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INTRODUCCION

Es importante entender que a pesar de los avances tecnolégicos en el analisis
estructural no existen métodos exactos de solucién, esto se debe a que existen una serie de
incertidumbres que se presentan no solo en la solicitacion, sino también en el modelaje
estructural. A partir de la comprension de la posible respuesta estructural sera posible fijar
criterios de disefio y analisis, y contemplar aspectos ligados al funcionamiento, a la seguridad y a
la economia.

Lo primero que hay que comprender es que tanto desde el punto de vista de la
funcionalidad, como de la seguridad y de la economia existe una interacciéon y por ende
dependencia directa entre el proyecto arquitecténico y el disefio estructural. Este hecho obliga a
que interactuen constantemente el Arquitecto y el Ingeniero Civil en pos de un proyecto
satisfactorio.

En los ultimos 25 anos los criterios de estructuracion y disefio Sismoresistente de las
edificaciones han sufrido un cambio radical, producto de los nuevos conocimientos del
comportamiento de las estructuras frente a sismos. Paralelamente a los conocimientos
adquiridos surgen las computadoras que facilitan enormemente el analisis. Lamentablemente las
mejores ensefanzas sobre diversos problemas estructurales las dan los sismos, es asi como a
medida que han venido sucediendo los movimientos sismicos se ha ido adquiriendo nuevos
conceptos de estructuracion y disefio. Razon por la cual en los ultimos afos se tiende a rigidizar
las estructuras, preocuparse por las deformaciones laterales, la falta de simetria, la influencia del
suelo, uso de muros de corte y demas aspectos que ahora sabemos que son importantes.

El tema del presente Informe fue motivado por la probable puesta en vigencia de la
nueva Norma de Disefo Sismoresistente, es asi que se trata de hacer un breve recuento de las
modificaciones que ha sufrido nuestra Norma de disefio en los ultimos 25 afos. Se realiza el
analisis estatico y dinamico. Finalmente se realiza el disefio de los elementos estructurales con
la actual Norma.

Esperando que este informe de alguna manera contribuya a la mejor comprension de los
cambios realizados a lo largo de los ultimos afios en nuestra norma, siendo indispensable no
solo cumplirla sino entender el porque de los cambios realizados, cumpliendo asi con nuestro rol
de ingenieros.



SUMARIO

El presente Informe tiene por finalidad realizar el Analisis estructural de una Estructura
Mixta (Pérticos y Muros de Concreto Armado) de 4 niveles . También se hacen comentarios
sobre los aspectos fundamentales de la Norma Peruana Sismo Resistente y sus variaciones a lo
largo de los ultimos 25 afos, desde la Norma NSR-77 hasta la Propuesta 2002 que espera su
pronta promulgacion.

El presente trabajo se ha dividido en 5 capitulos y Anexos, los que se describen a continuacion

Capitulo | :

Se describe las caracteristicas generales de la edificacién analizada, se muestran las plantas y
elevaciones idealizadas de la edificacion.

Capitulo It :

En este capitulo se realizan los primeros calculos, se muestran los resultados de realizar el
Predimensionamiento de los Elementos Estructurales ( Losas, Vigas, Columnas y Placas) y el
Metrado de Cargas de la Estructura propuesta.

Capitulo Il :

Se dan conceptos tedricos importantes para el Analisis estructural y Diseo Sismoresistente .
También se muestran las modificaciones mas importantes en la Norma Peruana de Estructuras
a lo largo de los ultimos 25 afos, mas especificamente las diferencias fundamentales entre la
NSR-77, NTE-E.030 y la Propuesta 2002. Finalmente se muestran los resultados obtenidos para
el Analisis Estatico de la estructura analizada.

Capitulo IV:

Se describen las caracteristicas generales del Analisis Dinamico por Superposicion Modal
Espectral, se comentan la utilizacién de los Programas Computacionales y se dan los resultados
principales obtenidos para el Analisis Dinamico por el Método mencionado de la estructura

analizada con la Norma NTE-E.030 ( vigente ) y la Propuesta 2002 .

Capitulo V :

Se realiza el disefio estructural de los elementos , especificamente de las losas y las vigas, en el
caso de las losas se utiliza una hoja de calculo y en el caso de las vigas se disefian con los



resultados obtenidos del programa SAP2000 Student. El disefio se realiza en base al analisis
con la Norma vigente.

Anexo A :
En este anexo se muestran los datos ingresados ( Input Tables ) en el programa SAP 2000
Student.

Anexo B :
Se muestran los resultados obtenidos del analisis ( Output Tables) con el programa ya
mencionado.

Anexo C :
Se muestran los resultados del programa para el diseiio de las vigas y seguidamente los
resultados correspondientes al disefio de columnas.
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GENERALIDADES
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1.1

1.1.1

1.2

GENERALIDADES

Descripcion del Proyecto

Ubicacién y Tipo de Estructura :
La Edificacién se encuentra ubicada en la ciudad de Lima.

El Edificio consta de 4 pisos y el sistema estructural esta compuesto de Pérticos y Muros
de Corte ( Placa) de Concreto Armado , siendo por esto una Estructura Mixta .

En el Grafico N° 1 se puede observar la planta de la estructura con sus respectivas
dimensiones.

En el Grafico N° 2 se observa la elevacion de la estructura idealizada .

En el Grafico N° 3 se observa una vista tridimensional de la edificacion.

Finalidad

La finalidad de este Informe es el analisis y disefio estructural de una edificacidn de Uso
- Hospital de cuatro pisos. Ademas de hacer un comentario de la variacion de la Norma
Peruana de Disefo sismo-resistente en los ultimos 25 afos.

Caracteristicas Mecanicas de los Elementos

Se ha considerado a los elementos de las edificaciones como homogéneos. La
resistencia a la compresion del concreto de las columnas, vigas y placas es de fc=210
kg/cm2. Con un moédulo de elasticidad del concreto de 2.2 x10° Tn/m2. Ademas, se
considerd un peso unitario del concreto de 2400 kg/m?®. Las losas son aligeradas de 20
cm de espesor. El esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo es de 4200 kg/cm?.

Estructuracion

A partir de la planta proporcionada se definen los Ejes principales y secundarios.

Ejes Principales:

Como la estructura es aporticada los poérticos que reciben el peso de la losa son los
porticos principales. En este caso serian los ejes numerados 1,2,3,4y 5.

Ejes Secundarios :

Se refiere a los porticos que no reciben el peso de la losa . En este caso serian : A, By
C.
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PREDIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES Y METRADO

21

2141

DE CARGAS

PREDIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Para el disefio estructural primero tenemos que hacer el Predimensionamiento para
realizar el calculo estructural.

Si al hacer el analisis estructural respectivo vemos que lo asumido esta en los rangos
permisibles entonces pasamos al disefio estructural. De lo contrario tenemos que hacer
los reajustes del caso.

Predimensionamiento de Losas Aligeradas

El peralte de las losas aligeradas podra ser dimensionado considerando los siguientes
criterios:

h=17 cm luces menores de 4mts

h=20cm luces comprendidas entre 4 y 5.5 mts.
h=25cm luces comprendidas entre 5 y 6.5 mts.
h=30cm luces comprendidas entre 6 y 7.5 mts.

Se debe entender que "h" expresa la altura o espesor total de la losa aligerada y por
tanto los 5 cm. de losa superior y el espesor de ladrillo de techo; los ladrillos seran de
12,15,20 y 25 cm respectivamente.

El dimensionamiento anterior sera valido para aligerados armados en una direccion, en
los casos que se tengan sobrecargas normales del orden maximo de 300 a 350 Kilos por
metro cuadrado; para sobrecargas mayores o en el caso de existir tabiques de
albanileria de ladrillo importantes, aplicados sobre ejes perpendiculares al armado de los
aligerados, es factible que se requiera de espesores mayores sobre todo en el caso de
luces cercanas a los limites maximos sefalados.

En nuestro caso :
L=4.5m.> h=20cm - S/C = 300 Kg/m?
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2.1.2

Predimensionamiento de Vigas

Las vigas se dimensionan generalmente considerando un peralte del orden de 1/10 a 1/12

CAPITULO 1

de la luz libre; debe aclararse que esta altura incluye el espesor de la losa de techo o piso

El ancho es menos importante que el peralte, pudiendo variar entre 0.3 a 0.5 de la altura.

La Norma Peruana de Concreto Armado indica que las vigas deben tener un ancho
minimo de 25 cm. para el caso que estas formen parte de porticos 0 elementos sismo-

resistentes de estructuras de concreto armado.

En nuestro caso , el Predimensionamiento se observa en el siguiente cuadro :

. . Luz libre B (Anc
Eje Viga (m) H(m) trib.)
VTO01-1 7.00 0.60 2.25
VT01-2 7.00 0.60 2.25
1 VT01-3 7.00 0.60 2.25
VT01-4 7.00 0.60 2.25
VT02-1 7.00 0.60 2.25
VT02-2 7.00 0.60 2.25
2 VT02-3 7.00 0.60 2.25
VT02-4 7.00 0.60 2.25
VT03-1 7.00 0.60 2.25
VT03-2 7.00 0.60 2.25
3 VT03-3 7.00 0.60 2.25
VT03-4 7.00 0.60 2.25
VT04-1 7.00 0.60 2.25
VT04-2 7.00 0.60 2.25
4 VT04-3 7.00 0.60 2.25
VT04-4 7.00 0.60 2.25
VTO05-1 7.00 0.60 2.25
VT05-2 7.00 0.60 2.25
5 VT05-3 7.00 0.60 2.25
VT05-4 7.00 0.60 2.25
VT06-1 4.50 0.50 1.00
VT06-2 4.50 0.50 1.00
A VT06-3 4.50 0.50 1.00
VT06-4 4.50 0.50 1.00
VTO07-1 4.50 0.50 1.00
VT07-2 4.50 0.50 1.00
B VTO07-3 4.50 0.50 1.00
VTO07-4 4.50 0.50 1.00
VT08-1 4.50 0.50 1.00
VT08-2 4.50 0.50 1.00
C VT08-3 4.50 0.50 1.00
VT08-4 4.50 0.50 1.00

b(m) Usar b(m)
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0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30 "

0.20 0.30 -

0.20 030 |&&

0.20 0.30 oo

0.20 0.30 -

0.20 0.30 &

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.20 0.30

0.05 0.30

0.05 0.30

0.05 0.30

0.05 0.30

0.05 0.30 &

0.05 030 |, %

0.05 030 |¥8

0.05 030 |“5
S

0.05 0.30 ’

0.05 0.30

0.05 0.30

0.05 0.30




TITULACION PROFESIONAL

ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO Il
Resumen :
Dimensiones
Porticos Ejes b(m) h(m)
Pérticos Principales Y 0.30 0.60
Pérticos Secundarios X 0.30 0.50

Es necesario acotar que estas dimensiones son preliminares, no son las dimensiones
finales, pudiendo estas variar, de acuerdo a las necesidades de la estructura.

2.1.3 Predimensionamiento de Columnas

Las columnas al ser sometidas a carga axial y momento flector, tienen que ser
dimensionadas considerando los dos efectos simultaneamente, tratando de evaluar cual de los
dos es el que gobierna en forma mas influyente el dimensionamiento.

El problema no es simple si se considera que existen cargas y momentos producidos por
las cargas de gravedad y por las cargas horizontales de sismo.

Actualmente la mayoria de edificaciones se disefan con sistemas mixtos de poérticos y
muros de corte, lo cual permite reducir significativamente los momentos en las columnas debidos
a sismo.

En nuestro caso , los predimensionamientos se realizaron como se observa a
continuacién

Columnas Esquina bxd=15PG/(0.2xfc)

Columnas Laterales bxd=125PG/(0.25xfc)

Columnas Centrales bxd=110PG /(0.3 x f'c)

PG=AxW

A > Area tributaria

W > Carga de Servicio en todos los niveles sobre la columna.

C1-> Columna en esquina
C2-> Columna lateral
C3-> Columna lateral
C4-> Columna Central

En el GRAFICO N° 4 se puede observar las Areas de Influencia o Tributaria de cada

columna.



XRKRE 0
e i
A%

A=

oN OJ14VHO

Seuwn|o ) Se| ap elouan|ju| sap ealy

© ® ® ®© ®©

00°Z

002

13



TITULACION PROFESIONAL

ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO Il
Estimacion de Pesos y Dimensiones:
C1 :

Aportante L(m) B(m) H(m) w Piso4 | Piso3 | Piso2 | Piso1
Losa 21 3.35 - 300 2111 2111 2111 2111
VX 21 0.30 0.50 2400 756 756 756 756
VY 3.65 0.30 0.60 2400 1577 1577 1577 1577
Acabados 24 3.65 - 120 1051 1051 1051 1051
Tabiqueria 24 3.65 - 120 1051 1051 1051 1051
Columnas - 2400 0 648 648 1008
Sobrec (S/C) 24 3.65 - 150/ 350 1314 3066 3066 3066

TOTAL 7860 10260 10260 | 10620

Piso 4 : 1.5*PG/(0.2*fc)=281 cm? - 30x 10 Usar 30x 40
Piso 3 : 1.5*PG/(0.2*fc)=647.14 = 650cm® > 30 x 25 Usar 30x 40
Piso 2 : 15*PG/(0.2*fc)=1013.6 = 1020cm®> > 30x35 Usar 30x 50
Piso 1 : 1.56*PG/(0.2*fc)=1392.86= 1400 cm’ > 30 x 50 Usar 30x 50
Usamos :

1°y2°> 30 x 50

3y4°-> 30 x 40
Cc2

Aportante L(m) B(m) H(m) w Piso4 | Piso3 | Piso2 | Piso 1
Losa 4.2 3.35 - 300 4221 4221 4221 4221
VX 4.2 0.30 0.50 2400 1512 1512 1512 1512
\"A4 3.65 0.30 0.60 2400 1577 1577 1577 1577
Acabados 4.50 3.65 - 120 1971 1971 1971 1971
Tabiqueria 4.50 3.65 - 120 1971 1971 1971 1971
Columnas 0.30 3.00 2400 0 648 648 1152
Sobrec (S/C) 4.50 3.65 - 150/350 | 2464 5749 5749 5749

TOTAL 13716 | 17649 17649 | 18153
Piso 4 : 1.25*PG/(0.25*fc)=326.57 =330cm* > 30x 15 Usar 30x 40
Piso 3 : 1.25* PG /( 0.25* f'c ) =746.8 = 750cm?® > 30 x 25 Usar 30x 40
Piso 2 : 1.25*PG/(0.25*fc)=1167=1167cm* > 30 x 40 Usar 30x 60
Piso 1 : 1.25 * PG /( 0.25 * f'c )=1599.2 = 1600 cm?® > 30 x 55 Usar 30x 60
Usamos : 1°y2°> 30 x 60
Fya-> 30 x 40
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C3
Aportante L(m) B(m) H(m) w Piso4 | Piso 3 Piso 2 | Piso 1
Losa 2.10 6.70 - 300 4221 | 4221 4221 4221
VX 2.10 0.30 0.50 2400 756 756 756 756
VY 7.00 0.30 0.60 2400 3024 | 3024 3024 3024
Acabados 240 7.00 - 120 2016| 2016 2016 2016
Tabiqueria 2.40 7.00 - 120 2016 | 2016 2016 2016
Columnas 0.30 3.00 2400 0 648 648 1008
Sobrec (S/C) 2.40 7.00 - 150/ 350 2520| 5749 5749 5749
TOTAL 14553 | 18430 18430 18790
Piso 4 : 1.25*PG/(0.25*fc)=346.5= 350cm®* > 30x15 Usar 30x 40
Piso 3 : 1.25*PG/(0.25*fc)= 785.31=790cm’ > 30 x 30 Usar 30x 40
Piso 2 : 1.25* PG /(0.25*fc) = 1224.11= 1230cm? 30 x 45 Usar 30x 50
Piso 1 : 1.25*PG/(0.25*fc)=1671.5= 1672cm> > 30 x 60 Usar 30x 60
Usamos : 1°y2°> 30 x 60
y4°> 30 x 40
c4
Aportante L(m) B(m) H(m) w Piso4 | Piso3 Piso2 | Piso 1
Losa 3.90 6.70 - 300 7839 7839 7839 7839
VX 3.90 0.30 0.50 2400 1404 1404 1404 1404
\"A 4 7.00 0.30 0.60 2400 3024 3024 3024 3024
Acabados 4.50 7.00 - 120 3780 3780 3780 3780
Tabiqueria 4.50 7.00 - 120 3780 3780 3780 3780
Columnas 0.30 3.00 2400 0 648 756 1536
Sobrec (S/C) | 4.50 7.00 - 150/350 | 4725 11025 11025| 11025
TOTAL 24552 31500 31608 | 32388
Piso 4 : 1.10*PG/(0.30 *fc) =428.7=430cm*> 30x15 Usar 30x40
Piso 3 : 1.10*PG/(0.30*fc) =978.7=980cm?’ > 30x 35 Usar 30x 40
Piso 2 : 1.10*PG/(0.30 *fc)=1530.60 = 1535cm? ©30x 40 Usar 30x 70
Piso 1: 1.10* PG /(0.30 * f'c) = 2096.08 = 2097cm’ > 30 x 70 Usar 30x 70
Usamos : 1°y 2°> 30 x 70
Fy4°-> 30 x 40
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Resumen
COLUMNAS
Pisos C1 C2 C3 C4
1oy 20 30x 50 ' 30 x 60 30 x 60 30 x 70
3°y 4° 30 x 40 30 x 40 30 x 40 30 x 40

En el caso de las columnas, cabe reiterar la observacion que estas dimensiones no son
finales, podran variar de acuerdo a las necesidades de rigidez que tenga la estructura.

2.1.4 Predimensionamiento de Placas o Muros de Concreto

Es dificil poder fijar un dimensionamiento para las placas puesto que, como su principal
funcion es absorber las fuerzas de sismo, mientras mas abundantes o importantes sean tomaran
un mayor porcentaje del cortante sismico total, aliviando mas a los poérticos. Esto significa que
podria prescindirse de las placas si se desea que los porticos tomen el 100% del cortante
sismico.

Sin embargo, el considerar edificaciones solamente con poérticos hace que se obtengan
deformaciones laterales muy importantes, lo cual no es conveniente, por lo que es ideal
combinar placas y porticos de acuerdo a las posibilidades arquitectdnicas, con lo cual se puede
obtener un balance adecuado en la distribucién de esfuerzos y se controla la flexibilidad de la
edificacion.

Las placas pueden tenerse como minimo 10cms. de espesor, pero generalmente se
consideran de 15 cm de espesor en el caso de edificios de pocos pisos y de 20, 25 o 30 cm.
conforme aumentemos el numero de pisos o disminuyamos su densidad.

En el Peru se han proyectado una serie de edificaciones de hasta 20 pisos considerando
placas de espesor igual a 25 cm. considerando longitudes apreciables de estas; si por el
contrario existieran pocas placas en una direccion, es probable que se requiera de espesores
mayores como 40, 50 0 60 cm.

La evaluacion final de la longitud de las placas se realizaron luego de realizar el analisis
sismico correspondiente, ya que es dificil dar inicialmente una recomendacién general.

Las dimensiones finales de las placas utilizadas en la edificacién en estudio se daran
posteriormente.
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CAPITULO Il

2.2.0 METRADO DE CARGAS VERTICALES

Una vez realizada la estructuracion y el Predimensionamiento de elementos estructurales

se procede a realizar el Metrado de Cargas

2.2.1 Datos Generales :

Numero de Pisos
Altura de Piso a Techo

Espesor del aligerado

Peso del concreto
Peso de Tabiqueria
Peso de Acabados

Sobrecargas (s/c)

Niveles 1°, 2°, 3°

Nivel

4°

N =4

h =4.00 (Primer Nivel)
h = 3.00 (demas niveles)
e =020m

Ye = 2400 Kg/m3

120 Kg/m?

120 Kg/m?

300 Kg/m?
150 Kg/m?

2.2.2 Metrado de Cargas Verticales de Vigas :

Pesos considerados en el metrado de cargas (sin considerar pesos de vigas) :

Aportante Tipo de | Piso Tipico | Azotea Ancho Ejes Princip. Anch Ejes
Carga (kg/m?) (Kg/m?) iys 23y4 Secun.

Losa D 300 300 2.25 4.50 1
Tabiqueria D 120 0 2.25 4.50 1
Acabados D 120 120 225 4.50 1
S/IC L 300 150 2.25 4.50 1

Wp 540 470

W, 300 150
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Cargas para vigas :

Tipo de

CAPITULO Il

SIN PESO PROPIO

Portico. Princip.

Portico Secundario

Aportante Piso Tipico Azotea Piso Tipico Azotea
Carga
Ext Int Ext Int
Carga Muerta WD 2511 2430 1953 1890 540 420
Carga Viva WL 1395 1350 697.5 675 300 150
CON PESO PROPIO
. Pértico. Princip. Pértico Secundario
Tipo de —— ——
Aportante Caraa Piso Tipico Azotea Piso Tipico Azotea
g Ext Int Ext Int
Carga Muerta WD 2943 2862 2385 2322 828 708
Carga Viva WL 1395 1350 697.5 675 300 150
2.2.3 Pesode {a Edificacion

El peso (P), se calculara adicionando a la carga permanente y total de la Edificacién un
porcentaje de la carga viva o sobrecarga que se determinara de la siguiente manera:

En edificaciones de las categorias A y B, se tomara el 50 % de la carga viva, en nuestro

caso siendo la Edificacion un Hospital se tomara esta consideracién.

A continuaciéon se muestran los cuadros en los que se observa el Peso de la Edificacion

en cada caso

Condiciones Iniciales

Caso 1

Caso 2

iniciales (sin placas). Ver Cuadro N° 1

. En este caso se calcula “P” considerando los predimensionamientos

. En este caso, habiéndose determinado desplazamientos excesivos

(Tabla N° 6, Capitulo 11l )

Cuadro N°2

, se considera placas ( 2.00 x .30 ) . Ver

- Finalmente se determina las dimensiones de las placas ( 4.00 x 0.30 )
en base a los maximos desplazamientos permitidos por la norma. Ver
Cuadro N°3.




CUADRO N°1

PESO DE LA EDIFICACION

CONDICIONES INICIALES

Uso: Hospital
Categoria : A
Sobrecarga 50% carga viva
CUARTO NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 = 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas no ha
Columnas 2400 1.92 1.5 6912
Acabados 120 26598, 0 - 31918
Tabiqueria 120 26598 @00 - 31918
Sobrecarga 75 26598 @ ----- 19948.5
Total 190718.1
190.72
TERCER NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 215.04] = 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas no ha
Columnas 2400 1.92 3 13824
Acabados 120 26598 @00 -—-- 31918
Tabiqueria 120 26598, @ - 31918
Sobrecarga 150 26598, @0 - 39897
Total 217578.6
217.58
SEGUNDO NIVEL
Peso Area L(m)

JLosa 300 215.04] = - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 134 17366.4
|Placas no hay
Columnas 2400 2.7 3 19440
Acabados 120 26598 0 - 31918
Tabiqueria 120 26598, @@ - 31918
Sobrecarga 150 26598 @ 39897

Total 223194.6
223.19
~ PRIMER NIVEL
Peso Area L(m)

|Losa 300 215.04] = - 64512
'rvx 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas no hay
Columnas 2400 2.7 35 22680
Acabados 120 265.98 —- 31918
Tabiqueria 120 26598 @ ----- 31918
Sobrecarga 150 265.98 — 39897

Total 226434.6
226.43

857.9

KG
TON

KG
TON

KG
TON

KG
TON

TON



CUADRO N°2

PESO DE LA EDIFICACION

CASO 1
Uso: Hospital
Categoria : A
Sobrecarga 50% carga viva
CUARTO NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 @ - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
2% 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas 2400 24 1.5 8640
Columnas 2400 1.92 1.5 6912
Acabados 120 26598, @ - 31918
Tabiqueria 120 26598, 000 - 31918
Sobrecarga 75 26598 @ - 19948.5
Total 199358.1 |KG
199.36 TON
TERCER NIVEL
Peso Area L(m)
iLosa 300 21504 @ - 64512
VX 2400 045 16.8 18144
vy 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas 2400 24 3.00 17280
Columnas 2400 1.92 3.00 13824
Acabados 120 26598 @ - 31918
Tabiqueria 120 26598 @ - 31918
Sobrecarga 150 26598 @ - 39897
Total 234858.6 |KG
234.86 TON
SEGUNDO NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 134 17366.4
Placas 2400 24 3.00 17280
Columnas 2400 2.7 3.00 19440
Acabados 120 26598 @ - 31918
Tabiqueria 120 26598 @ - 31918
Sobrecarga 150 26598 @ - 39897
Total 240474.6JKG
24047 TON
PRI IVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas 2400 24 3.5 20160
Columnas 2400 2.7 35 22680
Acabados 120 26598 @ - 31918
Tabiqueria 120 26598 @ ----- 31918
Sobrecarga 150 26598 @ - 39897
Total 246594.6 |[KG
246.59 TON

921.3 Ton



CUADRO N°3

PESO DE LA EDIFICACION

CASO 2
Uso : Hospital
Categoria : A
Sobrecarga 50% carga viva
CUARTO NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 = 64512
VX 2400 045 16.8 18144
VY 2400 0.54 134 17366.4
Placas 2400 4.8 1.5 17280
Columnas 2400 1.98 1.5 7128
Acabados 120 26598 000 - 31918
Tabiqueria 120 26598, @ - 31918
Sobrecarga 75 26598 0 19948.5
Total 208214.1 |KG
208.2141 TON
TERCER NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 21504 = - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 134 17366.4
Placas 2400 4.8 3.00 34560
Columnas 2400 1.98 3 14256
Acabados 120 26598, @ - 31918
Tabiqueria 120 26598, 000 - 31918
Sobrecarga 150 26598 0 - 39897
Total 252570.6 |[KG
252.5706 TON
SEGUNDO NIVEL
~ Peso Area L(m)
Losa 300 215.04] - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366.4
Placas 2400 4.8 3.00 34560
Columnas 2400 1.98 3 14256
Acabados 120 26598 @ - 31918
Tabiqueria 120 26598 @ - 31918
Sobrecarga 150 26598 @ - 39897
Total 252570.6 |[KG
252.5706 TON
PRIMER NIVEL
Peso Area L(m)
Losa 300 215.04f = - 64512
VX 2400 0.45 16.8 18144
VY 2400 0.54 13.4 17366 4
Placas 2400 4.8 3.50 40320
Columnas 2400 1.98 3.50 16632
Acabados 120 26598 @ - 31918
Tabiqueria 120] 26598, - 31918
Sobrecarga 150 26598] = - 39897
Total 260706.6 |[KG

260.7066 TON

974.1 Ton
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ANALISIS ESTRUCTURAL Y DISENO SISMORESISTENTE : Conceptos y
Comentarios de la Norma Peruana de Diseio Sismo Resistente

3.1 CONCEPTOS GENERALES

En la planificacidén de un hospital nuevo es necesario tener en cuenta que una de las
mayores causas de dafos en edificaciones han sido los esquemas arquitecténico-estructurales
nocivos. Puede decirse de manera general que el alejamiento de formas y esquemas
estructurales simples es castigado fuertemente por los sismos. De cualquier forma, dada la
naturaleza erratica de los sismos, asi como la posibilidad de que se exceda el nivel de disefo, es
aconsejable evitar el planteamiento de configuraciones riesgosas, independientemente del grado
de sofisticacion que sea posible lograr en el analisis de cada caso.

Lamentablemente, en muchos paises de América Latina las normas de construccion
sismorresistente no han sido efectivamente aplicadas y en otros no se han considerado
especificaciones especiales para las estructuras de edificaciones hospitalarias. Por esta razon,
no es extrafo que cada vez que ocurre un sismo en la regién entre las edificaciones mas
afectadas siempre figuren los hospitales, que deberian ser las ultimas en ser afectadas.

Es indispensable, resumir la importancia de la Concepcién y Analisis Estructural en toda
edificacidbn, mas aun en un Hospital , por las razones anteriormente mencionadas.

3.1.1 Daios estructurales

En general, las enseflanzas que han dejado los movimientos sismicos indican que en los
paises donde se disefia de acuerdo con una buena norma sismorresistente, donde la
construccion es sometida a una supervisidbn estricta y donde el sismo de diseffio es
representativo de la amenaza sismica real de la zona, el dafo sobre la infraestructura es
marginal en comparaciéon con el observado en sitios donde no se han dado estas circunstancias.

No obstante, es importante destacar que el solo hecho de disefiar de acuerdo con un
cbédigo no siempre salvaguarda contra el dafo producido por sismos severos. Lns cédigos
sismicos establecen requisitos minimos para proteger la vida de los ocupantes, requisitos que
muchas veces no son suficientes para garantizar el funcionamiento del hospital después del
sismo. Las observaciones realizadas en los ultimos afos, indican que las construcciones rigidas
se desempefan, en general, mejor que las flexibles; particularmente en lo que respecta a la
proteccion de los componentes no estructurales, que sufren menos dafos al limitarse el
desplazamiento entre pisos.

Desde una perspectiva historica, un codigo por si solo no puede garantizar la seguridad
contra el dafo excesivo, puesto que los cédigos son reglamentos que establecen requisitos
MINIMOS, los que a su vez experimentan actualizaciones continuas de acuerdo con los avances
tecnologicos y las enseflanzas que dejan las investigaciones y los estudios de los efectos
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causados por terremotos, que no son mas que pruebas de laboratorio a escala real. La ductilidad
y redundancia estructural han resultado ser los medios mas efectivos para proporcionar
seguridad contra el colapso, especialmente si los movimientos resultan mas severos que los
anticipados por el disefio. El dafio severo o colapso de muchas estructuras durante sismos
importantes es, por lo general, consecuencia directa de la falla de un solo elemento o serie de
elementos con ductilidad o resistencia insuficiente.

A causa de sismos fuertes es comun
que se presenten dafios estructurales en
columnas, tales como grietas diagonales
causadas por cortante ( Fig. N° 1) y/o torsion,
grietas  verticales, desprendimiento  del
recubrimiento, aplastamiento del concreto y
pandeo de las barras longitudinales por
exceso de esfuerzos de flexocompresion. En
vigas, se presentan grietas diagonales y rotura

de estribos a causa de cortante y/o torsion,

grietas verticales, rotura del refuerzo longitudinal  Fotografia N° 1 : Falla tipica por efecto de fuerzas
. ., de corte e a

y aplastamiento del concreto por la flexion que corie en vig

impone el sismo arriba y abajo de la seccion como resultado de las cargas alternadas.

Las conexiones o uniones entre elementos
estructurales son, por lo general, los puntos mas
criticos. En las uniones viga-columna (nudos) el
cortante produce grietas diagonales y es comun ver
fallas por adherencia y anclaje del refuerzo
longitudinal de las vigas a causa del poco
desarrollo del mismo y/o a consecuencia de
esfuerzos excesivos de flexion ( Ver Fig. N°2). En
las losas se pueden presentar grietas por
punzonamiento alrededor de las columnas y grietas
longitudinales a lo largo de la placa debido a la

excesiva demanda por flexion que en ciertas
circunstancias puede imponer el sismo. Este tipo
de dafos se han visto reiteradamente en
muchas edificaciones hospitalarias sometidas a movimientos sismicos fuertes y moderados.

Fotografia N°2 : Detalle de falla en conexion viga columna

Las observaciones realizadas en los ultimos afios, indican que las construcciones rigidas
se desempefian, en general, mejor que las flexibles; particularmente en lo que respecta a la
proteccién de los componentes no estructurales, que sufren menos dafos al limitarse el
desplazamiento entre pisos.

Irregularidades en altura, traducidas en cambios repentinos de rigidez entre pisos
adyacentes, hacen que la absorcién y disipacion de energia en el momento del sismo se
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concentren en los pisos flexibles, donde los elementos estructurales se ven sobresolicitados. Las
irregularidades en planta de masa, rigidez y resistencia pueden originar vibraciones torsionales
que generan concentraciones de esfuerzos dificiles de evaluar, razon por la cual una mayor
exigencia en este tipo de aspectos debe tenerse en cuenta a la hora de disefar
arquitectonicamente las edificaciones.

(28]
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3.2 CRITERIOS DE ESTRUCTURACION Y DISENO

Mientras mas compleja la estructura, mas dificil resulta predecir su comportamiento
sismico. Por esta razon, es aconsejable que la estructuracion sea lo mas simple y limpia posible,
de manera que la idealizacion necesaria para su analisis sismico se acerque lo mas posible a la
estructura real.

3.21 Problemas de configuracion arquitectonica y estructural

Por su naturaleza, las construcciones hospitalarias tienden a ser construcciones de gran
envergadura y complejidad, lo que conduce a que en muchos casos presenten esquemas de
configuraciéon complejos.

Por configuracién no se entiende la mera forma espacial de la construccion en abstracto,
sino el tipo, disposicion, fragmentacion, resistencia y geometria de la estructura de la edificacion,
relacion de la cual se derivan ciertos problemas de respuesta estructural ante sismos. En el
planeamiento de un hospital es necesario tener en cuenta que una de las mayores causas de
dafos en edificaciones ha sido en el uso de esquemas de configuracion arquitecténico-
estructural nocivos. Puede decirse de manera general que el alejamiento de formas y esquemas
estructurales simples es castigado fuertemente por los sismos.

¢ Configuracion geométrica

A continuacién se exponen brevemente los aspectos mas relevantes de la incidencia de la
configuracién geométrica en la respuesta sismica de las edificaciones, asi como los mecanismos
correctivos. Debe hacerse énfasis en que, debido a su complejidad, y a su estrecha relacion con
el planteamiento de espacio y forma de la construccion, los problemas de configuracion deben
ser enfrentados basicamente desde la etapa de definicién del esquema espacial del edificio, y en
toda la etapa de disefio (Figura 1).

Problemas de configuracién en planta
Los problemas que se mencionan a continuacion son referentes a la disposicion de la estructura
en el plano horizontal, en relacién con la forma y distribucion del espacio arquitectonico.

Longitud

La longitud en planta de una construccion influye en la respuesta estructural de la misma de una
manera que no es facil determinar por medio de los métodos usuales de analisis. En vista de
que el movimiento del terreno consiste en una transmision de ondas, la cual se da con una
velocidad que depende de las caracteristicas de masa y rigidez del suelo de soporte, la
excitacion que se da en un punto de apoyo del edificio en un momento dado difiere de la que se
da en otro, diferencia que es mayor en la medida en que sea mayor la longitud del edificio en la
direccién de las ondas. Los edificios cortos se acomodan mas faciimente a las ondas que los
edificios largos.
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Considerando lo anterior, el correctivo usual para el problema de longitud excesiva de edificios
es la particion de la estructura en bloques por medio de la inserciéon de juntas de dilatacién
sismica, de tal manera que cada uno de ellos pueda ser considerado como corto. Estas juntas
deben ser

disefadas Figura 1.
Formas sencillas y complejas en planta y elevacion
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de manera tal que permitan un adecuado movimiento de cada bloque sin peligro de golpeteo o
choque entre los diferentes cuerpos o bloques que componen la edificacion.

Los edificios largos son también mas sensibles a las componentes torsionales de los
movimientos del terreno, puesto que las diferencias de movimientos transversales vy
longitudinales del terreno de apoyo, de las que depende dicha rotacion, son mayores.

Concentracion de esfuerzos debido a plantas complejas

Este problema surge en edificios denominados de plantas complejas y es muy comun en
edificaciones hospitalarias. Se define como planta compleja a aquella en la cual la linea de union
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de dos de sus puntos suficientemente alejados hace su recorrido en buena parte fuera de la
planta. Esto se da cuando la planta esta compuesta de alas de tamafo significativo orientadas
en diferentes direcciones (formas en H, U, L, etc.).

En las plantas irregulares las alas pueden asimitarse a un voladizo empotrado en el cuerpo
restante del edificio, sitio en el cual sufriria menores deformaciones laterales que en el resto del
ala (Figura 2).

Por esta razon aparecen grandes esfuerzos en la zona de transicion, los cuales producen con
frecuencia danos en los elementos no estructurales, en la estructura vertical y aun en el
diafragma de la planta.

Figura 2
Formas de la planta
B q
S

Para este caso, la solucion corrientemente adoptada consiste en la introduccién de juntas de
dilatacién sismica, como las mencionadas para el caso de los edificios largos. Estas juntas
permiten que cada bloque tenga su propio movimiento sin estar atado al resto del edificio, con lo
cual se rompe el esquema de trabajo en voladizo de cada ala. Las juntas, obviamente, deben
tener el ancho suficiente para permitir el movimiento de cada bloque sin golpearse.

Problemas de configuracion en altura

- Escalonamientos

Los escalonamientos en los volumenes del edificio se presentan habitualmente por exigencias
urbanisticas de iluminacién, proporcién, etc. Sin embargo, desde el punto de vista sismico, son
causa de cambios bruscos de rigidez y de masa; por lo tanto, traen consigo la concentracion de
fuerzas que producen dafno en los pisos aledafos a la zona del cambio brusco (Figura 3).

En términos generales, debe buscarse que las transiciones sean lo mas suave posible con el fin
de evitar dicha concentracion.

Figura 3.
Formas irregulares en altura
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La Figura 4 muestra algunas caracteristicas de configuracion de edificaciones que deben
ser evitadas en instalaciones de salud, debido al comportamiento inadecuado que han
experimentado en caso de sismos.

Figura 4
Irregularidades en estructuras
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¢ Configuracion estructural

Concentraciones de masa
El problema en cuestidon es ocasionado por altas concentraciones de la masa en algun nivel

determinado del edificio que se puede deber a la disposicion en él de elementos pesados, tales
como equipos, tanques, bodegas, archivos , etc. El problema es mayor en la medida en que
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dicho nivel pesado se ubica a mayor altura, debido a que las aceleraciones sismicas de
respuesta aumentan también hacia arriba, con lo cual se tiene una mayor fuerza sismica de
respuesta alli y por ende una mayor posibilidad de volcamiento del equipo.

Por lo anterior, en el disefio arquitectonico es recomendable disponer los espacios que
representen

pesos inusuales en sotanos 0 en construcciones aisladas aledafas al cuerpo principal del
edificio. En casos en los que por razones topograficas se deba tener almacenamientos de agua
elevados, debe preferirse construir torres independientes para ese fin, en lugar de adosarlas al
edificio principal.

Fotografia 3 Concentraciones de masa tales como estanques de agua en el techo
hosoitales pueden producir danos aue comprometan el funcionamiento del hosoital

Columnas débiles

Las columnas dentro de una estructura tienen la vital importancia de ser los elementos que
trasmiten las cargas a las cimentaciones y mantienen en pie a la estructura, razoén por la cual
cualquier dafo en este tipo de elementos puede provocar una redistribucién de cargas entre los
elementos de la estructura y traer consigo el colapso parcial o total de una edificacion.

Por lo anterior, el disefio sismico de pérticos (estructuras formadas preferentemente por vigas y
columnas) busca que el dafio producido por sismos intensos se produzca en vigas y no en
columnas, debido al mayor riesgo de colapso del edificio por el de dafio en columnas. Sin
embargo, muchos edificios disefiados segun cédigos de sismorresistencia han fallado por esta
causa. Estas fallas pueden agruparse en dos clases:

* Columnas de menor resistencia que las vigas.

+ Columnas cortas.
Varias son las causas de que el valor de la longitud libre se reduzca drasticamente y se

considere

que se presenta una columna corta:
- Confinamiento lateral parcialmente en la altura de la columna por muros divisorios, muros
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de fachada, muros de contencién, etc.

- Disposicion de losas en niveles intermedios.

- Ubicacion del edificio en terrenos inclinados.

Las columnas cortas son causa de serias fallas en edificios bajo excitaciones sismicas debido a
que su mecanismo de falla es fragil.

Pisos suaves

Varios tipos de esquemas arquitectonicos y estructurales conducen a la formacion de los
llamados

pisos débiles o suaves, es decir, pisos que son mas vulnerables al dafo sismico que los
restantes, debido a que tienen menor rigidez, menor resistencia 0 ambas cosas:

La presencia de pisos suaves se puede atribuir a:

+ Diferencia de altura entre pisos.

- Interrupcién de elementos estructurales verticales en el piso.

Fotoarafia 4 Falla en planta baia nor oiso suave

1. Plama baja ibre
2 I’be [lexible en niveles Intermedics

Figura 5 : Ejemplos de edificios con irregularidad tipo “piso flexible”

La interrupcion de elementos verticales de la estructura ha probado ser la causa de multiples
colapsos parciales o totales en edificios sometidos a sismos, sobre todo cuando la interrupcion
de los elementos verticales resistentes (muros y columnas) se presenta en los pisos inferiores.
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La razon del deslizamiento del piso recae en que el nivel en que se interrumpen los elementos
es mas flexible que los restantes, con o que aumenta el problema de estabilidad, pero ademas
porque se origina un cambio brusco de rigidez que ocasiona una mayor acumulacion de energia
en el piso mas débil.

Los casos mas usuales de interrupcion de elementos verticales, son los siguientes:
* Interrupcion de las columnas.

* Interrupcion de muros estructurales (muros de cortante).

* Interrupcién de muros divisorios, concebidos erroneamente como no estructurales.

Falta de redundancia

El disefio estructural sismorresistente contempla la posibilidad de dafio de los elementos
estructurales para los sismos mas intensos. Desde este punto de vista, el disefio de la estructura
debe buscar que la resistencia a las fuerzas sismicas dependa de un numero importante de
elementos, puesto que cuando se cuenta con un numero reducido de elementos (poca
redundancia) la falla de alguno de ellos puede tener como consecuencia el colapso parcial o
total durante el sismo. En este sentido, debe buscarse que la resistencia a las fuerzas sismicas
se distribuya entre el mayor nimero de elementos estructurales posibles.

Excesiva flexibilidad estructural

La excesiva flexibilidad de la edificacion ante cargas sismicas puede definirse como la
susceptibilidad a sufrir grandes deformaciones laterales entre los diferentes pisos, conocidas
como derivas. Las principales causas de este problema residen en la excesiva distancia entre
los elementos de soporte (claros o luces), las alturas libres y la rigidez de los mismos.
Dependiendo de su grado, la flexibilidad puede traer como consecuencias:

» Darios en los elementos no estructurales adosados a niveles contiguos.

* Inestabilidad del o los pisos flexibles, o del edificio en general.

- No aprovechamiento de la ductilidad disponible.

Excesiva flexibilidad del diafragma

Un comportamiento excesivamente flexible del diafragma de piso implica deformaciones
laterales no uniformes, las cuales son en principio perjudiciales para los elementos no
estructurales adosados al diafragma. Adicionalmente, la distribucién de fuerzas laterales no se
hara de acuerdo a la rigidez de los elementos verticales. (Figura 6)
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Figura 6.
Comportamiento rigido y flexible del diafragma
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Son varias las razones por las cuales puede darse este tipo de comportamiento flexible. Entre
ellas se encuentran las siguientes

« Flexibilidad del material del diafragma

- Relacion de aspecto (largo/ancho) del diafragma. Por tratarse de un trabajo a flexion de este
tipo de elementos, mientras mayor sea la relacién largo/ancho del diafragma, mayores pueden
ser sus deformaciones laterales. En general, los diafragmas con relaciones de aspecto
superiores a 5 pueden considerarse flexibles.

* Rigidez de la estructura vertical. La flexibilidad del diafragma debe juzgarse también de
acuerdo con la distribucion en planta de la rigidez de los elementos verticales. En el caso
extremo de un diafragma en el que todos los elementos verticales tengan igual rigidez es de
esperarse un mejor comportamiento del diafragma que en el caso en el cual tengan grandes
diferencias en este punto.

» Aberturas en el diafragma. Las aberturas de gran tamafo practicadas en el diafragma para
efectos de iluminacion, ventilacion y relacién visual entre los pisos, ocasionan la aparicion de
zonas flexibles dentro del diafragma, las cuales impiden el ensamblaje rigido de las estructuras
verticales.

Las soluciones al problema de excesiva flexibilidad del diafragma son multiples, y dependen de
la causa que la haya ocasionado. Las grandes aberturas en el diafragma deben estudiarse con
cuidado, con el fin de proveer mecanismo de rigidizacién o, si esto no es posible, segmentacion
del edificio en bloques.

Torsién

La torsion ha sido causa de importantes dafos de edificios sometidos a sismos intensos, que
van desde la distorsidbn a veces visible de la estructura (y por tanto su pérdida de imagen y
confiabilidad) hasta el colapso estructural (Figura 7).

La torsion se produce por la excentricidad existente entre el centro de masa y el centro de
rigidez.
Algunos de los casos que pueden dar lugar a dicha situacion en planta son:

* Posicion de elementos rigidos de manera asimétrica con respecto al centro de gravedad del
piso.

* Colocacién de grandes masas en forma asimétrica con respecto a la rigidez.

+ Combinacién de las dos situaciones anteriores.

Debe tenerse presente que los muros divisorios y de fachada que se encuentren adosados a la
estructura vertical tienen generalmente una gran rigidez y, por lo tanto, habitualmente participan
estructuralmente en la respuesta al sismo y pueden ser causantes de torsiébn, como en el caso
corriente de los edificios de esquina.
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Figura 7
Torsion

Como todos los problemas de configuracion, el de la torsién debe ser enfrentado desde la etapa
de disefio espacial y de forma de la edificacion. Los correctivos necesarios para el problema de
la torsién pueden resumirse en general en los siguientes puntos:

= Las torsiones deben ser consideradas inevitables, debido a la naturaleza del fenémeno y a
las

caracteristicas de la estructura. Por esta razon, se sugiere proveer a los edificios de rigidez,

mediante la cual se busca reducir la posibilidad de giro en planta.

* A efectos del control de la torsion, debe estudiarse con cuidado el planteamiento de la
estructura en planta y en altura, asi como la presencia y la necesidad de aislamiento de los
muros divisorios no estructurales que puedan intervenir estricturalmente en el momento de un
sismo. Finalmente, el objetivo debe ser proveer a la estructura con la mayor simetria posible de
la rigidez con respecto a la masa.
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3.3  DISENO SISMORESISTENTE

3.3.1  Introduccion

El disefio sismorresistente de estructuras posee un nivel de complejidad superior al que
caracteriza el disefio para cargas estaticas de gravedad, debido a los factores que se deben
tener en cuenta en él.

Entre estos se encuentran los siguientes:

a) La naturaleza azarosa de las caracteristicas del sismo.

b) La incertidumbre sobre la respuesta de la estructura, debida a la heterogeneidad de la calidad
de los materiales, la interaccién con los elementos no estructurales, la variacion de las cargas

de servicio, las variaciones presentadas en la construccion, etc.

c) Los mecanismos de falla y disipacion de energia que impliquen el menor riesgo para la vida
humana y sus propiedades.

d) El costo social asociado a la falla de edificios, especialmente en el caso en que sean
esenciales para la atencion de un desastre, como el caso de los hospitales.

La Norma Peruana de Disefio Sismoresistente actualmente vigente es la NTE-E.030,
vigente desde 1997, la cual reemplazo a la versién de 1977 (NSR-77), se introdujeron una serie
de cambios importantes que se centran fundamentalmente a la evaluacion y al control de los
desplazamientos laterales.

Como se observara, con la Norma vigente se obtienen fuerzas de disefio similares a las
del NSR-77; sin embargo, los desplazamientos laterales resultan hasta 3 veces mayores a los
obtenidos con el codigo NSR-77.

Se sabe que ya esta lista una Nueva versién de la Norma, que probablemente sea
promulgada en el 2003, en la cual basicamente se ha mantenido el esquema anterior, los
cambios son solo en algunos aspectos. No se ha alterado el nivel de disefio unico ni los
procedimientos para determinar la fuerza sismica, pero si han variado los factores de reduccion
(R).

3.3.2 Coeficiente Sismico

Q Zonificacion sismica del Peru, factor Z

Los sismos son fenémenos naturales aleatorios y su efecto en las estructuras solo puede
definirse en términos probabilisticos.

Para edificaciones comunes como edificios de oficinas, es usual considerar un tiempo de
vida util efectivo de 50 afios ( tiempo de exposicion) y aceptar solo 10% de probabilidad de
excedencia. En términos estadisticos, esto corresponde a la aceleracion maxima de los
sismos que tienen un periodo de retorno de 475 afios aproximadamente.
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La NTE-E.030 considera el territorio nacional dividido en tres zonas sismicas a cada una de
las cuales asigna una aceleracion maxima en la base rocosa, la que se denomina factor Z.
Esta aceleracién corresponde al tiempo de exposicion y peligro aceptados para edificios
comunes. Para la zona de mayor sismicidad, fundamentalmente la costa, el valor
considerado es 0.4g, y para las otras zonas es 0.3gy 0.15 g.

El uso del factor Z como aceleracion de disefio, para obras que no sean edificaciones debe
considerarse siempre en funcién del tiempo de vida y el riesgo que se acepte.

Con respecto a la NSR-77, se vario la denominacién de las zonas (sentido inverso) y con
respecto a la nueva Norma (Propuesta 2002) se ha optado por suprimir la gravedad (g)

después del factor de zona, Z, para evitar confusiones.

En la Tabla siguiente se muestra un resumen de las variaciones realizadas en las Normas :

TABLA N°1
FACTORES DE ZONA -Z
NSR-77 NTE-030 ( actual ) Propuesta 2002
ZONA | R. Geog. 2 ZONA R. Geog. Y4 ZONA |R. Geog. V4
1 Costa 1 3 Costa 0.4 (g) 3 Costa 04
2 Sierra 0.7 2 Sierra 0.3(g) 2 Sierra 0.3
3 Selva 0.3 1 Selva 0.15(qg) 1 Selva 0.15

La edificacion que se va diseflar se encuentra ubicada en la ciudad de Lima,
correspondiéndole la zona 3 y un factor de zona de 0.4g , segun la actual norma.

a Condiciones geotécnicas, Factor S y parametro Tp

La aceleracion esperada en la base rocosa del emplazamiento de una obra, se modifica al
pasar por los estratos de suelo hasta llegar a la cimentacion. Estos cambios dependen de las
caracteristicas del perfil del suelo de cimentacion.

La NTE-E.030 considera 4 perfiles tipicos, a tres de los cuales asocia un ractor de
amplificacion S, y un parametro Tp. El factor S permite estimar la amplificacién de las
solicitaciones sismicas respecto a la base rocosa y el parametro Tp corresponde al extremo
derecho de la plataforma horizontal del espectro de aceleraciones. En todos los casos, Tp es
mayor al periodo fundamental del perfil de suelo. La clasificacién de los perfiles segun la NTE-
E.030 es similar a la de la NSR-77 y los factores de amplificacién S son iguales. Salvo en el
periodo Tp para suelos tipo Sy en el cual la variacion ha sido minima de 0.3 a 0.4 segundos en
los demas tipos de suelos no hubo variacion.

Segun la NTE-030, como S representa el factor de amplificacién de aceleraciones por efecto del
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perfil de suelo, la aceleracibn maxima esperada en la cimentacién de una estructura queda
expresada por el producto ZS.

Con respecto a la proxima Norma (Propuesta 2002) , en este punto no ha habido cambios
con respecto a la Norma vigente.

En la Tabla que se muestra a continuacion, se observa las variacion comentada entre la
NSR-77 y NTE-E.030 -

TABLA N° 2
Parametros del Suelo
Tipo Descripcién NSR-77 NTE-030 ( actual )
Tp (s) S Tp (s) S
S1 Roca o suelos muy rigidos 030 1.0 0.4 1.0
S2 Suelos intermedios 0.60 1.2 0.6 1.2
S3 Suelos flexibles con estratos de gran espesor 0.90 14 0.9 14
S4 Condiciones excepcionales.

En la edificacion a disefar segun la NTE-030

$=1.0, Tp = 0.4

Q2 Factor de Amplificacion Sismica (C)

tiene un suelo Tipo S1, correpondiendole -

La aceleracion maxima que recibe una estructura en su cimentacion (producto ZS) es
amplificada por cada estructura en funcién de su periodo fundamental de vibracion, T. La
NTE-E.030 permite estimar la amplificacion de aceleraciones en el suelo mediante el factor

C que se define en la tabla siguiente

Como C representa el factor de amplificacién dinamico respecto a la aceleracion en la base,
la aceleracion de respuesta de una estructura queda definida por el producto ZSC.

En la NSR-77 el factor C representa el coeficiente sismico, mientras que en la NTE-E.030,
este factor corresponde a la amplificacién de aceleraciones.

En la Propuesta 2002, se ha suprimido el exponente 1.25 de manera que ahora la curva baja

mas lentamente para periodos largos.

TABLA N°3
NSR-1977 NTE-E.030 Propuesta 2002
C 0.8/ (T/Ts) +1.01 25x (Tp/T) ' 25x(Tp/T)
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En la NSR-77 el Factor C esta limitado por
0.16<C<0.40.
Tanto en la NTE-E.030 como en la Propuesta 2002 el limite de C esta dado por :

C<=25
QO Coeficiente Sismico Elastico

La NTE-E.030 define la fuerza cortante en la base de una estructura, V, por la siguiente
expresion:

v=2USCP
R

El coeficiente U corresponde a la importancia de la edificacién y tiene valores similares
alos de la NSR-77. El peso de la estructura se representa por P.

El factor R de esta expresion se ha denominado coeficiente de reduccion sismica y
permite disefar las estructuras con fuerzas menores a las que soportarian de comportarse
elasticamente durante el sismo de disefo.

Si en la expresién anterior usamos R=1, la expresion para la fuerza cortante sera
V=(ZUSC) P; expresién que se interpreta como la fuerza cortante basal que impondria el sismo
en una estructura elastica. Si convenimos en denominar "coeficiente sismico" al cociente entre la
fuerza cortante basal y el peso de la estructura, entonces, segun la NTE-E.030 el producto
"ZUSC" representa el "coeficiente sismico elastico". La misma expresion se obtenia con la NSR-
77 empleando el valor de uno para el coeficiente denominado "factor de ductilidad”, Rd=1.

En el Grafico N° 5, se muestra el coeficiente sismico elastico segun la NSR-77, NTE-
E.030 y la Propuesta 2002 , para la zona de mayor sismicidad, suelo rigido y edificaciones
comunes.

Comparacion del Coeficiente Sismico Elastico : 1977, 1997, 2002
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——NSR-77 ——NTE-E.030 —— VERSION 2002
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Es notoria la diferencia entre las curvas de la NTE-E.030 y la NSR-77, no siendo tan
nitida la diferencias entre las curvas NTE-E.030 y la Propuesta 2002.

Puede observarse que para periodos menores a 1.7 segundos, el coeficiente sismico
elastico segun la NTE-E.030, resulta mayor al indicado por la NSR-77; en particular, para la zona
de periodos cortos los valores son hasta 2.5 veces mayores. Asi, mientras que la NSR-77
indicaba valores entre 0.40 y 0.16 para el coeficiente sismico elastico, la NTE-E.030 establece
fuerzas cortantes en la base que incluso igualan el peso de la estructura en la zona de periodos
cortos.

Los valores aparentemente tan elevados del coeficiente sismico segun la NTE-E.030, se
explican por el sismo de disefio adoptado de casi 500 afios de periodo de retorno.

Estos niveles tan altos de la fuerza cortante basal elastica, segun la NTE-E.030, hacen
evidente lo dificil, si no imposible, que resultaria disefiar una estructura para que se mantenga
en régimen elastico durante el sismo de disefio.

Con respecto a la Propuesta 2002 la curva baja mas lentamente para periodos largos,
siendo un poco menos conservadora que la norma vigente, esto debido a la supresion del
exponente 1.25 en el factor C.

3.3.3 Fuerzas de Diseiio

Dotar a las estructuras de una resistencia a fuerzas laterales tan elevada como la de
régimen elastico es en muchos casos imposible e injustificable dada la baja probabilidad de que
las fuerzas maximas se presenten durante la vida util de una estructura (10% de probabilidad de
excedencia en 50 afios de exposiciéon). Todos los codigos de disefio reconocen este hecho y
permiten reducir la resistencia lateral de las estructuras a una fraccién de la maxima solicitacion
elastica, a cambio de garantizar un comportamiento post elastico adecuado.

La NTE-E.030 establece coeficientes de reduccion, R, segun el tipo de estructura, tal como
lo hacia la Norma de 1977 con el "factor de ductilidad", Rd

En la Tabla N°4, se aprecia los diferentes cambios de los coeficientes de reduccién (R )
en las Normas Peruanas de 1977, 1977 y la Propuesta 2002.

)

Los factores de reduccion segun la NTE-E.030 son aproximadamente 2.5 veces mayores a
los que establecia la NSR-77; mientras que con la Propuesta 2002 se trata de reducir esta
diferencia, aproximadamente seria 2 veces mayores a la NSR-77. Como también el coeficiente
sismico elastico de la NTE-E.030 es mayor a la NSR-77, las fuerzas de disefio para los
diferentes tipos de estructuras, son substancialmente similares en ambos cédigos.

Resumiendo el valor R segun la nueva propuesta es menor que el de la norma vigente. Esto
se debe a que el factor de carga para las acciones sismicas, igual a 1.25 en la norma vigente, se

reduciria a 1 segun la nueva propuesta. Para estructuras de concreto armado de baja altura, con
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T<Tp, los momentos y cortes de disefio resultan un poco mayores. Para estructuras flexibles la
nueva propuesta es mas conservadora, ya que se ha eliminado el exponente 1.25 en la
expresion C y por lo tanto el espectro de pseudoaceleracion decrece mas lentamente.

TABLA N° 4
SISTEMAS ESTRUCTURALES
Variacion de los Coeficientes de Reduccion en las Normas Peruanas
NSR-77 NTE-E.030
. . Propuesta
Sistema Estructural Factor de Coeficiente de 2002
ductilidad, Rd reduccion, R
Acero
Port. Ductiles con uniones resist. a momentos. 95
Otras estruct. de acero. 6
Arriostres Excéntricos 6.5
Arriostres en Cruz 6,0
Concreto Armado
Porticos 4 10 8"
Dual 4 10 7%
De muros estructurales 3 7.5 6
Muros de ductilidad limitada No previsto No previsto 4™
Albanileria Armada o Confinada 2.5 6 3
Madera 1.5 7 6.5

(1) Porlo menos el 80% del cortante en la base actua sobre las columnas de los pérticos que cumplan los
requisitos de la NTE E.060 Concreto Armado. En caso se tengan muros estructurales, estos deberan
disefarse para resistir una fraccion de la accion sismica total de acuerdo con su rigidez.

(2) Las acciones sismicas son resistidas por una combinacion de porticos y muros estructurales. Para
calificar a la estructura como dual los porticos deberan ser disefiados para tomar por lo menos 25% del
cortante en la base.

(3) Sistema en el que la resistencia sismica esta dada predominantemente por muros estructurales sobre
los que actua por lo menos el 80% del cortante en la base.

(4) Edificacion de baja altura con alta densidad de muros de ductilidad limitada.

El Grafico N° 6 muestra el coeficiente sismico de disefio para edificios de albafileria . Hasta T=
0.35 (aprox) se delimita la zona de periodos que suelen tener estos edificios en razon de su baja
altura y gran rigidez. Comparando las curvas en la zona referida, se nota que la NTE-E.030
prescribe fuerzas ligeramente mayores a las de la NSR-77. Con respecto a la Propuesta 2002
las diferencias tampoco son marcadas, las fuerzas son menores que las dos normas
comparadas.

El Grafico N° 7 corresponde a edificios estructurados en base a muros de concreto armado, en
esta grafica si hay diferencias marcadas, la Propuesta 2002 marca diferencia notoria con
respecto a las dos Normas comparadas, las fuerzas crecen significativamente ya que el valor de
R ha disminuido.

El Grafico N° 8 corresponde a edificios de porticos y sistemas duales de concreto. Como se
podra apreciar, los valores del coeficiente sismico son similares en las Normas NSR-77 y NTE-
E.030, nuevamente la diferencia entres estas Normas y la Propuesta 2002 se hace notoria en el
grafico.
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Gerafico N° 6 : Coeficiente sismico de disefio para edificios de albafileria en la zona de mayor sismicidad, suelo rigido y U=1.
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Grafico N° 7 : Coeficiente sismico de disefio para edificios en base a muros de concreto armado en zona de mayor sismicidad,
suelo rigido y U=1.
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Grafico N° 8 : Coeficiente sismico de disefo para edificios de proticos de concreto armado o sistema dual en la zona de
mayor sismicidad, suelo rigido y U=1.
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Otro cambio importante que mencionar se refiere a las edificaciones de muros portantes de
hasta cinco pisos se puedan analizar con el método de fuerzas estaticas equivalentes, aunque
sean irregulares

3.3.4 Control de desplazamientos laterales

En los ultimos afios se ha reconocido con mayor claridad la directa relacion entre el dafio
estructural y los niveles de desplazamiento lateral al que son llevadas las estructuras durante un
sismo. Esto ha hecho evidente la necesidad de contar con limites seguros para los
desplazamientos laterales y, con procedimientos adecuados para estimar estos
desplazamientos.

a Limites para el desplazamientos lateral y control del giro en planta.

La NTE-E.030 establece limites para el desplazamiento lateral segun el tipo de
estructura; por ejemplo para edificios de concreto armado el limite es 0.7% de la altura de
entrepiso y para edificios de albadiileria 0.5%.

Ademas, con el fin de limitar los giros en planta, la norma establece que en cada una de
las direcciones de analisis, el cociente entre el desplazamiento relativo de dos puntos sobre la
misma vertical en dos pisos consecutivos y el desplazamiento relativo de los centros de masas
correspondientes, no debe ser mayor que 1.75. Un valor de 1.3 para este cociente , califica al
edificio como irregular.

En la Propuesta 2002 se ha suprimido el Control de Giros en Planta, con respecto al los
limites de los desplazamientos, estos no han variado.

Q Desplazamientos esperados

Uno de los cambios mas importantes de la NTE-E.030 respecto a la NSR-77,
corresponde al calculo de los desplazamientos laterales. La NTE-E.030, de manera similar a lo
que establecia la NSR-77, indica que para estimar los desplazamientos laterales esperados, se
deben multiplicar por R los desplazamientos del analisis estatico con fuerzas reducidas. De esta
manera, la NTE-E.030 acepta implicitamente que los desplazamientos laterales no dependen de
la resistencia de una edificacion sino solo de su rigidez lateral y distribucion de masas. Como los
factores de reduccion de la NTE-E.030 son 2.5 veces mayores a los de la norma anterior, y
como las fuerzas empleadas en el analisis, son similares en ambas normas, los desplazamientos
que se obtienen con la NTE-E.030 resultan mayores.

Los desplazamientos segun la NTE-E0.30 coincidan bastante bien con los promedios de
los desplazamientos correspondientes a registros peruanos representativos, en cambio la NSR-
77 presenta marcadas diferencias especialmente en la zona de periodos cortos.

En la Propuesta 2002 se ha introducido un cambio con respecto a la Norma vigente. Se

ha reducido la estimaciéon de desplazamientos volviendo a lo especificado en la versién de 1977.
Esto permitira reducir la demanda de rigidez en las estructuras . Los desplazamientos laterales
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se calcularan multiplicando por 0.75R los resultados obtenidos del analisis lineal y elastico con
las solicitaciones sismicas reducidas.

3.3.5 Analisis de Edificios

La NTE-E.030 establece un procedimiento dinamico para el analisis de cualquier edificio
y un método estatico para edificios regulares y de no mas de 45m. De altura.

En ambos métodos la fuerza cortante en la base tiene un valor minimo con el fin de
garantizar una resistencia horizontal minima en las edificaciones. Por tanto, tal valor debe
emplearse en el analisis de fuerzas internas y en el disefio de los elementos.

Sin embargo para el calculo de los desplazamientos laterales no hay porque tener en
cuenta el valor minimo de la fuerza cortante basal , ya que este minimo corresponde a criterios
de resistencia y, como puede observarse, los espectros de aceleraciones y el coeficiente sismico
elastico para la zona de periodos medios y largos son decrecientes con el periodo de la
estructura. Por tanto, tal como lo indica la NTE-E.030 para el calculo de desplazamientos
laterales, no deben considerarse los minimos establecidos para la fuerza cortante en la base.

Una manera sencilla de desarrollar el analisis sismico de una edificacion, consiste en
efectuar el analisis usando el coeficiente sismico o el espectro, segun el método empleado, sin
considerar valores minimos ; en tal caso se obtendra una fuerza cortante basal, V4., que podria
ser inferior al valor minimo Vi, . Al multiplicar los desplazamientos de este analisis por el factor
de reduccion, R , se obtendran los desplazamientos que se deben emplear para verificar los
valores tolerables del desplazamiento de entrepiso y el giro en planta.

Si en la fase de diseno fuese necesario ajustar la fuerza cortante obtenida Vges , NO sera
necesario rehacer el analisis, bastara con escalar los resultados de las fuerzas internas por el
cociente ( Vmin / Vaes ) . Para lograr este escalamiento, resulta cémodo aprovechar los
coeficientes de mayoramiento en las combinaciones de disefio en rotura que correspondan a
sismo. Asi por ejemplo, para estructuras de concreto armado segun la Norma E.060 en lugar de
los factores (+ -1.25 ) y ( + - 0.9 ) asociados a las solicitaciones sismicas, se deberan emplear
los factores (+ - 1.25 X Vimin/ Vaes ) Y (+-0.9 XV min V ges )-

Para estimar el periodo fundamental en cada direccion, la NTE-E 030 permite usar expresiones
aproximadas o los resultados de un analisis dinamico. La norma agrega que cuando en el
modelo se omiten los elementos no estructurales, debe usarse como periodo fundamental el
0.85 del valor obtenido por procedimientos dindmicos.



TITULACION PROFESIONAL
ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO Il

» El Método Estatico

El parametro de mayor incidencia en los resultados del analisis, es el periodo
fundamental de vibracion. Tanto el coeficiente sismico, como la fuerza concentrada en la parte
superior de la estructura ( Fa) dependen de este parametro segun la NTE-E.030.

Para estimar el periodo fundamental en cada direccion, la NTE-E.030 permite usar
expresiones aproximadas o los resultados de un analisis dinamico. La norma agrega que cuando
en el modelo se omiten los elementos no estructurales, debe usarse como periodo fundamental
el 0.85 del valor obtenido por procedimientos dinamicos.

Cuando el periodo obtenido con las expresiones aproximadas, Tapox , resulta muy corto
con relacion a los resultados de un analisis dindmico, Tgin (Tapox < Tain < 0.7 seg. ), no hay
necesidad de aplicar una fuerza concentrada adicional en el ultimo nivel ( Fa= 0) y por tanto,
todos los resultados se pueden escalar directamente usando el cociente de los factores de
amplificacion dinamicos correspondientes a ambos valores de periodo ( Cgin/ C aprox ). EN cambio
si el valor de Fa cambia con el nuevo T4, , debera rehacerse integramente el analisis.

En el analisis estatico, se usa el Método de la Fuerza lateral equivalente, que consiste
en reemplazar la fuerza sismica que actua en un edificio, como en la figura izquierda, por una
fuerza estatica lateral equivalente.

A _ Pesos
-" Fn '\"“‘"h_ | ( J it
P-4 = : Fr-l : (I,J Pn-1
+ " e I
L A ) P2
EQUIVALEA > N

ﬂ- === h .
hi
V=KP 5

V = Cortante basal o cortante en la base del edificio.

Es igual ademas a la suma de las fuerzas Fi.

P = Peso total de la edificacién.

Existen cuatro etapas de disefio que son:

= Cuantificar la fuerza V: Calcular el valor numérico de la fuerza que actua en la base.

v=2USCP
R
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e Distribuir la fuerza total en cada piso: Calcular la fuerza Fi que va en cada piso.

La fuerza en cada piso se distribuye con la siguiente ecuacion:
Fi=[Pi*hi/(SPi*hi)]V
F1=[P1*h1/(P1*h1+ P2*h2 + ... Pn*hn )] *V
F2=[P2*h2/(P1*h1+ P2*h2 + ... Pn*hn)]*V

Fn=[Pn*hn/(P1*h1+ P2*h2 + ... Pn*hn) ] *V

Si el periodo fundamental del edificio T, es mayor que 0,7 segundos, hay que aplicar en
el ultimo piso una fuerza Fa = 0,07*T*V <= 0,15 V, y el resto es decir. V- Fa, se
distribuira como se acaba de explicar.

Resolver la estructura: Calcular las fuerzas en cada viga, columna, placa y en la
cimentacion.

Para este punto existen varios programas de computo de mucha utilidad, se opto por el SAP
2000.

Disenar los elementos estructurales: Calcular el acero y el concreto de las vigas,
columnas, cimentacion, placas, etc., con las fuerzas de cada elemento. Ademas, se deben

cumplir con las especificaciones de los reglamentos de cada pais.

En la Propuesta 2002 ,otro cambio importante ha sido reducir la excentricidad accidental a
los niveles anteriores (NSR-77) . Se considerara el 5% de la dimension.

» El Método Dinamico

El método dinamico indicado por la NTE-E.030 es el de superposicion espectral. El
espectro de aceleraciones queda definido en funcion de la zona, el suelo y la categoria y
sistema estructural de la edificacion. La NTE-E.030 establece dos criterios de superposicion,
el primero en funcion de la suma de valores absolutos y la media cuadratica y el segundo
como combinacién cuadratica completa de valores (CCC).

En general resulta mas sencillo emplear el procedimiento dinamico. Bastara con
usar el espectro de aceleraciones apropiado y elegir entre los dos criterios de superposicién.

Generalmente los programas de computacion mas difundidos tienen como
alternativas la CCC, en tal caso se sugiere emplearla con 5% de amortiguamiento.

Como ya se indico, con el fin de obtener los desplazamientos laterales y giros en
planta, el espectro de aceleraciones no debe considerar el valor minimo de 0.1 para C/R. Si
luego fuera necesario escalar os resultados en funcion de la fuerza cortante basal minima,
solo sera necesario escalar los resultados en funcion de la fuerza cortante basal minima.
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3.4 ANALISIS DE LA EDIFICACION PROPUESTA
3.41 Método y Modelo

Para el analisis de la estructura se planteo un modelo con 148 elementos lineales ("frames”),
unidos por 75 mudos ( "joints") , y con un total de 192 grados de libertad, este es el modelo
final con el cual se realizan las comparaciones

La edificacion analizada se idealiz6 como un ensamblaje de pérticos verticales y sistemas de
muros de corte interconectados por diafragmas horizontales de piso, los cuales son rigidos en su
propio plano.

Las formulaciones de columnas, vigas y muros, incluyen efectos de flexidbn, carga axial y
deformaciones por corte. El comportamiento torsional de los pisos y compatibilidad de entrepiso
son reflejados en los resultados de los analisis realizados.

Las formas de modo y frecuencias, factores de participacibn modal y porcentajes de
participacién de masas son evaluados por el programa. Se consideré una distribucion espacial
de masas y rigideces adecuada para el comportamiento dinamico de la estructura analizada.

Se utilizé en las estructuras analizadas un modelo de masas concentradas considerando 3
grados de libertad por nivel. La cual evalua 2 componentes ortogonales de traslacion horizontal y
una componente de rotacion.

3.4.2 ANALISIS ESTATICO
« Sistemas de Carga y Combinaciones para el Analisis Estatico

Los sistemas de carga estaticos considerados son

D->Cargas permanentes

L1->Cargas vivas sobre los pérticos mas cargados (en este caso la direccion Y)
L2->El sistema complementario al L1.

L3-> Cargas vivas sobre los pérticos menos cargados ( en direccion X)
QX1->Sismo en direccidon X, con excentricidad accidental positiva.
QX2->Sismo en direccidon X, con excentricidad accidental negativa.
QY1->Sismo en direccion Y, con excentricidad accidental positiva.

QY2->Sismo en direccién Y, con excentricidad accidental negativa

En la hoja siguiente se muestra un esquema de los sistemas de carga .
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= Combinaciones :

Conforme a la normaE-060 las combinaciones consideradas para el analisis estructural , son:

COMB1 1.5D+1.8L1 COMB15 1.25 (D+L2+QY2)
COMB2 1.5D+1.8L2 COMB16 1.25 (D+L2-QY2)
COMB3 1.5D+1.8L1+1.8L2 COMB17 1.25 (D+L1+L2+QY1)
CcomMB4 1.5D+1.8L3 COMB18 1.25 (D+L1+L2-QY1)
COMBS 1.25 (D+L3+QX1) COMB19 1.25 (D+L1+L2+QY2)
COMB6 1.25 (D+L3-QX1) COMB20 1.25 (D+L1+L2-QY2)
COmMB7 1.25 (D+L3+QX2) COMB21 0.9D + 1.25QX1
COomMBS8 1.25 (D+L3-QX1) comB22 0.9D -1.25QX1
COMB9 1.25 (D+L1+QY1) CcOomMB23 0.9D + 1.25QX2
COMB10 1.25 (D+L3-QY1) comMB24 0.9D -1.25QX2
COMB11 1.25 (D+L3+QY2) COMB25 0.9D + 1.25QY1
COMB12 1.25 (D+L1-QY2) COMB26 0.9D -1.25QY1
COMB13 1.25 (D+L2+QY1) CcCOmMB27 0.9D +1.25QY2
comMmB14 1.25 (D+L2-QY1) COMB28 0.9D -1.25QY2

COMB29 = Z COMB1+COMB2+. ....+COMB28 - Envolvente

En resumen se ha utilizado:
8 sistemas de carga
29 combinaciones

Estos son ingresados en el programa, para el analisis estructural, se tienen que ingresar
también las propiedades del material, y las caracteristicas geométricas de los que forman los
porticos (vigas y columnas).

Las combinaciones pueden ser multiples, dependiendo del criterio del proyectista y la
aproximacion deseada en el analisis estructural, pudiéndose eventualmente aumentar las
combinaciones o disminuir, dependiendo del caso. Se considero la ultima combinacién, una
ENVOLVENTE, es decir una suma de todas las combinaciones anteriores, para encontrar el
maximo (maximo maximorun). La envolvente se considero para el disefio de las vigas
(elementos en flexion), para las columnas no se podra utilizar esta combinacién por no ser la
adecuada, el programa nos botara calculos desfasados de lo real.

* Distribucion de las Fuerzas Estaticas Equivalentes:

Se realizaron las distribuciones de las Fuerzas Estaticas para la NTE-E.030 (1997) y
para la PROPUESTA 2002 .

Para el Analisis Estatico segun la NTE-E.030 (1997) se observan los tres casos ( ya
explicados) y con el ultimo caso con esta Norma se realiza el Analisis Estatico para la
PROPUESTA 2002.
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*

Se consideraron los Efectos de Torsion, debido a los efectos de excentricidades
accidentales ,tanto en la direccién X como la direccién Y .

Se puede observar en la Tabla N°5, la comparacion entre las Fuerzas Cortantes de
Entrepiso con cada Norma. Como se observa en el gréafico, debido a las modificaciones
del Coeficiente de Reduccion ( R ) , las Fuerzas Cortantes de Entrepiso con la Norma
Propuesta se han incrementado.

Tabla N°5
Fuerzas Cortantes de Entrepiso
N° de piso Vo7 | V2002
4 65.56 81.95
3 126.73 158.42
2 169.55 211.95
1 194.81 243.52

En las hojas siguientes se muestran varios cuadros que mencionare brevemente :
Hoja N°1 : Analisis Estatico con la NTE-E.030
Hoja N°2: Analisis Estatico con la Propuesta 2002.

Hoja N°3 : Comparacién grafica ( grafico columnas) de los resultados obtenidos en
la Tabla N°5.

Desplazamientos Obtenidos con los Analisis Estaticos :

Los desplazamientos maximos se pueden apreciar en el cuadro la tabla siguiente (Tabla N° 6).
Antes procederé a explicar el proceso de elaboracién del cuadro:

Primeramente se ingresaron los valores iniciales (sin placas), desarrollados en los acapites
anteriores (Predimensionamiento, analisis estatico, etc.), en los resultados se puede
observar que las distorsiones (Di/hei) no cumplen con la norma.

Se adicionan entonces elementos estructurales (placas) que proporcionen mayor rigidez
lateral, limitando asi los excesivos desplazamientos. Se procede entonces a una siguiente
iteracion, hallando el nuevo Peso de la edificacién para cada caso (mostrado en los cuadros
anteriores) y por consiguiente el nuevo Andlisis Estatico para cada caso (Hojas N°1 y N°2),
hasta cumplir con la Norma. En el Grafico N° 9 se observa una vista tridimensional del
modelo final empleado.

Finalmente se busca la mejor aproximacion, teniendo en cuenta no solo la Norma sino el
Costo de la edificacion, buscando un equilibrio entre estos dos parametros. Se eligio el caso
2 como el definitivo.

En la Tabla N°7 se muestran los desplazamientos obtenidos con la Propuesta 2002.
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208.21
2562.57
252.57
260.71
974.06

Final

204.76
245.66
245.66
252.64
948.70

HOJA N° 2

ANALISIS ESTATICO

FUERZAS LATERALES POR CARGAS ESTATICAS EQUIVALENTES - PROPUESTA 2002

v=ZUSCUP

R
Zona 3 0.4
Hospital 148
S1 1.0
0.4
25
Muros C° A° 6
974.06
13.00 2706.78 0.34 81.95
10.00 2525.71 0.31 76.47
7.00 1767.99 0.22 53.53
4.00 1042.83 0.13 31.57
8043.31 1.00 243.520
13.00 2661.88 0.34 80.44
10.00 2456.60 0.31 74.24
7.00 1719.62 0.22 51.97
4.00 1010.56 0.13 30.54
7848.66 1.00 237.18

0.4
1.5

04
2.5

948.70

58.59
54.67
38.27
22.57

57.51
53.08
37.16
21.83

74.98
69.97
48.98
28.89

73.6
67.93
47.55
27.94

8195Tn @

81.95 Tn
76 47 Tn

158 42 Tn
53.53 Tn

21195 Tn
3157 Tn

24352 Tn

D40 €A T
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HOJA N° 1

ANALISIS ESTATICO

FUERZAS LATERALES POR CARGAS ESTATICAS EQUIVALENTES - NTE-E.030 1997

v=2USC P
R
Zona 3 04 04 04
Hospital 15 15 1.5
S1 1.0 10 1.0
04 04 04
25 25 25
Muros C° A° 7.5 7.5 7.5
8579 9213 9741
18.3 09 0.9 0.9
14.3 0.7 0.7 0.7
190.72 13.00 2479.36 0.35 59.72 854 109.29
217.58 10.00 2175.80 0.31 52.41 7495 9591
223.19 7.00 1562.33 0.22 3763 53.82 68.87
226.43 4.00 905.72 0.13 21.82 312 39.93
857.92 7123.21 1.00 171.58
199.36 13.00 259168 0.34 62.75 89.73 114.83
234.86 10.00 2348.60 0.31 56.87 81.32 104.06
240.47 7.00 1683.29 0.22 4076 5828 7458
246.59 4.00 986.36 0.13 2388 3415 437
921.28 7609.93 1.00 184.26
208.21 13.00 2706.78 0.34 65.56 93.75 119.97
252.57 10.00 2525.71 0.31 61.17 8748 111.95
252.57 7.00 1767.99 0.22 4282 6123  78.36
260.71 4.00 1042.83 0.13 2526 36.12  46.22
974.06 8043.31 1.00 194.81

| 5972Tn @

59.72 Tn
5241Tn @
11213 Tn
3763 Tn
149.76 Tn
21827Tn @

17158 Tn

6275Tn @

62.75 Tn
5687 Tn @

119.62 Tn
40.76 Tn

160.38 Tn
2388 Tn @

184.26 Tn

AO-A TS o

65.56 Tn .
65.56 Tn
61.17 Tn
12673 Tn
42827 @
169.75 Tn
2526Tn @

194.81 Tn

PP T
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Vista Tridimensional Final de la Estructura.

GRAFICON°9:
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ANALISIS DINAMICO : EL METODO DE SUPERPOSICION MODAL ESPECTRAL

4.1 Algunas Definiciones

Dentro de los objetivos de este informe cabe presentar brevemente la interpretacién fisica,
relativa a las construcciones, de ciertos temas que pueden encontrarse en cualquier texto de
dinamica estructural pero que lamentablemente la experiencia prueba que no son comprendidos
cabalmente.

Grado de libertad

El concepto de grado de libertad esta vinculado al de un movimiento (desplazamiento o giro) de
un punto cualquiera de la construccién. Obviamente en una construccion hay infinitos puntos
pero sus movimientos no son independientes porque estan vinculados por los componentes de
la estructura. En consecuencia se considera grado de libertad a todo movimiento independiente
de un punto de la construccion. Esta definicion parece absoluta pero al reflexionar un poco se
advierte que es contingente ya que depende del propésito para el que se utilizara el "grado de
libertad”.

El siguiente ejemplo permite aclarar la cuestiébn: Supongamos una estructura espacial de barras
tal como un portico tridimensional de un edificio. Si tratamos de utilizar el concepto de grado de
libertad para resolver las solicitaciones de las barras tendriamos que considerar 6 grados de
libertad por cada nudo de la estructura, suponiendo que podemos referir los corrimientos de los
puntos intermedios (en realidad del continuo que forma la barra) a los desplazamientos de los
puntos extremos. Si, en cambio, tratamos de expresar las propiedades dinamicas de la
construccion, aceptamos que la masa se concentra en los pisos, que los entrepisos son
diafragmas rigidos y que las unicas componentes de desplazamiento significativas son los
movimientos horizontales tendremos que considerar 3 grados de libertad por piso. Es la misma
estructura... qué ha cambiado? el modelo analitico, porque se intenta resolver problemas
distintos.

Desde el punto de vista del estudio dinamico de la construccion se puede decir que hay que
definir tantos grados de libertad como sea necesario para representar adecuadamente el
intercambio de energia en la construccién. Se podria pensar que se pueden representar
todos los sistemas como continuos y estudiar en toda generalidad el problema. Sin embargo un
rapido examen del tema pone en evidencia las limitaciones para hacerlo. En primer término la
cantidad de datos y de resultados crece rapidamente y su interpretacion se vuelve imposible. En
segundo término muchos de los resultados son irrelevantes para el problema en cuestion: el
movimiento propio o local de un muro fuera de su plano puede ser peligroso para el muro pero
tal vez no tenga significacion para el movimiento de la construccién completa.

Por ultimo se debe considerar que los métodos numéricos tienen errores propios que crecen con
la cantidad de operaciones a realizar, en particular cuando se dan ciertas circunstancias
desfavorables que sintéticamente se pueden expresar en el intento de comparar variables de
importancia muy diferente.
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Por esta razén es practica corriente “discretizar’ el movimiento de la construccién concentrando
las masas en unos pocos puntos y refiriendo a esos puntos los grados de libertad dinamicos. Es
el caso de considerar las masas concentradas en los pisos para las estructuras de edificios
comunes. Conviene advertir, sin embargo, que este procedimiento implica que esos
movimientos representan adecuadamente todo el efecto dinamico sobre la construcciéon. En
muchos casos esa hipétesis puede ser invalida.

En conclusién la definicién de los grados de libertad esta relacionada con la definicién del
modelo de analisis. Ambos dependen de los aspectos que se quieren estudiar e implican una
decisidon previa que supone una interpretacion limitada y limitante del fenomeno fisico. Estas son
las "hipotesis simplificativas del analisis” que antes se expresaban abiertamente pero que el uso
de computadoras y de métodos complejos tiende a disimular. Es necesario que el proyectista
explicite claramente sus hipotesis de analisis para verificar la validez de todos sus
procedimientos, contrastando los resultados con las hipétesis iniciales.

Modo natural de vibracién

La dinamica estructural clasica ensefia que los vibradores elasticos (lineales)
apartados de la posicion de equilibrio por una perturbacién momentanea inician un movimiento
vibratorio arménico, es decir que la deformacion de la estructura en un instante cualquiera se
reproduce idénticamente luego de un lapso fijo: el periodo del movimiento. También ensefia que
ese movimiento se puede considerar resultante de la superposicién de movimientos arménicos
simples (senoidales) cada uno con un periodo y una forma caracteristicos y que el numero de
movimientos simples es igual al numero de grados de libertad del sistema. Cada uno de esos
movimientos simples es un “modo natural de vibracién” y el periodo correspondiente es un
“periodo natural’. Cuando hay amortiguamiento (pequefio) estas consideraciones son validas
con la salvedad de que el movimiento no se repite idénticamente al cabo de un periodo sino que
la forma es semejante porque la amplitud del movimiento disminuye exponencialmente. El modo
natural de vibraciéon de periodo mas largo se llama "Modo fundamental” o primer modo, por el
hecho que es el primero que aparece en la mayoria de los métodos de andlisis y que
generalmente da una descripcidbn bastante buena del comportamiento de las construcciones
corrientes sometidas a terremotos.

Es necesario llamar la atencién sobre el hecho que estamos refiriéndonos a sistemas
linealmente elasticos y con amortiguamiento de tipo viscoso (proporcional a la velocidad). Las
construcciones no son linealmente elasticas y las causas de disipacidon de energia son muy
variadas. Algunas son de caracter viscoso pero las mas importantes son de otro tipo:
plastificacién, frotamiento, etc. Se podria concluir que las construcciones reales no tienen
periodos propios en sentido estricto. Sin embargo cuando el movimiento del suelo excita la
construccién el estado de esta se puede representar por un vibrador lineal con caracteristicas
apropiadas y de ese vibrador se podran obtener los modos naturales para emplearios en la
representacion del comportamiento de la construccion real.

En sintesis el estudio de los modos de vibracién de un sistema, que se llama Analisis

modal, permite obtener el periodo y la forma de cada modo. Por forma del modo se entiende la
relacion de las amplitudes de desplazamiento de los distintos grados de libertad. También se
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puede obtener el factor de participacion modal que fisicamente representa la energia
contenida en el modo cuando la excitacion es senoidal unitaria, es el “valor de escala” que mide
la importancia del modo en el intercambio total de energia del vibrador complejo. Conviene
destacar que este ultimo concepto suele definirse matematicamente sin intentar explicar su
significado fisico, siendo que es el indicador que nos permite descartar los modos cuya
importancia es secundaria para la descripcidon del movimiento. Consecuentemente es un
indicador muy importante para acotar la validez del modelo analitico.

4.2 Descripcion del Método de Superposicion Modal Espectral

Desde el punto de vista matematico el movimiento de un vibrador complejo se puede
representar por superposicion de los movimientos de los vibradores que representan los distintos
modos naturales de vibracion. Una ventaja importantisima del método es que generalmente un
numero relativamente pequefio de modos (normalmente los primeros) tiene influencia
significativa en la respuesta de la estructura y esto permite simplificar el analisis.

En consecuencia es necesario evaluar la respuesta para cada modo y luego superponer
la influencia de los distintos modos. Esto es relativamente facil cuando las excitaciones son
sencillas, en particular una excitacion periodica, porque la respuesta se puede expresar en
forma cerrada.

Se puede aplicar al estudio de la respuesta para excitaciones caéticas por integracion
directa. En ese caso es mas sencillo integrar N ecuaciones independientes y sumar los
resultados que integrar un sistema de N ecuaciones simultaneas .

Sin embargo la aplicacién mas comun del método es la obtencion de valores de la
respuesta estructural elegida (es decir los valores maximos de las variables que supuestamente
representan el comportamiento de la construccion) por superposicion de respuestas espectrales.

Superposicion modal para movimientos caodticos

Una vez elegida la respuesta mas apropiada para describir el comportamiento de la
estructura el resultado se puede obtener de dos modos. Obtener el valor maximo por
integracion directa, lo que implica definir acelerogramas de excitacién, o bien utilizar el
espectro de disefio y superponer los valores de las respuestas modales. Este es el método
mas comun, el mas sencillo y al que casi sin excepcion los profesionales se refieren cuando
mencionan “superposicidén modal”.

El espectro de disefio permite obtener el valor maximo probable de la respuesta elegida
para cada uno de los vibradores simples que representan a cada modo. Ese valor maximo
corresponde a la maxima excitacion sismica que se supone puede ocurrir en la zona.

Trabajos mas modernos adoptan la llamada Superposicion Cuadratica Completa
“CQC”, que toma en cuanta la relacion de periodos en forma continua, que también da un valor
absoluto maximo probable para la respuesta. Cabe anotar que la Norma Vigente ( NTE-E.030)
en nuestro pais, recomienda como alternativa este método (CQC) .
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La utilidad de ese valor depende del tipo de estructura, de la respuesta que se pretende
obtener, de la simultaneidad o no de excitacion de los distintos grados de libertad y del
comportamiento del material estructural. Todos estos aspectos deberian ser analizados
cuidadosamente antes de dar crédito a los resultados del analisis y de emplearlos para justificar
el dimensionamiento de la construccion.

A continuacion se muestra de manera reducida las principales expresiones del Analisis
Dinamico Modal Espectrat :

[K]-w” [M] =0

Ec. de movimiento :

M+ [e] {(x 1+ [K] {x} = -my g™} oo (1)
considerando :
{x} = [®] {y}, en (I).
(M][@] {y"} + [c] [®] {y }+ [K] [®] {y}= {m} X" oo, (1
Multiplicando por [®] T :
(@] T [M] [®] {y"} + [®] T [c] [@] {y }* [®] T [K] [®] {y}= -[®] (M} Xg™ oo (I

[®] T[M] [®] = Matriz Diagonal de Masa Generalizada.
[®] "[c] [B] = Matriz Diagonal de Amortiguamiento Generalizada.
[®] "[K] [®] = Matriz Diagonal de Rigidez Generalizada.

Reemplazando y resolviendo las ecuaciones tenemos

Yi'+2bwiyi +w2yi=-{d}T{m} x"g
{@} [M] {®}
BT
-

Factor de Participacion
Modal i-esimo

La Solucion sera la Integral de Duhamel :

t
Yi = -FPMi 3 o, Xa'() €7 Sen w (t-c) dC

Wi

Las expresiones basicas finalmente son :

Xa' max = @, FPM, Svi
Wi

Flu=m,d,' FPMw Svi ‘

Ve 2 F 'y = FPMw, SviZ @,'m,
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Masa efectiva' = 2. @,' m,

Reemplazando las ecuaciones anteriores, tenemos :

En el analisis modal espectral la determinacion del efecto debido a la superposicion de
todos los modos solo puede ser hecha e forma aproximada combinando ( no superponiendo) las
respuestas o participaciones modales. Como es poco probable que todas las respuestas
maximas de los modos coincidan en el tiempo, sumar los valores modales maximos seria
demasiado conservador. El procedimiento establece que se deben calcular los efectos modales
para la respuesta que se desee : desplazamientos, fuerzas globales, efectos locales en los
elementos y combinarlos siguiendo diversos criterios.

La Norma de Disefo Sismoresistente vigente da Criterios de Superposicién menciona
dos criterios de superposiciébn para obtener la respuesta maxima esperada tanto para las
fuerzas internas en los elementos componentes de la estructura, como para los parametros
globales del edificio. Los criterios que se mencionan son dos :

1. La respuesta maxima elastica esperada (r) correspondiente al efecto conjunto de los
diferentes modos de vibracién empleados (ri) podra deteminarse usando la siguiente
expresion:

r=0252ri +0.75% ri?

2. Alternativamente , la respuesta maxima podra estimarse mediante la combinacion cuadratica
completa de los valores calculados para cada modo.

r= 2 ri?

Este segundo criterio es el mas utilizado y es el que se utilizo en este caso para la edificacion
propuesta.

En la Norma Propuesta 2002 se ha cambiado el termino superposicion por combinacion
ya que expresa con mayor claridad el procedimiento efectuado. Superposicién por lo general
implica una suma algebraica de resultados , en cambio combinacién expresa acumular efectos
con criterios particulares aplicables al problema. En el analisis espectral se consideran los
maximos efectos modales y por lo tanto no se los superpone sino combina.

43 Aplicacion de Programas Computacionales en el Analisis Dinamico
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La mayoria de los programas actuales para analisis de estructuras incluyen la posibilidad
de realizar analisis dinamicos. Pocos tienen una descripcidn precisa de las hipotesis y
limitaciones que presuponen los meétodos empleados y son aun menos los que proporcionan una
introduccibn que permita aprender a utilizarlos adecuadamente. Todo queda bajo la
responsabilidad del usuario, quien deberia conocer y comprender todos esos aspectos para usar
responsablemente el programa.
En general los programas permiten realizar el “andlisis modal’ y luego la “superposicion modal
espectral” o la “superposicion modal por integracién directa”.

Programas “unidireccionales”

Algunos programas se basan en métodos muy conocidos: Stodola-Viannello, Holzer, por
ejemplo. El usuario debe conocer los fundamentos y las limitaciones del método. Los programas
basados en estos métodos son poco eficientes en estructuras complejas con fuerte
acoplamiento. La mayoria de estos programas se limitan a casos “unidireccionales” en el que
todos los grados de libertad son excitados directamente por un movimiento unidireccional.
Estos programas pueden ser utilizados para representar el movimiento de una estructura de
“pisos” siempre que sélo sean significativas las traslaciones horizontales y que no haya mucho
acoplamiento entre las direcciones de analisis.

Por ejemplo: no podrian utilizarse para describir el movimiento de un sistema en voladizo con
una gran masa en el extremo superior cuyas rotaciones de eje horizontal fueran significativas
para el intercambio de energia.

Programas “multidireccionales”

Se pueden corregir o escribir programas basados en los métodos mencionados anteriormente
para que tomen en cuenta que los distintos grados de libertad nueden ser excitados o no por el
movimiento externo. Este tipo de programas no tienen la limitacion mencionada en el parrafo
anterior pero no son frecuentes en el mercado.

Programas de elementos finitos

Casi todos los programas de elementos finitos tienen rutinas de analisis dinamico. Entre las
ventajas indudables de los mismos se tiene la generacién automatica de masas, lo que evita las
muy tediosas preparacion e introduccion de datos. Sin embargo conviene tener presente que la
masa generada se refiere solamente a los elementos estructurales y no toma en cuenta el
peso propio de otros componentes de la construccién. Esas masas deberan ser introducidas por
separado, por ejemplo en nudos apropiados de la estructura, para lo cual esos programas
generalmente tienen opciones adecuadas, o bien modificando el peso especifico del material de
ciertos componentes. Por ejemplo se puede representar la carga total de una losa con un
elemento del espesor real de la losa, con las caracteristicas mecanicas del material verdadero y
un peso especifico ficticio tal que con el espesor estructural se tenga la carga total. Lo mismo
vale para los otros componentes de la construccion. El uso a ciegas del programa puede llevar a
resultados totalmente irreales, en particular por lo que concierne a los periodos de los distintos
modos.

No todos los programas de elementos finitos incluyen la capacidad de definir los grados de
libertad excitados directamente por el movimiento del suelo. Esto puede acarrear dificultades,
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mostrar periodos anormalmente largos o movimientos “parasitos” poco representativos de la
realidad cuando se trata de obtener valores de respuestas utilizables para el estudio de la
estructura.

Respuestas por superposicion modal

Casi todos los programas de analisis modal incluyen la determinacién de respuestas por
superposicion modal espectral. Generalmente esta incluida la suma geométrica y a veces se
obtienen la suma de valores absolutos y el promedio de ambos valores. En general como
respuesta se puede pedir cualquier valor asociado con el analisis estructural: desplazamientos
de los distintos grados de libertad, fuerzas de inercia asociadas a los distintos grados de libertad,
solicitaciones en las secciones, etc.. La utilidad de esos valores depende del modo de utilizarlos
y luego sera analizada.

Algunos programas permiten obtener la historia del movimiento (“time history”) durante
un proceso caotico representado por un acelerograma dado como dato. Con ellos seria posible
obtener valores simultaneos de deformacion y, a partir de estos, las solicitaciones. En general tal
tipo de aplicacién no esta implementada y se puede advertir que actualmente seria muy dificil
hacerlo por la cantidad de datos numéricos que deberian almacenarse para obtener resultados
utilizables en la ingenieria estructural, particularmente para programas “universales”. Casi todos
dan los desplazamientos de los distintos grados de libertad en funcion del tiempo. A partir de
ellos seria posible obtener valores de respuestas utiles para la evaluacién de la seguridad.

Problemas numéricos asociados con los programas

El conjunto programa - computadora no es infalible. Descartados los errores de logica del
programa y los errores en los datos, ambos errores humanos previos al programa o a la
maquina, existen fuentes de error en las propias maquinas y que provienen de su finitud. Mas
propiamente provienen de la necesidad de discretizar (digitizar) nrocesos o variables continuas.

Las maquinas tienen una capacidad limitada para representar las cantidades o numeros.
Hay una cantidad maxima de digitos significativos que se puede incluir en un numero. Todos los
digitos restantes que excedan esa cantidad son eliminados: “truncados”. También hay un valor
finito minimo, por debajo del cual todos los numeros son cero, y uno maximo, por encima del
cual todos los numeros son ‘“infinito”, lo que para la maquina significa capacidad excedida:
“overflow”.

Estas cuestiones elementales del calculo numérico aplicadas a la computacién son poco
conocidas por la mayoria de los usuarios de programas comerciales. En muchos casos se
obtienen resultados inconsistentes y el usuario no sabe que sucede. En otros -y es peor - no se
da cuenta de la inconsistencia de los resultados.

Algunos programas tienen advertencias cuando los datos presentan posibilidades de

errores como los mencionados, pero otros simplemente ignoran en forma automatica los valores
anomalos (suprimen grados de libertad, por ejemplo), en muchos casos sin aviso.
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En particular los programas de analisis dinamico tienen o sufren mas esas limitaciones
que los procesos de analisis estatico porque el niumero de operaciones es muchisimo mayor en
este segundo caso. Los usuarios deben estar alerta.

Casos Especificos

Los programas basados en los métodos de Stodola o de Holzer tienen problemas de
convergencia y de estabilidad cuando las estructuras presentan acoplamiento fuerte entre los
distintos grados de libertad. Mas concretamente cuando hay tabiques o estructuras verticales
que no presentan inflexiones en cada piso.

El método de Stodola va resolviendo uno a uno los distintos modos, y utiliza la
ortogonalidad de los modos para reducir en cada paso el orden de la matriz. En general a
medida que aumenta el orden del modo es menos confiable el resultado y el proceso demora
mas. Cuando los modos de vibracion son muy préoximos o cuando el periodo del modo que se
esta resolviendo es muy corto el programa puede quedarse iterando sin terminar nunca. El
método de Holzer permite en teoria empezar con cualquier modo, aunque los programas
normalmente proceden en secuencia. De todos modos tiene las mismas dificultades de
resolucion sefialadas para el método de Stodola.

Los datos que se introducen deben proporcionar una cantidad suficiente de digitos
significativos. Por eso es preferible introducirlos en forma automatica, generados a partir de los
datos de la estructura, en lugar de calcularlos fuera del programa e introducirlos a mano. Por lo
que se explicé antes el proceso de solucion implica operaciones que pueden truncar los
numeros y hacer perder significado a los datos.

Ciertos tipos de estructuras son especialmente criticos, porque tienen uno o mas modos
de periodo relativamente largo y los restantes modos tienen periodos mucho mas cortos y sus
diferencias comparadas con el primer modo son demasiado pequefas. El analisis puede dar
valores inconsistentes o no dar valores en absoluto para los modos superiores. Sin embargo en
algunos casos el problema es de caracter fisico. Los modos superiores son poco significativos
para la estructura y el modo de introducir los datos los disfraza.

De todo esto resulta que seria conveniente que el analisis dinamico deberia estar
precedido por un analisis estatico, que en todos los casos se debe empezar por modelos
sencillos (y toscos) para refinarlos luego. Solamente de ese modo se puede tener control sobre
la validez de los resultados.

La calidad de los programas

El avance de la computacion es explosivo. En los veinte afios transcurridos desde que
se puso una computadora sobre el escritorio del profesional las maquinas han alcanzado una
capacidad que antes solo era propia de los “main frames”. La velocidad de este cambio ha
impedido que se descubran y exploten todas las posibilidades de utilizar la maquina como
instrumento de aprendizaje de las distintas disciplinas. Es inevitable que muchos profesores
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tengan poca experiencia en el uso de computadoras y programas en los temas especificos de
sus materias, lo que ira cambiando con el tiempo. Es frecuente que los alumnos tengan mas
afinidad con la computadora que sus profesores y esto les da una falsa sensacion de
superioridad, porque no tienen la experiencia para reconocer las limitaciones de ese
instrumento. De todos modos es malo negar la posibilidad del uso de programas durante la
formacion del profesional.

En una primera época heroica el profesional debia preparar muchos de los programas si
queria utilizar la maquina. Hoy es inevitable que la programacion se profesionalice cada vez mas
por la creciente complejidad de las maquinas, la necesidad de utilizarlas eficientemente y la
especificidad del tema. En consecuencia hay una tendencia irreversible a utilizar programas
“enlatados”, o que en si mismo no es malo y, en todo caso, parece inevitable.

Es malo utilizar el programa como sustituto del conocimiento conceptual del tema, sin
conocer los fundamentos del programa, sus posibilidades y limitaciones. Es malo usar los
programas sin juicio critico, sin analizar la validez de los resultados. En esos casos el profesional
se convierte en un periférico de su computadora.

Por otra parte no todos los programas son iguales en calidad. La diferencia entre un
programa que resuelve un determinado algoritmo y uno que ayuda a resolver un problema de
ingenieria es enorme y generalmente se refleja en el costo. Los buenos programas para
ingenieria son resultado de equipos grandes donde hay ingenieros expertos en ingenieria que
disefian el programa y programadores que los resuelven en detalle. Un programa es tanto mas
confiable cuanto mas detalladamente se describan sus posibilidades y, sobre todo, sus
limitaciones. Y en esto no se puede caer en la ingenuidad de pensar que los programas estan
exentos de los vicios de otros productos comerciales, en los que la publicidad pretende disfrazar
las limitaciones del producto.

Limitaciones tedricas a la validez en el Método de Superposicion Modal
El método de superposicion modal en cualquiera de sus formas es aplicable solamente
a estructuras lineales. Esta primera limitacién es extremadamente importante en el analisis

practico de estructuras sismo resistentes y aunque es conocida se la tiene poco en cuenta.

Estructuras “planas”
Toda estructura es espacial, pero aqui nos referimos a aquellos casos en que la espacialidad

influye poco en el comportamiento: la seguridad de los componentes depende de solicitaciones
ubicadas en un solo plano. Muchas veces los resultados son inconsistentes si se elige como
respuesta una solicitacion que puede cambiar de sentido. En el modelo matematico el cambio de
sentido se representa necesariamente con signos distintos y como el método de superposicion
espectral elimina la influencia del signo el resultado queda distorsionado.

Estructuras espaciales
Nos referimos a los casos en que la seguridad de los componentes depende de solicitaciones

ubicadas en planos diferentes del espacio. por ejemplo las columnas solicitadas en flexion en
dos planos, con excitaciones provenientes de las acciones sismicas en ambas direcciones, 0
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bien sistemas como cascaras o mallas espaciales. En esos casos el valor mas probable
obtenido por aplicacion del método indicado en el apartado anterior puede carecer totalmente de
significado. El valor mas probable para cada componente de solicitacion es “atemporal’ y es
evidente que las respuestas de vectores ubicados en ejes diferentes no pueden componerse
porque no son simultaneas. Por lo tanto el método indicado no tiene validez.

El método de superposicion modal espectral puede dar valores confiables para los
maximos probables de las respuestas pero no indica la simultaneidad de los valores.

Aplicacion

De la estructura analizada, observamos los diagramas de uno de los porticos, en la Fig.
1 se observa el diagrama de momentos maximos probables por sismo obtenidos por
superposicion (obtenidos del programa SAP 2000 Student). Se observa que los valores son
todos positivos. Una consecuencia directa de la perdida de los signos es que no se satisfacen
las condiciones de equilibrio de los nudos, no siendo este diagrama una interpretacion cercana a
la realidad. En el caso especifico del Programa SAP 2000 Student no se observa en los
diagramas de Momentos Flectores correspondientes a Sx y Sy , la alternancia de los signos,
pero si considera los signos en las envolventes, por ejemplo en una combinaciéon conformada
por Sx+Sy , se puede observar la influencia de la alternancia de los signos, tal como se observa
en la Fig.2 . En algunos programas no se observa la alternancia de los signos.

m SAP2000 - ESPECTRO 1997din - [ Moment 3-3 Diagram (SX)]
_2‘._{ File Edt VYiew Define Draw Select Assign Analyze Display Design Ogptions Help _|6| x|

Rle(@] || 2l[@ ] 2|2|2|2|L2|m| 39| w|x|x]|sr| S| 2]

+|s| Ola|®|T|F|s|=|

~ P T ~UTN 7T
- [ U 2t Il
I ST, — {

120N 12N 12 12
'Ej ) Il | :
7 -
B |._..J“ Al

= 8 4 == 1r 3

Righll Chck on any Fiame Element for detailed diagram

Ton-m '||

Fig N° 1 Se muestra una ventana del programa SAP 2000, en la que se observa los Momentos

Flectores correspondientes a la Fuerza Sx, se observa que todos los valores son positivos
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I8 SAP2000 - ESPECTRO 1997din - [ Moment 3-3 Diagram  (SISDIN)) _ (5] x]

:j:{ File Edt View Define Draw Select Assign Anslyze Display Design Options Help ;lgj 5]
(@ ol 2][@ | 8]|®|e|2|2|r| 39|n|xe|w|ér| %@
+|+| Ola|®|J|F|s =]

D

3]

5

kil

=

& |

m r L [

Ea

Fligr:l Click on any Frame Element for detailed diagram : |Ton-m .Il

Fig. N° 2 : Se observa los Momentos Flectores correspondientes a la combinacion SISDIN = Sx +Sy, en
la que se puede comprobar la alternancia de los signos

Anotaciones Finales
Lo expuesto en este capitulo, sobre el analisis dinamico, especificamente sobre el método de

superposicion modal espectral, sus limitaciones y las dificultades que implica la utilizacién de
este método harian suponer que resulta inaplicable, pero esa seria una idea errada, por lo
menos no es la intencién de este capitulo. Bien utilizado el analisis dinamico modal puede
proporcionar indicaciones utiles para el diseio de estructuras pero no se puede pedir que
resuelva cualquier caso o que sustituya el criterio de quien lo usa.
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4.4 Resultados del Analisis Dinamico por Superposicion Espectral

En este punto del informe se muestra los resultados principales del Analisis Dinamico de la
edificacién analizada. Los resultados totales se encuentran en los Anexos.

¢ Sistemas y Combinaciones de Carga

Se conservan los sistemas de carga estaticos ( D, L1,L2 y L3) . Ademas a diferencia de las
combinaciones para el Analisis Estatico, se consideraran dos acciones sismicas, Sx y SY,
definidos sobre la base de un espectro de disefio. En este caso el programa considerara los dos
posibles signos.

Conforme a la norma E-060 se tendran las combinaciones :

COMBH1 1.5D+1.8L1 COmMBS8 1.25 (D+L2+SX)
COMB2 1.5D+1.8L2 COMB9 1.25 (D+L2+SY)
COMB3 1.5D+1.8L1+1.8L2 COMB10 1.25 (D+L1+L2+SX)
COomMB4 1.5D+1.8L3 COMB11 1.25 (D+L1+L2+SY)
COMBS 1.25 (D+L3+SX) COMB12 0.9D+1.25SX
COMB6 1.25 (D+L1+SX) COMB13 0.9D+1.258Y
COMBY? 1.25 (D+L1+8Y) COMB14 SX+SY

Estas combinaciones fueron las realizadas para el Analisis Dinamico con la Norma vigente,
pero con la propuesta de modificacion de la norma E-030, que requiere considerar S en lugar de
1.25S.

¢ Espectro de Diseio
Se define el Espectro Inelastico de pseudo-aceleraciones definido por :

Los parametros sismicos ( Z,U,S y C) son los mismos obtenidos en el Analisis Estatico.

T Sa

0 1.962 Espectro de Disefio 1997
0.1 1.962

0.2 1.962 20

0.3 1.962 # s

0.4 1.962 -

0.5 1.484 - R

0.6 1.182 5 s

0.7 0.975 2

0.8 0.825 £ o4

0.9 0.712 . Z

1.0 | 0.624 “be 0.2 0.4 PeriodoTlglg 0.8 1.0
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¢ Estimacion de Masas e Inercias :

Para efectos del programa utilizado ( SAP 2000 Student Version 7.4), se ingreso el
adicional a la masa de las vigas, columnas y placas que el programa automaticamente
incluye, es decir se ingresa la masa de las losas, Tabiqueria, acabados y sobrecarga
maxima. Asi como tambien se ingresaron los correspondientes Momentos Polares de Inercia
para cada Nivel (Jo) .

J=(Ix +ly) M ; donde
A

Ix = Inercia con respecto al Eje X = bh*/12
Ix = Inercia con respecto al Eje Y = hb*12
M = Masa Total

A = Area de la planta

Nivel Inercias Masa Areas Jo
— — Adicional
Ix ly
1ero - 3ero 3792.75 6330.81 16.42 204 .54 812.62
4to 3792.75 6330.81 15.12 215.04 711.95

441 Periodos Naturales y Modos de Vibracion

En la tablas que se muestran a continuacién (Tabla N° 8 y 9 ) se indican los periodos,
frecuencias y masas efectivas de los 4 primeros modos, los cuales suman mas del 90% de masa
efectiva, como indica la norma, se tomaron 12 modos de vibracion los cuales se muestran en su
totalidad en los Anexos respectivos, que se encuentran al final de este informe.

En la Tabla N°8 se dan los resultados con los Elementos Estructurales (vigas, columnas
, placas) que cumplen con los desplazamientos establecidos por la Norma vigente NTE-E.030
(1997) .

En la Tabla N°9 se muestran los resultados con algunos elementos estructurales
modificados (placas) ya que la PROPUESTA 2002 es menos conservadora y esto permite
disminuir las dimensiones de algunos elementos , en este caso las placas.

En resumen, la configuracion estructural basica se ha mantenido, solo se han hecho

modificaciones a las dimensiones, |0 que conlleva a que varian los periodos naturales y las
masas efectivas, debido basicamente a la variacion de la masa.
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Placas : 3.5 x0.30
TABLA N°8
Periodos Naturales y Masas Efectivas 1997
Frecuencia Masa Efectiva (%)
Modo Periodo(s)
(Hertz) Longitudinal Transversal
1 0.369742 2.704587 79.0461 0.10090
2 0.352729 2.835036 0.10250 79.4780
3 0.251009 3.983928 0.00000 0.00000
4 0.086073 11.61809 17.5547 0.00350
Placas : 2.8x0.30
TABLA N°9
Periodos Naturales y Masas Efectivas 2002
Frecuencia Masa Efectiva (%)
Modo Periodo(s)
(Hertz) Longitudinal Transversal
1 0.426823 2.342889 80.5090 0.09460
2 0.402075 2.487100 0.09680 80.9854
3 0.292502 3.418784 0.00000 0.00000
4 0.104943 9.528995 15.9080 0.00350

A continuacion se muestran graficamente las formas de modo:

FORMAS DE MODO CON LA NTE-E.030 (1997)

MODO 1 Periodo 0.33974 seg.

MODO 2 Periodo 0.352729 seg.
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AN,
muﬁw ,,

ALY N/
MR

JXHN
¢

MODO 4 Periodo 0.0861 seg.

MODO 3 Periodo 0.2510 seg.

FORMAS DE MODO CON LA PROPUESTA 2002

FAVAY W,
ININESE

AVAVAY

MODO 2 Periodo 0.4021 sea.

VXIS

V%A

.'A\pf..qq‘p.ﬂﬂ.
INOXAX

V%A

T AV Ay
m@».d&ﬂmﬂ X

d ﬁh‘.ﬁgﬂwﬁ‘

MODO 1 Periodo 0.4268 sea.

Y

UL

UNy,

MODO 4 Periodo 0.1049 seg.

MODO 3 Periodo 0.2925 seg.
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4.4.2 Desplazamientos Maximos Estimados

En las Tablas siguientes se muestran los desplazamientos obtenidos con el Analisis Dinamico,
tanto con la NTE-E.030 1997 y la Propuesta 2002.También se presenta una comparacion de los
desplazamientos obtenidos con ambas Normas.

A continuacion se dan unos breves comentarios con respecto a las Tablas mostradas:

Tabla N°10 - Se muestran los desplazamientos obtenidos producto del Analisis Dinamico
basandose en la Norma 1997 con la configuracion final (caso 2) determinado del Analisis
Estatico ( mostrado en el Capitulo Ill) . Se observa que los desplazamientos cumplen
holgadamente con lo estipulado con la Norma siendo necesario afinar los resultados ya que son
excesivamente conservadores.

El maximo desplazamiento obtenido en este cuadro es del orden del 0.54%, especificando la
Norma vigente que los desplazamientos pueden llegar hasta 0.7% para este caso.

Tabla N°11 - Similar a la Tabla N°10 , pero con la Propuesta 2002. Los limites para los
desplazamientos no han variado, sigue siendo para este caso 0.7%.

El maximo desplazamiento que se obtiene en este cuadro es del orden del 0.27%, se observa
una reduccién considerable que se vera reflejada en el costo total de la estructura.

Tabla N°12-> Se muestran los desplazamientos obtenidos modificando el caso de la Tabla N°10,
reduciendo las dimensiones de las Placas , buscando el equilibrio entre costo y seguridad. Se
utilizo la Norma NTE-E.030 (1997).

El maximo desplazamiento que se obtiene en este cuadro es del orden del 0.64%, acercandose
a los limites indicados en la Norma. Siendo estos los desplazamientos que seran considerados
como los finales

Tabla N°13-> Los desplazamientos que se muestran en esta tabla son los finales, los que mas
se ajustan a la Propuesta 2002. Las dimensiones finales de las Placas se redujeron aun mas,

cumpkliendo asi con la finalidad de esta Propuesta 2002.

El maximo desplazamiento que se obtiene en este cuadro es del orden del 0.63%, cercanos a
los limites indicados en la Norma.
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4.4.3 Cortante en la Base

CAPITULO IV

Las tablas siguiente resume las fuerzas cortantes en la base obtenidas del analisis

dinamico y las compara con las fuerzas obtenidas del analisis estatico. Se muestran los dos
casos: La NTE-E.030 y la Propuesta 2002 :

NTE-E.030
X 163.35 194.810
Y 163.78 194 810
PROPUESTA 2002
Direccion J e
Analisis Dinamico (Tn) Analisis Estatico (Tr)
X 126.423 187.29
Y 133.334 187.29

Tanto en la Norma vigente como en la Propuesta 2002 se exige que los resultados del
analisis dinamico se escalen de modo tal que se tenga por lo menos el 80% del cortante en la
base obtenidos con las expresiones del analisis estatico. En consecuencia se consideraron los
siguientes factores para cumplir con la Norma

Factor para obtener 80% del Cortante Estatico
Direccion
NTE-E030 Propuesta 2002
X 1 1.185
Y 1 1.124

Para comprobar el tipo de Sistema Estructural que estamos utilizando y verificar las
consideraciones especificadas por la Norma ( NTE-E.030 y Propuesta 2002) se dan a
continuacion diversos cuadros en los que se muestran los Fuerzas cortantes que toman los
elementos estructurales verticales ( columnas y placas).

Tabla N°14 al 17-> En estas tablas se muestran los cortantes absorbidos por las columnas y
placas
direcciones. Esto se realizo con el Analisis Estatico en ambas normas ( NTE-E.030 y Propuesta
2002)

y se determinan los porcentajes con respecto al Cortante Basal total, en ambas

Tabla N°18 y 21> Se dan las mismas consideraciones de las tablas anteriores, pero realizadas
con el Analisis Dinamico con ambas normas .
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TITULACION PROFESIONAL
ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO V

5.1

DISENO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

CONSIDERACIONES GENERALES

En la actualidad existen, basicamente, dos métodos de disefio en concreto armado:
disefio elastico o por cargas de servicio y disefio a la rotura o por resistencia ultima. El
primero fue utilizado con mucha fuerza hasta mediados del siglo y el segundo ha
adquirido impulso en los ultimos cuarenta afios.

Por otro lado, en el disefio de estructuras, es importante considerar el tipo de falla, ductil
o fragil, que presenta un elemento bajo determinadas solicitaciones y, en la medida de lo
posible orientar la falla segun sea conveniente. EI método elastico no considera este
punto. EI método elastico tampoco determina la carga que ocasiona la rotura de la pieza
y por ello, su factor de seguridad no es conocido.

El disefio por rotura se fundamente en la prediccién de la carga que ocasiona la falla del
elemento en estudio y analiza el modo de colapso del mismo. En pruebas de laboratorio
se ha podido comprobar que es posible predecir estas cargas con precision suficiente
Este método toma en consideracion el comportamiento inelastico del acero y el concreto
y por tanto, se estima mejor la capacidad de carga de la pieza. Algunas de las ventajas
de este procedimiento son

1. El disefio por rotura permite controlar el modo de falla de una estructura compleja
considerando la resistencia ultima de las diversas partes del sistema. Algunos
elementos se disefian con menor margen de seguridad que otros para inducir su
falla primero.

2. Permite obtener un disefio mas eficiente, considerando la distribucion de esfuerzos
que se presenta dentro del rango inelastico.

3. ElI' método de disefio a la rotura permite evaluar la ductilidad de la estructura.

El disefo de los elementos estructurales de la edificacion en estudio, se realizaran en base a los
resultados obtenidos del Analisis dinamico con la Norma vigente (NTE-E.030), que se muestran
en el capitulo anterior.
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5.2 DISENO DE LOSAS ALIGERADAS

Las losas aligeradas estan constituidas por una serie de pequenas vigas T, llamadas
"viguetas”, unidas a traves de una losa de igual espesor que el ala de la viga. Las losas
aligeradas son de uso muy comun en edificaciones tanto grande como pequeias, pero

sobretodo en estas ultimas por el ahorro de concreto que se consigue.

Para el disefio de las losas aligeradas de la estructura analizada se utilizo una hoja de
calculo (Excel) Vigas.xls , proporcionada por el Dr. Scaletti. El programa solicita los siguientes
datos, estas hojas se muestran en el Anexo C1

"Geometria" - En esta hoja se indican las luces y alturas (medidas entre ejes), las secciones
transversales y las condiciones especiales de apoyo.

"Propiedades">En esta hoja se introducen las caracteristicas de las secciones y las
propiedades de los materiales.

"Cargas"->Pueden considerarse cargas uniformemente repartidas, cargas concentradas (hasta 2
por tramo) y cargas trapezoidales sobre una parte del tramo. Todas las cargas son positivas

cuando hacia abajo.

Resumen de Cargas para las Losas Aligeradas.

Niveles h(cm) CM (Tn/m2) | cm(Tn/m2) | CV(Tn/m2) | cv(Tn/m2)
1ero al 3ero 20 0.540 0.216 0.300 0.120
4to 20 0.540 0.216 0.150 0.060

CM = Carga Muerta Total
CV = Carga Viva Total

cm = Carga Muerta po: vigueta
cv = Carga Viva por vigueta

Los resultados finales obtenidos de la hoja de calculo, los observamos en los cuadros que se
muestran en la hojas siguientes .

Para el estructura analizada en la Planta Tipica ( 1er al 3er Nivel ) se dividié en 3 paros ( tal
como se observa en el plano E-01). Para la Planta del Cuarto Nivel se considero solo 1 pafo.

= Acero por Temperatura
As, = 0.0018 x 100 x 5 = 0.90 cm? > ¢ 3/8” @0.25

s Control de deflexiones
El peralte de las losas disefiadas es mayor que el minimo requerido por el codigo para no
efectuar el computo de deflexiones por lo que el calculo no es necesario.

s Detalle del refuerzo

El detalle del refuerzo se muestran en el plano E-01.
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5.3 DISENO DE VIGAS

En principio, los peraltes de las vigas se dimensionan a partir de los requerimientos
minimos para el control de deflexiones.

Las vigas se analizan por cualquier método elastico o haciendo uso del método de los
coeficientes del ACI, si se satisfacen los requisitos para su utilizacion. En el primer caso, se debe
considerar el efecto de la alternancia de cargas. No es necesario considerar la rigidez torsional

de los elementos perpendiculares a la viga analizada a menos que sea comparable con su
rigidez a la flexion.

El disefio de las vigas se ha realizado con el Programa SAP2000 Student version 7.40,
se utilizo el codigo ACI318-99 por ser el mas semejante a nuestra norma. Los momentos y
cortantes de disefio se obtienen de una combinacion ENVOLVENTE ( COMBO 14).

s  Determinacion del Refuerzo requerido por Flexion

Para calcular el acero de vigas simplemente armadas, por el método de la rotura, se
usan las ecuaciones:

As=Mu/[¢fy(d-a/2)]
a=Asfy/ (0,85fch)

Donde:

As = area de acero por flexion.

Mu= Momento de disefio, calculado por carga muerta, viva y sismo.
¢ = factor de reduccion de resistencia = 0,90.

fy = esfuerzo de fluencia del acero a usar.

f’c= resistencia cilindrica del concreto.

b = ancho de viga.

d = peralte efectivo de la viga.

a = dimensién vertical del rectangulo equivalente de esfuerzos.
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En las hojas siguientes se muestran cuadros con los valores arrojados por el programa,

en |los cuales se puede observar:

ELEM - Se refiere a los elementos ("frames") que han sido numerados por el
programa, en este caso se refiere solo a las vigas. Las vigas estan comprendidas
entre : 16 - 27, 563-74, 90-111 y 127-148 los elementos no comprendidos en estos
rangos son Columnas y Placas.

SECCION - Se refiere a la seccion de los elementos, que en este caso solo pueden
ser de 2 tipos : VX y VY.

TOP-> Se refiere al area de acero requerido por flexion (cm? ) en la parte superior.

COMBO-> Se refiere a la combinacion elegida para el disefio por flexion, en este
caso se escogiod la combinacion ENVOLVENTE que es la maxima.

BOTTOM-> Se refiere al area de acero requerido por flexiéon (cmz)en la parte
inferior.

SHEAR-> Se refiere al area de acero requerida por corte en cm?.

Se observa una columna adicional a la que arrojaba el programa , en la que se calcula el

Asmin y se compara con el obtenido. El Asmin se calcula con la siguiente expresion :

Asmin=(0.7 f'c/fy)bd

Reemplazando
f'c = 210 kg/lcm?
fy = 4200 kg/cm®

Asmin =0.0024 b d
Asmin = 0.0024 x 30 x 44 ~ 3.20 cm’
Asmin = 0.0024 x 30 x 54 ~ 3.90 cm’

Disefiamos a manera de ejemplo la viga VT-106 que ha sido dividida en tres partes,

tenemos los siguientes datos, de la envolvente :

*

Acero negativo ( Top Steel)

M3 = Mu =-539.22 Tn-m > As'=4.25cm®> > 2 ® 5/8" + 1 & 3/8"
Ms3 = Mu = - 85.747 Tn-m > As” = 0.66 cm? > 2 ® 5/8" (As minimo)
Ma3 = Mu = - 37.860 Tn-m > As™ = 0.29 cm? - 2 ® 5/8" (As minimo)
Ms3 =Mu = - 550.08 Tn-m -> As =4.34cm? > 2 ® 5/8" + 1 @ 3/8".

*

Acero positivo ( Bottom Steel)

M3 = Mu = 301.149 Tn-m > As = 2.344 cm® > 2 ® 5/8" (As minimo)
Ms3 = Mu = 265.655 Tn-m > As = 2.06 cm® > 2 & 5/8" (As minimo)
Maa=Mu=182.99 Tn-m - As = 1416 cm? > 2 d 5/8" (As minimo)
Ms 3 = Mu = 207.671Tn-m 2>As = 1.609 cm?> 2 d 5/8" (As minimo)
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= Determinacién del Refuerzo por Corte:

a) Cortante que toma el concreto:

Vc=0.85x053(fc)?bd
Vc=9.014 Tn( VX)
Ve = 10.778Tn (VY )

b) Cuando la fuerza cortante Vu excede de ®Vc, debera proporcionarse refuerzo por Corte de
manera que se cumpla:
Vu<dVn: Vn=Vc+ Vs

c) Cuando se utilice estribos perpendiculares al eje del momento.
Vs=Avxfyxd /s

En general cumpliendo con los pasos anteriores se verifica que el refuerzo por corte es minimo,
por lo tanto se aplicara los requisitos minimos para que cumpla con un disefio sismo-resistente :

e Estara constituido por estribos cerrados de diametro minimo 3/8".
e La zona de confinamiento sera de 2h. Los estribos se colocaran en esta zona con un
espaciamiento So que no exceda el menor de los siguientes valores
0.25h
8db
30cm
So =10cm ; El primer estribo debera ubicarse a la mitad del espaciamiento So o 5cm.
o Elespaciamiento de los estribos fuera de la zona de confinamiento no excedera de 0.5d.

En los planos se encuentran los esquemas respectivos.

El refuerzo por corte para las vigas se distribuye de la siguiente manera:

VIGAS X:

Dimensiones 0.30 x 0.50

Luz Libre 4.20 m ( vigas entre columnas)

Luz Libre 2.60 m ( vigas entre placa y columna)

* El primer estribo a 5¢cm.
« S0=0.25h-> 12.5cm

8db > 10.16 cm I:> So =10 cm (menor de los tres)
30cm - 30.0cm
= S<=d/2=23->S=25cm
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= Lazona de confinamiento sera : 2h = 2x0.50 = 1.00
= Finalmente la distribucion para el refuerzo transversal de las Vigas X sera
¢ 318" : 1@ 0.05 , 9 @ 0.10 resto @

0.25
VIGAS Y:
Dimensiones 0.30 x 0.60
Luz Libre 6.40 m ( vigas entre columnas)
Luz Libre 4.95 m ( vigas entre placa y columna )

= El primer estribo a 5¢cm.

* So0=025h->150cm
8db>1016cm )  So=10cm

30cm > 30.0cm

« S§<=d2=23->S=25cm
= Lazona de confinamiento sera : 2h = 2x0.60 = 1.20
* Finalmente la distribucion para el refuerzo transversal de las Vigas Y sera :
¢ 3/8": 1@ 0.05,10 @ 0.10 resto @ 0.25
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TITULACION PROFESIONAL

ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO V

54 DISENO DE COLUMNAS

A continuacion se dan algunas recomendaciones a tomar en cuenta en el disefio de las
columnas:

Elegir dimensiones adecuadas de tal manera de no requerirse cuantias superiores al 4%
seran mas economicas y mas faciles de construir.

Armar las columnas tratando de usar un numero de barras en base al cual se disponga de
una configuracién de estribos uniforme en toda la altura donde se mantiene la seccion.

. Tratar de elegir diametros de barras que no sean muy diferentes aun cuando se pueden
combinar varillas diferentes dentro de una misma seccion.

* Realizar el disefio de una columna teniendo presente la semejanza que esta puede tener
con el de otra columna de la misma edificacién, es comun encontrar columnas que con
solamente observar la planta de la edificacién se puede deducir que tendran un disefio igual,
y también es comun que los numeros indiquen a veces resultados ligeramente diferentes,
siendo importante que el disefdador no pierda la idea del conjunto estructural que esta
proyectando, y que haga predominar el criterio ingenieril frente a un numero aparentemente
exacto.

Estudio de una seccion sometida a Compresion y Flexion Biaxial

Cuando se tiene una carga axial actuando en wun punto, tal que se produzcan
simultdneamente excentricidades en las dos direcciones de la columna, el problema del disefio
es complejo, pues aun cuando se puede seguir trabajando con un bloque rectangular
equivalente de compresiones, la posicién del eje neutro no es simple de determinar pues la
inclinacion de este no es perpendicular a la excentricidad resultante.

Cuando la flexion es solo en un eje, ya se ha visto que es simple el procedimiento de construir
un diagrama de interaccién, variando la ubicacion del eje neutro, pero siempre considerando que
este era perpendicular a la excentricidad actuante. Sin embargo, en el caso de la flexién Biaxial,
se debe tantear la inclinacion del eje neutro y su distancia por lo que los procedimientos de
calculo son largos y deben hacerse mediante procesos iterativos engorrosos. Actualmente con el
auxilio de computadoras es factible la resolucion de estos problemas y existen una serie de
programas.

Suponiendo arbitrariamente una inclinacion del eje neutro, su posicion y una determinada
distribucion de refuerzo se puede plantear el equilibrio de la seccién y tomar momentos en X y
en Y, obteniéndose para esa condiciéon un valor de Pu, Mux y Muy . Si este proceso se repite se
podra construir un diagrama de interaccion que en realidad sera espacial.
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» Procedimiento de Disefo :

En el Anexo C se presenta el refuerzo requerido por las columnas (resultados obtenidos con
el programa SAP 2000), tanto longitudinalmente como transversalmente . A diferencia de las
vigas, para el disefio de las columnas ya no se trabajan con los resultados de la Envolvente, se
considero las 13 combinaciones de carga ( carga muerta , carga viva y cargas de sismo)

En cada una de las columnas se da un estado de flexocompresién biaxial, ya que estan sujetas
a cargas axiales y momentos flectores actuantes tanto en direccion X como en direcciéon Y. El
programa muestra un diagrama de interaccion espacial, con sus respectivos valores .

* Refuerzo Longitudinal 4

El refuerzo se distribuira en las 4 caras de la columna Is

1

A continuacién se da un Cuadro Resumen del Refuerzo longitudinal

TIPO DE AREA ACERO
SECCION No BARRAS
COLUMNA (cm2)
C1 30x60 18.00 6 ¢ 5/8" + 2 ¢ 3/4"
C2 30x60 23.94 8 ¢ 3/4"
C4 30x60 18.00 6 ¢ 5/8" + 2 ¢ 3/4"
c4' 30x60 43.90 8¢ 1" |

Solo existe una columna C4 ' que es la mas esforzada y que se encuentra exacta en el centro, la
interseccion de los porticos B y 3.

s  Refuerzo Transversal :

En el siguiente cuadro se muestra los valores del cortante, tanto del actuante (Vu) como del
asumido por el concreto (Vc)

Nivel Vu (Tn) Vc (Tn)
C1 8.170 11.178
C2 9.380 11.599
C4 6.846 11.503
c4' 0.000 19.670

Se observa que las exigencias de disefio por corte en las columnas son minimas, ello indica que
soélo la resistencia al corte del concreto es capaz de resistir los efectos de las fuerzas cortantes
actuantes, es decir restringir el crecimiento del agrietamiento inclinado, garantizando la ductilidad
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del sistema y a su vez brindando una mayor capacidad de carga al elemento. Esta accion en que
las exigencias de disefio por corte son minimas en las columnas, se debe a que los elementos
verticales que absorben en mayor proporcién las fuerzas de corte son las placas, mucho mas
que lo que toman las columnas

Se debera cumplir entonces con los minimos requerimientos:

e Se colocaran estribos cerrados en ambos extremos del elemento sobre una longitud de
confinamiento "lo”, medida desde la cara del nudo, que no sea menor que:

Un sexto de la luz libre =2.80/6 =47 cm

La maxima dimension de la seccién transversal = 60 cm
45 cm

- La zona de confinamiento sera : lo = 60cm

e Los estribos que se encuentren en la longitud de confinamiento tendran un espaciamiento
que no debe exceder del menor de los siguientes valores, a menos que las exigencias de
disefo por esfuerzo cortante sean mayores:

La mitad de la dimension mas pequefa de la seccion transversal = 30/2 = 15 cm
10 cm

- El espaciamiento dentro de la zona de confinamiento sera : s = 10cm

e El espaciamiento del refuerzo transversal fuera de la zona de confinamiento, no debera
exceder de :
16 veces el diametro de la barra longitudinal = 25 cm
la menor dimension del elemento = 30 cm
30 cm.

- por lo tanto s' = 25cm

entonces usamos:
@3/8”: 1@ 0.05 5@ 0.10, r @ 0.25 cllado

¢ El espaciamiento dentro del nudo estara dado por :

s <- Avly <15cm donde: b =ancho del nudo
7b
= 1.42x4200 ~ 284 cm
7x30
Entonces, en el nudo usamos estribos cada 15 cm.

112



"SYNNNTOO N3 3dvISVY1 3a ANLIONOT

) L

ASET -
| o __?. #0 %n z0

sSeuwnjo) se| ap sajesiaAsuel] sauold2ag

‘wo gt -
(,S) ‘opnu jep osuep ojueiworondsy (p
L1 31400
o ‘wd o¢ - — = . : —
f (9'y) owruty - i . . .
|,_. pret T 080 090 B A |
uoeralg - _ (seJojpa sejueinbis 50| Op JOUBH) 090 S0 G6'0 1 GL'0 | ..*Mn |
2 (S):o| ap puany ojyueiwoiopdsy (2
0s0 o¥'0 0L0 GSS0 .8/s
7 (z/az/u) owmin - .. T
2/q'7/u) owmIN -~ e ; | 0v'0 S0 S50 T30 z/\
e — (sa10|pA s03UGINGIS 50] 9p JOUIN) _ SLO SS0 ur/g b — 18 H -/
p (S):0) ap oxnuap ojusiwoDdS] (9 09°0 S¥°0 ..8/S 0£’0 . 0g£0 ov'0 S0 .8/¢ |
1 wo gy - 00| 0v0 L2/ Lo | o [ e | e _
—— (qy) ep B%H - S¥°0 ovo |.8/¢ | " SOMNN A SYNANT0D | SVSO1 A SYOIA o _
L ol ._ (seJ0joA sejueINbis 50| Bp JOADW) 2] B o S | (®7) 3INTVANI A 7
:(0]) OjUBIWIDUIUOY Bp DUO! o — (07) 3rYIONY 30 S3ONLIONOT 30 0¥AVND
SUSE Sl At 21X 17 ap saiolen W .
i _ L 1 OLIN3IINVYNIINOD
[ T
[ §Z'0¥ 01'05'60°01.,8/5c9(]) soquis3 sZ'oy ‘0L'0s’so0L,8/c°0 soquis3 sZ'0y 01'05'50°01:,8/c0 ) _ s09Us3 sz'oy 01'0s's0°01-.,8/c20 s0qus3
| | 198 ozsenjey /692 + ,8/699 ozIen)ey 2/C98 ozmney | /502 + _8/599 ozsensey
—H . ot .
Lw !
4 n ﬁ|| TN o # - o) o0 TINNo # ~ob i 000 TIMN o # - ol 00 TININ o # - o}
i | ] r7a—. ‘| |
s

—

13




TITULACION PROFESIONAL

ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO V

5.5 DISENO DE PLACAS

Denominados comunmente muros de corte debido a que la carga lateral de un edificio,
producida por viento o sismo, se transfiere por cortante horizontal a estos elementos y por que
dada su rigidez absorben una buena parte de la fuerza sismica total.

Dada la gran rigidez lateral de los muros de cortante en relacién con la rigidez lateral de las
columnas, estos elementos absorben grandes cortantes que a su vez producen grandes

momentos, concentrandose los mayores valores en los pisos bajos.

En el disefio de muros la condicién critica siempre sera la combinacién que incluye sismo,

puyes este hace que tenga gran cortante y grandes momentos.

En los muros usados en las edificaciones, generalmente los esfuerzos de compresion son
bajos dado la gran seccién de estos, lo cual conlleva a que en el diagrama de interaccion se
ubique en el punto que indique el par (Pu,Mu) actuante, por debajo del punto que denota la falla
balanceada (Pu<Pb).

Es usual considerar en el disefio, un acero principal concentrado en los extremos y un acero
de menor area repartido a lo largo del alma. Dado los esfuerzos elevados que se obtienen en los
extremos y con el fin de proveer ductilidad en los nucleos comprimidos (o traccionados) de los
extremos, se considera el confinamiento de estos nucleos con refuerzo transversal a manera de

columnas.

¢ Diseiio por Compresion

El disefio de muros de concreto armado sometidos a compresidon puede efectuarse a través
de dos métodos: el método empirico y el método general de disefio.

El método empirico, consiste en determinar la resistencia a la compresion del muro a traves de

la siguiente formula:

k*Lc),
® P, = 0.55 ®*fc*Ag (1 -

32%*

Donde :
=070 Factor de reduccion de resistencia
k=20 Factor de altura efectiva. (muros con apoyos que admite
desplazamiento relativo)
Lc Distancia vertical entre apoyos (cm.)
Ag. Area de la seccion transversal del muro (cm2)

114



TITULACION PROFESIONAL

ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS CAPITULO V

t : Seccién del muro (cm.)
f'c =210 kg-cm

Método general de disefio de muros, si la carga axial se ubica fuera del tercio central, parte de
su seccidn estara sometida a traccion y por lo tanto, se disefia siguiendo los criterios del disefio
de columna.

¢ Diseno por Flexion :

Los muros con esfuerzos de flexion debido a la accién de fuerzas coplanares deberan disenarse
de acuerdo a lo siguiente :

1.- Muros esbeltos, cuando H/L = 1
Seran aplicables los lineamientos generales establecidos para el disefio de elementos

en flexo compresion. El refuerzo vertical se distribuird a lo largo del muro, debiéndose
concentrar mayor refuerzo en los extremos.

2.- Muros poco esbeltos, cuando H/L < 1
Usualmente estos muros tienen carga axial no significativa, y la distribucién de esfuerzos
no cumple con los lineamientos establecidos para flexion y/o flexo-compresion. El disefio
de estos muros es semejante al disefio de vigas pared.

¢ Diseno por Fuerza Cortante :
Los muros con esfuerzos de corte debido a la accién de fuerzas coplanares se disefiaran
considerando :

Vu < ®Vn

Vn=Vc + Vs

Donde : Vn < 27  fc*t'd d=08*L

Resistencia al corte del concreto:
Vc= 053  fc*td
Para calculos mas detallados considerar el menor valor de las siguientes expresiones:
. Nu*d
Vc= 085 fe*d+ L (B)
c=0 f .

0.3 fc +0.2Nu/L

Vc= (015 fc +L -
( f ( Mu/Vu-L/2

W o (x)

Si (Mu/Vu - L/2) es negativo no debera usarse esta ultima ecuacién.
Refuerzo horizontal por corte :

Cuando Vu > ®Vc , deberé colocarse refuerzo horizontal por corte.
_ (Vu-¢Vo)s,

= 8
Avh ¢fy d ( )
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Donde :
A Area de refuerzo horizontal por corte en una franja de muro de longitud s,

La cuantia py, del refuerzo horizontal por corte sera:  p, =0.0025

El espaciamiento del refuerzo horizontal sera el menor de : del refuerzo L/5, 3t, 45cm.

Refuerzo vertical por corte
La cuantia p, del refuerzo vertical por corte sera mayor o igual a :
pv = (0.0025 + 0.5(2.5 - H/L) (pr - 0.0025) ) = 0.0025...............ccooo (€)

Pero no necesitara ser mayor que el refuerzo horizontal requerido.

El espaciamiento del refuerzo vertical sera el menor de : L/3, 3t, 45cm.

Cuando se tengan muros con espesores mayores a 25 cm. el refuerzo por corte horizontal y
vertical tendra que distribuirse en dos caras.

¢ Procedimiento de Disefo :

Se disefiara las placas ubicadas en ambos ejes, las dimensiones son las siguientes :

Muro en el eje X L=350m (PérticoA)
Muro eneleje Y L =3.50 m ( Portico 1)

Tipo de muro

Altura total del muro H=13.00 m.
Longitud L= 3.50m.
Luego: H/L>1 Muro Esbelto

De los datos arrojados por el programa tenemos los siguientes :

'Pértico Secundario A
[Seccion 0.30 x 3.50

Nivel de Combinac. Pu Mr Corte
Muro | Tn Tn-m - Tn
1 14 ~ 182.36 615.63 | 93.92
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Pértico Primario 1 DI T - S . .
Seccion 0.30 x 3.50 - — —

Nivel de Combinac. Pu Mr Corte
Muro Tn Tn-m Tn
1 14 | 285.84 |_ 572.74 90.38

» Diseno por Compresion
Direccion X :

Aplicamos la expresiéon

* 7.
® Py, =0.55 G*c*Ag (1 - (k Le )2)

32%;
Donde :
®=0.70
k=1.0
Lc=370cm Distancia vertical entre apoyos.

Ag = 30x350 = 10500 cm2 : Area de la seccion transversal del muro.
f'c =210 kg/cm2
— ® P, =722.82 Tn.

De los datos arrojados por el programa tenemos :
Pu =182.36 Tn.

Luego : ® Py, >>Pu
E! muro no requiere refuerzo por compresion.

Direccion Y
Con los mismos datos anteriores , aplicando la expresion (a) y tenemos :
O Py =722.82 Tn.
P, =28584Tn.
Luego : o P, >>Pu
El muro no requiere refuerzo por compresion.

» Diseno por Flexion

Direccion X

El peralte efectivo se estima como: d= 0.80x3.50=2.80m
Mu =615.63 Tn-m

b =0.30m

Como es un muro esbelto , usamos la expresion :
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Mu = ¢fc*b*d*2*w(1-0.59w)
donde

b=30cm

reemplazando valores en la expresion anterior tenemos
w = pfylf'c =0.15215
— p=0.07607

As =63.90 cm’
USAR : 14 3 1" @ extremo del muro

Direccion Y

El peralte efectivo se estima como: d= 0.80x3.50= 2.80m
Mu =572.74 Tn

b= 0.30m

de la formula anterior de flexion

As=59.00cm®> , p=07%

USAR : 12 21" @ extremo del muro

» Diseno por Corte :

Direccion X :
Verificamos que la fuerza cortante en el elemento no sea mayor que la maxima permitida.

Vmax.= 2.7 210 x30x(0.8x350) =328.66 Tn
Vu/® =93.92/0.85=110.491 Tn < Vmax

Resistencia al corte aportada por el concreto

Vc= 0.88 210 x30x280 + 823600x280 _ 4 05 1

4x350
0.33 210 +0.2x182360 /(350x30)
615630x100 350
93920 2

Vc= (0.16 210 + 350( ))30x280 = 69 99 Tn

Consideramos la resistencia al corte mas desfavorable:
Vc = 69.99 Tn.

La resistencia al corte que debe ser aportada por el acero es:

Vs=Vn-Vc=9392/0.60 -69.99 = 86.54Tn

Para el refuerzo horizontal requerido usaremos ¢ 3/ 8", el espaciamiento esta dado por:

s = Avfyd =2x0.71x4.2x280=19.29 cm
Vs 87

La cuantia provista es

Pprovista = 1.42 1 (19.29 x 30) = 0.0024 < 0.0025
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No cumple con la cuantia minima, si reducimos el espaciamiento se puede cumplir con la cuantia

minima :
s= 18CmM > ppousta= 1.42 /(18 x 30 ) = 0.00263 > 0.0025 OK!!!

2> 233/8” @ 0.18m Refuerzo horizontal requerido

o Refuerzo vertical del muro se determina a través de las expresiones siguientes :

o= 0.0025 + 0.5(2.5 - hy/ I,) (p - 0.0025)) = 0.0025
= 0.0025 + 0.5(2.5 - 13/3.70) (0.00263 - 0.0025)) = 0.0025
= 0.00243

As =0.0025x 100 x 30 = 7.5cm?/m

= . 203/8” @ 0.18m Refuerzo vertical requerido

Direccion Y
Verificamos que la fuerza cortante en el elemento no sea mayor que la maxima permitida.

Vmax.= 2.7 ,210 x30x(0.8x350) =328.66 Tn
Vu/® =90.38/0.85=106.329Tn < Vmax

Resistencia al corte aportada por el concreto

Vc= 0.88 210 x30x280 + 2854840)(280 = 164.288 Tn

x350
0.33 210 + 0.2x285840 /(350x30)
572740x100 350
90380 2

Vc= (0.16-,210 + 350( ))30x280 = 85.02 Tn

Consideramos la resistencia al corte mas desfavorable:
Vc= 8502 Tn.

La resistencia al corte que debe ser aportada por el acero es:

Vs=Vn-Vc=90.38/060 -85.02=6561Tn

Para el refuerzo horizontal requerido usaremos ¢ 3 / 8", el espaciamiento esta dado por:

s = Avfyd =2x0.71x4.2x280=25.45 cm
Vs 65.61

La cuantia provista es :

Porouista = 1.42 / (25.45 x 30) = 0.001859 < 0.0025

No cumple con la cuantia minima, si reducimos el espaciamiento se puede cumplir con la

cuantia minima
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$= 15CM = Ppovista= 1.42 /(18 x 30 ) = 0.00315 > 0.0025 oK!!!

> 2103/8” @ 0.15m Refuerzo horizontal requerido

e Refuerzo vertical del muro se determina a través de las expresiones siguientes :
py = 0.0025 + 0.5(2.5 - h,/ I,) (p - 0.0025)) = 0.0025

0.0025 + 0.5(2.5 - 13/3.70) (0.00315 - 0.0025)) = 0.0025

0.0021706

As = 0.0025 x 100 x 30 = 7.5¢cm’/m

> 2 d3/8” @ 0.20m Refuerzo vertical requerido

» Columnas de Confinamiento :

Se verifica la necesidad de los elementos de confinamiento, estos deben disponerse si el
esfuerzo maximo de compresion en la fibra extrema es mayor de 0.2f c.

Ag = 30x350 = 10500 cm?
| = 30x350°%/ 12 = 107187500

- w ogsgan  572740X100x 350
fe='Y, 2 2 =120.73 kg/em?
Ag g 10500 107187500

f'c=120.73 kglem? >> 0.20 f'c

Se concluye que se necesita elementos de confinamiento.
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5.6 DISENO DE LA CIMENTACION

La cimentacion estara conformada por zapatas de muro, zapatas conectadas y zapatas
aisladas.

Las zapatas deberan dimensionarse para transmitir al suelo de cimentacién una presion
maxima que no exceda de la especificada en el estudio de mecanica de suelos.

Se consideraran para este fin las cargas y momentos, sin amplificar en la base de las
columnas. Las solicitaciones que se transfieren al suelo se deberan verificar para las
combinaciones de carga actuantes sobre la estructura. En el calculo de las presiones de
contacto entre las zapatas y el suelo no se deberan considerar las tracciones.

A menos que en el estudio de suelos no se permita, se podra considerar un incremento
del 33% en el valor de la presién admisible del suelo, en el calculo de las presiones de contacto
entre las zapatas y el suelo de cimentacion para los estados de carga en los que intervenga
sismo o viento.

¢ Consideraciones Generales para el disefo :

El diseflo de cimentaciones en general involucra una serie de etapas las cuales se enumeran a
continuacion

Determinacién de la presion neta del suelo y dimensionamiento de la zapata.
Determinacion de la reaccion amplificada del suelo.

Verificacion del corte por flexion y por punzonamiento.

Calculo del refuerzo por flexion o refuerzo longitudinal.

Verificaciéon de la conexién columna-zapata o muro-zapata

o s wh =

¢ Zapatas Aisladas
Las zapatas aisladas son losas rectangulares o cuadradas que sirven de apoyo a columnas.

Son el tipo mas usual de cimentacion pues son las mas economicas. Si la cimentacion se ubica
en el limite de propiedad, la excentricidad de las cargas aplicadas puede ser tan elevada que la
capacidad portante del suelo es superada. En estos casos se hace uso de las zapatas
conectadas o combinadas.

La zapata aislada que se dimensionara y disefiara sera la correspondiente a la columna C4,
tenemos los siguientes datos :

C4:60x 30

Po+P_=132.48Tn Ps=0

Msx =1.61 Tn-m Msy =4.78 Tn-m
¥ = 2100 kg/m® Qs = 4.0 kglem’

fc =210 kg/cmz , fy =4200 kg /cm?, para la columna y la zapata.

Asumimos :
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SIC = 500 kg/m?,

« Dimensionamiento de la zapata

El peraltede la zapata, en principio debe ser capaz de permitir el desarrollo del refuerzo en
compresion de la columna. La longitud de anclaje en compresion de una varilla de ¢ 5/8" es :

fy
fc
Ly, >0.004 x db x fy = 0.004 x 1.59 x 4200 = 26.71 cm

Lgp = 0.08 x db X =0.08 x 1.59 x 4200/ 14.5 = 36.84 cm

Se considerara un peralte de 40 + 10 =50 cm

La capacidad portante neta del terreno es :

Gn = Gt — Ym hf = SIC = 40 - 1.7*2-0.5 = 36.1 Tn/m?
El area requerida para que la reaccion del terreno no sobrepase la capacidad del suelo es :

Asap = P/ Gn=(132.48)/ 36.1=3.70m* > 2 x 2 m?

Para cumplir
Vy=lv, > T=2+(060-0.30)/2=215
S=2-(0.60-0.30)/2 =185
USAR : 2.20 X 1.90 m?
Verificamos :
P Mxc
Oy = A + <1.30
- 13248 1.81X01_ 4593 . cUMPLE 1
418 126
o = P 130
AT
- 13248 4.78x085 _ 093 . CUMPLE I!
4.18 1.69

* Reaccion amplificada del suelo es :

Wun = PU/ A 15 = (208.80) / (2.2 x 1.90) = 49.95 Trn/m’

«  Verificacion del Corte :

La fuerza cortante ultima la tomamos de los resultados del SAP 2000
Vu=3.39Tn

La resistencia del concreto al corte por flexion es

#Vc=085x053 fcxbxd
¢Vc =0.85x0.53 x 14.5 x190x 40 = 49.6Tn > Vu OK!

123



TITULACION PROFESIONAL
ACTUALIZACION DE CONOCIMIENTOS

Por Punzonamiento 0.60 +d
" >
1.9 o550 0.30+d
0.60
2.2
Condicién de disefio:
Vu/¢=Vc
Vu/$=Pu-w,(060+d)(0.30+d) (1)
B= Drmayor/Dmenor = 0.60 /0.30 = 2.0
vVe=1.06 210 bod (2)

Donde:

bo=2(0.60+d)+2(0.30+d) = 1.8+4d?
(1)=(2):

208.80 — 49.95 (0.18+0.9d+d?)

1

0.58 x 1.06 x 210 x 10 x (1.8 +4d?)
d = 0.26 m.

Usamos h = 0.60m ( por la longitud de anclaje)

e Calculo del refuerzo por flexion :
Mu=(WuxS)N/2=4995x1.9x08°/2=30.37Tn-m

As = Mu / ¢ fy ( d-a/2) = 30.37 x 10°/ ( 0.9 x4200x (0.9*50)) = 17.85 cm?2
a=Asfy/085fcb=4228x4200/0.85x210x 190 =2.211 cm
Iterando, tenemos

As =16.43 cm2 a=2.03cm

Verificacion Asmin
Asmin = prgpe bd = 0.0018 x 190 x 50 = 17.10 cm?
USAR 17.10cm?®*> n=As/Ap=17.10/1.27 = 14
$=1.90-2r-¢/(n-1)=1.90-0.15-0.0127 / 13=0.134
USAR 14 ® 1/2" @ 0.15m
En Direccién Transversal
Aq=Asx22/1.9=1710x22/19=19.8cm’

n =19.8/127=16
$=22-2r-¢/(n-1)=2.2-0.15-0.0127 /15=0.136
USAR 16 ¢ 1/2” @ 0.15m

CAPITULO V
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El esfuerzo de aplastamiento del concreto en la superficie de contacto entre el elemento de
apoyo y el elemento apoyado, no debera exceder la resistencia al aplastamiento del concreto
para cada superficie.

Resistencia al aplastamiento sobre la Columna
Pnb=0.85fCcA.=0.85x210x 10 x 0.60x 0.30 =321.30 Tn
Pn=Pu/ ¢ =208.80/0.70=298.30 Tn

Pn <Pnb — CONFORME

Resistencia al aplastamiento en el concreto de la cimentacion
Esfuerzo actuante :  f =Pu/ Ac

J ua

f.a = 208.80 /(30 x 60) = 116 kg/cm?
: A,
Esfuerzo admisible:  f, =¢0.85 A2 f'e donde: A, A =2
1
A, A >2

fuc = 0.7(0.85)(2)(210) = 249.9 kg/cm?
fua < fue CONFORME

Por lo menos 4 vanilas

0.60
ELEVACION o0 0000060006000 OCO0CEC
1490 1/2"
16 @ 1/2"
2.20
Z-1
C4 1.90
PLANTA
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¢ Zapatas Conectadas

Las zapatas conectadas consisten en dos zapatas independientes unidas a traves de una
viga de cimentacion. Este elemento busca transmitir el momento generado por la
excentricidad que se presenta en la zapata exterior, a la zapata inferior.

Para el disefio, se asume que el peso propio de la viga es resistido por el relleno debajo de
ella y que la reaccion del terreno a las cargas se produce unicamente a traves de las
zapatas. Esta suposicion es coherente, si se toma en cuenta que el terreno debajo de la viga
se afloja y reacciona solo lo suficiente para soportar el pesode la viga.

En este caso se utilizara zapatas conectadas para la cimentacion de la Placa y las dos
columnas ubicadas en sus extremos , estos elementos se ubican en el Portico N° 1, el
esquema es el siguiente

Ays
Vil

VC VC

Q...

* Dimensionamiento de las zapatas
Dimesionaremos las zapatas de las columnas vy la placa.

Zapata : Columnas:
La longitud de anclaje en compresion de una varilla de ¢ 5/8" es
Lgp = 0.08 x db x ffy =0.08 x 1.59 x 4200/ 14.5 = 36.84 cm
fc
Lap =20.004 x db x fy = 0.004 x 1.59 x 4200 = 26.71 cm

Inicialmente se considerara un peralte de 40+10 = 50 cm.

La capacidad portante neta del terreno es :

On = Ot — Ym hf— S/C = 40 - 1.7*2-0.5 = 36.1 Tn/m?

El area requerida para que la reaccion del terreno no sobrepase la capacidad del suelo es :

Azap = P _ 8265 _,,89m2> 151 x1.51m’
on  36.10
Para cumplir
Ivy=lva T=1.51+(0.60-0.30)/2 =166
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S=1.51-(0.60-0.30)/2 =1.36

USAR : 1.70 X 1.40 m?

P 75.90
A = = =21 2 ' 2
2ap 36.10 2103 m° > 145 x145m
vi=lv; > T=145+(060-0.30)/2=16

S=1.45-(0.60-0.30)/2 =1.3
USAR : 1.60 X 1.30 m?

Siendo ambas columnas similares , tanto en las cargas aplicadas como en las dimesiones, se
uniformiza, para las dos columnas se utilizara:
USAR : 1.70 X 1.40 m’

Zapata Placa :
La longitud de anclaje en compresion de una varilla de ¢ 5/8" es ;

Lap = 0.08 x db x ffy =0.08 x2.54 x 4200/ 14.5 = 58.86 cm
c

Lap 20.004 x db x fy = 0.004 x 2.54 x 4200 = 42.672 cm
h =60 +10=70cm

La capacidad portante neta del terreno es :
Gn=6Gt—Ym hf-S/C =40-1.7*2-0.5= 361 Tn/im?

El area requerida para que la reaccion del terreno no sobrepase la capacidad del suelo es :
Se estima :

1.20P _ 1.20x191.37
on 36.10

Azap = =6.36 m°

Se probara con una cimentacion de : 1.2 x 4.2 m?

Teniendo los dimensionamientos iniciales de las zapatas de las columnas y de la placa, procedo
a resolver el sistema estructural siguiente tenemos

Ps = 191.37 Tn-m Ms = 467,96 Tn-m

o = @ =
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Reacciones del Sistema Estructural Propuesto

CAPITULO V

L 1

El diagrama de presiones es de variacion triangular para un sismo cuando ingresa de izquierda a

derecha :

4.20 m

4.2/3 %
La resultante de este diagrama de presiones sera igual a
(omax X L)xB/2=20469 Tn
omax = 204.69x2 =8.12 Kg/cmz
1.2x4.2
omax = 2?‘;'63;2 = 8.12 Kglcm? > 1.3 6; = 4.70 Kglcm? = NO CUMPLE
2x4.

Tenemos que aumentar las dimensiones de la zapata de la placa :
Probamos con 1.5 x 6.00 m?

(omax X L)xB/2=205.81Tn

omax = 20581x2 4.57 Kglcm?
1.5x6.00
omax = 4.57 Kglcm? < 1.3 6y = 4.70 Kglcm? = CUMPLE!!!

Antes de efectuar el disefio de la zapata se procedera a dimensionar la viga de cimentacion y

determinar sus cargas de disefio.
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Viga de Cimentacion ; 50 x 1.20

Se adiciona la carga adicional (R1+R2) en las columnas adyacentes a la placa.
Para la columna del lado izquierdo le corresponde la carga R1 = 17.56 Tn.

R1 o

I17.56

R2

84

Siendo entonces el area de la zapata requerida para no sobrepasar los esfuerzos del suelo es :

P _ 8265-17.56

=1.803m? > 1.35 x 1.35 m?
36.10

Azap =

Para cumplir
Ivi=1lvy 2 T=135+(0.60-0.30)/2=1.50
S=1.35-(0.60-0.30)/2 =1.20

USAR : 1.50 X 1.20 m?

Para la columna del lado derecho le corresponde la carga R2 = 11.84 Tn. Siendo entonces el
area de la zapata requerida para no sobrepasar los esfuerzos del suelo es :

App= | = 75:90+11.84 5 43m7 5 1,60 x 1.60 m*
36.10
Para cumplir :
vy =Ivy 2 T=1.60+(0.60-0.30)/2=1.75

S=160-(0.60-0.30)/2 =1.45

USAR: 1.75 X 1.45 m®

Trabajamos con
1.75 X 1.45 m
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Diseno de la zapata de las columnas

De los calculos anteriores tenemos

h min = 0.50 cm ( por longitud de anclaje )
A zapata = 1.75 X 1.45 = 2.54 m?

Pu= 89.2+19.07 = 108.27 Tn

« Reaccion amplificada del suelo es
Woyn = Pu /A a5 = 108.27 / 2.54 = 42.63Tn/m?

e Dimensionamiento de la altura hz de la zapata
Por Punzonamiento

< 0.60 +d >
1.45 0.30 0.30+d
0.60
1.75
Condicién de diserio:
Vu/¢=Vc

Vu/¢=Pu-w,(060+d) (0.30+d) (1)

B= Dmayor/Dmenor = 0.60/ 0.30 = 2.0

Vc=1.06 210 bod (2)

Donde:
bo = 2(0.60+d)+2(0.30+d) = 1.8+4d?

(1)=(2) :
d

~ 0.31 (insuficiente) = Usamos h = 0.60m ( por la longitud de anclaje)

dprom=60-(7.5+®d) =60~ (7.5+ 1.91)
dprom =50.59cm ~ 51 cm

s Verificacion del Corte :
Vdu=(wuxS)(Ilv-d)=(42.63 x1.45)(0.575-0.51)
Vdu=4.02Tn

La resistencia del concreto al corte por flexion es

#Vc=0.85x053 fcxbxd
#Vc=0.85x 0.53 x14.5x 145 x 51 =4831>Vu OK!
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e Calculo del refuerzo por flexion :

Mu=(WuxS) IV /2=4263 x145 x 05752 /2 =1022Tn-m
As = Mu/ ¢ fy (d-a/2) = 10.22 x 10° / ( 0.9 x4200x (0.9*51)) = 5.89 cm2
a=Asfy/0.85fcb=589x4200/0.85 x210 x 145 =0.956 cm

Iterando, tenemos
As =5.34 cm2 a=0.867 cm

Verificacion Asmin

Asmin = premp bd = 0.0018 x 145 x 51 = 13.31 cm?
Usar 13.31cm’ > n=As/Ap=13.31/1.27 =11
s=145-2r-¢/(n-1) = 1.45-0.15-0.0127 /10 = 0.13
USAR 11 @ 1/2" @ 0.15m

En Direccion Transversal
Ag=Asx1.75/145=13.31x1.75/1.45=16.06 cm?
n=16.06/1.27 =13

$s=175-2r-¢/(n-1)=1.75-0.15-0.0127 /12 = 0.14
USAR 13 ® 1/2” @ 0.15m

= Verificacion de la conexion columna-zapata y desarrollo del refuerzo :

Resistencia al aplastamiento sobre la Columna
Pnb=0.85fcA.=0.85x210x 10 x 0.60 x 0.30 = 321.30 Tn
Pn=Pu/ ¢ =108.27/0.70 =154.67 Tn

Pn <Pnb = CONFORME

Resistencia al aplastamiento en el concreto de la cimentacion
Esfuerzo actuante :  f,,=/u/ Ac
fia= 108.27 /(30 x 60) = 60.15 kg/cm?

: A
Esfuerzo admisible:  f, =¢0.85 A2 fc donde: A, A4,<2
I

Ay A>2 =f,.=0.7(0.85)(2)(210) = 249.9 kglcm? = f,, < f,c CONFORME

CAPITULO V
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Diseno de la Viga de Cimentacion -

Se tomara una seccion de 50 x 120 . Del analisis del modelo idealizado para la viga de
cimentacion tenemos el momento flector y la fuerza cortante amplificados

Mu, cara de la placa = 105.87Tn Mu, cara de la placa = -119.75Tn

' T m T ree
o-h.IaL_L‘LLl__LL_ T HT : H.

5.25 5.25
4 L - >

Con los momentos respectivos , disefilamos la viga por flexion
Disefio por Flexion :

As=Mu/[09fy(d-al2)]
a=Asfy/(0.85bfc)

Mu; = As = 27.30 cm2 — Acero inferior = 491" +2¢3/4"
Mu, = As = 36.00 cm2 = Acero superior = 6 ¢1"+2¢3/4"

p= As _ 19.021 003371 5 P min = 14 CONFORME
bd  50x112.78 fy

ASmINImo = p min X 50 x 112.78 = 18.61cm® =4 ¢ 1"

Disefio por Corte
Los cortantes que actuan en la viga :

Vu1=16.39Tn
Vu2 = 26.63 Tn

La resistencia al corte aportada por el concreto es :
dVe=085x053x fcbwd=0.85x0.53145x45x 112.8=233157.701kg =332 Tn

®d Ve > Vu
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Se colocaran estribos minimos a todo lo largo de la viga para absorber esfuerzos que se puedan presentar
por asentamientos diferenciales . El refuerzo transversal minimo estara constituido por estribos

38" @0.25m

SECCION TRANSVERSAL DE LA VIGA DE CONEXION

61" +2d3/4"

401"+ 20 3/4"
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Diseno de la Zapata de la Placa :

El diserio se realiza con las Fuerzas y Momentos factorados ( Pu, Mu) , tenemos el diagrama de
presidn del suelo de variacion triangular.

La resultante de este diagrama de presiones sera igual a
(omax X L)xB/2=301.12Tn

_301.12x2
1.5x6.0

omax = 6.70 Kg/lcm®

La longitud de anclaje en compresion de una varillade ¢ 1" es :

fy
f'c
Ldb min = 59.00 cm

Lap = 0.08 x db x =0.08 x 2.54 x 4200/ 14.5 = 58.86 cm

hz =0.59+0.075 ~ 0.70m
Verificacion por cortante
Vu=6.7x 100x 125=83.75Tn

La resistencia al corte aportada por el concreto es :
®Vc=085x053x fcbwd=085x053x145x100x60= 39.20Tn

®Vc<Vu = NO CUMPLE

Ademas de incrementar la altura de la zapata de la placa se considero conveniente incrementar
tambien el ancho :

Nuevas dimensiones de la zapata de la placa : 2.00 x 6.00
hz=1.00m
f'c = 280 Kg/cm?
Nuevamente reemplazamos
(omax X L)xB/2=30112Tn

omax = 301.12x2 ~ 50 Kg/cm2

2.0x6.0

Cortante maximo actuante :
Vu=50 x100x 125 =62.50 Tn
Cortante tomado por el concreto

dVc=085x053x fcbwd=085x053x16.73x100x92.50= 69.72 Tn
dVec>Vu = CUMPLE
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Verificacion por Momento Flector :
Mu max = 6.7 x 100 x 125 x 125/2 = 52.34 Tn-m

As min = 0.0018 b h = 0.0018 x 100 x 100 = 18.0 cm?

o= 180 0001946 w=0.0292
100x92.5

®Mc = Mmin = 0.9 x 280 x 100x 92.5% x 0.0292 x ( 1-0.59*0.0292)
®Mc =61.875Tn-m>52.34Tn-m = CUMPLE !!

USAR 18.00cm’ > n=As/A$=1800/1.98 = 9
§=200-2r-¢/(n-1)=2.0-0.15-0.01588 /8 = 0.23

USAR ® 5/8" @ 0.25m

En Direccion Transversal
Ag=Asx6.0/2.0=18.00x6.00/2.00=54.00 cm?
n=54.00/1.98=27.3

$=6.00-2r-¢/(n-1)=6.00-0.15-0.01588 / 27 = 0.21

USAR @ 5/8” @ 0.20m
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CAPITULO VI

CONCLUSIONES

Queda establecida la importancia del trabajo en conjunto : arquitectdnico-estructural , siendo esta
una de las causas de danos mas frecuentes, debido a la posible concentracién de esfuerzos
producidos por la deficiente concepcion estructural, lo que origina cambios bruscos de rigidez y
de torsion del conjunto del edificio.

Siendo nuestro pais eminentemente sismico, los desplazamientos laterales y las fuerzas sismicas
son parametros que condicionan en gran medida el proyecto de edificaciones.

Por lo mismo, los cambios mas importantes adoptados en los ultimos anos en la Norma de
Disefio Sismoresistente han ido basicamente por ese lado.

Es poco probable y sumamente costoso estructurar y/o disefiar una estructura para la totalidad de
esfuerzos generados por un movimiento sismico. Por ello actualmente se prefiere reducir la
carga de disefio y se garantiza por medio de la ductilidad la capacidad de la estructura para
disipar energia. Esta soluciéon implica que se espera que la estructura tenga daros pero estos no
deben ser de magnitud suficiente para llevarla al colapso.

Los valores de R en la nueva propuesta son menores que los de la norma vigente. Esto se debe
a que el factor de carga para las acciones sismicas, igual a 1.25 en la actual norma, se reduce a
1 en la nueva propuesta. Para estructuras de concreto armado, que es el caso analizado, en las
edificaciones de baja altura, con T<Tp, los momentos y cortantes de disefio resultan un
levemente mayores. Para estructuras flexibles la nueva propuesta es mas conservadora, ya que
se ha eliminado el exponente 1.25 en la expresion C y por lo tanto el espectro de pseudo
aceleraciéon decrece mas lentamente.

Con la Propuesta 2002 se vuelve a lo especificado en la NSR-77, en la que la estimacion de los
desplazamientos laterales se calcula multiplicando por 0.75 R los resultados obtenidos del
analisis lineal y elastico con las solicitaciones sismicas.

El uso de muros de corte o placas resultan en la mayoria de casos necesaria ya que estos
elementos estructurales aumentan la rigidez del sistema y absorben un gran porcentaje de
esfuerzos debido a sismos. En el caso analizado con el Analisis Estatico, con muros de corte de
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4.00 x 0.30 m, se tiene que el desplazamiento max. con la norma vigente es de 0.63% ( Tabla
N°6 ) y con la Propuesta 2002 es del orden de 0.48% ( Tabla N° 7) observandose una
disminucion del 28%. Se cumple asi con uno de los objetivos principales que motivaron la
modificacion de la actual norma, ya que debido al exceso de rigidez solicitada las edificaciones se
volvian necesariamente mas costosas, claro esta que este cambio no debe significar una
disminucion significativa de la seguridad de la edificacion.

» Para el Analisis Dinamico por Superposicién Espectral realizado se observa que los 4 primeros
modos son los significativos, especificamente los 4 primeros modos son los que suman mas del
90% cumpliendo asi con lo especificado por la Norma. Con respecto a los desplazamientos
obtenidos se tiene que con la actual norma el desplazamiento maximo es del orden del 0.54%
(Tabla N°10) menor a los desplazamientos obtenidos con el Andlisis Estatico, igualmente el
analisis dinamico para la Propuesta 2002 arroja desplazamientos del orden de 0.27% (Tabla N°11
) siendo el limite de 0.7%, es necesario entonces la reduccién de la rigidez, traducido en la
reduccién de los muros de corte, influyendo directamente en el costo de la edificacién. Finalmente
para la Norma vigente se tienen placas de 3.5 x 0.30 y para la Propuesta 2002 las dimensiones
mas adecuadas fueron 2.80 x 0.30m. obteniéndose un desplazamiento maximo de 0.62% de la
altura ( Tabla N° 13).

» Por ser la placa un elemento estructural sumamente rigido comparado con los demas elementos
del pértico absorbe la mayor cantidad de cortante, esto se verifico para ambos casos, en el caso
de la Norma vigente se obtuvo que la placas absorbian un 95% del total del cortante en la
direccion X y 90% en la direccion Y ( Tablas N °14 y N°15 ), con la Propuesta 2002 se obtuvo
93% en la direccion X y 85 % en la direccion Y. Uno de los cambios que cabe mencionar en la
Propuesta 2002 es la aclaracion o definicion mas detallada de los sistemas estructurales ( Tabla
N° 6 de la Norma ) que resulta un poco ambigua en la actual norma.

» Con respecto al disefo, se diseiio con el método de la rotura, evitando las fallas fragiles, se
tomaron en cuenta las consideraciones o requisitos especiales para elementos sismoresistentes,
es decir que los elementos tengan una ductilidad adecuada.

» Finalmente, es importante recordar que si bien los programas de computo son de una gran
ayuda, estos deben ser utilizados con los conocimientos necesarios para lograr interpretar los
datos correctamente. Los programas no modelan es el ingeniero quien lo hace, los programas
son solo una herramienta que facilita el trabajo de calculo.
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