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INTRODUCION

Se presenta el siguiente informe sobre el "Analisis Estatico y Disefio
Sismorresistente de una Estructura de Concreto Armado de Cuatro Pisos
Usando el Programa Sap2000”, el cual trata de una edificacion hipotética, cuyo
uso es el de un Hospital. Por ello se han efectuado hipdtesis razonables a fin de

completar su diseno.

Este trabajo ha sido desarrollado siguiendo el procedimiento comun para
este tipo de estructuras el cual consiste en: primero tener un conocimiento del
uso, importancia, ubicacion, y caracteristicas del suelo donde se ubicara la
edificacion, etc., esto se describe brevemente en el capitulo 1. En el capitulo 2
se describen criterios simples y de uso comun para el predimensionamiento de
los elementos, para luego efectuar los metrados de carga tanto para el analisis
sismico como para el andlisis por cargas de gravedad. En el capitulo 3
efectuamos el analisis sismico por el método estatico utilizando el programa
sap2000, para luego efectuar la comparacion de los desplazamientos obtenidos
con los desplazamientos admisibles, que en la actualidad controlan Ia

estructuracion.

Habiendo establecido las dimensiones y efectuado las correcciones de tal
manera de cumplir con el reglamento, efectuamos el analisis para las cargas
actuantes para luego efectuar el disefio de los elementos. Esto se presenta en
los capitulos 4 y 5. Como resultado del diseiio se presentan hojas de calculo y
planos. Finalmente en el capitulo 6 se dan las recomendaciones y conclusiones.



CAPITULO I

GENERALIDADES




En este capitulo trataremos temas generales acerca del proyecto tales
como: Descripcion del proyecto, reglamentos wusados, criterios de
estructuracion, cargas involucradas en el disefio, materiales de construccion y

una breve descripcion de las caracteristicas del terreno.

1.1.- Descripcion del proyecto

El proyecto a analizar en el presente trabajo es una estructura de cuatro
pisos para uso de un Hospital. Los elementos resistentes principalmente son las
placas distribuidas en forma simétrica. El edificio esta ubicado en la ciudad de
Lima en un suelo del tipo 1. No se ha considerado una distribucidn particular de
ambientes en cada nivel, siendo tipicos los cuatro primeros niveles tal como se
muestra en el grafico 1.1. Asimismo, se ha considerado una abertura de 2.50 m
de ancho por 4.05 m. de largo a fin de alojar una escalera que sirva de

circulacion vertical entre los diversos niveles.

De los parametros indicados, los tres primeros los adoptamos y el resto lo
obtenemos de la norma técnica de edificaciones E-030.

L1 = 6.00 m distancia medida a ejes
L2 = 7.00 m indicado en plano
Uso = HOSPITAL

Categoria de la Edificacion = A (Edificaciones importantes)
S/c = 300 Kg. /m?

Factor de zona Z=04 (Lima)

Parametros del suelo S = 1.0 (Roca o suelo muy rigidos)

Tp = 0.4 seg. (Periodo que define la plataforma de espectro)
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1.2. Reglamentos usados

Para el analisis y diseio de elementos se usaran los siguientes

reglamentos:

- Reglamento Nacional de Construcciones

- Norma de Cargas E-020

- Norma Técnica de Edificacion E-030 Disefio Sismorresistente.
- Norma de Concreto Armado E-060.

- Norma Peruana de Suelos E-O50

1.3. Estructuracion

La estructuracion de una edificacion debe buscar que sea simple y tenga
un buen comportamiento ante los sismos, ya que una edificacion mal
estructurada dificilmente soportara adecuadamente todas las cargas a las que
estara sometida.

La estructuracion debe ser clasificada como regular o irregular con el fin
de determinar los valores apropiados del factor de reduccion de fuerza sismica
(coeficiente R)

Las recomendaciones que se dan para lograr una buena estructuracion son:
1.3.1. Forma de la estructura

1. Configuracion en Planta

La forma de la estructura en planta nos indica el comportamiento ventajoso o

menos ventajoso que esta pueda tener ante un sismo. Entre las principales

caracteristicas de la geometria de plantas tenemos:
-7 -



a). Simplicidad

Una configuracion sencilla es deseable para un buen comportamiento
sismico, como las formas cuadradas y circulares, pero las formas tipo L, T, U, H
y otras presentaran problemas en las uniones de las alas debido a la
concentracion de esfuerzos. En tales casos se deberan crear juntas sismicas que

separen estructuralmente estas alas.

b). Uniformidad

Si bien es cierto que una edificacion puede tener una configuracion
sencilla, esta puede tener en una de sus dimensiones una longitud mucho
mayor que en la otra por lo que su comportamiento no sera el adecuado,
requiriendo la inclusidn de juntas sismicas que nos proporcionen una planta

mas compacta.

c). Simetria

Para evitar la deformacion torsional, es necesario que el centro de rigidez
de un edificio coincida con el centro de masas. Para satisfacer esta condicion,
debe tener simetria tanto en la configuracion arquitectonica como en la
estructura del edificio. Aun cuando se pueda hacer que el centro de rigidez
coincida con el centro de masas en un edificio asimétrico, con frecuencia es

dificil mantener la caincidencia.

2. Configuracion en Elevacion

La configuracion vertical comprende uniformidad - continuidad y
proporcion.



a). Uniformidad y continuidad

Es deseable evitar cambios drasticos en la configuracion vertical de un
edificio.
Los cambios bruscos en elevacion hacen que ciertas partes del edificio se

comporten como apéndices, ocasionando grandes concentraciones de esfuerzo.

b). Proporcion

En una edificacion serda muy importante la relacion altura - ancho, debido
a que relaciones grandes presentaran problemas de grandes desplazamientos
laterales, tracciones en las columnas, grandes momentos de volteo, asi como
grandes fuerzas de desprendimiento sobre la cimentacion. Por esto en los

codigos se discriminan los analisis dependiendo de esta relacion.

1.3.2. Rigidez y Resistencia

A. Direccion Vertical

Es aconsejable evitar cambios bruscos en la distribucion vertical de la
rigidez y de la resistencia, esto es, disminuir en forma significativa las placas o
columnas. Estos cambios podrian originar la aparicion de los denominados pisos
blandos los cuales pueden originar colapsos ya que en estos se concentran las
deformaciones plasticas.

B. Direccion horizontal

Si en un mismo entrepiso existen columnas largas y cortas, la fuerza

cortante se concentrara en las columnas cortas por ser éstas mas rigidas. Las
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aparentes columnas largas se pueden convertir en columnas cortas por el mal
aislado de los elementos no estructurales. Se presentan también problemas en
las denominadas vigas cortas por la gran concentracion de esfuerzos que éstas
originan. Esta situacion se debe evitar variando el peralte de las vigas o

proporcionandole ductilidad mediante la inclusion de refuerzo diagona!.

1.4. Cargas de diseno

Las cargas involucradas en los disenos son las debidas a cargas muertas,
cargas vivas y otras cargas que pueden ser sismo, viento, presion de tierras,
nieve, etc., entendiéndose por carga muerta a todas aquellas que sean
permanentes como son el peso de materiales, equipos permanentes, tabiques y
similares; cargas vivas seran aquellas que tengan el caracter de mdviles como
son los ocupantes, muebles. Para el presente estudio consideramos las

siguientes cargas:

Cargas Muertas Aligerado (h= 30 cm.) 400 Kg. /m?
Aligerado (h= 25 cm.) 350 Kg. /m?
Acabados 100 Kg. /m?.
Tabiqueria distribuida 120 Kg. /m?
Peso propio de elementos
de concreto armado 2400 Kg. /m’

Cargas Vivas Hospital 300 Kg. /m?
Azoteas 150 Kg. /m?

1.5. Materiales de construccion
Desde el punto de vista sismico en la seleccion de los materiales se
deben tener las siguientes caracteristicas:

a) La relacion de resistencia a peso debe ser alta, ya que el sismo actua como
una fuerza de inercia, y su valor crece con el peso, por esto se debe buscar

que el material sea ligero y resistente.
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b) Ductilidad, la deformacion en el rango plastico nos asegura una buena
disipacion de energia.

c) Resistencia a la degradacion, ésta asegurara que el material no cambie
substancialmente en sus caracteristicas de resistencia y rigidez ante
cargas repetidas.

Los materiales a emplearse son:

El concreto, que es una mezcla fraguada de cemento, agua, agregado fino,
agregado grueso y en ocasiones aditivos, colocada en encofrados y curada
adecuadamente, es un material durable con una alta resistencia a la compresion

pero de baja resistencia a la traccion.

Entre las principales caracteristicas de este material tenemos:

Modulo de Young E. = 15,000 (f)¥? Kg. /cm?
Modulo de rigidez en cortante G = 0.4*E.

Debido a su baja resistencia a la traccion, se introducen los elementos metalicos
en forma de varillas corrugadas a fin de compensar la debilidad del concreto.
Asimismo el refuerzo transversal (estribos) proporciona confinamiento al
concreto aumentando su resistencia y ductilidad. Sus principales caracteristicas

del acero de refuerzo son:

Modulo de Young E. = 2 000,000 Kg. /cm?
Esfuerzo de fluencia f, = 4,200 Kg. /cm?

-11 -



1.6. Caracteristicas del terreno

Es muy importante tener conocimiento de las caracteristicas del terreno
donde se va a cimentar como: capacidad portante, asentamiento diferencial,
tipo de suelo, etc., ya que estas caracteristicas influiran en la estructuracion, en

el cdlculo de la respuesta sismica asi como en el disefio de sus elementos.

Para el presente estudio consideramos un suelo rigido (S=1.0) con un periodo
que define la plataforma de espectro T, = 0.4 y con una capacidad portante
estimada en Qaam = 3.50 Kg. /cm? (suelos compactos) a una profundidad de
desplante de 1.7 m.

-12-



CAPITULO II

DIMENSIONAMIENTO Y METRADO DE CARGAS

-13 -



El predimensionamiento de los elementos estructurales (losas, vigas,
columnas y placas), consiste en plantear de acuerdo a la norma técnica de
edificacion E.060 y experiencias, secciones transversales, peraltes, sentidos de
techado, etc., con los que se efectuaran los diversos analisis. Si los resultados
de los analisis no son satisfactorios, las secciones supuestas se cambian. Por lo
tanto el proceso de diseio es un proceso iterativo, donde debe existir una retro
alimentacion entre el disefio arquitectonico y estructural sin dejar de lado las

otras disciplinas que completan el proyecto.

2.1. Predimensionamiento de losas aligeradas

La funcion principal de las losas es la de transmitir el peso propio y las
sobrecargas a las vigas y muros portantes. Estas tienen una gran rigidez en
planta. El criterio generalizado para el predimensionamiento de su peralte se da

en funcion de la luz libre entre apoyos.

Cuadro 2.1
Luz libre (m.) Peralte de la losa (cm.)
Menoresde 4 m 17
Entre 4 y 5 20
Entre 5 y 6.25 25
Entre 6.25 y 7.5 30

El dimensionamiento anterior es valido para losas aligeradas armadas en una
direccidn, con sobrecargas del orden de 200 a 350 kilos por metro cuadrado.
Para el caso del proyecto tendremos:

Luz libre (direccion de menor longitud) = 5.70 m, entonces h = 25 cm.

En este caso se usara h = 30 cm. por motivo de las deflexiones.
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Ante la existencia de tabiques de ladrillo paralelos a la direccion de las
viguetas, es necesario colocar una doble vigueta o una viga chata para reforzar
el aligerado; ante tabiques perpendiculares la colocacion de dicha viga no es
factible, en todo caso si el peso de los tabiques es grande podria ser necesario
incrementar el peralte de la losa.

2.2. Predimensionamiento de vigas

Las vigas son los elementos que reciben las cargas de las losas y las
transmiten hacia las columnas, placas y ocasionalmente hacia otras vigas.
Ademas de su funcion de recoleccion y transmision de las cargas, las vigas
junto a las columnas y placas son parte principal del modelo estructural
resistente ante los esfuerzos producidos por sismo, y constituyen el esqueleto

que proporciona rigidez lateral a la estructura.

Para el predimensionamiento de vigas debemos tener presente que sus

dimensiones estan gobernadas por tres factores como son:

- Momento resistente adecuado
- Control de deflexiones

- Rigidez lateral

El momento resistente de una viga se incrementara a medida que
aumente su peralte, por lo que se tiene que buscar un peralte adecuado de tal
modo que el momento resistente sea mayor que el momento proveniente de
las cargas actuantes.

Las deflexiones también estan ligadas al peralte, ya que éstas son

inversamente proporcionales a la inercia de la seccion. Finalmente la rigidez
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lateral de un portico conformado por vigas de poco peralte sera menor que el
conformado por vigas peraltadas y estando la rigidez lateral vinculada
directamente con las deformaciones laterales nos obliga a peraltar las vigas del
portico cuando deseamos que la deformacion lateral disminuya.

Para el predimensionamiento del peralte usaremos el que nos da el
cuadro 2.2., valores que deben ser comparados con las recomendaciones que
se dan en la norma NTE-E.060 (11.3) que entre otro dice:

La relacion ancho a peralte no debe ser menor que 0.3 m

El peralte efectivo de las vigas debe ser menor o igual que un cuarto de la luz
libre.

El ancho de las vigas no debe ser menor de 25 cm. cuando forman parte de
porticos sismorresistentes.

Cuadro 2.2
Uso HOSPITAL
Sobrecarga 300 Kg. /cm?
Peralte h L/11 a L/10

Empleandose la siguiente expresion para determinar el ancho.

_ b
20

Donde: b = ancho de la viga
B = ancho tributario actuante sobre la viga, B = 6.00 m
L = luzlibre, L =6.70 m
Ancho de Viga b = 6.00/20 = .30, supondremos como minimo 30 cm.
Peralte de Vigas h =6.70/11 = .61, asumimos h = 60 cm.
-16 -



2.3. Predimensionamiento de columnas

Para edificios que tengan muros de corte en las dos direcciones, tal que
la rigidez lateral y la resistencia van a estar principalmente controladas por los

muros, las columnas se pueden dimensionar suponiendo un area igual a:

1.10xP(servicio)

3f.

Area de columna = Para las columnas centrales

P (servicio) = A*W A = drea tributaria
W = carga de servicio sobre la columna

Para el mismo tipo de edificio, el dimensionamiento de las columnas con
menor carga axial, como es el caso de las exteriores o esquineras, se podra

hacer con un area igual a:

1.50xP(servicio)

20/ Para las columnas en la esquina

Area de columna

1.25xP(servicio)
0.25xf"'c

Area de columna Para las columnas laterales

Para el presente proyecto considerando las cargas de aligerados,
tabiqueria, acabados, vigas Yy sobrecarga, se obtuvieron las medidas de las
columnas tal como se puede apreciar en las hojas de célculo.
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2.4, Predimensionamiento de placas

Las placas o muros de corte son elementos que proporcionan gran
rigidez lateral en el sentido de su mayor longitud. Debido a esta propiedad su
uso se ha hecho indispensable en edificaciones de gran altura, siendo también
convenientes en edificios de pocos pisos.

El RNC recomienda que los muros de corte de concreto armado deben
tener un espesor no menor de 12.5 cm. en los 5 m. superiores y por cada 7.0
m. O fraccion el espesor debe aumentarse en 2.5 cm. Es decir:

(altura del edificio - 5)
7

Espesor del muro 212.5+2.5*

El reglamento del ACI da como menor espesor 1/25 de la altura o
longitud sostenida, pero no menor de 10 cm.

También se recomienda una cuantia de muros de corte igual al 3 % del
area.

Para fines del presente proyecto con la finalidad de uniformizar y
aprovechar los encofrados y no tener salientes en las vigas se tomara un
espesor de 25 cm.

2.6.- Metrado de carga para el analisis sismico

Estando definida la estructuracion inicial, esto es las dimensiones de los
elementos constituyentes de la estructura y la altura de la edificacion, ya es
posible efectuar los metrados de cargas tanto para el analisis sismico como para
el andlisis por cargas de gravedad.
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Para efectos del andlisis sismico es necesario conocer la masa

involucrada en cada nivel de la edificacion, el baricentro y su inercia rotacional.

El calculo del peso por nivel se efectuara mediante la suma de los pesos
de los elementos que tengan accion solidaria con losa ante un movimiento, esto
es, se considerara la mitad del entrepiso superior y la mitad del entrepiso
inferior de los elementos tales como columnas, placas y muros de albafiileria
portante. Por otro lado, los tabiques y elementos que se encuentran aislados de
los marcos se deben considerar en los niveles que los sostienen (en nuestro
caso se tomara la tabiqueria equivalente ya que no se cuenta con la distribucion
de muros). Las placas y columnas de la mitad inferior del primer nivel, no se
tomaran en cuenta, ya que consideraremos que se encuentran asociadas al

terreno.

En los cuadros siguientes, se presentan los metrados de cargas de servicio para

los cinco niveles, en la que se consideran los siguientes valores.

Pesos de aligerado piso tipico 400 Kg/m?
Pesos de aligerado en azotea 350 Kg/m?
Peso de tabiqueria distribuida 120 Kg/m?
Peso de acabados 100 Kg/m?
Peso del concreto (viga, columna, placa, escalera) 2400 Kg/m?
Sobrecarga 300 Kg/m?
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CALCULO Y RESULTADOS
DEL PREDIMENSIONAMIENTO
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CONSIDERACIONES INICIALES

Peso de tabiqueria 120 kg/m’z
Peso de acabados piso y techo 100 kg/m2
SIC piso tipico 300 kg/m’
S/C techo (azotea) 150 kg/mI o}
PROPIEDADES DE LOS ELEMENTOS
fc= 210 kg/cm’
Ec= 2.20E+05 (15200*(fc”1/2))
fy= 4200 kg/cm’
Es= 2.00E+06 kg/cm’
R1= 0.85
pb= 0.02125
0.75*p.b = 0.01594
05*p.b = 0.01063
Espesor de losa aligerada de piso tipico=0,3m Peso de losa 400kg/m?
Espesor de losa aligerada de azotea=0,25m Peso de losa 350kg/m2
PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS
Eje Viga Luz Libre (m) h(m) Ancho Trib. b(m) Usar b (m)
A V-401 6 06 1 0.06 0.3
V-301 6 06 1 0.06 0.3
V-201 6 0.6 1 0.06 0.3
V-101 6 0.6 1 0.06 0.3
B V-402 6 0.6 1 0.05 0.3
V-302 6 0.6 1 0.05 0.3
V-202 6 0.6 1 0.05 0.3
V-102 6 0.6 1 0.05 0.3
[ V-403 6 0.6 1 0.06 0.3
V-303 6 0.6 1 0.06 0.3
V-203 6 0.6 1 0.06 0.3
V-103 6 0.6 1 0.06 0.3
1 V-404 7 0.6 3 0.18 0.3
V-304 7 0.6 3 0.18 0.3
V-204 7 0.6 3 0.18 0.3
V-104 7 0.6 3 0.18 0.3
2 V-405 7 0.6 6 0.3 0.3
V-305 7 0.6 6 0.3 0.3
V-205 7 0.6 6 0.3 0.3
V-105 7 0.6 6 0.3 0.3
3 V-406 7 0.6 6 0.3 0.3
V-306 7 0.6 6 0.3 0.3
V-206 7 0.6 6 0.3 0.3
V-106 7 06 6 0.3 0.3
4 V-407 7 0.6 6 0.3 0.3
V-307 7 06 6 0.3 0.3
V-207 7 0.6 6 0.3 0.3
V-107 7 0.6 6 0.3 0.3
5 V-408 7 0.6 3 0.18 0.3
V-308 7 06 3 0.18 0.3
V-208 7 0.6 3 0.18 0.3
V-108 7 0.6 3 0.18 0.3
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PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

ESQUINA  bxd= 1,5*PG
0,2*f‘'c

LATERAL  bxd= 1,25*PG
0,25*f ‘'c

CENTRAL bxd= 1,1"PG
0,3*f'c

ESTIMACION DE PESOS Y DIMENSIONES
COLUMNA ESQUINA C1-NIVEL 4

PG=AxW

A=Area tributaria
W=Carga de servicio en todos
los niveles sobre la columna

Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg)
Losa 3 3.5 1 350 3675
Vigas x 3 0.3 0.6 1 2400 1296
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3 3.5 1 100 1050
Tabiqueria 3 3.5 1 120 1260
Sobrecarga 3 389 1 150 1575
10368
COLUMNA ESQUINA C1-NIVEL 3
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 3 3.5 1 400 4200
Vigas x 3 0.3 0.6 1 2400 1296
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3 315 1 100 1050
Tabiqueria 3 3.5 1 120 1260
Sobrecarga 3 315 1 300 3150
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
14484
COLUMNA ESQUINA C1-NIVEL 2
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 3 3.5 1 400 4200
Vigas x 3 0.3 0.6 1 2400 1296
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3 3.5 1 100 1050
Tabiqueria 3 3.5 1 120 1260
Sobrecarga 3 315 1 300 3150
Columna 0.3 0.8 315 1 2400 2016
14484
COLUMNA ESQUINA C1-NIVEL 1
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 3 385 1 400 4200
Vigas x 3 0.3 0.6 1 2400 1296
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3) 315 1 100 1050
Tabiqueria 3 3.5 1 120 1260
Sobrecarga 3 315 1 300 3150
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
14484
bxd= 1,5*PG = 80730 = 1922.14 cm2
0,2*f'c 42

Usar: C1(40x80) Todos los pisos
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COLUMNA LATERAL C2-NIVEL 4

Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg)
Losa 3.5 6 1 350 7350
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3.5 6 1 100 2100
Tabiqueria 35 6 1 120 2520
Sobrecarga N5 6 1 150 3150
19224
COLUMNA LATERAL C2-NIVEL 3
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg
Losa 3.5 6 1 400 8400
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3.5 6 1 100 2100
Tabiqueria 3.5 6 1 120 2520
Sobrecarga 385 6 1 300 6300
Columna 0.3 0.8 355 1 2400 2016
25440
COLUMNA LATERAL C2-NIVEL 2
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces w Peso(kg) |
[Losa 35 6 1 400 8400
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 3.5 6 1 100 2100
Tabiqueria 385 6 1 120 2520
Sobrecarga 3.5 6 1 300 6300
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
25440
COLUMNA LATERAL C2-NIVEL 1
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 3.5 6 1 400 8400
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 3.5 0.3 0.6 1 2400 1512
Acabados 389 6 1 100 2100
Tabiqueria 3.5 6 1 120 2520
Sobrecarga 3.5 6 1 300 6300
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
25440
bxd= 1,25*PG = 119430 = 2274.86 cm2
0,25*f'c 52.5

Usar: C2(40x80)

Todos los pisos

-24 -



COLUMNA CENTRAL C3-NIVEL 4

Aportante L(m) Bf{m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 6 7 1 350 14700
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 7 0.3 0.6 1 2400 3024
Acabados 6 7 1 100 4200
Tabiqueria 6 7 1 120 5040
Sobrecarga 6 7 1 150 6300
35856
COLUMNA CENTRAL C3-NIVEL 3
Aportante L(rm) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 6 7 1 400 16800
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 7 0.3 0.6 1 2400 3024
Acabados 6 7 1 100 4200
Tabiqueria 6 7 1 120 5040
Sobrecarga 6 7 1 300 12600
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
46272
COLUMNA CENTRAL C3-NIVEL 2
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 6 7 1 400 16800
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 7 0.3 0.6 1 2400 3024
Acabados 6 7 1 100 4200
Tabiqueria 6 7 1 120 5040
Sobrecarga 6 7 1 300 12600
Columna 0.3 0.8 3.5 1 2400 2016
46272
COLUMNA CENTRAL C3-NIVEL 1
Aportante L(m) B(m) H(m) N° veces W Peso(kg) |
Losa 6 7 1 400 16800
Vigas x 6 0.3 0.6 1 2400 2592
Vigas y 7 0.3 0.6 1 2400 3024
Acabados 6 7 1 100 4200
Tabiqueria 6 7 1 120 5040
Sobrecarga 6 7 1 300 12600
Columna 0.3 0.8 35 1 2400 2016
46272
bxd= 1,1*PG = 192139.2 = 3049.83 cm2
0,3*f'c 63

Usar: C3(40x80)

Todos los pisos
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CAPITULO III

ANALISIS SISMICO
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Estando ubicado el proyecto en una zona de alto riesgo sismico y
requiriendo cuantificar el nivel de fuerzas con que la estructura respondera ante
determinado movimiento, recurrimos al analisis sismico, el que se encuentra
sustentado en la dindmica estructural y en el reglamento.

El andlisis sismico esta hecho segun la Norma E.030 (1997).

3.1. Filosofia del Disefio Sismico

El disefio sismico busca que las edificaciones garanticen un
comportamiento que haga posible que éstas no sufran dafios ante temblores
frecuentes de baja intensidad, que sufran dainos leves ante sismos moderados y
que sean capaces de resistir sismos severos con posibilidad de daiios

estructurales importantes, pero evitando el colapso de la edificacion.

Otro de los parametros limitativos del disefno sismico, es el control de las
deformaciones, con lo que se limitan los dafnos no estructurales.

Los efectos de las fuerzas sismicas actuantes se pueden determinar por

medio de dos métodos:

1. Analisis con fuerzas estaticas equivalentes

2. Analisis dinamico
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3.2. Analisis estatico
Se emplea solo para edificios sin irreqularidades y de baja altura (altura
de la edificacion menor de 45 m), El método representa las solicitaciones

sismicas mediante un conjunto de fuerzas horizontales actuando en cada nivel

de la edificacidn. Para tal fin es necesario conocer los siguientes conceptos.

3.2.1 Periodo fundamental

hn = altura total de la edificacion = 14.00 m.
C: = 60 para edificios de concreto armado cuyos elementos sismorresistentes

sean fundamentalmente muros de corte.

_14.00

T =023

3.2.2. Factor de ampliacion sismica

Se define como:

T,\1.25
c=25(%)

Este coeficiente se interpreta como el factor de ampliacion de la respuesta
estructural respecto a la aceleracion del suelo, C debe ser menor 6 igual a 2.5
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C=25(—") " =49 Entonces C = 2.5

3.2.3. Fuerza cortante en la base

ZUSC )
V= R P Considerando el valor minimo para C/R = 0.1
Factor de zona Z=04 Lima
Factor de uso U=1.50 Categoria A (Hospital)
Factor de suelo S=1.00 SueloS; T, =0.4seg

3.2.4. Distribucion de la fuerza sismica en altura

Si el periodo fundamental T es mayor que 0.7 segundos, una parte de la
fuerza cortante V denominada F, debera aplicarse como fuerza concentrada en

la parte superior de la estructura. Y esta se determina mediante la expresion
F,=0.07TV <0.15V

El resto de la fuerza cortante V- F, se distribuira entre los distintos niveles ,

incluyendo el dltimo nivel de acuerdo a la siguiente expresion.

Rh,
F = (V - Fa)

1 n

Z ! )f hj

Jjol
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Fi = Fuerza horizontal en el nivel i

P, = Peso del nivel i

h; = altura del nivel i con respecto al nivel del terreno

En el presente estudio T = 0.25 < 0.7 segundos, por lo que no habra fuerza
concentrada en la parte superior.

3.2.5 Efecto de torsion

Para efecto del analisis sismico es necesario conocer la masa ubicada en

cada nivel de la edificacion, el baricentro y su inercia rotacional.

La fuerza en cada nivel se supondra actuando en el centro de masas del
nivel respectivo, debiendo considerarse ademas el efecto de excentricidades

accidentales como se indica a cantinuacion.

Para cada direccion de analisis la excentricidad accidental en cada nivel
(e), se considerara como 0.05 veces la dimension del edificio en la direccion

perpendicular a la de aplicacion de las fuerzas®.

En cada nivel ademas de la fuerza actuante se aplicara el momento
accidental denominado Mti = £ F;, e, que produce un incremento en los
cortantes por lo que

V disefio =V traslacion + V torsion

Se determina el centro de masas, cuando existe simetria en planta sera

suficiente considerar el centro de gravedad el centro geométrico de la figura.

* Estrictamente deberia considerarse, segun la norma E.030(1997), 0.1 veces la
dimension del edificio. Aqui se ha adoptado el valor vigente en la nueva norma
E.030 (2003).
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v 2h 2

P; = carga de gravedad que soporta la columna

Xi , Y; Ubicacion de cada columna

Luego hallamos el momento polar de inercia J (cuadro Calculo de masas y
momento polar) y el incremento de la fuerza cortante debido al momento
torsor.

3.2.6. Desplazamiento lateral

Los limites se muestran en el siguiente cuadro

Limites para desplazamiento lateral de entrepisos.

Material predominante Aif he;
Concreto armado 0.007
Acero (naves industriales) 0.010
Albaiiileria 0.005
Madera 0.010

En nuestro caso el limite es 0.007, por ser el material predominante concreto

armado.

3.2.7. Control de giros en planta

En cada una de las direcciones de andlisis, el desplazamiento relativo
maximo entre dos pisos consecutivos no debe ser mayor que 1.7 veces el
desplazamiento relativo de los centros de masas.

-33 -



3.2.8. Efectos de segundo orden
Para la estabilidad del edificio, deberan considerarse el efecto de la

excentricidad de la carga vertical producidos por Los desplazamientos laterales
de la edificacion (P — Delta).

Para estimar la importancia de Los efectos de segundo orden, podra
usarse para cada nivel el siguiente cociente como indice de estabilidad.

Q = Nin’.‘\|.‘rv| hE.‘.

Los efectos de segundo orden deberan ser tomados en cuenta cuando Q > 0.1

En los resultados del analisis, se ha incluido el calculo de segundo orden.
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CALCULO Y RESULTADOS
DEL ANALISIS SISMICO
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Peso de la edificacion P

-36-

Kgs.

Kgs.

Kgs.

CUARTO NIVEL Peso unit. Area Longitud Peso total
Peso de Losa 4to Nivel = 350 305.52 106932
Peso de Viga V-X = 2400 0.18 68.4 29548.8
Peso de Viga V-Y = 2400 0.18 715 30888
Peso de Columnas = 2400 9.28 1.75 38976
Peso de Acabados = 100 347.49 34749
Peso de Tabiqueria = 120 347.49 41698.8
25%sobrecarga = 75 347.49 26061.75
Total= 308854.35
TERCER NIVEL Peso unit. Area Longitud Peso total
Peso de Losa 3er Nivel = 400 305.52 122208
Peso de Viga V-X = 2400 0.18 68.4 29548.8
Peso de Viga V-Y = 2400 0.18 71.5 30888
Peso de Columnas = 2400 9.28 3.5 77952
[Peso de Acabados = 100 347 .49 34749
Peso de Tabiqueria = 120 347.49 41698.8
50%sobrecarga= 1501 347 49 52123.5
Total= 389168.1
SEGUNDO NIVEL Peso unit. Area Longitud Peso total
Peso de Losa 2do Nivel = 400 305.52 122208
Peso de Viga V-X = 2400 0.18 68.4 29548.8
Peso de Viga V-Y = 2400 0.18 71.5 30888
Peso de Columnas = 2400 9.28 3.5 77952
[Peso de Acabados = 100 347 .49 34749
Peso de Tabiqueria = 120 347.49 41698.8
50%sobrecarga = 150 347.49 52123.5
Total= 389168.1
PRIMER NIVEL Peso unit. Area Longitud Peso total
Peso de Losa ter Nivet= 400 305.52 122208
Peso de Viga V-X = 2400 0.18 68.4 29548.8
Peso de Viga V-Y = 2400 0.18 71.5 30888
Peso de Columnas = 2400 9.28 3.5 77952
Peso de Acabados = 100 347.49 34749]
Peso de Tabiqueria = 120 347.49 41698.8
150%sobrecarga—= 150 - 34748 52123.5
Total= 389168.1 Kgs.
PESO TOTAL= 1476358.65 Kgs.

1476 Ton.



FUERZAS LATERALES POR CARGAS ESTATICAS EQUIVALENTES

Determinacion de Cargas Laterales ( Sismicas en X )
Cargas Estaticas Equivalentes - NTE E-030

L ZUSC,
R

P

Cortante en la base V

Donde :

Z = Factor de Zona
U = Factor de uso e importancia
= Factor de Suelo
C = Coeficiente de Amplificacion Sismica
R = Coeficiente de reduccion de solicitacion sismica
P = Peso total de la Edificacion

Datos :

Z2=04 :Zona 3

U=1.5 . Edificaciones esenciales ( Hospital )

S=1 - Suelo rigido o duro ( S1)

R=175 : Porticos de Concreto armado

hn=14m - Altura total del edificio

Ct= 60 - Elementos resistentes son fundamentalmente muros de corte.

T=14/60=0.23

- Periodo fundamental

Ts=04

C=25%(

C=25

Vv
R

04*15*1*25

r

b
f)

_ZUSC,

04
C _ 251(0 23)1.25

P

Cortante en la base :

1.25 < 25

- Suelo duro

=499>25 Entonces C=2.5

*1476 = 020*1476 = 295.20¢

V = 295.20 Toneladas.

Nivel Pi(t) Hi(m) Pi * Hi Pi*Hi / Total 1 Vi(t)
4 308.85 14.0 4323.96 0.35 102.14
3 389.17 10.5 4086.27 0.33 96.53
2 389.17 7.0 2724.18 0.22 64.35
1 389.17 35 1362.09 0.10 32.18
(Total 1) = 12496.49 1 295.20
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CALCULO DE EXCENTRICIDADES ACCIDENTALES

Lx= 243
Ly= 14.3
ex= 0,05*243= 1.215 m
ey= 0,05 * 14 3= 0.715 m
Mxx= Fi*ey
Myy= Fi* ex
M torsor
Mxx (t-m) Myy (t-m)
Nivel Fi(t) Fi* ey Fi* ex
4 102.14 73.03 124.10
3 96.53 69.02 117.28
2 64.35 46.01 78.19
1 32.18 23.01 39.09

Estas fuerzas y momentos seran aplicadas al centro de masa de cada nivel.
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DESPLAZAMIENTO RELATIVO DE ENTREPISO

DATOS OBTENIDOS CON EL PROGRAMA SAP 2000

JOINT DISPLACEMENTS

JOINT LOAD U1 U2 U2x7.5 U3x7.5

50 Qxi 6.08E-03 2.90E-04 0.0456 0.0022

50 Qx2 5.74E-03 -2.90E-04 0.0431 -0.0022

50 QY1 2.87E-04 6.37E-03 0.0022 0.0478

50 QY2 -2.87E-04 5.39E-03 -0.0022 0.0404

65 Qxi 8.48E-03 4.08E-04 0.0636 0.0031

65 QX2 8.00E-03 -4.08E-04 0.0600 -0.0031

65 QY1 4.04E-04 8.91E-03 0.0030 0.0668

65 QY2 -4.04E-04 7.52E-03 -0.0030 0.0564

Maximo desplazamiento = 0.0636 0.0668
Altura de entrepiso h= 3.5 m.

Maximo desplazamiento relativo de entrepiso= 0.0051 0.0054

< 0.007
OK



CAPITULO IV

ANALISIS ESTRUCTURAL
PARA CARGAS DE GRAVEDAD
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El analisis estatico se efectia a fin de obtener los efectos debido a las
cargas a que esta sometida la estructura. Las cargas que actuan son: cargas
muertas, cargas vivas y cargas por sismo. Finalmente debemos hallar la
envolvente de los efectos amplificados por sus coeficientes respectivos, con la
que podemos hacer el disenio de los elementos de la estructura.

Fundamento Teorico

El andlisis estructural estatico consiste en determinar los efectos que se
producen debido a las solicitaciones a la que esta o estara sometida la
estructura en su vida util, esto es los cortantes, momentos y fuerzas axiales que
se produciran como consecuencia de las cargas muertas, vivas, sismicas asi
como asentamientos diferenciales u otro tipo de fendmenos que introduzcan

fuerzas en la estructura. Para determinar estos efectos tenemos tres opciones:
1) Multiplicar las cargas por los factores apropiados de carga, sumandolas
dentro de la carga total factorada, y después calcular las fuerzas y los

momentos, debidos a la carga total.

2) Calcular los efectos de las cargas muertas y vivas factoradas, por
separado, y posteriormente superponer los efectos.

3) Calcular los efectos de las cargas muertas y vivas no factoradas, por
separado; multiplicar los efectos por los factores apropiados de carga, y

luego superponerlos.

Definicion de los principales términos usados
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A. Carga Muerta, esta constituida por el peso de la estructura y pesos de
otros elementos relativamente permanentes que no varian con el tiempo como
tabiqueria o dispositivos de servicio.

B. Carga Viva, cargas no permanentes, tales como el peso de los ocupantes,
muebles (mobiliario) y todos los elementos que no tengan una posicion fija.
Cabe destacar que las cargas vivas por su naturaleza son dificiles de estimar
por lo que los diversos codigos de diseiio le otorgan un coeficiente mayor.

C. Carga de sismo, esta constituida por valores de fuerza obtenidos del
analisis sismico, concentrandose estos valores al eje de la losa de cada
entrepiso. Por la naturaleza del sismo estas fuerzas se deben aplicar en uno y
otro sentido a fin de obtener lo mayores valores.

D. Carga de Servicio, carga prevista en el analisis durante la vida de la
estructura (no tiene factor de ampliacion)

E. Carga factorada, carga ampliada o carga ultima, carga multiplicada por
factores de carga apropiados, utilizada en el diseno por resistencia a carga

ultima (rotura).

F. Resistencia Nominal, resistencia de un elemento o de una seccion
transversal calculada de acuerdo con las especificaciones de las normas y del
método de disefo, antes de la aplicacion de cualquier factor de resistencia.

G. Resistencia Requerida (U).- Viene a ser la resistencia nominal
multiplicada por un factor de reduccion de resistencia. La resistencia requerida
para cargas muertas (D), cargas vivas (L) y carga de sismo (E) debera ser
COMO minimo:
U=1.5D+ 8L
U=125(D+L+ E)
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U=0.9D + 1.25E

Donde los factores de carga tienen el propdsito de dar seguridad adecuada
contra un aumento en las cargas de servicio, mas alla de las especificadas en
el diseio para que sea sumamente improbable la falla.

La resistencia de un elemento o de una seccidon transversal, requerida para
soportar cargas factoradas o momentos y fuerzas en combinaciones que se
recomiendan.

H. Factores de reduccion de capacidad o resistencia.

Se proporcionan para tomar en cuenta inexactitudes en el calculo,
fluctuaciones en la resistencia de los materiales, en la mano de obra y las

dimensiones.
Cuadro 4.1
TIPO DE ESFUERZO Factor de
reduccion ¢

Para flexion sin cargas axial 0.90
Para flexion con carga axial de traccion 0.90
Compresion axial con o sin flexion (refuerzo en espiral) 0.75
Compresion axial con o sin flexion (otros elementos) 0.70
Para cortante con o sin torsion 0.85
Para aplastamiento en el concreto 0.70
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4.2- Caracteristicas y requerimiento del programa

El Sap 2000 es un programa computacional que resuelve el analisis estructural
de las edificaciones, utilizando.como teoria los elementos finitos.

e Primeramente seleccionaremos el sistema de unidades

e El programa dispone de plantillas de estructuras tipicas de las cuales
escogeremos la que se parezca mas a la estructura que vamos a diseiiar.

e Se asigna la cantidad de pisos, la cantidad de crujias en direccion X e Y,
longitud del espacio libre entre columnas, alturas de los pisos, la altura
del primer piso.

e Se asigna los grados de libertad de los apoyos, en este caso se restringe
los tres desplazamientos y los tres giros correspondientes.

e Se asigna los diafragmas de los pisos.

e Definir el tipo de material a utilizarse en este caso es el concreto.

e Se asigna las propiedades del material.

e Se crea el archivo de secciones que se utilizaran.

e Se asigna las secciones a los elementos.

e Se declara los sistemas de carga y combinaciones.

e Se indica si el programa va calcular el peso propio de los elementos de la
estructura.

e Se indica si se va a incluir el calculo de P-Delta. En este caso si y se
selecciona 3 iteraciones.

e Las etiquetas son usadas para nombrar a varias entidades tales como
nudos, elementos, materiales y cargas que definen un modelo estructural
y su respectivo analisis.

e Los sistemas de coordenadas son usados para localizar a las diferentes
partes del modelo estructural y definir las direcciones de las cargas,
desplazamientos, fuerzas internas y esfuerzos. Todo sistema de
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coordenadas en el modelo esta definido con respecto a un sdlo sistema
global X-Y-Z.

Se denomina nudos a los puntos de conexion entre los elementos, juega
un rol fundamental en el analisis de cualquier estructura.

Un “Joint Pattern” consiste en un grupo de valores numéricos escalares,
un valor para cada nudo de la estructura; puede ser usado para definir
cargas o propiedades que varian en la estructura de acuerdo a la
ubicacion del nudo en el sistema de coordenadas globales.

Se denomina grados de libertad a las componentes de desplazamiento
en los nudos (rotacion y traslacion). Las deflexiones en el modelo
estructural son gobernadas por desplazamientos en los nudos. Cada
nudo en el sistema estructural puede tener seis componentes de
desplazamientos.

Cargas debido a fuerzas, Son usadas para aplicar fuerzas concentradas y
momentos a los nudos. Los valores son especificados en el sistema de
coordenadas fijo (global o alterno).

Propiedades de los materiales, son usadas para definir las propiedades
mecanicas, térmicas y densidad utilizadas para los elementos “Frame”.
Elemento “Frame”, son usados para modelar porticos planos vy
tridimensionales. Un elemento “Frame” es modelado como una linea
recta conectando dos nudos y considera efectos de curvatura biaxial,
torsion, deformacion axial y deformacion por corte biaxial.

Identificacion de las cargas muertas, viva y la de sismo; para generar las
combinaciones de carga.

Con las combinaciones de carga se genera la envolvente para los
elementos de las vigas.
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RESULTADOS DEL ANALISIS
ESTRUCTURAL MEDIANTE DIAGRAMAS
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CAPITULO V

DISENO DE ELEMENTOS
DE CONCRETO ARMADO
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5.1. DISENO DE LOSAS ALIGERADAS

El disefio de losas aligeradas se efectia con las mismas hipotesis de
diseio de elementos a flexion, con la salvedad de que la seccion transversal no
es rectangular. El método alternativo de disefio es el Método de los Coeficientes
del ACI el cual de una manera sencilla determina los valores de los momentos y
cortantes en los puntos de apoyo y en el centro de la luz.

5.1.1. Método de los Coeficientes del ACI

El método es util para vigas continuas, losas y aligerados en un sentido
siempre y cuando estas cumplan con las siguientes condiciones.
a.- Existan dos o mas tramos
b.- Los tramos sean aproximadamente iguales (las luces adyacentes no podran
diferir en mas del 20%).
C.- Las cargas estén uniformemente distribuidas.
d.- La carga viva no exceda en tres veces la carga muerta.

e.- Los elementos sean prismaticos.

5.1.2. Momentos

A.- Momentos Positivos

Tramos extremos:

. . . Wi’
El extremo discontinuo no esta empotrado ;‘1"

. . o Wi,
El extremo discontinuo es monolitico con el apoyo >

-60 -



Tramos Interiores

Wi’

un

16

B.- Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo interior:

2
Dos tramos w.i,
9
Mas de dos tramos Wl(’)
Momento negativo en las demas caras de los apoyos interiores:
Wl

11

Momentos negativos en la cara interior de los apoyos exteriores para elementos
construidos monoliticamente con sus apoyos:

. Wi’
Cuando el apoyo es una viga 1"4"
Wi’
Cuando el apoyo es una columna ]“6"
5.1.3. Fuerza cortante:
. . . . Wi
En la cara exterior del primer apoyo interior 1.15 ; #
Wi

En la cara de todos los demas apoyos:

W, = carga de servicio por unidad de longitud multiplicada por los factores de
carga apropiados, también dominada carga factorada, carga amplificada o

carga ultima.
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El valor de |, serd igual a la luz libre para el célculo de los momentos positivos
y fuerzas cortantes, y el promedio de las luces libres de los tramos adyacentes
para el calculo de los momentos negativos.

5.1.4. Diseno por corte

Las losas aligeradas deben estar disenadas para soportar las fuerzas
cortantes, su diseino se basa en:
Vy = ¢ Vh

donde Vu = resistencia requerida por cortante en la seccion
Vn = resistencia nominal al corte en la seccion.

¢ = factor de reduccion de resistencia = 0.85
Vo=V + V;
Donde:

V. = resistencia nominal al corte del concreto

V; = resistencia nominal al corte del acero

Para el caso de aligerados no se toma en cuenta la contribucion al corte del
acero, por lo que se tendra:

V, = V. V,=0.53,/f,b,d donde by, =ancho del alma

d = peralte efectivo



Segun reglamento NTE E.060 articulo 9.9.8 se permite incrementar en 10% la
resistencia a la fuerza cortante del concreto, por lo que se tendra:

V.= 1.1(0.53. f.bd)

En caso que la resistencia a fuerza cortante del concreto sea insuficiente para
soportar las fuerzas cortantes se hara necesario efectuar un ensanche de

viguetas.

5.1.5. Refuerzo por contraccion y temperatura

En losas estructurales donde el refuerzo por flexion se extienda en una
direccion, debemos proporcionar refuerzo perpendicular al refuerzo por flexion,
para resistir los esfuerzos por contraccion y temperatura, el reglamento NTE
E060 establece una cuantia por temperatura igual a 0.0018 dando lugar a un

refuerzo de:

As: = 0.0018 bt = 0.9 cm*’/m

donde b = ancho de la losa generalmente 1 metro

t = espesordelalosa = 5cm

Separacion (s) usando acero # 1 S =0.316/0.9 =0.35 cm
S= {5t=25cm
45 cm

Escogemos acero diametro # 1 @ 25 cm.
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5.1.6. Control de deflexiones

En losas aligeradas continuas con vigueta de 10 cm y bloque de ladrillo
de 30x30, con sobrecarga menor a 300 Kg/m2 y/o luces menores de 7.5m no

sera necesario verificar las deflexiones.

Considerando que los pisos o techos soportan elementos no estructurales
no susceptibles de sufrir danos por deflexiones excesivas.

La deflexion maxima permisible para losa aligerada:

L = 270 = 0.024m
240 240

La deflexion maxima permisible para la viga que tiene los maximos
esfuerzos V-306 (0.30x0.60):

L6 =0.027m.

240 240
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5.2. DISENO DE VIGAS

El disefio de secciones transversales de los elementos sujeto a flexion

deberan basarse en la expresion

5.2.1.

=
Il

Es la resistencia requerida por flexion
Es las resistencia nominal a la flexion de la seccion
¢ =0.9

=
I

Hipotesis de diseno

Se supone una distribucion lineal de la deformacion, esto es que las
secciones planas antes de Ila flexion permanecen planas vy
perpendiculares al eje neutro después de la flexion (hipdtesis de
Bernoulli). Por lo que las deformaciones en el concreto y el refuerzo se
supondran directamente proporcionales a la distancia del eje neutro.

Se puede despreciar la resistencia a tension del concreto ya que ésta se
agrieta una etapa temprana de carga alrededor de 10% de la resistencia
maxima de compresion.

Se conocen las curvas esfuerzo deformacion para el acero y el concreto.

La maxima deformacidon unitaria permisible a comprension para el
concreto se tomara como 0.003 en la fibra extrema.

La deformacion el acero y el concreto que lo rodea es la misma antes del

agrietamiento del concreto o de la fluencia del acero, asumiendo asi que
no existe pérdida de adherencia.
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f. Se puede considerar que la distribucion del esfuerzo en el concreto es un
rectangulo con un esfuerzo medio de 0.85 f'c y un peralte de a= 3 +C, en

la que € es la profundidad del €je neutro.

a. El esfuerzo en el acero fs debera tomarse igual a la deformacion
multiplicada por Es, para deformaciones mayores a las correspondientes
de f,, el esfuerzo se considera igual a fy independientemente de la
deformacion.

5.2.2, Abreviaturas y definiciones

Las terminologias empleadas en el analisis por flexion de secciones de
concreto reforzado son:

b : ancho de la viga en la cara de comprension.

d : peralte de la viga medida a partir de la fibra extrema de comprension al
centroide del area de acero en tension.

d' : distancia a partir de la fibra extrema de comprension al centroide del
area de acero en comprension.

h : peralte total de la viga.

A, : area de acero en tension

A’ : drea de acero en comprension.

f'. : resistencia a la comprension del concreto.

f : esfuerzo en el acero en tension.

Fy : esfuerzo de fluencia del acero.

€ : deformacion en la fibra extrema de comprension.

e, : deformacion en el nivel de acero en tension.

C : profundidad del eje neutro medido a partir de la fibra extrema en
comprension.

a : peralte del bloque rectangular equivalente.
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A. Factor de resistencia f3,

/)

Este factor se debera tomar igual a 0.85 para resistencias del concreto f'c
hasta 280 Kg. /cm?, y para resistencias superiores a 280 Kg. /cm? f, se

disminuird 0.05 en forma uniforme, por cada 70 Kg. /cm® de aumento sobre
280 Kg. /cm?, sin embargo f; no debe ser menor que 0.65.

B. Esfuerzo de agrietamiento o esfuerzo de traccion

Se define como esfuerzo de agrietamiento al valor del esfuerzo en
traccion del concreto igual a:
fe = 2/(Fc )"

C. Cuantia

Se define la cuantia como la cantidad de acero dividida entre la seccion

transversal efectiva.

5.2.3. Comportamiento de los elementos sometidos a flexion

Los elementos sometidos a flexion pasan por diversos estados de esfuerzos
dependiendo de la magnitud de fuerzas que sobre este actta, asi tendremos
que en una etapa inicial la magnitud de los esfuerzos es muy pequena
conociéndose este estado como no agrietado, teniendo un limite de esfuerzos
por traccion en el concreto igual al esfuerzo de agrietamiento del concreto para
esfuerzos mayores nos encontraremos en un estado denominado fisurado en el

que pueden ocurrir tres casos.
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a) Falla sub reforzada.- el esfuerzo en el acero alcanza el esfuerzo de
fluencia Fy mientras que en el bloque comprimido todavia no se ha
alcanzado la maxima capacidad, ocurriendo una falta del tipo ductil; por
lo que constituye una falla deseada.

b) Falla sobre reforzada.- el bloque comprimido del concreto llega a su
maxima capacidad mientras el refuerzo de acero en traccion no llega a
su fluencia, este tipo de falla es fragil por lo que constituye un tipo de

falla indeseable.

c) Falla balanceada.- esta ocurre cuando el concreto alcanza su maxima
deformacion unitaria por comprension igual a 0.003, simultaneamente

cuando el acero en traccion llega a la fluencia.
5.2.4. Falla Balanceada

Esta ocurre cuando simultaneamente se alcanza la fluencia del acero de
refuerzo y la maxima deformacion del concreto en la fibra extrema a

comprension.

Cuantias balanceadas para Secciones Rectangulares con Refuerzo en Tension
f.(kg/cm®) | 175 210 280 350 420
b1 0.85 0.85 0.85 0.8 0.75

f,(kg/cm?) 2800 ]0.0308 | 0.0369 | 0.0493 | 0.0580 | 0.0652
4200 J0.0177| 0.0213 | 0.0283 | 0.0333 | 0.0375

Valores de cuantia mayores que la cuantia balanceada produciran una falla
fraqgil y valores por debajo ocasionaran una falla ductil, es por esto que las
normas de disefio recomiendan diseifar las vigas sub reforzadas a fin de
proporcionar advertencia suficiente, como son las deformaciones excesivas
antes de la falla.
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Para f. =210 Kg. /cm? y f, = 4200 Kg. / cm’ P, =0.0213
5.2.5. Especificaciones para el diseno:

A. Refuerzo Minimo de elementos a Flexion

Se establece una cuantia minima para asegurar que el acero colocado
provea un momento resistente mayor al momento de agrietamiento, por lo que
se estipula que la cuantia minima debe ser tal que el momento resistente sea
50% mayor que el momento de agrietamiento. Asimismo se indica que el

refuerzo minimo por flexion sera caiculado por:

0.7/f"
Drmin = ;f ©-00024 sif.=210 o 14/f,

Jy

Ademas se indica que alternativamente el refuerzo positivo o negativo en
cada seccion del elemento debera ser por lo menos un tercio mayor que la

requerida por el analisis.

B. Refuerzo maximo en traccion

Para asegurar la falla ductil la Norma NTE E.060-89 limita la cuantia a
0.75p,, mientras que el ACI limita en zonas sismicas al 0.50 p, nosotros

tomaremos esta Ultima recomendacion, por lo que la cuantia maxima sera.

Pmax =0.50p, - 0.0106
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C. Diseno por cortante de elementos en flexion

El disefio por cortante se debe efectuar de tal modo de proporcionar al
elemento una resistencia tal que asegure que no ocurra una falla por cortante,
sino buscar la falla por flexion ya que las fallas por cortante son de naturaleza
fragil. La Norma Peruana NTE E.060-89 establece:

vu=¢'vn Vn:V¢+U,

Donde Vu
vn

Vc = contribucion del concreto a la resistencia al corte

resistencia requerida

resistencia nominal

Vs = contribucion del acero a la resistencia al corte
¢ = factor de reduccion de resistencia para cortante

sin o0 con torsion 0.85.

D. Procedimiento de diseno por corte

Primero calcularemos la contribucion del concreto a la resistencia del corte.

V.=053/f".b,d  luego si:

J o
a- V <¢* sz A, =35 ﬁf“* (drea minima de refuerzo)
.
A, f.d .
b.- ¥V, >¢*V. V, = Vi -V, siendo V= LS ' b.d
@ 5

Donde A, = area del refuerzo por corte
s = distancia donde se proporciona dicho esfuerzo
Finalmente debemos verificar los espaciamientos maximos dentro y fuera de las
zonas de confinamiento.
Si  V=11/f.b,d  entonces Smax = 0.5d

é Sma)(: 60 cm
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Vz11/f.b,d  entonces Smax = 0.25d
0 Smax= 30cm
La zona de confinamiento sera de 2d = 1.12 m medida desde la cara del nudo
hacia el centro de luz, el espaciamiento maximo s, de los estribos sera el menor
de los siguientes valores.
Se = d/4
8 db de menor diametro

30 cm
El primer estribo se debe colocar a una distancia de la cara del nudo igual a

So/2 6 5 cm. Asimismo fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento no
excedera de d/2.

5.2.6. Analisis de elementos a flexion con armadura a traccion

0.85¢,
(" —
< T a2
,‘—._
ﬂ=ﬁ]'l".'- # —_—
c < ——
—— C
d-a/2
£ — =
T=Af,
Por equilibrio tenemos T=C
A F, = 0.85fba
AF,
De donde obtenemos a=——
0.85/". b
L , A F ydp
=%  tenemos = — 1
Usando la definicién de cuantia p o =5 I (1)
Tomando momentos tendremos M =0.85f", ba(d - %) (2)



O también M—A,,Fy(d—;)

eod

= emplazando en (2
“” 0385 remplaz 2)

Si il (1)
w=p—= en
f!

c
Tendremos

M =05, 4@ g 4o
0.85" 1.7

M= f' bd*w(1-0.590)

Momento resistente nominal de la seccion que representa el maximo
momento que la seccion puede soportar. Para efectuar el disefio de la seccion
debemos igualar el momento ultimo obtenido de la envolvente, con el momento

resistente nominal reducido por el factor de reduccion ¢ =0.9 es decir My = ¢ M

de donde o' -170+ ~_* =0

Resolviendo la ecuacion cuadratica se obtiene “» ” luego p con esto se
determina el area de acero A; y finalmente la profundidad del bloque

comprimido, “a”.

5.2.7. Analisis de elementos a Flexion con Armadura a Comprension

Se recurre a la armadura en comprension cuando el momento maximo
resistente (pmax) resulta insuficiente par resistir el momento actuante, sin
embargo también se puede recurrir al refuerzo en comprension para disminuir
las deflexiones diferidas, asi también en zonas sismicas donde los codigos

especifican disponer refuerzo corrido superior e inferior.
-72 -



A continuacion pasamos a describir brevemente las ecuaciones de disefio
de elementos doblemente reforzados.

El analisis se divide de tal manera que la seccion esta en teoria
compuesta por dos partes, la primera comprended la solucion del refuerzo
simple incluyendo el bloque rectangular equivalente con un area de refuerzo en
tension de (As — A’,), la segunda por dos areas de acero equivalentes A’s tanto
en la cara de tension con en la de compresion.

Primera parte
T, =Aafy, =C

Asl =As_A’s .'1"'” =A|E.f_1.-{d "i:ll

Ms] - (Asl - A's )f)(d - g’)

a= Aslfy . ESLA'S )fL
085f'.b 085f'. b

Segunda parte
A=A, =(A, - A,)
T, =C, = A,f,
Mg, =A,f,(d-d")
Superponiendo ambas se tendra
My =Myt My = (A = A f,@d=0) + A fL(d-d)

Finalmente el momento resistente debe ser mayor o igual al momento externo
factorado.

' a e '
Mn :Mnl +Mn2 :(Asl _As)fy(d—z) + Asfy(d—d)

M, =§(A, ~ A f,(d-5) + ¢4, f,(d-d)
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5.3. DISENO DE COLUMNAS

En este caso las columnas a disefarse son cortas y estan cargadas
excéntricamente con flexion uniaxial. Esto lo comprobamos con la formula:

H
d

L<10

Las dimensiones de todas las columnas a disefiarse son de 0.40x0.80

a) FLEXO COMPRESION-METODO A LA ROTURA
Las hipdtesis para el diseiio de flexocompresion de columnas son las
mismas que las de flexion en vigas.

b) FLEXION UNIAXIAL EN SOPORTES RECTANGULARES

Una columna corta se define como aquella en que la carga ultima no se
reduce por las deformaciones por flexion debido a que las excentricidades
adicionales (e) o son despreciables o acurren lejos de la seccion critica.

La combinacion de una carga axial Pu y un momento flexionante Mu
equivale a una carga Pu aplicada a una excentricidad e = Mu/Pu.

Limitando el area de acero, ya que el tipo de falla depende del nivel de
carga axial. Por lo general el acero de compresion en las columnas cargadas
excéntricamente a la carga ultima alcanza la resistencia de cedencia (excepto
cuando el nivel de carga es bajo , cuando se utiliza acero de alta resistencia o
cuando la columna es tan pequena que la dimension d’ es relativamente
grande).

Es coman suponer que el acero de compresion esta cediendo y luego
comprobar que se ha alcanzado la deformacion de cedencia.

De la figura anterior y suponiendo f's=fs=fy, la ecuacion de equilibrio se
obtiene.

P, =085* f'c*a*b+ A's* fy— As* fy

L
¢

P'u

Y la expresion que se obtiene tomando momentos respecto del acero de
tension es :

Pu*e'=o.ss*f'c*a*b*(d—‘2’)+A's*fy*(d-d')
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Pu*e'

P'u*e'=
i)
e’=  Excentricidad de la carga ultima Pu medida desde el CG del acero a
tension.

ft= Resistencia a compresion del cilindro de concreto.
= Resistencia de cedencia del acero.
As= Area de acero a tension.

A's= Area de acero a compresion.

a=  Profundidad del bloque del rectangulo equivalente de esfuerzos.
= ancho de la columna.
=  distancia de la cara a compresion al CG del acero a tension.

d’= distancia de la cara a compresion al CG del acero a compresion.

A veces es mas conveniente utilizar la excentricidad de Pu desde el
centro plastico de la seccidn transversal, el centroide plastico es el punto de
ubicacion de la resultante de las fuerzas paralelas verticales, considerando que
todo el area de concreto esta sometido a un esfuerzo de compresion de 0.85*f
‘c y todo el acero esta sometido a un esfuerzo de fluencia en compresion. Para
miembros reforzados simétricamente, el centro plastico corresponde al centro
de la seccion transversal.

Tomando momento alrededor del centroide plastico en la columna
cargada excéntricamente se tiene:

Pu*e= O.85*f'c*a*b*(d—d"—§)+ A's* fy*(d-d'—d") + As* fs*d"

Ocurre una falla balanceada cuando el acero a tension alcanza la
resistencia de cedencia y la deformacion de compresion de la fibra extrema del
concreto alcanza el valor de 0.003 al mismo tiempo, del diagrama de
deformacion se tiene:

0003 ¢ R

S —

= g, ==
G, da-C,) Es

_ 0003*E,
® (0003*E, + f)

_ 0003*E,
" (0003*E, + f)

*d »>a, =p,*C, *p,*d

Con lo cual se puede calcular la carga “P,” y el momento “P, e,”
sustituyendo f,=f, y a, en las ecuaciones de Puy Pu*e

Si Pu<Pb ocurre falla a tension (C<Cb) entonces ¢, > fy/ Es

Si Pu>Pb ocurre falla a compresion (C>Cb) entonces &, < fy/ Es
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Y para este caso se puede determinar el valor de f, como:

— * ] _
fo=e,*Es=0003* 4=V ps_goo3+ LI =D s g
C a
Para fatla a compresion se determinan sustituyendo el vator de /.
obtenido.
El acero de compresion debe verificarse si esta cediendo, de la

expresion:

c-d) W

¢ T Es

g =0003*
si no esta cediendo el valor de £, es:

—d' _ *
fr=e*E, =0003* =9 g 0003 @A) 4 g
(8 a

5.4. DISENO DE MUROS DE CORTE

Se denominan muros de corte en nuestro medio placas debido a que la
carga lateral de un estructura se transfiere por cortante horizontal a estos
elementos, y son los que controlan los desplazamientos absorbiendo el
cortante. Su comportamiento estructural estara controlado por la relacion altura
a longitud, es decir su esbeltez, ya que en placas muy esbeltas el mecanismo
de falla esta relacionado a la flexion y no al corte como podria suponerse.

Los muros de corte deben ser disefiados para acciones combinadas de
carga axial, momentos y cortante.
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A.- Diseno por flexion

Los muros con esfuerzos de flexion debido a la accion de fuerzas
coplanares deben disenarse de acuerdo a:

a.- El diseiio por flexion, para placas esbeltas, esto es cuando H/L > 1 se realiza
con los mismos criterios que los vistos para flexo-compresion para lo cual
sera necesario efectuar el diagrama de interaccion de la seccion. Se
investigara la resistencia en base a una relacion de carga axial - momento.
El esfuerzo vertical debera distribuirse a lo largo de la longitud del muro,

debiendo concentrarse mayor refuerzo en los extremos.

b.- El refuerzo concentrado en Los extremos del muro debera confinarse con

estribos como en el caso de columnas.

c.- El refuerzo vertical distribuido no sera necesario confinar a menos que la

cuantia sea mayor que 0.01.
-B. Diseio por Cortante

El diseiio por corte debido a la accion de fuerzas coplanares se disefian

considerando.
V.<¢V, donde V,=V.+V, ¢ =0.85
Debiendo verificarse que ¥, <2.6./f" td

La seccidn critica a considerar sera aquella ubicada a L/2 6 H/2, la menor, de la
base. Finalmente debera corregirse el cortante obtenido del analisis estructural
para evitar que la falla por corte se produzca antes que la falla por flexion o
flexo compresion. Para tal efecto el reglamento propone.
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Ve Ve My wi

wa

Vua = Cortante ultimo proveniente del analisis.

Mua = Momento ultimo proveniente del analisis.

Mur = Momento flector tedrico (asociado a Pu) que resiste la seccion con el
refuerzo realmente proporcionado y sin considerar el factor de reduccion

de capacidad @.

Wt = facter de amplificacion dinamica y se calcula con una de las siguientes

expresiones.
Wt = 0.9 + n/10 n< 6 n = numero de pisos
Wt = 1.3 + n/30 6 <15
Wt=1.8 n> 15

En el presente estudio n = 5 entonces wt = 14

Resistencia al corte del concreto

V., =0.53./f td
Donde d se podra tomar igual a 0.8 L, para los casos en que el muro esta
sujeto a esfuerzos de traccion axial 0 esfuerzos de compresion pequenos. Si

N. / Ag < 0.1fc se debera considerar la contribucion del concreto igual a 0,
esto es:

Si: ‘:" <0.1f", entonces Ve=0

g

Refuerzo horizontal por corte.
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Ademas si Vu > & Vc debera colocarse refuerzo horizontal por corte que

absorba la diferencia.

A f,d

\)

V. =

L

Donde:

Av = area de acero que toma corte

fy = esfuerzo de fluencia del acero

d = peralte de la fibra comprimida al acero en traccion

s = espaciamiento entre barras

C. Refuerzos minimos en muros

El refuerzo horizontal p, por corte debera tener una cuantia mayor o

igual a 0.0020, y la cuantia vertical mayor o igual a 0.0012

El espaciamiento del refuerzo vertical y horizontal no sera mayor que tres
veces el espesor del muro ni mayor que 45 cm. Si h > 25 cm. El refuerzo

vertical y horizontal debe distribuirse en dos capas.

5.4.1. ELEMENTOS DE BORDE O DE CONFINAMIENTO EN MUROS
ESTRUCTURALES.

A. Los muros continuos desde la cimentacion hasta el extremo superior que

tiene una seccion critica por flexion y carga axial, la zona de compresion
sera reforzada con elementos de borde especiales:

c> L4 donde : -5“ >0.007
) h,
600 —
hw
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¢ = profundidad del eje neutro

d,= desplazamiento de disefio

u

B. Se pondran elementos de confinamiento especiales, donde el esfuerzo
de compresion maxima que ocurre en la fibra extrema es mayor que
0.20xf'c.

Se puede discontinuar estos elementos si el esfuerzo de compresion es
menor de 0.15xf'c.

Estos esfuerzos se determinan mediante un analisis lineal elastico,
usando las propiedades de la seccion.

En la figura siguiente se muestra la zona de confinamiento. El cédigo
indica que debe de confinarse hasta una distancia no menor que el
mayor valor de: (c-0.1xl,) 6 c/2.

En los elementos de borde con alas, la zona a confinar debe extenderse
de la fibra superior en compresion por lo menos 30cm.

La cuantia longitudinal en elementos de borde esta dado por las
siguientes expresiones:

o= n A,
. (2x " a) Para el caso de la figura 27b
2 A,
P=7"¢ Para el caso de la figura 27c
Donde:

n = numero de varillas
Ab = Area de una varilla

Donde no se requiere elementos de borde debera satisfacerse lo
siguiente:
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. 28.2 e
1. Si p> , se coloca refuerzo transversal especificado para columnas, a
Jy

un espaciamiento no mayor de 20 cm.

2. 81V, < 0.27vﬂAcv, el refuerzo horizontal debera terminar en gancho

de 90° o se coloca un estribo en U.

>c-0.1 w
#— >c/2 T
‘ >30cm
|
1—‘Ltw
Figura 27a
>c-0.1 lw
| >c/2
T
19 A ‘
X a X
Figura 27b
..1'—5—)"
O I
e o v s e . . e [
| !
B
X a
Figura 27c¢
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5.5. DISENO DE LA CIMENTACION

Consideraciones para el Diseno

Para efectuar el disefio de los elementos que conforman el conjunto de
la cimentacion es necesario conocer la capacidad admisible del terreno, el,
peso especifico y la sobrecarga, con estos parametros ya es posible tener una
idea del tipo de cimentacion que puede requerir la estructura, esto es si se
requiere usar cimentacion superficial o profunda, zapatas aisladas, combinadas,

conectadas, plateas de cimentacion, etc.

Para el presente trabajo se usara el tipo de cimentacion superficial con
zapatas aisladas, verificandose que la carga se encuentre dentro del nucleo
central de la zapata, esto es que no se generen esfuerzos de traccion sobre el
terreno ya que estos no pueden ser absorbidos por el suelo.

5.5.1. Diseno de zapatas aisladas

Procedimiento

A.- Esfuerzo neto del terreno

on =6t — hsym —S/C

S/C sobre carga sobreel NP T
¥Ym = densidad promedio

A, =P/ o,

P = carga deservicio no factorada

Si P actua sin excentricidad es recomendable buscar que L,; = L2
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Para lo cual podemos demostrar que

T=(A )P+ (T -T2)/2
S=(A)?-(T,-Ty)2

B. Verificacion de la capacidad del terreno
Gadm = 1.33 On > Omax

cadm = €sfuerzo neto del terreno

P 6*P* -
Omax = — + ; ¢ e = excentricidad
A ST

2
C. Dimensionamiento de la altura h, de la zapata

La condicion para determinar el peralte efectivo de zapata, se basa en
que la seccion debe resistir el cortante por penetracion (punzonamiento).
Debemos trabajar con cargas factoradas, siguiendo el siguiente procedimiento.
W, =P,/ A,

V=P, -Wy (i +d)(ta+d)

V, = cortante por punzonamiento actuante
Ve = 186 f. )by d
Bo=2(t1+d)+2(t:+d)

Luego se debe cumplir
Vu /(P =V,

Resolviendo esta ecuacion obtenemos “'d”
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D. Verificacion por cortante

Se debe verificar la capacidad cortante como viga a una distancia d de la cara
de la columna de apoyo.

Vi =W,S(L-d)

V.=053(f.)"bd

Debe cumplir V. > V4

E. Diseito por flexion
Me=W,SL?/2

4= M

s a
0.85f,(d - 2)

Verificacion de Asmin
Asmin = 00018 bd

Sin embargo, esta ultima expresion para el acero minimo, no es exigido por el
ACI o codigo de la Normas Peruanas.
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5.5.2 ZAPATAS CONECTADAS

Las zapatas conectadas son mas usadas que las combinadas cuando se
trata de reducir las excentricidades que se presentan en la cimentacion
de las columnas exteriores. Cuando la columna interior mas cercana esta
algo alejada de la columna exterior y las cargas son pequenas, la zapata
combinada resulta larga, estrecha y sometida a momentos flectores
elevados en el voladizo. En estos casos, el uso de zapatas conectadas es
el mas idoneo.

Las zapatas conectadas consiste en dos zapatas independientes unidas a
través 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 interior por lo que la zapata exterior se dimensiona
alargada para que tenga la menos excentricidad. La viga debe ser lo
suficientemente rigida como para garantizar esta transferencia y debe
ser capaz de resistir las cargas trasmitidas.

Para el diseno, se supone 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 través 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 peso de la viga.

También se puede utilizar la viga de cimentacion para transmitir los
momentos flectores altos de una zapata de un muro sismico a las
zapatas vecinas, y asi poder controlar las enormes excentricidades.

Debido a la existencia de programas computacionales muy eficaces,

como el Sap2000, se puede modelar una cimentacion conectada de la
siguiente manera:
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MODELO PARA EL ANALISIS DE LA VIGA DE CONEXION

COLUMNA ~ PLACA. COLUMNA
e VIGA DE CONEXION || T VIGA DE CONEXION | S5
| PO ZAPATA DE UN
| DE LA COLUMNA CIEREEIEY DE LA COZLI:JFI’:J:
PERALTE DE LA

VIGA DE CONEXION

NS
INGON

I»f\,’\./‘\

Ksuelo Ksuelo

L~/

e A L <

SUELD FIRME

Ks =Coeficiente de reaccion de subrasante o coeficiente de balasto=10000 t/m3
ac =ancho de la seccion
bc =ancho de cimentacion

Para la columna:

Kc =10000*ac*bc = 10000*0.24*1.9=4560 t/m
ac = L/10=2.4/10=0.24 m.

Para la placa:

Kp =10000*ap*bp = 10000*0.30*1.8=5400 t/m
ap = 1/20=6/20=0.30 m.

Se considerara una combinacion de cargas de servicio para verificar los
esfuerzos en el terreno.
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CALCULO Y RESULTADOS
DEL DISENO DE ELEMENTOS
DE CONCRETO ARMADO
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ALIGERADOS DE PLANTA TiPICA

DATOS PARA EL DISENO
Altura de la losa aligerada:
Peralte uatil:

Calidad del concreto f':

Acero de refuerzo f:

METRADO DE CARGAS
Cargas muertas (Wp):
Peso propio:
tabiqueria
Piso terminado:

W, =
Carga viva (W, ):
Sobrecarge W, =

Carga ultima de rotura (W):

W, = 1.5*Wp+1.8*W,

W, = 1.47 t/m?

Carga repartida por vigueta:

Wi = W,
25

W,, = 0588 t/m

030 m
027 m

210 kg/cm?
4200 kg/cm?

400 kg/m®
120 kg/m?
100 kg/m?
620 kg/m?

300 kg/m?

CARACTERISTICAS MAXIMAS Y MiNIMAS DE DISENO

1. Momentos maximos

- Cuantia maxima (pmay)

Pmax = 0.0108

- Momento maximo positivo para el cual la vigueta trabaja como seccién rectangular
de ancho b=40 cmy t=5 cm

a=kyxt=

A,= 085f.ba
f

Mumax‘ = ‘b As fy (d - 3/2)

425 cm

¥

7.225 cm?

679,348.7 kg-cm
6.793 t-m

- Momento maximo negativo a partir del cual la vigueta necesita ensanche por flexién

Pmax =

AS=
AS=

0.0108

Pmaxb d

2.916 cm?



a= Af, =  6.861176 cm
0.85f.b

Mimax = ¢ Asfy(d-al2)=  259,793.4 kg-cm
2.598 t-m

2. Momento de agrietamiento

Segun la norma E,060 de concreto armado en el inciso 11,5,1 el momento resistente de la
seccion debera ser por lo menos 1.5 veces el momento de agrietamiento de la seccion no
agrietada (Mcr).

Momento de agrietamiento
Mcr = frig
Yt
Mcr = Mddulo de rotura del concreto (resistencia del concreto a la traccion por flexion)
fr =2(fc)*0,=2(210)*0,5= 28,98kg/crr =289,8 t/m2

Ig= Momento de inercia de la seccion total no agrietada con respecto al eje centroidal sin
considerar el refuerzo.

Yt= Distancia del eje centroidal de la seccion total, sin considerar el refuerzo a la fibra extrema en
traccion.

CG= (xy)
y= 0.008625 = 0.192 m d1=0,275-0,192= 0.083333
0.045 d2=0,192-0,125= 0.066667
X= 0.2 m

Momento de inercia de las alas de la vigueta respecto al eje centroidal (y=0,192m)
Ixf = 0.000143056

Momento de inercia del alma de la vigueta respecto al eje centroidal (y=0,192m)
hew= 0.000241319

Ig = Ixf+lxw 0.000384375 m4

Mcr= 0.581175 t-m 1,5*Mcr= 0.872 t-m

3. Momentos minimos

R _ 07x\f'c
- Cuantia minima (Pmin) pmin = XV C

Pmin = 0.0024

- Area de acero minima:
Asnin = Pmin b d= 0.0024*10*17

Asmin = 0.648 cm?’
- Momento minimo positivo (b=40 cm)

a= Asfy

0.85f,b

0.381176 cm

Mumin' = ¢ Asf, (d-al2)=  65,668.05 kg-cm
0.657 t-m

- Momento minimo negativo (b=10 cm)



a= Af, 1.524706 cm

085f.b

Mumin = ¢ Asfy(d-a/2)=  64,267.54,kg-cm
0.643 t-m

4. Fuerza cortante maxima que toma el concreto (V)

1.1x0:53¢./f" §=0.85

Vye

718 k-glcm2

Oyc

Vie™  vebd= 1939 kg
1.939 t

DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS Y ACERO DEL REFUERZO
PISOS 1,2y 3 (4 Vanos)

a) Caleuto de momentos flectores (por coeficientes de{ ACI):

Apoyos (momentos negativos):

M =Ms= W, PR4= 0.796 tm  <h5*Mcr

Entonces: M; =Ms = 1 5*Mcr = 0.872 t-m
My=Ms= W, 10= 1910 tm  >1,5*Mcr
My= W, Frnt= 1737 tm  >1,5"Mer

Tramos (momentos positivos):

Mys' =M, W, P14 = 1365 t-m  >1,5*Mcr

Mys' =Mas = W, ENM6= 1.194 tm  >1,5"Moer
Momentos maximos que pueden tomar las viguetas:
Mymae = 2.598 t-m > 1.910 t-m (el mayor en el

aligerado)
Luego el acero fluye antes de llegar a la rotura

b) Caleulo del rem?rzo:
Apoyos 1,5: M, =My = 0.872 Ton-m

tanteando con a= 2.091 cm

A= M, = 0.89 cm?
0.90 f, (d - a/2)
comprobando:
A= .ﬂl f... = 2091 cm

085f.b



Luego usar 1#4
Apoyos 2,4: M, =M, = 1.910 Ton-m
tanteando con a= 4.838 cm

A= M, = 2.06 cm?
0.90 f, (d - a/2)

comprobando:
a= Af, = 4.838 cm
0.85f.b
Luego usar 2#4
Apoyos 3: My = 1.737 Ton-m
tanteando con a= 4.355 cm
A= M, = 1.85 cm?
0.90 f, (d - a/2)
comprobando:
a= A fy = 4.355 cm
0.85f:b
Luego usar 1#4+1#3
Tramos 1-2, 4-5:
Myy" =Mys' = 1.365 Ton-m
tanteando cona= 0.798 cm
A= M, = 1.36 sz
0.90 f,(d - a/2)
comprobando:
a= A f, = 0.798 cm
0.85f.b
Luego usar 1#4+1#3
Tramos 2-3, 34:
Mys' =My = 1.194 Ton-m
tanteando con a= 0.697 cm
A= M, = 1.19 cm?

0.90 f,(d - al2)

.91 -



comprobando:

a= Agf,
085f.b

0.697 cm

Luego usar 1#4
¢) Comprobacion por corte
Maximo corte en la cara del apoyo:
Vu= 115W, ¢ I2= 1.927 Ton
a la distancia "d"

Vud = vu ‘Wu d
Vg = 1.768 Ton

El esfuerzo actuante sera:

Uget = Via = 6.55 kg/cm2
bd

El concreto puede tomar:

b= 11083 7.18 kg/cm?

como Vact < Yy
no se necesita ensanche de vigueta
DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS Y ACERO DEL REFUERZO
PISOS 1,2y 3 (3 Vanos )
a) Calcuto de momentos flectores (por coeficientes del ACI):

Apoyos (momentos negativos):

M =M = W, Fré= 0.796 Ton-m <t,5*Mcr
Entonces: M, =M, = 1,5*Mcr=0.872 t-m
M, =My = W, #10 = 1910 tm  >1,5*Mcr

Tramos (momentos positivos):

M, =My = W, (4= 1.365 t-m  >1,5*Mcr
M. = W, FHE= 1.194 tm  >1,5*Mcr
Momentas maximas que pueden tomar las viguetas:
Mymax = 2.598 Ton-m > 1.910 t-m

Luego el acero fluye antes de llegar a la rotura

$=0.85

(el mayor en el
aligerado)



comprobando:

as= A fy =
0.85f.b

Luego usar 1#4

c) Comprobacidn por corte

Maximo corte en la cara del apoyo:

Vo= 115W,r 12=
a la distancia "d"

Vi =
Vud =

V,-W,d
1.768 t

El esfuerzo actuante sera:

Uget = Vud
bd
El concreto puede tomar:
11x0 534,f's

Uye =

como Ut <

0.697 cm

+.927 t

6.55 kg/cm’

7.18 kglcm?

Uye

no se necesita ensanche de vigueta

d=0.85



CALCULO DE DEFLEXIONES INMEDIATAS EN VIGUETAS
ALIGERADOS DE PLANTA TiPICA

DATOS PARA EL DISENO

Altura de la losa aligerada: 0.30 m
Peralte util: 027 m
Calidad del concreto f': 210 kg/cm2
Acero de refuerzo f,; 4200 kg/cm2

METRADO DE CARGAS
Cargas muertas (Wp):

Peso propio: 400 kg/m2

tabiqueria 120 kg/m?

Piso terminado: 100 kg/m?
Wp = 620 kg/m?

Carga viva (W,):

Sobrecarga: W, = 300 kg/m?

Carga de servicio (Ws):

Wu = WD+WL
W, = 092 t/m?

Carga repartida por vigueta:

W, = W,
25

W, = 0.368 t/m
Momento de agrietamiento

Mcr = fr*lg
Yt

Mcr = Mdédulo de rotura del concreto (resistencia del concreto a la traccion por

flexion)
fr =2(f'c)*0,5 =2(210)*0,5= 28,98kg/cn =289,8 t/m2

Ig= Momento de inercia de la seccion total no agrietada con respecto al eje
centroidal sin considerar el refuerzo.

Yt= Distancia del eje centroidal de la seccion total, sin considerar el refuerzo a la

fibra extrema en traccion.

CG=(xy)
y= 0.008625 = 0.191667 m y1=
0.045 y2=
X= 0.2 m

Momento de inercia de las alas respecto del eje centroidal que pasa por
y=0,19166667m
Ixy = 0.000143056

Momento de inercia del alma respecto del eje centroidal que pasa por
y=0,19166667m

Ix; = 0.000241319
Ig =lx;+lx;=  0.00038438 m4 = 38437.500 cm4

0.083333
0.066667



Mcr= 0.581175 t-m 1,5*Mcr = 0.871763
Mact= 1.2 t-m

Mcr/Mact= 0.4843125 >1/3= 0.333333

n=Es/Ec= (2*1076)/(15000*(210)*0,£9.200874

Se tomara n=10

Resolviendo:

b*c*2/2 + (2*n-1)*A’s*(c-d')=n*As*(d-c)
b=10cm d=30-3=27 cm
As=1,27*2= 2.54 cm2

A's= 1.27 cm2

(10*cA2)/2+(2*10-1)*1,27*(c-3)-10*2,54*(27-c)= O

c= 8.319912599 cm >5cm

Momento de inercia efectivo en la seccion critica (momento negativo maximo)
le= (b*c*3)/3+n*As*(d-c)*2+(2*n-1)*A's*(c-d")*2

le= 11465.84176 cm4= 0.000115 m4

le/ig= 0.298

DEFLEXIONES INMEDIATAS
w=0,368t/m condiciones de servicio.
Deflexion por carga distribuida = Dcd = 5*w*1*4/(384*E*le)

Dcd= 0.020052 m
Deflexion por momento negativo 1= M1*1"2/(16*E*le)
M1 = 0.8715 t-m
D1= 0.00702 m
Deflexion por momento negativo 2 = M2*1*2/(16*E*le)
M2 = 1.196 t-m
D2= 0.00966 m
Deflexion inmediata total = Dit =Dcd-D1-D2 = 0.0033722 m

CALCULO DE DEFLEXIONES DIFERIDAS
Calculo de deflexion diferida evaluada a los 5 aflios o mas:

r= F 2 = 1.61919
1+ 50p' 1.235185

Considerando 1#4 en compresion al centro de cada vigueta
p'= 0.004703704

Deflexion diferida
Dd = Dit*r = 0.00546 m
Deflexion total = Dit + Dd = 0.008832 m

Deflexion limite = 11240 = 0.02375 m >Deflexion total
cumple la norma E.060

Calculo de momentos flectores (por coeficientes del ACl):
Ws= 0.368 t/m
Apoyos (momentos negativos):



M, = Ms = W, %124 = 0.498 t-m <1,5*"Mcr

Entonces: My =Ms = 1.5*Mcr = 0.8715 t-m
My =M, = W, #/te= 1.196 t-m >1,5*Mcr
™, = W, #1111 = 1.087 t-m >1,5*Mcr
Tramos (mamentos positivas):
Mo =M,s = W, 14 = 0.854 t-m <1,5*Mcr
Entonces: M2 =M,s' = 1,5*Mcr = 0.8715 t-m
Mys™ =My, = W, 116 = 0.747 tm <1.§*Mcr
Entonces: M3 =My, = 1,5*Mcr = 0.8715 t-m



ALIGERADOS DE AZOTEA

DATOS PARA EL DISENO
Altura de la losa aligerada:
Peralte util:

Calidad del concreto f'...

Acero de refuerzo f:

METRADO DE CARGAS
Cargas muertas (Wp):

Peso propio:
tabiqueria
Piso terminado:

W =
Carga viva (W,):
Sobrecarge W, =

Carga ultima de rotura (W,):

W, = 1.5*Wp+1.8*W,

025 m
022 m

210 kg/lcm?
4200 kg/em’

350 kg/m?
120 kg/m?
100 kg/m?
570 kg/m?

150 kg/m?

W, = 1.125 t/ m?

Carga repartida por vigueta:

W, = W,
25

W, = 0450 t/m
CARACTERISTICAS MAXIMAS Y MiNIMAS DE DISENO

1. Momentos maximos

- Cuantia maxima (pmax)

Pmax = 0.0108

- Momento maximo positivo para el cual la vigueta trabaja como seccion rectangular
de ancho b=40 cm y t=5cm

az=kyxt= 425 cm

A,=085f.ba = 7.225 cm?
f

¥

Mumax = 0 Asfy (d-a/2) = 542,796.19 kg-cm
5.428 t-m

- Momento maximo negativo a partir del cual la vigueta necesita ensanche por flexion

Pmax=  0.0108
"u't o Pmax bd
A= 2.376 cm?
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a=  A.f, = 559058824 cm
D8s5f.b

Mimas = @AM (d-a/2)= 17248284 kg-cm
1.725 t-m

2. Momento de agrietamiento

Segun la norma E,060 de concreto armado en el inciso 11,5,1 el momento resistente de la seccion
debera ser por lo menos 1,5 veces el momento de agrietamiento de la seccidon no agrietada (Mcr).

Momento de agrietamiento
Mcr = frig
Yt
Mdédulo de rotura del concreto (resistencia del concreto a la tracciéon por flexion)
fr =2(f'c)*0, =2(210)"0,5= 28,98kg/cr =289,8 t/m2

Ig= Momento de inercia de la seccion total no agrietada con respecto al eje centroidal sin

el esfuerzo.

Yt= Distancia del eje centroidal de la seccién total, sin considerar el refuerzo a la fibra extrema en
traccion.

CG= (x,y)
y= 0.0065 = 0.163 m dy1= 0.0625
0.04 dy2= 0.0625
x= 0.2 m

Momento de inercia del ala de la vigueta respecto al eje centroidal (y=0,163)
Ixf= 8.22917E-05

Momento de inercia del alma de la vigueta respecto al eje centroidal (y=0,163)
Ixw= 0.000144792

Ig = Ixf+Ixw 0.000227083 m4

Mcr= 0.404976923 t-m 1,5*Mcr = 0.607 t-m

2. Momentos minimos

- Cuantia minima (pPmin) 0.7x ff'c

Pmin = 0.0024

- Area de acero minima:
Asmin = Pmin b d= 0.0024*10*22
Asmin = 0.528 sz

- Momento minimo positivo (b=40 cm)

a= A, = 0.31058824 cm
0.85f.b
Mymin' = 0 A f,(d-a/2)= 4359854 kg-cm
0.436 t-m
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- Momento minimo negativo (b=10 cm)

a= A = 1.24235284 cm
0.B5f.b
MUmin_ = ¢As fy (d - a/2) = 42,66871 kg'cm

0.427 t-m

3. Fuerza cortante maxima que toma el concreto (V,.)

Uy = 1.1%0.53¢./F é =0.85
Uye = 7.18 kglem?

Ve = v,bd= 1580 kg
1.58 t

DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS Y ACERO DEL REFUERZO
PISOS 4 (4 Vanos)

a) Calculo de momentos flectores (por coeficientes del ACI):

Apoyos (momentos negativos):

Mi=Ms= W, 4= 0.257 t-m < 1,5*Mer
Entonces: My =M = 0.6075 t-m

My=M,= W, %10= 0.616 tm > 1,5*Mcr

My= W, AM1= 0.560 t-m < 1,5*Mcr
Entonces: My = 0.6075 t-m

Tramos (momentos positivos):

Mys' = Mes” = w, #114 = 1.044 tm > 1,5"Mcr

Moy =May'= W, 616 = 0.914 tm > 1,5*Mcr

Momentos maximos que pueden tomar las viguetas:

Momis = 1.725 t-m > 0.616 t-m
Luego el acero fluye antes de llegar a la rotura
b) Calculo del refuerzo:
Apoyos 1,5: My =M = 0.6075 t-m
tanteando con a= 1.792 cm

A = M, = 0.76 cm?
0.90f,(d - al2)

(el mayor en el
aligerado)



comprobando:

a= At = 1.792 cm
0857.b
Luego usar 1#4
Apoyos 2,4: My, =M, = 0.616 t-m
tanteando cona= 1.818 cm
A = M, = 0.77 cm?
0.90 f,(d - a/2)
comprobando:
a= A = 1.818 cm
0.85f.b
Luego usar 1#4
Apoyos 3: My = 0.607 t-m
tanteando con a= 1.792 cm
A = M, = 0.76 cm?
0.90f,(d - a/2)
comprobando:
a= A = 1.792 cm
0as5f.b
Luego usar 1#4
Tramos 1-2, 4-5:
Mo = Mys' = 1.044 t-m
tanteando con a= 0.752 cm
A = M, = 1.28 cm?
0.90 f,(d - al2)
comprobando:
a= Af = 0.752 cm
085f.b
Luego usar 1#4+1#3
Tramos 2-3, 34:
Mys" =Msg = 0.914 t-m

tanteando con a= 0.656 cm
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A= M, = 1.12 cm?
0.90 1, (d - &/2)

comprobando:

a= At = 0.656 cm
085f.b

Luego usar 1#4
c) Comprobacion por corte
Maximo corte en ia cara del apoyo:
Vo= 115W, ¢ (2= 1.475 t
a la distancia "d"

vud = Vu - Wuv d
V= 1.376 t

E} esfuerzo actuante sera:

Vg = Vg = 6.25 kg/cm2
bd

El concreto puede tomar:

1.1x053%f,  _ 7.18 kglem®  ¢=0.85

Uye =
como Uget < Uy

no se necesita ensanche de vigueta
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VERIFICACION DEL DISENO DE VIGA V-306 (0,30x0,§0)
f'c=210kg/cm’
f = 4200kg / cm’

Momentos maximos debido a la envolvente de combinacion de cargas.
Datos obtenidos con el programa Sap 2000

Ubicacion (m) 0.15 3.375 6.6
Momento maximo (t-m) -36.4349 17.5363 -31.4827

Resultados del disefo del programa Sap 2000:

A's= 2#6= A's=2,87*2= 5.74 cm2
diametro= 1,61cm

As= 438+1#6= = As=5,07*4+2,87= 23.15 cm2 En dos capas.
diametro=  2,54cm

d= 51.23 cm

d'= 5.765 cm

Mn=(As*fy—A's*f's)*(d—%)+A'S*F's*(d—d')= T,(d—g)+T2(a’—d')

si A's esta en fluencia entonces f's=fy

Iy
Jg=— =
085* f'c*b

a= 13.65 cm
c= & c= 16.06 cm
B
P, =085
E_cd = Es*g,=2%10°*¢,
0.003 c
Es= 2000000 kg/cm2.
6*(c-d'
f's= (C—)t()neladas/cm2
c
f's= 3.85 t/cm2 <fy= 4,2 t/cm2

Entonces A's no esta en fluencia

Proceso iterativo

a= 14.03 cm
c= 16.51 cm
f's= 3.90 t/cm2
a= 13.97 cm
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c= 16.44 cm

fs= 3.90 t/cm2
Mn= 43.29 t-m
Mu= 0,9*Mn= 38.96 t-m > 36,4349t-m Es conforme.
= *x A f‘s * o
Pmax =0.75% p,, +—_)_‘y p = 0,75%0,02125+3,90/4,2*A's/(30*d)= 0.01940158
p= As = 2315 =0015<p,,. =0019 Es conforme.
b*d 30*5123
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DISENO DE ESTRIBOS EN VIGA V-306 (0,30x0,60)

FUERZA CORTANTE MAXIMA OBTENIDA CON EL SAP 2000
Nota: La viga V-306 es la que presenta el maximo momento flector entre todas las vigas de la
estructura.

d= 60-(4+0,96+2,54+1,27)= 51.23 cm.

b=30cm
SISTEMA LOCALIZ. V2 (t) V3 (1) vd (1)
ENV.MIN 015 _ -31.5031 0| _-26.3a11
ENV.MAX 6.6 29.5999 0 24 4376

V.=053*f'c*b, *c=053*+210*10*03*05123 = 1180«

e — T = —

7z :
y Va 2638114 o0
¢ 085

V,=V,-V.=3099-1180=19.18/ <1.06*+210*10*03*0.5123 = 23617

Entonces:

sii,ﬁﬂcm
2

Entonces:

§ <25.62cm
§ < 60cm

A *fy*d 142%42%5123
v 2361

5

=12.94cm

s =

Usar: s=12,5cm.

Asumiendo: |S, = 25cm.

fre—

=1222t <106*+v210*10*03* 05123 = 2361z

L, _ACfH*d_ 1424275123

=0 S, 25

s< E,ﬁﬂcm
2

V.o =V 4V = 1180+1222 = 24,02t

V,o =085*24.02 = 20.42¢

m, =1.48m

Usar: estribo #3, 1 a 0.05, 12 a 0.125, resto a 0.25 desde cada extremo
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CALCULO DE DEFLEXION INMEDIATA EN VIGA V-306 (0,30x0.60)
Eje "3".Piso 3
Momento de agrietamiento
Mcr = _ frg
Yt

Mcr = Mddulo de rotura del concreto (resistencia del concreto a la traccion por flexion)
fr =2(fc)*0,5 =2(210)"0,5= 28,98kg/cm2 =289,8 t/m2

Ig= Momento de inercia de la seccidn total no agrietada con respecto al eje centroidal sin
considerar el refuerzo.

Yt= Distancia del eje centroidal de la seccidn total, sin considerar el refuerzo a la fibra
extrema en traccion.

CG=(x,y)=
y= 0.3 m
xX= 0.15 m
Ig = 0.0054 m4
Mcr= 5.2164 t-m 1,5*Mcr = 7.8246 t-m

Momento de Inercia de la seccion transformada agrietada

le= (b*c*3)/3+n*As*(d-c)*2+(2*n-1)*A's*(c-d)2................ 1)
donde c puede evaluarse considerando que
b*c”2/2 + (2*n-1)*A's*(c-d")=n*As*(d-C).......ccererrrrenns 2)

b= 30 cm d=60-6= 54 cm

h= 60 cm d'= 6 cm
As= 9.72 cm2
A's= 23.15 cm2
n= Es/Ec Es= 2000000 kg/cm2

Ec= 217370.651 kg/cm2

n= 9.20087412 n=10

Resolviendo (2)

(30*c*2)/2+(2*10-1)*A's*(c-6)-10*As*(54-c)= 0.0191
c= 11.190101 cm
Momento de inercia efectivo en la seccidn critica (momento negativo maximo)
le= (b*cP3)/3+n*As*(d-C)A2+(2*n-1)*A's*(c-d')*2
le= 203997.586 cmd4= 0.00203998 m4
le/ig= 0.38 >1/3
Viga de 3° piso eje "3"
Ws= 5.952 t/m carga de servicio.
Deflexion por carga distribuida (momento central)= Dcd = 5*w*I"4/(384*E*le)
Dcd= 0.0329 m
Deflexion por momento negativo 1 = M1*1*2/(16*E*le)
M1 = 15.476 t-m
D1= 0.0099 m
Deflexién por momento negativo 2 = M2*1"2/(16*E*le)
M2 = 27.513 t-m
D2= 0.0137 m
Deflexion inmediata total = Dit =Dcd-D1-D2 = 0.0093 m
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CALCULO DE DEFLEXIONES DIFERIDAS

Calcuto de deflexion diferida evaluada a los 5 aftos 0 mas:

r= F = 2
t+ 50p' 1.71450617
Considerando A's=23.15 cm2 en comprqsi()n.
p = 0.01429012
Dd = Dit*r = 0.010!? m
Deflexion total = Dit + Dd = 0.0202 m
Deflexion limite = Y240 = 0.0269 m

Calculo de momentos flectores (por coeficientes del ACI):

Apoyos (momentos negativos):
M, =M, = W, * %16 =
M, = W, * 9 =

Tramos (momentos positivos):

- - - 2 -
Mi-z :M2_3= W, M4 =

- 108 -

1.1665

>Deflexidn total
cumple la norma E.060

15.476 t-m

.27.513 t-m

17.687 t-m

>1,6*Mcr

->1,5*Mcr

>1.5*Mcr



DISENO DE VIGA 309 (0,25x0,30)

Es= 2*10"6 kg/cm2

DATOS PARA EL DISENO

Altura de la viga 309: h= 30 cm
Peratte util: d= 26.41 cm
d= 3.595 cm

b= 25 cm

Calidad del concreto f': 210 kg/cm?
Acero de refuerzo f,: 4200 kg/cm?
METRADO DE CARGAS

Cargas muertas (Wp):

Peso propio de aligerado: 400 kg/m2
tabiqueria 120 kg/m?
Piso terminado: 100 kg/m?

Wp = 620 kg/m’

Cargaviva (W,)):
Sobrecarga: W, = 300 kg/mz

Carga ultima de rotura (W,):

W, = 1.5"Wp+1.8"W,
W, = 1.47 t /| m?

Ancho tributario : A= 100 cm
Wuv= 1.47 t/m

Momento de agrietamiento
Mcr = fr'lg
Yt
Mcr = Mddulo de rotura del concreto (resistencia del concreto a la traccion por flexion)
fr =2(fc)*0,5 =2(210)*0,5= 28,98kg/cm2 =289,8 t/m2

Ig= Momento de inercia de la seccion total no agrietada con respecto al eje centroidal sin
considerar el refuerzo.

Yt= Distancia del eje centroidal de la seccion total, sin considerar el refuerzo a la fibra
extrema en traccion.

CG=(x,y)=
y=Yt= 0.15 m
X= 0.125 m
Ig = 0.0005625 m4
Mcr= 1.09 t-m 1,5*Mcr = 1.63 t-m

Calculo de momento flector

Apoyos (momentos negativos):
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M= W, %24 = 1.990 t-m

M, = W, 2110 = 4.776 t-m

Tramos (momentos positivos):

M, " = W, 114 = 3.411 t-m

085* f'c*p, , 0003*Es )+&v*

p.. =075%
" b (0.003*Es+ ) fy

pl

>1,5*Mcr

>1,5*Mcr

>1,5*Mcr

Entonces el primer término de la ecuacion debe ser el maximo posible. Tambien se aptica la

condicion limite o de cedencia del acero a compresion (f's=fy)

P :O.’?S*(O-SS*f'C*,B] *_0003*ES )+pv
" b (0.003* Es+ )
* * * %" % 6
075% p, = 0.75*085*210*085,  0.003*2 : 10 0015
4200 0.003 *2 *10° + 4200
Mu= 3.411 t-m

Cuantia minima.

o =07+ ¢ _07Y210 (5004
s 4200

Asumo una cuantia de 0.004

As1=0,004*25*26,41= 2.64 cm2

Con este valor podemos calcular "a".
- Asl* fy
085* f'c*b

a= 2.49 cm c=

Mu, :¢*As,*ﬁ*(d——;)

Mu, = 251148.296 kg-cm= 2.51 t-m
Capacidad de absorcion de la viga simplemente armada
Mu, = 2.51 t-m<Mu= 3.411 t-m
Mu2 = Mu - Mui1= 0.900 t-m
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ASZ: Mu.2
Coerhrd-d)

As2= 1.04 cm2

A's*f's = As.Z *.[}/

M,=¢"A"*d-d)

— Mu.Z
T -d)

' = 6*(a—ﬂ1 *d')

fo=6*——1 "< pscnt)

fs= -1.3775445 t/cm2

A's= -3.18 cm2

As=As1+As2= 3.68 cm2

cuantia maxima=

-1.60 #5

1.85 #5

0,015+0,01099574=

P <Py =0.15% p, +%*p'

Usar:
A's= 2i#5
As= 2i5
Mu= 4.776 t-m

Cuantia minima.

P

o7+ ¥/ € 753210
Y 4200

0.0024

Asumo una cuantia de

As1=0,004*25*26,41=

0.006

3.96 cm2

Con este valor podemos calcular "a".

. Asi*fy
T 085* f'c*b

a= 3.73 cm
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0.00558119

cuantia=

cuantia=

0.02599574

<

4.39 cm

-0.03352495

0.00558119

0.02599574



Mu, = ¢* As\* fy *(d - %}

Mu, = 367420.656 kg-cm= 3.67 t-m
Capacidad de absorcion de la viga simplemente armada
Mu, = 3.67 t-m<Mu= 4.776 t-m
Mu2 = Mu - Mui= 1.102 t-m
M
A;,z — u.2
p*H*(d-d)
As2= 1.28 cm2
A's*f's = As.z *ﬁ}
Mu: - ¢1‘A'I#Ir’t{d_dr}
0 — Mu,2
oA -d)
(a-p,*d'")
fl.=6%- —— < p(t/cm?)
fis= 1.081637 t/cm2
A's= 4.96 cm2 2.49 #5
As=As1+As2= 5.24 cm2 2.63 #5
cuantia maxima= 0,015+0,00193584=
R 0.00793584

P <P e =D-T5*m+-5 Iy

Usar:
A's= 2#5+1#4
As= 2#5+1#4
Mu= 1.994Q t-m

Cuantia minima.

pmin = 07 k
i

V€ 07+ Y210 _ 40004
4200
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cuantia=

0.01693584

<

0.00751686

0.00793584

0.01658119



Asumo una cuantia de 0.003

As1=0,004"25%26,41= 1.98 cm2
Con este valor podemos calcular "a".
_ Ast*
085* f'c*b
a= 1.86 cm c= 2.19 cm

Mu, = §* As\*y*(d )

Mu, = 190686.67 kg-cm= 1.91 t-m
Capacidad de absorcion de la viga simplemente armada
Mu, = 1.91 t-m<Mu= 1.990 t-m
Mu2 = Mu - Mu1= 0.083 t-m

M

o ul

A:.Zz_* = 3
¢*p*(d-d)

As2= 0.10 cm2
A's*f‘s = As,?. *fj)
M,,=¢*A4" [ *d-d)

0 Mu.2
Cogr S Hd-d')
(a-pB,*d")
1
= 6*T s_ﬁ/(t/cmz)
f's= -3.836726 t/cm2
A's= -0.11 cm2 -0.05 #5 cuantia= -0.00015991
As=As1+As2= 2.08 cm2 1.04 #5 cuantia= 0.00314608
cuantia maxima= 0,015+0,00014608= 0.01514608
Fhhi 0.00314608 < 0.01514608

P < P =075% p, - P

Usar:
A's= 2#5
As= 2#5
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DISENO DE ESTRIBOS EN VIGA V-309 (0,25x0,30}

FUERZA CORTANTE MAXIMA

DATOS PARA EL DISENO

Altura de la viga 309: 30 cm
Peralte utit: d= 26.41 cm

d'= 3.595 cm

b= 25 cm

Calidad del concreto ', 210 kglem?
Acero de refuerzo f,: 4200 kg/cm?

V.=053*/f'c*b, *c=053*/210*10*025*02641 =507

Wuv= 1.47 t/m
Vu= 4.19 t
Vdu= 3.80 t < Vc
Entonces usaremos refuerzo transversal minjmo.
3 < i ,60cnr
2
L
s<13.20cm
s £ 60cm

Usar : estribo de #3, 1 a 0.05, resto a 0,125 desde cada extremo.
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VIGA PORTICO1 (PISO4)

7.00
Empalme
1.30 . 80 130 .
‘ 1| 246 -, ‘2|| 2#6 | | 2~5nne.! 3| 2,,5}
2#41 | 1=
—H |
1 | Liss 2| 246 Liss 3|
1.30 1.30 .60 L
¥ il il PLACA
" 90#I@125 | reso#3I@25 | 90#3@125 - P .
80 05 3.80 05 2.40

@ V-404 (.30x.60) @

m[‘” | m[" 1 m[‘l’
p— 0.60 0.60 0.60

| - |

0.30 0.30 0.30

1-1 2-2 3-3

—_— — —_—

PORTICO1 (PISO 1,PISO2,PISO3)

7.00
. I
, ) 130 0 1
1) 305 3#6 2| l 2850185 I | *
5 ; .| o |
1l L2#s 246 J ol Laus 3| oLACA .
1.30 | 1.30 60|
g | snm@125 | resto | #3 @.25 | 90M@125 | f
80 |05 ' 3.80 ' 05| 2.40
B
@ V-104, V-204, V-304 (0.30x0.60) O
0.30[ I I 0 30[‘5- 0 30[ A
0.60 0.60 L 0.60
l 0.30 l ‘WJ lTWJ
1-1 -2 3-3

ESCALA 1/50y 1/25
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DISENO DE COLUMNA CENTRAL C3 (2,40x8,30)
PRIMER PISO, ENTRE EJE "3"Y "B"

f ‘c =210 kg/cm2

Es = 2*10"6 kg/cm2

f 'y =4200 kg/cm2

Momento maximo en la columna C3 debido a la combinacion de carga N°13.Datos del Sap 2000

Nivel

Elemento

Comb.carga

Pu(t)

Mx (t-m)

My (t-m)

ey (cm)

1

8

13

21097

0.003

17.32

8.21

ey=My/Pu=

8.21

cm

Consideramos vatores de recubrimiento del regtamento y asumimos d'= 6.5 cm

d = 80-6.5=73,5 cm

0.003 * Es

*ﬂ]*d

0.003 *2 *10°

a, = -
(0.003 * Es + )

" (0.003*2*10° +4200)

*085*735=36.75cm

Cp= 43.24 cm

Entonces la deformacion de cedengia es:

# _ 4200

e =X =_"""_-00021
Y Es 2*10°

Se tiene que:

P, =¢*(0.85* fb*a, *b+ A's* fy— As* fy)

Se ha considerado que fs =f 's=fy yademas As=A’s

P, = ¢*(085* f'c*a, *b) = 0.7*(0.85*210*36.75* 40) = 183676.5kg

Para obtener este valor se asumio que los aceros cedian entonces:

a

£ =0003x@ P *d) _0003*(3675-085*65)

36.75

= 0.0025

£, =00025> &, =0.0021

Si:
Pu=210971.7 kg > Pb = 183670.98 kg

(El acero en compresion cede)

(falla a compresion)

2109717 =g *(085* f'c*a*b+ A's* fy— As* fs) =

2109717 = 07 * (085*210*a *40 + A's*4200— As* f5)
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(ﬂl *d_'a)

a

fi=¢,*Es=0003* *Es =

* —_—
fs=0.003* (085*735-a), 2%10° = 6000 * (62475 —a)

a a
2109717 = 0.7*(085%210*a *40 + A's * 4200 — As * 6000 * (02472 —a )
a

2109717 =4998*a +2940* A's —262395* As/a +4200A4s

210971.7*a = 4998*a”2 + 7140*As*a - 262395*As

210971.7*a-4998*a"2 = As*(7140*a-262395)

e (210971.7*a — 4998 * a*)
(7140* a — 262395)

Pu*e=My=085*f'c*a*b*(d—d"~2)+ A's* fy*(d —d'~d")+ As* fr*d"

1732419=0.85"210*a*40*(73,5-33,5-a/2)+A"s*4200*(73,5-6.5-33,5)+As*4200*33,5
1732419=7140*a*(40-a/2)+A s*4200*(33,5)+140700As
1732419=285600*a-3570*a"2+281400*As

1732419-285600*a+3570*a"2 =281400*As

_ (1732419 -285600*a +3570*a’)
281400

As

M=)

(2109717 *a — 4998 *a*) (1732419 — 285600*a + 3570 * a?)

(7140*a —26239)) 281400
a= 46.2 cm c= 54 .35 cm.
As=13,65 cm2
- As 13.65 oo
= = =0. < _
b*d 40*735 P Prin =0.01
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Entonces:

As=p,. *40*735 =294cm’

Usar: 6¢ 1"
As=6*5.07=

30.42 cm2

DATOS DE COLUMNA EN ESQUINA C1 (0,40x0,80)
PRIMER PISO , ENTRE EJE "1* Y "A"
Momento maximo en la columna C1 debidas a la combinacion de carga N®16.Datos del Sap 2000

Nivel Elemento | Comb.carga Pu(t) Mx { t-m ) My (1-m } ey (cm)
1 1 16 92.77 0.51 17.112 0.18

DATOS DE COLUMNA LATERAL C2 (0,40x0,80)
PRIMER PISO , ENTRE EJE "2" Y "A"
Fuerzas maximas en la columna C2 debidas a la combinacion de carga n°16.Datos del Sap 2000

Nivel

Elemento

Comb.carga

Pu (t)

Mx ( t-m )

My (t-m )

ey (cm)

1

2

16

124.06

0.82

20.145

0.16

Por ser valores similares en estas columnas se usara la cuantia minima. Por lo tanto el

refuerzo sera igual.
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DISENO DE ESTRIBOS EN COLUMNA C2 (0,40x8,30)

FUERZA CORTANTE MAXIMA OBTENIDA CON EL SAP 2000
Nota: Las columnas C2 del tercer piso son las que presentan el maximo
momento flector entre todas las columnas de la estructura.

d= 80-(4+0,96+1,27)= 73.77 cm.
b=40cm
SISTEMA LOCALIZ. V2 (t) V3 (t)
ENV.MAX 3.2 15.8484 -2.4777

V, =V2=1584841

V. =053*[f'c*b, *c=053*210*10*04*07377 = 22.661

V

p =Ya 158484 004
¢ 085

g

—= <V, <V,

5 ‘

Entonces: Usar el refuerzo transversal minimo.

s< ﬂ ,60cm
2

s < 3688cm
§ < 60cm

El Reglamento ACI-99 recomienda para zonas de alto fiesgo sismico exige que la zona de
confinamiento como minimo sea

L, > Dmayor = 80cm
Ly,>2¢,/6=320/6=5333cm
Ly, =2 45cm

En este caso se usara Lo=85cm

El espaciamiento minimo de estribos en la zona de confinamiento sera
el menor de :

s<d/4=7377/4=1844cm
s < 10cm

En este caso se usara s=10cm
El primer estribo se colocara a no mas de 5cm de la cara del apoyo.
Fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento no debera exceder:
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2 2

s<l5cm
§<6*D, =6*254=1524cm.

s

Usar: estribo #3, 1 a 0.05, 8 a 0.10, resto a 0.15 desde cada extremo.
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DISENO DE COLUMNA LATERAL C2 (0,40x0,80)
TERCER PI1SO , ENTRE EJE "2" Y "C"

f 'c =210 kg/cm2

Es = 210”6 kg/cm2

f 'y =4200 kg/cm2

Momento maximo debido a la combinacion de carga N°15.Datos del Sap 2000

Nivel Elemento | Comb.carga Pu(t) Mx (t-m) My (t-m) ey (cm)
3 123 15 -23.2976 3.7624 -26.6815 114.52
ey=My /-Py= 114.52 om

Consideramos valores de recubrimiento del reglamento y asumimos d’= 6.5 cm
d = 80-6.5=73,5 cm

0.003* Es

* *

a,

T (0003*Es+ f)

0.003*2*10°

 (0.003*2*10° +4200)

*085*735=36.75m

43.24 cm

Cu=
Entonces la deformacion de cedencia es:

Q200 = 0.0021

E = ==
Y Es 2*10°

Se tiene que:

P, =g*(0.85* fe*a, *b+ A's* fy— As* fy)

Se ha considerado que fs=f ‘'s=fy yademas As=A’s

P, =¢*(085* f'c*a, *b) = 0.7*(0.85*210*36.75* 40) = 183676.5kg

Para obtener este valor se asumio que los aceros cedian entonces:
(a-p, *d") 0003 *(36.75-085*6.5)
a - 36.75

€. =0003* =0.0025

5; —00025> £, = 00021 (El acero en compresion cede)

Si:
Pu=23297,6 kg < Pb = 183670.98 kg

fs=p
asumo. f's = fy

232976 =¢*(085* f'c*a*b)=0.7*(085*210*a *40)

(falla a tension)

a= 4.66 cm c= 5.48 cm<d'=6,5cm
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_ B *J _ *
(@=B,*d') _ 1054 (466-085%65)

g, = 0.003*
a 4.66

= -0.000557 < ¢,

Todo el acero esta en tension. A's no esta en fluencia.

f'. =& *Ex=0000557*2%10° = 1114kg/ cn’* < fy

Pu*e = Mu =0.85*f‘c*a*b*(d—d"—%)—A‘s*f's*(a’—d'—d")+As*jjz*d"

2668150=0.85*210%a*40*(73,5-33,5-a/2)-A"s*1114*(73,5-6.5-33,5)+As*4200*33,5
2668150=7140*a*(40-a/2)-A"s*1114*(33,5)+140700*As
2668150=285600"a-3570*a"2+103381*As

2668150-285600*a+3570*a*2 =103381*As

(2668150 — 285600*a + 3570 *a*)
As =
103381

= 13.68cm?

1368
Y ~ 000465 < p,,, = 001
b*d  40%735

Entonces se usara la cuatia minima:

As=p,. *40*735 = 29 4cm’

Usar:6¢ 1"
As=6*5.07= 30.42 cm2

DATOS DE COLUMNA LATERAL C2 (0,40x0,80)
TERCER PISO, ENTRE EJE “4" Y "C"
Momento maximo debido a la combinacion de carga N°13.Datos del Sap 2000

Nive! Elemento | Comb.camga Pu(t) Mx ( t-m ) My (t-m )

ey (cm)

3 125 13 -23.2976 -3.7624 -26.6815

1.15

Por ser valores similares al anterior se usara fa cuantia minima. Por lo tanto el refuerzo sera igual.
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DISENO DE MURO DE CORTE P2 (0,30x4,80)
Anatisis en direccidn Y

Fuerzas Maximas debidas a la combinacion n°15.
Datos obtenidos con el programa Sap 2000.

Nivel | Combinacion Py(t) V(1)  [My(t-m)
1 15 197.7 167.73 1266.13 |

fy = 210 Kgfcm?; fy = 4200 Kg/cm?
Datos:
L,= 4,80 m Longitud del muro
d=0.8"w=4,64m Peralte efectiva de] muro
Lc=3,5m Altura libre del muro
h=030m Espesor del muro
Muy Momento flector amplificado
Vuy = Fuerza cortante amplificada

Paso N° 1: Disefio por compresion.

o =0550.7,.ag1-(E))

1_*3&)2

@.P,, =055%0.7¥210%30*480* 1—(
32*30

) =1009488.047Kg.

6P =100950r > P,

El muro no requiere refuerzo por compresion.
Paso N° 2: Disefio por compresion.
El peralte efectivo de la seccidn se estima como:

d=0,8*4,8=3,84m.
Verificacion de esbeltez:

4 384
4_38 _027<04
ho1a < Ok

Entonces el muro se puede disefiar como elemento esbelto.
Haciendo uso de la expresion:

i y b
Mu=¢ [cbd p.}.—c[l—ﬂ.iﬂpﬁ] (1

[6=09

Donde b=30 cm.
Reemplazando valores en ta expresion ( | ) se obtiene:
p = 0.008402
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As = 0.008402 * 30 * 384 = 96.8cm’

Se colocara 19#8 en cada extremo del muro.
Paso N¢° 3: Disefio por corte.

a) En principio se verifica que la fuerza cortante en el elemento no sea
mayor que la maxima permitida, dado por la expresion.

V... =21*%[fc*h*d

Vomea= 2.7 *4/210 *30* 384 = 450739.78kg

pr = 167730 =19732941kg <Vu.max
0.85

@

La seccion de la placa : 0,30x4,8m es conforme.

b) Se verificara si se requiere refuerzo en dos capas.
Si:

Fue2053*,/f'c* Acv

Entonces se necesita refuerzo en dos capas.
Vemos que :

Vu=16773t >053*J210*10*03*4.8 = 110.60:

Por lo tanto hay necesidad de refuerzo en dos capas.

¢) La resistencia al corte aportada por el concreto en la seccion ubicada a
Iw/2 de la base (menor que hw/2) es determinada a través de las expresiones:

Pu*d

4%y

Ve=088*[f'c*h*d + ——

Iw(033*,/f c+02M—hJ
= * [ro *p*
Ve=|016*ff'c+ T h*d

Vu 2

Pu es positivo por ser de compresion.

Reemptazgnpdo:
*
Vc=088*/210*30*384 + % = 186447.78kg
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N\
480*(0.33*J210+0;2*‘%
- * *30*%384 = b
Ve =| 016 V210 +——— - 30#384 = 10756083kg
167730 2

consideramos la resistencia al corte mas desfavqrable.
Vc=107560,83 kg

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

Vs=Vn-Vec= 16775 _ 107.56 = 171.99¢
0.60

El valor de ¢ para cortante es de 0,85. Sin embargo en forma conservadora se tomara ¢ =0,6
Para el refuerzo horizontat requerido usaremos fierro #4,cuyo espaciamiento esta dado por:

_Av*p*d _2%127%4.2%384

=2382cm.
Vs 171.99

La cuantia provista es:

= ————=0.003554 > 0.0025 = Pomin

Es conforme.
Usar: #4 @ 0,20 m.en dos capas para el refuerzo horizontal.

f) El refuerzo vertical del muro se determina a través de la expresion:

p, =0.0025+0.5 *(2.5 = i—;—) (0.003554 = 0.0025) =0.0023 <0.0025

Por lo tanto se recomienda usar el refuerzo longitudinal minimo.
Requefimiento minimo de cuantia.

_ Asv
" Aev

=p, 200025

Espaciamiento minimo = 45 cm. 6 3h (el menor)

[Acv/m =(1060)30)= 3000cmr/m.J
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El area de acefo minimo en cada direccion por cada metro de muro es:

Asmin = p, * Acv = 00025*3000 = 7.5cm* / m.|

Usando fierro #4 . As=2*1,27=2,54 cm2

As _ 254cm’®

s= = - =034m.<0.45m.
Aslm 7Scm” [m

Usar: #4@0,35 m. en dos capas para el refuerzo vertical.

Paso N° 4: Cotumnas de confinamiento.

Verificacion de necesidad de elementos de confinamiento.

Debe disponerse necesariamente de elementos de confinamiento si el esfuerzo maximo
de compresion en la fibra extrema es mayorde 0,2*f'c

A g=30%480=14440 cm2.

* 3
= Ei—zz& = 276480000cm *

fw
u MU 197700 126613+*10° *480/2

g Ig 14440 276480000

=123.60kg / cm®

(5, = 12360kg / cm® >0.20* f'c = 42kg | em’|

Por lo tanto se necesita elementos de confinamiento.

En la siguiente figura se muestra el refuerzo provisto para el muro disefiado.
Usaremos el criterio de confinar hasta 1/10 de la longitud del muro en planta, en
este caso 48 cm.

Usar: 0,50 m.
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48

ESTRIBO: #3, 1@0.05,
6@0.10, R@0.15, C/E

05

03 /
19#8

/—

38

#4@.20

s #4@.35

PLACA P1Y P2

ESC: 1/25

ESTRIBO: #3, 1@0.05,
6@0.10, R@0.15, C/E

0,5

/ 19%8

—
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DISENO DE ESCALERA

La escalera se disefia como una viga inclinada apoyada en sus extremos.
La escalera descansa en el suelo y en el techo o pared en su primer tramo
La escalera aporta rigidez a la estructura.

Predimensionamiento de escalera:

t=L/20= 3.9/20= 0.195

t=L/125= 3.9/25= 0.156

t=0.17

th=0.17/cosa =0.197 m

tp=th+0.5*cp= 0.197+0.5*0.175= 0.284 m

Analisis por cargas factoradas:

Peso Propio= 0.28*1*1*2400= 672 kg/m

Peso Acabados= 100*1 = 100 kg/m
CM 772 kg/m
CV 400 kg/m

Wu1=1.5*cm+1.8*CV= 1878 kg/m

Descgnzo

Peso Propio= 0.15*1*1*2400= 360 kg/m

Peso Acabados= 100*1 = 100 kg/m
CM™M 460 kg/m
cVv 400 kg/m

Wu1=1.5*"cm+1.8*CV= 1410 kg/m

IMA=0 RB=4298.22 kg

RA=2464.38 kg
Vx=0 x=2.29m
M Max= 491871 kg-m
Momento de disefio= 0.8*M= 3934.97 kg-m
Calculo del acero de refuerzo
Rr=2 cm
d=14.37 cm
b=100 cm
Area de acero +=7.73 cm2 Usar: N°4 @.15
Areade acero -=0.5*7.73cm2= 3.84cm2 Usar:N°3 @.15

Acero de temperatura: 0.0018*14.37*100=  2.58cm2 Usar: N°3@.25
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TRAMOS 3Y 5

PLACA { 30w 60

g w L

TRAMOS 2,4 Y 6
A

VIGA V. 105 { 30X 80}
g VIGA V-205 ( 30X60)
VIGA V.305 ( 30X 60)

PULACA ( 304 80)
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Como vemos la excentricidad es muy grande por lo que requiere conectarse la zapata de la
placa con las zapatas de las columnas longitudinales y transversales.

VIGA DE CONEXIoN
Predimensionamiento de viga de conexion:
[ 42* )
h=—=42 2=].20m
7 7
Se considera dos veces la tuz libre entre cotumma y placa. h=1,50 m.
Se considera el ancha minimo de la viga de conexion b=40cm.
Usar: 0.40 x 1.50m
d= 140cm.
Predimensionamiento de zapata de placa:
R,= 176.49 t
A= R; = 176.49 417 m2.
[ 42.36
4,17/4.8= 0.87 m
Usar: 1.80 x 6m

Resultado del diseiio de acero del programa Sap 2000.

Refuerzo longitudinal de viga de conexién cerca a la placa: 48,06 cm2
Refuerzo longitudinal de viga de conexién cerca a la columna: 12,73 cm2
Usar: 10#8 y 5#8

Refuerzo por fuerza cortante:
Usar: estribos #3,1 a 0,05 m, resto a 0,35 m desde cada extremo.

Acero de montaje:
Asm= 0,1(As*2)= 10.14

Montaje: Usar 6#5

ZAPATA DE LA PLACA
R,u= 274.69 t
v= 0.75
W.= R,,/1.80 = 152.61 t/m
(T — (Wolvez = 152 B1*(0.75)/2 = 42.92 t-m
Usar: h= 50 cm
d= 40 cm

Verificacion por cortante :

Vd=  Woyll-d)= 53.41 t
V,= Vd/p = 62.84 t
V.= 184.33 t
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V. > Vp Conforme
Diseiio por flexion
My= 42.92
= 600
= 40
Ag= 4769
p= 0.002
Asmin= P tem bd=
Usar: 29#5 @ .20m
s=

En la direccién transversal :

Ast= 12.96
Usar: 12#4 @ 15 m
s=
ZAPATA DE COLUMNA
Arar= 54.94
42.36
1,30/2.4=
Usar: 19x24m
h=(2.4-0.8)12 =

Reaccion neta:

wu= Pu =
A
h,= 50
d= 40
Disefio por flexion

M,- (W,"S)2

b= 240
d= 40
A=
Agmin= Piem DA=

t-m

cm

cm

cm?
43
0.21

cm?
0.16
1.30
0.54
0.8

1.5"85,70 =
19*24
cm
cm

(28,19*1.9)*0.8‘2 =

gm
cm

115

1728

-139 -

cm

128.547
4.56

17.14

cm

cm

t-m

28.19 t/m2



Usar : 15#4 @ .15m

8= 0.16
En direccién transversal
Ast = As*1.9/2.4= 13.68
Usar : 12#4 @ .15m
s= 0.16
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VERIFICACION DEL ESFUERZO SOBRE EL TERRENO CON CARGAS DE SERVICIO
La maxima fuerza en compresion y traccion se produce en la zapata de la placa.

Maximo esfuerzo permisible en et tefreno.

{
O',=35—2'
1 m

Fuerza maxima en los resorte de la zapata de la columna.Dato obtenido con el Sap 2000 .
Resultado de aplicacién de cargas de servicio. ( D+L )

Ubicacién ( m ) 0 24

Fuerza (t) 05 B.784

Fuerza maxima en los resorte de la zapata de la placa.Dato obtenido con el Sap 2000 .
Resultado de-aplicacion de cargas de servicio. ¢ D+L )

Ubicaciéon ( m ) 0 6
Fuerza (t}) -14.172 14.172
Verificgcion:
F 14172 f !
%= 1= 30s1g0 oM <P es conforme.
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CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES
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N

. Con el predimensionamiento de las estructuras se tiene un primer

acercamiento de las dimensiones de los elementos estructurales. El criterio
inspirado en la seguridad economia O estética es el que define las
dimensiones mas adecuadas para finalmente ser corregidas por el analisis
sismico.

. Por ser et edificio regular y de baja altura se considera suficiente el analisis

estatico.

. Bl predimensionamiento de vigas debe considerar el aspecto favorable de

una viga con peralte algo mayor al recomendado por los estudios técnicos,
para dar mas seguridad, evitar la falla fragil y las deflexiones excesivas.

. La estructura formada Unicamente con porticos de columnas y vigas, no

cumple con los desplazamientos permitidos en la norma E-030. Para poder
cumplir con los desplazamientos permitidos se debera emplear muros de
corte.

. Con ayuda del programa Sap 2000 educativo se resolvio el andlisis

estructural de la edificacion, obteniéndose los esfuerzos actuantes en cada
elemento. Con estos datos se diseno el refuerzo.

. Todas las columnas a emplearse son cortas por ser mas resistentes,

orientandose la - posible falla a las vigas. Esto de acuerdo a las
recomendaciones de disefio sismorresistente.

. En las zonas de encuentro de placas con vigas se debe poner un nucleg con

mayor cantidad de acero, para un buen comportamiento sismico.

. Se debe considerar la realizacion de un buen estudio de suelos para evaluar

debidamente la conexion del suelo con la estructura en caso de los sismos.
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9. Debido a la excesiva excentricidad que tiene la zapata del muro de corte, es
conveniente conectar la zapata del muro a las zapatas de las columnas mas
cercanas, con la finalidad de absorber los momentos, y ademas evitar el
volteo de las placas.

10. Se recomienda utilizar la mayor cantidad de placas en la estructuracion,
para asi tener placas de menores dimensiones, y con ello obtener
momentos flectores razonables en las cimentaciones.

11. Es conveniente confinar las zonas de encuentro entre vigas y columnas
mediante la reduccion en la separacion de los estribos. Y de esta forma
conseguimos disipar la energia sismica.

12. Las deflexiones de las vigas y de la losa son directamente proporcionates al
momento actuante en la seccidn e inversamente proporcionales a la inercia.

13. Se ha usado el valor de 1 para los brazos rigidos de todos los elementos
estructurales. Lo que significa que se esta considerando infinitamente rigido
la zona de interseccion de elementos estructurales.

14. Las deflexiones de las vigas se pueden calcular con cargas de servicio,
cargas de sismo, cargas factoradas u otro tipo de carga. En este informe se
considera suficiente el calculo con cargas de servicio. El programa Sap 2000
calcula las deflexiones considerando toda la seccion de la viga sin
agrietamiento.

15. Las vigas que poseen mayor luz libre entre apoyos son las ubicadas en el
eje 3. Dentro de estas la que es mas exigida es la V-306 (0.30x0.60), en el
analisis por deflexiones se obtiene que es necesario agregar acero en
compresion. Otra solucidn mejor seria aumentar el peralte.
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