del agregado grueso.

Cuando el refuerzo paralelo se coloque en dos o mas capas, estas

deben colocarse exactamente una sobre otra, con una distancia libre
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entre capas no menor a 2.5 cm ni a 1.33 veces el tamafio maximo del

agregado grueso.

En elementos a compresion reforzados con espirales o estribos, la
distancia minima libre entre barras longitudinales es de 1.5 db, pero
no menor a 4 cm ni a 1.33 veces el tamafno maximo del agregado

grueso.

En losas macizas el refuerzo por contraccion y temperatura debe
colocarse en un espaciamiento maximo de 3 veces el espesor de la

losa 6 40 cm, el que sea menor.
Tanto el refuerzo vertical como el refuerzo horizontal en muros, como

el refuerzo principal por flexién en losas no debe espaciarse a mas de

tres veces el espesor del elemento ni de 40cm.
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6.5 Consideraciones Especiales para Elementos con
Responsabilidad Sismica

De acuerdo al Capitulo 21 - Disposiciones Especiales para el Diseno
Sismico, de la Norma Técnica de Edificacién E.060 Concreto Armado,
se deben tener en consideracion ciertos criterios para el disefo de

vigas y demas elementos con responsabilidad sismica:

La resistencia especificada del concreto, f'c, no podra ser menor a
210 kg/cm?.

II. La resistencia especificada del concreto, f'c, no podra ser mayor a
550 kg/cm?.

lll.  Todo refuerzo de acero sera corrugado y debera cumplir con las
disposiciones ASTM A 706M. Se puede emplear acero de refuerzo
ASTM A 615M, grados 280 y 420, siempre y cuando la resistencia
real a la fluencia no sea mayor que el esfuerzo de fluencia
especificado, fy, en mas de 1250 kg/cm?, y que la relacion entre la
resistencia de traccion (fu) y el esfuerzo de fluencia (fy) no sea

menor a 1.25.

Requisitos para Vigas y Columnas:

La fuerza cortante de disefio (Vu) no debe ser menor que obtenido de
(a)y (b):

(a) La suma del cortante asociado con el desarrollo de los
momentos nominales (Mn) del elemento en cada
extremo restringido de la luz libre y el cortante
isostatico calculado para las cargas de gravedad

tributarias amplificadas. En los elementos en
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flexocompresién los momentos nominales en los

extremos de

la luz libre del elemento, estaran

asociados a las fuerza axial Pu que dé como resultado

el mayor momento nominal posible.

a NN
DR

~
ax

Mni wu

1.25 (wm + wv)

C;,$$$$$L$$$$L$$$$$L$$$L$$i$$$i$$$$$

Mnd

" |

Vu\ Vud
Vﬂ
In
Vui = (Mni+Mnd)/In + wuln/2
Caso 1
wu = 1.25 (wm + wv) Mnd

$$$$$i$$$$iii$$$i$i$$x;>

G, [T

Vui

I |
Vud

Vud

Vud (Mni+Mnd)/In + wuln/2

Caso 2

Figura 6.5.1.1 Fuerza cortante de disefio en vigas
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4 \/uﬁts Vu A Vu Yu
T P D
; <. Mni Vu = (Mni+Mns)/hn Mni Vu = (Mni+Mns)/hn

Pu Pu

Caso 1 Caso 2

7

Figura 6.5.1.2 Fuerza cortante de disefio en columnas

(b) EI cortante maximo obtenido de las combinaciones de
carga de disefio de 9.2.3 con un factor de amplificacién

para los valores del sismo igual a 2.5.

Vigas:

Debe existir refuerzo corrido, como minimo 2 barras, en las caras
superior e inferior.

No deben hacerse empalmes traslapados en la zona ubicada a
dos veces el peralte del elemento, medida desde la cara del nudo.
La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no podra
ser menor al 1/3 de la resistencia a momento negativo en la
misma cara. La resistencia a momento negativo y positivo en
cualquier seccion a lo largo del elemento debe ser mayores a 1/4

de la resistencia provista en la cara de cualquier nudo.
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4. En ambos extremos del elemento deben existir estribos de
confinamiento, ubicados a 2 veces el peralte total del elemento,
desde la cara de los nudos hacia el centro del elemento. El
espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe

exceder del menor valor de:

(a) d/4, pero no menor de 15 cm

(b) 10 db de menor diametro

(c) 24 veces el diametro del estribo de confinamiento
(d) 30cm

5. En la longitud restante, los estribos no deben estar espaciados a
mas de 0.5-d. En ningun caso la separacién de estribos podra ser

mayor a la requerida por fuerza cortante.

La bibliografia revisada, tanto como el coédigo del ACI recomiendan usar

como maximo el 50% del Acero Balanceado (0.5pv) por resultar mas

economicas y pueda considerarse que estan controladas por traccion.

Columnas:

1. La cuantia de refuerzo no podra ser inferior a 1% ni superior a
6%. Cuando ésta exceda el valor de 4% debera incluirse un
detalle constructivo en los planos.

2.  El espaciamiento de los estribos en la zona de confinamiento (So)

no podra ser mayor al menor de los siguientes valores:
(@) 8 db de menor diametro

(b) 0.5 veces la menor dimension de la seccion transversal
(c) 10cm
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La Longitud de confinamiento (Lo) medida desde la cara del nudo
hacia el centro del elemento, no podra ser menor que el mayor de

los siguientes valores:

(a) 1/6 de la Luz Libre del elemento
(b) La mayor dimension de la seccion transversal
(c) 50cm

En la zona central de confinamiento, el espaciamiento del
refuerzo por cortante no debera ser mayor al menor de los

siguientes valores. En las zonas donde fuerza cortante (Vs) sea

mayor que LIy f'ebyd  estos valores deberan multiplicarse por
0.5:

(a) d/i2
(b) 60cm

Muros Estructurales de Concreto Reforzado (Placas):

Los muros de corte deberan ser disefiados para soportar el efecto
de las cargas axiales, fuerzas cortantes y momentos flectores
simultaneamente.

Cuando el muro se convierta en muro exterior de contencion en
los sotanos, el espesor minimo sera de 20cm, debiendo
considerarse en el disefio la accion de las cargas perpendiculares
al plano.

El refuerzo por cortante en el plano del muro debe ser continuo y
debe estar distribuido a través del plano de cortante.

Deben emplearse por lo menos 2 capas de refuerzo cuando el

espesor del muro sea mayor o igual a 20cm o cuando la cortante

Vu exceda 0.53-Acvy/ f'c . (Acv, area bruta de la seccion de
concreto limitada por el espesor del alma y la longitud del la

seccion en la direccion de la fuerza cortante, cm?.)
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El refuerzo vertical distribuido no necesita estar confinado a
menos que su cuantia exceda de 0.01 (1%).

En las zonas del muro donde se espere fluencia por flexién del
refuerzo vertical como consecuencia de la respuesta sismica
inelastica de la estructura, la fuerza cortante ultima de disefio Vu
debera ajustarse a la capacidad por flexiéon instalada del muro

mediante:

Vquua(AZZ,r;)

Donde Vua y Mua son el cortante y el momento amplificados
provenientes del anadlisis y Mn es el momento nominal
resistente del muro, calculado a partir del acero realmente
colocado y asociado a la carga Pu. ElI Cociente Mn/Mua no

debe ser mayor que R (factor de reduccion por ductilidad).

- 46 -



6.6 Rétula MESNAGER

Para elementos y conexiones donde es necesaria la transmision de
esfuerzos normales y cortantes, sin resistencia a esfuerzos de flexion,
se debe estudiar la aplicabilidad de articulaciones de acero o de
concreto armado. Una de las principales articulaciones monoliticas
empleadas en la practica en estructuras de concreto armado es
aquella propuesta por el Ingeniero francés Augustin Mesnager, en el
afio 1910.

Dimensionamiento

.

H

MATERIAL BITUMINOSO

|
N g
|

Figura 6.6.1 Esquema de Roétula Mesnager

Con la finalidad de conseguir la maxima flexibilidad en la rétula, la
abertura h debe guardar una relacion entre 1 y 1.3 veces el valor t

(ancho de garganta).

En cuanto a las armaduras que cruzan la garganta, se debe tener
cuidado en la relacion entre el diametro de la barra en comparacion
con su longitud para evitar que se produzca pandeo. La esbeltez L/r
de estas armaduras se debe encontrar dentro del rango entre 20 y 40,

donde;
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L=h/cos(¢) (Longitud de la barra comprendida entre las caras

de la garganta)
r=D/4 (Radio de giro de una barra de diametro D)

El angulo ¢ que forman las barras con el eje del elemento debe ser de
30° a 45°; preferiblemente 35°.

Para el esfuerzo en las barras se recomienda S(max) < 0.30 fy;

donde fy es el esfuerzo de fluencia del acero de dichas barras.

R H
As - cos(¢) *t 4 sin(¢)

S(méx) =

La distancia @ = 8:D , medida desde la cara externa de concreto, es

considerada como el segmento resistente a los esfuerzos de
expansion, por tanto debe reforzarse transversalmente cumpliendo

con la siguiente formula:

a

0.50-R-tan(¢p )+H- 7
J< _0.005'a-b

2AV = 097

donde; /=029
d = Peralte Efectivo de la Viga (cm)

b = Ancho Horizontal de Articulacién/Viga (cm)
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Capitulo VI

Disefio de Losas Aligeradas

El refuerzo por contraccion y temperatura, para el caso de losas macizas y

losas aligeradas, debera estar acorde con la cuantia minima estipulada por

la Norma; p = 0.0018. Para el caso de losas aligeradas, el espaciamiento del

refuerzo perpendicular a los nervios podra limitarse a 5 veces el espesor de
la losa (en losas macizas 3 veces el espesor de la misma) y no mayor a 40

cm.

7.1 Diseio por Flexién

Siguiendo con el ejemplo del aligerado del encofrado de semisétano

(Figura 4.2.3), el disefio del aligerado seria el siguiente

Mu b d Ku p(%) As(cm?) As colocado

+1.0 40 22 424 0.14 122 1¢1/27+1 ¢ 3/8”
-1.5 10 22 31 0.92 202 1p1/22+101/27
+1.2 40 22 532 017 147 1¢1/27+1 ¢ 3/8”

Tabla 7.1.1 - Momentos Amplificados y Diseno del Aligerado

De acuerdo a lo incluido con anterioridad tanto el Acero Minimo como
el Acero Maximo (para aligerados de 25 cm) vienen limitados por los

siguientes valores:

A*s min = 0.53 cm? (Acero Minimo Positivo)
A*sb = 11.05 cm?
A's min = 1.15 cm?
A-sb = 4.67 cm?

Acero Balanceado Positivo)

Acero Minimo Negativo)

(
(
(
(Acero Balanceado Negativo)

El disefio de una viga chata se realiza de manera similar. Siguiendo

con el ejemplo de viga chata propuesta en el capitulo de metrado de

-49-



cargas (Figura 4.3.3), el disefio correspondiente por flexion es el

siguiente:
As colocado
% 2
Mu b d Ku p(%) As(cm?) (cm?)
5.10 30 22 35.12 1.06 7.01 4 ¢ 5/8”

7.2 Diseio por Corte

Para un aligerado, de acuerdo con la Norma la fuerza cortante que

resiste el concreto puede estimarse como:

Ve =¢1.1-0.53/F 'c-b,d
OVe = 0.85*1.1*0.53*(210)10.5*10%22 = 1580 Kgf

Siguiendo con el mismo ejemplo (Figura 4.2.4), Vu critico a “d” de la

cara.
Vu = 1250 Kgf

Vu no resulta mayor a $Vc en ninguno de los extremos de la vigueta,
por lo que no es necesario implementar ensanches en ninguno de los

panos del encofrado en analisis.

1.3 Deflexiones

La Norma E.060 [Concreto Armado], acapite 9.6.2, establece ciertas
consideraciones; peraltes o espesores minimos, para no verificar

deflexiones en aligerados, losas macizas en una direccion y vigas.
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TABLA 7.3.1

PERALTES O ESPESORES MINIMOS DE VIGAS NO PREESFORZADAS O LOSAS
REFORZADAS EN UNA DIRECCION A MENOS QUE SE CALCULEN LAS DEFLEXIONES*

Espesor o peralte minimo, h

Simplemente
Apoyados

Conun
extremo
continuo

Ambos
extremos
continuos

En voladizo

Elementos

Elementos que no soportes o estén ligados a divisiones u
otro tipo de elementos no estructurales susceptibles de

danarse debido a deflexiones grandes.

Losas macizas en
una direccion

[

20 24 28 10
Vigas o losas [ [ [ [
nervadas en una /_f) — —
direccién 18,5 21 8

Para el caso de losas aligeradas unidireccionales no se verificara por

deflexiones dado que bajo los lineamientos de predimensionamiento

considerados, las dimensiones se encuentran por encima de los

valores minimos establecidos en la tabla anterior.

XFuente: Norma Técnica de Edificacion E.060 Concreto Armado
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7.4 Corte del Acero de Refuerzo

?
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Figura 7.4.1 - Distribucién y corte del refuerzo en aligerado de 25 cm
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VIGA V=2 (.30x.25)

Figura 7.4.2 - Distribucién y corte del refuerzo en viga chata V-2
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Capitulo Vil

Disefo de Vigas

A manera de ejemplo, en los puntos siguientes se presentan las etapas de
disefio y resultados finales de la viga V-8 (40x70) del piso tipico. A
continuacion se presentan los diagramas de momento flector y de fuerza
cortante de la envolvente de esfuerzos, donde se evidencia la solicitacion

sismica importante.

&
—

1T I_DEU @:D_'l‘;t‘iﬂ:_l_Li_J

L

Figura 8.1 Diagrama de Momento Flector Viga V8 (40x70)

-13.16_

Figura 8.2 Diagrama de Fuerza Cortante Viga V8 (40x70)
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8.1 Diseio por Flexién

De la envolvente de momentos anterior y de las propiedades de la

seccion se obtiene:

Mu
M+ 13
M+ 22
M- 18
M- 45
M+ 16

8.2 Diseio por Corte

Vu = 23’000 Kgf

40
40
40
40
40

64
64
64
64
64

p
(%)
7.93 0.2
13.43 0.4
10.99 0.3
27.47 0.8
9.77 0.3

Ku

As o
(cm?) )
5.51 6.84
9.51 10.84
7.71 8.84
20.55 22.14
6.83 8.84

Corrido Bastones

143/4” + 2¢5/8”

143/4” + 205/8”  2¢5/8”
143/4” + 205/8” 1$5/8”
143/4” + 205/8”  3d1”
13/4” + 295/8"  15/8”

Siguiendo lo expuesto en el capitulo VI, parte 6.2 - Disefio por

Cortante (para el caso de vigas), se obtiene que:

dVe = 16’713 Kgf

Vu > ¢Vc por lo que Av = 0.5 cm? (Minimo)

Utilizando estribos de 3/8”¢, el area de la seccion transversal total del

estribo: Av = 1.42 cm?

La magnitud de fuerza cortante que el refuerzo transversal debe

tomar:

dVs = $Vu - Ve = 6'287 Kgf

dVsMax = 66’220 Kgf
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Finalmente, S = Av-fy-d / Vs = 51.6 cm

La separacion entre estribos necesaria para aportar la resistencia
requerida es muy alta, por lo que prevalecera la separacion minima
propuesta por la norma, y expuesta también en el capitulo VI, parte
6.5 Consideraciones Especiales para Elementos con Responsabilidad

Sismica.

ZONA CONFINADA = 2.P: 140 cm

s, el menor de:

a.) d/i4 = 16 cm
b.) 10d-barra = 15.9 cm
c.) 24db-estrib = 22.87 cm
d.) 30cm = 30 cm

S(MIN) 15.9 cm

ZONA CENTRAL = Resto

S=0.5d 32 cm
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8.3 Diseiio de Rétula MESNAGER

Cortante maximo en la cara de la articulacion proyectada:
H=13.2 ton

Del arreglo encontrado; As Total = 2-(2.84+2-2) = 13.68 cm2

Considerando ¢ = 35°;

S(méx) = 0 + 13'200 / (13.68-sin(35°)) = 1682.3 kg/cm2

pero, 0.3- fy = 0.3 - 4200 = 1260 kg/cm2

Por lo tanto; no se cumple que S(max) < 0.30 fy

Si se anade 1¢3/4” corrido superior e inferior; As Total (2) = 19.36

cm2;

S(méx) = 13'200 / (19.36-sin(35°)) = 1188.7 kg/cm2 < 0.30 fy

Con t=13cm, y considerando h =t; h =13 cm.
L =13/cos(35°) = 15.87 cm

Para ¢ 3/4” :
D1=1.905 cm
L/r=15.87/(1.905/4) = 33.32 (OK)

Para ¢ 5/8” :
D2 =1.5875 cm
L/r=15.87/(1.56875/4) = 39.99 (OK)

Para el area de acero transversal se considera lo siguiente:
a=8D1=15cm.
;=029
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d =64 cm.
b =40 cm.

15
0.5(0)tan(35°) + 13'200- 55—

_ 0964
2AV = 0.9-4200

- 0.005-15-40

YAv=0.909 -3 =-2.09

El numero negativo demuestra que no es necesario reforzamiento
transversal dado que la carga axial es despreciable. Aun asi, es
conveniente confinar esa zona, y se utilizan estribos de ¢3/8”

espaciados a 5cm.

NEOPRENE 5”
. SHORE 60
25
[73/878:@.05
" 1713 .55
o | -
| N 50 203/4"+205/8"
N -
| 35°
! Ny
50 203/4”+205/8"
25 3.70
4\/_

[73/8"6:1@.05,10@.15,Rto@.30

Figura 8.3.1 Disefo de Rotula Mesnager en Viga V8 (40x70)
8.4 Deflexiones

Siguiendo lo establecido en el punto 7.3 del presente trabajo, se

concluye que:
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Para el caso de vigas no se verificara por deflexiones dado que bajo
los lineamientos de predimensionamiento considerados, las
dimensiones se encuentran por encima de los valores minimos
establecidos en la TABLA 7.3.

8.5 Corte del Acero de Refuerzo
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Figura 8.4.1 - Distribucion y corte del refuerzo en Viga V-8
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Capitulo IX
Diseiio de Columnas

Las columnas son elementos sometidos a flexocompresién, y el disefio de
estos elementos se basa en las mismas hipétesis del disefio por flexion,

considerando simultaneamente el problema de esbeltez.

9.1 Esbeltez en elementos a compresion

Existen casos en los que la arquitectura exige o necesita que se
incluyan columnas con alturas grandes, por lo que es necesario

verificar que estas no fallen por pandeo.

Las formulas conocidas para verificar este fendbmeno provienen de
ecuaciones diferenciales de 2do orden, donde es necesario estimar la
longitud efectiva de acuerdo a los valores del médulo de elasticidad e

inercia del elemento.

La norma propone que para considerar los efectos de esbeltez en un

elemento, las cargas axiales y momentos deben amplificarse por un

factor 6.
Cm
Pu
5= " 075Pc

Bajo solicitaciones sismicas, es evidente que el desplazamiento
lateral de la estructura va a generar efectos secundarios (P-4A) y
finalmente magnificar los efectos de esbeltez, por lo que la norma

sugiere otro factor adicional de amplificacion, llamado és.
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donde Q representa el indice de estabilidad de un piso

Q = YPu- Ao/Vus-he

donde Pu es la sumatoria de las cargas amplificadas (muertas y
vivas) consideradas desde el extremo superior hasta el entrepiso en
analisis, Ao es la deformacion elastica de primer orden del entrepiso,
Vus la fuerza cortante correspondiente a las cargas laterales, y he la

altura de entrepiso.

Alternativamente, el factor de amplificacion puede calcularse como:

8s = 1/(1-YPu/y ¢Pc)
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9.2 Diseio por Flexocompresién

Tomando como ejemplo la Columna P-3 (40x100), se mostrara a

continuacion el disefo por flexocompresion en sus distintas etapas.

~
O

o

67

-
o

EUEE=S:

27

=

29

=

41

b

334
4.0

4.09

=T,

Figura 9.2.1 Diagrama de Momento Flector Solicitaciéon Sismica
(SismoYY) - Columna P-3 (0.40 x 1.00)
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-6 21 6.2
602 | 602
-7.02 7.0%
-7 52 7.5
-1 76 7.7
-7 63 76
-6.83 6.81
-6 72 6.7;
-0.9 90
[E5]

Figura 9.2.2 Diagrama de Fuerza Cortante Solicitacién Sismica

(SismoYY) - Columna P-3 (0.40 x 1.00)

-62 -



-52.31

-78.37

-104122

-129.80

-156.03

-149.78

203,96

T

229 35
0

Figura 9.2.3 Diagrama de Fuerza Axial bajo solicitacion de cargas
gravitatorias amplificadas (1.4D+1.7L) - Columna P-3 (0.40 x 1.00)
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Mu 33

Pu (ton) Vu 22 (ton)  NIVEL

(ton-m)
1.25 +S 143.7 31.364 13.56 Piso 1
1.25-S 209.54  -15.32 0.12 Piso 1
09+S 75.81 27.669 10.57 Piso 1
09-S 141.65 -19.015 -2.87 Piso 1
1.4M +1.7V 203.96 9.468 8.02 Piso 1

Tabla 9.2.1 Combinaciones de Cargas Amplificadas en Columna P-3

DIAGRAMA DE INTERACCION

500

200

PPN (,C.Tgon) @
o o
O

—-
o
o

-100 A

-200

$Mn {Ton.m)

Figura 9.2.4 Diagrama de Interaccién de Columna P-3 con p = 1%

Pu Vu
(Ton) (Ton)

143.7 31.364 13.56
209.54 15.32 0.12
75.81 27.669 10.57

Mu
(Ton-m)

Tabla 9.2.2 Combinaciones criticas usados en el diagrama de

interaccion
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9.3 Diseio por Corte

Vu = 13’560 Kgf

Siguiendo lo expuesto en el capitulo VI, parte 6.2 - Disefio por

Cortante (para el caso de columnas):

ve = 0.53F (14157 )bwd
dVe = 30'727.1 Kgf

Vu no es mayor a ¢Vc, pero si = 0.5 ¢$Vc, por lo que siguiendo lo

propuesto por la Norma : Av min = 0.3 cm? para s = 10cm

Dado que la resistencia del concreto supera a la fuerza cortante

amplificada actuante, se seguira la distribucion que recomienda la

Norma:
Z0ONA CONFINADA
So, el menor de: Lo, el mayor de:
a) 1z 20 cm a) 1Meln 4333333333 cm
b) 8d-barrd 524]ema3t” [b) 4 [ 94em
c.) 10cm 10,00 cm c) 50cm 50 cm
So(MIN) 10 cm Lo(MIN) 34 cm

ZONA CENTRAL = Resto
S, el menor de:
a) di2 47 cm
b.) 30cm 30 cm
S (Central) 30 cm
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Por tanto, el arreglo final de la columna es el siguiente:

1403/4"

Cm)

——

OO0

i

f'e= 210 kg/cm2

SEMISOTANO

40x1.00
1483/4"
3093/8%:10.05,
90.10,Rt0.0.30
w)

PISO

40x1.00
1403/4"

303/8'%:10.05,
90.10.Rt0.0.30
‘w)

22

PISO

40x1.00

1403/4"
303/8°:10.05,
90.10,R10.0.30

w)

34

PISO

40x1.00
1483/4"
3093/8°:10.05,
90.10,R10.0.30
w)

4%

PISO

.40x1.00
1483/4"
303/8°%:10.05,
90.10,R10.0.30
cw)

52

PISO

.40x1.00
1403/4"
303/8°:10.05,
90.10,R10.0.30
w)

64

PISO

.40x1.00
1403/4"
303/8%:10.05,
90.10,Rt0.0.30
cw)

748

PISO

.40x1.00
1403/4"

303/8°:10.05,
90.10,R%0.0.30
w)

82

PISO

.40x1.00
1403/4"

3093/8:10.05,
90.10,Rt0.0.30
w)

Rto S/Cuadro

[':-!-I [EEERRRNNINEEENINNNINNNNEEE,

E

Figura 9.3.1 - Arreglo final de Columna P-3
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Capitulo X
Diseino de Muros de Corte o Placas

10.1 Diseiio por Flexocompresiéon

Tomando como ejemplo la Placa 1 (25x610), se mostrara a

continuacion el disefo por flexocompresion en sus distintas etapas.

%
o
N
i

(mm} a

Figura 10.1.1 Diagrama de Momento Flector Solicitacion Sismica
(SismoXX) - Placa 1
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(SismoXX) - Placa 1

Figura 10.1.2 Diagrama de Fuerza Cortante Solicitacion Sismica
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Figura 10.1.3 Diagrama de Fuerza Axial bajo solicitacion de cargas
gravitatorias amplificadas (1.4D+1.7L) - Placa 1
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Diseino Placa P1

Mu 33 Vu 22 NIVEL
(ton-m) (ton)

1.25+S 35289 663.173 16.12 Piso 1
1.25-S 393.05 -726.033 -19.66 Piso 1
09+S 211.92  678.614 17.39 Piso 1
09-S 252.08 -710.592  -18.39 Piso 1
14D +1.7L 4299 -37.415 -2.23 Piso 1

Tabla 10.1.1 Combinaciones de Cargas Amplificadas en Placa 1

Pu (ton)

¢Pn (Ton)

Figura 10.1.4 Diagrama de Interaccién de Placa 1 con 6¢3/4”

Pu Vu
(Ton) (Ton)

393.1 726.0 19.7
2521 -710.6 -18.4
211.9 678.6 17.4

Mu
(Ton-m)

Tabla 10.1.2 Combinaciones criticas usadas en el diagrama de
interaccion.
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10.2 Diseiio por Corte

Vua = 20’000 Kgf

Siguiendo lo expuesto en el capitulo VI, partes 6.2 - Disefio por

Cortante (Disposiciones especiales para Muros) y 6.5 -

Consideraciones Especiales para Elementos con Responsabilidad

Sismica (Muros Estructurales de Concreto Reforzado):

¢Mn (para Pu asociado igual a 393.1 Ton, segun el diagrama de

interaccion anterior) = 1418.9 Ton.m

Por lo tanto,

14189
0.7

Vu =20 (W) =20:(2.79) = 55.84 ton

La resistencia maxima de la seccién horizontal del muro viene dada

por la expresion:

Vn<2.6.\f'c.Acw
¢ Vnmax = 0.85:(459.67) =390.72 ton

La contribucion del concreto se puede cuantificar como:

Ve = Acw(ac/ f'c)
donde 4¢ es 0.53 dado que [hm/Im] es mayor a 2.0, por tanto;
Ve =0.85(93.7)=79.7 ton

Se puede ver que la contribucién del concreto es mayor a la fuerza

cortante ultima amplificada y escalada, sin embargo, dado que se

cumple la condicién que Vu>0.27+/f'c Acw |3 cuantia de refuerzo
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(vertical y horizontal) debe cumplir con los siguientes valores minimos

antes expuestos:

oh=0.0025
ov = 0.0025

finalmente,

Asv y Ash =0.0025-0.25-100-100 = 6.25 cm?* por metro lineal
Considerando varillas de 3/8’¢ cada 20 centimetros (3/8"¢@.20)
distribuidas en 2 capas, el area de acero por metro lineal es

0.71-2/0.2 = 7.1 cm? por metro lineal, mayor a la requerida.

Por tanto, el arreglo final de la placa es el siguiente:

,&i,\‘ 3/8°9:@.20 ,ﬁ«i“
M /|
s 7 T
g M / | L1
sy e N\ sy .5 e
2093/8"0:@.20 2093/8"0:@.20
6.10
1 1
PLACA -1

Figura 10.2.1 - Arreglo final de Placa 1
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Capitulo Xl

Diseino de Muros de Sétano

Estos elementos se disefian para resistir el empuje del suelo y cargas
verticales si las hubiera, provenientes de la estructura superior. De acuerdo
a las relacion de rigideces de los elementos de apoyo y el muro de sétano,
estos pueden considerarse simplemente apoyados o empotrados.
Generalmente, los muros de sétano tienen apoyo en la parte superior por el
techo del so6tano, y en la parte inferior por otro techo de sétano o de ser el

caso del ultimo sétano, por la cimentacion respectiva.

11.1 Cargas Perpendiculares

Disefio por Flexion

Segun la bibliografia revisada, se puede idealizar la solicitacion

de un muro de sétano de la siguiente manera:

s.c= W_\_
Wﬁ
1 <>
0.65K -y-H o ——
a K W, 065K -y-H
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En el presente proyecto existe un semisétano en lugar de un
sétano completo, pero se ha considerado que se va a rellenar
la diferencia de altura de 1.5m, por lo que la idealizacién del

muro sera tal como se muestra en la esquema anterior.

Datos del terreno:

Grava Arenosa tipica de Lima:

y = 2000 kg/m3

¢ = 30°

Ka=[1-sen ¢]/[1+ sen ¢] = 0.33

Ws = 250 kg/m? (Transito Vehicular Ligero)

Empuje = Ka-Ws + 0.65-Ka'y-H = 0.33:0.25 + 0.65:0.33-2-(3)
=1.37 ton/m

Empuje Total = 1.7-1.37 = 2.33 ton/m

i
2.33 ton/m
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De esta manera, se obtienen los siguientes diagramas:

CARGAACTUANTE

DFC [Diagrama de Fuerza Cortante]

-3150

DMF [Diagrama de Momento Flector]

Para calcular el acero vertical

b = 100 cm
t = 20 cm
wu = 2.62ton/ m

Con estos valores y el momento flector maximo obtenido del

diagrama anterior, el acero vertical requerido es:

As =518 cm2
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AsS,,;,;=0.002:bt = 4 cm?

Por tanto, el Acero Vertical requerido por flexiéon resulta mayor
que el minimo, y se usa: ¢ 1/2” @ 25 cm. [en la cara interior] y

¢ 3/8” @ 30 cm. [en la cara exterior].

Diseno por Corte
En la verificacion por fuerzas cortantes, y de acuerdo a los

datos del diagrama anterior:

Vu=3.50 ton
¢Vec=0.850.53f'cb-d
¢Vc=0.85-0.53-y/210-100-14 - (10°) =9.14 ton

Por tanto, pVe>Vu : el concreto del muro de sétano resiste la

fuerza cortante amplificada con bastante holgura.

yL —— TR

1/2'¢@.25

3/8"8@.30

3/8'00.25 14

NFP.—1.50

AAANANANA

9|
<)

bd .
+ 203/4
g

|

.60
CORTE 4—4

Figura 11.1.1 - Arreglo final de Muro de Sétano (Corte 4-4)
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Capitulo Xli

Diseno de la Cimentacion

La cimentacién es el elemento estructural que tiene como funcién repartir la
carga de la columna o muro en un area de terreno de manera segura, sin
asentamientos laterales y sin exceder la capacidad o esfuerzo admisible del

terreno.

Los estudios de Mecanica de Suelos brindan la informacién necesaria para
poder hacer un disefio de cimentacion acorde a las propiedades del suelo en
el nivel que se haya previsto. En el presente trabajo se ha considerado que
la presion admisible del terreno, ubicado en el distrito de Barranco, es igual a
4kg/cm?.

Las distribucion del terreno en conjunto con la arquitectura, permitieron
considerar estructuralmente conveniente el uso de zapatas aisladas como
tipo de cimentacion del presente proyecto, exceptuando el caso de los
muros que componen la caja de escalera y ascensor, que se han cimentado

sobre una zapata combinada.

12.1 Diseiio de Zapatas Aisladas
Las zapatas aisladas generalmente son losas rectangulares o
cuadradas, pudiendo tener peralte constante o variable, decreciente

hacia los bordes.

A continuacion se mostrara el disefio de la zapata de la columna
P-1(60x60 cm.)
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12.1.1 Dimensionamiento de la Zapata

Las cargas actuantes en servicio en la columna P-1 son las

siguientes:

TABLA 12.1.1.1 Cargas en Servicio en P-1

P | Mx | My P Mx My | Psx [ Msx | Psy | Msy
Coumna 1 ool 0| o | 57 | 0 0o | 197 | 68 |165]| 12

12.1.1.1 Verificacion por Gravedad

12.1.1.2 Verificacion por Sismo

Dadas las condiciones del terreno, se puede asumir:

Ptot = (Pcm+Pcv)-1.05 = (224+457)-1.05 = 295 ton

dreaTotal =

295
(09)r40 —

v8.195 =290 m

8.195 m?

entonces, asumiendo que la zapata cuadrada tiene sus

lados iguales a 2.90 m, se procedera a hacer la

verificacién para el caso de sismo.

En este caso, la Norma E.060 (acapite 15.2.4) permite

incrementar en un 30% la presion admisible del suelo:

otsis= 1.30 - 40 = 52 ton/m?
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1.4CM + 1.7CV
1.25(CM + CV) + Sx
1.25(CM + CV) - Sx
1.25(CM + CV) + Sy
1.25(CM + CV) - Sy
0.9CM + Sx
0.9CM - Sx
0.9CM + Sy
0.9CM - Sy

En Y-Y:

1.05(Pcm+Pcv) Psy 6‘(Msy)
= B'L BLT p2

0 =40 ton/m? < 52 ton/m? (OK)

En X-X:

1.05-(Pcm+Pcv) Psx 6-(Msx)
0= BL TBLT T 2

0 =39.1 ton/m? < 52 ton/m? (OK)

12.1.1.3 Determinacion de la Reaccion Amplificada

La reaccion ultima del suelo se calculara de acuerdo a

las combinaciones exigidas por la Norma E.060 y

amplificando las cargas sismicas por 1.25.

Pu Mux Muy out
Ton Ton'm Ton'm Ton/m?2
410.5 0.0 0.0 48.8
375.9 8.5 0.0 46.8
375.9 8.5 0.0 42.6
371.9 0.0 15.0 47.9
371.9 0.0 15.0 40.5
226.2 8.5 0.0 29.0
226.2 8.5 0.0 24.8
222.2 0.0 15.0 30.1
222.2 0.0 15.0 22.7

Finalmente, la reaccién amplificada mas desfavorable

es Oy =49 ton/m?
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12.1.1.4 Diseno por Corte

Punzonamiento:

d=0.6m
B=L=290m
2.90
h=./0
T 1
| .60 |
| | o
8 // 2 3
W77/
TS |
Lo
| 1.20
d+C = 1.20m

bo=2:-1.2 + 2-1.2 = 4.8 m (perimetro zona punteada)
Ao = 1.2-1.2 = 1.44 m? (area encerrada por zona

punteada)

Vit=0, * (Asgpara - Ao) = 49 (2.9-2.9 - 1.44) =341 5 ton

Ve =0851.06-F ¢ by-d=0.85106~210 - oor> = 376 ton

éVe > Vu (OK)
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Cortante:

x =volado -d = (2.9-0.6)/2-0.6 =0.55m
Vu=o0," x-1m)=49-0.55-1=27 ton

PVe=0850.53/F'c - (Im) -d = 0.850.53+/210 - 1> = 39.2 ton

¢Ve > Vu (OK)

12.1.1.5 Diseno por Flexion

x =volado =(2.9-0.6)/2=1.15m

x2 1.152
Mu=o0,(1m)y=5 =49-1)—5— =324 ton-m

32000-100
602-100

As = 0.0024254-(100)-60 = 14.55 cm?

Asmin = 0.0018:(100)-70 = 12.60 cm?

por lo tanto, predomina el acero por flexion y se usa:
¢ 3/4°@ 20 cm.

Ku= =89

2.90
h=.70
N.F.7.=—3.00
Pl S
N
© >
S N
V.
M
3/4"8:@.20

Figura 12.1.1.5.1 - Disefio Zapata - P1
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12.2 Diseiio de Zapatas Combinadas

Las zapatas combinadas se presentan cuando la distancia entre dos o

mas elementos verticales es reducida o cuando las zapatas se

traslapan.

A continuacion se mostrara el disefio de la zapata de la Placa - 2, que

comprende la caja de escaleras y ascensor.

12.2.1 Dimensionamiento de la Zapata

Las cargas actuantes totales y transportadas al centro de

gravedad de la zapata en la Placa - 2 son las siguientes:

TABLA 12.2.1.1 Cargas en Servicio en P-1

CM Ccv CSx CSy
P Mx | My | P | Mx | My | Psx | Msx | Msy | Psy [ Msx | Msy
Placa-2 (775 | O 0 [140| O [ 0 | 232 | 960 0 496 0 89

12.2.1.1 Verificacion por Gravedad

Dadas las condiciones del terreno, se puede asumir:

Ptot = (775+140)-1.05 =961 fon

dareaTotal =

961
(0.9)-40

conociendo que,
6.65-3.60 = B-L
entonces, de B=305+L y 2696=BL

=26.96 ton

se obtiene L=3.90y B =6.90
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12.2.1.2 Verificacién por Sismo
En este caso, la Norma E.060 (acapite 15.2.4) permite
incrementar en un 30% la presién admisible del suelo:
otsis = 1.30 - 40 = 52 ton/m?
UsandoL=5.4my B =8.4m

En X-X:

1.05(Pcm+Pcv)  Psx 6(Msx)

0= BL TBLT T 2
O =41.4 ton/m? < 52 ton/m? (OK)
En Y-Y:

1.05'(Pcm+Pcv) Psy 6‘(Msy)
0= BL TBLT 2

0 =34.3 ton/m? < 52 ton/m? (OK)

12.2.1.3 Determinacion de la Reaccion Amplificada
La reaccion ultima del suelo se calculara de acuerdo a

las combinaciones exigidas por la Norma E.060 y

amplificando las cargas sismicas por 1.25.
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Pu Mux Muy out

Ton Ton-m Ton-m Ton/m?2
1.4CM + 1.7CV 1323.0 0.0 0.0 29.2
1.25(CM + CV) + Sx 1433.8 1200.0 0.0 50.5
1.25(CM + CV) - Sx 1433.8 1200.0 0.0 12.7
1.25(CM + CV) + Sy 1763.8 0.0 89.0 41.1
1.25(CM + CV) - Sy 1763.8 0.0 89.0 36.7
0.9CM + Sx 987.5 1200.0 0.0 40.7
0.9CM - Sx 987.5 1200.0 0.0 2.9
0.9CM + Sy 1317.5 0.0 89.0 31.2
0.9CM - Sy 1317.5 0.0 89.0 26.9

Finalmente, la reaccién amplificada mas desfavorable

es Oy =51 ton/m?

12.2.1.4 Diseno por Corte

Punzonamiento:

d=0.5m
B=840m
L=540m

5.40

PLACA—2

8.40
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bo1 = 24.8 m (perimetro zona punteada superior)
Aot = 8.85 m? (area encerrada por zona punteada
superior)

bo2 = 16.5 m (perimetro zona punteada inferior)
Aoz = 5.95 m? (area encerrada por zona punteada

inferior)

V=0, (Aapata- Aor - Apz) =51-(5.4-8.4-8.85-5.95) =1558.6 ron

PVe = 0851067 ¢ (bor + bos) «d = 0.851.06/210 - BN _ 5696 5 1om

$Vc > Vu (OK)

Cortante:

x =volado -d = (5.4-3.6)/2-0.5=0.40 m
Vu=0,-x-(Im)=51-040-1=2040 ton

100-50

PVe=0.850.53+F'c - (Im) - d=0.850.53-/210 - "o~ = 32.6 ton

Para la zona de momento positivo, Vu resulta 51 ton,
por tanto el peralte de 60cm no es adecuado y se toma

un nuevo peralte h =90 cm.
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a una distancia “d” de la cara hacia el tramo central,
Vu = 51 ton y la resistencia del concreto viene dada

por:
100 - 80

¢Ve=0.85-0.53-+210" =50 =522 ton

finalmente,
$Vc > Vu (OK)

12.2.1.5 Diseno por Flexion

Diagrama de Momentos Flectores en la direccion Y-Y:

20066

Para el volado:
x = volado = (5.4-3.6)/2=0.9m

x2 0.92
Mu=o0,-(Im)- 5 =51-1-—5—=20.7 ton-m
20700-100
Ku= "o =3.23

As = 0.000864(100)-80 = 6.90 cm?

Asmin = 0.0018-(100)-80 = 14.40 cm?

por lo tanto, predomina el acero minimo y se usa:
¢ 3/4°’@ 20 cm.
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. Para el tramo interior:
Luz libre=In=3.6 m
Mu = 62 ton-m
As = 0.002645-(100)-80 = 21.2 cm?
Asmin = 0.0018:(100)-80 = 14.40 cm?
Predomina el acero por flexién, por tanto se usa:
¢ 1”@ 20 cm.

(e
PLACA—2 E[
"
3
h=.90 MR
N.F.Z.=—3.90 a ® NIVEL PIT=3.00
Q @ 2§
N sl ¥
~ ™
3/4"8:@.20
PLACA—2 E[

J' 8.40

Figura 12.2.1.5.1 - Disefio Zapata Placa - 2
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VERIFICACION EN DOS DIRECCIONES

Adicionalmente, se hizo un analisis bidireccional de la misma zapata,
encontrandose que:

() —

Figura 12.2.1.5.2 - MODELO SAP Zapata Placa - 2

Figura 12.2.1.5.3 - DEFORMADA Zapata Placa - 2 (Ou = 51 ton/m?)
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EN X-X:

Para el volado:

x = volado = (8.4-6.65)/2=0.9m

MuMax(-) = 22 ton-m

As = 0.000919-(100)-80 = 7.35 cm?

Asmin = 0.0018:(100)-80 = 14.40 cm?

por lo tanto, predomina el acero minimo y se usa:
¢ 3/4’@ 20 cm.

Para el tramo interior:

MuMax(+) = 12.50 ton-m

As = 0.000520-(100)-80 = 4.16 cm?

Asmin = 0.0018-(100)-80 = 14.40 cm?
Predomina el acero minimo, por tanto se usa:
¢ 3/4°’@ 20 cm.

Figura 12.2.1.5.4 - Diagrama de Momentos MXX Zapata Placa - 2
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En Y-Y:

Para el volado:

x = volado = (5.4-3.6)/2=0.9m

MuMax(-) = 22 ton-m

As = 0.000919-(100)-80 = 7.35 cm?

Asmin = 0.0018-(100)-80 = 14.40 cm?

por lo tanto, predomina el acero minimo y se usa:
¢ 3/4’@ 20 cm.

Para el tramo interior:

Luz libre=In=3.6 m

MuMax(+) = 22.7 ton-m

As = 0.000949-(100)-80 = 7.59 cm?

Asmin = 0.0018-(100)-80 = 14.40 cm?
Predomina el acero minimo, por tanto se usa:
¢ 3/4”°@ 20 cm.

Figura 12.2.1.5.5 - Diagrama de Momentos MYY Zapata Placa - 2
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Por tanto, el disefio Final de la Zapata combinada es:

5.40

PLACA—2
3/4"8:@.20 (SUP.)
3/478:@.20
Q)
h=.90 @ Q
N.F.Z.=—3.90 ol © mveL pir—300l 2| | 21
s &
EAREY g °
3/4°8:@.20 (SUP.)
| 3/478:@.20
% (7] |71
PLACA—2 E[
8.40

Figura 12.2.1.5.6 - Disefio FINAL Zapata Placa - 2
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Capitulo Xl
Elementos Estructurales Adicionales
13.1 Diseiio de Escaleras

Son elementos estructurales que conectan los distintos niveles de la
edificaciéon y generalmente trabajan como losas armadas en una
direccién.
Los pasos pueden medir entre 25 y 30 cm., mientras que los
contrapasos pueden oscilar entre 16 y 19 cm. Como regla practica se

puede considerar que una escalera bien proporcionada cumple con:

61 cm.<2c+ p <64 cm.

donde: C: Longitud del contrapaso.

p: Longitud del paso.

Para el caso del presente trabajo, las escaleras tendran las siguientes

dimensiones:

p: 30 cm (paso)

cp: 17.8 cm (contrapaso)

t: 15 cm (espesor de garganta)
b: 120 cm (ancho de escalera)

Metrado de Cargas

El peso propio de la escalera, en su tramo inclinado, se calcul6 con la

siguiente formula:
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pr = Yconcreto [% +1- v 1+ (%)2|

W,,=0.6 vy

ton

El peso propio en los descansos:

W,y =24-02=048

Finalmente, las cargas actuantes en la escalera son las siguientes:

ton

m2

TRAMO: Inclinado Descanso
Wpp (ton/m?) 0.60 0.48
Acabado (ton/m?) 0.10 0.10
CM - Total (ton/m2) 0.70 0.58
CV - Total (ton/m?) 0.20 0.20
C Ultima (ton/m?) 1.32 1.152
W Ultima (ton/m) 1.58 1.38

“W Ultima” es la carga ultima en la escalera; resultado de multiplicar “C Ultima” por

1.2 m, correspondientes al ancho total de la escalera.

A manera de ejemplo, se presenta el disefio del primer tramo de

escalera del presente proyecto:

1.62
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Simplificando el modelo, podemos asumir:

L 2.75 |

Se asumira la carga “W Ultima” maxima (1.58 ton/m), uniformemente

distribuida en toda la proyeccién horizontal de la escalera.

Diseno por Flexion

Momento Positivo

Mu* = 1.58 - (2.75)2/ 8 = 1.49 ton-m

b=1.20 m.
d=15-3=12cm.
p =0.0023

As =3.38 cm2 (en 1.20 m.)
As colocado = ¢ 3/8” @ 20cm 6 7 ¢ 3/8”

Para el refuerzo perpendicular:
Asmin=0.0018 - b - h=0.0018-100-15 = 2.7 cm?

Asmin=¢ 3/8" @ 25 cm.

Momento Negativo

Mu- = 1.58 - (2.75)2/ 24 = 0.50 ton-m

b=1.20m.
d=15-3=12cm.
p =0.0008

As =1.11 cm2 (en 1.20 m.)
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Es evidente que el acero resulta muy por menor al requerido por
momentos positivos, pero con la finalidad de obtener un disefio mas
ordenado y homogéneo, y buscando controlar deflexiones, se colocara
el mismo acero hallado en el caso anterior:
As colocado = ¢ 3/8" @ 20cm. o6 7 ¢ 3/8”

Para el disefio del descanso, predomina el acero minimo por flexion

para losas:

ASmin=0.0018 - b - h = 0.0018-100-20 = 3.6 cm?
Asmin= ¢ 3/8” @ 20 cm.

Diseino Final

3/8"0:@.20

\ 783/8”

R

./S

783/8"

25
3/8"¢:@.25 G > o
1 1.50

38025 2|1

1" TRAMO

g / )

Figura 13.1.1 - Disefio 1¢" Tramo Escalera
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Capitulo X1V

Comentarios y Conclusiones

1.  La arquitectura permitié estructurar la edificacion de tal manera que fue
posible incluir muros de corte en las dos direcciones principales. Se
aprovecho la simetria en el Eje X-X (perpendicular a la fachada), sin
embargo, no fue posible incluir una cantidad ni distribucion similar de
placas en el Eje Y-Y (paralelo a la fachada), por lo que los
desplazamientos en este ultimo eje fueron ciertamente mayores. En
ningun caso los desplazamientos excedieron los valores maximos

permisibles establecidos en la Norma E.030.

2. Utilizar software de disefio estructural permite realizar los analisis por
cargas gravitatorias y/o por cargas horizontales con alta precision, pero
es responsabilidad del disefiador la correcta interpretacion de los datos
y resultados, de manera que se logre un disefio realista, econdémico y

seguro.

3. Se debe buscar que la estructuracién resulte en un modo de vibracién
predominante en cada direccion principal, es decir, se logre establecer
un modo traslacional asociado a un elevado porcentaje de masa
participativa, de manera que el movimiento de la estructura sea
predominantemente marcado en sus ejes principales y se eviten en la
medida de lo posible, efectos de torsidbn que puedan sobre-esforzar y

perjudicar los distintos elementos estructurales.

4. Generalmente, los elementos verticales extremos necesitan vigas de
cimentacion para poder tomar los efectos de excentricidad, pero en
este caso no fueron necesarias porque estos elementos no coinciden
con ningun limite de propiedad, por lo que no se presentan zapatas

excéntricas.
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Capitulo XV
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