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1.1 GENERALIDADES

1.2

El objetivo de este trabajo consiste en realizar el andlisis
y disefio estructural de un edificio de concreto armado de ocho pi
sos y un sétano. Este edificio estd proyectado para funcionar co

mo un local de oficinas administrativas.

La estructura en si del edificio responde a un concepto cla-
ro y econémico en donde las dimensiones de columnas, placas, vi-
gas y losas son una definicién natural y racional al problema

planteado.

La estructura estd conformada por un sistema mixto pértico -
placa para el cual se planteard su solucidén mediante métodos sen-
cillos de andlisis practico que estan al alcance de la compren-
sidén de todas aquellas personas que cuentan con los conocimientos

necesarios del Analisis Estructural.

ESTRUCTURACION DEL PROYECTO

La estructuracidén es quizés la parte mas importante del pro
yecto. En ella se elige el modelo estructural capaz de soportar
las cargas que gravitaran sobre la edificacidén. Para lograr la
conformacién de este modelo es necesario realizar ciertas ideali-
zaciones tratando de acercarnos al maximo a la realidad del fun-
cionamiento mecanico de la estructura con el fin de poder sopor-
tar finalmente: el peso propio, las sobrecargas y las acciones

sismicas.

Se debe realizar la estructuracidén tratando de conservar en
lo posible el planteamiento arquitectédnico, el cual debera modifi

carse si es que las condiciones estructurales asi lo requieran.

En el presente proyecto, el edificio ha sido idealizado como



una estructura del tipo mixto formada por placas y poérticos distri
buidos en forma simétrica con el fin de lograr una buena distribu-

cidén de masas y rigideces, evitando asi una concentracién excesiva

de esfuerzos asi como también reduciendo los efectos de torsién en
planta. Légicamente, este planteamiento estructural es posible de-

bido a la distribucidn arquitectdénica de la edificaciédn.

Asi, tenemos en nuestro proyecto cuatro ejes en el Sentido de
Analisis X (especificados con nimeros) y ocho ejes en el Sentido Y
(especificados con letras), una caja de ascensores y dos tipos de

escaleras.

Se plantea, ademds, la necesidad de considerar dos placas pe-
rimétricas en el Sentido Y (una a cada extremo del edificio) con el
propdsito de absorver conjuntamente con la caja de ascensores un
gran porcentaje del cortante por sismo. Esto, con el fin de que
los sistemas de piso actien como diafragmas horizontales rigidos,
teniendo todos los elementos resistentes de un mismo nivel el mis-

mo desplazamiento horizontal.

Debido a que las sobrecargas son de poca magnitud, los siste-
mas de piso se conformaran integramente de losas aligeradas en un
s6lo sentido. El sentido del refuerzo principal de los aligerados
se escogid con la finalidad de obtener un modelo practico y econd-
mico. De esta manera, se propone aprovechar la alta capacidad por
tante de las placas perimétricas cargando los aligerados en cada u
na de las zonas laterales del edificio siguiendo el Sentido X. Asi
mismo, en la zona central del edificio, el sentido de los aligera-
dos es invertido al Sentido Y debido a la presencia de la escalera

principal y el ducto de instalaciones sanitarias.

El disefio arquitectdénico ha considerado el empleo de ensan-
ches, a modo de columnas, en los encuentros de las vigas del Senti
do X con las placas laterales del edificio. Estos ensanchamientos
nos sirven para mejorar el comportamiento estructural de los pdrti

cos del Sentido X acentuando sus rigideces y permitiendo un mejor



anclaje de la armadura de sus vigas. Asimismo, en el Sentido Y in-
crementan la rigidez de las placas laterales mejorando el comporta

miento sismico del edificio.

Las escaleras son analizadas cada una en forma independiente
debido a que su efecto sobre el modelo general puede considerarse

despreciable.

En resumen:

Sentido X:
La estructura consta de cuatro pérticos interactuando uno de

los dos centrales con la caja de ascensores.

Sentido Y:
La estructura consta de dos placas, seis pérticos y la caja

de ascensores distribuidos en forma simétrica.
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1.3 NORMAS DE DISENOQ

Para el disefio del proyecto se tomarén en consideracidén las

normas siguientes:

1.3.1 Reglamento Nacional de Construcciones:

a) Reglamento de Disefio de Concreto Cicldpeo y Armado
(Anexo 1.2 del Titulo VIII del R.N.C. aprobado por R.M.
No. 159-77-VC del 05.04.77).

b) Norma Basica de Disefio Sismo-Resistente
(Anexo del Reglamento de Disefio de Concreto Cicldpeo y
Armado - R.M. N2. 159-77-VC del 05.04.77).

c) Norma de Cargas
(Anexo del Reglamento de Disefio de Concreto Cicldpeo y

Armado aprobado por R.M. NQ. 743-77-VC del 14.11.77).

1.3.2 Reglamento de Construcciones de Concreto Reforzado
(ACI 318-77)

(Reglamento del American Concrete Institute, el cual en es-

te trabajo llamaremos simplemente Cddigo ACI).

1.4 ESPECIFICACIONES GENERALES DE DISENO

Las especificaciones generales adoptadas para el disefio estruc

tural de la edificacidn son las siguientes:

1.4,1 ubicacién: Ciudad de Lima
1.4.2 Uso: Oficinas
1.4.3 Capacidad portante del terreno: 2.5 kg/cm2
1.4.4 Materiales a emplear:
a) Concreto armado: f'c = 210 kg/cm2

b) Acero: fy = 4200 kg/cm2 (Grado 60).
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1.5 CARGAS A CONSIDERAR EN EL DISENO

Las cargas de disefio adoptadas para el disefio estructural de

la edificacidén, de acuerdo con la Norma de Cargas del R.N.C., son

las siguientes:

1.5.1 Cargas Muertas o de Peso Propio:

a)
b)
c)
d)

e)

f)

g)
h)

i)

CQbertura de ladrillo pastelero
Piso terminado en niveles tipicos
Enlucido de cielo-rasos
Tabiqueria en niveles tipicos
Losas aligeradas de espesor:

0.20 m.

0.25 m.

0.30 m.

Peso propio del concreto armado
Peso propio de albafiileria hueca
Peso propio de albafiileria sélida

Peso propio de tierra

1.5.2 Cargas Vivas o Sobrecargas:

a)

b)

Niveles tipicos de oficinas

Azotea

c) Escaleras

100
100
20
50

300
350
420
2400
1350
1800
1600

250
150
500

Kg/m2
Kg/m2
Kg/m2
Kg/m2

Kg/m2
Kg/m2
Kg/m2
Kg/m3
Kg/m3
Kg/m3
Kg/m3

Kg/m2
Kg/m2
Kg/m2
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2,1 GENERALIDADES

Habiendo realizado la estructuracidén del proyecto, debemos determi
nar a continuacidén las dimensiones geométricas de los distintos elemen-

tos que componen el modelo estructural asumido.

La determinacidén de la geometria de estos elementos es sdlamente
tentativa debido a que estan sujetos a una verificacidn posterior. La
magnitud de las correcciones que tuvieran que hacerse dependen del gra-
do de aproximacidén que se haya logrado con los métodos de predimensiona

miento empleados.

Debemos sefialar que existen muchos métodos para el predimensiona-
miento; pero antes que nada, interviene la experiencia y el criterio
del disefiador a fin de poder obtener la economia necesaria de su disefio

sin olvidar la seguridad integral del proyecto.

2.2 PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

2.2.1 Consideraciones Generales

Para el predimensionamiento de las columnas emplearemos el estudio
realizado por los Ingenieros Edison Zegarra Aliaga y Ricardo Yamashiro

Kamimoto en la Tesis de Grado del primero de los nombrados (1967).

En este estudio, se nos muestra un método sencillo conocido como
METODO DEL AREA TRIBUTARIA ACUMULADA. Este método de predimensiona-
de columnas se obtuvo a partir del andlisis de un grupo de estructuras
aporticadas de 10 pisos cada una con distintas luces. Se empled un a-
cero de refuerzo Grado 40 (fy = 2800 Kg/cm2) con una cuantia en las co
lumnas del orden del 2%. La resistencia del concreto era de f'c = 210

Kg/cm2.

Para la aplicacidén de este método se recomienda tomar en cuenta

las siguientes limitaciones:



a)

b)

c)

d)

lo
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La distribucidén en planta de las columnas debe ser mas o menos simé
trica.

Las losas de piso deben ser armadas en un solo sentido.

Los muros de corte (si los hay) tendran poca influencia para tomar
fuerzas laterales de sismo. En nuestro caso, tenemos en el sentido
secundario de nuestro edificio muros de corte bastante influyentes
en el comportamiento sismico, dandole mayor seguridad al método.

La sobrecarga promedio no debe exceder de 250 Kg/m2 en los niveles

tipicos.

Hemos visto que las condiciones planteadas por el Ing. Zegarra soé

difieren en el empleo del acero grado 40. Al emplear para nuestro

proyecto acero de grado 60 vamos a darle un mayor rango de seguridad a

la

tes

2.

pis

Don

Ag

Ama

Fig

Esquema de Ubicacidn

Rel

tip

estructura, lo que se compensa con los incrementos de los coeficien

de carga de los cédigos de disefio en los dltimos afios.

2.2 Dimensionamiento

El &rea de la columna correspondiente al segundo y antepenidltimo

o del edificio se puede determinar mediante la expresidn siguiente:
Ag = K App (2-1)
de:
= Area total de la seccidn transversal de la columna.
= Coeficiente que se obtiene de la Tabla 2.1. Depende de la ubica
cién relativa de la columna y de las luces que cubre segin se de
talla en la Figura 2.1.
= Area tributaria acumulada del piso considerado.
ura 2.1

ativa de los distintos

os de Columnas
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Tabla 2.1: Valores del Coeficiente K

Tipo de
PISO Col. 1 2 3 4
Luz (m

4 0.0013 0.0025 0.0022 0.0040
O I D 6 0.0011 0.0020 0.0016 0.0028
Piso 8 0.0011 0.0017 0.0015 0.0023
4 0.0011 0.0014 0.0014 0.0021
ST 6 0.0012 0.0014 0.0014 0.0015
Piso 8 0.0012 0.0014 0.0014 0.0015

Conociendo el area de la columna, se puede determinar las dimen-
siones de su seccidén. Las dimensiones de las columnas en los pisos in
termedios se hallan por interpolacidén lineal; las del primer piso, por
extrapolacidén lineal, aumentandolas ademds en un cinco por ciento; y
las de los dos ultimos pisos se tomaran iguales a las del antepenuilti-

mo piso.

En nuestro caso, debido a la simetria de la estructura solamente
es necesario calcular las secciones respectivas de la mitad del edifi-

cio (ver Figura 2.2).

3

L]

® © ©® 6 ©® O ©

Figura 2.2: Tipos de columnas segin su ubicacidén relativa
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Para la obtencidén de los valores del coeficiente K podemos consi-
derar conservadoramente una luz entre ejes de columnas L = 6m, por lo

que podemos reducir la Tabla 2.1 al cuadro siguiente:

Coeficiente K para determinar el area Ag

Tipo de Columna 1 2 3 4
Antepeniltimo Piso 0.0011 0.0020 0.0016 0.0028
Segundo Piso 0.0012 0.0014 0.0014 0.0015

Los calculos de las areas tributarias acumuladas del segundo y

del sexto (antependltimo) piso se muestran en el cuadro siguiente:

Apa (m2)
Columna X (m) Y (m) Aq(m2)
20 Piso 60 Piso

SZEL 6.30 3.20 20.16 141.12 60.48
g:g; 6.30 6.40 40.32 282.24 120.96
gzgl 6.20 3.20 19.84 138.88 59.52
§Z§§ 6.20 6.40 39.68 277.76 119.04
Ziﬁl 7.00 3.20 22.40 156.80 67.20
C-D2 7.00 5.80 40.60 284.20 121.80
c-D3 4.40 5.80 25.52 178.64 76.56




Areas de Secciones de Columnas del Segundo Piso:
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Columna Tipo K Apa (m2) Ag(cm2)
g:gl 3 0.0014 141.12 1,976
g:gg 1 0.0012 282.24 3,387
g:gl 3 0.0014 138.88 1,944
g:gg 1 0.0012 277.76 3,333
g:gl 3 0.0014 156.80 2,195
c-D2 1 0.0012 284.20 3,410
c-p3 1 0.0012 178.64 2,144

Areas de Secciones de Columnas del Sexto Piso:

Columna Tipo K App (m2) Ag(cm2)
g:gl 3 0.0016 60.48 968
€-B2 1 0.0011 120.96 1,331
C-B3
g:gl 3 0.0016 59.52 952
e-c2 1 0.0011 119.04 1,309
c-c3
g:gl 3 0.0016 67.20 1,075
c-D2 1 0.0011 121.80 1,340
c-p3 1 0.0011 76.56 842
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Empleando los cuadros de areas de las secciones del 29 y 6Q piso,
podemos hallar las areas de las columnas intermedias por interpolacidn
lineal. Asi también, para las columnas del primer piso obtenemos las
secciones por extrapolacidén lineal incrementando su area en un cinco
por ciento. Para los dos Ultimos pisos mantenemos las secciones del

sexto piso.

Las areas tedricas de las columnas por niveles son las siguientes:

SN EE R
1 2339 4096 2302 4031 4124 2593
2 1976 3387 1944 3333 3410 2144
3 1724 2873 1696 2827 2893 1819
4 1472 2359 1448 2321 2375 1493
5 1220 1845 1200 1815 1858 1168
6 968 1331 952 1309 1340 842
7 968 1331 952 1309 1340 842
8 968 1331 952 1309 1340 842

Debemos considerar la uniformizacién de las secciones con el fin
de conservar el efecto estético del edificio, y ademés para facilitar

el encofrado durante el proceso constructivo.

El disefio arquitectdnico exige que se uniformicen todas las colum

nas exteriores a 40 x 50 cm2 debido a que se exponen en las fachadas.

En resumen, presentamos el cuadro con las secciones mds convenien

tes para este caso:
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Col - - = -
N R
1 40x65 60x70 40x65 60x70 60x70 60x70
2 40x65 60x70 40x65 60x70 60x70 60x70
3 40x65 50x60 40x65 50x60 50x60 50x60
4 40x65 50x60 40x65 50x60 50x60 50x60
5 40x65 40x50 40x65 40x50 40x50 40x50
6 40x65 40x50 40x65 40x50 40x50 40x50
7 40x65 40x50 40x65 40x50 40x50 40x50
8 40x65 40x50 40x65 40x50 40x50 40x50

De acuerdo a la arquitectura, debemos ademés considerar las colum
nas C-A1, C-A2, C-A3 y C-A4 que van empotradas en las placas perimétri

cas del edificio con las dimensiones de 40 x 65cm2.

2,5 PREDIMENSIONAMIENTO DE PLACAS

2,.3.1 Consideraciones Generales

Para el predimensionamiento de las placas se emplearan las reco-
mendaciones del Cbédigo ACI indicadas en su seccién 14.2 de acuerdo a

las siguientes especificaciones:

a) "Los muros de carga deben tener un espesor total de por lo me-

nos 1/25 del valor de la longitud no soportada, el que sea menor".

b) "Los muros de carga deben tener un espesor no menor de 15cm en
los 4.5m superiores del muro; por cada 7.5m (o fraccién) medidos hacia

abajo, el espesor debe aumentarse 2.5cm. "



- 16 -

2.3.2 Dimensionamiento

De acuerdo a la primera condicidén detallada, la longitud de arrios
tre de las placas viene a ser, para nuestro caso, la altura del entrepi
so:

Altura méxima de la placa = 3.06 m

tmin = %%? =12.2 cm < 15 cm

por lo que no es critica esta cordicién.

De acuerdo a la segunda condicidn, el espesor maximo sera funcién

de la altura del edificio:

Altura del edificio = 8 x 3.06 = 24.48 m

£y 15 4+ 24:48 = 4.5 5 5-21.7m
7.5
Debido a que constructivamente no es practico el empleo de placas

de espesores con escaso margen de variacidén adoptaremos:

a) t = 20 cm para las Placas P-A y P-J debido a que se encuentran
arriostradas en cada nivel por vigas peraltadas y columnas formando un
conjunto bastante rigido.

b) t = 25 cm para la Placa P-1 de la Caja de Ascensores.

2.4 PREDIMENSTONAMIENTO DE MUROS DE SOTANO

2.4.,1 Consideraciones Generales

En este capitulo, estamos diferenciando los muros de corte (o pla

cas) de los muros de contencidn existentes en el perimetro del sdétano.

Para el caso de muros de sdétano, el Cdbdigo ACI considera las mis-
mas especificaciones que para los otros tipos de muros afiadiendo en su
seccidén 14.2.7 la condicidén siguiente:

"Los muros exteriores de sétanos, los muros de cimentacidén, y los

muros divisorios, deben tener un espesor no menor de 20 cm."
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2.4,2 Dimensionamiento

Para este proyecto consideraremos un espesor de 25 cm para los mu

ros del soétano.

2.5 PREDIMENSTONAMIENTO DE LOSAS ALIGERADAS

2.5.1 Consideraciones Generales

Para el predimensionamiento de las losas aligeradas adoptaremos el

Reglamento de Disefio de Concreto Cicldépeo y Armado.

En la seccidén 909 del Reglamento se indica que con el fin de evi-
tar deflexiones excesivas en la edificacidn se puede asumir para el pe-

ralte del aligerado la expresidén siguiente:

4
h = 26 (2-2)

en donde £ = luz entre centros de apoyos de la losa aligerada.

2.5.2 Dimensionamiento

Para nuestro caso, tenemos en el caso mas desfavorable:
640
h = === 24.6 cm

por 10 que asumimos, n = 25 cm.

2.6 PREDIMENSTONAMIENTO DE VIGAS

2.6.1 Consideraciones Generales

Para el predimensionamiento de las vigas, se empleara el método
propuesto en el Boletin NQ. 21 del Departamento de Estructuras y Cons-

truccidén de la Universidad Nacional de Ingenieria. Este método esta ba
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sado en un trabajo de investigacidn realizado por los Ingenieros Julio

Arango Ortiz y Ricardo Yamashiro Kamimoto.

En el estudio mencionado, se nos muestra que para vigas que po-
seen una cuantia del orden del 1%, que generalmente es la que se usa
para el acero positivo y que permite disefios sin congestidén de armadu
ras, el ancho b de la seccidn de la viga se puede obtener segin el si-

guiente criterio:

B
Para vigas interiores: b = 20 (2-3a)
B
Para vigas exteriores: b =1.20 20 (2-3b)

en donde B es el ancho tributario para la viga respectiva.

Por otro lado, el peralte total h de la viga se puede hallar se-

gin la tabla siguiente:

Tabla 2.2: Peralte total para vigas continuas de 2 o

mas tramos. Losas armadas en un sentido.

Departamentos Garajes y ..
Uso y Oficinas Tiendas Depositos
Sobrecarga
250 500 1000
(Kg/m2)
Peralte
total h L/11 a L/12 L/10 L/8
L = luz libre entre caras de apoyo de la viga

Segin este estudio, en caso que la viga sea de un solo tramo con
una cuantia del 1%, los valores de la Tabla 2.2 deben aumentarse en un
40%. Sin embargo, en la practica es suficiente considerar un incremen

to del 25%.

Si se desea modificar las proporciones de las vigas manteniendo

la misma cuantia podemos emplear la siguiente expresidn:

2
nh2=huh0 (2-4)



- 19 -

En los casos en que pudiesen haber problemas de deflexiones (caso
de vigas chatas) nos interesara mantener la rigidez del elemento, para

lo cual se empleara la siguiente expresiédn:

3 J
bh = bﬂhﬂ (2-5)

2.6.2 Dimensionamiento de Vigas del Sentido X

a) En el caso de las vigas de los poérticos 1, 2, 3y 4:

B 640
b0=ﬁ='——20 = 37 cm

h =—/—=——=54.5cm

Por razones arquitectdnicas debemos mantener el peralte total de la

viga h = 55 cm. Empleando la expresidén 2-4 obtenemos:

2
54.5
37 (E.—O.) = 36.3 cm

2
b = b0 (ho/h)

Emplearemos por lo tanto:

b x h 40 x 55 cm2

Hemos obviado el célculo del predimensionamiento de las vigas exte-
riores debido a que por requisito arquitecténico debemos emplear

secciones uniformes por cada nivel.

b) En el caso especifico de las vigas V-1-D,G y V-4-D,G tenemos lo si-

guiente:
B 250
b0 =1.20 20 = 1.20 x S0 = 15 cm
L 740
ho =1.25 11 = 1.25 x 1= 84 cm

Modificando el peralte a h = 55 cm tenemos:

2
2 B4
b = bu Ehnfh! = 15 x(-ﬁ) = 35.0 cm

Uniformizando:

b x h = 40 x 55 cm2
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c) En el caso de la viga V-3-D,E' (como también la viga V-3-F',G), po
demos apreciar que la luz que cubre este elemento (1.625 m) es sen-
siblemente menor a la del tramo adyacente. Para evitar una concen-
tracidén excesiva de esfuerzos resultantes de la interaccidén entre
el Portico 3 y la placa de ascensores P-1 reduciremos el peralte de
la viga de conexidén a 25 cm (viga chata) manteniendo la misma rigi-

dez que la viga contigua. Tenemos entonces:

bh> 40 x 55°

£ T 620

3

162.5 x 40 x 55
253 620

b =

= 110.6 cm

Uniformizando:

bxh=110 x 25 cm?

2.6.3 Dimensionamiento del Sentido Y

Se empleara para el dimensionamiento de las vigas de este sentido

de analisis el mismo método empleado para las vigas del Sentido X.

En el caso de las vigas de los ejes A, B, C, D, G, H, I y J tenemos:

h, = —=——=53.6 cm

Empleando la expresidn 2-4 para mantener un peralte h = 55 cm:

2
2 53.6
b = b0 (ho/h) = 31.5 (55.0) = 29.9 cm

Adoptaremos, sin embargo, un ancho b = 40 cm para mantener la ar-
monia estética de las vigas con las columnas, tal como fue planteado
por el arquitecto. Esta uniformizacidén elimina, ademds, derrames moles
tosos y grotescos en los encuentros viga columna durante la etapa cons

tructiva. Adoptaremos por lo tanto:

b x h = 40 x 55 cm2
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2.6.4 Dimensionamiento de Vigas Auxiliares

Llamamos vigas auxiliares a aquellas que si bien componen el sis-
tema portante de la estructura, no pertenecen propiamente a los porti

cos de la estructura.

a) Vigas Corte 1-1:

Estas vigas interconectan los extremos de la Placa P-1 de la caja de
ascensores.
Por arquitectura emplearemos:

b x h =25 x 55 cm2

b) vigas Corte 2-2:

Estas vigas sirven de interconexidén entre la Placa P-1 y el Poértico
2 a fin de evitar posibles agrietamientos en los sistemas de pisos.
Esto, debido a la tendencia de desarrollarse posibles desplazamien-
tos desiguales entre el sistema aporticado y el sistema de muros de

corte compuesto por la caja de ascensores. Entonces tenemos:

B 305
b0 =20 = 20 = 15.2 cm
h = iz = 330 = 31.8 cm

Como la viga debe ser chata emplearemos la expresidn 2-5:

3

31.8
25'0) - 3119 el

3,3
b = buhﬂ =152 x(

Adoptando:
b x h =35 x 25 cm2

c) vigas Corte 3-3:

Estas vigas sirven como elementos de borde de los sistemas de piso
en la zona del ducto sanitario (ejes E y F).

Por razones practicas adoptamos:

b x h =25 x 25 cm2
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d) Viga Corte 4-4

Esta viga sirve como elemento de borde en la zona del pozo de la es
calera E-1 en los niveles tipicos (Niveles 2 al 7).

Por razones practicas adoptaremos:

b x h =25 x 25 cm2.
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Metrado de Cargas de Vigas Auxiliares

Metrado de Cargas de Columnas y Placas

Metrado de Cargas de Estructuras Complementarias

Resumen de Metrado de Cargas para An4glisis Sismico
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3.1 GENERALIDADES

Una vez hecha la estructuracidn, y habiendo definido las dimensio
nes de todos los elementos estructurales, podemos ahora realizar el me
trado de las cargas que actian sobre los distintos elementos que compo

nen la edificaciédn.

Hay que tomar en cuenta que la suposicidn de cargas a considerar
debe estar en una realidad practica para no complicar el andlisis es-
tructural y el disefio posterior. La demostracidén mas clara esta en
que las sobrecargas que recomiendan las distintas normas de disefio si
guen distribuciones lineales, omitiendo consideraciones de cargas pun-

tuales o demés tipos de cargas que pudiesen aparecer.

Para el calculo del metrado de cargas emplearemos las cargas de

disefo asumidas en la seccidn 1.5.

3.2 METRADO DE CARGAS DE ALIGERADOS

a) Aligerado de Azotea (Nivel 8)

- Carga Muerta:

Peso propio del aligerado = 350
CQ@bertura de ladrillo pastelero = 100
Enlucido de cielorraso = 20
D = 470 Kg/m2
- Carga Viva: = 150 Kg/m2

Carga por metro lineal de vigueta:

0.4 x 470

D

188 Kg/ml

L 60 Kg/ml

It

0.4 x 150

b) Aligerado de Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)

- Carga Muerta:
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Peso propio del aligerado = 350
Peso de tabiqueria = 50
Piso terminado = 100
Enlucido de cielorraso = 20
D = 520 Kg/m2
- Carga Viva: L = 250 Kg/m2

Carga por metro lineal de vigueta:
0.4 x 520
0.4 x 250

D 208 Kg/ml

L 100 Kg/ml

3.3 METRADO DE CARGAS DE VIGAS DEL SENTIDO X

A. Vigas de los Ejes 1 vy 4

A.1 Entre los ejes Ay D, Gy J.
a) Nivel de Azotea (Nivel 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0..40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga de parapeto 0.15 x 1.15 x 2400 = 414

D = 942 Kg/ml

b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)

- Carga Muerta:

Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Parapeto de mueble 0.15 x 0.78 x 2400 = 281
Tablero de mueble 0.12 x 0.60 x 2400 =173

D = 982 Kg/ml

A.2 Entre los ejes Dy G.
a) Nivel de Azotea (Nivel 8)

Carga Muerta:

Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga de aligerado =1140
Carga del parapeto 0.15 x 1.15 x 2400 = 414

D =2082 Kg/ml
- Carga Viva: 2.425 x 150 L = 364 Kg/ml
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b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)

- Carga Muerta:

Peso propio 0.40 x 0.50 x 2400 = 528
Carga del aligerado 2.425 x 520 = 1261
D = 1789 Kg/ml
- Carga Viva: 2.425 x 250 = 606 Kg/ml
B. Vigas de los Ejes 2 y 3
B.1 Entre los ejes Ay D, Gy J
a) Todos los Niveles (Niveles 1 al 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 D = 528 Kg/ml
B.2 Entre los ejes Dy G
a) Nivel de Azotea (Nivel 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 5.625 x 470 = 2644
D = 3172 Kg/ml
- Carga Viva: 5.625 x 150 L = 844 Kg/ml
b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 5.625 x 520 = 2925
= 3453 Kg/ml
- Carga Viva: 5.625 x 250 = 1406 Kg/ml
3.4 METRADO DE CARGAS DE VIGAS DEL SENTIDO Y
A. Vigas en Ejes A y J (contenidas en placas)
A.1 Entre los ejes 1y 4
a) Nivel de Azotea (Nivel 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 3.20 x 470 = 1504
Carga de parapeto 0.15 x 1.15 x 2400 = 414
D = 2446 Kg/ml

- Carga Viva: 3.20 x 150

480 Kg/ml
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b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)

- Carga Muerta:

Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 3.20 x 520 = 1664
D = 2192 Kg/ml
- Carga Viva: 3.20 x 250 L = 800 Kg/ml
B. Vigas en Ejes B, C, D, G, He I
B.1 Entre los ejes 1y 4
a) Nivel de la Azotea (Nivel 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 6.30 x 470 = 2961
D = 3489 Kg/ml
Carga Viva: 6.30 x 150 L = 945 Kg/ml
b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.40 x 0.55 x 2400 = 528
Carga del aligerado 6.30 x 520 = 3276
= 3804 Kg/ml
- Carga Viva: 6.30 x 250 L = 1575 Kg/ml
3.5 METRADO DE CARGAS DE VIGAS AUXILIARES
A.Vigas Corte 1-1
a) Todos los Niveles (Niveles 1 al 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.25 x 0.55 x 2400 = 330
Carga del aligerado 2.00 x 470 = 940

D = 1270 Kg/ml
- Carga Viva: 2.00 x 250 L = 500 Kg/ml
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. Vigas Corte 2-2

a) Todos lo Niveles (Niveles 1 al 8)
- Carga Muerta:

Peso propio 0.35 x 0.25 x 2400

. Vigas Corte 3-3

a) Nivel de Azotea (Nivel 8)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.25 x 0.25 x 2400
Parapeto 0.15 x 0.45 x 2400

b) Niveles Tipicos (Niveles 1 al 7)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.25 x 0.25 x 2400
Muro de soga 0.15 x 2.81 x 1350

Viga Corte 4-4

a) Niveles Tipicos (Niveles 2 al 7)
- Carga Muerta:
Peso propio 0.25 x 0.25 x 2400
Parapeto 0.10 x 0.90 x 2400

210 Kg/ml

150
162

312 Kg/ml

150
569

719 Kg/ml

150
216

366 Kg/ml
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3.6 METRADO DE CARGAS DE COLUMNAS Y PLACAS

Para poder realizar el andlisis sismico del proyecto se requiere
conocer las masas del edificio en cada nivel. Por este motivo, es ne

cesario obtener los pesos de las placas y columnas que conforman el

edificio.

Para calcular el peso de columnas y placas se considera la masa
que se encuentra en la zona de influencia del nivel respectivo (medio
entrepiso hacia arriba y hacia abajo). Para no alejarnos del orden
practico, en aquellos niveles en que las dimensiones de las columnas
se reducen, se considerard para el célculo,las secciones del piso infe

Vi
rior. El calculo se muestra en la Tabla 3.2.

No se incluyen las masas de los muros ubicados en el sétano y
cisterna debido a que no colaboran con el sistema inercial. Tampoco
se consideran las masas ubicadas en la mitad inferior del entrepiso
del primer nivel debido a que se asume que se encuentran asociadas al

terreno y no influyen en la respuesta dindmica del edificio.

3.7 METRADO DE CARGAS DE ESTRUCTURAS COMPLEMENTARIAS

Debemos resaltar que con este metrado no se pretenden conocer
las cargas que gravitan sobre cada una de las partes de las estructu-
ras complementarias. Lo que se intenta obtener es el aporte de masa

inercial colaborante de estas estructuras para el disefio sismico pos-

terior.

A. Metrado de Cargas del Cuarto de Maquinas y Tanque Elevado

De acuerdo a la Figura 3.1 podemos determinar el metrado siguien
te:
- Carga Muerta:
Placas laterales (2 x 4.35 + 4.30) x 4.85 x 0.25 x 2400 = 37,830
4.30 x 5.10 x 0.20 x 2400

10,526
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Placas interiores 4.30 x 1.00 x 0.25 x 2400 = 2,580
Descuento de vanos (-)0.90 x 2.30 x 0.25 x 2400 =(-)1,242
(-)0.90 x 0.40 x 0.25 x 2400 =(-) 216
Losa sdélida cuarto
de maquinas 4.30 x 1.50 x 0.20 x 2400 = 3,096
Losa inferior tanque 430 x 3.90 x 0.20 x 2400 = 8,050
Losa superior tanque 4.30 x 3.90 x 0.15 x 2400 = 6,037
Descansode escalera 1.45 x 1.00 x 0.20 x 2400 = 696
Rampa de escalera 1.921x 1.00 x 0.221x 2400 = 1,019
Peso del agua 4.30 x 3.90 x 0.70 x 1000 = 11,739
D= 80,115 Kg

- Carga Viva:

Se considera una sobrecarga de 500 Kg/m2. La Norma Basica de Dise-

filo Sismo-Resistente considera para estos casos que se tome el 100% de

la carga viva para la obtencidén de la masa inercial.

Sobrecarga 4.30 x 3.90 x 500 L = 8,385 Kg
B. Metrado de Cargas de Escalera Principal E-1
Asumimos un espesor de losa e = 15 cm.

- Carga Muerta:
Losa de descanso 1.70 x 3.20 x 0.15 x 2400 = 1,958
Rampas de escalera 2.721x 3.20 x 0.229x 2400 = 4,785
Parapeto (2x4.05+3.0+2x2.45)x0.10x0.90 x

2400 = 3,456

D= 10,198 Kg

- Carga Viva: = 5,775 Kg

C. Metrado de Cargas de Escalera de Servicio E-2

Asumimos un espesor de losa e = 15 cm. De acuerdo a la Figura 3.2

tenemos:

- Carga Muerta:
Losas de descanso (3.30+1.1) x2.20x0.15 x 2400 =
Rampas de escalera 2 x 2.518 x 1.10 x 0.220 x 2400

Parapetos (2 x 2.0 +#5.3 +2.45 + 0.2 + 2 x 2.2)
x 0.10 x 0.90 x 2400 =

3,485
2,925

3,532

9,942 Kg
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- Carga Viva: 5.30 x 2.00 x 500 = 5,300 Kg

D. Metrado de Cargas de Plataforma sobre el Atrio de Ingreso en Techo

de Primer Piso

- Carga Muerta:

Losa maciza (1.55 x 7.40 + 3.00 x 7.80) x 0.15 x 2400 = 12,533
Vigas invertidas ((6.00 + 7.40) x 0.90 + 7.40 x 0.50) x
0.20 x 2400 = 7,565
D = 20,118 Kg
- Carga Viva: 7.40 x 4.55 x 150 L = 5,051 Kg

3.8 RESUMEN DE METRADO DE CARGAS PARA EL ANALISIS SISMICO

Para hacer el ané}isis sismico, es necesario obtener el peso de

la edificacidén por cada nivel, tal como se muestra en la Tabla 3.3.

La Norma Basica de Disefio Sismo-Resistente nos dice que para este
cdlculo se debe considerar el total de la carga permanente (carga muer
ta) mas un porcentaje de la carga viva, segin la categoria de la edifi

cacidn.

En nuestro caso, nuestra edificacién es de la categoria C; por lo
tanto, se debe tomar el 25% de la carga viva. A manera de excepciédn,
estamos considerando el 100% de la sobrecarga del Cuarto de Maquinas
debido a que a pesar de ser una carga con elemento méviles podemos con

siderarla como permanente.

En la Tabla 3.3, se estd considerando a las cargas del Cuarto de
Maquinas y del Tanque Elevado como concentradas en el dltimo nivel (Ni

vel 8).
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CAPITULO 4

ANALISIS ESTRUCTURAL POR CARGAS VERTICALES

Generalidades.

Metodo de Kani.

Caracteristicas Geométricas de l1os Elementos Estructu-

rales.

Sistemas de Cargas a Emplear

Analisis Estructural
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4.1 GENERALIDADES

En una estructura de concreto armado, los elementos estructurales
que la componen deben calcularse para la solicitacidén de carga mas des

favorable que pueda presentarse durante su vida Gtil.

La obtencidn de los esfuerzos actuantes en cada uno de los elemen
tos estructurales se realiza por medio de la teoriadel andlisis eldasti
co. Esta teoria supone que el material empleado (concreto armado) sea:
homogéneo, elastico, isotrdpico y continuo; lo cual es estrictamente u

na aproximacidén a la realidad.

Si tomamos en cuenta la complejidad de las estructuras y la nece-
sidad de prever la posibilidad de distintas solicitaciones de carga;
nos dariamos cuenta de la necesidad de una simplificacidén al problema.
Esta simplificacidén la podemos conseguir mediante ciertas aproximacio-
nes que nos permiten la determinacidén de los esfuerzos con una preci-

sién razonable y que reducen tremendamente la amplitud de los cdalculos.

Para el cdlculo de poérticos se han desarrollado a lo largo del
tiempo muchos métodos. Antes de la aparicidén del Método de Distribu-
cién de Momentos de Hardy Cross (1932) se hacia uso de métodos que con
llevaban a la solucidén de un sistema lineal de ecuaciones simulténeas
tales como el Método de las Fuerzas, Slope-Deflection, Tres Momentos,

etc.

Con la aparicidén del Método de Cross, el trabajo operativo manual
se simplificd en forma tremenda, especialmente para el calculo de vi-
gas continuas y de pdrticos de varios pisos en los que no se tomaran
en cuenta la influencia del desplazamiento horizontal de los nudos. En
base a esto, el Dr. Kani y el Dr. Takabeya desarrollaron posteriormen-
te métodos iterativos tomando en cuenta la posibilidad de los desplaza

mientos horizontales de los nudos.

Con el desarrollo de las computadoras electrdnicas, en la actuali

dad se hace uso extensivo de los métodos matriciales; los cuales permi
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ten resolver una estructura de alto grado de hiperestaticidad en forma

rapida y automatica.

El procedimiento de andlisis escogido para este trabajo es el mé-
todo de aproximaciones sucesivas de Kani. Para esto, se ha desarrolla
do un programa de cdémputo electrdnico en lenguaje PASCAL llamado KANIT;
el cual fue corrido en una microcomputadora APPLE/// de 128 Kbytes de

memoria principal.

Si bien, la computadora empleada estd preparada para poder emple-
ar otros lenguajes como BASIC, FORTRAN, etc.; se escogid el lenguaje

Pascal debido a miltiples razones:

10 Es uPo de los lenguajes mas modernos, habiendo sido originado
en 1968 a fin de salvar muchos de los escollos experimentados en los

lenguajes mas antiguos como: COBOL, FORTRAN, BASIC, etc.

20 En la actualidad, es claramente el mejor lenguaje para la en-
sefianza debido a su alto concepto de "programacidén estructurada". La
programacidén estructurada es el método de programacidédn que permite ob-
tener y corregir resultados con el minimo de esfuerzo de parte del pro

gramador.

32 Permite obtener listados claros y elegantes debido a su estruc
tura en bloques y a su facultad de permitir nombres de variables de

larga longitud (FORTRAN sblo permite nombres de hasta seis letras).

40 Es un lenguaje que, a pesar de ser poderoso, tiene versiones
(como el UCSD Pascal el cual estamos empleando para este trabajo) que
permiten un gran ahorro de memoria principal. Esto permite el ser em-
pleado en micro, mini y macro computadoras y asi tener un amplio merca
do (segin las estadisticas, solamente en el afio 1977 ya se empleaba en

mas de 50 modelos de computadoras).

4.2 METODO DE KANI
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4,2.1 Procedimiento de Calculo

A. Obtencidn de Caracteristicas Geométricas del Poéortico a Analizar:

a) Momentos de Inercia:

b)

3
I = E%% (para secciones rectangulares constantes)
Rigideces:
I
- Columnas: K = =
(o] h
Vi . K = I
igas: e 7¥
I..
- En general: Kij = 7.

(=]
.

B. En base a las caracteristicas geométricas se obtienen sucesivamente

los términos siguientes:

a) Constante ? i en cada nudo:

b)

c)

n
finz Z Kij

j=1
Factores de Giro en cada uno de los extremos de las barras del
poértico:
Mg T 'K?_l_l
i
En caso de requerirse la consideracidén del desplazamiento hori-
zontal de los nudos, se obtienen los Factores de Desplazamiento
en las columnas:

Eix= =

ra i

Kik

2 Kik

r

en donde %;Kik es la sumatoria de las rigideces de todas las co
lumnas del pértico en el nivel analizado "r".

Para el primer nivel, la férmula anterior para ti se cumple

k
siempre y cuando todas las columnas del nivel respectivo estén

perfectamente empotradas y tengan la misma altura.
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C. Obtencidén de Momentos de Empotramiento Perfecto:

M°, , M°..
ij ji

para los extremos de todas las barras cargadas.

D. Obtencidén de Momentos de Fijacidn en cada nudo:

n
Ti = 2 ¥y

j=1

E. Obtencién de Momentos de Piso en cada nivel (en caso se requiera el

analisis por desplazamiento):

r <]
en donde:
Qr = Cortante resultante de las fuerzas laterales externas en el ni
vel "r".
hr = Altura del nivel "r".

F. Esquema Tipico de Preparativo de Calculo:

|

! 2
i 3 ~ 49
| @{. M®3.4 M°a.s {@
e, (B &

4]
o

77 prr s
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G. Calculo de Momentos Parciales debido a los Giros de los extremos de

las barras adyacentes al Nudo:

n
' - v M" . M" )
’ ij J‘Mij[ti + j% M ji 7 col sup N col 1nf]

en donde:

' i = momento parcial en extremo "i" debido al giro del extremo "j'".

", , M. . = momento parcial debido al desplazamiento
i col sup icol inf
del extremo "i" con respecto a las columnas

superior e inferior respectivamente.

H. Calculo de Momentos Parciales debido a los desplazamientos relativos

de los pisos M ik

” Q h ] .
MU=t [—%-L + Z(M sup + M'lnf)]

En el primer nivel, esta expresidén sblo se cumple considerando que
todas las columnas estén perfectamente empotradas y tengan la misma

altura.

I. Mediante iteraciones sucesivas se obtienen los momentos parciales de
bido al giro de los nudos y los momentos parciales debido al despla
zamiento relativo de las columnas hasta lograr la convergencia re-
querida.

Para iniciar el procedimiento, se asumen todos los momentos parcia-

les iguales a cero.

J. Calculo de Momentos Flectores Finales en cada extremo de las barras:

|
=
(o
(W}
4
N
=
-
.
+
=<
o
[
+
=<
[
(W}

Hij =

It

.. O.. .. [ "w. .

Mji MY3i + 2 M'55  + M'j5 + M"j4

K. Para pdérticos con vigas laterales articuladas, el método considera
realizar las modificaciones siguientes:

- Modificar la rigidez de las vigas articuladas en mencién:

w

K'ij = Z Kij
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— Modificar el momento de empotramiento perfecto del extremo no ar-

ticulado de las vigas de acuerdo a:

1
o, = WY . L L=
(M%), = M%45 - 5 M55
- Con las modificaciones consideradas se sigue el método general a

partir del item B.

L. En general, para pérticos con columnas articuladas y/o empotradas y
con diversas alturas en el primer piso se deben realizar las modifi

caciones siguientes:

a) El1 calculo del Factor de Desplazamiento en las Columnas se efec-

tda mediante la expresiodn:

c. K.
t - ik ik

3
ik "2 Z 2 CiKj m

en donde:

- Para columnas con extremos articulados:

. 3 v 3
K';, =7K;, ¢h' =3h

- Se incluye el factor de reduccidén de columnas:

=z
i}

h
cip —akar ol =
ik hlk i1k

=

- Se incluye el factor de correccidén m, tal que:

=
]
—
-
=
H
g |w

b) E1l calculo de los Momentos Parciales debido al desplazamiento de

las columnas se efectia, en este caso, mediante la expresidn:
MY, =t Qrhr D oc (M ML)+ > et (M)
ik ik 3 ik ik ki ik ik 1

4.2.2 PROGRAMA KANI1

A. El programa KANI1 que se presenta a continuacién fue disefiado con la

finalidad de ejecutar los calculos de distribucién de momentos en
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estructuras aporticadas empleando el Método de Kani.El disefio se hizo
tomando en cuenta la mayor cantidad de alternativas que pudieran pre-
sentarse en el analisis de edificios reales con elementos de seccidn

constante.

El programa se escribid en lenguaje Pascal y fue corrido en una

microcomputadora Apple /// de 128 K de memoria principal.

El programa estd@ en capacidad de resolver estructuras con las si-
guientes ventajas:

a) Permite resolver pdrticos con o sin desplazamiento lateral.

b) Permite resolver pdrticos con columnas de altura constante o varia-
ble.

c) Permite resolver pdrticos con columnas empotradas y/o articuladas.

d) Permite resolver podrticos con vigas laterales empotradas y/o articu
ladas.

e) Obtiene los valores de las fuerzas de corte del extremo izquierdo y
derecho en las vigas.

f) Obtiene los valores de las fuerzas axiales y fuerzas de corte en
las columnas.

g) Permite resolver pdrticos con el nimero de estados de carga que se
deseen.

h) Permite realizar las combinaciones de carga que se deseen para faci
litar la obtencidén de las envolventes tanto de las vigas como de
las columnas. Estas combinaciones son ejecutadas automdticamente
por la computadora empleando los estados de carga originales afecta

dos por .sus respectivos factores de carga.

B. El1 programa KANI1 consta realmente de dos partes distintas:

a) Programa KANI. DATOS

Este programa es complementario-al programa principal KANI1. Me-
diante este programa se realiza el ingreso al computador de todos 1los
datos necesarios para la definicidén del problema. Tanto los requeri-

mientos geométricos del pdértico como también las caracteristicas de



- 45 -

los distintos estados y/o combinaciones de carga son ingresados al com

putador en forma interactiva empleando la pantalla y el teclado.

Conforme se va realizando el ingreso de los datos, el programa va
grabando los mismos en archivos de disco. De esta manera, no serd ne-
cesario tener que volver a ingresar los datos cada vez que se desee
realizar una corrida del programa principal de ejecucidén. Asimismo,
se puede realizar modificaciones y/o correcciones hasta llegar final-

mente a la solucidn buscada.

En el Tomo 2 de este trabajo se muestra una explicacidén mas deta-

llada junto con los listados del programa.

b) Programa KANI1

Mediante este programa se realiza todo el trabajo operativo que

conlleva el Método de Kani a la solucidén final del problema.

Este programa realiza la lectura de los datos (ingresados mediante
el programa KANI.DATOS) para luego realizar todo el proceso de calcu-
los necesarios para la impresidén de los reportes con los resultados fi

nales.

En el Tomo 2 de este trabajo se muestran los listados y la explica

cidén del programa de la referencia.

4.3 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LOS ELEMENTOS ESTRUC-
TURALES

4,3,1, Caracteristicas de las Columnas

A. Sentido X:
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PISO ALTURA (m) COLUMNA SECCION I><103(cnﬁ) K(cn?)
1 3.46 A1, Ad (*) 65 x 40 400.00 1156
A2, A3 (*) 65 x 40 453.33 1310
B1, B4, C1, C4 65 x 40 346.67 1002
B2,B3,C2,C3,D2,D3 70 x 60 1260.00 3642
D1, D4 195 x 40 1040.00 3006
2 3.06 A1, A4 (*) 65 x 40 400.00 1307
A2, A3 (*) 65 x 40 453.33 1481
1 B1, B4, C1, C4 65 x 40 346.67 1133
B2,B3,C2,C3,D2,D3 70 x 60 1260.00 4118
D1, D4 195 x 40 1040.00 3399
3,4 3.06 Al, A4 (*) 65 x 40 400.00 1307
A2, A3 (*) 65 x 40 453.33 1481
B1, B4, C1, C4 65 x 40 346.67 1133
B2,B3,C2,C3,D2,D3 60 x 50 625.00 2042
D1, D4 195 x 40 1040.00 3399
5, 6, 3.06 A1, A4 (*) 65 x 40 400.00 1307
7, 8 A2, A3 (*) 65 x 40 453.33 1481
B1, B4, C1, C4 65 x 40 346.67 1133
B2,B3,C2,C3,D2,D3 50 x 40 266.67 871
D1, D4 195 x 40 1040.00 3399

(*) Nota.- Estas columnas estéan contenidas en placas. Por lo tanto, en

Figura 4.1: Seccidn efectiva de columnas contenidas en placas.

el Sentido X se va a considerar una longitud adicional de muro co-

laborante de 4 veces el espesor del

lla en la figura 4.1.

/Sonfido de

.f—f

Andlisis

t

1

T

a1

muro a cada lado segin se deta




B. Sentido Y
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PISO ALTURA (m) COLUMNA SECCION Ix103(cm4) K(cm3)
1 3.46 B1, B4, C1, C4 40 x 65 915.42 2646
B2,B3,C2,C3,D2,D3 60 x 70 1715.00 4957
2 3.06 B1, B4, C1, C4 40 x 65 915.42 2992
B2,B3,C2,C3,D2,D3 60 x 70 1715.00 5605
3,4 3.06 B1, B4, C1, C4 40 x 65 915.42 2992
B2,B3,C2,C3,D2,D3 50 x 60 900.00 2941
5,6, 3.06 B1, B4, C1, C4 40 x 65 915.42 2992
7,8 B2,B3,C2,C3,D2,D3 40 x 50 416.67 1362

Al obtener para las columnas C-D1 y C-D4 valores de rigideces

bastante elevados se va a considerar a estos elementos como placas en

el Sentido Y. Es por ello que a estos elementos les estamos llamando

en este trabajo con el nombre Placa P-2.

4,3,2 Caracteristicas de las Vigas

A. Sentido X:

PORTICOS EJES LONGITUD (m) SECCION IJ<103(cm4) K(cm3)
1, 2, 3, 4 A, B 6.40 40 x 55 554.58 867
1, 2, 3, 4 B, C, D 6.20 40 x 55 554.58 894
1, 2, 4 D, G 7.80 40 x 55 554.58 711
3 D, E' 1.625 110 x 25 143.23 881
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B. Sentido Y

PORTICO EJES LONGITUD (m) SECCION Ix 103 (cm4) K (cm3)
B, C 1,2,3,4 6.40 40 x 55 554.58 867
D 1,2 3,4 4.85 40 x 55 554.58 1143
D 2, 3 6.40 40 x 55 554.58 867
4,3,3 Caracteristicas de las Placas
A. Sentido X
a) Placa de Ascensores P-1:
I.'.'Hl. 4.30 LZSL
T : 1
VI A7 77 7777777 77
% | %
/ | /I
s / ’ l"\_Eic Neutro ///
[ | /
V4 x
5} | %
/] | ;
sl e R v W s
[ 1.30 |

.
~
O

—

1.00

oo | .7s |
1 1 1 (s

-~

- E1 area de la placa es:
Aw = (2 x 240 + 2 x 480 - 2 x 100) x 25 = 31,000 cm2

- El1 momento de inercia de la placa es:

< 3

290 x 480 240 x 430 25 x 3303 25 x 1303

o 12 » 12 = 12 i 12

Iw = 10,122.1 x 105 cm4

- La distancia del eje neutro a la fibra extrema es:

_4.80

s 5 = 2.40 m
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B. Sentido Y

a) Placas P-A y P-J

f- .20

I % jzzz/ // 22 4%J/ /%

| 65 5.75 | 65| 5.75 65‘_ 5.75 [

19.85

Aw =4 x 40 x 65 + 3 x 20 x 575 = 44,900 cm2

20 x 19853 4 x 20 x 653

2 2
Iy = 2 + 3 +2 x (65 x 20) x (960° + 320°)

I = 156,998.1 x R

b) Placa de Ascensores P-1

A fin de facilitar la obtencidén del momento de inercia de la Pla
ca P-1 correspondiente a la caja de ascensores dividimos este e-

lemento en tres secciones, tal como se muestra en la figura.

25

[\

2P 4.30 ik
i T x
N 27277787 77 7 7 7 7 )
4 I -
8 g Eje Neutro
|V
¥ g
S / )
757 N 77/ o7 -4

A
~N
(6]
o
o
.\k_
(€]

(o]
-
o
o
-A‘—-
~N
6]
R

Luego, el momento de inercia lo calculamos mediante el cuadro si

guiente:
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SECCION A y EMS(?I‘D;I\ETNI'I;:% a=|y-y| Ig A d2
1 430 x 25 =10,750 | 12.5 | 134,375 | 111.13 5.598x10° | 1327.612x10°
2 50 x 265 = 13,250 | 132.5 | 1'755,625 8.87 | 775.401x10°| 10.425x10°
3 280 x 25 = 7,000 | 277.5 | 1'942,500 | 153.87 3.646x10° | 1657.318x10°
TOTAL 31,000 31832,500 784.645 x 10° | 2995.355 x 10°
Iw = 3,780.0 x 105 cm4
y = % = 123.63 cm

LS =2.90 - 1.236 = 1.664 m

c) Placa P-2

195 x 40 = 7800 cm2

5
o I = ——""—=247.2 x 10° cm

| .95 | oo

4, Bk L =12 _ 5975 m
s 2

4.4 SISTEMAS DE CARGAS A EMPLEAR

Debido a que una estructura debe ser disefiada para poder soportar
las solicitaciones mas desfavorables que se presenten durante su vida

4dtil, debemos diferenciar dos tipos de solicitaciones:

10. Carga Muerta (D) .- Es aquella que interviene en la edificacidén en

forma permanente. Est& compuesta por el peso propio del elemento y
por el peso de todos los, otros elementos que se encuentran dentro de

su area de accidn.

20. Carga Viva (L) .- Es aquella carga mdvil que interviene en forma

temporal. Esta carga es solamente aproximada y por ello se acostumbra

considerarla en el analisis como una carga simplemente distribuida.




Segin el Cdédigo ACI (Seccidén 8.9.2), los arreglos de la carga vi-

va se pueden limitar a las combinaciones de:

a) "Carga muerta afectada por el factor de carga en todos los claros
con la carga viva afectada por el factor de carga en dos claros adya-

centes;"

b) "Carga muerta afectada por el factor de carga en todos los claros
con la carga viva afectada por el factor de carga total en claros al-

ternados." (Distribucidén de Carga en Damero).

Sin embargo, en la practica es suficiente emplear, en lugar de la
combinacidén (a), el criterio de aplicar ambas cargas (carga muerta y
carga viva) afectadas por sus respectivos factores de carga a lo largo
de todos los claros. De esta manera, podemos ahorrar calculos de dis-
tribucidén de momentos debido a que por su uniformidad podemos obtener
los resultados de esta combinacidén de cargas a partir de la superposi-

cién de las distribuciones de carga en damero.

Por facilidad, haremos el andlisis estructural para carga muerta
y carga viva sin factores de carga en forma independiente. Posterior-
mente, en el Capitulo 6, se obtendran las envolventes de momentos flec

tores, fuerzas cortantes en vigas y fuerzas axiales en columnas.

4.5 ANALISIS ESTRUCTURAL

En este trabajo, se presenta el andlisis estructural de los siguien-

tes porticos del edificio:
a) Portico 3: Este pértico, por la simetria del edificio, puede divi-
dirse en dos partes iguales. Tal como se muestra en los planos, cada

una de las dos partes estd empotrada a la placa de ascensores P-1.

b) Pértico C: Este pdrtico es simétrico y para el analisis lo podemos
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considerar igual a los pérticos B, H e I.

4,5,1 Analisis del P6rtico 3 - Sentido X

Este portico estd conectado con la placa de ascensores P-1; por
lo tanto, se puede considerar que las vigas de conexidén (tramos D-E' y
F'-G) van perfectamente empotradas en su encuentro con la placa. En es
te caso, debido a la influencia de la placa no se debe considerar la

posibilidad del desplazamiento horizontal de los nudos del poértico.

Debido a la distribucidén de las losas aligeradas, solamente tene-
mos la accidn de sobrecargas en los tramos de conexidén a la placa P-1.
Considerando la corta longitud de este tramo vamos a despreciar para
el analisis del pértico los estados de carga viva correspondientes.
Por lo tanto, el Unico estado de carga a emplear en el andalisis por

cargas verticales es:

a) Estado de Carga # 1 - Carga "D": Considera la accidn de las cargas

muertas.

En la Figura 4.2 se puede apreciar un esquema del pértico con sus

caracteristicas geométricas y de carga.

Los reportes de la corrida del programa KANI1 para este estado de
carga se pueden apreciar en el Tomo 2. En las Tablas 4.1.A y 4.1.B se

puede apreciar el resumen de los resultados obtenidos.

4,5,2 Analisis del Portico C - Sentido Y

Para este pdrtico no es necesario tomar en cuenta el desplazamien
to lateral de los nudos debido a la simetria que presenta tanto en

su estructura como en su sistema de carga.

Los estados de carga que vamos a emplear en el andlisis por cargas

verticales son los siguientes:
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a) Estado de Carga # 1 - Carga "D": Considera la accidén de las cargas

muertas.

b) Estado de Carga # 2 - Carga "L1": Considera la accidén de la carga
viva segin la primera distribucién de "damero" (L1). La primera dis-
tribucién de "damero" serd aquella en la que el tramo izquierdo del

octavo nivel del pértico en estudio esté cargado.

c) Estado de Carga # 3 - Carga "L2": Considera la segunda distribucidn

de "damero" (la alternada de L1).

En la Figura 4.3 se puede apreciar un esquema del poértico con sus

caracteristicas geométricas y de carga.

Hay que resaltar que para el andlisis faltaria considerar un ter-
cer estado de carga L3, ubicando la sobrecarga a lo largo de todos los
tramos. Este estado se obtendrd con la superposicidén de los estados

de carga L1 y L2.

Los reportes de la corrida del programa KANI1 para estos estados
de carga se pueden apreciar en el Tomo 2. En las Tablas 4.2.A y 4.2.B

se pueden apreciar el resumen de los resultados obtenidos.
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Viga Exterior

Carga Muerta "D"

Carga Viva "L1"

Carga Viva "L2"

Mom.Flector | Fza.Cortante

Mam. Flector | Fza.Cortante | Mom.Flector | Fza. Cortante
Nivel

I1zq. Der. | 1zq. Der. | Izq. Der. Izq. | Der. Izq. Der. | Izq. Der.
8 - 9.72]12.72|10.70|-11.63 | -2.94 | 2.10 3.16 |[-2.89]| 0.22]1.33 |-0.24 |-0.24
7 -12.13 | 13.40 | 11.98(-12.37 0.32 |11.53 [-0.29 | -0.29 | -5.26| 4.05 5.23 [-4.85
6 -11.82]13.47|11.92]-12.43 | -5.27|4.02 5.23 | -4.85 0.35]1.56 | -0.30 | -0.30
S -11.89 | 13.45 | 11.93(-12.42 0.33 ]1.50|-0.29 | -0.29| -5.25| 4.08 5.22 | -4.86
4 -11.87| 13.49 | 11.92|-12.43 | -5.09 | 4.45 5.14 [ -4.94 0.17]1.14 | -0.20 | -0.20
3 -11.84 | 13.51 [ 11.91]-12.44 0.09 |0.90 [ -0.15 | -0.15| -5.00 | 4.70 5.09 | -4.99
2 _11‘93. 13.49 | 11.93[-12.42 | -4.91 [ 4.97 5.05 | -5.03 ] -0.03 ;0.62 -0.09 | -0.09
1 -11.52 | 13.68 | 11.84[-12.51 0.06 |0.48 | -0.08 [ -0.08 | -4.83 IS.19 4.98 | -5.10

Viga Interior

Carga Muerta "“D"

Carga Viva “L1"

Carga Viva "L2"

Nivel

Mom.

Flector Fza. Cortante

Mom. Flector | Fza.Cortante

Izq.

Der. I1zq. Der.

Mom. Flector |Fza Cortante

Izq. | Der. | Izq. Der.

Izq. | Der. Izq. Der.

-12.10 [12.10 [ 11.16 | -11.16

-12.98112.98 | 12.17 | -12.17

-13.04113.04 |12.17 | -12.17

-13.03 | 13.03 | 12.17 | -12.17

-13.01]13.01 [ 12.17 | -12.17

-13.01 | 13.01 | 12.17 | -12.17

-12.99112.99 |12.17 | -12.17

-13.00 | 13.00 |12.17 | -12.17

-0.85) 0.85 ] 0.00 0.00
-4.46| 4.46 | 5.04 | -5.04
-0.94) 0.94 [ 0.00 0.00
-4.49 4.49. $.04 | -5.04
-0.71]1 0.71 [ 0.00 0.00
-4.81( 4.81 | 5.04 | -5.04
-0.43]1 0.43]0.00 0.00

-5.08) 5.08|5.04 [-5.04

-2.42|2.42 | 3.03 |-3.03
-0.93 /0.93 | 0.00 | 0.00
-4.46 | 4.46 | S5S.04 [-5.04
-0.91 | 0.91 0.00 | 0.00
-4.68 |4.68 | 5.04 |-5.04
-0.58 [0.58 | 0.00 | 0.00
-4.96 |4.96 | 5.04 |-5.04

-0.31 |0. 3 0.00 0.00

Tabla 4.2.A

Resultados en Vigas

Analisis del Portico C - Sentido Y




Columna Exterior

59 -

Carga Muerta "D"

Carga Viva "L1*

Carga Viva "L2"

Mom Flector Fuerza Mom.Flector Fuerza Mom. Flector Fuerza
Nivel p—

Inf.| Sup. Axial |Corte Inf . Sup. | Axial | Corte Inf . Sup. | Axi1al |Corte
8 7.08 9.72 10.70 [-5.49 |-0.08 2.94 3.16 | -0.93 2.61 | -0.22 | -0.24 | -0.78
7 5.67 5.05 22.67 | -3.50 2.60 | -0.24 2.87|-0.77]-0.16 2.64 4.99 | -0.81
6 6.01 6.15 34.59 |-3.97 |-0.12 2.67 8.10 | -0.83 2.59 | -0.19 4.69 | -0.78
S 5.91 5.89 46.52 | -3.85 2.48 |-0.21 7.82-0.74]-0.03 2.67 9.91 | -0.86
4 5.99 5.96 58.44 | -3.91 0.05 2.61 | 12.96 ]| -0.87 2.43 | -0.14 9.71 1-0.75
3 5.68 5.85 70.36 | -3.77 2.25]|-0.13}12.80 | -0.69 0.1 2.56 | 14.79 | -0.87
2 6.97 6.24 82.29 |-4.32 0.70 2.66|17.83 | -1.10 2.20 |;-0.08 | 14.70 [ -0.69
1 2.27 4.54 94.13 |-1.97 [-0.38]-0.75]17.75 0.33 1.32 2.63 |19.69 [-1.14

Columna Interior
Carga Muerta "D" Carga Viva "LV" Carga Vava "L2"
Mom Flector Fuerza Mom Flector Fuerza Mom. Flector Fuerza
Nivel

Inf. Sup. Axial | Cerve Inf. Sup. | Axaial | Corte Inf. Sup. | Axial | Corte
8 -0.32 | -0.61 22.80 0.30 1.54 | -1.24 2.89 | -0.10 | -1.65 1.09 3.27 0.18
2 -0.18]-0.10 47.35 0.09 | -1.52 1.40 8.22 0.04 1.44 | -1.47 8.12 0.01
6 ~0.23 |-0.25 71.96 0.16 1.32 | -1.56)13.07 0.08] -1.41 1.47 [13.46 | -0.02
S -0.17 | -0.19 96.55 0.12 |-0.84 1.68]18.39( -0.27 0.77 | -1.76 | 18.31 0.32
4 -0.28 | -0.30 |121.5 0.19 1.47 | -2.90 | 23.33 0.47] -1.59 2.77 )| 23.56 | -0.29
3 -0.17 | -0.22 | 145.76 0.13 | -0.96 2.44 | 28.53 | ~-0.48 0.89 | -2.53 | 28.55 0.54
2 -0.39 | -0.32 |170.36 0.23 1.14 | -3.56 | 33.58 0.80 | -1.30 3.45 | 33.68 | -0.70
1 -0.14 | -0.28 |195.04 0.12 1.73 3.46|38.70 | -1.50 | -1.79 | -3.57 | 38.78 1.55

Tabla 4.2.8

Analisis d 1 Poértico C

Resul tados

en Columnas

- Sentido Y
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CAPITULO 5

ANALISIS ESTRUCTURAL POR CARGAS HORIZONTALES

General idades

Determinacion de las Cargas Sfsmicas

Método de An4lisis

Verificacion de Desplazamientos Laterales

Torsion en Planta

Analisis Estructural



5.1 GENERALIDADES

Tradicionalmente, la preocupacidén prioritaria de los ingenieros
estructurales al disefiar un edificio era el de proveer un sistema es-
tructuralmente seguro y adecuado para poder soportar las cargas verti-
cales de disefio. Esto es entendible, dado que la capacidad de resis-
tencia a las cargas verticales de un edificio es la razdn para su exis
tencia. Las precauciones tomadas para que el diseno pueda absorver

las cargas horizontales de sismo se consideraban de poca importancia.

Con el tiempo, los edificios se hacen cada vez mas altos, con ma-
yores luces, mas atrevidos; pero ademds, se van incrementando los cono
cimientos de los efectos sismicos en las estructuras. Este progreso,
en la practica, nos permite un mayor refinamiento en el andlisis y de-
manda a los estudiosos a desarrollar métodos de disefio econdmicos con

factores de seguridad mas realistas.

Las cargas o fuerzas a las cuales una estructura estd llamada a
soportar durante un movimiento sismico son resultado directo de las
distorsiones inducidas en la estructura por el movimiento del terreno
en la que descansa. Este movimiento en la base se caracteriza por des
plazamientos, velocidades y aceleraciones que son erraticos en direc-

cidén, magnitud, duracién y frecuencia.

La incertidumbre en la determinacidén de las cargas de disefio sis-
mico apropiadas para una estructura dependen de muchos factores, sien

do los mas importantes:

a) La dificultad de predecir las caracteristicas de los movimien-
tos sismicos (intensidad, duracién, frecuencia, etc.) a las que la es

tructura sera sujetada durante su vida datil.

b) La dificultad de obtener los parametros estructurales que afec
tan en la determinacidén analitica de la respuesta estructural ante un
movimiento sismico en particular como lo son: rigideces, amortiguamien

to, periodo natural de vibracidén, comportamiento inelastico, etc.
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c) La dificultad de determinar las propiedades dinamicas del sue-
lo como lo son: amplificacidén sismica, disipacidén de energia, asenta-

mientos diferenciales, etc.

Debido a los motivos expuestos, podemos ahora justificar el empleo
de métodos aproximados tanto para el cdlculo de las cargas como para
el analisis estructural. Estos métodos aproximados nos permiten obte-
ner resultados practicos dentro de los limites permisibles de seguri-

dad y economia del proyecto.

5.2 DETERMINACION DE LAS CARGAS SISMICAS

Para la determinacidén de las cargas sismicas horizontales existen
los dos métodos de calculo siguientes: Método Estatico y Método Dinami

CO.

a) E1l Método Estatico, adoptado por la mayoria de los cddigos de
disefio, emplea un grupo de fuerzas estaticas para simular los efectos
sismicos. La distribucidén de estas fuerzas de diseno a lo largo de la
altura del edificio es similar a la distribucidén de las fuerzas maxi-
mas obtenidas por un Método Dindmico; sin embargo, las magnitudes son
obtenidas en forma algo arbitraria, de acuerdo al criterio y la expe-

riencia.

Este método, a pesar de ser en cierta forma empirico, seguira em-
pleédndose por mucho tiempo debido a su simplicidad y debido a los bue-
nos resultados obtenidos en muchas estructuras que han sufrido sismos

severos.

Hay que recalcar que se requiere una permanente actualizacidén de
los Cbédigos de Disefio con el fin de tomar en cuenta la mayor estadisti
ca espectral y considerar, ademas, los constantes progresos que adquie

re la Ingenieria Antisismica en el mundo.

b) E1 Método Dindmico, requiere idealizar a la estructura como un
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modelo de masas interconectadas por resortes de una rigidez determina-
da. Para este tipo de analisis es muy conveniente el empleo de compu-

tadoras por la laboriosidad de los calculos a realizar, tales como:

12 La obtencién de la matriz de rigidez lateral y su posterior
condensacién para la obtencidén de las constantes de resorte del modelo.
Este problema se puede resolver manualmente para edificios netamznte a
porticados si empleamos las aproximaciones del Método "D" del Dr. Muto.
Sin embargo, cuando el modelo contempla poérticos y muros de corte, el
problema se complica teniendo que idealizarse al muro, ya sea: conside
randolo como una columna con una viga en su extremo superior de rigi-
dez infinita, o considerando al muro como un par de columnas con arrios

tres diagonales biarticulados.

292 La obtencidén de las formas de modo, el cual implica resolver
los valores de las frecuencias de modo del determinante:
2

K-w M| =20
Pag o~

La solucidén a este problema se puede lograr mediante métodos ta-

les como el Algoritmo de Jacobi u otros.

Por razones préacticas, emplearemos para este trabajo el "Método
General para la Determinacién de Fuerzas Sismicas Horizontales" descri
to en las Normas de Disefio Sismo-Resistente (1977) del Reglamento Na-
cional de Construcciones. Este método, por las razones expuestas, es

inminentemente estatico.

De acuerdo a las N.D.S.R., el cortante total en la base debido a

la accidén sismica se determina por la férmula:

- ZURﬁ° (5-1)
d
En donde:
Z = Factor de Zona, el cual depende de la sismicidad tipica de la re-

gién en la que se encuentra la edificacidn.
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U = Factor de Uso e Importancia, el cual es un factor de seguridad
segin el tipo de estructura en funcidén de su uso o importancia.
S = Factor de Suelo, el cual considera los efectos de amplifica-

cidén sismica segin el tipo de suelo.

© = Coeficiente Sismico, el cual esta expresado por la férmula:
0.8
0.16 LC =7 < 0.40 (5-2)
= + 1.0
[
en donde:
T = Periodo fundamental de la estructura.
Tg = Periodo predominante del suelo.
Hd = Factor de Ductilidad, el cual toma en cuenta el comportamiento

inelastico de la estructura.
P = Peso de la Edificacidn, el cual se calcula adicionando a la

carga muerta de la edificacidén un porcentaje de la carga viva.

La fuerza horizontal de sismo por cada nivel se obtiene distribu-
yendo linealmente (considerando la primera forma de modo) el Cortante

en la Base de acuerdo con la féormula:

Pihj
Fi =fH (5-3)
. Z Pijhj
En donde:
hy = Altura del nivel "i" respecto a la base.
f = Factor que depende de la relacidén alto/ancho de la edificacidn

en la direccion considerada. Este factor trata de involucrar

la influencia de las distintas formas de modo.

5.3 METODO DE ANALISIS

5.3.1 Introducciobn

Para el analisis sismico debemos considerar los siguientes princi

pios basicos:
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12 Sbélo se considera la componente horizontal de la fuerza sismi
ca. La componente vertical de la fuerza sismica se considera despre-

ciable en relacidén a las cargas de peso propio y sobrecargas.

290 Se considera que las masas se concentran al nivel de cada pi-
so. Los elementos estructurales de los entrepisos como columnas, pla
cas, etc., representan un porcentaje pequefio del peso total del edifi-
cio. Esto permite reducir la estructura a un modelo de tantos grados

de libertad como pisos tenga.

30 Se asume que las losas de piso actian en forma rigida en el
sentido horizontal. Esto permite considerar que el peso de cada nivel
se concentra en el centro de gravedad de la planta, y que todos los e-
lementos estructurales de un mismo nivel conservan el mismo desplaza-

miento horizontal relativo.

Existe un variedad muy grande en cuanto a métodos de analisis por

cargas horizontales segin los tres tipos de estructuras siguientes:

a) Estructuras aporticadas exclusivamente,
b) Estructuras con muros de corte exclusivamente, y
c) Estructuras mixtas (aporticadas interactuando con muros de cor

te).

Nuestro proyecto es del tipo mixto y debido a las diferencias en
el comportamiento estructural entre muros y poérticos se produce una in

teraccidn de fuerzas no uniforme en los elementos de conexidn.

Vamos a emplear para este trabajo el método aproximado de anali-
sis sismico para estructuras mixtas de Khan y Sbarounis. Este método
aparecid en el articulo "Interaction of Shear Walls and Frames" presen
tado por sus autores en la revista "Proceedings" del American Society
of Civil Engineering (ASCE) en el mes de junio de 1964. El método es
del tipo "manual" y el proceso es iterativo, lo que hace que sea apli-

cable a programas de cémputo electrédnico.
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Debemos afiadir que si bien existen métodos matriciales mas comple-
tos y exactos, el Método de Khan y Sbarounis tiene la ventaja de ser de

facil comprensidén por no requerir una base tedrica especializada.

Para nuestro trabajo, aplicaremos el Método de Khan y Sbarounis ha
ciendo uso del programa METKAN1 el cual fue disefiado en lenguaje Pascal
y corrido en una microcomputadora Apple /// (al igual que el programa

KANI1 mostrado en el Capitulo 4).

5.3.2 Método de Khan y Sbarounis

A continuacidén se presenta una transcripcidén de la traduccidén he-
cha por el Dr. Ricardo Yamashiro K. del articulo presentado por los au-
tores del método. Esta transcripcidn es sdlo parcial e incluye algunos
pequefios cambios a fin de poder sintetizar el procedimiento empleado en

este trabajo.

INTERACCION DE MUROS Y PORTICOS

La interaccidén entre un muro y un pdortico es un caso especial de
indeterminacidén en el cual se unen dos componentes basicamente diferen-
tes para formar una estructura. Si se considera que el pdértico sdélo to
ma toda la carga lateral se presentarian momentos en las columnas y en
las vigas para resistir el corte total en cada piso mientras que los e-
fectos del volteo se considerarian secundarios normalmente y, en la ma-
yor parte de los casos, despreciable. Un poértico, al resistir las car
gas laterales, se deformaria como se muestra en la Figura 5.1(a). Los pi
sOos permanecerian esencialmente a nivel a pesar de que los nudos rotan.
Si por otro lado, se considera que un muro resiste todas las cargas la-
terales, este desarrollaria momentos en cada piso iguales a los momen-
tos de volteo en el nivel considerado y la deformada, Figura 5.1(b), se

ria la correspondiente a un voladizo.

.S1i en un edificio existen muros y pdérticos, los unos trataran de
impedir a los otros que tomen su deformacidén libre natural, y como re-

sultado se esperaria una distribucidén de esfuerzos entre los dos elemen
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tos. Como se muestra en la Figura 5.1 (c), el poértico restringe o "ja
la" al muro en los pisos superiores, mientras que en los inferiores o-

curre lo opuesto.

Las caracteristicas fisicas conflictivas de los dos sistemas pue-
den ser tomadas en cuenta si la estructura se divide primero en dos
partes, un pértico y un muro, y luego las dos partes se unen de modo
que todas las leyes de la mecénica de las estructuras se satisfacen

completamente. A continuacidn se describe este método detalladamente.

Concepto y Método de Analisis

El andlisis se ejecuta en dos etapas. En la primera etapa del a-
nalisis de una estructura como la mostrada en planta en la Figura 5.2
(a), se necesita determinar la deformada y la magnitud de las cargas
laterales distribuidas a los muros y a los pdérticos, respectivamente.
Con este fin la estructura se separa en dos sistemas diferentes, Figu-

ra 5.2 (b) como sigue:

A. Sistema "W"

Este sistema consiste de un muro o de una combinacidén de muros vy
puede tener cualquier configuracidén. Algunos muros o todos ellos pue-
den extenderse en toda la altura de la estructura. El momento de iner
cia de este sistema en un piso es igual a la suma de los momentos de i
nercia de todos los muros del piso sin importar ni su forma ni su tama
no. La forma y el tamafio debe considerarse al hacer el cdlculo del
promedio de Lg, la distancia del eje neutro del sistema W a su fibra
extrema. Los muros apareados de edificios de muchos pisos pueden re-

presentarse a menudo por un muro Unico con una rigidez equivalente.
B. Sistema "F"
Consiste de toda la estructura exceptuando el sistema W. Esto in

cluye a todas las columnas,vigas y losas que contribuyen a la rigidez

lateral. Los miembros que unen los pdrticos a los muros (vigas de u-
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nidén) se incluyen también en el sistema F. Las rigideces de las colum-
nas, vigas y vigas de unidn (S, Sp', y Sp") son simplemente la suma
de las rigideces de todos estos miembros en el piso considerado. La
luz de la viga de unidén Lp es un promedio de las luces de las vigas de
unidén en el piso considerado cuando estas luces son del mismo orden de

magnitud.

A primera vista, este procedimiento puede parecer una sobresimpli
ficacidén porque obscurece las diferencias locales de las rigideces de
los diferentes elementos resistentes. Sin embargo, en la primera par-
te del analisis, los valores promedio de 6' y 68" vy Asv proporcionan va
lores aceptables de la distribucidén de las fuerzas laterales entre los
dos sistemas. La deflexidn calculada para cada piso es también satis-
factoria. Debe notarse que las dos cantidades calculadas, distribu-
cidén de fuerzas laterales y deflexiones, sirven propdsitos diferentes.
La distribucidén de las fuerzas laterales informa al disefiador de la e-
fectividad de los muros para resistir fuerzas laterales. El disehador
puede en este momento reajustar el tamafo o la rigidez del muro con el
fin de obtener una estructura mas econdmica. Las deflexiones se nece-
sitan en la segunda etapa de los calculos, como se describird mas ade-

lante.

En la mayor parte de los casos puede hacerse una simplificacidn a
dicional afiadiendo la rigidez de las vigas de unidén a la de las otras

vigas:
Sb = Sb' b Sh" (5-4)

En este caso los dos sistemas se unen mediante elementos que trans
miten sb6lo fuerzas laterales. Las cantidades L, y Lg ya no se necesi-
tan. La experiencia de analizar varias estructuras indica que los va-
lores calculados usando cualquiera de las estructuras idealizadas que
se muestran en las Figuras 5.2 (b) y 5.2 (c) son esencialmente iguales,
desde el punto de vista del disefiador. Las derivaciones que siguen
tratan el caso general (Figura 5.2 (b) ). La solucidén para la estructu

ra idealizada simplificada -Figura 5.2 (c)- que se recomienda para el
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uso en la oficina de céalculo puede obtenerse facilmente del caso gene-

ral.

El andlisis se ejecuta mediante un proceso iterativo como se vera
mas adelante. Al término de este proceso se conocen las deflexiones
del sistema en conjunto y es posible analizar entonces cada eje como
un sistema resistente aislado. Los elementos resistentes en un eje
cualquiera pueden formar un pértico o una combinacidén de pértico y mu-
ro. La segunda etapa del analisis puede ejecutarse sometiendo estas es
tructuras aisladas a la configuracién de la deformada que se encontrd
en el proceso iterativo. Los momentos de empotramiento iniciales que
se originan en las columnas y en las vigas de unidn por estos desplaza
mientos pueden equilibrarse rapidamente mediante un proceso de distri-
bucién de momentos. De esta manera pueden tomarse en cuenta los efec-
tos locales en los valores de los momentos y cortes debidos a las va-

riaciones localizadas de la rigidez.

Primera Etapa del Andlisis: Solucidn por Iteracidn

El equilibrio de la estructura en conjunto requiere que se satis-

fagan las siguientes condiciones:

a) Las deflexiones en los sistemas W y F deben ser iguales en niveles

correspondientes.

b) Las vigas de unidén que conectan los sistemas W y F deben sufrir los
mismos giros y desplazamientos verticales que el sistema W en sus

puntos de conexidn.

c) La fuerza cortante horizontal V,,, que se origina en el sistema W,
mas el corte horizontal V¢, que se origina en el sistema F debe ser

igual al corte total exterior Vi en cada piso.

Los tres requisitos precedentes, de compatibilidad y equilibrio,

pueden conseguirse mediante los siguientes pasos:
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Las cargas exteriores totales calculadas (sismicas o de viento) se
aplican al sistema W de la estructura idealizada en cada piso (Fi-
gura 5.3 (a) ). Mediante cualquier método numérico o un método de

dreas de momentos (viga conjugada), se determinan las pendientes y
deflexiones del sistema W en cada piso (Figura 5.3 (b) ). Los des-
plazamientos verticales de los puntos de conexidén se calculan mul-
tiplicando las pendientes en cada nivel por la distancia del eje

neutro del muro al punto de conexidn.
B...=L 0, (5-5)

Debe sefialarse que una rotacidén de la base del muro puede incluir-
se facilmente incrementando la rotacidén de todos los pisos en la
magnitud de la rotacidén de la base e incrementando las deflexiones
horizontales en todos los pisos en el producto de la rotacidn de
la base por la distancia de la base al piso considerado. La defle
xién horizontal, la rotacidén y la deflexidn vertical del muro 1li-
., res

fi’ T fvi
pectivamente. . Para un piso inmediato superior o inferior se cam-

bre en un piso cualquiera i, se denotan como foi’ 5]

bia el subindice i por (i + 1) & (i -1), respectivamente. Cuando
las proporciones del muro lo justifique, las deflexiones deben in-
cluir las contribuciones de las deformaciones por corte en el sis-

tema W.

Primer ciclo de iteracidén. Para conseguir una convergencia répida
se puede asumir o aproximar la deformada final a partir de unas ayu
das graficas propuesta por los autores del método. Si no se conta
ra con medios para una buena aproximacidén la deformada final se to
ma igual a la deformada libre del sistema W, lo que querria decir
que en el primer ciclo la deflexidn inicial y la rotacidn en el pi

so i serian:

Ay = D¢ (5-6a)

-] 8 (5-6b)

ii (1) T Ui
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Se fuerza al sistema F a adoptar las deflexiones supuestas en cada
piso (Figura 5.4 (a)). Esto requiere también que las vigas de u-
nién en cada piso tengan las mismas rotaciones y desplazamientos
verticales que el sistema W en sus puntos de conexidn con este sis
tema. Sin embargo, si deliberadamente se articulan estos puntos,
deben considerarse sdlo las deflexiones horizontales. Si se sim-
plifica la viga de unidén considerando una barra con ambos extremos

articulados, es obvio que 6fj ¥y ﬁkfvi no tienen influencia.

Los momentos que se producen por los desplazamientos pueden deter-
minarse usando un proceso de distribucidén de momentos. E1 pdértico
que se muestra en la Figura 5.4 (a) no estd sometido a cargas ex-

ternas sino solamente a deflexiones y rotaciones conocidas.

Para columnas y vigas de seccidn uniforme, los momentos de empotra
miento iniciales (Figura 5.4 (b)) para las columnas del entrepiso

i serian:

F Mci = 6Eh—1c21 [Ai—Ai_1] (5-7)
1

en el nivel i, el momento en la viga de unidén en el punto de cone-

xidén seria:
4 Elpi ) g +ﬁ EIpj (5-8)
F M iw = Lp ) i+(Lb }&vi
Y en el otro extremo:

FM .. = (e ')ei + (%‘}i)Au (5-9)

Lp

Sustituyendo lkvi LS Gi en las ecuaciones 5-8 y 5-9, resulta:

_ 2EIpj [ Es_] -
FM . = Tp 2 +3 (Lb) 6, (5-10)

_ 2EIpj Lg -
FM . c= Tp [1+3(Lb)] 6. (5-11)
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Cuando se aplican deflexiones conocidas a una estructura, como en
este caso, no serequieren las laboriosas correcciones por desplaza-
miento en la distribucién de momentos y la convergencia resulta ra-

pida.

Después de forzar al sistema F a adoptar las deformaciones del sis-
tema W se calculan los cortes totales en cada piso del pértico asi
como también los momentos y reacciones de las vigas de unidn sobre
el sistema W (Figura 5.5 (a)). Las fuerzas cortantes asi determina
das pueden usarse directamente en el siguiente paso. Las fuerzas
horizontales P' que resultan se muestra en la Figura 5.5 sélo con
fines ilustrativos. Estas fuerzas de interaccidn pueden ser positi

vas o negativas en los deferentes niveles.

Todos los cortes, fuerzas y momentos que se generan en el punto de
conexidén se aplican al sistema W aislado (Figura 5.5 (b)). En cada

nivel, M y R, deben reemplazarse por un momento:
M' =M+ Ry Lg (5-12)

Luego se calculan las deflexiones negativas y las rotaciones del
sistema W, A‘ai y 64i, respectivamente. La deflexidén neta del
sistema W descargado con respecto a la forma original (linea verti-
cal) seria por consiguiente la suma algebraica de Axfi y Zﬁai' Es
decir que las deflexiones y las rotaciones del sistema W en el ni-

vel i, al final del primer ciclo se expresaria como:

Aei(1) AV

AL (5-13)
y Bai(1) = Bgi = B4i(1) (5-14)

o en general, al final del ciclo n:

A

Dei (n) A fi ~ ai (n) (5-15)

y ei(n) — Bfi = Bai (n) (5-16)
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Este es el final de un ciclo de iteracidén. Para la condicidn esta-
ble la deflexidn inicial de un piso i cualquiera al comienzo del ci
clo n, [lii(n): debe ser igual a la deflexidén final, A ei(n)- Sin
embargo, en muchos casos en el primer ciclo eri(n) es negativa,

indicando que la iteracidén es divergente. Por consiguiente, la ge-
neralizacidén de este método de solucidén depende de la aplicacidén de
una "correccidén de convergencia forzada" apropiada a las deformacio
nes iniciales del ciclo n, lxii(n) y eii(n)’ a fin de obtener 1las

deformaciones iniciales de tanteo del ciclo (n+1), JAN ii(n+1) Y

0ii(n+1)-

La correccibén de convergencia se deriva a partir de la hipbétesis de
que en cada ciclo el desplazamiento del sistema W en cada piso con
respecto a la deformada libre es linealmente proporcional al despla
zamiento del sistema F con respecto a la vertical. Por consiguien-
te, puede demostrarse que si al final del ciclo n los valores ini-

ciales de tanteo en el nivel i eran z:.ii(n) Yy 8ii(n) Y los valores
finales eran Zﬁei(n) Y 6gi(n)» los valores iniciales para el ciclo

(n+1) deben ser:

Aei(n) - ini(n).

éxii(n+1) Aii(n) * 0 [[ﬁfig z;eiinl} (517
Adin)
_ Bei(n) - 8ii(n) 5-18
eii(n+1) B eii(n) + 1 +'9fi - Bei(n)] ( )
[ 8ii(n) |

Los valores de N y 6 obtenidos mediante las ecuaciones 5-17y 5-18 se
usan como valores iniciales para el siguiente ciclo y el procedi-
miento se repite empezando con el paso 2 bosquejado previamente.(En

la Figura 5.4 (a), A ¢, 6§ y A ¢y se reemplazaran por A, 0y
A vi) -

Al final de cada ciclo, Zk-ei y Zkii deben compararse hasta que la
convergencia alcance una tolerancia especificada, por ejemplo 5% a

10%, en base al juicio del disefiador.
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Segunda Etapa del Anéalisis

Después que se ha conseguido la convergencia del proceso iterati-
vo, la deformada final de la estructura se usa para distribuir momen-

tos y cortes a cada elemento en cada eje de la estructura.

En los ejes que no contengan muros, el juego de momentos de empo-
tramiento en las columnas que se obtienen de la diferencia de las de-
flexiones de los pisos puede repartirse entre los diferentes elementos
por un proceso de distribucién de momentos. No se requiere correccidn
por desplazamientos laterales puesto que el pdrtico ya estd en su con-

figuracién deformada final.

Si en el eje considerado existe un muro, este puede ser estudiado
aparte del segmento aporticado. Con una deformada conocida y EI, el

momento en un piso cualquiera i puede obtenerse de:

EI;
M, = ﬁ[&.i+1-zai+ Ai_1] (5-19)

i

donde M; es el momento en el piso i; Igj; es el momento de inercia del
muro en el piso i; h; es la altura del entrepiso; [ﬁi es la deflexidn
del piso 1i; JAN i+1 es la deflexidn en el piso i+l y JAN i-1 es la de-

flexién en el piso i-1.

Si la altura del piso por encima o por debajo del piso i es dife-
rente de h; se necesita obtener la deflexidn a la distancia hj. Los
cortantes de entrepiso pueden calcularse luego facilmente. Las partes
aporticadas de cada eje pueden analizarse obligando a la estructura a
deformarse como se describe en las Figuras 5.4(a) y 5.4(b). Es innece
sario recalcar que el nimero de columnas no tiene que ser igual al mos
trado en las Figuras 5.4. Debe usarse los valores reales de Iy, I., Lp
y Lg. Este procedimiento también se aplicaria a muros en el mismo eje
unidos mediante vigas que a su vez estan apoyadas en una o mas colum-
nas intermedias. Para muros unidos por vigas sin columnas intermedias,
los momentos en las vigas de conexidén en cada piso se calculan directa
mente a partir de las rotaciones y desplazamientos verticales de los

extremos.



En caso de que hubieran dudas acerca de la correccidn de las hipd
tesis para la idealizacidén de la estructura en los sistemas F y W, es
a esta altura posible realizar una comprobacidén final. La suma de los
cortantes de todas las columnas en un piso cualquiera puede compararse
con el cortante de entrepiso del sistema F que se obtuvo en el proceso
iterativo. Si estas dos cantidades son iguales, las hipbétesis usadas
para obtener las rigideces de las vigas y columnas para el sistema F
fueron validas. Analogamente, la suma de los cortantes de todos 1los
muros del entrepiso debe ser igual al cortante calculado para el sis
tema W. Pero la mas importante de todas es que la suma de los cortan-
tes de las columnas y los muros debe ser igual al cortante de entre-
piso aplicado. Las pequefias discrepancias pueden subsanarse facilmen-
te mediante una reparticidén proporcional. Si las discrepancias son
considerables, el disefiador debe usar su criterio para reajustar las
rigideces relativas de los sistemas F y W en base a los resultados ob-
tenidos. En este caso sera necesario repetir el proceso iterativo. La
deformada del edificio puede servir como un excelente punto de partida

para el nuevo proceso.

Excepto en los casos de edificios con una distribucién de rigide-
ces extremadamente irregular, los resultados de la primera solucidn
son satisfactorios. Esto por si mismo es una prueba de que no se ha
hecho suposiciones irrazonables y que las condiciones de equilibrio

enumeradas previamente se han satisfecho.

Torsidn del Edificio

Al término de la segunda etapa del andlisis se conocen tanto el
corte total como la deflexidén en cada eje y en cada piso. Consecuente
mente la rigidez en cada eje puede calcularse directamente. Estas ri-
gideces pueden usarse para calcular la rigidez torsional de la estruc-
tura, el centro de corte o centro de resistencia y todos los parame-
tros requeridos en la investigacidn por la torsidén que puede resultar

por las cargas excéntricas.
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5.3.3 Deformaciones en el Sistema W

Para ejecutar el proceso indicado, es necesario calcular un buen
namero de veces las deformaciones del Sistema W (giros y desplazamien-
tos). A continuacidn se detallan foérmulas directas para obtener estas

deformaciones (ver Figura 5.6).

A. Deformaciones por Corte

El desplazamiento relativo por corte en el nivel "i" esta dado por

la expresidn:

Ve K
8 ot o A (5-20)

G Ayj
donde:
M = Coeficiente de Forma (1.0 a 1.2)
Vi = Fuerza de Corte en el nivel "i"
h; = Altura en el nivel "i"
G = Mddulo de Corte = E/2.3
A,i = Area de la seccién en el nivel "i"

Considerando al muro en forma rectangular se obtiene//& =1.2.

Reemplazando:

Vi hj
= 2.76 ~1 "1
651 E Awi

Considerando desplazamientos totales obtenemos finalmente:
s1 - “s(i-1) ©TP (5-21)

B. Deformaciones por Flexidn

De la Figura 5.7(a) y aplicando Area-Momentos tenemos:



Figura 5.6: Deformaciones en Muros por Corte y Flexidn
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8, =B, . + |l Miichi (5-22)
i-1 E ISl 2

En el caso de desplazamientos, de la figura podemos ver que:

A-= A + 51+ 32

1 i-1

§1 = Deflexién debido a la rotacién del punto "O"

89 = Deflexidén debido al diagrama de momentos en el nivel "i".
Del diagrama en el nivel tenemos:

é1 = 81 hy

2
hi hi  Mih; _ 2 (2M; + Mj,1) hj

= —_— -1 -1 mimican ity el aat = ¢ = % alkd 1
8 "E 1o X2 ¥ 3 Y 2m 1o X3 M 6E Igq

3

Reemplazando obtenemos finalmente:

(2M; + Migq1) hi? )
A, =D, ,+8, _ ho+ & To (5-23)

C. Isostatizacidén del Sistema W

La explicacidon que los autores hacen de la Segunda Etapa del Anali-
sis es bastante clara y completa. Cabe resaltar que la expresidn

5-19 propuesta para obtener los momentos flectores actuantes en ca-
da muro a partir de la deformada del mismo, y por ende isostatizar-
lo, es sdlo una aproximacidén que puede producir errores significati

vos en los resultados finales.
A continuacidén se deducen las expresiones exactas para lograr la i-
sostatizacidén requerida a partir de las expresiones anteriormente

demostradas.

De la expresidn 5-22 se puede deducir que:
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2E Ig;
My + Mjyq = (85 - 85.1) —hlﬂl (5-24)
De la expresidén 5-23 se puede despejar que:

S 6E Igj
2 Mj + Mip1 = (Al - &i-‘l -8, 4 h) _hJ.S‘L

Empleando la expresién 5-24 y la expresidn anterior obtenemos final-

mente:
6E Ig; (2851 + 0;)
Mj = ‘T{%l [Ai - Ay —1—31—3-—hiJ (5-25)
EIsji (064~ 2 03
M1+1 = —G—hi-srl l:Al - Al_‘] - i-1 ; l) hl] (5-26)

Las expresiones 5-24, 5-25 y 5-26 son aplicables a cualquier tipo de

placas sin importar la forma de su diagrama de momentos.

En el caso de modelos con vigas de conexidn biarticuladas, el diagra
ma de momentos resultante es continuo. En este caso, no es necesa-
rio emplear la expresidén 5-26 ya que el momento superior en el nivel

analizado coincide con el momento inferior del nivel siguiente.

En el caso de modelos con vigas de conexidn rigidas, el diagrama de
momentos resultante es discontinuo. En este caso, las expresiones
5-25 y 5-26 nos proporcionan los momentos inferior y superior respec

tivamente en cada nivel analizado.

Hay que resaltar que para evaluar los momentos actuantes en las pla-
cas basta con aplicar las férmulas anteriores para una de ellas sola
mente. Para el resto de las placas basta aplicar sobre los valores
obtenidos un factor de correccién por relacidén de momentos de iner-

cia.

En el caso de considerar deformacidén por corte en el Sistema W, es

necesario emplear en las férmulas demostradas los desplazamientos
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generados por la flexidén de las placas tnicamente. E1 empleo de
los desplazamientos totales en las placas podrian generar errores

de cierta significacidén en los primeros niveles del proyecto.

5.3.4 Programa METKAN1

A.- E1 programa METKAN1 que se presenta a continuacidén fue dise-
fiado con la finalidad de realizar el analisis sismico de estructuras
mixtas empleando el Método de Khan y Sbarounis. Este programa es una
adaptacidén en Pascal del programa METKAN desarrollado en FORTRAN por
el Ing. Mario Rossi Velasco en su tesis para optar el titulo profesio-

nal de ingeniero civil.

Para esta versién del programa se ha anadido como alternativa la
condicién de deformacidn por esfuerzos de corte en las placas por te-
ner, en muchos casos, resultados significativos en los primeros nive-

les de la edificacidn.

El programa contempla la ejecucidén de la "Primera Etapa del Ana-
lisis" del Método de Khan y Sbarounis. Tal como se describid anterior
mente, esta etapa contempla la aplicacidn de las cargas de sismo al mo
delo estructural obteniendo finalmente sus deformaciones elasticas y
las magnitudes de la carga lateral absorvidas por cada uno de los dos

sistemas (Sistema F y Sistema W).

Como se podra apreciar mas adelante, una vez conocidas las defor
maciones se puede lograr facilmente la isostatizacidn del modelo consi

derada en la "Segunda Etapa del Andlisis" del método.

Debe sefialarse que la mecéanica operativa del programa sigue los
lineamientos generales indicados en la seccidén 5.3.2 de este capitulo.
Sin embargo, debemos sefialar que el programa no considera la influen-
cia de una posible rotacidén de la base del muro por condiciones de ci-
mentacidn; aunque puede ser facilmente incluido variando ligeramente

el algoritmo empleado.
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B.- E1 programa METKAN1 consta realmente de dos partes distintas:

a) Programa KHAN.DATOS

Este programa es complementario al programa principal METKAN1. Me
diante este corto programa se realiza el ingreso al computador de todos
los datos necesarios para definir el modelo estructural. Tanto los re-
querimientos geométricos como las cargas laterales de sismo son ingresa

dos al computador empleando la pantalla y el teclado.

De manera similar al programa KANI.DATOS descrito en el Capitulo
4, los datos son grabados en archivos de disco. Esto nos permite co-
rrer el programa principal METKAN1 las veces que sea necesario sin te-
ner que volver a ingresar los datos nuevamente. Asimismo, se puede rea
lizar modificaciones y/o correcciones hasta llegar finalmente a la solu

cidén buscada.

En el Tomo 2 de este trabajo se muestra el listado del programa

con sus comentarios respectivos.

b) Programa METKAN1

Mediante este programa se realiza todo el trabajo operativo que
conlleva a la obtencidén final de las deformaciones eldsticas del modelo

en andlisis.

Este programa realiza automaticamente la lectura de los datos de
la unidad de disco (ingresados mediante el programa KHAN.DATOS) para
luego ejecutar los céalculos necesarios que conllevan a la convergencia
final solicitada. Una vez realizada la convergencia requerida imprime
los reportes indicando las deformaciones del modelo y los porcentajes

de la carga lateral absorvidos por el Sistema W y el Sistema F.

En el Tomo 2 se muestran los listados y la explicacidn del progra

ma.
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5.4 VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS LATERALES

Con respecto a los desplazamientos laterales, las Normas de Dise

o Sismo-resistente indican en su seccidén 1.20 lo siguiente:

"Para determinar los maximos desplazamientos laterales durante

un sismo se multiplicara por 0.75 R3 los desplazamientos calculados e-

lasticamente".
"El maximo desplazamiento relativo entre pisos S, sera de 0.01

la altura de piso considerada cuando existan elementos susceptibles de

danarse por la deformacidén relativa. Para otros casos sera de 0.015".

5.5 TORSION EN PLANTA

5.5.1 Introduccién

a) Debido a su condicidén netamente inercial, la carga sismica se

puede considerar como concentrada en el centro de masas de cada nivel.

Las coordenadas del centro de masas G (XG, YG) respecto a dos e-
jes perpendiculares en el plano del nivel en analisis estan dadas por

las foérmulas siguientes:

ZPp.x __2P.y
xG = >p YG = P (5-27)

En el caso de edificios regulares, se puede considerar que el
centro de masas coincide con el centro geométrico del nivel en anali-

sis.

b) La aplicacidén de la carga sismica genera una reaccidn en cada
uno de los distintos elewmentos resistentes verticales. La hipdtesis
del diafragma horizontal rigido implica que el desplazamiento horizon-

tal relativo de entrepiso sera el mismo para todos los elementos resis
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tentes de un determinado nivel; con lo que cada uno de ellos responde-
ra proporcionalmente a su constante de rigidez lateral. Debido a esto
es que el centro de reaccidn se obtiene calculando el centro de rigide

ces del nivel respectivo.

Las coordenadas del centro de rigideces R (XRr, YR) estéan dadas

por las férmulas siguientes:

_ _Zky X _ _ZkxY _
Xg ——F—Zky YR S he (5-28)

c) Necesariamente, el centro de masas no coincide con el centro

de rigideces.

TRACCION
\\\\§ i
s e — T ] M
a
¥ e G
By Koy
Fx
COMPRESION
(a) (b) (c)

Figura 5.8 : Analisis del Efecto de Torsidén en Planta

En la Figura 5.8(a) y (b) se muestra la excentricidad ey produci
da por el desfase del cortante en X. Para lograr el equilibrio de la
carga sismica con el sistema resistente transportamos el cortante al
centro de rigideces, tal como se muestra en la Figura 5.8(c), generan-
dose de esta manera un momento torsor. Este momento torsor producido

por la accidén de un sismo en X se calcula con:
Mtx = Vx.ey (5-29)

Este momento produce una rotacidén en planta 6 alrededor del cen-
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tro de rigideces generando un sistema de cortantes de segundo orden so

bre los distintos elementos resistentes.

Tal como se puede apreciar en la Figura 5.8(b), la desviacidn a
ambos lados de R son opuestas, incrementandose el cortante por un lado
(el de G) y disminuyendo en el otro (el opuesto al de G). Debido a la
posibilidad de que la torsidn no se produzca, sdlo se considera para
el diseno aquella correccidén que resulte positiva para estar del lado

de la seguridad.

5.5.2 Procedimiento de Calculo

En la Figura 5.8 se muestra la deformacidén en X de un elemento
cualquiera generado por el cortante de sismo en X.La situacidn es ana-
loga para la deformacidén en el otro sentido. Tenemos asi que las fuer
zas torsionales originadas por el giro torsional se obtienen de acuer-

do a:

Fx= kx Ax

kx 6y (5-30)

Considerando ambos sentidos, el momento torsor originado por el

cortante en X sera:

Mtx = ZFxy + ZFy.X (5-32)
Reemplazando 5-30 y 5-31 en 5-32:

Mex = © ( Zky y2 + Zky x2) =0 X k a2
Despejando:

M
e = -ﬂ_zf_-kd (5-33)

Reemplazando 5-33 en 5-30 y 5-31 obtenemos finalmente:
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Py = (5-34)
X Z kd2 tx
k,, X
Fy = —=¥—5 M (5-35)
Yy Z kd tx

que son las expresiones de la "correccidén por torsidén en planta" para
la carga sismica en X. Para el analisis en Y, se emplean las mismas
expresiones considerando en este caso el momento torsor generado por

el sismo en esta direcciédn (Mty).

De acuerdo con la teoria enunciada, las N.D.S.R. considera que
para el momento de torsidén en el nivel "i" se emplee las foérmulas si-

guientes:
MT; = Hj (1.5e + U.DEEiJ (5-36)
MT; = H; (e = 0.05 B;) (5-37)

en donde B; es la dimensidn de la edificacidén en el nivel "i" perpendi

cular a la direccidn de la fuerza cortante H.

La expresidn 5-36 incluye un 50% de aumento de la excentricidad
a fin de tomar en cuenta la amplificacidén dindmica torsional. En la

actualidad, existe una tendencia a aumentar este porcentaje.

Asimismo, las expresiones 5-36 y 5-37 incluyen el monomio adicio
nal + 0.05 HjBj para tomar en cuenta la "torsidn accidental" producida
por las posibles variaciones de las rigideces de los elementos y la po
sible estimacidn errdnea de las mismas. En la actualidad se recomien-

da duplicar este valor.

Para nuestro trabajo, no tomaremos en cuenta el monomio Hie de
la expresidén 5-37 a fin de no reducir el efecto de la torsidn acciden-
tal en aquellos elementos en donde la torsidn efectiva tiende a dismi-

nuir el cortante sismico.
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5.6 ANALISIS ESTRUCTURAL

5.6.1 Anglisis Estructural - Sentido X

5.6.1.1 DETERMINACION DE LA CARGA SISMICA EN X

De acuerdo a lo indicado en la seccidn 5.2, emplearemos las Nor-
mas de Disefio Sismo-resistente (1977) para la obtencidn de las cargas

sismicas actuantes.

Sabemos que el edificio se ubica en la ciudad de Lima (Zona 1);
que su uso estd destinado a oficinas administrativas (Categoria C); y

que estd cimentado sobre un suelo Tipo I. Tenemos entonces:

=1.0
U=1.0
=1.0
Tg = 0.3 seg.

El periodo fundamental en este sentido se puede estimar, seguin

las N.D.S.R., con la férmula siguiente:

0.09 h
ey

donde:
= altura total en metros del edificio
D = dimensidén en metros del edificio en planta en la direccidn
considerada
i 0.09 (24.48) SR e

X J45 .4

El coeficiente sismico es:
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Siendo nuestro edificio del Tipo E3 consideraremos un factor de

ductilidad:

Con todas las variables anteriores determinamos:

Hy = ZL]S;Q<P _ 1.0 x 1.04x01.0 x 0.38 X P = 0.095p
d .

De la Tabla 3.3 tenemos P = 6,408.0 Tn, luego:

Hy, = 0.095 x 6,408.0 = 608.8 Tn

Para realizar la distribucidén del cortante sismico tenemos que

la relacidén alto/ancho = 24.48/45.0 = 0.54, obteniéndose f = 1.0.

Haciendo un cuadro por niveles de:

Fi =fH —EF%%LH; , tenemos:

Nivel P; (Tn) hj (m) P; h; (Tn-m) F; (Tn)
1 774.3 3.46 2,679 17.9
2 813.0 6.52 5,301 35.3
3 801.6 9.58 7,679 51.2
4 801.6 12.64 10,132 67.5
5 791.5 15.70 12,427 82.8
6 791.5 18.76 14,849 99.0
7 780.5 21.82 17,031 113.5
8 854.0 24.88 21,248 141.6

6408.0 91,346 608.8
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5.6.1.2 FORMULACION DEL MODELO ESTRUCTURAL EN X

Para la aplicacidén del método de Khan y Sbarounis es necesario
formular el modelo estructural de manera que se acerque lo mas posible

a la realidad de acuerdo con las hipdtesis planteadas.

En el sentido X vamos a considerar la interaccidn sufrida entre
el Sistema F (porticos) y el Sistema W (muros de corte) para no descui

dar los efectos que pudieran producirse en las vigas de conexidn.
A. Sistema "W"

Se trata de conformar un muro en voladizo que sea representativo
de la placa de ascensores P-1 por ser el Gnico elemento que conforma
el Sistema W en este sentido. En este caso, la forma y el espesor de
la placa se mantiene constante en todos sus niveles. Entonces, de a-
cuerdo a lo calculado en la seccidén 4.3.3 tenemos:

a) Momento de inercia Ig:
Ig = 10,122.1 x 10° cm?
b) Distancia del eje neutro a la fibra extrema Lg:
Lg =2.40 m
c) Area de la seccidn Ay:
A, = 31,000 cm?
B. Sistema "F"

En el Sistema F se incluye a todos los elementos resistentes que

contribuyen a la rigidez lateral y que no pertenecen al Sistema W. Por

lo tanto, no se considera ern este sistema las vigas auxiliares, colum-

nas de arriostre de la tabiqueria, etc.
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a) Rigideces de Columnas S..-

Empleando los valores de las caracteristicas de las columnas obte

nidas en la seccidén 4.3.1 tenemos:

Nivel Rigidez de Columnas Se - Sentido X
1 4x1156+4x1310+8x 1002+ 12x 3642 + 4 x 3006 = 73,608 cm>
2 4x1307+4x1481 +8x 1133 +12x4118+ 4 x 3399 = 83,228 cm3
3, 4 4%x1307+4x1481 +8x 1133 + 12 x 2042 + 4 x 3399 =58,316 cm3
56 7,8 4x1307+4x1481 +8x1133+12x 871 +4x3399 =44,264 cm’

b) Rigideces de Viga Sp'.-

Revisando el esquema en planta del edificio, vemos que deben in-
cluirse en este sistema a todas las vigas de los pérticos del Sentido
X excepto las que van conectadas a la placa de ascensores. En general,
para todos los niveles tenemos:

Sp' = 8 x 867 + 16 x 894 + 3 x 711 = 23,373 cm3

c) Rigideces de Vigas de Conexidén Sp" .-

Se incluye aqui solamente a las vigas equivalentes V3-D,E' y V3-

F',G:
Sp" = 2 x 881 = 1762 cm3
d) Longitud de Viga de Conexidén Lp.-
Lp = 1.625 m

C. Modulo de Elasticidad

Para el calculo de deformaciones debemos conocer el médulo de e-
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por el Cddigo ACI (seccidn 8.5.1):

Ec

15,000 JE'c = 15,000v/210 = 217,000 Kg/cm?

D. Esquema Resumen del Modelo

Con todas las variables obtenidas en esta seccidn presentamos el

esquema siguiente:

SISTEMA F SISTEMA W
A — A -
|
|
|
|
I
Se = 44,264 cm3 ¢ | |
|
|
I
I
L : p
-!-\‘__A‘hl
_ I
3 Sb [ Sbn |
Sc = 58,316 cm <
!
[¢«~E.N.
\
l
Sc = 83,228 cm3 |
|
73,608 cm3 I
SC - > cm &1/2 SC_\.> |
777 777 77 7777774777—/7—/7—/—.- -
* Lb N LE %
Sp' = 23,373 cm3 Ig = 10,122.1 x 10° cmd
sp" = 1,762 cm3 A, = 31,000 cm?
Lpb = 1.625 m Lg =2.40 m
Ec = 217,000 Kg/cm?
Figura 5.9 Modelo Estructural Asumido para el Analisis Sismico en X

Método de Khan y Sbarounis

—

3.06

3.06

3.06

3.46
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5.6.1.3 RESULTADOS DE LA CORRIDA DEL PROGRAMA METKAN1 EN X

Una vez construido el modelo estructural sefialado en la Figura5.9,
aplicamos el programa METKAN1 a fin de obtener los resultados de la la.

Etapa del Analisis del Método de Khan y Sbarounis para el Sentido X.

Los reportes de salida del programa se presentan en el Tomo 2 de
este trabajo. Debido a la fuerte influencia de la parte aporticada, la

velocidad de convergencia del método en este caso es sumamente lenta.

La razdén a esta lentitud es que para pequeflas variaciones del por-
centaje de corte absorvido por el Sistema F, se producen variaciones re
lativamente elevadas en los valores de su deformada. En el caso opues-
to, cuando la relacidén de rigideces muro/pérticos sea alta, variaciones
relativamente elevadas del porcentaje absorvido por el Sistema W produ-
cen pequefios cambios en su deformada lograndose asi una répida estabili

zacidén y por lo tanto una répida convergencia.

Por los motivos expuestos, la aproximacidn solicitada al programa
fue de 0.1%. Se puede apreciar en los resultados que la convergencia
se logrd recién en la 29a. iteracidén. Es asi como en el dltimo nivel,
el desplazamiento horizontal absoluto final del modelo resultd menor de
la tercera parte del desplazamiento inicial del muro como voladizo li-

bre.

Los porcentajes de Fuerza Cortante absorvidos por cada sistema vy

las deformadas obtenidas en cada nivel se presentan en la Tabla 5.1.

De la tabla de resultados, se puede apreciar facilmente que el ma-
ximo desplazamiento relativo calculado eléasticamente se produce en el
quinto nivel. De acuerdo con las N.D.S.R., para determinar el maximo
desplazamiento relativo de entrepisos debemos multiplicar el maximo des
plazamiento relativo calculado elasticamente por 0.75 Rd, tal como si-

gue:

Sy = 0.75 x Rg x [N pj = 0.75 x 4.0 x 0.41102433 = 1.233 cm
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De esta manera, concluimos que el desplazamiento relativo obteni-

do es inferior al maximo permitido por las Normas de Disefio:

S = 0.01 h =0.01 x 306 = 3.06 cm

Otro aspecto importante a resaltar es la obtencidn del valor nega
tivo para el cortante del Sistema W en el Gltimo nivel. Esto nos indi
ca una inversiodn del sentido de la carga producida por la traccidén a
la que el Sistema F lo somete al ofrecerle resistencia a su desplaza-
miento lateral. Esta situacidn es tipica de los modelos con una baja

relacién de rigideces muros/pdrticos.

5.6.1.4 ISOSTATIZACION DEL MODELO ESTRUCTURAL EN X

Con la deformada final obtenida en la seccidén anterior podemos i-
sostatizar el modelo distribuyendo los momentos y cortes a cada elemen

to en cada eje de la estructura.
En esta segunda etapa del andlisis es que podemos verificar la
compatibilidad y correccidér de las hipdétesis planteadas por el método

de analisis en mencidn.

A. Isostatizacidén del Sistema F

La isostatizacidon del Sistema F conlleva a obtener los cortantes

y momentos actuantes en los elementos resistentes de cada poértico.

Debido a que el modelo empleado tiene vigas de conexidén rigidas,
hallamos los momentos de empotramiento perfecto generados por el des-
plazamiento horizontal relativo de las columnas y por el desplazamien-
to vertical absoluto de las vigas de conexidn en su encuentro con el

Sistema W.

El proceso empleado es el mismo al descrito en la seccidn 5.3.2

en el Paso3 de la Primera Etapa del Analisis.
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El proceso de distribucién de momento se llevd a cabo para el Por-
tico 3 empleando el Programa KANI1 descrito en el Capitulo 4. Los re-
portes de la corrida en mencidén pueden verse en el Tomo 2 de este traba
jo. Es necesario aclarar que la corrida de este estado de carga se hi-
zo simultaneamente con los estados de carga considerados en el analisis

por cargas verticales.

En la Figura 5.10 se muestra un esquema del Pértico 3 con los mo-
mentos de empotramiento perfecto generados por este estado de carga. Los
resultados de la distribucidén de momentos realizada se presentan en las

Tablas 5.2.A y 5.2.B.

A fin de poder realizar la comprobacidén final de las hipdtesis plan
teadas, se llevd a cabo la isostatizacidn para el resto de los pérticos
del Sentido X; sin embargo, no se estan presentando los calculos efec-

tuados debido a lo repetitivo del proceso.

B. Isostatizacidén del Sistema W

En este caso, la isostatizacidén del Sistema W conlleva a obtener

los esfuerzos actuantes en la Placa de Ascensores P-1 en el Sentido X.

En la Tabla 5.3 se muestra el calculo de los esfuerzos inducidos
por las deformaciones provocadas por la carga sismica. Estos esfuerzos
fueron obtenidos de acuerdo con las expresiones 5-24, 5-25 y 5-26 dedu-

cidas en la seccidén 5.3.3.

Tal como se puede apreciar en la tabla, el cortante de sismo obte-
nido de la isostatizacidén del muro es practicamente igual al cortante
de sismo calculado para el Sistema W con el programa METKAN1 (ver tabla
5.1). El pequefio error obtenido en los tres Ultimos niveles es produc-
to de la precisidén solicitada para la convergencia del método. En todo
caso, vamos a emplear para los andlisis posteriores los cortantes deri-

vados de la corrida del programa por cuanto son los mas exactos.
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C. Comprobacién Final del Modelo Empleado

En la Tabla 5.4 se presenta el resumen de los cortantes absorvidos
por el sistema W y los pérticos del Sistema F de acuerdo con las defor-
maciones obtenidas en la Primera Etapa del Andlisis. Lo mas importante
de la comprobacidén final es que las sumas de los cortantes obtenidos en

cada nivel sean iguales a los cortantes de sismo aplicados.

En nuestro caso, el error maximo se presenta en el Gltimo nivel
(5.9%). La discrepancia existente podria ajustarse proporcionalmente,
pero evidentemente no vale la pena ya que la precisién alcanzada es ma-
yor que la necesaria para proyectos de disefio de este tipo. Con todo

esto podemos concluir que el andlisis realizado fue satisfactorio.

5.6.2 Anélisis Estructural - Sentido Y

5.6.2.1 DETERMINACION DE LA CARGA SISMICA EN Y

En el sentido Y, al igual que en el sentido X tenemos:

1.0

Uu=1.0
1.0

Tg = 0.3 seg
Rg = 4.0

Para el calculo del periodo fundamental tenemos en este caso que:

_0.07h _ 0.07 (24.48)

= 0.39 se
Ty /D /19.2 9
El coeficiente sismico es:
c 0.8 . 0.8 - 0.35
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El cortante total en la base es entonces:

ZUSCyP 1.0 x 1.0 x 1.0 x 0.35
= = P = .
Hy Rg 2.0 X 0.0875 P

De la Tabla 3.3 tenemos P = 6,408.0 Tn, luego:

Hy = 0.0875 x 6408.0 = 560.7 Tn

Como la relacidén alto/ancho = 24.48/19.2 = 1.3, obtenemos f = 1.0.

Haciendo el cuadro de:

Pihj
Fi = f H —*3— , tenemos:
* ZPjh; '’

Nivel P; (Tn) h; (m) P; hj (Tn-m) F; (Tn)
1 774.3 3.46 2,679 16.5
2 813.0 6.52 5,301 32.5
3 801.6 9.58 7,679 47.1
4 801.6 12.64 10,132 62.2
5 791.5 15.70 12,427 76.3
6 791.5 18.76 14,849 91.2
7 780.5 21.82 17,031 104.5
8 854.0 24.88 21,248 130.4

6,408.0 91,346 560.7

5.6.2.2 FORMULACION DEL MODELO ESTRUCTURAL EN Y

De acuerdo con la distribucidén en planta del edificio, podemos
ver que en el sentido Y el sistema W se encuentra conformado basica-

mente por muros de corte que no presentan vigas de interconexidn con
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el sistema F. En base a esto, podemos idealizar al modelo, en este ca

so, con vigas de conexidn biarticuladas.
A. Sistema "W"

En este sentido, debemos tomar en cuenta las placas P-A, P-J, P-1

y P-2.
De acuerdo a lo calculado en la seccidn 4.3.3 tenemos:
a) Momento de inercia Ig:

I, = (2 x 156,998.1 + 3,780.0 + 4 x 247.2) x 105 = 318,765.0 x 10%cnf*

b) Distancia del eje neutro a la fibra extrema Lg:
En este caso, debido a que el modelo es articulado, no es necesaria

la obtencidén de este valor.
c) Area de la seccidn Ay:

Ay = 2 x 44,900 + 31,000 + 4 x 7800 = 152,000 cm2
B. Sistema "F"
a) Rigideces de Columnas Sc.-

Empleando los valores de las caracteristicas de las columnas obteni

das en la seccidén 4.3.1 tenemos:

Nivel Rigidez de Columnas Sc - Sentido Y
1 8 x 2646 + 12 x 4957 = 80,652 cm3
2 8 x 2992 + 12 x 5605 = 91,196 cm3
3, 4 8 x 2992 + 12 x 2941 = 59,228 cm3
5, 6, 7, 8 8 x 2992 + 12 x 1362 = 40,280 cm3
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b) Rigideces de Vigas Sp'.-
Empleando la Tabla 4.3.2 obtenemos que:

Sp' = 14 x 867 = 12,138 cm3

c) Rigideces de las Vigas de Conexidn Sp".-
Se incluyen aqui solamente las vigas equivalentes VD-1,2; VD-3,4;

VG-1,2 y VG-3,4 dque conectan a las placas P-2 en los ejes D y G.
Sp" = 4 x 1143 = 4572 cm3

d) Longitud de Viga de Conexidn Ly,.-

No se requiere, en este caso, por tener un modelo articulado.

C. Médulo de Elasticidad

De manera légica, al igual que en el Sentido X tenemos:

Ec = 217,000 Kg/cm2

D. Esquema Resumen del Modelo

Con todas las variables obtenidas en esta seccidén podemos ahora es-

quematizar el modelo, tal como se muestra en la Figura 5.11.



Sc = 40,280
Sc = 59,228
Sc = 91,196
Sc = 80,652
Sy
Sb"
Sb
Figura 5.11

Vigas
SISTEMA F Biarticuladas SISTEMA W
AN X e AL
cm3 ¢ B o
2 - |
Is
b < [~
Ay
cm3 < = -2
L Sb=Sb' +Sb“ L d
cm3 {
.- 2
cm3 { m'l/Z Scu
77 o Vi e 47T G ey o i
12,138 cm3 I, = 318,765.0 x 10° cm?
4,572 cm3 A, = 152,000 cm?
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Sp' + Sp" = 16,710 cm3

3.06

3.06

3.06

3.06

3.06

3.06

3.06

3.46

: Modelo Estructural Asumido para el An&lisis Sismico en Y

Método de Khan y Sbarounis



- 108 -

5.6.2.3 RESULTADOS DE LA CORRIDA DEL PROGRAMA METKAN1 EN Y

Con el modelo estructural sefialado en la Figura 5.11, aplicamos
el programa METKAN1 a fin de obtener los resultados de la Primera Eta-

pa del Andlisis del Método de Khan y Sbarounis para el sentido Y.

Los reportes de salida del programa METKAN1 para el sentido Y se
presentan en el Tomo 2 de este trabajo. La aproximacidén de los resul-

tados solicitada fue del 1%.

Los porcentajes de fuerza cortante absorvidos por cada sistema vy

las deformadas obtenidas en cada nivel se presentan en la Tabla 5.5.

De acuerdo a la tabla de resultados, el maximo desplazamiento re-

lativo es:
Sy = 0.75 Rg [&ri = 0.75 x 4.0 x 0.04732639 = 0.14 cm

De esta manera, concluimos que el desplazamiento relativo maximo

obtenido es muy inferior al mé&ximo permitido por las N.D.S.R.:

Sy max = 9-01 h =0.01 x 306 = 3.06 cm

5.6.2.4 ISOSTATIZACION DEL MODELO ESTRUCTURAL EN Y

Similarmente a lo hecho para el Sentido X, con la deformada final
obtenida en la seccidén anterior podemos isostatizar el modelo distribu

yendo los momentos y cortes a cada elemento de la estructura.
En este caso, el modelo empleado no tiene vigas de conexidén rigi-
das. Por este motivo, la isostatizacidn del Sistema W resultara mas

sencilla que el caso anterior.

A. Isostatizacidn del Sistema F

Debido a que el modelo empleado es articulado, sbélo se requiere
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hallar los momentos de empotramiento perfecto generados por el despla-

zamiento horizontal relativo de las columnas.

El proceso de distribucidén de momentos se llevd a cabo para el
Portico C empleando el Programa KANI1. Los reportes de la corrida en
mencidn pueden verse en el Tomo 2 de este trabajo. Es necesario acla-
rar que la corrida de este estado de carga se hizo simultaneamente con

los estados de cargas considerados en el andlisis por cargas verticales.

En la Figura 5.12 se muestra un esquema del Pértico C con los mo-
mentos de empotramiento perfecto generados por este estado de carga.
Los resultados de la distribucién de momentos realizada se presentan

en la Tabla 5.6.

A fin de poder realizar la comprobacidén final del andlisis efec-
tuado, el procedimiento se repitid para el Poértico D (equivalente al
Portico G); sin embargo, no se adjuntan los calculos efectuados por lo

repetitivo del proceso.

B. Isostatizacidn del Sistema W

En la Tabla 5.7 se muestra el calculo de los esfuerzos inducidos
en el Sistema W empleando la deformada obtenida usando el programa

METKANT1 .

En este caso al tener un modelo articulado, el diagrama de momen-
tos resultante debe ser continuo. Por lo tanto, para el calculo de

los momentos flectores basta emplear la expresidn 5-25.

Debido a la alta influencia del Sistema W en este sentido, se lo-
grd obtener en tan sdélo tres iteraciones una precisidén bastante buena
en los resultados. Por lo tanto, el cortante obtenido en la isostati-
zacidén resultd ser igual al cortante obtenido en la corrida del progra

ma.
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Tabla 5.6 ¢ Resultados del Analisis Sismico

Péortico C - Sentido Y

Viga Exterior Viga Interior
Nivel Mom. Flector._an.C?rtépte ‘ Mom. Flector | Fza.Cortante
Nivel
Izg. | Der. Izq. Der. Izg. | Der. Izq. Der.
8 1.02| 0.81 -0.29| -0.29 8 0.59]0.59 -0.18 | -0.18
7 1.36(1.20 -0.40| -0.40 7 1.04]1.04 -0.32 | -0.32
6 1.36 ] 1.19 -0.40| -0.40 6 1.02 |1.02 -0.32 | -0.32
5 1.37(1.19 -0.40 | -0.40 5 1.00 | 1.00 -0.31 | -0.31
4 1.37]1.27 -0.41 | -0.41 4 1.17 |11.17 -0.36 | -0.36
8 1.30 | 1.25 -0.40 | -0.40 3 1.20 | 1.20 -0.37 | -0.37
2 1.11(11.08 | -0.34| -0.34 2 1.05]1.05 -0.33 | -0.33
1 0.95|0.95 -0.30| -0.30 1 0.9510.95 -0.30 | -0.30
Columna Exterior Columna Interior
Mom. Flector Fuerza Mom. Flector Fuerza
Nivel Nivel
Inf. | Sup. | Axial | Corte(*) Inf. | Sup. |Axial | Cortel(*)
8 -0.70 [-1.02| -0.29 0.57 8 -1.16 | -1.40 | -0.10 0.84
7 -0.64 | -0.65| -0.69 | 0.42 7 -1.07 | -1.07 | -0.18 0.70
6 -0.70 |-0.72 | -1.08 | 0.46 6 -1.15 | -1.14 | -0.26 0.75
5 -0.75 |-0.67| -1.48 | 0.46 5 -0.95 | -1.04 | -0.34 0.65
4 -0.76 | -0.62 | -1.90 0.45 4 -1.45 | -1.49 | -0.39 0.96
3 -0.79 |-0.54 | -2.29 0.43 <] -1.16 | -0.99 | -0.41 0.70
2 -0.54 |-0.32 | -2.64| 0.28 2 -1.17 | -0.97 | -0.43 0.70
1 -1.38 |-0.41 | -2.93 0.52 1 -2.56 | -0.74 | -0.43 0.95

Nota.- Susceptible aln a correccidn por torsidn en planta.
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C. Comprobacidén Final del Modelo Empleado

En la Tabla 5.8 se presenta el resumen de los cortantes absorvidos
por el Sistema W y los poérticos del Sistema F de acuerdo con las defor-

maciones obtenidas en la Primera Etapa del Analisis.

Se puede apreciar,en este caso, que el error maximo observado se
presenta en el Gltimo nivel (2.4%). Este error producido es, sin embar
go, despreciable por lo que podemos concluir que el analisis sismico

realizado para este sentido ha sido exitoso.

5.6.3 Correccion por Torsion en Planta

La distribucidén de masas y rigideces en cada nivel de nuestro edi-
ficio es netamente simétrica en el sentido Y. En cambio, en el sentido
X existe una pequefia excentricidad entre el centro de masas y el cen-
tro de rigideces debido a la ubicacidén asimétrica de la placa de la ca-
ja de ascensores; sin embargo, reconociendo que el peso total de todas
las placas equivale a menos del 8% del peso total del edificio, podemos
considerar con gran precisidn que el centro de masas en cada nivel coin

cide con el centro geométrico de la planta.

Las verdaderas rigideces laterales en cada eje de la estructura
pueden ser calculadas dividiendo los cortantes absorvidos, obtenidos en
la isostatizacidén del modelo sismico (Tablas 5.4 y 5.8), entre los des-
plazamientos relativos de entrepiso proporcionados por el programa MET-

KAN1. De esta manera, para cada nivel tenemos:

ke = Y ke = —V¥
Arx Ary

Debido a lo repetitivo del procedimiento, sb6lo se incluyen en el
presente trabajo los calculos correspondientes al 12 y 62 nivel de la

estructura (Tablas 5.9 y 5.10).
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Puede apreciarse en los resultados cdémo las placas perimétricas
P-A y P-J, dadas su rigidez y posicidén, absorven la mayor parte de la
correccidén por torsidn al resistir la estructura un sismo en Y. Al pro-
ducirse un sismo en X, estas mismas placas contribuirén de tal manera
al término 2k d2 que atenuaran el efecto global de la torsidén en plan-

ta.

Dada la poca magnitud de las correcciones, se asume que los cor
tantes afiadidos a cada elemento resistente (sea columna o placa) no mo

dificaréan los restantes esfuerzos actuantes.

En la Tabla 5.11, se indican los cortantes finales actuantes en
las columnas del Portico C. Las correcciones se hicieron distribuyen-
do la correccidn total del eje en mencidn en funcidn a la rigidez de
cada columna. Para el caso del Portico 3, las correcciones son despre

ciables por lo tanto no se tomaran en cuenta.

En la Figura 5.13, se indican el D.M.F. y el D.F.C. de las placas
perimétricas P-A y P-J. Ambos diagramas se obtuvieron por proporcidn
(49.252%) de los correspondientes al Sistema W (indicados en la Tabla
5.7), habiéndosele afiadido al D.F.C. la correccidén por torsién en plan

ta.
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Fuerzas Cortantes (Tn)
Nivel
Columna Exterior Columna Interior
8 0.62 0.86
7 0.45 0.72
6 0.50 0.77
5 0.49 0.67
4 0.48 0.99
3 0.46 0.73
2 0.30 0.73
1 0.54 0.99

Tabla 5.11 : Cortante en Columnas Corregido

por Torsidén en Planta en Pdértico C - Sentido Y

&1.1
9.7
I- 168.7
2l10.6
2493.1
270,323
288.7
295.8

(a) D.F.c. (Tn)

Figura 5.13

(b) D.M.F. (Tn-m)

: Diagramas de Fuerza Cortante y Momento Flector

de las placas perimétricas P-A y P-J del Sentido Y
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6.1 GENERALIDADES

Una vez concluido el analisis estructural de nuestro edificio, te
nemos a nuestra disposicidén toda la informacidén necesaria para pasar

al disefio de cada uno de sus elementos.

En los Capitulos 4 y 5 se ha considerado el analisis de cada uno
de los estados de carga criticos en forma independiente (D, L1, L2, E).
Sin embargo, para determinar los esfuerzos de disefo debemos combinar
estos estados a fin de emular, en lo posible, las solicitaciones de
carga mas desfavorables que se pudieran presentar durante la vida dtil

de la estructura.

De esta manera, si representamos dentro de un mismo grafico todos
los diagramas de carga (ya sean momentos flectores, fuerzas cortantes,
y/o fuerzas axiales) derivados de cada combinacidn realizada obtendre-

mos las envolventes de carga para realizar nuestro disefio.

En este capitulo, vamos a obtener graficamente las envolventes de
momentos flectores y fuerzas cortantes de las vigas del segundo nivel
del Portico 3 y del Portico C. Asimismo, se obtendran las combinacio-
nes de carga criticas de la Columna C-C3, la cual fue elegida para el
disefio al ser la columna comin a los pérticos considerados en el anali

sis estructural.

6.2 RESISTENCIA REQUERIDA PARA EL DISENQ

Las Normas Peruanas de Disefio Sismo-resistente especifican en su
seccidn 2.4.7 que en estructuras disefiadas por el método a la rotura,
la resistencia requerida U sera por lo menos igual al mayor de los va-

lores dados por las expresiones siguientes:

a) U=1.5D +1.81L
b) U=1.25 (D + L +E)
c) U =

0.9D + 1.25 E



- 122 -

En vez de la expresidén (a) podra usarse la siguiente:

d) U =1.65 (D + L)

Tomando en cuenta las tres primeras expresiones descritas y consi

derando los estados de carga analizados, se obtienen las once hipdte-

sis de carga siguientes:

Ul =1.5D + 1.8 L1

U2 =1.5D + 1.8 L2
U3 =1.5D + 1.8L1 + 1.8 L2
U4 = 1.25 (D + L1 + E)
Us =1.25 (D + L1 - E)
U6 = 1.25 (D + L2 + E)
U7 = 1.25 (D + L2 - E)
U8 =1.25 (D + L1 + L2 + E)
U9 =1.25 (D + L1 + L2 - E)
U10 = 0.9 D + 1.25 E

U111 = 0.9D - 1.25 E

6.3 REDUCCION DE CARGA VIVA

El Reglamento Nacional de Construcciones, por medio del articulo
3.0 de la Norma de Cargas, permite realizar una reduccidén de la carga
viva en columnas, muros y cimientos en funcidn del &rea tributaria acu
mulada correspondiente a cada uno de ellos. El motivo se debe a la im
probabilidad de que se presente las condiciones de sobrecarga conside-
radas para el calculo de las envolventes en todos los niveles del edi-
ficio. Para aplicar esta reduccidn, la Norma de Cargas nos ofrece una
tabla de reducciones porcentuales en funcidén del area contribuyente

que soporta el elemento.

Sin embargo, las normas también nos ofrece un procedimiento alter

nativo més sencillo que dice que: "Las reducciones de carga viva para



- 123 -

columnas y muros pueden fijarse como 15% de la carga viva en el piso su
perior, aumentandolo sucesivamente en 5% por cada piso sucesivo infe-

rior, con una reduccidén maxima de 50%".

6.4 CALCULO DE ENVOLVENTES EN VIGAS

Para realizar el disefio de las vigas, las once hipdtesis de carga
obtenidas en la seccidn anterior desarrollan igual nimero de curvas pa
ra cada envolvente a realizar. En particular, para la obtencidn de
las envolventes de momentos, el trabajo resulta sumamente engorroso si
el calculo se realiza en forma manual debido a la formacidén de diagra-

mas de curvatura parabdlica.

En la practica, el disefiador resuelve este problema realizando a-
proximaciones graficas o de lo contrario, haciendo el ploteo numérico

de las curvas con la ayuda de una calculadora programable.

Para nuestro proyecto, obtendremos las envolventes, para cada tra
mo de viga, con la ayuda de un programa de cdmputo preparado en Pascal
para la computadora Apple ///. En este programa se hace uso de una bi
blioteca de funciones graficas llamado PGRAF, el cual viene implementa

do con el sistema.

Este programa dibuja un sistema de ejes cartesianos en la panta-
lla de la computadocra (CRT) para luego plotear secuencialmente cada u-
no de los diagramas establecidos por las hipdtesis de carga planteadas.
Una vez concluido el grafico en la pantalla, se realiza su traspaso a
la impresora (a esta operacidén en términos de computacidn se le conoce
como "dump" grafico). Este traspaso del grafico es posible debido a

que la impresora empleada es del tipo "dot matrix" (matriz de puntos).

En este trabajo, no entramos a detallar el procedimiento empleado;
en este caso, no tendria ningin sentido debido a que el programa prepa

rado contiene un alto nimero de parametros locales al sistema.
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Una vez obtenidas las envolventes, podemos emplear para el disefio
los momentos en la cara de los apoyos de la viga (ver ACI 8.7.3). De
manera similar, para el disefio podemos emplear el cortante ubicado a

la distancia d de la cara de apoyo (ver ACI 11.1.3.1).

En las Figuras 6.1 y 6.2 se muestra un resumen de los resultados
obtenidos del anédlisis estructural para las vigas a disefiar; este resu
men nos sirvid para el ingreso de los datos del programa en mencidn.
Los resultados finales obtenidos se pueden apreciar desde la Figura

6.3 a la 6.8.
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W=0.528 T/m

W= 3.452 T/m

Dﬁf??lv&ig}}#ﬁiéii\ki_f

M(Tn-m)| -1.53 -1.92 | -7l -1.68 I -1.72

-1.62 |-0.83

J 31111
7

-0.72
V(Tn) | 1.63 -1.75 lI.64 -1.64 1.66 -1.66 | 2.87 -2,?4]
E & 7 > 7 g
M(Tn-m)| 9.45 -9.36'9.59 -9.61 |8.92 -8.21 |24.32 -25.43'
vV (Tn) -2.94 -2.94 -3.10 -3.10 -2.76 -2.76 -30.62 -30.62
6.40 l 6.20 6.20 1.625
e i 1 D = By
® © © ©
Figura 6.1: Resumen de Estados de Carga de la Viga del

Segundo Nivel del Pértico 3 - Sentido X

w=3.805 T/m

D ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ & ¥ ¢ ¥ §F ¥ F ¥ foy
> - - -
M(T-m) |-II.93 -I3.49-|-I2.99 -12.99 I-I3.49 -11.93
v(Tn) 11.93 12.42 1217 12.18 |I2.42 -11.93
W:=1.575 T/m rw=|.575 T/m
)V T T 7= e Y r ¥ ¢ x ¥
L 7 s 2
M(T-m) |-4.9I -4.97|-O.43 -O.43|-4.97 -4.91 |
V(Tn) 5.03 -5.05 0.00 0.00 ,5.05 -6.03
I W=1.575 T/m
L? VI 20 2 2
o~ & I3 =
M(T-m)l-0.03 -0.62 |-4.96 -4.96 |-0.62 -0.03 |
v (Tn) -0.09 -0.09 5.04 -6.04 0.09 0.09
M(T-m)| 1.1 -1.08 ll.05 -1.05 /1.08 -1 |
v(Tn) -0.34 -0.34 -0.33 -0.33 [-0.34 -0.34
640 i 6.40 7 6.40
! (2)
Figura 6.2: Resumen de Estados de Carga de la Viga del

Segundo Nivel del Portico C

- Sentido Y
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6.5 COMBINACIONES DE CARGA CRITICAS EN COLUMNAS

Para el disefio de columnas, las combinaciones de carga criticas
deben seleccionarse buscando aquellas que generen las condiciones si-

guientes:

- Maxima carga axial,
- Maximo momento flector,
- Maxima relacidén momento flector/carga axial; esto es, maxima

excentricidad.

Si la columna es disefada en forma satisfactoria para estas tres
situaciones, puede darse por descontado que resistird las posibilida-

des restantes.

Tal como hemos seflalado anteriormente, vamos a obtener las combi
naciones de disefio para la columna C-C3 (C-H3) al ser la columna co-

min a los pdérticos elegidos para el analisis.

En este caso, a diferencia del calculo en las vigas, se pudo de
finir las combinaciones de carga criticas mediante la simple observa-
cidén de los estados de carga obtenidos en el analisis estructural (D,

L1, L2, E).

En la Tabla 6.1 se muestran los dos Estados de Carga de Disefio

escogidos y que corresponden a:

a) Estado I

Combinaciones en X: 1.25 (D + E)
Combinaciones en Y: 1.5 D + 1.8 (L1 + L2)

(Genera la méxima carga axial a presentarse).

b) Estado II

Combinacién en X: 1.25 (D - E)
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Combinacién en Y: 1.25 (D + L2 + E)
(Genera el maximo momento flector y la maxima relacidn momento/

carga axial a presentarse).

Los valores mostrados en la Tabla 6.1 fueron tomados de los resul-

tados obtenidos en los Capitulos 4 y 5 con las variantes siguientes:

30

Los momentos flectores indicados son aquellos que se presentan en

la cara de contacto con las vigas.

Se incrementd el peso propio de la columna a los valores de la car-

ga axial muerta.

Se aplicd el procedimiento alternativo simplificado de reduccidn de

carga viva.
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Tabla 6.1 : Estados de Carga Principales en Columna C-C3
ESTADO I
Uy =1.5D + 1.8 (L1 + L2)
Sentido X Sentido Y
Nivel Py
Myi Mys Vu Myi Mys Vu
8 53.11 - 5.85 6.50 4.93 0.51 -1.02 -0.59
7 112.61 - 6.21 6.49 5.05 0.35 -0.22 -0.23
6 171.45 - 6.79 6.94 5.48 0.42 -0.45 -0.35
5 229.41 - 6.18 6.83 5.19 0.31 -0.36 -0.27
4 286.96 -11.46 12.05 9.36 0.52 -0.56 -0.43
3 343.29 - 9.53 8.68 7.26 0.30 -0.41 -0.30
2 399.54 -12.62 9.20 8.69 0.75 -0.57 -0.53
1 455.80 -17.55 2.48 6.29 0.32 -0.55 -0.27
ESTADO II
Uy = 1.25 (D - E)
qy =1.25 (D + L2 + E)
Sentido X Sentido Y
Nivel BN
Myi Mus Vu Myi Mus Vu
8 36.09 5.95 - 6.67 -5.03 -2.76 -0.78 0.83
7 78.14 6.28 - 6.55 -5.10 0.99 2.76 0.74
6 119.49 6.88 ~ 7.03 -5.55 -2.62 -1.02 0.66
5 161.34 6.25 - 6.90 | -5.24 0.36 2.88 1.03
4 204.09 11.52 -12.14 | -9.41 -3.20 -2.24 0.41
3 247.48 9.58 - 8.73 -7.29 0.32 3.65 1.35
2 292.02 12.66 - 9.24 -8.74 -2.50 -3.55 -0.38
1 338.00 17.58 - 2.52 ! -6.31 -5.19 4.10 2.96
P, = Carga axial dGltima (Tn)
M,i = Momento flector Gltimo inferior (Tn-m)
M,s = Momento flector Gltimo superior (Tn-m)
V., = Cortante Gltimo (Tn)

u
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6.6 COMBINACIONES DE CARGA CRITICAS EN PLACAS

Para el disefo de las placas, las combinaciones de carga criticas
se determinan siguiendo los mismos criterios que los empleados para el

disefio de las columnas.

Tal como se sefialara anteriormente, vamos a obtener las combina-
ciones de disefio para la Placa P-A (P-J) al ser la elegida para su di

sefio posterior.

En la Tabla 6.2 se muestran los dos Estados de Carga de Disefio

criticos y que corresponden a:

a) Estado I

Uy =1.5D + 1.81L

(Genera la carga axial maxima a presentarse)

b) Estado II

Uy =1.25 (D + E)

(Genera el méximo momento flector y la maxima relacidén momento/

carga axial a presentarse)

Los valores mostrados en la Tabla 6.2 fueron tomados directamente
de los resultados obtenidos en los Capitulos 3 y 5 con las variantes

siguientes:

12 Se incrementd el peso propio de la placa a los valores de la carga

axial muerta.

20 Se aplicd el procedimiento alternativo simplificado de reduccién

de carga viva.

320 No se tomd en cuenta las cargas de sismo provenientes del sentido

X por ser muy pequefias y despreciables.
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Principales en Placa P-A

UyI =1.5D + 1.8 1L
UyII =1.25 (D + E)
Estado I Estado II
Nivel
Pu Mui u Pu Mui vu
8 144 .67 - - 106.26 210.88 76.38
7 289.30 - - 206.54 625.50 149.63
6 429.65 - - 306.81 1209.88 210.88
5 565.69 - - 407.09 1940.25 263.25
4 700.32 - - 507.36 2782 .88 303.88
3 834.94 - - 607.64 3720.63 337.88
2 969.56 - - 707.91 4722 .13 360.88
1 1115.18 - - 817.35 5881.50 369.75
Pu = Carga axial daltima (Tn)
Mui = Momento flector dGltimo inferior (Tn-m)
\Y = Cortante dltimo (Tn)
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CAPITULO 7

DISENO DE LOSAS ALIGERADAS

General idades.

Diseno de Elementos a Flexi6on Pura. Método a la Rotura.

Diseno por Corte en Losas Aligeradas.

Consideraciones Adicionales para el Disefno.

Analisis v Diseno de los Aligerados de los Niveles

Tipicos.
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/.1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a realizar el andlisis y disefio de las lo-

sas aligeradas que conforman los sistemas de piso del edificio.

Para el andlisis estructural de las viguetas vamos a emplear las

cargas obtenidas en la seccidén 3.2.

Debido a lo repetitivo del proceso, s6lo vamos a presentar el di-
sefio de las losas aligeradas de los niveles tipicos (Nivel 2 al Nivel

7).

A fin de poder mejorar la comprensién del procedimiento empleado
para el disefio, estamos incluyendo un breve resumen de la teoria gene-
ral de disefio por el Método a la Rotura, asi como también las especifi

caciones reglamentarias al respecto.

7.2 DISENO DE ELEMENTOS A FLEXION PURA. METODO A LA ROTURA

7.2.1 Vigas Rectangulares Simplemente Reforzadas

El tratamiento de la mecénica general a la rotura de los elementos

de concreto armado se basa en las hipdtesis fundamentales siguientes:

a) En una seccidn cualesquiera, las fuerzas internas estadn en equili-

brio con las fuerzas externas.

b) En un elemento cualesquiera, las secciones transversales se mantie-
nen planas antes, durante y después del proceso de carga (Hipdtesis

de Navier).

c) No existe desplazamiento relativo entre el acero y el concreto. Pa-
ra esto, es necesario asegurar una perfecta adherencia entre ambos

materiales.
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d) El concreto no resiste esfuerzos de traccidén una vez producido el a
grietamiento. El despreciar la magnitud de estos esfuerzos no in-

fluye apreciablemente en la resistencia a calcular.

e) Los esfuerzos a flexidn en cualquier punto siguen la forma dada por

el diagrama esfuerzo - deformacién del material.

f) La deformacidén unitaria maxima utilizable en la fibra extrema a com

presidén del concreto se asume igual a 0.003.

En estados de carga prdéximos a la falla y ain dentro del rango de
comportamiento elastico, los materiales dejan de comportarse claramen-
te de acuerdo a la Ley de Hooke. y las tensiones dejan de ser propor-
cionales a las deformaciones. Si bien este efecto no es tan marcado
en el caso del acero estructural (el cual puede estudiarse con sufi-
ciente exactitud como un material elasto-plastico perfecto), lo es de-
finitivamente en el caso del concreto. La distribucidén de esfuerzos
en la zona de compresidén de un elemento de concreto armado en un esta-
do cercano a la falla no puede ser estudiado con hipdtesis de propor-
cionalidad y debera tomarse en cuenta entonces la verdadera forma del

diagrama esfuerzo - deformacidén de esa regidn.

Sin embargo, en el diagrama de esfuerzos reales lo que nos intere
sa conocer son solamente dos cosas: 1) la magnitud C de la resultante
de las tensiones de compresidn del concreto, y 2) la ubicacidn de esta

resultante. Para ello, se han obtenido experimentalmente los parame-

tros (31, 37 y (>3 donde:

a)(31 = 0.85 para resistencias f'c hasta 280 Kg/cm2. Para resistencias
mayores de 280 Kg/cmz,(31 decrece en 0.05 por cada 70 Kg/cm2 adicio

nales.

b]f32 = g%

c) B3 =0.85
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En la Figura 7.1 se muestra la distribucidén de esfuerzos y defor-

maciones cuando la viga esta proéxima a la falla.

) pafc=o0.83 ' €£43:0.003
;;;/- c | Bae l- L c
L= [
/ i “ P
4
h| d
as 1 =[ .
+—| ®© ® @ rI::::s —:—E:L; £s

b2}

(a) (b) (c) (a)

Seccidn Diagrama Real Diagrama Rectangular Diagrama de

Transversal de Esfuerzos Equivalente Deformaciones

de Esfuerzos

Figura 7.1 : Distribucidén de esfuerzos y deformaciones de una viga a

flexidén en estado préximo a la falla

La distribucidn real de los esfuerzos de compresidn en el concre-
to se puede sustituir por cualquier otro diagrama, siemprey cuando ten
ga la misma resultante y su misma posicidén que el diagrama real. E1 Co
digo ACI recomienda el empleo de un diagrama rectangular equivalente

de esfuerzos, tal como el mostrado en la Figura 7.1.
El Cbédigo ACI especifica que los diseifios se hagan de tal manera
que si se presenta la falla, ésta sea por fluencia del acero (falla

dictil) . De acuerdo a esta condicidn tenemos que fg = fy.

De esta manera, del equilibrio de fuerzas tenemos:

0.85 f'c ab = Ag fy
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de donde:

A
a comie (7-1)

0.85 £f'¢ b

Conociendo "a" y haciendo equilibrio de momentos podemos evaluar

el momento resistente:

My = § Ag £y (d - 3) (7-2)

donde @ es el "factor de reduccidén de resistencia" que en el caso de

flexidén es 0.9.

Se definen ademas las variables siguientes:

Ag f
§=ga ® v-9r-
en donde "9" viene a ser la "cuantia de refuerzo de traccidn'.

Reemplazando estos valores en 7-1 tenemos:

a=A—S.'§L. 9 _1.18wad (7-3)
C

bd 0.85

La expresidén 7-2 puede expresarse entonces de la forma siguiente:

8 a1, (a _1.1£2awd

My
M, =@ Ag £, d (1 - 0.59w)

Ku't:,—HE—d'fnﬂ'w (1 -0.59w) (7-4)
c

La expresidén anterior nos permite el empleo de tablas a fin de
realizar disefios practicos. En el Anexo de este trabajo se muestra
la Tabla A-1 la cual se empleara en forma reiterada para el disefio de

la armadura principal en vigas y aligerados.
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ESTADO DE FALLA BALANCEADA

El estado de falla balanceada se alcanza cuando se produce simulta

neamente la falla por fluencia del acero y por aplastamiento del concre
to.

b
'L_4 1 0.85 t'c " €u=0.003
// op/2
/ “» ‘,r C "
o / -
d-a,/2
o4 d-:'
]
Asgb T=Agbfy €y
+— | & o o p—————p /
(a) (b) (c)
Seccidén Diagrama Diagrama de
Transversal de Esfuerzos Deformaciones

Figura 7.2 : Distribucidn de esfuerzos y deformaciones de una viga a

flexidén en estado de falla balanceada.

En la Figura 7.2 del diagrama de deformaciones tenemos:

& E.:: £y d
En = » luego : Cp = ——H—~7—
b d-cy €y tEy

reemplazando Eu = 0.003 y Cy = fy/Es, sabiendo que Eg = 2 x 106 Kg/cm2
(ver ACI 8.5.2):

- 6000 d
b = 6000 + f

y
Del diagrama de esfuerzos, por equilibrio de fuerzas:

Rgh fY =0.85 £f', ap, b

$p b d £y, = 0.85 £'c By cp b
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f'c cp

?bﬂﬂ.ﬁﬁ Ehl f}" a

luego:

_ e 6000
Jp=0-88, £, 6000 + £

(7-5)
y

Si la cuantia‘p de una viga es menor que la cuantia balanceada ?b’
el esfuerzo de fluencia en el acero se alcanzara antes que se haya ago
tado la resistencia a la compresidon del concreto; al iniciarse la fluen
cia del acero se produciran grandes deformaciones, las grietas progre-
saran hacia arriba y finalmente sobrevendra el aplastamiento del con-
creto en la parte superior (falla secundaria) y luego el colapso del
elemento. Este tipo de falla se denomina "falla por fluencia del ace-

ro" y es del tipo dictil.

Si la cuantia de la viga es mayor que la cuantia balanceada (viga
sobrereforzada), la falla se inicia por aplastamiento del concreto. Es
te tipo de falla es violenta (tipo fragil) y se denomina "falla por

compresién o aplastamiento".

A fin de evitar las fallas del tipo fragil, el Cédigo ACI especifi
ca que la cuantia del refuerzo en traccién en vigas simplemente refor-

zadas no exceda del 75% de la cuantia balanceada (ver ACI 10.3.3).

En el caso de miembros sujetos a flexidén incluidos en pdérticos didc
tiles especiales que soportan carga sismica, el Cédigo ACI recomienda
rebajar la cuantia maxima al 50% de la cuantia balanceada (ver ACI

A.5.2).

/.2.2 VIGAS RECTANGULARES DOBLEMENTE REFORZADAS

Si una viga esta limitada en su seccidén transversal pueden ocu-
rrir dos cosas: 1) que el concreto no pueda desarrollar por si mismo

la fuerza de compresidon requerida para resistir los momentos flectores
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actuantes, o 2) que la cuantia del refuerzo en traccidn exceda a lo

permisible acercandose demasiado o excediendo a la cuantia balanceada.
En este caso, se aflade acero de refuerzo en la zona de compresidn para
que éste colabore con el concreto en la absorcidn de los esfuerzos pro

ducidos.

El empleo de vigas doblemente reforzadas ha decrecido notablemente
en los Gltimos afios con el empleo extensivo de los métodos de disefio
de resistencia Gltima, los cuales consideran toda la resistencia poten
cial del concreto en la zona de compresién. Sin embargo, existen si-
tuaciones en la cual el refuerzo en compresidén es empleado por otros
motivos que el de resistencia. Por un lado, la inclusidn del acero en
compresidén reduce apreciablemente las deflexiones diferidas en una vi-
ga por escurrimiento plastico del concreto. Por otro lado, en muchos
casos este refuerzo es colocado a manera de refuerzo minimo de disefio

o por motivos constructivos, para soportar estribos.

Si en una viga doblemente reforzada la cuantia de la armadura en
traccién (@ = Ag/bd) es igual o menor que Pmax = 0-75b (en caso de pér
ticos didctiles especiales ?max = 0.50 ?b)’ se puede calcular la resis-
tencia de la viga con suficiente aproximacidn prescindiendo de la arma
dura en compresidén y se analiza como viga simplemente reforzada. Si la
cuantia de la armadura en traccién.P es superior a ?max se debe recu-

rrir a un analisis mas elaborado.

En la Figura 7.3 se puede apreciar una seccidn transversal de una
viga rectangular con armadura de compresién A' . Vamos a asumir por el
momento que tanto A'; como Ag alcanzan la fluencia durante el estado
de falla. El momento resistente de la seccidn puede suponerse compues
to de dos partes. La primera, M1, se debe al par compuesto de la fuer
za en el acero de compresidén A'g y una parte igual de la fuerza que ac

tda sobre el refuerzo de traccidn, tal como se indica en la Figura 7.3

(d):

My =@ Al £, (d-a") (7-6)
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! {d-d") + (d-o/2

(a) (b) (c) (a) (e)

Figura 7.3 : Viga Rectangular Doblemente Reforzada en Estado de Falla

con Acero en Compresidén en Fluencia.

La segunda parte, M2, es la contribucidén del acero en traccién re-

manente (Ag - A'g) en combinacidén con el concreto en compresidn, tal co

mo se muestra en la Figura 7.3(e):
L] _a -
M, = @ (ag = A'g) fy (a - 2) (7-7)

en donde el peralte del diagrama rectangular equivalente de esfuerzos
es:

(Ag - A'g) fy
0.85 f' b (7-8)

El momento resistente total es entonces:
My = M2 + My
a : :
M, =9 [(p.E ~A'g) £y (6 -35) «a'y & {d-*d']] (7-9)

En la Figura 7.4 se puede apreciar una seccidén transversal de una

viga, la cual se encuentra en el estado de falla balanceada. En este

caso, el acero de compresidén puede o no alcanzar la fluencia. Por e-

quilibrio de fuerzas tenemos:
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Agp fy = 0.85 f'c ap b + A'g '

Definiendo:

o
>
0]

Pr=ba

o
0
Il
4

Q

Reemplazando las expresiones anteriores y acomodando:

Pp = 0-85 B TE;'%? Q ;i?
Del diagrama de deformaciones:
€y _ _Ev
cp d = cp
Ey d _ 0.003 d 6000 d

= f =
b ™€y +E€y |, 003 4 —1¥ 6000 + fy

2 x 106

reemplazando cp en 7-11 obtenemos finalmente:

S £10 6000 . I
Py =095k iy Eul]ﬂ+fy+? £

H't —
d ° . L As fy a, /2
' | & o4 f

A'g ay r b c il

d
{d-a, /)
i

Asb 7 A

s T
ey . e o _'._h...r—h —

(a) (b)

(7-10)

(7-11)

(7-12)

Eu

E'sh

(c)

Figura 7.4 : Viga Rectangular Doblemente Reforzada en Estado de Falla

Balanceada
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Para evaluar f', volvemos al diagrama de deformaciones del cual

tenemos:

€y _Eu - €'sb
Cp da'
Vo a’
3 sb —fu (1 Cb)
reemplazando cp y £ :
¢ =0.003 - (0.003 + =x) 4
€ sb Es d

sabiendo que f'y = Eg &'y, obtenemos finalmente:

: a* fy
£y = Es[0.003 - (0.003 + P )]( £y (7-13)

Por razones expuestas anteriormente, es importante que si se produ
ce la falla, ésta se origine por la fluencia del acero en traccidén an-
tes que por el aplastamiento del concreto. De esta manera, en forma
similar que para vigas simplemente reforzadas, el Cddigo ACI recomien-

da que:

§ max = 0.75 ?5 (7-14)

o en el caso de disefio de pdrticos dictiles especiales en zonas sismi-

cas:
= O_SS)b (7—15)

Sin embargo, debemos recordar que la expresién anterior pretende a’
plicarse a estructuras localizadas en zonas sismicas donde haya proba
bilidad de que ocurran sismos severos y disefiadas con una reduccidn en
las fuerzas sismicas laterales totales, debido al empleo de sistemas
resistentes a carga lateral consistentes en marcos dictiles especiales
con o sin muros de corte especiales. Por lo tanto, esta provisidn no

es obligatoria si no se empled factores de reduccidn de carga para las
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fuerzas sismicas laterales (como es nuestro caso, al haber empleado un

factor de ductilidad Rg = 4.0).

Sobre este aspecto, las Normas de Disefio Sismo - resistente presen-
tan para el disefio de poérticos dictiles especiales una disposicidén méas
amplia y menos dréastrica que la indicada por la expresidén 7-15. En las
N.D. S.R. (seccidén 2.5.2.1), a fin de reducir las deflexiones y aumen

tar igualmente la ductilidad, se recomienda que:

p- 9 L0509, (7-16)

Como en el disefio es preferible obtener elementos cuya falla sea
didctil, estudiaremos ahora la cuantia minima del acero en traccidén re-
querida para que el acero en compresidén llegue a la fluencia. Refirién
dose a la Figura 7.3 y tomando como caso limite €'g = €y podemos obte-

ner:

O Ry (7-17)
Cu &u "¢y gu ~ &y

Por equilibrio de fuerzas tenemos:

Ag fy = 0.85 f'c ab + A'g fy

luego:

pf,bd=0.85p, f

W
y b c +-? fy bd

[
P 0.85p, f?fl%+9' (7-18)
y

Reemplazando 7-17 en 7-18 obtendremos la cuantia minima del acero
en traccidén que asegura la fluencia del acero en compresidén durante la

falla:

f'c a &
o = e [ —— e e '
Pmin = %% 81 F7 T o6y S
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Como sabemos que €, = 0.003 y &y = fy/Es con Eg = 2 x 106 Kg/cm2

obtenemos finalmente:

f'c d' 6000

Ol = 0.85P|+
P min £, d 6000 - f,

+f)‘ (7-19)

Si ?‘<§}dn’ el acero en compresidén no llega a la fluencia. Esta
situacidén, que es comin en vigas de poco peralte sometidas a esfuerzos
de flexidn elevados, requiere ligeras modificaciones en las ecuaciones
7-6 a 7-9. Sin embargo, a manera de procedimiento general para estos

casos el esfuerzo del acero en compresidn resulta:
o -4d°’
£y =By (FiBa)ig, (7-20)
Ademas, por equilibrio de fuerzas tenemos que:

Ag fy, = 0.853, f'c bc +A'g f'g

y

lo que reemplazando f's en la expresidn anterior tenemos:

, \ c ~ d'
Ag £, = 0.85p, £'Cbc +A'  Eg (-C—)gu (7-21)

y

De esta ecuacidn despejamos la Gnica incdégnita c y como a = 61 c

hallamos finalmente el momento a la rotura a partir de:

my=p[0.85fcab (a-2)+ag g @-an]  (-22)

/.2.35 Vigas de Seccibn T

Las losas aligeradas de nuestro edificio vienen a ser sistemas de
viguetas que al analizarlas independientemente definen una seccidn
transversal en T. El mayor problema en el disefio de las vigas T es
quizas la determinacidén de la posicidén del eje neutro, el cual depende
de los esfuerzos a flexidn inducidos, la resistencia de los materiales

empleados, y de la cuantia del refuerzo en traccidn obtenida.
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El eje neutro de una viga T puede caer en el alma o en el ala de

pendiendo de distintos factores. Esto es importante pues:

a) Si el eje cae en el ala (c < hg) la viga T puede analizarse como u
na viga rectangular de ancho b siguiendo la teoria ya deducida (ver

Figura 7.5.a).

b) Si el eje neutro cae en el alma (c > hg) la viga T necesitara un a

nalisis especial (ver Figura 7.5.b).

L b ch. . b "

1 1 1 |
Pz Clizzzz22

Neutro =
I D L R AL

| | 1 eutro
y | | ¢ | lIN

] ]
Aty o0 | o L___ ') L

F bw_| L bw |

(a) (b)

Figura 7.5 : Seccidn Transversal efectiva en Vigas T
Para encontrar la posicidén del eje neutro suponemos una viga de

seccidn rectangular de ancho b, entonces tenemos:

Ag fy
T0.85 £ p, b

c (7-23)
Se asumira en el desarrollo que sigue que la resistencia de la
viga es controlada por la fluencia del acero en traccidén con la fina-

lidad de estar de acuerdo con los requerimientos del Cédigo ACI.

En la Figura 7.6.se muestra una viga T tipica en estado de falla.

En la Figura 7.6.b se considera la accidén del esfuerzo de compresidn
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sobre el ala junto con una porcién Agf del acero total Ag, para produ-
cir el momento parcial My. En la Figura 7.6.c se muestra la parte res
tante del acero Agy = Ag - Agf, actuante con la parte correspondiente
al concreto en compresidén del alma, para producir el restante momento

resistente Mj.

b-by, _b-by
"b_ll' 2= +2 0851

)

c
(d-i)

A
$2 fy

77777 77 o
7.

As
.
I bwL
(a) (b.1) (b.2) (c.1) (c.2)

Figura 7.6 : BAnalisis de vigas T en estado de falla cuando el eje neu-

tro cae en el alma

De la Figura 7.6.b, por equilibrio:
Ceg = 0.85 £'s (b - bw.'l hg = Ags fy

luego:

1 = h
By = 0.85 f'¢ é; by) hf (7-24)

El momento parcial resistente puede evaluarse con:
My =@ A £, (a - Bf) (7-25)
1 sf ¥ ) -
En la Figura 7.6.c tenemos:

Agp = Ay - Agge (7-26)

Cw
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Por equilibrio tenemos:

C,=0.8f', ab, =2 fy
luego:
Aga £

a = —t ¥ (7-27)

0.85 £', b,

El momento resistente faltante se calcula con:
a
M, =@ Agy £y (a = 3) (7-28)
El momento resistente total es entonces:
Mu = M1 + HZ (7-29)

Tal como para vigas rectangulares, es deseable asegurar que se
produzca la fluencia del acero de refuerzo antes que el aplastamiento

del concreto.

0.85f1'¢ Eu

(d-ep)

PN

by |V Aty | &
.

Figura 7.7 ;: Viga T en estado de falla balanceada

En la Figura 7.7 se puede ver una viga T en estado balanceado.

Por equilibrio de fuerzas tenemos que:

Ag, £, = 0.85 £', 8, ¢, b, +0.85 £', (b-b,) he
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Lo que con la expresidon 7-24 se puede escribir:
Agh fy = 0.85 £', ﬁ1 Ch by + Ags fy

Definiendo Pw = Ag/byd , 9 = BAgg/byd y ?wb = Agp/byd, la expresidn

anterior puede escribirse:

De la Figura 7.7.c, por semejanza de triéngulos:

_£u 9 60004
b % £, +Ey 6000 + £,

entonces:

B 'c 6000
Pup = 0-85 £y By goon vt VE

Lo que finalmente se obtiene:

Pub = b * 9t (7-30)

A fin de proveer el margen de seguridad necesario contra la rotu-
ra por aplastamiento del concreto en las vigas T, el Cdédigo ACI estable

ce que la cuantia del acero empleado no exceda a:

?w,max = 0.75 ?wb = 0.75 (?b + ?f) (7-31)

7.2.4 Especificaciones Generales para el Disefio a Flexion

En esta seccidn vamos a referirnos a ciertas especificaciones y
recomendaciones del Cddigo ACI que no han sido enunciados atn para el

disefio de vigas a flexidn.

A.- REFUERZO MINIMO EN MIEMBROS SUJETOS A FLEXION

Con una cantidad muy pequefia de refuerzo en traccidén, el momento
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resistente calculado como una seccidn de concreto reforzado es menor,
en ciertos casos, que el correspondiente al de una seccidn de concreto
simple calculada a partir de su médulo de rotura. En estas condiciones
se produce la falla del elemento de una manera posiblemente bastante re
pentina. Para evitarlo, el Cdédigo ACI especifica una cuantia minima

(ver 10.5.1) de:

14
fy

? min (7-32)

Esta expresidn es aplicable a todo elemento sujeto a flexidén (ex-
ceptuando las losas de espesor uniforme), a menos que el area de refuer
zo proporcionada sea por lo menos un tercio mayor que la requerida por
el andlisis. En vigas T y en nervaduras, cuando el eje neutro cae en
el alma, la relacidn se calculara utilizando el ancho de dicha alma

by -

B.- REFUERZO POR CONTRACCION Y TEMPERATURA

Se requiere proporcionar, en sistemas estructurales de piso con
refuerzo a flexidén en una sola direccidn, un refuerzo perpendicular al
refuerzo principal para prevenir el agrietamiento producido por los es-

fuerzos de contraccidén y temperatura.

El Cédigo ACI recomienda que para acero corrugado con fy = 4200

2

Kg/cm“, el area de acero por contraccidén y temperatura sea:

Age = 0.0018 b h (7-33)

El Reglamento Peruano de Concreto Armado y Cicldépeo especifica
que para losas en donde se emplee barras lisas con f = 4200 se use:
Agy = 0.0025 b h (7-34)

El espaciamiento méximo de este refuerzo debe ser 45 cm, o el es-

pesor de la losa multiplicado por 5, el que sea menor.
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7.3 DISENO POR CORTE EN LOSAS ALIGERADAS

Ademas de cumplir con las exigencias de flexidn, tanto las losas
como las vigas deben poseer una seguridad contra la rotura prematura
producida por traccién diagonal en el concreto, resultante de los es-

fuerzos de corte inducidos.

De acuerdo con los procedimientos del Cddigo ACI, para el disefio
de secciones transversales de elementos sujetos a esfuerzos de corte

(ver ACI 11.1.1) se debe cumplir que:
v, £ BV, (7-35)

donde V,; es la fuerza cortante afectada por los factores de carga; [0)
es el "factor de reduccidn de resistencia", que para el caso de dise-
fio por corte es igual a 0.85; y V, es la resistencia nominal al cor-

tante calculada por:
vn = UC + US (7—36)

donde V. es la resistencia nominal al corte proporcionada por el con-
creto y Vg es la resistencia nominal al cortante proporcionada por me
dio del refuerzo de acero para cortante. En general, para losas ner-

vadas no se hace empleo de refuerzo por cortante, por lo tanto V,=V..

Para miembros sujetos Gnicamente a corte y flexidn, el Cddigo
(ver 11.3.1.1) indica que la resistencia al corte proporcionada por

el concreto puede hallarse segin:
Vo =0.53 /f', b, d (7-37)

Para calculos mas detallados, V. puede obtenerse en funcidn de (ver

ACI 11.3.2.1):

ve = (0.5/F'c + 175 Ow YHM:-d_) b, d (7-38)
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en donde la expresidn adimensional V, d/M, no debe tomarse mayor que

1.0.

En la practica, para losas aligeradas se incrementan las expresio
nes 7-37 y 7-38 en un 10% a fin de tomar en cuenta el aporte a la re-

sistencia al corte que ejercen las alas de las viguetas.

/.4 CONSIDERACIONES ADICIONALES PARA EL DISENO

7.4,1 Determinacion de Esfuerzos por Coeficientes ACI

Para el céalculo de los esfuerzos en losas se usan los métodos co-
nocidos del analisis estructural. En general, por tratarse a las lo-
sas como vigas simplemente apoyadas o continuas, el mas apropiado es
el Método de Hardy Cross. Sin embargo, si se cumplen ciertas restric-
ciones, se puede emplear el Método de Coeficientes del ACI que permite
un cadlculo rapido de los momentos flectores y fuerzas cortantes, estan

do éstos del lado de la seguridad.

Las restricciones que da el Cddigo ACI son:

a) Debe tratarse de elementos continuos con dos o mas tramos con car-

gas uniformemente repartidas.

b) Las luces de los tramos adyacentes deben ser aproximadamente igua-

les, aceptandose una diferencia de hasta maximo un 20%.

c) La carga viva unitaria no debe exceder en 3 veces la carga muerta

unitaria.

En la Figura 7.8 se muestra un esquema en la que se puede apre-

ciar los valores de los momentos flectores a emplear segin su posicidn.

Para el caso de fuerzas cortantes, el Cédigo ACI propone:
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- En la cara de apoyo interior de

. wl,,
Miembros eXtremosS .......cieeeeeeeeceecncncnnns 1.15 w
wlp,
- En el resto de las caras de QpOyO ...eeecececens N
En las expresiones anteriores tenemos que:
w = carga total afectada por los factores de carga correspondien

tes por unidad de longitud.
fn = luz libre para momento positivo o cortante y promedio de lu-

ces libres adyacentes para el momento negativo.

7.4.2 Detallado Practico para el Refuerzo Principal en
Losas

En general, para el andlisis estructural de losas sdélo intervie-
nen cargas verticales uniformemente distribuidas. Este efecto produce
que las envolventes de disefio (y por ende la distribucién de la armadu
ra) resulten mayormente muy regulares. Debido a esto, en la practica
el refuerzo principal suele colocarse empleando detallados derivados

de la experiencia, tales como el mostrado en la Figura 7.9.

/.4.3 Recubrimientos Minimos

El Cbédigo ACI recomienda usar los siguientes recubrimientos mini-

mos de concreto al acero de refuerzo:

/- Zapatas y muros en contacto perma

nente con €l terrenoO ... .ieiieieeeneenenoaeaoaanann 7.5 cm

- Losas y muros no expuestos a la
accién del intemperismo ni en con
tacto con el terreno, con varillas

@1 3/8" 6 MENOreS ....iweewass s asmwernEresyas 2.0 cm
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- Vigas y columas no expuestas a la

accidén del intemperismo

Figura 7.9

1/24 1/9 1/16
a 1/11 - 1/14 }__g Apoyo Restringido
}____ja Apoyo Sin
Restriccidn
1/24 1/10 1/10 1/16
(7
1/11 “~ 1/16 1/14
Momento = coef x vzﬂnz
1/24 1/10 1/11 1/10 1/16
ST 2 106 2 116 114
Figura 7.8 : Coeficientes ACI para momentos flectores
i ] I
T 1 2 _?
Mg N —\ s A% '\;——1
1/5 . L/3 12/3 12/3 | 1s/3 T
: 1 1 =
i P i i
/4 12/4 1,/4 13/4 45 la=d o 12dp
W7 -l 4 /S-lqa 12/4-lq 12/4-lg is/4-la Z
T o = i
A AJ A— A o

Detallado practico para la armadura principal en losas
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7.5 ANALISIS Y DISENO DE LOS ALIGERADOS DE LOS NIVELES
TIPICOS

7.5.1 Descripci6bn del Elemento a Disefar

Los aligerados son losas nervadas monoliticas reforzadas en una
direccidén que presentan una seccidn transversal tipica como la mostrada

en la Figura 7.10.

e
7727777777 /;//f///;;x =%
T

Figura 7.10 ; Seccidn transversal tipica de losas aligeradas H=0.25m

En el caso mas general, las viguetas tienen mds de un tramo, por
lo tanto, pueden analizarse por cualquiera de los métodos conocidos del
Analisis Estructural aplicables a vigas continuas. En este capitulo,
solamente vamos a tomar en cuenta el disefio de los aligerados en los ni
veles tipicos dejando de lado el disefio en la azotea debido al carac-

ter repetitivo del proceso.

7.5.2 Caracteristicas Generales para el Disefo

A. Cargas a Considerar

En la seccidn 3.2 se dedujo una carga muerta D = 208 Kg/ml y una

carga viva L = 100 Kg/ml. Por lo tanto, la carga dltima de disefio es:

w, =1.5 x 208 + 1.8 x 100 = 492 Kg/ml de vigueta



- 160 -

B. Seccidén Efectiva para el Disefio de Viguetas

De acuerdo con la Figura 7.11 puede asumirse inicialmente para to
dos los casos que las viguetas se comportan como vigas de seccidn rectan
gular. Esta hipdtesis sb6lo falla cuando en secciones sometidas a momen
to positivo el eje neutro cae en el alma. En el caso en que la hipdte-
sis no se cumpla, el disefio debe hacerse tomando a la seccidn como una

viga T.
Dado que el recubrimiento minimo es de 2 cm, el peralte efectivo a
considerar para el disefio lo obtenemos asumiendo que se emplean varillas

longitudinales de @ 1/2":

d =25-2-0.64 222 cm

b ¥
1 1
* | Jos el e
i ]
: i
- .20 ; .
]
/ i [
| i O |
= . kel — e
be.10
(a) (b)
Momento Negativo Momento Positivo

Figura 7.11 : Esquema de analisis de seccidn transversal de viguetas
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C. Limites de Refuerzo Principal

C.1) Refuerzo principal minimo:

_nd4
in = f
frnln y

14
As min ={min Pd = x 10 x 22 = 0.73 cm? (1 @ 3/8")

C.2) Refuerzo principal maximo a fin de evitar falla fragil:

£'c 6000
fy 6000 + f

0.85 61

Pb

210 X 6000
4200 6000 x 4200

0.85 x 0.85 x

0.0213

? max = 0‘75§)b =0.75 x 0.0213 = 0.0160

f 4200
nax =§)max E%i = 0.0160 x <=5~ = 0.320

D. Maximo Momento Positivo para el cual puede tomarse la Seccidén T co-

mo Seccidn Rectangular

Esta situacidén se produce cuando la zona en compresidn ocupa toda

la seccidén del ala, es decir cuando c = 5 cm. Entonces tenemos que:
a= 61 c=0.8 x5 =4.25 cm

Segin la expresidn 7-1 despejamos:

0.8 f'cab 0.8 x 210 x 4.25 x 40 2

. Sl = 4200 = 7.23 cm

A

Empleando la expresidn 7-2 obtenemos finalmente:
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a
M (+) A £, (a - 5)

0.9 x 7.23 x 4200 (22 - 3€§5

5432 Kg-m

E. Cortante Resistente Maximo que toma el concreto

De acuerdo con la seccidn 7.3, el cortante nominal resistente del

concreto para aligerados es:

<
I

= 1.1 x 0.53vf'c b,d

1.1 x 0.53 V210 x 10 x 22

1859 Kg

Al no existir.refuerzo por cortante tenemos que:

@V, =08V, =0.85x 1859 = 1580 Kg

F. Refuerzo por contraccibén y temperatura

Se acostumbra emplear acero liso @ 1/4" de grado 60:
Ast = 0.0025 bh = 0.0025 x 100 x 5 = 1.25 cm?

Esta &rea representa un espaciamiento de (Ag = 0.32 cm ):

0.32
§ =755 X 100 = 25.6 cm
Como spax = 5 h=5x5=25cm <:45 cm empleamos finalmente:

Agt = @ 1/4"( .25
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G. Detallado del refuerzo

El detallado empleado para el refuerzo principal de los aligera-

dos es el recomendado en la seccidn 7.4.2.

En el Tomo 2 se muestran los planos de disefio con todos los ele-

mentos considerados en este trabajo.

7.5.3 An4lisis vy Disefio del Aligerado AT-1

A. Descripcidén del elemento

Tal como se muestra en la Figura 7.12, las viguetas constan de
tres tramos con longitudes similares. Debemos tomar en cuenta que las
viguetas van empotradas en uno de sus extremos a la placa perimétrica

P-A o P-J, segin sea el caso.

40 6.00 .20 5.80

IS
—40
)
)
(o]
3

—
—
—_—

G+
o
O—r—L
ol

Figura 7.12 : Esquema del Aligerado AT-1

Al tener una relacidén méxima de luces de tramos adyacentes igual a:



6.40
6.20
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= 1.03 <1.20

y siendo la carga muerta mayor que la carga viva, vamos a hacer empleo

de los coeficientes ACI para la obtencidén de los momentos y fuerzas

cortantes de diseio.

B. Obtencidén de momentos de disefo

Momento de disefio = (coeficiente ACI) x w an

Siendo wy

= 492 Kg/ml tenemos que:

1/16 1/10 1/10 1/24
4
AN
? 1,14 2 1/16 1/11
6.00 5.90 5.80 5.80
4 yay oY yal
6.00 5.80 5.80
1107 1713 1655 690
4 o) 7l
1265 1034 1505

Tal como se puede apreciar, no tenemos

Coeficientes

ACI para
Momentos

£h (m)

M, (Kg-m)

ningin momento positivo

que se acerque a Mu(+)max = 5432 Kg-m; por lo tanto, las viguetas

del aligerado pueden disefiarse como vigas rectangulares en todos los

casos.

C. Disefio de Refuerzo Principal

C.1) Obtenemos K a partir de la expresidon 7-4 tal como sigue:

Kig) =

M
f'c bd2

My x 102

My

210 x 40 x 22%

40,656
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M, M, x 102 M,

K = = =
(=) f'c bgz_ 210 x 10 x 222 10,164

0.1089 0.1685 0.1628 0.0679
0.0311 0.0254 0.0370

C.2) Entrando a la Tabla A-1 del Anexo con los valores de K obtenemos

Wi

0.131 0.214 0.206 0.079
0.035 0.029 a 0.042

Tal como se puede apreciar, en ningin caso W > wWpa, = 0.320

C.3) Calculo de las areas de acero:

fl

- —__C
=w
§ £,
£ 210
= op =R (£ _
Bg(,y =W g, bd=(555 x 40 x 22) w = 44 w
A =wf'cbd=(21ox10x22)w=11w
S(-) fy 4200
!1.44 2.35 2.27 027 A, (cm2)
£ 1.54 A 1.28 A 1.85
2¢3/8|| 2¢1/2u 2¢1/2n 1¢1/2n
A H.S @)

T 1g1/2m +163/8 181/2 Sigi/2ve1g3/8ns
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D. Verificacidén por Cortante

En este caso, basta verificar el apoyo interior del primer tramo
por tener mayor cortante. De acuerdo con el Método de Coeficientes

ACI, el cortante en la cara de apoyo interior del primer tramo es:

w, £
Vig = 1.15 0 = 1 15 ﬁ%LgJLQ = 1697 Kg

El cortante a la distancia d de la cara de apoyo es:

1697 - 492 x 0.22

1589 Kg
Entonces podemos apreciar que Vy = 1589 Kg es aproximadamente i-

gual al cortante resistente @ Vn = 1580 Kg. Por lo tanto, no sera ne-

cesario hacer ensanche de viguetas por esfuerzos de corte.

7.5.4 Analisis y Disefio del Aligerado AT-6

A. Descripcidn del elemento

Tal como se muestra en la Figura 7.13, las viguetas del aligerado
AT-6 constan de tres tramos con longitudes de claros libres todas dis-

tintas.

En este caso, la relacidén de luces de trabajo de tramos adyacen-
tes es de 6.40/4.925 = 1.30, lo que es mayor de 1.20. Por lo tanto,
no podemos emplear coeficientes ACI y deben desarrollarse las envolven

tes para el anéalisis.
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.40 4528 .40 5.65 110 4.175 .40

[

- ¥
—E
—
S—
—fe

o —
=l
-—

6.40 4.928

® ®

4.925

L‘;r T
1

B[

Figura 7.13 : Esquema del Aligerado AT-6

B. Analisis Estructural

Es evidente que dada la simetria de la estructura en relacidén a
sus luces de trabajo sdélo sera necesario diseflar la mitad de la misma.
Sin embargo, el analisis no se puede hacer considerando solamente la
mitad de la estructura puesto que existe la posibilidad de que para el

calculo de las envolventes se presenten estados de carga asimétricos.

De acuerdo con las indicaciones sefialadas en el Capitulo 6, las

hipbétesis de cargas previstas para el elemento son las siguientes:

B.1) Carga Muerta D:

=t o o s o | B 1) O B T wy = 208 Kg/m
FAY AN FaY
¢JC 2 3 4"
M -
S omento (Kg - m) Corte (Kq)
Izq. Der. Izqg. Der.
, K 0 -683 374 -651
2 -3 -683 -683 666 -666




B.2) Carga Viva L1:

168 -

T O N TR
o ) Fat
1! 2 3 4
Momento (Kg - m) Corte (Kg)
Tramo
Izqg. Der. Izq. Der.
1" -2 0 -103 225 -267
2 -3 -103 -103 0 0
B.3) Carga Viva L2:
y L L1 11 1
Jay . . Py
1 2 3 4'
Momento (Kg - m) Corte (Kg)
Tramo
Izqg. Der. Izqg. Der.
1" -2 0 -226 -46 -46
2 -3 -226 -226 320 =320
B.4) Carga Viva L3:
g1|1lf‘1‘lillll 5
1 2 3 4
Momento (Kg - m) Corte (Kg)
Tramo
Izqg. Der. Izqg. Der.
1' -2 0 -369 17 =321
2 -3 -369 -185 349 -291

w o= 100 Kg/m

w o= 100 Kg/m

w = 100 Kg/m
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Las envolventes obtenidas al combinar estos estados de carga se
muestran en la Figura 7.14 en la que ademas se indican los valores de
los momentos en las caras de apoyo y los cortantes a una distancia d

de la cara de apoyo tal como se requiere para el disefio.

De la envolvente de momentos obtenemos que los valores criticos

son:

1386 908
o 948 [ 1090 [ 948 [ M, (Kg-m)

Asimismo, de la envolvente de fuerzas cortantes obtenemos que el

cortante critico toma un valor igual a 1420 Kg.

C. Disefio de Refuerzo Principal

Siguiendo el mismo procedimiento que el de la seccidn anterior ob

tenemos sucesivamente:

0.1384 0.0893
K
A 0.0233 & 0.0286 A 0.0233 &
0.168 0.106
& 0.026 5 0.030 = 0.026 o "
1.85 1.17
_— A. (cm?)
) s
a 1.14 a 1.32 1.14 A
1¢3/8" 1¢1/2" +1¢3/8" 1¢1/2v 1¢3/8"
% A @
1¢1/2v 20¢3/8" 1¢1/2"

D. Verificacidén por Cortante

Para este caso hemos visto que el cortante critico es V,; = 1420Kg,
el cual es menor que el cortante resistente @ Vn = 1580 Kg. Por lo
tanto, no se requiere hacer ensanche de viguetas por esfuerzos de cor-

te.



9-1y opeaab
TIY TI°9p s?®
juelI0) SP
zI
ang A S8J0309TJ SOJUSWONR
9p sajuaa
ToAuz
iyl ¢ eanbt
Td

_ !
| !
2201l
| _
996, ; !Th.r —
|
_
“ |
_ |
I _ i
o<
~
_ LI (
¥ II | “
| < T m
i, dzn | ;
—mN 1,0 Ok T - :
++ ; R
. z | = e _ m
* | 1
| | = il |
| |
. _ _ 8v6 _
| ﬁ
! _ _ _
_ | _ _
| o
| \ | | I
6, | _ | n
_ / ! \ | _. h.ll
| NI | _ m
| /ﬁ _ m
1] R ﬂﬁuL_lﬁ j g
s9° 9o¢ " d _ M
zz oz _
02" op'



8.1

8.2

8.3

8.4

8.5

8.6

8.7

8.8

CAPITULO 8

DISENO DE VIGAS.

General idades

Disefio de Refuerzo por Corte en Vigas

Adherencia, Anclaje y Longitud de Desarrollo
Detallado del Refuerzo

Empalmes en el Refuerzo

Recomendaciones Adicionales para el Disefio de Vigas
de Pérticos Ddctiles Especiales

Disefio de Viga del Portico C - Segundo Nivel

Disefio de Viga del POrtico 3 - Segundo Nivel
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8.1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a realizar el disefio de la armadura por es
fuerzos de flexidn y corte de las vigas del proyecto, de acuerdo con

las envolventes de disefio obtenidas en el Capitulo 6 de este trabajo.

Tal como lo hemos indicado anteriormente, debido a lo repetitivo
del proceso sdlo vamos a detallar el disefio de las vigas del segundo
nivel del Poértico C (Viga II C, 1-4) y del Pértico 3 (Viga II 3, A-E").
Sin embargo, debemos recordar que debido a las condiciones existentes
del edificio, el disefio de las vigas del Poértico C es el mismo que el
de las vigas de los Porticos B, He I. De la misma manera, por sSime-
tria tenemos que el disefio de las vigas del Poértico 3 entre los ejes A

y E' es valido para el mismo pdértico entre los ejes J y F'.
Asimismo, en este capitulo estamos complementando la teoria intro

ducida en el capitulo anterior a fin de mejorar la comprensidén del pro

ceso empleado en el disefio de las vigas.

8.2 DISENO DE REFUERZO POR CORTE EN VIGAS

A. INTRODUCCION

Se ha comprobado que en una viga el refuerzo en el alma no comien
za a trabajar sino hasta en el momento en que se inicia el agrietamien
to por traccidén diagonal. Sin embargo, una vez formadas estas grie-
tas, el refuerzo en el alma puede contribuir a la resistencia de la vi

ga en las formas siguientes:

a) Restringiendo el crecimiento de las grietas en longitud y espesor

reduciendo asi su penetracidén en la zona de compresidn.

b) Absorviendo parte de la fuerza cortante inducida en la seccidn co-
rrespondiente. Para fines de disefio a esta fuerza absorvida por el

refuerzo en el alma le llamamos Vg
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c) Confinando lateralmente al concreto de la viga colaborando asi en el
mantenimiento de la adherencia entre el acero de refuerzo principal y

el concreto en las zonas de tracciodn.

El segundo de los tres puntos mencionados es el que fundamentalmen
te debe ser cubierto por el refuerzo en el alma y es en base a esta con

sideracidn que se deducen las fdérmulas requeridas para su disefio.

La armadura para resistir las tensiones de traccidén diagonal en u-
na viga puede ser de formas diversas; sin embargo, debido a la costum-
bre general en nuestros medios constructivos, solamente vamos a tomar
en cuenta como Gnico tipo de refuerzo por corte a los estribos cerrados

perpendiculares al eje del elemento.

Las Normas de Disefio Sismo-Resistente definen a un estribo cerrado
como un "lazo cerrado de una sola pieza de diametro no menor de 3/8", y
cuyos extremos tienen una doblez estandar de 135 grados, con una exten-
sidén de por lo menos 10 veces el diametro de la varilla y que confina

el esfuerzo longitudinal”.

El estribo cerrado tiene la ventaja (sobre los estribos abiertos)
de que colabora enormemente en la resistencia al pandeo del refuerzo
principal cuando éste se encuentra en compresidén y, ademds, posee una

mayor longitud de desarrollo haciéndolo mas efectivo.

B. ESPECIFICACIONES GENERALES

B.1) A continuacidn presentamos las disposiciones reglamentarias princi
pales especificadas por el Cddigo ACI para el disefio del refuerzo por

cortante en vigas.
1. La resistencia fy del refuerzo por cortante no debe exceder de 4200
Kg/cm2 (ver ACI 11.5.2). Esta condicidn evita la posibilidad de forma-

cidn de grietas de ancho excesivo.

2. La separacidn del refuerzo por cortante perpendicular al eje del
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miembro estd limitado a (ver ACI 11.5.4.1):

<60 cm (8-1)

N

max

3. Cuando Vg > 1'1V/f'c bw<i, la separacidén maxima descrita debe redu
cirse a la mitad. En este caso, tenemos que Smax = d/4 (ver ACI 11.5.

4.3).

4. No es necesario colocar un area minima de refuerzo por cortante

@V
cuando Vué_zQ (ver ACI 11.5.5.1).

5. En caso Vu >3 Vc/2, se debe colocar un refuerzo por cortante mini-

ma de acuerdo a la expresidn siguiente (ver ACI 11.5.5.1 y 11.5.5.3):

3.5 bw S (8-2)

Avpin = fy

3 2
en donde b, y s estan en cm y AVmin en cm<4.

6. Cuando Vu > @ Vo, el refuerzo por cortante debe proporcionarse de
acuerdo con las écuaciones 7-35 y 7-36, donde la resistencia al cortan

te Vg debe calcularse de acuerdo con (ver ACI 11.5.6):

f, d
vs = LL (8-3)
pero en ningin caso Vs >2.1J f‘c bw d.

B.2) A las especificaciones generales ya descritas, las Normas Perua-
nas de Disefio Sismo-Resistente afiade lo siguiente:

"Todas las vigas de poérticos sismo-resistentes seran provistas de re-
fuerzos de confinamiento en la forma de estribos cerrados en una lon-
gitud minima de 1.5d o de 50 cm, la que sea mayor. El diametro mi-
nimo de la varilla del estribo sera de 3/8" y su espaciamiento maximo

serad de 10 cm o de 4/6, el que sea mayor."
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Figura 8.1 : Requisitos de detallado de refuerzo por corte en vigas

8.3 ADHERENCIA, ANCLAJE Y LONGITUD DE DESARROLLO

A. INTRODUCCION

En un elemento de concreto armado es necesario que exista adheren
cia entre el concreto y las varillas de refuerzo de manera que ambos
materiales estén intimamente ligados entre si. Si no existiera esta
adherencia se estaria violando una de las hipdtesis fundamentales con
sideradas en el tratamiento de la mecanica general del disefio a la ro-

tura y por lo tanto todas las expresiones ya deducidas en este trabajo
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dejarian de ser validas.

La adherencia o resistencia al deslizamiento del refuerzo tiene su

origen en los fendmenos siguientes:

a) Adhesidén quimica entre el acero y el concreto.

b) Friccidén mecénica entre la varilla y el concreto que se desarrolla

al tender a deslizarse la primera.

c) Apoyo directo de las corrugaciones de las varillas contra el concre-

to que las rodea.

En varillas lisas s6lo existen las dos primeras contribuciones. Co
mo su aportacidén a la resistencia al deslizamiento es mucho menor que
la debida al apoyo de las corrugaciones sobre el concreto, la adheren-
cia era con frecuencia un factor critico en el diseno cuando se usaban
varillas lisas. Con el advenimiento de las varillas corrugadas el pro
blema de la adherencia dejo de ser critico ya que el disefio estd regi-

do por flexidén o por traccidn diagonal en la mayoria de los casos.

Si bien la tensidén de adherencia sufre grandes variaciones de a-
cuerdo a su ubicacidn en zonas agrietadas, los métodos de calculo norma
les fijan su atencidn en proporcionar una longitud de adherencia adecua
da mas alla del punto en que la barra estd sometida a la maxima tensidn
para que ésta desarrolle su resistencia plena. A esta longitud requeri

da se le conoce como longitud de desarrollo Kd.

En el caso en que la tensidn deseada en una barra no pueda desarro
llarse al no completarse la longitud de desarrollo requerida es necesa-
rio colocar un anclaje al final de la barra. Estos anclajes en los ex-
tremos de las barras se hacen de manera que se formen unos ganchos con

caracteristicas geométricas determinadas denominados ganchos estandar.
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B. LONGITUD DE DESARROLLO

B.1) Refuerzo en Traccidn

El Cédigo ACI especifica en su seccidn 12.2 que para varillas co
rrugadas del # 11 o menores, la longitud de desarrollo Zd en centime-

tros para refuerzo en traccidén viene a ser:

P A f
g =0.06 —/bfﬁcﬁ >0.0057 dy, £, (8-4)

en donde Ap es el area de cada varilla individual en cm? y dp es el

didmetro nominal de la barra en cm.

Para varillas del lecho superior (aquellas que tienen un espesor
de concreto de 30 cm o mas por debajo del refuerzo) el Cdédigo conside
ra afectar la expresidn anterior por 1.4 a fin de considerar la posi-
ble pérdida de adherencia por el ascenso del exceso de agua de la mez-

cla durante la etapa del fraguado.

En caso el refuerzo instalado exceda de lo requerido por el andali
sis, la longitud de desarrollo se puede ademas afectar por la relacidn

(Ag requerida) / (Ag proporcionada).

La longitud de desarrollo 2d para refuerzo principal no debe ser

menor de 30 cm, excepto en el calculo de traslapes.

Bajo estas condiciones preparamos la Tabla 8.1 tomando en cuenta,

ademas que f' = 210 Kg/cm? y £y, = 4200 Kg/cm2.
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Longitud de Desarrollo de Refuerzo en Traccidn
A 4 2 £ . Lecho Lecho
@ ( g) ( b) ( d) el el Inferior | Superior

cm cm cm (cm) (cm) At
3/8" 0.71 0.953 12.3 24.0 30 34
1/2" 1.27 1.270 22 .1 32.0 32 45
5/8" 1.98 1.587 34.4 40.0 40 56
3/4" 2.85 1.905 49.6 48.0 50 69
1" 5.07 2.540 88.2 64.0 88 123
Tabla 8.1 : Longitud de desarrollo de varillas en traccién

B.2) Refuerzo en Compresidn

En el caso de varillas corrugadas sujetas a compresidn, el Cddigo

ACI (ver ACI 12.3) especifica que:

£, dp
£y = 0.075 Z==> >0.0043 fy, d;, » 20 cm

(8-5)
JE'c

La longitud de desarrollo £d puede reducirse cuando se proporcio-
ne un area mayor que la requerida, afectando su valor por el factor de

relacidn Ag req / Ag prop*
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C. ANCLAJE POR GANCHOS ESTANDAR

Cuando el esfuerzo de traccidén en una barra de refuerzo no puede
ser desarrollado udnicamente por adherencia, es necesario proveer ancla

je mecanico en el extremo de la barra por medio de ganchos.

El Cédigo ACI, en su seccidén 7.1, define a los ganchos estandar

de la manera siguiente:

a) Una vuelta semicircular mas una extensidén de por lo menos 4 diametros

de la barra o 65 mm en el extremo de la barra.

b) Una vuelta de 90° mas una extensién de por lo menos 12 diametros de

la barra en su extremo libre.

En la Figura 8.2 se pueden observar estos anclajes con sus carac-

teristicas de diametros minimos de doblez.

Puede considerarse que cualquier gancho estandar se puede combi
nar con una longitud de desarrollo fd para desarrollar en conjunto el
anclaje mecanico necesario (ver ACI 12.7). Para esto, es necesario
calcular el esfuerzo de tensidn desarrollado por estos ganchos. E1 Co
digo ACI asume que los ganchos estandar desarrollan un esfuerzo de ten

sién (ver ACI 12.5.1) de acuerdo con:

£, E ST (8-6)

en donde €&, no es mayor que los valores dados en la Tabla 8.2. Enton
ces, de acuerdo con el Cdébdigo ACI, la longitud de anclaje equivalente

de un gancho estandar puede calcularse con (ver ACI 12.5.2):

A, f
= b ~h
£, =0.06 YT 2 0.0057 a £y (8-7)
Q
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Tabla 8.2 : Valores de £ (para Varillas Grado 60)

Diametro de Barras en el Lecho
. Otras Barras
la barra Superior (*)
3/8" a 5/8" 140 140
3/4" 120 140
1 95 140
13/8" 95 110

(*) Los valores de & , en este caso, ya estan afectados

por el factor 1.4.

8.4 DETALLADO DEL REFUERZO

En esta seccidén vamos a presentar las principales especificaciones
de disefio a emplear para el detallado de la armadura de las vigas en -
nuestro trabajo. A fin de mejorar la comprensién, en la Figura 8.3 se
muestra una viga tipica a la cual se le aplica los principales concep-

tos a definir a continuacidn.

A.- CORTE EN BARRAS DE REFUERZO

En las secciones anteriores hemos visto cémo se obtiene la armadu-
ra de refuerzo principal en los puntos de momentos criticos en una viga.
Debido a las variaciones de los momentos flectores a lo largo de cada
tramo de viga, es practica usual cortar barras de refuerzo cuando ya no

son necesarias para absorver tensiones.

Realmente, en ningin caso se debe interrumpir la armadura de trac-
cidén en los puntos donde tedricamente ya no se necesitan debido a los

dos motivos siguientes:

a) La posible diferencia a existir entre el verdadero diagrama de momen
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tos y el utilizado como base para el disefio.

b) La redistribucidén de esfuerzos a producirse en la viga al formarse

las grietas por traccidén diagonal.

1.

En base a esto, el Cdédigo ACI especifica lo siguiente:

El refuerzo debe extenderse mas alld del punto en el que ya no se re
quiere para resistir flexidén una distancia igual al peralte efectivo
d o 12 dy, la que sea mayor, excepto en los apoyos de un solo claro

y en el extremo libre de los voladizos (ver ACI 12.11.3).

El refuerzo por flexidén no debe terminarse en zonas de traccidn, a
menos que se satisfaga una de las siguientes condiciones (ver ACI
12.11.5):

- El cortante en el punto de corte no exceda de las 2/3 partes de lo
permitido.

- Se proporcione, a cada lado del punto de corte,; estribos adiciona
les en una distancia igual a los 3/4 del peralte efectivo d. E1
exceso de area A, en los estribos adicionales no debe ser menor
que 4.2 bws/fy. La separacidén s no debe exceder de d/B(%D donde
Bb es la relacidén del area del refuerzo cortado al area total de
las barras en traccidén en la seccidn.

- Se proporcione el doble del area requerida por flexidn y el cortan

te no exceda de 3/4 partes de lo permitido.

-~ LONGITUD DE DESARROLLO PARA MOMENTO POSITIVO

Por lo menos 1/3 del refuerzo por momento positivo en miembros sim-
plemente apoyados y 1/4 del refuerzo por momento positivo en miem-
bros continuos debe prolongarse a lo largo del elemento en el apoyo

(ver ACI 12.12.1).

En los apoyos libres y en los puntos de inflexidn, el refuerzo de

traccidén por momento positivo debe limitarse a un diametro tal que:
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M
Lal 2+ 2, (8-8)

donde M, es el momento resistente nominal suponiendo que todo el re-
fuerzo de la seccidén llegue a la fluencia; y ﬂa: (a) en el apoyo es
la suma de la longitud de anclaje mas alla del centro del apoyo y la
longitud de anclaje equivalente de cualquier gancho proporcionado vy
(b) en el punto de inflexidén es el mayor de los valores d o 12dp.El
valor Mp/V, puede aumentarse un 30% cuando los extremos del refuerzo

estan confinados por una reaccidén de compresidén (ver ACI 12.12.3).

C.- LONGITUD DE DESARROLLO PARA MOMENTO NEGATIVO

1. Por lo menos 1/3 del refuerzo total por tensidn en el apoyo propor-
cionado para el momento negativo tendrd una longitud de anclaje mas
alla del punto de inflexidén no menor que d, 12dpo 1/16 la longitud

del claro (£,), el que sea mayor.

8.5 EMPALMES EN EL REFUERZO

En nuestro pais existen dos maneras de comprar el acero de cons-
truccidén: la primera, por varillas rectas de 30 pies (9.15 m), y la se-

gunda, por rollos generalmente de 300 Kg.

La ventaja de emplear el acero en rollos es que se puede obtener
asi la longitud que se desee dentro de los rangos practicos. Este ti-
po de acero se emplea bastante para la construccidn de reservorios y de
mas estructuras laminares. Sin embargo, debido a la pérdida de maleabi
lidad conforme se incrementa el didmetro, el acero en rollos sdélo se

consigue en el mercado en didmetros de @ 3/8" o menores.

En general, para obras de edificacidén el acero se compra en vari-
llas rectas a partir de diametros @ 3/8". Por lo tanto, con frecuen-
cia es necesario empalmar las barras en obra. Ademds, es comin ver re-

ducciones de didmetro tanto en vigas, columnas, como placas requiriéndo
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se traslapar unas barras con otras.

El Cédigo ACI especifica que se puede realizar traslapes en vari-

llas hasta de 13/8" (ver ACI 12.15.2.1).

En caso de requerirse el empleo de paquetes de varillas, la longi
tud de traslape requerida se basa en la obtenida para una barra indivi
dual, aumentada en un 20% para paquetes de 3 varillas, y en un 33% pa-
ra paquetes de 4 varillas. Los traslapes de las varillas individuales
dentro de un paquete no deben coincidir en el mismo lugar (ver ACI 12.

15.2.2).

A.- EMPALMES EN REFUERZO A TRACCION

El Cdédigo ACI, en su seccidén 12.16, expresa la longitud de empal-
me para refuerzo a traccién, fuera de las zonas de altos esfuerzos, en
funcién de la longitud de desarrollo en traccidén. Para esto, se ha es
tablecido diferentes clasificaciones de empalmes (clases A, By C) se-
gin el tipo de elemento traslapado y la relacidn del acero proporciona

do versus el acero requerido en la seccidén del empalme.

La longitud de empalme minima reglamentaria es de 30 cm. Los reque

rimientos del caso se pueden resumir en la figura siguiente:
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B.- EMPALMES EN REFUERZO A COMPRESION

El Cddigo ACI especifica en su seccidn 12.17 que la longitud de em
palme para refuerzo en compresidén serd la longitud de desarrollo en com
presidn £d pero no menor que 0.007 fy dp para fy igual o menor que 4200

Kg/cmz, ni menor de 30 cm.

Cuando la resistencia a la compresidn del concreto f' sea menor

de 210 Kg/cmz, la longitud del traslape debe incrementarse en un tercio.

8.6 RECOMENDACIONES ADICIONALES PARA EL DISENO DE VIGAS DE
PORTICOS DUCTILES ESPECIALES

La filosofia de disponer recomendaciones especiales para disefio
sismico consiste en minimizar la accidén de las fuerzas sismicas por me
dio de un sistema estructural dictil que absorba energia y contenga ele
mentos cuya resistencia tienda a desarrollarse a través de la formacidn
de articulaciones plasticas en vez de tener fallas fragiles por flexiédn,

cortante o compresidn.

Tanto el Cdédigo ACI como las Normas de Disefio Sismo-Resistente
plantean una serie de disposiciones para el disefno sismico de estructu-
ras conformadas por pérticos dictiles y muros de corte especiales (si
los hay). Estas disposiciones son de gran importancia para asegurar la
ductilidad del edificio en el caso que la carga sismica de disefio se ha
ya obtenido eligiendo un factor de ductilidad Rg = 5.0 correspondiente

a edificaciones Tipo E2.

En nuestro caso, la carga sismica de disefo se obtuvo considerando
un factor Ry = 4.0, correspondiente a edificaciones tipo E3 (estructu-
ras compuestas de pdrticos y/o muros que no satisfacen integramente los
requisitos especiales de ductilidad); es por ello que las especificacio
nes descritas en esta seccidn seran consideradas como recomendaciones a

fin de lograr un disefio de mejor. calidad, permitiendo deformaciones la-
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terales en la estructura que puedan originar articulaciones plasticas

reversibles ante la posible accidén de sismos severos.

A continuacidén se indican las especificaciones de mayor aplicacidn

general, sustraidas basicamente del Apéndice A del Cddigo ACI:

1.

La resistencia a la compresidn del concreto f', no debe ser menor de
210 Kg/cm2. Al respecto, las N.D.S.R. indican que la resistencia mi
nima sea de 175 Kg/cm2 (ver N.D.S.R. 2.4.4). En todo caso, nuestro

edificio cumple con ambas especificaciones.

La resistencia a la fluencia del acero fy no debe exceder de 4200

Kg/cmz.

Para miembros sujetos a flexidn, la cuantia del refuerzo principal

no debe exceder del 50% de la que produce la condicidn balanceada.

El refuerzo superior e inferior no debe ser menor de dos varillas, y

tendra una cuantia minima de 14/fy en toda la longitud del miembro.

El momento resistente positivo de los miembros sujetos a flexidén en
las conexiones con columnas no debe ser menor que el 50% del momento

resistente negativo.

Por lo menos 1/3 del refuerzo de tensidn proporcionado para momento
negativo en un apoyo debe anclarse prolongandolo mas alla de la posi
cidn extrema del punto de inflexidn, pero no menos de 0.25 En desde

la cara de apoyo.

Por lo menos 1/4 del refuerzo en traccidén requerido para momento ne-
gativo en cualquier extremo de la viga debe ser continuo en todo el

lecho superior de la viga.

Debe proporcionarse refuerzo en el alma en toda la longitud de la vi
ga. El diametro minimo debe ser @ 3/8", y el espaciamiento maximo,

das2.
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. En una zona de longitud 4d medida a partir de las caras de apoyo de

la viga, la cantidad de refuerzo en el alma no debe ser menor que:

S -

A, = 0.15 A'g 5 0.15 Asg (8-9)

v

el que sea mayor, y el espaciamiento no debe exceder de d/4. E1
primer estribo debera colocarse a una distancia no mayor de 5 cm

(ver N.D.S.R. 2.5.29).

Deben colocarse estribos cerrados espaciados a no mas de 16 dp & 30
cm cuando se requieran varillas que actiden como refuerzo en compre

sién.

. Las longitudes de anclaje, desarrollo o traslape se aumentaran en

25% y tendran como minimo 50 cm. Esta especificacidn estd basada
en la seccidn 2.5.6.1.2 de las N.D.S.R., diferiendo de lo indicado

por el Cdédigo ACI (ver ACI A.5.8).

De acuerdo con las N.D.S.R. (seccidén 2.5.6.2.3) tenemos que para e-
lementos en flexidén que llegan a una columna en la que no hay ele-
mentos concurrentes en el lado opuesto, los refuerzos superior e
inferior deberadn anclarse en la columna de acuerdov con lo siguiente
(ver Figura 8.4):

a) La seccidn critica para el desarrollo del refuerzo se tomara en
la cara del nicleo de refuerzo de la columna. E1 refuerzo prin-
cipal no debera empalmarse en el nudo.

b) Las barras deberan terminar en un gancho estandar, lo mas lejos
posible de la seccidn critica. Se considera en este caso que un

gancho estandar desarrolla un esfuerzo en traccidn dltimo de:

£, = 185 (1 - 0.12 dp) ¢ /F7; £, (8-10)

El coeficiente @ se tomarad igual a la unidad excepto en los ca-
sos siguientes:

b.1) El coeficiente @ = 1.4 siempre que:
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- La barra no sea mayor que ¢ 1 3/8"

- El recubrimiento de la porcidén recta del gancho no sea me
nor que 5 cm, y

- La porcidn vertical del gancho esté dentro del nicleo con
finado.

b.2) El coeficiente @ = 1.8 siempre que el nudo se confine me-
diante estribos cerrados a un espaciamiento maximo de 3 ve-
ces el diametro de la barra anclada y satisfaga los requeri

mientos sefialados en (b.1).

c) La longitud minima de la porcidén inicial recta del anclaje desde

la seccidn critica hasta el gancho sera:
£s = 0.06 Ay, (afy, - £y) / BJSE' (8-11)

pero no menor que 4 dp 6 10 cm, el que fuere mayor. Donde A, es
el area de la barra anclada, afy el esfuerzo de la barra anclada
en la seccidn critica.

En la Figura 8.5 puede apreciarse un esquema en la que se ilustra

algunas de las disposiciones planteadas en esta seccidn.

Jﬂ,

NN En
La
o — i |
L .
° T °
30 em mareriso em
[ |
3 J_I\,_AJ
(a) d<45 cm (b) d>45 cm

Figura 8.4 : Anclaje de refuerzo en apoyos extremos de vigas
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8.7 DISENO DE VIGA DEL PORTICO C - SEGUNDO NIVEL

8.7.1 Diseno del Refuerzo Longitudinal

Tal como se describid anteriormente, el elemento a disefiar es una

viga rectangular simétrica compuesta de tres tramos iguales de 6.40 m

de luz.
.65 70 ﬁ 70 et
1 T 11 1T
40x.55 ]N[__ .4Jm55 rT 40x.55
1Y —
f 6.40 B 6.40 6.40
() 2 3 4

Figura 8.6: Esquema de Viga Portico C - Segundo Nivel
Dado que el recubrimento minimo en vigas es de 4.0 cm y asumiendo
emplear varillas longitudinales de @ 1" con estribos de @ 3/8" tenemos
que:

d =55-4-1.27 - 0.95 «~ 48.8 cm

La envolvente de momentos flectores fue obtenida en el Capitulo 6

de la cual tenemos:

i
19.14 22.32 [ My (Tn-m)
& 15.77 & 15.30
Obtenemos K en cada caso tal como sigue:
K - —My My x 10° My

= f'c bd2 _ 210 (40) (48.8)2 ~ 200.04
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0.0957 0.1116 I X
o 0.0788 a 0.0765

Entrando a la Tabla A-1 del Anexo con los valores K obtenemos w:

¢t
0.114 0.135 :
o 0.093 A 0.090 "
|
Luego como P =W %%S =w X ;géz = g% .
y
¢
|
0.0057 0.0068 |
& 0.0047 = 0.0045 ?

Ahora verificaremos si las cuantias obtenidas se encuentran dentro

de los limites permisibles:

a) Cuantia minima

b) Cuantia méxima (viga de poértico dictil especial)
P max = O'SPb = 0.5 x 0.0213 = 0.0106

Podemos comprobar que todas las cuantias se encuentran en el rango

permisible. Entonces como Ag =S)b(i tenemos que:

11.13 13.27 | A, (cm2)
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Por dltime, a fin do darle a la viga un dalal lada agull ibrado, o-

legimos los difimetron siguionlos:

#
493/4" Af3/4" 41§ 5/0m |
Pay o Ny G
20 3/4% 4 24 5/8" 20 374" 1245/ 0m

8.7.2 Disefo del Refuerzo por Corte

Loa valoresa de los corbantes dltimow de disofio so hallan indigadon

@an la envolvente de fuerzas cortantes oblonldas en ol Capftulo 6.
En la envolvente puede observarsao quo para cala teomo dao la vigo
ol diagrama es lo guficlentomente antisimdlrico como para no dissiiare

cada extremo independientemente aino whs blon como para enplaar una din

tribucidn simétrica de estribos.
Asimismo, podemos obsarvar guia lod valoran obtonidos on gada Cromo
son muy @pimilares permitiendo obtener un dilsefio dnloo para al doballado

da log estribos en los trem Lramos de Lla viga.

Empleando estribos varticales do ¢ 3/8" vy fy w 4200 Kq/um2 Losneanar

quia
Ay = 2 x 0.7 « 1.42 an?
Luego:
Vg = 0.5/T'c by d=0.5/210 x 40 x 46.8 = 14,144 Ky
Vg = 14.14 4n

Obtenemon ahora lom cartantes reforencleles que delimblban Jow woc

tores I al 1V del D.F.C. da la Vigura 8.1 (rovordando qua para ot on
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so @ = 0.85):
g Ve _
Sector I hasta Vp, = 5 = 6.01 Tn
- Sector II hasta Vr2 =@ Vo = 12.02 Tn
- Sector III: hasta Vp, = @ (Vg + 1.1 /f'c b,d) = 38.47 Tn
- Sector IV : hasta Vy, = @ (Vo + 2.1 VE'Q b, d) = 62.51 Tn

a) Tomando en cuenta las recomendaciones para poérticos dictiles especia
les debemos emplear una distancia 1.5 d = 75 cmCON estribos a una se-
paracién maxima del mayor de 4/6 = 8.1 cm & 10 cm, ubicando el primer
estribo a 5 cm de la cara de apoyo. El refuerzo a emplear seria enton-
ces de E]¢ 3/8": 1 (@.05 y 7@.10. Debemos verificar entonces el cortan-
te resistido por una seccidén armada de esa forma. De las expresiones

7.32, 7.33 y 8.3 obtenemos:

1.42 x 4200 x 48.8
10 x 1000 /

Var = 8 (v, + By gld)= 0.85 x (14.14 +

36.76 Tn

Vur

Como puede apreciarse, el cortante resistente V,r es mayor que el

maximo actuante Vyg = 20.17 Tn por lo que el analisis queda conforme.

b) Ahora debemos emplear en una distancia (4d - 1.5d) = 1.20 m estri-

bos con una separacién maxima de:

_ Ayd _ 1.42 x 48.8 _
Smax = 0.15 A_ = 0.15 x 13.27 - >4-8.¢°m
)
48.8
Smax = d_ 4 = 12.5 cm

Considerando el valor mas critico, debemos verificar si es sufi-
ciente emplear en la seccién 10 &) ¢ 3/8"@. 125m. En este caso el cor

tante resistente es:

1.42 x 4200 x 48.8)

- Ay fy dy _ 14.14
Vur = 8 (Vg + "4 ¥ 7)) = 0.85 (14.14 + 12.5x 1000
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Vyr = 31.81 Tn

Al obtener un valor mas elevado que el mayor cortante actuante en

la seccién indicada (V, = 6.87 Tn) el anadlisis queda asi verificado.

La seccidon analizada cae en el Sector II donde s0lo es necesario

colocar el estribado minimo de acuerdo con:

Ay £y  1.42 x 4200

Smax = 3.5 b, - 3.5 x 40 - 22-6c°m
d _48.8
o smax=-§*=T~25cm

Entonces finalmente podemos resumir que para la viga en estudio

el estribado obtenido es el siguiente:

g 3/8" : 1@.05, 7@. 10, 10@. 12°, rR@. 25

8.7.3 Detallado del Refuerzo Longitudinal

a) Cortado de varillas longitudinales

Siendo @ 3/4" el mayor diédmetro de las varillas de la viga, tene-
mos que la longitud adicional a afiadir al refuerzo longitudinal, a par
tir del punto de corte tedrico, es el mayor de los valores d = 48.8 cm

0 12 dp = 22.9 cm.

Para la obtencidén de los puntos de corte hacemos la tabla siguien

te:
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Area M
Ubicacidn ) Bcontinuo ¢co§t (TnEm) x' (cm) x (cm)
(cm?)
Aapoyo 1 |4 & 374" | 2 @ 374" 5.70 10.15 38 90
4@ 3/4" §
Apoyo 2-1 1 ¢ 5/8" 2 ¢ 3/4 5.70 10.15 50 100
4 @ 3/4" "
Apoyo 2-3 16 5/8" 2 ¢ 3/4 5.70 10.15 45 95
2 @ 3/4"
& " . . 18
Tramo 1-2 2 @ 5/8" 2 ¢ 3/4 5.70 10.15 [187 |177 135 |125
2 @ 3/4" .
Tramo 2-3 2 @ 5/8" 2 ¢ 3/4 5.70 10.15 | 175 |175 125 |125

donde:

Bcontinuo @ Varillas que se mantienen continuas a lo largo del elemen-
mento de acuerdo con especificaciones planteadas.

Area Pcont: Area de acero devarillas continuas.

M'y : Momento resistente de la seccidén con un area equivalente
al de las varillas continuas.

x' : Distancia de la cara de apoyo al punto terminal tedrico.
Se obtiene entrando a la envolvente de momentos con M',.
Se ubica en el diagrama la distancia al centro del apoyo y
se le resta la mitad del ancho de la columna en la direc-
cidén del anadlisis. Como podra verse, en el caso de las va
rillas de momento positivo se producen dos puntos de corte:
uno a la izquierda del tramo y otro a la derecha.

Distancia de la cara de apoyo al punto de corte real. En

1]

este caso tenemos que:
- En apoyos (acero negativo): x = x' + d

- En tramos (acero positivo): x = x' - d

En cada caso se ha verificado el requisito de longitud de desarro-
llo minima (ain considerando el 25% de incremento sefialado en la seccidn

8.6.11) por lo que el analisis es conforme.
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b) Comprobacién del Anclaje en Columnas:

Para la comprobacidén de este requisito basta con verificar el an-
claje de las varillas de acero negativo por ser el mas critico. E1l an
claje se ejecuta por medio de un gancho estandar de 90° aplicado a

las varillas de @ 3/4" en los apoyos 1 y 4.

Empleando las expresiones 8-6 y 8-7 y la Tabla 8.2:
£, =C/f', = 120 /210 = 1740 Kg/cm?

luego:

g, - %06 x 2.85 x 1740 5 4 4057 x 1.905 x 1740

€ /210

= 20.5 }18.9

Ee = 20.5 cm

i ;m/,«u—t@bu. 8.1
Siendo(&gﬁ= 69 cgﬁ entonces la porcidn inicial recta del anclaje

desde la cara de apoyo hasta el gancho deberd ser como minimo:
Ly - £g = 69 - 20.5 = 50 cm

Debemos verificar ahora si esta porcidén inicial del anclaje
desde la cara de apoyo hasta el gancho es suficiente. Asumiendo que
la columna de apoyo estad armada con varillas longitudinales de @ 1"

con estribos de @ 3/8", el espacio libre para que se desarrolle el an-

claje es:

o=t -rec -1 g1" -1 ¢ 3/8"

o)
I

a 65 - 4 - 2.54 - 0.95 = 57.5 cm

Al obtener {5 > €43 - £, podemos concluir que el anclaje es sa-

tisfactorio.
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En este caso, por tener la viga un peralte h = 55 cm se adoptara
una doblez de 40 cm para todos los anclajes sean de refuerzo positivo

como negativo (la doblez minima requerida es 12dp = 22.9 cm).

8.8 DISENO DE VIGA DEL PORTICO 3 - SEGUNDQO NIVEL

8.8.1 Diseno del Refuerzo Longitudinal

Tal como se describid anteriormente, el elemento a disefiar es una
viga rectangular asimétrica compuesta de cuatro tramos de longitudes
distintas y con uno de sus extremos empotrado en la placa de ascenso-

res P-A.

.40 .60

TT —
| |
40 x .88 | .40x .55
|
8.40 L 6.20

®

Figura 8.8 : Esquema de Viga Poértico 3 - Segundo Nivel

f
i

O+ =

La envolvente de momento flectores fue obtenida en el Capitulo 6

de la cual tenemos:

12.60 12.66 12.69 10.86 21.11 27.56
JAY a a [AN (Tn-m)
9.98 10.45 9.90 8.31 20.63 26.63

En este caso, para el tramo D-E' el peralte efectivo es:



- 198 -

d=25-4-1.27 - 0.95 % 18.8 cm

Luego:
0.0630 0.0633 0.0634 0.0543 0.2586 0.3376y

& 4y aY A vk
0.0499 0.0522 0.0495 0.0415 0.2527 0.3262
0.073 0.074 0.074 0.063 0.367 0.560 y

A 7Y oY 7Y vov
0.057 0.060 0.057 0.047 0.355 0.525
0.0037 0.0037 0.0037 0.0032 0.0184 0.02805

VAN A AN PN 4 F
0.0029 0.0030 0.0029 0.0024 0.0178 0.0263

Haciendo la verificacidén de las cuantias, recordamos que:

14/f. = 0.0033
/ y

P min

Py = 0.0213

P max 0.5 Pb = 0.0106

0.75 Pp = 0.0160

En los tres primeros tramos las cuantias son menores a la maxima
permisible, por lo tanto son aceptables. Sin embargo, para el cuarto
tramo (D-E') todos los valores superan ampliamente‘Pmax. Ademas, debe
mos hacer hincapié que estos valores superan incluso el maximo valor
permisible para disefios que no siguen las recomendaciones descritas

para porticos dictiles especiales en donde Pmax = 0-75§3b' Por lo
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tanto, este tramo debe disefiarse integramente como una viga doblemente
reforzada con acero en compresidén. Antes de pasar a ello, terminaremos
con el disefio de los tres primeros tramos. Reemplazando las cuantias

con P min tenemos entonces:

0.0037 0.0037 0.0037 0.0033
& = =~ fay 7 f
0.0033 0.0033 0.0033 0.0033

Ag =Pbd = 9(40 x 48.8) = 1952?

7.22 7.22 7.22 6.44 2 Ag
& O oy O ¥ (cm?)
6.44 6.44 +6.44 6.44

Vamos a mantener pendientes el diametro de las varillas de refuerzo
hasta finalizar el disefio del tramo D-E', a fin de lograr el detallado

mas conveniente posible.

Para el disefio del tramo D-E' emplearemos el procedimiento mostra-
do en la seccidén 7.2.2, asumiendo que tanto el acero en traccidén como

en compresidn alcanzan la fluencia durante el estado de falla.

Tenemos entonces que la distancia de la fibra extrema en compre-

sién al centroide del refuerzo en compresidn es:
d' =4 +1.27 + 0.95 % 6.2 cm
Si consideramos P =‘fmax = 0.5035b y calculamos Ag, como la parte
del area del acero en traccidén que absorve los esfuerzos asumidos por

el concreto de la seccidn obtenemos lo siguiente:

Agp = 0.50pp bd = 0.50 x 0.0213 x 110 x 18.8 = 22.02 cm?
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Q- Ago £, _ __22.02 x 4200
0.85 f' b 0.85 x 210 x 110

a=4.7 cm << d' = 6.2 cm

Al obtener a <:d' estamos encontrando una contradiccidn total debi
do a que estariamos haciendo trabajar al acero de compresidén en el sen-
tido contrario, o sea en traccidn. Para corregir esta situacidén seria
necesario diseflar la seccidén con una cuantia de acero a compresidn bas-
tante elevada, a fin de poder bajar lo suficientemente necesario el eje
neutro de la viga. Sin embargo, debemos recordar que en nuestro caso
es suficiente el disefiar a la viga haciendoijax = 0.75j3b al haber em-
pleado en el andlisis estructural cargas laterales de sismo sin reduc-

cidén por ductilidad especial. Entonces tenemos que:

Ag2 = 0.750 b d =0.75 x 0.0213 x 110 x 18.8 = 33.04 cm?

- A, f _33.04 x 4200
T 0.8 f'c b 0.85 x 210 x 110

a=7.1cm >d' = 6.2 cm OK!
Luego:
My = @ Agp £y (a - 3)

ME = 0.9 x 33.04 x 4200 (18.8 - 7.1/2) = 19.05 Tn-m
Ahora podemos calcular para cada caso el momento Mq a ser resisti-
do por el par formado por el acero en compresidén y el acero en traccidn

restante. De esta manera:

2.06 B-51 4 M, = -

1.58 7.58
(Tn-m)
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Por medio de la expresidén 7.6 obtenemos el valor Agq que no es si-

né el area de acero en traccidén y compresidédn que producen juntos el mo

mento Mj:
M, M, x 10° M,
As1 =3 £, (d-d') 0.9 x 4200 (18.8 - 6.2) =0.47628
4.33 17.87 o)
Y/
v BAst lom
= o~ Ja) 8 33, 15.92

Con los valores Agq y Ay, podemos obtener para cada caso Agy A'S

de acuerdo con:

P"B = 531 + ASE

A
A = —SL
e 0.75
Luego:
37.37 50.91 Ag
4.43 21.93 A'g
oy =~ aY oY v (en?)

5.77 23.83 A'g
36.36 48.96 Ag

Escogiendo el mayor de los valores para cada caso obtenemos final

mente:

37.37 50.91 v

14 AS (sz)
a a N & 36.36 48.96

Vamos ahora a verificar si f < ?hax = 0,75§3b, Para esto debemos

calcular primeramente f' De. la expresidén 7-13:

sb’
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a £
£op = Eg [n.uua - 5 (0.003 + E:i]é;fy

=2 x 10° [o.ooa 2922 () )BemmmmcneO0 )} = 2636 5;4200

18.8 2 x 106
£, = 2636 Kg/cm?
sb = f
Por lo tanto, ahora sabemos que en estado de falla balanceada el a

cero de compresidén no alcanza la fluencia. Luego, de la expresién 7-12

para cada caso tenemos:

=3 P f'sp
Po=FPp* " %
A 2636 's
_ S = 0.0 2%k S
= 0.0213 =750 X188 4200 3294.99
0.0323 0.0362  —
79 b
A aY ay a —
0.0326 0.0368

As max = fmax pd = 0.75 ?b bd

= 0.75 x P, x 110 x 18.8 = 15510

50.10 56.15(

14 Ag max
50.56 57.08

Luego, como en todos los casos Ag < : la falla dictil queda

s max
asegurada, quedando asi conforme esta condicidn.

Debemos ahora verificar si durante el estado de falla el acero

de compresién alcanza la fluencia, es decir que j?) Pmin‘ De la expre-
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sién 7-19 tenemos:

£'. d' 6000
O s )
£ min =0-85 B, £, d 6000 - f, TP

210 6.2 6000

= 0.85 x 0.85 x 507 X 7575 X 5550 = 4200 * f

P min = 0-0397 +p°

Luego:
As min-‘—‘?min bd =0.0119X110X18.8+A'S
Ag min = 24.61 + A'g
60.97 73.57,
A A JAN B 61,98 75.52° s min

En todos los casos Ag pin > Ag, por lo tanto el acero de compre-
sidén no alcanza la fluencia durante la rotura. Este resultado era ob-
vio debido al motivo de haber escogido en cada seccidon areas de acero

positivo y negativo aproximadamente iguales.

Como recordaremos, para la obtencidn de las areas de acero habia-
mos supuesto inicialmente que el acero de compresidn alcanzaba la
fluencia; sin embargo, en todos los casos el valor A'g fue reemplazado
por el area A  obtenida para el sentido opuesto. Por lo tanto, debe-
mos ahora verificar si el momento resistente en cada caso es el sufi-
ciente. Como§>< Pnﬁn’ debemos obtener el valor de c para cada caso
empleando la expresidén 7-21:

g £y, = 0.85p3. f'obe + A, By (=),

BN

Reemplazando valores y resolviendo para c la ecuacidén de segundo
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grado obtenemos:

7.4 8.3

c
973 1518, 2
FaN Pay v f's (Kg/cm )
a ZX833 1407

Finalmente, como a = 371 c obtenemos el momento Gltimo resistente

empleando la expresidn 7-22:

1] 2 ] ] 1]
My =@[0.85 £ ab (@ -3) +ar £, @-an]
21.41 27.47
ry M (Tn-m)
= A A Byg .55 26.81 v

Comparando los valores obtenidos con los momentos Ultimos actuan-
tes podemos apreciar que las areas obtenidas son correctas y no se re-
quiere realizar mayores tanteos. De esta manera, las areas de acero

para toda la viga son:

7.22 7.22 7.22 6.44 37.37 50.91

2
AN PN Pa\ paN v A, (cm?)
6.44 6.44 6.44 6.44 36.36 48.96
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Por dltimo, a fin de darle a la viga un detallado equilibrado, ele

gimos los diémetros siguientes:

39 3/4" 39 3/4" 39 3/4" 291" 1001 g1
YA JAN JAN AN VoA (9)
39 3/4" 393/4" 393/4" 3g43/4" 10¢@ 1" 10@1"

Debemos anotar que el disefio obtenido cumple ampliamente con
9 - P‘ < O.Sij (ver N.D.S.R. 2.5.2.1), al ser la cuantia del acero ne-

gativo igual al del acero positivo.

8.8.2 Diseno del Refuerzo por Corte

Los valores de los cortantes dltimos de disefio se muestran en la

envolvente de fuerzas cortantes obtenidas en el Capitulo 6.

Debido a las diferentes condiciones que se presentan vamos a reali

zar el disefio separando el tramo D-E' de los restantes.

a) Tramos A-B, B-C, C-D

En este caso, todos los valores son inferiores a Vy,q = 6.01 Tn;

por lo tanto, sblo vamos a disponer el estribado minimo necesario:

- En una longitud 1.5 d = 73.2 cm , spax = 10 cm

- En una longitud 4 d = 192.5 cm , spax = 7-"4 = 12.5 cm
d 48.8

- En el resto, spax = 5 =~ = 25 cm

Luego:

Mg 3/8" : 1(@..05, 7@.10 , 10@.12° , R®. 25

e
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b) Tramo D-E‘

Debido a que las caracteristicas geométricas de la seccidén son di-
ferentes a las de los tramos restantes debemos volver a calcular los
cortantes referenciales:

Ve = 0.5 /210 x 110 x 18.8 = 14,984 Kg

Ve = 14.98 Tn

Luego:

- Sector I i hasta Vyq = g?¥9 = 6.37 Tn

- Sector II : hasta V., = g Ve =12.73 Tn

- Sector III: hasta V.3 =@ (Vo + 1.1 VE'S b,d) = 40.75 Tn
- Sector IV : hasta V.4 =@ (Vc + 2.1 VE', bwd) = 66.23 Tn

Observando la envolvente de cortantes podemos apreciar que todos

los valores de este tramo se presentan en el Sector III.

En esta viga, la distancia 4d = 4 x 18.8 = 75.2 cm es ligeramente
mayor que la mitad de la luz libre del tramo 1.50/2 = 75 cm. De esta

manera, sera suficiente hacer s d/4 = 18.8/4 = 5.0 cm.

max

Ahora debido a la anchura de la seccidn, es conveniente emplear

estribos cerrados dobles de diametro @ 3/8":

Ay = 4 x 0.71 = 2.84 cm?

Debemos verificar entonces el cortante resistido por la seccidn

armada de la forma indicada. Entonces tenemos:

A, £, d 2.84 x 4200 x 18.8
V... = V, 4 X ¥ ) - 0.85 (14.98 d =2
ur = # (Ve s ) (14 * 5.0 x 1000 /
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Vur = 50.85 Tn

Al ser V. mayor que los cortantes dltimos actuantes, podemos fi-

nalmente concluir con el estribado siguiente:

[]iI] @ 3/8" : 1@.03 , R(@.05 (estribos dobles)

8.8.3 Detallado del Refuerzo Longitudinal

a) Cortado de Varillas Longitudinales:

En este caso, tenemos varillas que poseen un didmetro @ 3/4"; por lo
tanto, fd = 50 cm para lechos inferiores y ﬂd = 69 cm para lechos supe-

riores.

Debido a la continuidad del disefio sdlo podemos realizar los cor-
tes requeridos por los empalmes, los mismos que pueden darse Unicamente
en las zonas centrales de los tramos A-B, B-C y C-D, con el fin de evi-

tar fallas lamentables en zonas de posibles articulaciones plasticas.
b) Comprobacién del Anclaje en Placas:

Al repetirse las mismas condiciones que para la Viga del Poértico C
(segundo nivel), el anclaje del refuerzo principal en la placa P-A (P-J)
se dard por medio de una doblez de 40 cm tanto para el refuerzo negati-

VO como positivo.

Con respecto al anclaje del refuerzo de 1" en la Placa P-1, va
mos a calcular la longitud equivalente Ze del gancho esténdar conside-
‘rando que el tipo de refuerzo empleado (tanto positivo como negativo)
es del lecho inferior al tener la viga en el tramo D-E' un peralte to-
tal de 25 cm. Luego, empleando las expresiones 8-6 y 8-7 y la Tabla

8.2 obtenemos:
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£, = €VE'e = 140 /210 = 2029 Kg/cm?

¢ _ 0.06 x 5.07 x 2029
“ /210

>0.0057 x 2.540 x 2029
L, = 42.6 =29.4
L, = 42.6 cm

Siendo la longitud de desarrollo Zd_= 88 cm, la longitud disponi-

ble requerida es:
£y - £ = 88 - 42.6 = 45.4 cm

La longitud disponible existente la obtenemos considerando que la

placa P-1 estd armada con una malla de @ 1/2" en cada cara:

o=t -rec -2@1/2" =25 -2 -2 x1.27 = 20.5 cm

Al obtener £5< Zd - Ze{ podemos observar que la adherencia alcan
zada no es suficiente para soportar los esfuerzos de tensidén del re-
fuerzo principal. Este problema puede ser resuelto reduciendo la lon-
gitud de desarrollo requerida por medio de las tres soluciones siguien

tes:

12 Reduciendo el diametro del refuerzo principal.

20 Proporcionando un area de refuerzo mayor al area requerida median-
te dowels.

30 Confinando el nicleo del encuentro placa - viga mediante estribos

cerrados.

Para nuestro caso, vamos a resolver nuestro problema optando por
la segunda solucidén. Entonces, la longitud de desarrollo maxima que

se puede desarrollar es:

Ed e Ea + £e = 20.5 + 42.6 = 63.1 cm
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Luego, considerandc que el 50% del refuerzo (5¢1") logra un anola
je correcto prolonghndolo mAs allh de la zona de empalun con la plaaa
(ver plancs estructurales en el Tomo 2), podemos obtenor ol froas adiclo
nal a proporcionar de la manera siguiente:

- Areq - B B8 e 0 2w T
Aprep = 72 man 2 (€91

en donde Araq se obtuvo del diassilo a Flexién realizado en la soceidn

8.8.1. Bl refuerzo total necesario serd ontoncy, Sg 1" 4 7@ 1" « 1241,

Entoncas, ahora corregimos el detalladao abtenide anteriormente pa-

ra toda la viga:

3“3/4» 3“3/4:: 3”3/4.. 2”1.. -|2w1u 17‘“‘]’(‘
JaN JAN Pa P TR A,
3@g3/4" 3@ a/4n 3gisan apazan 129 129410

Para este caso, la doblez del anclaje serh tanbion de 40 owm.

Por tltimo, debemos ahora verificar sl se cunple ol espacianionto

libre minimo entre las varillas do rofuerzo:

b = 2rec = 243/8" = 12H1"
11

110 = 2x4 - 2x0.953 ~ 12 x 2.540
- 11

= 6.3 cm D> Buin ™ 2-5 @

Luago, podemos conclulr que ol espaciamisnto obtonldo an coresato
parmitiendo adembs acomodar ol refuarzo doa manora Gal quo yW/ puada  fn—

gresar al vibrador durante la etapa de\lvaciado,

()
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9.1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a realizar el disefio de la armadura de re-
fuerzo longitudinal y transversal de las columnas del proyecto, de a-
cuerdo con los estados de carga obtenidos en el Capitulo 6 de este tra

bajo.

Tal como lo hemos venido indicando, debido a lo repetitivo del
proceso sb6lo vamos a detallar el disefio de la Columna C-C3, correspon-
diente a la interseccidn de los poérticos C y 3 considerados en el ana-
lisis estructural. Sin embargo, cabe resaltar que debido a las condi-
ciones existentes en la estructura, el diseno de la columna mencionada
puede generalizarse para todas las columnas centrales del edificio; es
to es, aquellas columnas ubicadas en las intersecciones de los ejes 2
y 3 con los ejes B, C, He I. Si bien las caracteristicas de carga en
estas columnas no son exactamente las mismas, lo son muy similares y
el disefio resultante es practicamente el mismo. En todo caso, con es-

tas consideraciones nos ubicamos ligeramente del lado de la seguridad.
Asimismo, estamos presentando un resumen de los aspectos tedricos

principales el cual, junto con la teoria expuesta en los capitulos an-

teriores, nos servira para realizar el disefio buscado.

9.2 COMPRESION AXIAL PURA

Nosotros llamamos columnas a aquellos elementos sujetos basicamen
te a esfuerzos de compresidn axial con o sin esfuerzos de flexidn (fle

xocompresiodn) .

De acuerdo con el tipo de refuerzo, tanto longitudinal como trans

versal, las columnas pueden ser de tres tipos:

a) Columnas con armadura longitudinal compuesta de barras de acero co-

rrugado y con refuerzo transversal constituido por estribos.
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b Columnas con armadura longitudinal compuesta por barras y refuerzo
“ transversal constituido por un zuncho helicoidal de paso corto.
/9)/Columnas armadas longitudinalmente con perfiles o tubos de acero

estructural con o sin barras longitudinales adicionales y con refuer-

zo transversal.

De los tres tipos de columnas mencionadas, en nuestro medio acos
tumbramos emplear sb6lo las dos primeras. En nuestro caso, para los
fines de este trabajo nos concentraremos basicamente en el andalisis

de columnas rectangulares con estribos.

9.2.1 Comportamiento de Falla

El Cbédigo ACI especifica en su seccidén 7.10.5 que para columnas

estribadas:

a) Todas las barras ‘de refuerzo principal deben estar confinadas por
estribos laterales de diametro no menor de @ 3/8" para varillas
longitudinales de hasta ¢ .1 1/4", y no menor de @ 1/2" para vari-
llas longitudinales mayores.

b) El espaciamiento maximo de los estribos debe ser 16 diametros del
refuerzo principal, 48 diametros del estribo o la menor dimensidn
de la columna.

c) Cada barra de refuerzo principal situado en esquina y caba barra
alternada debe estar rodeada por un angulo de estribo no mayor de
1359; la distancia libre de una barra aislada a una barra lateral-
mente soportada por un angulo de estribo no debe ser mayor de 15

cm.
Asimismo, el Cédigo ACI especifica en su seccién 7.10.4 que cuan
do se emplee refuerzo zunchado, el espaciamiento libre entre espira-

les esté comprendido entre 2.5 y 7.5 cm.

El empleo de armadura lateral en columnas, sea en forma de estri

bos o zuncho, cumple varias funciones:
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19”Mantiene las barras longitudinales en posicidén en los encofrados
mientras se realiza el vaciado del concreto en obra.

20 Cumple la funcidén primordial de confinar el refuerzo longitudinal
evitando que éste, al estar sometido a esfuerzos de compresidn ele
vados, pandee hacia afuera haciendo saltar el delgado recubrimien-

to de concreto.

Una vez iniciado el pandeo del refuerzo longitudinal y disgrega-
da la capa exterior de concreto se produce la rotura por aplastamien-

to del nicleo de concreto.

Debido a su pequefio espaciamiento, el empleo del zuncho en lugar
de estribos laterales hace que el comportamiento de la columna sea su
perior. Cuando la columna zunchada entra en carga se acorta longitu-
dinalmente y se dilata transversalmente en funcidén del mddulo de
Poisson. De esta manera, el zuncho impide la expansidén dando lugar a
una traccidén en la hélice y a un gran aumento en la capacidad de ab-

sorcidén de cargas.

Contra la practica usual en otros paises, el Reglamento Norteame
ricano considera que la resistencia para absorver cargas por encima
de la disgregacidén del recubrimiento es un derroche porque aunque la
columna no haya fallado realmente, ya no se puede considerar util en

el futuro. De esta manera, se plantea una cuantia minima para el zun

cho (ver ACI 10.8.3) de acuerdo con:

- Ag _ ) fic -
Ps=0.45 (AC 1) 5y (9-1)

en donde:
= area total de la seccidn transversal.
AL = area del nuicleo de la columna, medida hasta el diametro exterior
de la espiral
?s = cuantia volumétrica del zuncho dada por la relacidn del volumen
del refuerzo en espiral al volumen total del nicleo. Para fines

practicos, este valor se aproxima a 4 Asp,/s D; en donde Ag es

P
el area de la seccidn del zuncho.
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9.2.2 Resistencia a la Rotura

Al evitar el pandeo del refuerzo longitudinal, siguiendo las pau
tas seflaladas en la seccidn anterior, la carga dltima a la rotura de

una columna a compresidn axial pura es:
@ Pn, =0 [0.85 f'c (Ag - Agt) + £ Ast] (9-2)

en donde A , es el area de acero longitudinal total en la seccidn, vy
P es el factor de reduccidn de resistencia que en el caso de elementos

sometidos a compresién o a flexocompresidn es:

Para columnas con estribos: @ 0.70

Para columnas zunchadas : @ 0.75

La diferencia entre estos dos valores refleja el aumento de segu
ridad que corresponde a la mayor resistencia de los soportes con zun-

chos helicoidales.

Al producirse la carga de rotura, el concreto se rompe por aplas
tamiento y expansién hacia afuera a lo largo de planos inclinados y la
armadura longitudinal, por pandeo hacia afuera entre los estribos. Sin
embargo, mientras la falla en una columna estribada es fragil y repen-
tina, en una columna zunchada la falla es_gradual 'niciandose con el
disgregamiento previo del recubrimiento exterior y luego, para cargas

mucho mas elevadas, produciéndose el colapso final.

Realmente, en la practica no debe considerarse el estado de com-
presién axial pura. Aunque loscdalculos lo indiquen asi, el proyectis-
ta no debe confiarse en el total control de las imperfecciones cons-
tructivas, las ligeras excentricidades en el emplazamiento de las vi-
gas y los errores de alineamiento o verticalidad que pueden producir

momentos flectores no previstos.

9.3  FLEXOCOMPRESION

Tal como lo hemos indicado en la seccidn anterior, en la practica
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no debe considerarse el estado de compresién axial pura debido a que

ninguna columna esta libre de excentricidades accidentales.

De acuerdo a esto, el Cddigo (ver ACI 10.9.1) establece que 1la

cuantia de acero del refuerzo longitudinal Pq sea tal que se cumpla

que:
0.01 £ pg £ 0.08 (9-3)

El empleo en la expresidn anterior de una cuantia minima asegura
la posibilidad de proveer cierta resistencia a la flexidn en la colum
na. Asimismo, reduce los efectos de escurrimiento plastico y contrac-

cidén del concreto bajo esfuerzos de compresidn sostenidos.

Por otro lado, el empleo de una cuantia maxima sirve para mante-
ner cierta ductilidad en la columna al exigirse que se tome en cuenta
la posibilidad de flexidn. De esta manera, en el caso de que se pro -
duzca una falla por flexidn, se incie ésta con la fluencia del acero
en traccidén. Asimismo, la cuantia maxima colabora con la economia del

proyecto y con la supresidén de disenos con armadura muy congestionada.

9.3.1 Flexocompresion Uniaxial

Conociendo las caracteristicas fisicas en un elemento sujeto a
flexocompresién (geometria de la seccidni cantidad, calidad y distri-
bucidn del acero de refuerzo; y calidad del concreto), podemos deter-
minar su resistencia nominal a la rotura bajo innumerables combinacio
nes '"carga axial nominal P, - momento axial nominal M,". Estas combi-
naciones varian desde una carga axial maxima P, y un momento nulo, has

ta un momento M, aunado a una carga axial nula.

El lugar geométrico de las combinaciones de carga axial y momen-
to flector con las que un elemento puede alcanzar su resistencia se
representa graficamente por medio de un "diagrama de interaccidén". En
la Figura 9.1 se muestra la forma general de un diagrama de interac
cidn tipico. Cualquier punto en la curva de trazo continuo representa
una combinacién de momento y carga axial que hace que el elemento al-

cance su resistencia ultima.



- 216 -

Figura 9.1: Diagrama de interaccidn tipico para

una columna en flexocompresidén uniaxial

Para compresién axial (M, = 0), la curva comienza en "a" con la
resistencia P, de un elemento sometido a compresidén axial pura. La por

cion "a-b" de la curva corresponde al campo de pequefiasexcentricidades

en el que la rotura es iniciada por el aplastamiento del concreto.j&i
punto "bfﬂcorrespondg_g} estado de falla balanceada en donde la falla
debe originarse al mismo tiempo por el aplastamiento del concreto y por
la fluencia del acero en traccidén. La porcidén "b-c" corresponde al cam

po de las grandes excentricidades en donde la rotura se inicia .por la

T

fluencia del acero en traccidn. Por dltimo, el punto "c" indica la re-

sistencia Mg del elemento sometido a flexidén simple. Toda linea incli-
R N
nada que pasa por el origen tiene una pendiente cuya inversa represen-
ta la excentricidad e = Mn/Pn existente para cada combinacidén de car-

gas en particular.

Como en la practica no existe el elemento constructivo "perfecto",

es necesario afectar las cargas de falla nominales de acuerdo con:
P, =@ Pp (9-4a)

My ) (9-4b)

[
S
=
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Es importante notar que el diagrama de interaccidn cubre el com
portamiento total de la columna considerando los extremos en que la mis
ma se comporta como una columna sujeta a compresidén axial pura o como
una viga sujeta a flexidn pura. Hemos visto anteriormente que los va-
lores de @ especificados para columnas (0.70 & 0.75) son mucho menores
que el valor de @ especificado para vigas (0.90). Sabemos también que
en el tramo "b - c" predomina la flexidn, tanto mas cuanto menor es el

esfuerzo axial. Entonces, debe existir una transicidn entre los valores

@ de 0.70 & 0.75 para columnas, cuando la falla se produce por compre-

sidn, y el valor @ de 0.9, para cuando las columnas trabajan a manera

de vigas en flexidn pura, en las que la falla se produce por la fluen-

cia del acero en tracciodn.

El Cddigo ACI especifica (ver ACI 9.3.2 c) que para pequefios va-
lores de P,, @ puede aumentarse linealmente hasta 0.90 en tanto que P,

disminuye de 0.10 f'c Ag o @ Py, segin el que sea menor, a cero.

Al aplicar los factores @ correspondientes obtenemos el "diagra-
ma de interaccidn reducigo" que adopta la forma del grafico mostrado en

la Figura 9.2

Tal como se ha dicho anteriormente, en la practica no existe 1la
carga de falla puramente axial en una columna. El Cdédigo ACI - 71 in-
cluia para el disefio unas excentricidades minimas (e = 0.10h para co-
lumnas estribadas, y e = 0.05 h para columnas zunchadas) a fin de to-
mar en cuenta la posibilidad de accidén de momentos flectores acciden-

tales.

El propdsito principal del requisito de la excentricidad minima
era la de limitar la resistencia maxima a la carga axial de disefio de
un elemento sujeto a compresidn. Este requisito ha sido eliminado del
reglamento de 1977 con buen criterio dando un limite a la resistencia
a la carga axial de disefio del 80 u 85% de la resistencia nominal de

acuerdo con (ver ACI 10.3.5):

B Pr(max) = 0.85|¢ [0.35 £'c (Ag - Age) + £ nst] | (9-5a)
- |
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en el caso de columnas zunchadas y:

[ .
B Pp(max) = 0-80|8 [0.55 £, (Ag = A_) + £y “sc]

| (9-5b)
|
Ly d

en el caso de columnas estribadas.

P | £
oy
’
Po
diagrama nominal
apr, O

D Pnmax ———F
{(ACI-77)
diagrame re ducido

cambios @

BM, Mg M

Figura 9.2: Diagrama de interaccidén reducido

Es evidente que el nimero de diagramas aplicables a una columna
es ilimitado dependiendo de sus condiciones geométricas y de armado.
Resulta entonces importante el empleo de graficos ya preparados para

resolver con rapidez el diseio.

Ante esta problematica, el ACI ha provisto las publicaciones SP-7
(Ultimate Strength Design of Reinforced Concrete Columns) y SP-17A (De-
sign Handbook in Accordance with the Strength Design Method of ACI 318
-77, Volume 2 Columns). La primera presenta diagramas adimensionales ba
sados en la capacidad nominal de las columnas. La segunda (reemplazd al
SP-7) presenta diagramas reducidos en unidades de medicidén inglesas;
sin embargo, tiene la ventaja de incluir el incremento de @ para peque

flas cargas axiales y ademas toma en cuenta el requisito de carga axial
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maxima @ Pp(max) -

9.3.2 Flexocompresion Biaxial

Debido a las condiciones sismicas de nuestro medio, no es extra-
fla la probabilidad de que la compresidn axial en columnas esté acompa

flada por flexidn simultanea respecto a los dos sentidos de analisis.

La situacidén en lo que respecta a la resistencia a la rotura de
columnas cargadas biaxialmente puede verse esquematicamente en la Fi-
gura 9.3. Siendo los ejes "x" e "y" las direcciones de los ejes prin-
cipales de la seccidn, tenemos que la curva que pasa por Mgy y Ppyx re
presenta el diagrama de interaccidén cuando la columna estd sometida a
flexidén solamente en el eje "x". La curva que pasa por Moy y P, es la

y
andloga para el eje "y". Si la flexidn es inclinada de manera que se

y |
P 1
oy Pn
= 3{ff/f’*
ol
i x
Prx
Myx.. |
P L AR A May
Pay @ |
|~\ﬂﬂV/fff s [
! x\ -~ Hl‘l :
Mgy 8 ar”
et - I
| -
| Minx
|
|
wel

Figura 9.3: Superficie de interaccidn para elementos

en flexocompresidén biaxial.

produce alrededor de un eje que forma un angulo o« con el eje "x", se

obtiene una tercera curva de interaccidén. En general, al variar £,
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estas curvas generan una superficie de interaccidn espacial tal como

la indicada.

En el caso de columnas circulares sujetas a flexocompresién bi-

axial, se puede realizar el disefio asumiendo a la columna a flexocom-

presidén uniaxial bajo la aplicacidn de la resultante vectorial de los

momentos flectores actuando en cada sentido de analisis. El1 momento

resultante a emplear estd dado en este caso por:

2 2.1/2
M, = (Mux + Muy ) (9-6)

En el caso de columnas rectangulares a flexocompresidn biaxial

el problema se torna mas dificil. Variando la inclinacidn del eje neu
tro es posible obtener una serie de diagramas de interaccidn a dis-

tintos angulos respecto a los ejes principales de la seccidn; sin em-
bargo, es evidente que seria muy extenso abarcar todos los casos al
tener que tomarse en cuenta un gran nimero de variables. En todo caso,
si se quisiera realizar el disefio directo de una seccidn especifica

seria impractico realizar los calculos sin hacer uso de una computado

ra electrodnica.

Debido a estos problemas se han dispuesto distintos enfoques pa
ra la flexocompresién biaxial en las que se reduce el trabajo de dise
flo utilizando aproximaciones simplificatorias. Bresler ha desarrolla-
do un método de calculo aproximado y sencillo conocido como el "Méto
23 dg las Cargas Recigrocas", el cual ha sido verificado exitosamente

por ensayos de laboratorio y calculos mas exactos. E1 método propone

el empleo de la foéormula siguiente:

(9-7)

=

en donde:

Pn = Carga axial nominal de rotura aproximada con excentricidades ey

¥ ﬂ‘y-
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P x = Carga axial nominal de rotura cuando sblo existe ey
Prly = Carga axial nominal de rotura cuando sdélo existe ey
P, = Carga axial nominal de rotura en compresidn pura

La ecuacidén 9-7 es valida siempre que P, » 0.10 Pg

Cuando la flexidén biaxial exista junto con una carga axial de di

sefio menor que @ Py o 0.1 f', Ag’

rar la carga axial y disefiar la seccidén a flexidn pura doble. Esto se

es suficientemente seguro el igno-

debe a que en la regién de la rotura por traccién, la adicién de la
carga axial aumenta la capacidad de absorcidén de momentos. Como puede
suceder que la carga axial no se presente en forma segura, es mas con

servador el dejarla de lado.

9.4 EVALUACION APROXIMADA DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ

Se entiende por efecto de esbeltez a la reduccidn de resistencia
de un elemento sujeto a compresidén axial pura o a flexocompresidén de-
bido a que su longitud es grande en comparacidén con las dimensiones de
su seccidn transversal. La falla, en este caso, se debe a la superpo-
sicidén de los esfuerzos de flexidn, producidos por el pandeo de la co

lumna, sobre los esfuerzos provenientes de la flexocompresidén misma.

A.- CONSIDERACION DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ

La esbeltez en un columna se mide en funcidn de:
kfu
r

donde:

~
Il

Factor de longitud efectiva de la columna

Longitud libre del elemento en compresidn

=N
1
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r = Radio de giro de la seccidn transversal. Puede tomarse igual a
0.3h en secciones rectangulares y 0.25 veces el diametro en sec-

ciones circulares.

Para calcular el factor de longitud efectiva k se emplean unos
graficos conocidos como "Nomogramas de Jackson y Moreland" o "Cartas
de Alineamiento", los cuales se muestran en los comentarios del Coédi-
go ACI. Para entrar a estos graficos es necesario conocer antes el
grado de empotramiento de los extremos de la columna dado por:

K
v o= = (9-8)

Z Kyigas

donde K es la rigidez EI/f del elemento. En la practica, debido a la
constitucidén mas agrietada de las vigas, se toma 0.5 I4 para el momen

to de inercia de las vigas e Ig para el de las columnas.

Como alternativa a los nomogramas de Jackson y Moreland, se pue-
de obtener el valor de "k" resolviendo mediante cualquier método numé

rico conocido (Newton-Raphson o tanteos) las ecuaciones siguientes:

. -2k \
para elementos arriostrados ¥m= 5 tan(%%j (9-9a)
1 t iostrad -2 t1 (9-9Db)
para elementos no arriostrados ¥m =T + cot{yp -

donde Y, es el promedio de los valores de ¥ en los extremos de la co

lumna y T /2k est& en radianes.

Calculado kgn/r_tenemos que:

’
/

alVEn elementos arriostrados se puede despreciar la esbeltez si:

EEH < 34 12 El (9-10)
¥ My

donde:

Mq = Momento de disefio extremo de menor valor
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M, = Momento de disefio extremo de mayor valor

b)/Para elementos no arriostrados, se puede despreciar la esbeltez si

g k£,/r es menor de 22.

c) En elementos con kﬁu/r > 100 es necesario hacer un analisis mas de-

tallado que el mostrado en este trabajo.

Es importante afiadir que a juicio del Cddigo ACI, un miembro es-
ta arriostrado contra el desplazamiento lateral si los elementos de a-
rriostre (muros de corte, tirantes) tienen una rigidez total de por lo
menos 6 veces la rigidez lateral de todas las columnas en el nivel con

siderado.

B. METODO DE AMPLIFICACION DE MOMENTOS

Existen diversos métodos para evaluar el efecto de esbeltez en
columnas. En este trabajo emplearemos el "Método de Amplificacidén de
Momentos" recomendado por el Cdédigo ACI en su seccidén 10.11. Este mé-
todo tiene la ventaja de ser mas racional, mas exacto y mas congruen-
te que el "Método del Factor de Reduccidn R", que era el recomendado
por el Reglamento ACI 318-63. Otra ventaja del método actual es que,
si bien es mas laborioso, emplea un procedimiento basicamente igual
al de las Normas de AISC (American Institute of Steel Construction)

para el evaluacidén de la esbeltez en columnas de acero.

Los miembros esbeltos sujetos a compresidén axial deben disefiar-
se empleando la carga axial dltima P, y un momento dltimo amplifica-

do M, definidos por:

M, = SMZ (9-11)
Cm A
2

p _ _WEI (9-13)

T (kfy?

donde:
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® = Factorde amplificacidén de momento
P, = Carga axial critica de pandeo
Ch =0.6+ 0.4 g] ;;0.4 para miembros arriostrados, o 1.0 en todos los

M3
demas casos.

El producto EI de la expresidn (9-13) puede evaluarse para calcu

los mas precisos con:

EI = (9-14)

Ec Ig
2.5
El = —mM—— (9-15)

1 + 33
en donde:
E. = Mddulo de elasticidad del concreto
ES = Modulo de elasticidad del acero
Ig = Momento de inercia de la seccidn total del concreto sin conside-

raciodén del refuerzo

Ige = Momento de inercia del refuerzo de acero con respecto al eje cen

tral de la columna

33 = Relacidén entre el momento maximo debido a la carga muerta, afec-

tada por el factor de carga, y el momento maximo total de disefio.
Ademas se especifica que:
a) En la expresidén (9-11), si no existe momento en ambos extremos de la

columna o las excentricidades son menores que (0.06 + 0.03h) en cm,

entonces M, debe basarse en una excentricidad minima de (0.06 + 0.03h)
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c)
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alrededor de cada eje principal por separado.

Sig no existe momento en ninguno de los extremos de la columna, la

relacidén M1/M2 se asumird igual a 1.0.

En pérticos no arriostrados, el valor § se calcularad para el piso
completo, suponiendo que todas las columnas trabajan juntas. En la
expresién (9-12), P, y P, se deben reemplazar por las sumatorias
2P, ¥y 2Pc de todas las columnas del entrepiso. Al disefiar cada
columna se tomafa el mayor valor de § calculado para todo el nivel

o para la columna individual, suponiéndola arriostrada.

9.5 ESPECIFICACIONES ADICIONALES DE DISENO PARA COLUMNAS

9.

5.1 Especificaciones Generales Adicionales

A continuacidén, se indican algunas disposiciones de disefio adicio

nales a las ya presentadas aplicables al disefio de columnas:

1)

2)

3)

Para un miembro sujeto a compresidén que tenga una seccidn transver-
sal mayor que la requerida por las consideraciones de carga se pue-

de emplear una area efectiva A_ no menor que 1/2 del &area total, con

g
el fin de determinar el refuerzo minimo y la resistencia de diseno

(ver ACI 10.8.4).

El nimero minimo de varillas para el refuerzo longitudinal en miem-
bros a compresidéon debe ser de 6 para disposiciones de refuerzo en
forma circular, y de 4 para varillas colocadas en un arreglo rectan

gular (ver ACI 10.9.2).

El Cbédigo ACI especifica (ver ACI 11.3.1) que para elementos en com
presidén axial, el cortante nominal proporcionado por el concreto Vg

puede obtenerse de:

Ve = 0.53 (1 + 0.0071 %u) JEf'c by d (9-16)
g

donde N, es la carga axial afectada por el factor de carga, normal a la
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seccidn transversal, que ocurre simultaneamente con V.

4) Para analisis mas rigurosos, el cortante Vo puede calcularse a partir

de (ver ACI 11.3.2):

v, d
v, = (0.5 /57, +175 oy, v ) bwd (9-17)

M

en donde:

(4h - Q)
Mn = My - By 8 (9-18)

Sin embargo, V., no debe ser mayor que:

(o]

- JED N
v, = 0.93/F', by, d/1 +0.029 M ©-19)

g

5) Las Normas de Disefio Sismo-Resistente especifican en su seccidn 2.4.6
que todas las columnas deben llevar estribos cerrados en una longitud
minima, a partir de la cara de interseccidn con vigas, igual al peral
te total mayor de la columna h, 45 cm o la sexta parte de la altura
libre de la columna, la que sea mayor. El espaciamiento maximo sera

de 10 cm.

6) Las varillas longitudinales _dobladas debido a una reduccidn de sec-

(

|

)
A

cidén deben apegarse a lo siguiente (ver ACI 7.8.1):

———

a) La pendiente de la parte inclinada de la varilla no debe exceder de

1 en 6 respecto al eje de la columna.

{
b) Las partes de la varilla que estén arriba y abajo de la parte dobla-

~ da deben ser paralelas al eje de la columna.

9.,5.2 Recomendaciones Adicionales para el Diseno de

Columnas de PoOrticos Ddctiles Especiales

A continuacidn, se indican las recomendaciones de mayor importan-

cia para el disefio de columnas rectangulares en poérticos dictiles espe-



- 227 -

ciales sustraidas de las Normas de Disefio Sismo-Resistente (ver N.D.S.R.

2.5.3y 2.5.4):

1)

2)

3)

en

El

4)

5)

La cuantia del refuerzo longitudinal Pg debe ser tal que se cumpla:

0.01 \<Pg \<0.06 (9-20)
a fin de controlar la ductilidad del elemento.

Las columnas deben disenarse como elementos en flexidén pura cuando
se cumple que Pg 0.4 @ Pp, donde P es la carga axial de sismo

maxima afectada por su factor de carga.

Cuando Pg > 0.4 @ Py, el niicleo de concreto de la columna debe con-
finarse con refuerzo transversal especial, en espiral o estribos ce

rrados, de acuerdo con:

£ s
h Ps h
A e (9-21)
2
donde:
= Longitud maxima no soportada del estribo cerrado rectangular
= Espaciamiento de los estribos. En caso de ser zunchado no debe

exceder de 10 cm.

Cuantia volumétrica del refuerzo lateral

espaciamiento maximo de los estribos es d/2.

En encuentros viga-columna debe colocarse refuerzo transversal de

acuerdo con la especificacidn anterior.

En un encuentro viga-columna, el refuerzo transversal puede ser la
mitad de lo indicado en (4) si cada viga tiene un ancho no menor que
la mitad del ancho de la columna, y un peralte no menor que 3/4 del

de la viga mas peraltada que forme pdérticos con el apoyo.

En encuentros viga-columna, cuando la carga axial sea pequefia, el
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calculo del refuerzo transversal se hara con:

Vi =
A o = (9-22)
v 2/3 4 £,

que supone que la conexidn resiste todo el cortante a través de una
grieta diagonal en la que solamente 2/3 partes de los estribos llega

a la fluencia.

78) Las longitudes de anclaje, desarrollo y traslape se aumentaran en un

25% y tendran 50 cm como minimo.

9.6 DISENO DE COLUMNA C  C3

9.6.1 Diseno del Refuerzo Longitudinal

Debido a la gran rigidez aportada por el sistema de muros de
corte (Sistema W) en el sentido Y, se obtuvieron valores relativamente
pequefios para los momentos flectores actuantes en las columnas en ese sen
tido de analisis, tal como puede apreciarse en la Tabla 6.1. Esto nos in-
dica que solamente requerimos hacer el diseno de la columna C-C 3 conside
rando cada sentido de analisis independientemente, obviando asi los efec-
tos de flexocompresidén biaxial. Sin embargo, reconociendo que el Cdédigo
ACI, al limitar la carga axial maxima permisible al 80% de la carga axial
de rotura a compresidn pura, no acepta el descartar toda posibilidad de ac
cidén de momentos flectores accidentales vamos a disenar la columna veri-

ficando el efecto biaxial.

A. CALCULO DE ESBELTECES

Si observamos en la Tabla 5.1 los porcentajes de cortante sismi-
co absorvidos por los Sistemas F y W del edificio en el sentido X, podemos
apreciar claramente que el Sistema F asume en todos los niveles un carac-
ter preponderante en la rigidez de la estructura. Sin embargo, de acuerdo
con la Tabla 5.5 en el sentido Y el SistemaW absorve casi el total del cor
tante de disefio sismico (en este caso, para todos los niveles tenemos que

6 ZK.q < Z:Kplacas)' Por consiguiente, podemos concluir que las columnas
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de la estructura se encuentran arriostradas solamente en el sentido Y.

En la Tabla 9.1 puede apreciarse el calculo de las esbelteces de
la columna C-C 3 en cada uno de los sentidos de analisis. Tal como se
indicd en la seccidn 9.4, para el calculo de las rigideces se tomd
0.5 Ig para el momento de inercia de las vigas e Ig para el de las co
lumnas. Asimismo, los factores de longitud efectiva se obtuvieron con

una calculadora programable haciendo uso de las ecuaciones 9-9.

B. EVALUACION DE ESBELTECES

a) Sentido X:

- Poértico no arriostrado

- Limite de esbeltez: 22

- Observando las esbelteces obtenidas en la Tabla 9.1, vemos que es
necesario considerar el efecto de la esbeltez en este sentido y ha-

llar, por lo tanto, los factores de amplificacién de momento.

b) Sentido Y:

- Portico arriostrado

- Limite de esbeltez = 34 - 12 Mi/Mp
Al ser My siempre mayor que M{, el valor minimo que tedricamente pue
de presentarse para este limite es 22.

- Observando las esbelteces obtenidas en la Tabla 9.1 para el sentido
Y, vemos que en este caso no es necesario considerar el efecto de es

beltez.

C. AMPLIFICACION DE MOMENTOS

En la Tabla 9.2 puede apreciarse el calculo de los momentos ampli
ficados requeridos para el analisis de la Columna C-C3 en el sentido
X. Para este calculo se siguid el Método de Amplificacidén de Momentos

descrito en la seccidn 9.4.

Para el calculo de EI se escogid conservadoramente la expresién
9-5. En este caso, los momentos obtenidos en la columna para la carga

muerta resultaron bastante pequefios por lo que se considerd Eid = 0.
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Sentido X
Pértico No Arriostrado ZKyig = 894 cm3
e k()c:r(lz})1 (zr:) (chn(l)3l) s % . (;) %1-
8 50 x 40 | 2.51 871 0.97 1.95 | 1.45 0.12 | 30.3
7 50 x 40 | 2.51 871 1.95 1.95 | 1.58 0.12 | 33.0
6 50 x 40 | 2.51 871 1.95 1.95 | 1.58 0.12 | 33.0
5 50 x 40 | 2.51 871 1.95 3.26 | 1.74 0.12 | 36.4
4 60 x 50 | 2.51 2042 3.26 4.57 | 2.02 0.15 | 33.8
3 60 x 50 | 2.51 2042 4.57 6.89 | 2.36 0.15 | 39.5
2 70 x 60 | 2.51 4118 6.89 8.68 | 2.69 0.18 | 37.5
1 70 x 60 | 3.19 3642 8.68 1.00 | 2.20 0.18 | 39.0
Sentido Y
Pértico Arriostrado ZKyig = 866 cm3
L l‘()C:Z})l (Lnlll) (chrr%l) Ws Y k (E) %ﬂ
8 40 x 50 | 2.51 1362 1.57 | 3.15 | 0.87 0.15 | 14.6
7 40 x 50 | 2.51 1362 3.15 | 3.15 | 0.90 0.15 | 15.1
6 40 x 50 | 2.51 1362 3.15 | 3.15 | 0.90 0.15 | 15.1
5 40 x 50 | 2.51 1362 3.15 | 4.97 | 0.92 0.15 | 15.4
4 50 x 60 | 2.51 2941 4.97 | 6.79 | 0.94 0.18 | 13.1
3 50 x 60 | 2.51 2941 6.79 [ 9.87 | 0.96 0.18 | 13.4
2 60 x 70 | 2.51 5605 9.87 | 12.20 | 0.97 0.21 | 11.6
1 60 x 70 | 3.19 4957 12.20 | 1.00 | 0.95 0.21 | 1l4.4

Tabla 9.1 :

Cdlculo de Valores de Esbeltez en Columna C-C3
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- Ec = 15,000V f', = 15,000V 210 = 217,000 Kg/cm2

- Como la columna pertenece a un portico no arriostrado se considerd

Ch =1.0.

m

~ Para el calculo de § debid haberse empleado 2P, y £ Pg, correspondien
te a la suma de todas las columnas del entrepiso, en lugar de Py y Pc.
Sin embargo, esto no ha sido necesario debido a que practicamente el
resto de las columnas presentan condiciones andlogas al elemento en

estudio.

Puede apreciarse ahora que el Estado de Carga II ha dejado de ser
critico debido a que los momentos flectores amplificados resultan ser a-

hora mayores en el Estado de Carga I.

D. CALCULO DE AREAS DE REFUERZO - FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL

En la Tabla 9.3 se muestra el calculo de las areas de acero de

acuerdo con las cargas de disefio obtenidas, donde:

- La excentricidad se obtuvo de la manera siguiente:

luego

= |o
g
c
o

- El valor ¥ es la relacidén de la distancia entre el refuerzo de traccién
y el de compresidén, y el peralte total de la columna en la direccidn del
analisis. Entonces, empleando varillas longitudinales de @ 1" con estri
bos de @ 3/8" tenemos que:

h - 2 rec - 2¢3/8" - 141"
h

Y =

h -2x4 -2x0.9 - 2.54
h

12.44

- Debido a la fuerte influencia de los muros de corte del edificio se han

obtenido momentos flectores bajos para ambos sentidos. Por este motivo,
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el calculo de las areas de acero se realizd en base a las condiciones mas
desfavorables de cada nivel considerando unicamente flexocompresidn unia-

xial.

- Para la determinacidén de las cuantias de refuerzo se emplearon los grafi-
cos de diseno del SP-17A. Como se podra apreciar, sbélo se requirid tomar,

para cada caso, la cuantia minima de diseno.

E. VERIFICACION DEL EFECTO BIAXIAL

Como lo indicamos anteriormente, los momentos flectores obtenidos
para el disefio son bastante pequefios; por lo tanto, la carga axial resisten
te de la seccidn para cada sentido de andalisis es la carga maxima permisi-

ble de disefio (ver expresién 9-5b). Entonces, en este caso tenemos que:

P =P =P =0.80 P
nx ny n (max) o

luego, empleando la férmula de Bresler:

1 1 . 1 i 1 + 1 1

P P P P 0.8 P 0.8 P P

n nx ny o o o o
de donde despejamos:

2
Pn =§PD

Tal como se ve, P, > 0.10 Py por lo tanto, la aplicacidn de la

féormula es valida.

Ahora, afectando el factor de reduccidén de carga y empleando la
expresidn 9-2, obtenemos finalmente:

2 '
P,.=59 [U.BE f'eg (Ag = RAgt) + fy Ast]

en donde Pyr es la carga axial resistente final considerando el efecto de

flexocompresidn biaxial.

En la Tabla 9.4 podemos ver que el efecto biaxial generado por el
criterio de reduccidén para la carga maxima permisible motivd el tener que

incrementar el refuerzo en los niveles 1,3 y 5, requiriéndose un dltimo tan
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Primer Tanteo

Segundo Tanteo

b (CZE?) (qP;) b (::;f) (PTunl; % <::§) :D;nr)
8 2000 53.11 | 4 g 1" | 20.28 204.66 | 4 @ 1" | 20.28 | 204.66
7 2000 112.61 | 4 # 1" | 20.28 | 204.66 | 4 @ 1" | 20.28 | 204.66
6 2000 171.45 | 4 6 1" | 20.28 204.66 | 4 9 1" | 20.28 | 204.66
5 2000 | 229.41 | 4 @ 1" | 20.28 | 204.66| 6 @ 1" | 30.42 | 223.69
4 3000 | 286.96 | 6 # 1" | 30.42 | 306.99 | 6 @ 1" | 30.42 306.99
3 3000 343.22r 6 # 1" | 30.42 | 306.99 (10 g 1" | 50.70 | 345.05
2 4200 | 399.54 [10 # 1" | 50.70 | 445.01 |10 @ 1" | 50.70 | 445.01
1 4200 455.80* 10 p 1" | 50.70 | 445.01 [ 12 P 1" | 60.84 | 464.04
Tabla 9.4 : Verificacidon de disefio de refuerzo longitudinal de

Columna C-C3 bajo efecto de flexocompresidn biaxial
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teo adicional. En el nivel 5, la carga axial resistente resultd final-
mente ligeramente menor a la actuante; sin embargo, podemos considerar
lo satisfactorio, tomando en cuenta que la condicidén biaxial asumida es

dificil que se pueda presentar en la realidad.

F. VERIFICACION DE DUCTILIDAD

De la Tabla 9.4 puede deducirse que las cuantias obtenidas varian
entre 1.01% y 1.69%, lo cual garantiza una adecuada ductilidad en la co

lumna.

9.6.2 Disefio del Refuerzo Transversal

A. COMPROBACION POR CORTANTE

De manera muy conservadora podemos simplificar la expresidon 9-16

obteniendo:

n

PV, =053 pPSE'c by, d

0.53 x 0.85v210 b, d

$ Vo = 6.53 by d

Luego, para cada seccidn de la columna tenemos:
Para 40 x 50 @ Ve = 6.53 x 40Wx:§9y1000 = 13.06 Tn
Para 50 x 60 @ Vo = 19.59 Tn
Para 60 x 70 @ Ve = 27.43 Tn

Si revisamos los valores de los cortantes obtenidos para la colum
na en el Capitulo 6, vamos a poder apreciar que en todos los casos Vua$5<
%) Vei por lo tanto, el refuerzo transversal a poner es sdlo el minimo

necesario para confinamiento.

B. DETALLADO DEL REFUERZO TRANSVERSAL

De acuerdo con la seccidn 9.5.1.5 debemos colocar estribos con un
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espaciamiento maximo de 10 cm en una longitud igual a la mayor dimen-

sién de la columna.

Asimismo, de acuerdo con la seccidén 9.2.1.b el espaciamiento ma-

ximo es el menor valor de :

s =16 @ . =16 x 2.54 = 40 cm
principal

s =48 @ estribos = 48 x 0.95 = 45 cm

s = menor dimensidn de columna = 40 cm a 60 cm

Sin embargo, de acuerdo con la seccidn 9.5.2.3, en columnas de
porticos dictiles especiales cuando predomina la flexocompresidn sobre
la flexidon (esto es, cuando P> 0.4 @ Pp) el espaciamiento maximo es

d/2.
Por lo tanto, finalmente el estribado a colocar es el siguiente:

- Para 40 x 50: [J @ 3/8":1@.05, 5@.10, R@.20
- Para 50 x 60: []@ 3/8":1@.05, 6@ .10, R@.25

- Para 60 x 70: [J@ 3/8":1@.05, 7@.10, R@ .30
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de Corte Ductiles Especiales

Disefio de Placa P-A



- 239 -

10.1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a realizar el disefio de los muros de corte
o placas de nuestro edificio, de acuerdo con los estados de carga obte

nidos en el Capitulo 6 de este trabajo.

Para este caso, se tomd como ejemplo de disefio a la placa perimé-

trica P-A, la cual por simetria es equivalente a la placa P-J.

Asimismo, estamos adjuntando un resumen de las disposiciones regla
mentarias para el diseno de estos elementos, especificados por el Coédi-
go ACI y el Reglamento Nacional de Construcciones. Estas disposiciones,
en conjunto con parte de la teoria descrita en los capitulos anteriores,

nos serviran para mejorar la compresidén del procedimiento empleado.

10.2 ESPECIFICACIONES PARA EL DISENO DE MUROS

10.2.1 Disenho de Muros a Compresion Axial

En la seccidén 14.2 del Cédigo ACI se muestra un método sencillo
para el disefio de muros a compresidén axial conocido como el Método Em
pirico de Disefio. Este método considera a la carga axial de disefio P,
como concéntrica. Sin embargo, sus especificaciones son aplicables a
muros con excentricidades de hasta h/6, siendo h el espesor total del

muro.

A continuacidén presentamos las principales disposiciones del mé-

todo para el disefio del refuerzo de acero:

1%4 Laresistencia dedisefio por carga axial P, de un muro se debe cal

/

cular con:

- £

pe_ = o.ssiﬂ £ ng [1- (EE_E ] (10-1)

donde:

4] 0.70

£c = distancia vertical entre apoyos

area total de la seccidn

Ag
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2/1 La cuantia minima para el refuerzo horizontal es:
/

/
a) Ph

0.0020, si ¢ < 5/8" y f, > 4200 Kg/cm2

0.0025, para otros casos

b)th
/}{— La cuantia minima para el refuerzo vertical es:

a)pP, = 0.0012, si § 5/8" y £y » 4200 Kg/cm?

b) Pn = 0.0015, para otros casos

g

4.- Los muros de un espesor mayor de 25 cm, excepto los muros de sodtanos,
deben tener el refuerzo de cada direccidn colocado en dos capas para-

lelas.

Sf— Ademas del refuerzo minimo prescrito en 2 y 3, deben colocarse por
lo menos 2 varillas de @ 5/8" alrededor de todas las aberturas de
puertas o ventanas. Estas varillas deben extenderse por lo menos 60 cm

mas alla de la esquina de las aberturas.

§{— Tanto para el refuerzo horizontal como para el vertical, el espacia-
miento no debe ser mayor de 3h o 45 cm, y las varillas no deben ser

menores de @ 3/8".

10.2.2 Diseno de Muros a Flexocompresion

En el caso que la carga axieal de disefio se encuentre fuera del ter
cio medio superior (e> h/6), se requiere analizar al muro como un elemento
sujeto a flexocompresidn de acuerdo con los requisitos de disefio descritos

en el capitulo anterior.

Sin embargo, el Cbdigo ACI en su seccidn 10.15 indica mantener las
mismas cuantias minimas de refuerzo descritas en el acapite 2 de la seccidn
10.2.1. Asimismo, indica no ser necesario los estribos laterales cuando:

(1)va~S 0.01, o (2) no se requiere refuerzo vertical por compresidn.

10.2.3. Diseno de Muros por Fuerza Cortante

El diserio por fuerza cortante horizontal en el plano del muro lo
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haremos de acuerdo con las disposiciones de la seccidén 11.10 del Cddigo

ACI:

}f El disefio de la seccidn horizontal por cortante en el plano del muro

debe estar basado en las ecuaciones 7-35 y 7-36.

}/ En cualquier seccidén horizontal, la resistencia nominal al cortante

Vp no debe exceder de:
Vn< 2.7V f'c h d (10-2)

en donde d = 0.8 Ew, siendo £w la longitud horizontal del muro.

3. La resistencia nominal al corte proporcionada por el concreto puede

hallarse de:

Ve = 0.53vVf'c. hd (10-3)
en el caso de muros sujetos a N, en compresidn.

Para céalculos mas detallados, Ve no debe considerarse mayor que el

b
o~

menor valor calculado de:

Ny d

Ve =0.87\/f'chd+m (10-4)

Kw (0.33/f'c+o.2 Nu)
—
y Vo= 0.16/f'c + wh | hg (10-5)
Mo A
Vu 2
donde N, es negativo para traccidn. Cuando Tl es negativo, la e-
u

cuacidén 10-5 no se debe aplicar.

7{ Las secciones ubicadas mas cerca de la base del muro que Zw/2 o

1/2 hw, el que sea menor, pueden disefiarse para el mismo V. calcula

do para la distancia £,/2 6 1/2 hy,. Para los fines del caso, h, es

la altura libre del muro.

?( Cuando Vu~§ @ Vo/2, el refuerzo debe proporcionarse de acuerdo con

el acapite 2 de la seccidn 10.2.1.

]. Cuando VvV, > [7) Vc/2, el refuerzo se disefiard de acuerdo a:
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a) REFUERZO HORIZONTAL

a)}J/El cortante nominal proporcionado por el acero Vg no sera menor de:

Ay fy d
g = ——X— (10-6)
82
donde:
Ay = area horizontal de refuerzo por cortante dentro de una distan
cia s2.
sy = separacidn del refuerzo horizontal del muro.

a.2) ) >0.0025

a.3)/El espaciamiento del refuerzo horizontal del muro s, no debe exce-

der de £,/5, 3h ni 45 cm.

b) REFUERZO VERTICAL

b.}J,La cuantia del refuerzo vertical por cortante no debe ser menor

s
que:

h
On = 0.0025 + 0.5 (2.5 + 7% (pp - 0.0025) (10-7)

ni menor que 0.0025, pero necesita ser mayor que Ph-

b>;¥’El espaciamiento del refuerzo vertical por cortante s no debe ex

ceder de £,;, 3h ni 45 cm.

10.3 RECOMENDACIONES ADICIONALES PARA EL DISENO DE MUROS
DE CORTE DUCTILES ESPECIALES

A continuacidn, se indican las recomendaciones de mayor importan-
cia para el disefio de muros de corte dictiles especiales sustraidas del

Cddigo ACI (ver seccidn A.8) y de las N.D.S.R (ver seccidén 2.5.5):

/ - . . . .
/}a— La cuantia minima de refuerzo horizontal o vertical no sera menor

de 0.0025.

/}(— Debe proporcionarse un refuerzo vertical especial minimo, Ag = (14/fy)
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hd, concentrado cerca de los extremos del muro cuando: Pg< 0.4 Pp, y
el esfuerzo de la fibra extrema en traccidn, calculado para la seccidn
total de concreto (despreciando el refuerzo), exceda de 0.15 f,.. Para

los fines del caso, d es el peralte efectivo del refuerzo en traccién,

y fr = 2V f'c es el mdédulo de rotura del concreto.

/
/}a El muro debe tener elementos verticales de borde (columnas estribadas)
disefiadas para resistir todos los esfuerzos verticales que resulten de

la aplicacidén de las combinaciones de carga a la rotura actuantes.

10.4 DISENO DE PLACA P-A

10.4,1 Disefio por Compresibn Axial

El elemento a disefiar es una placa de 20 cm de ancho y}9.85 m de lar
go, presentando sobreanchos producidos por vigas de 40 x 55 cm2 y columnas
de 40 x 65 cm?. Sin embargo, estos ensanchamientos no seréan considerados
durante el disefio a fin de simplificar los calculos requeridos (lo cual es
ta del lado de la seguridad). En la seccidén 4.3.3 se halla esquematizada
la placa a disefiar. Asimismo, las cargas de disefio se hallan resumidas en

la Tabla 6.2.

Para que el disefio pueda efectuarse por compresidn axial pura se de-
be asegurar de que no se presenten esfuerzos de traccidén en las fibras ex
tremas de la secci”n. Esta condicidén se presenta siempre que la resultante
de las cargas de disefio se encuentre dentro del tercio medio de la longi-

tud total de la placa:

= = =3.31Tm
max i

Si observamos los estados de carga obtenidos en la Tabla 6.2 podra ve
rificarse que no es posible asumir compresidén axial cuando actie la carga
sismica. Asimismo, podemos comprobar facilmente que la carga axial critica
se presenta en el primer nivel considerando la hipdtesis U = 1.5D + 1.8L

(Estado de Carga I). Luego tenemos que P = 1115.18 Tn.

ucr

De la expresidén 10-1 podemos obtener la capacidad de carga axial del

muro:



;’”ﬁ' 346 2
0.55 x 0.7 x 0.210 x 34,963>[1 - (=Y ]
N

f15]
c
I

jgo]
I

2951.12 Tn>Pucr = 1115.18 Tn

por lo que queda este analisis conforme.

10.4,2 Diseio por Fuerza Cortante

De la Tabla 6.2 vemos que la fuerza cortante critica se produce en
el primer nivel para el Estado de Carga II. Luego tenemos que V, =

cr
369.75 Tn.

De acuerdo con la ecuacidn 10-3, en forma conservadora la resisten

cia nominal al corte proporcionada por el concreto es:

d=0.8%4,=0.8x19.85 =15.88m
gV, = 0.85 x%9.53~/210 x 20 x 1588}= 207.34 Tn,
L 1000

lo cual es insuficiente para resistir el cortante critico actuante.

Entonces, si empleamos las expresiones 10-4 y 10-5 tendremos que:

v B 0.87/210 x 20 x 1588 , 817.35 x 1588 _ _ . oo o
c = 1000 4 x 1985 = : n, o

1985 (0.33/210 + 0.2 817-35 x 1000y

— 1985 x 20
Ve = |1-16V210 + 58T 50 x 700 1985
369.75 2
20 x 1588
W = 1011.63 Tn

Tomando el menor valor obtenemos que @ Ve = 0.85 x 563.88=479.30 Tn.

Siendo @ V. >'vucr concluimos que no se requiere estribos por corte.

10.4.3 Diseno de Armadura Minima

Siguiendo la recomendacidén para el disefio de muros de corte dicti-

les especiales, el refuerzo minimo se obtiene tal como sigue:
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Ph = Py = 0.0025

Ag = 0.0025 x 100 x 20 = 5.00 cm?

lo que equivale a emplear en dos capas:

@ 3/8"(5)0.25 m (dos capas)

10.4.4 Diseno por Flexocompresion

En los paises no sismicos, el requerimiento de resistencia para el
acero a flexidén en los muros de corte no es grande. En tales muros, la
practica tradicional ha sido proporcionar una cuantia de 0.25% a todo
lo largo de la seccidén. Es natural, entonces, que en dicha disposicién
no se utilice con eficiencia el acero en el momento maximo debido a que
muchas varillas operan con un brazo de palanca relativamente pequeno.
Ademas, la curvatura maxima y por tanto la ductilidad de curvatura se
reduce considerablemente cuando se emplea de esta manera gran cantidad
de acero a flexidén. La distribucidén de acero uniforme a través de la
seccidén no sdlo es antiecondmica, sino altamente indeseable para mayo-
res contenidos de acero, siempre que se desee absorcidén de energia en

el intervalo ineléastico.

En una seccidn eficiente de muro a cortante, sujeta a momentos de
volteo considerables, el grueso del refuerzo a flexidén se coloca proxi
mo al borde a tensidén. Loégicamente, debido a las inversiones de momen-
tos originadas por las cargas de sismo, normalmente se requieren igua-

les cantidades de refuerzo en ambos extremos.

Debido a la gran area de la seccidn transversal, la carga axial de
compresidén en el muro de corte es mucho menor que la que provocaria la
condicidén de falla balanceada P, (esta condicidén se presenta con gran
frecuencia). Como resultado de ello, se produce un incremento en la ca
pacidad de momentos por la aplicacidén de las cargas de gravedad en el
muro. De esta manera, es por demas conservador el despreciar las cargas
axiales y disefiar a la placa como si fuese una viga en voladizo consi-

derando solamente la flexidn.
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10.4.5 Disefo por Flexibn

Es muy comin ver en los edificios elevados muros de corte con una
o mas hileras verticales de aberturas debido a la presencia de puertas
de acceso, ventanas, pases y ductos de servicio. Por lo tanto, muchas
veces el muro queda subdividido en dos muros mas cortos interconecta-
dos entre si mediante vigas cortas de conexidén. Estas vigas son a me-
nudo muy peraltadas produciéndose en ellas deformaciones a cortante

que pueden volverse muy significativas.

Con frecuencia es muy dificil clasificar una estructura de muro
de corte conectada. Por un lado se puede considerar que la estructura
es un muro que contiene aberturas; por otro lado, puede ser mas apro-
piado hablar de un podrtico rigido constituido por miembros muy peralta
dos. Ambas definiciones nos indican que es posible que las técnicas

manuales convencionales de analisis estructural no sean adecuadas.

Para el andlisis de nuestro proyecto se considerd a la Placa P-A
en estudio como un solo elemento rigido, el cual absorvid un alto por-
centaje del cortante de sismo. Sin embargo, para el disefio debemos to
mar en cuenta las aberturas de 1.80 x 2.10 m2 que se presentan en cada
uno de los niveles de la placa debido a la presencia de las puertas de
escape tipo P-3. En la figura 10.1 podemos apreciar como estas abertu

ras dividen a la placa en dos muros de corte que llamaremos W-1 y W-2.

1%
#
rd

) )

Figura 10.1: Elevacidén de Placa P-A
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Bajo estas condiciones se obtuvieron las principales caracteris-
ticas geométricas de cada muro siguiendo la secuencia establecida en

4.3.3:

a) Muro W-1

E.N. Lg
[t=.20 ] T
.4ot|_1 ; — ] Ay = 23,400 cn?
fssl_ 5.75 Lse, 3.35 i I, =22,067.7x 105cmé
10.40 Lg= 5.39 m
b) Muro W-2
E.N.
Lg
=
- jt=.20
Ly : T——|_]I-w A, =17,900 cm2
|
#ctss[ 575 E.as[ I,=10,153.2x 105cmé
¢ = } Lg=3.87m

Entonces, para el calculo de las areas de acero se puede obtener
los momentos de volteo de ambos muros distribuyendo en funcidn a sus
rigideces los momentos Ultimos obtenidos en el Capitulo 6 para el to
tal de la Placa P-A.

El disefio del refuerzo se hard asumiendo a cada muro de corte co
mo viga en voladizo de gran peralte. De esta manera, todo el esfuer-
zo vertical principal se ubicard en los extremos de cada muro. No se
considerara el aporte del acero en compresidn. Asimismo, se despre-
cia la contribucidn del refuerzo en el nicleo, el cual no tiene gran
importancia y, a su vez, permite obtener considerables simplificacio-
nes. Por dltimo, también se estad despreciando el efecto benéfico de
la compresidén axial en el muro por efectos de las cargas verticales

Dy L.

Para el céalculo de d suponemos que el centroide de masas de re-

fuerzo se ubica a 40 cmy 35 cm de las fibras de borde de los muros
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W-1 y W-2 respectivamente, entonces:

4

4,

1040 - 40 = 1000 cm

765 - 35 = 730 cm

Como sabemos que la flexidén es mandatoria, debemos considerar una
cuantia minima a emplear en cada extremo. Entonces, omitiendo los en-

sanches verticales de la placa tenemos que:

14
ASmln (flexidén) ~ fy hd
14 2
AS1 = 2200 x 20 x 1000 = 66.67 cm
14 2
= = .67
As2 x 20 x 730 48.67 cm

Luego, considerando que los ensanches constituyen las.columnas de
borde de los pdérticos transversales (Sentido X), la cuantia minima del
refuerzo longitudinal por compresidén es del 1%. Entonces, el refuerzo

minimo, en este caso, es:

s . =0.01 x40 x 65 =26cm? =6 ¢ 1"

min

En la Tabla 10.1 podemos apreciar el calculo del refuerzo en el

Muro W-1. Los momentos de volteo se obtuvieron afectando los momentos
-

ultimos obtenidos en la Tabla 6.2 por la relacidn Iw1/(Iw1 + Iw2)' Asi

mismo, podemos apreciar que a partir del tercer nivel el area de acero

obtenida resulta menor gue la minima por flexidén (Agy = 66.67 cm2);»dg
esta manera, el refuerzo final se obtuvo incrementandosele en 1/3 el
valor inicial requerido por el anélisis,Asr. De manera similar calcu-

lamos el refuerzo requerido en el Muro W-2, tal como se muestra en la

Tabla 10.2.

10.4.6 Diseno de Vigas A-1,4

En el disefio original, el proyectista arquitectdnico planted para
los ejes A y J del edificio unos ensanches horizontales de 40 x 55
cm?2 en los encuentros con los niveles de piso a manera de vigas; sin

embargo, al asumirse por requerimiento estructural el empleo de muros
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My Agr Ag Ag
Nivel | (pnom) K v (cm2) | (ecm?) | (@)
8 144.43 0.0034 0.0040 4.00 5.33 21"
7 428.40 0.0102 0.012(| 12.00 16.00 4 g 1"
6 828.63 0.0197 0.022 22.00 29.33 6 g 1"
5 1328.85 0.0316 0.036 36.00 48.00 10 g 1"
4 1905.96 0.0454 0.052 52.00 ¥ a%66.67 14 ¢ 1"
3 2548.21 0.0607 | 0.071 71.062”71_00 14 ¢ 1"
2 3234.13 0.0770 0.090 90.00 90.00 189 1"
1 4028.17 0.0959 0.114 |114.00 114.00 24 g 1"
Tabla 10.1: Calculo de refuerzo por flexidn en extremos de
Muro W-1 (Placa P-A).
vivel | « BN o A [ o
8 66.45 0.0030 0.003 2.19 2.92 291"
7 197.10 0.0088 | 0.010 7.30 9.73 2@1"
6 381.25 0.0170 0.019 13.87 18.49 4 ¢ 1"
5 611.40 0.0273 0.031 22.63 30.17 6 g 1"
4 876.92 0.0392 0.045 32.854 43.80 8 g 1"
3 1172.42 0.0524 0.060 43.80: .. 48.67 10 g 1"
2 1488.00 0.0665 0.077 56.21F1 56.21 12 g 1"
1 1853.33 0.0828 | 0.098 71.54 71.54 14 ¢ 1"
Tabla 10.2: Calculo de refuerzo por flexidn en extremos de

Muro W-2 (Placa P-A).
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de corte en ambos ejes perimétricos, estas "vigas'" quedaron como parte

constituyente de las Placas P-A y P-J.

De esta manera, las Vigas VA-],4_{¥J41,iQ no actian basicamente
como miembros a flexidn, sind mas bien sirven como elementos de confi-

namiento al muro de corte.

a) Disefio de Refuerzo Longitudinal

Para el diseno del refuerzo longitudinal de las vigas emplearemos

la cuantia minima considerada para el muro:

0.0025

9I1

Ag = 0.0025 x 40 x 55 = 5.50 cm2

Distribuyendo el acero tomando en cuenta el refuerzo de relleno

de la placa tenemos que:

A

Asgup = Bsjnr = 1 8 5/8" + 2.4 3/8"

b) Disefio del Refuerzo Transversal

Para el disefio del refuerzo transversal de las vigas, debemos con
siderar que el muro cuenta con refuerzo vertical capaz de absorver las
tracciones que pudiesen generar las cargas sismicas. Por lo tanto, u
saremos solamente el refuerzo transversal minimo especificado en 1la
seccidén 8.2. De esta manera, la separacidén maxima para los estribos

debe ser:

B = = i%fﬁ = 25 cm

1=

Luego el detallado a emplear es el siguiente:

g 3/8" : 1@.05 , 7@.10 , R@.25

10.4.7 Diseno de Vigas de Conexi6n en Placa P-A

En este caso, tenemos una viga con las caracteristicas siguien-

tes:
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en i I, = 20.39 x 105 cm?
TR RIS ) ) h=.96
Ly = 1.80 m
.4l

Como es logico, debido al caracter ciclico de la carga sismica,
los esfuerzos de flexidn y corte resultan iguales en magnitud en las fi

bras superior e inferior.

De las expresiones 5-10 y 5-11 se puede demostrar con facilidad
que para vigas de conexidén de muros acoplados, los momentos actuantes

Mp pueden obtenerse de la siguiente férmula:

6EIni £
Me, = __Titfﬁ" 94 (10-1)

en donde £ es la distancia entre los centroides de los muros acoplados.

Entonces, afectando la expresidén 10-1 por el factor de carga co-

rrespondiente obtenemos los momentos Gltimos correspondientes:

My, = 1.25 x M, = 1.25 x o= Tbi £ o
E. D i
1 1 {Lb]
; 1.5 Tug £ o (10-2)
Mg (Ly,)2 o

Luego, aplicando la férmula anterior a nuestro proyecto tenemos

que:
L = Ls, + Lg, + Lp = 5.39 + 3.87 + 1.80 = 11.06 m
wy = 75 Elni o 7.5 x 217,000 x 20.39 x 11.06 ..
i (Ly) 2 (180)2
My; = 11.328 x 105 o (10-3)

en donde M. se expresan en Tn-m y ©; en radianes.
i
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Para el disefio se podria llegar a creer que la viga deberia poseer
una ductilidad bastante grande al tener cantidades iguales de refuerzo
superior e inferior. Sin embargo, al tener la viga una relacidén de luz/
peralte menor a 2, las fuerzas cortantes y el agrietamiento consecuente
diagonal provocan una redistribucién radical de las fuerzas de tensién
a lo largo del refuerzo a flexidn. Para pequefias relaciones de luz/pe-
ralte se ha demostrado que todavia hay esfuerzo de tensidn en el refuer
zo en lugares donde la teoria convencional a flexidén indica que debe ha
ber esfuerzos de compresidén. Este fendmeno se produce al encontrarse
los apoyos relativamente cercanos entre si, haciendo que la redistribu-
cidén de esfuerzos en zonas de tensidén y compresidén ya no sean efectos

locales.

Por lo tanto, en disefios convencionales (con refuerzo principal ho
rizontal) el cortante y el consecuente agrietamiento diagonal tienen

los siguientes resultados:
—

a) Tensidén en el refuerzo longitudinal en zonas en que, de acuerdo a la

/

teoria de flexidn, debe prevalecer la compresidn.

b) Un dispersidn de tensidn a lo largo de toda la viga si la relacién

luz/peralte es suficientemente pequefia (menor a 1.5).

c) "Invalidacién de los conceptos de disefio de vigas doblemente reforza-
das, ya que tanto el refuerzo superior como inferior pueden estar en
tensidn en las zonas criticas. El refuerzo positivo no alivia la
compresidén en el concreto, por lo que no puede esperarse un aumento

en la ductilidad del elemento.

Tal como lo indican Park y Paulay en su libro "Estructuras de Con-
creto Reforzado", puede mejorarse notablemente la ductilidad y la resis
tencia Gtil de las vigas de conexidn si en vez de emplear la distribu-
cidén convencional de acero se coloca el refuerzo principal diagonalmen-

te en la viga.

En la Figura 10.2 tenemos que:

T, =CU=E}(E5 f},} y Vy=2T, sene
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Tomando momentos en el apoyo y reemplazando sucesivamente vemos que:

Vu L
Hu = —EE—h = Lp Ty sen=L = Lp 4] Ag f1llr sen<L

Despejando obtenemos finalmente:

My (10-4)

A = 3 Ly fy senol

en donde P = 0.90 es el coeficiente de reduccidn de resistencia a ten-

sién axial y:

tan oL = o 2d. (10-5)

Pacl W

Figura 10.2: Modelo de viga de conexidn reforzada diagonalmente

Bajo estas condiciones el concreto no influye en el comportamiento
de la viga, con tal que las varillas diagonales a compresidn no queden
inestables por pandeo lateral; por lo tanto, se recomienda el empleo de
estribos amplios alrededor del refuerzo diagonal a fin de retener el

concreto aledafio al mismo.

Entonces, en nuestro caso asumiendo emplear un refuerzo diagonal
compuesto por 128 1" dispuestos como se indica en el esquema, tenemos

que:
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d' = rec +1903/8"+3@01"+2.5
4.0 + 0.95 + 3 x 2.54+2.5
15.1 cm

Q
I

|
|
L

|

Reemplazando valores sucesivamente en 10-5 y 10-4 podemos obtener

finalmente:
Ag = 0.428 M, (10-6)
en donde Ag estad en cm? y M, en Tn-m.

Por idltimo, en la Tabla 10.3 podemos apreciar el calculo de refuer
zo diagonal en cada nivel de la viga. Los giros indicados corresponden
a los obtenidos para el Sistema W del Sentido Y y fueron extraidos de
la Tabla 5.5. Los momentos Ultimos se calcularon con 10-3 y el area de
refuerzo con 10-6. Al escoger el refuerzo por varillas se considerd u-
na escasa rebaja en las areas de acero, a fin de considerar en cierta
forma el efecto benéfico proporcionado por las cargas verticales actuan
tes sobre la placa, reconociendo que éstas ejercen una disminucidn en

las deformaciones generadas por los momentos de volteo.

10.4,8 Disefio de Refuerzo en Vanos

Tal como se indicd en la seccidn 10.2.1, el Cdbdigo ACI especifica
que debe colocarse un minimo de 2 varillas de @ 5/8" alrededor de todas
las aberturas de puertas o ventanas, extendiéndolas por lo menos 60 cm

mas alla de sus esquinas.

En nuestro caso nos falta considerar el refuerzo del vano corres-

pondiente a la puerta P-5 de 1.0 x 2.10 m2 en el primer nivel de la
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Placa P-A. Para ello podemos notar que su ubicacidn se presenta justo
en la zona en que se pueden generar los esfuerzos por momentos de vol-
teo mas elevados. Sin embargo, debido a su poco tamafio y a la continui
dad de la placa por encima de éste en todos los niveles subsiguientes,
podemos concluir con toda seguridad que las tensiones locales son asumi
das en su totalidad por el refuerzo vertical de borde disefiado en la
seccidn 10.4.5 (recordando que bajo esa premisa se calculd el area de

refuerzo).

Por otro lado, la reduccidén del area de concreto en este vano,
cuando éste trabaja en compresidén, es asumida facilmente por el refuer-

zo vertical positivo del borde correspondiente en compresidn.

En resumen, sd6lo vamos a considerar el refuerzo minimo indicado an
teriormente (2 @ 5/8"), ya sea para el borde horizontal superior, como

para el borde vertical interior.

Nivel ©i Mu Ag As
_ (rad) (Tn-m) (cm?) (@)
1 0.0000430761 48.80 20.89 4 ¢ 1"
“___3 - 0.0000734087 . 83;151 | %Ei?{______? g 1"
3 0.0000967743 109.63 46.92 10 ¢ 1"
4 0.0001137435 128.85 SSMIS 10 @ 1"
) 0.0001250613 141.67 60 .63 12 4 1"
6 ; 0.0001316555 149.14 63.83 12 ¢ 1"
7 | 0.0001346608 152.54 65.29 12 ¢ 1"
L 8 0.0001354185 153.40 65.66 _ 12 ¢ 1"

Tabla 10.;% Calculo de refuerzo en Vigas de Conexidén de Placa P-A
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11.1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a considerar el diseifio de las estructuras
complementarias del proyecto, las cuales, si bien no participan direc
tamente en la resistencia del edificio, soportan cargas de cierta con
sideracidn. Vamos a incluir aqui los diseifios del Tanque Elevado, el
Tanque Cisterna y la Escalera de Servicio E-2, los cuales requieren

un analisis especial en cada caso.

’

11.2 DISENO DE ESCALERA DE SERVICIO E-2

11.2.1 Metodologia de An4lisis

A la Escalera de Servicio E-2 se le denomina dentro de los térmi
nos de la ingenieria estructural como "Escalera Autoportante". El com
portamiento de este tipo de escalera puede visualizarse mediante 1los

esquemas mostrados en la Figura 11.1.

zona de zona de

ginteraccio’n interaccion

(a) Modelo Articulado (b) Modelo Empotrado

Figura 11.1: Esquema estructural de escaleras autoportantes

Tal como se puede apreciar en los esquemas, a diferencia de las
escaleras convencionales, el descanso no presenta ningin tipo de apo-
yo y toda la estructura estd soportada dnicamente por los anclajes en

los pisos superior e inferior.
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Para nuestro trabajo emplearemos el estudio "Analysis of free
straight multifight staircases" del Ing. Avina Siev, el cual fue publi
cado en la revista "Proceedings" del ASCE en mayo de 1962. En este es
tudio se idealizd a la escalera como un sistema reticulado especial i-

sostatico como el mostrado en la Figura 11.2.

Figura 11.2: Modelo idealizado de escaleras autoportantes

Al hacerse el andlisis correspondiente a este sistema se obtuvie-

ron las conclusiones siguientes:

a) En la estructura idealizada existe la posibilidad de obtener el e-

quilibrio sin tomarse en cuenta los momentos torsores.

b) Los momentos de torsidén generados en la zona del descanso por inter
accidén con los tramos superior e inferior son pequeiios y despreciables,

siendo suficiente realizar el disefio del refuerzo por flexidn.

c) Para el disefio del refuerzo en la zona de interaccidn del descanso
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es suficiente considerar un sistema de cargas simétricas. De esta ma-
nera se obtienen sdélo los esfuerzos primarios pero, tal como se com-

prueba en el estudio, son los Gnicos que interesan en la practica.

d) El sistema presenta una gran rigidez debido a la interaccidn espa-

cial en la losa de descanso.

e) En la zona de interaccidn entre las rampas y el descanso se presen-
ta una deflexidén que genera esfuerzos de segundo orden que pueden ser

despreciados si se controla las deformaciones por traccidn en las ram—
pas. Este efecto puede mejorarse si se empotran las rampas debidamen-

te en cada nivel de piso.

f) Para el calculo del refuerzo longitudinal se supone un apoyo ficti-
cio en la zona de interaccidn, calculandose asi el diagrama y el acero

correspondiente.

g) Por efecto de la interaccidn existente es recomendable reforzar
bien la zona de "viga" indicada en la Figura 11.3. Esto puede lograr-
se empleando un descanso de seccidn variable a fin de rebajar los es-

fuerzos de flexidn.

2ona a

reforj::)

Fos

Figura 11.3: Zona de "viga" en escalera autoportante

h) E1 momento critico de disefio en la "viga" de interaccidn se calcula

con:
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R 1
M= - > b (b + ¢) (11-1)
donde R' es la carga distribuida resultante por efectos del "apoyo fic

ticio" en la zona de interaccidn.

i) Se requiere para los tramos espesores pequefios debido a la corta

distancia entre el empotramiento y el apoyo ficticio.

j) Al generarse esfuerzos de traccidn en las rampas de la escalera, es
necesario incrementar un area de refuerzo adicional por este concepto.

Conservadoramente podemos calcular el refuerzo por traccidn mediante:

Hy
A" 3 — -
et Hy = % (11-2 a)
2h
Hy
Ag = (11-2 b)
g £y
Hy
P | P

11.2.2 Diseno Estructural

En la Figura 3.2 podemos ver el esquema general de la EscaleraE-2.
La estructura esta constituida por una escalera autoportante que va em
potrada en una losa en voladizo de 3.20 x 2.30 m2 en cada uno de los

niveles de piso.

En la Figura 11.4 se muestra el esquema estructural de la escale-
ra autoportante a disefiar. Tomando en cuenta las importantes conclu-
siones expuestas en la seccidn anterior, se estd considerando ligeras
modificaciones en los espesores originales. Las modificaciones se hi-

cieron sin incrementar el peso de la estructuracidn inicial.
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t =0.125m
tb =0.20 ma 0.15 m
e
&
£ =2.00m
h
h =1.53m
-‘l_
b =1.10m
h c =0.00m
- s =2.518m
L : J . p = 0.25m
. L f v
=0.17 m

Cp

Figura 11.4: Esquema estructural de Escalera E-2

A Metrado de Cargas

a) Tramos.

h 1.53
tan «< = 7=%2.00°" 0.765
C t C
= t! P _ P
hp =t + 5 =TTt 2
0.125 0.17
hy, = 0B 5 = 0.242 m
- Carga Muerta:
Peso propio 0.242 x 1.10 x 2400 = 639
Parapetos 2 x 0.170 x 0.90 x 2400 = 432
Enlucidos 1.10 x 100 = 110
= 1181 Kg/ml
- Carga Viva: 1.10 x 500 = 550 Kg/ml

- W, =1.5x 1181 + 1.8 x 550 = 2762 Kg/ml
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b) Descanso.

- Carga Muerta:

Peso propio 0.175 x 1.10 x 2400 = 462
Parapetos 2 x 0.10 x 0.90 x 2400 = 432
Enlucidos 1.10 x 100 = 110

= 1004 Kg/ml

- Carga Viva: 1.10 x 500 = 550 Kg/ml

- Wy =1.5x 1004 + 1.8 x 550 = 2496 Kg/ml

B Obtencidon de Esfuerzos

a) Considerando sobrecarga en el tramo dnicamente obtenemos los si-

guientes resultados:

W, = 2762 Kg/m

1.5D=1506 Kg/m

i 1] ]

iy

2.00 L .10

526 gl
l\ M D.M.F.

\-.\_______._,_.--*""'f (Kg-m)

463

=

2770
1657

|\ —

(Kg)

2755

b) Considerando sobrecarga en toda la escalera tenemos:
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W, = 2762 Kg/m Wy=24.96 Kg/m
a | Vi

2.00

—

o |

5 1510
[\ D.M.F.

-\""""--.___.--"".’.f (Kg_m)
348
2320 2746
[‘hhhh“ﬁhhhh HHHHRHHHHRHM I
(Kg)
3204

c) Calculamos ahora el momento critico de la "viga" del descanso
con la expresiodn 11-1. Para ello debemos obtener de los D.F.C.

el valor critico para R'. Entonces tenemos:

bR' = 3204 + 2746 = 5950 Kg

M= -RBP b =222 040
2 2

M=-3273Kg—m

Disefio del Refuerzo

a) El refuerzo minimo necesario es el requerido por contraccién y

temperatura:
Agy = 0.0018 b h

- En tramos:

Agy = 0.0018 x 100 x 12.5 = 2.25 cm?
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Usaremos @ 3/8"&9.30
En descanso:

Acy = 0.0018 x 100 x 20 = 3.60 cm?

Usaremos @ 3/8" (@ .20

b) Para obtener el area de refuerzo por flexién tomamos los valores

criticos de los D.M.F. Luego:

926 1510

4
g 463 ras "y (Kg-m)

K _ M, x 100 My
tramos = 210 x 110 x 9.5¢ 20,848

K _ Mll x 100 1
descanso < 210 x 110 x 172 ~ 66,759

0.0444 0.0226
2} K
0.0222 Ao
, 0.051 0.026
W
7 0.025 AN
4 2-66 2.43 X
g 131 PaN Ag (cm<)

Por otro lado, debemos incrementar el refuerzo por traccidén en

los anclajes empleando las expresiones 11-2:

H = R'bE 5950 x 2.00
- 2h 2 x 1.53

= 3889 Kg
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H 3889 2
— u —-— —
Ae = 3 £, 0.9 x 4200 ~ UolE @

Entonces ahora corregimos las areas de acero:

/13.69 3.46

- Ag (cm?)

N
N
w
'S

295 3/8" (@ .20 @ 3/8" (@ .20
@ 3/8" (@ .30 s Pg 8

Al haber obtenido areas no menores que las minimas podemos con-
cluir que el disefio es satisfactorio. Asimismo, debido a la for
macidén de tracciones en las rampas es recomendable en forma con-

tinua mantener un area Ag = 1.03 cm? como minimo.

c) Recordando que el ancho en la zona de "viga" es b/2 podemos cal-

cular su refuerzo de acuerdo con:

‘- M _ 3273 x 100
T f'c (b/2) d4 T 210 x 55 x 17¢
K = 0.0981 ~> w=0.117
A, = &bd=0117x221:0:x55x17—547cm2
E—W F - = .

Y

Usaremos 2 @ 5/8" + 2 @ 1/2"

Disefio de Losa en Voladizo

Para el soporte de la escalera autoportante tenemos una losa de 3.20
x 2.30 m2 empotrada en cada uno de los niveles de piso (ver Figura
3.2). A fin de no verificar deflexiones, vamos a escoger el espesor
de la losa usando la Tabla 9.5 (a) de peraltes minimos del Cédigo
ACI. En nuestro caso, para losas en voladizo macizas en una direc-
cidén tenemos:

h=T—0-=-T=O.23m
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Usaremos un espesor de losa variable de h 0.25m a h =0.20 m.

a) Metrado de Cargas:

- Carga Muerta:

Peso propio .225 x 3.20 x 2400 = 1728
Tramos 2 x 2.0/2.3 x 1181 = 2054
Descanso 2 x1.10 /2.3 x 1004 = 960
D = 4742 Kg/ml
- Carga Viva:
Losa 3.20 x 500 = 1600
Tramos 2 x 2.0/2.3 x 550 = 957
Descanso 2 x 1.10/2.3 x 550 = 526
L = 3083 Kg/ml
b) Disefio de Refuerzo Longitudinal:
1.5 x 4742 + 1.8 x 3083 2
Wy = 3.20 = 3957 Kg/m
1 g -1 Kg-m
M, = 3 W, £ = 5 X 3957 x 2.3« = 10,466 -
2 Moe- 10,466 x 100
T f'cbd4 ~ 210 x 100 x 21¢
K =10.1130 " w = 0.137
210
Ag = 0.137 x x 100 x 21 = 14.39 cm?

Usaremos @ 3/4(2120 (arriba).
c) Refuerzo por Contraccidn y Temperatura:
Agy = 0.0018 x 100 x 22.5 = 4.05 cm?

Usaremos @ 3/8“(6120 a fin de poder emplear la misma distribucidn

que el refuerzo de la escalera.
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d) Verificacién por Cortante:

Vy = Wyl = 3957 x 2.3 = 9101 Kg

P Ve =0.85 x 0.53v210 x 100 x 21 = 13,710 Kg

Entonces como Vy < @ Ve el cortante queda verificado.

11.3 DISENO DE TANQUE ELEVADO Y TAMQUE CISTERNA

11.3.1 Consideraciones Generales para el Disefo

Tanto el tanque elevado como el tanque cisterna a disefiar en esta
seccidn son estructuras hidraulicas en las que se requiere tomar en
cuenta no sélo los criterios comunes de resistencia y estabilidad sino
también su serviciabilidad en la forma de deflexiones y agrietamiento
limitados, buena durabilidad y baja permeabilidad. En este tipo de es
tructuras todos los criterios sefialados tienen la misma importancia.
Por lo tanto, el diseno de toda estructura hidraulica, como su cons-

truccidén, deberad realizarse con un cuidado especial.

Estas estructuras deben ser disefiadas para minimizar todo tipo de
filtracién. A pesar de que los métodos basados en los principios de
resistencia Gltima pueden resultar eventualmente Gtiles, hasta la fe-
cha lo mas practico y recomendable es emplear métodos de disefio bajo
cargas de servicio. Esto es ldgico reconociendo que el método de dise
fio bajo cargas de servicio da un mejor panorama de la distribucién de
esfuerzos que el método a la rotura. La caracteristica comin de estas
estructuras es de que se encuentran sujetas a la presidén hidrostatica
que ejerce el liquido contenido en su interior. Como es légico, esta
presidén hidrostatica es nula en su extremo superior y maxima en su ex-
tremo inferior. Para facilitar el disefio de estos elementos haremos
empleo de los coeficientes de momentos y cortantes desarrollados por
el Portland Cement Association en su publicacidén "Rectangular Concrete
Tanks". Estos coeficientes se muestran en las tablas y graficas mos-

tradas en el anexo A-2.
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11.3.2 Método de Diseno bajo Cargas de Servicio

El comportamiento de una estructura bajo cargas de servicio es una
consideracidén de disefio muy importante. Si las secciones solamente se
proporcionaran por los requerimientos de resistencia existe el peligro
de que, aunque sea adecuado el grado de seguridad contra el desplome,
el funcionamiento de la estructura bajo las cargas de servicio sea in-

satisfactorio por deflexiones excesivas o por agrietamiento inacepta-

ble.

En consecuencia, la estructura debe disefiarse en este caso aseguran
do que no se presenten en el concreto y el acero esfuerzos mayores a
ciertos limites admisibles. E1l Cdédigo ACI enfatiza el disefio basado
en la resistencia Gltima con comprobaciones por servicio; sin embargo,
también permite otro método de disefio basado en la teoria elastica lla
mado "Método Alternativo de Disefio" (Anexo B del Cddigo ACI). E1 "Mé-
todo Alternativo de Disefio" es muy similar al "Método de Disefio por Es

fuerzos de Trabajo" presentado por el ACI 318-63 y comités anteriores.

Es necesario aclarar que para este caso las cargas de servicio se a
plican en el disefio con factores de carga y de reduccidn de resisten-

cia iguales a la unidad. Por otro lado, al emplear la teoria elastica

para determinar los esfuerzos en cada seccidn es necesario tener que
mantener estos esfuerzos por debajo de valores limites establecidos a
fin de que exista, tanto en el acero como en el concreto, una relacidn

lineal entre la tensidén y la deformacidn.

A fin de obtener las fdérmulas de comprobacidén y disefio asumimos que
la zona de concreto en traccidén ha iniciado su agrietamiento al haber
superado el esfuerzo de la fibra extrema en traccidén o mdédulo de rotu
ra del concreto f,. (fr = ZV/ET;\en Kg/cmz). De esta manera, ignoramos

todo tipo de resistencia a la traccidn por parte del concreto.

En la Figura 11.5 se muestra una seccidn de viga rectangular de con
creto simplemente reforzada en el intervalo de carga después del agrie
tamiento. En este estado se asume que la traccidn sera tomada integra

mente por el acero, y si el esfuerzo de la fibra extrema en compresidn
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es inferior a 0.5 f'c, el concreto se mantendra dentro de su rango elas

tico.

fc Ee
I e -
e — 1 kd/3
- ¢
Kl $ kd
" d | id
(d-kd)
As
T=2Agfs E
® 06 o0 * HEESS 2/ SR g —
— |
Seccidn Esfuerzos Deformaciones

(a) (b) (c)

Figura 11.5: Seccidn de una viga rectangular en estado

elastico agrietado

Empleando la Ley de Hooke las deformaciones pueden escribirse en los

términos siguientes:

fe £
€c = 52 , Egmgh (11-3)

Asimismo, del diagrama de deformaciones se tiene:

Ec _ __Es
kd ~d-kd

Sustituyendo €cy €sen la ecuacidn anterior se obtienen las foérmulas si-

guientes para el esfuerzo en el acero:

e =(—1 3 k)nfc (11-4)

en donde:

o Ep 11-5
n E. ( )
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Al valor n se le conoce como mdédulo de relacidn y se expresa como el nd

mero entero ma&s cercano al cociente indicado en 11-5.

Luego, igualando por sumatoria de fuerzas horizontales la fuerza de

compresidén a la de traccidén tenemos:
1
Efc kbd=As fS =?bd fs (11—6)

Reemplazando fg con 11-2 en la expresidn anterior y acomodando obtene-

mos:

1 [¢1 =%k) [
5 fc kbd -?hd,h a7

k2+(2n9)k-2ns>=o

Ahora, resolviendo la ecuacidn cuadratica y descartando la solucidén ne-

gativa se tiene que:
k:ﬂn?}2+2n -ng (11-7)

Por otro lado tenemos que:

. k
j=1- 3 (11-8)

Entonces, igualando el momento actuante con el resistente tenemos:

=
I

Ag fg jd (11-9)

o también:

=<
|

_(12-fckdb) jd (11-10)

Las expresiones 11-7 al 11-10 nos sirven para la comprobacidén de es-

fuerzos en una seccidén definida. Sin embargo, para el disefio el Cddigo
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ACI establece que los elementos a flexidén pura no excedan los esfuerzos
permisibles bajo las cargas de servicio. El esfuerzo de compresidn per
misible en el concreto es de 0.45 f'.. El esfuerzo de traccidn permisi
ble en el acero es de 1400 Kg/cm2 para aceros con esfuerzos de fluencia
menores a 4200 Kg/cm2. En el caso de aceros con fy,;;4200 Kg/cm2 tene-

mos que fg no debe ser mayor que 1700 Kg/cmz.

Un enfoque conveniente, que utilice adecuadamente los materiales, es
hacer el disefio de manera que se desarrollen simultaneamente los esfuer
zos permisibles del acero y el concreto ante la accidn de las cargas de

servicio. La ecuacidén 11-4 muestra que:

fs 1 -k
nfe  k
o
k=1—f (11-11)
¥ e
nf.
En consecuencia, de la ecuacidén anterior se puede encontrar k para
los esfuerzos permisibles dados; luego calculamos j = 1 - k/3 y para ob

tener el area de refuerzo reemplazamos finalmente en:

M
A, = - (11-12)
S fgjd
De la ecuacidén 11-10 tenemos que:
1 . 2
M=-2—fckjbd
entonces haciendo:
1 .
K = 7 fc kj (11-13)

podemos obtener una expresidén que nos servira para obtener el peralte

minimo requerido:

M
dmin = T (11-14)
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En la Figura 11.5 se muestra una seccidn de viga rectangular de con-
creto simplemente reforzada a la cual se le ha aplicado un momento flec
tor M acompafiado de una carga axial N (positiva cuando es de compresidn

y negativa cuando es de tensién).

o
e

Figura 11.5: Seccidn de una viga rectangular en estado elastico agrie-

tado bajo esfuerzos combinados de flexidén y carga axial.

De diagrama de esfuerzos podemos ver como las cargas M y N pueden
reemplazarse por una carga excéntrica ubicada a una distancia E del pun

to de aplicacidén T. Entonces, tomando momentos en T tenemos que:

Il
o

M + Nd" - NE

=+ d" (11-15)

(3]
Il

Luego, tomando momentos en C:

-N (E - jd) + Ag fg jd = 0

. _NE _3id -
s=7F 55 ¢ - B (11-16)

Las expresiones 11-15 y 11-16 nos sirven entonces para obtener el a-
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rea de refuerzo en elementos a flexidén combinados con carga axial. Es-
ta situacidén es comin en el disefio de los muros de tanques y cisternas

rectangulares como es nuestro caso.

Para la verificacidén por cortante, el Método Alternativo considera
para vigas, losas y zapatas en una direccidn un esfuerzo permisible v,

igual a 0.29vf', . El esfuerzo cortante se calcula por:

v

vV = E;ji (11-17)

11.3.3 Disenfo de Tangue Cisterna

25
(1]
. J T —}',15
4.!
6.05 4
= 2.70
N
#
-270
7 & |
—#* 20
. -
%25 P77 NN A
I 2.025 LL7
L
.25 2s
Planta Elevacidn

<i) Los parametros de disefio empleando el Método Alternativo del ACI son

los siguientes:

4,200 Kg/cm?

fy
fs = 1,700 Kg/cm?

f'c = 210 Kg/cm?

fc = 0.45 f'c = 94.5 Kg/cm?
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1 1

k = —— = 1700 - 0.333
n fc 9 x 94.5
. k 0.333
j=1=-3=1-=222-0.889
K=1f kij=ox94.5x 0.333 x 0.889 = 13.99
=3 fc i=3 .5 x 0. x 0. = 5

ve = 0.29Vf', = 4.20 Kg/cm?

. Disefio de muros:

En nuestro caso al aplicar los coeficientes del PCA tenemos que:

/.
.. [T

6.05 m
2.025 m

0
1]

El tanque a disefiar se analiza considerando que los extremos supe-
rior e inferior de los muros se comporten como articulados. Esta
condicidén existirad cuando el tanque esté cubierto por una losa de
concreto en la que anclen dowels provenientes de los muros evitando

cualquier deslizamiento.

Los coeficientes y cortantes se consideran en las tablas del PCA pa
ra b/a = 6.05/2.70 = 2.24 y c/a = 2.025/2.70 = 0.75. A continua-
cidén se dan los coeficientes de momentos tomados por interpolacidn

de la Tabla VI del PCA (ver anexo A-2 al final de este volumen):
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y =0 y = b/4 y = b/2
x/a
My My My My My My
1/4 + .030 + .012 + .021 + .011 - .005 - .024
\1/2 + .050 + .019 + .035 + .017 - .008 - .04
3/4 + .046 + .016 + .035 + .015 - .008 - .040

tu
da

19

29

En la tabla anterior sbélo se indican los coeficientes de momentos ac
antes en los muros principales (los mas largos). En los muros secun-

rios los momentos resultantes son de cOrtamagnitud.
Para el disefio de la cisterna se debe considerar dos casos:

Cuando la cisterna estd vacia. En este caso las paredes estan suje-

tas al empuje lateral del terreno. A este empuje se le conoce como
presién activa y en caso de suelo granulares como el de nuestro pro-
i

yecto se determina por medio de:

EA-= (XS KA) h

N R

Kp = tan? (45° - £)
donde # es el angulo de friccidén interna del suelo. Reemplazando

g = 30° obtenemos:

30°

Kp = tan? (45° - =

) = 0.33

¥s Ka = 1.8 x 0.33 = 0.60 Tn/m 3

Cuando la cisterna esta llena. En este caso se toma en cuenta el em
je hidrostatico del agua y se desprecia el empuje pasivo del terre-

no.

Para nuestro disefio analizaremos Gnicamente el segundo caso debido a

que, como podra verificarse después, el refuerzo requerido para el

primer caso es de baja magnitud. Luego:
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M = coef x wa3 = coef x 1.0 x (2.7)3

M = coef x 19.68

+ 0.050 x 19.68 + 0.98 Tn - m

Xmax

Y max

- 0.041 x 19.68 - 0.8 ™Tn - m

d=e -rec - @ 3/8"

Q
]

25.0 - 7.5 r 0.95 = 16.5 cm (refuerzo en cara exterior)

\
25.0 - 4.0 k 0.95
/

—

Q
]

20.0 cm (refuerzo en cara interior)

Con el momento maximo obtenido verificaremos ahora el peralte efec-

a _ /M _ /0.98 x 105
min ~ V Kb 13.99 x 100

8.4 cm < d=16.5cm iCorrecto!

tivo del muro:

Q
1]

min

El cortante maximo tomado de la Figura 1 del PCA para el borde late

ral del muro es:
v = 0.41 @2\& 0.41 x 1.0 x (2.70)2 = 2.99 Tn

Luego, el esfuerzo cortante critico es:

v o Y _2.9 x 103
“b,d 100 x 16.5
v = 1.81 Kg/cm2'<:vc = 4.20 Kg/cm2 iCorrecto!

El refuerzo minlmO a emplear en lOS muros es:
6 [
w L

Ag . = 0.0025 bh = 0.0025 x 100 x 25 = E}q'cnﬁ
min

Lo que equivale a colocar @ 3/8"(5125 en ambas capas.

Armadura horizontal:




- 277 -

My =0.81 Tn - m
max

El momento negativo indica que la tensidn se produce en cara inte-
rior del muro; sin embargo, para calculos posteriores el signo del mo-

mento debera dejarse de lado.

Puede apreciarse en el grafico del PCA que en la misma zona donde

se produce el momento maximo se obtiene también la maxima tensidn

(N=-V =2.99 Tn). Luego:
M . _ _0.81 x 10 20 - 5
E=f*td" =T x103*t " 3 ~'96cm
X NE_ (, _ 34, _ (- 2.99 x 103) (- 19.6) ¢4 _ 0889 x 20y
8% fg id E° 1700 x 0.889 x 20 -19.6 '/
Ag = 3.70 cm2
Usar # 3/8" @.20.
Armadura vertical:
My =+ 0.98 Tn - m (tensidn en cara exterior)

max

Junto con el momento vertical también actda una fuerza axial de com

presidn que conservadoramente se puede calcular asi:

- Muros 1.0 x 2.90 x 0.25 x 2.4 =1.74 Tn
5
- Techo 1.0 x %;%Z_ x 0.25 x 2.4 = 0.61 Tn
Total = 2.35 Tn
Luego:
M ., _ 0.98 x 105 _
E = N + 4" = 2 .35 x 103 + 7.5 = 49.2 cm

A, - 12.35 x 103) x 49.2 (1
s T 7700 x 0.889 x 16.5

0.889 x 16.5
49.2

)= 3.25 cm?

Usar g 3/8" (@.20.
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C. Disefio de Losa de Techo

Ag 0.0018 bh =0.0018 x 100 x 15

min

As 2.70 cm? (@ 3/8" (@.25)

min

Se asume que la losa de techo estd simplemente apoyada en sus cuatro

lados. Las cargas actuantes son:
- Peso propio 0.15 x 2400 = 360 Kg/m2
- Sobrecarga = 200 Kg/m2

Total 560 Kg/m?2

De la Tabla IV del PCA, para b/a = 6.05/2.025 3.0 seleccionamos el

maximo coeficiente. Entonces:

M=0.118 wa2 = 0.118 x 0.56 x (2.025)2

0.27 Tn-m

.27 x 102
. e = e 1.79cm2<As

Bs = F. ja ~ 7700 x 0.889 x 10 ~ mtn

Usar ¢ 3/8" (@.25

D. Disefio de Losa de Cimentacidn

El refuerzo minimo en este caso es:

Asgi, = 0.0018 x 100 x 20 = 3.60 cm? (g 3/8"(@.20)

El peso transferido al terreno por el tanque es:

Losa de techo 6.55 x 2.52° x 0.15 x 2.40 = 5.95 Tn

- Muros 17.15 x 0.25 x 2.70 x 2.40 = 27.78 Tn
Agua 6.05 x 2.02° x 2.70 x 2.40 = 33.08 Tn
Losa cimentacién 6.55 x 2.522 x 0.20 x 2.40 = 7.94 Tn
Total = 77.20 Tn

La carga aplicada entonces es:
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77.20
= = 2
9 = 655 x 2.525 - 4-67 Tn/m
q = 0.47 Kg/cm2 <f¢£ = 2.5 Kg/cm2 ICorrecto!

El momento critico se produce por el empuje del terreno cuando el

tanque se encuentra vacio. Luego:

M=0.118 x@x (2.02%)2 = 1.22 Tn-m

LM 1.22 x 102
&~ f_jd 1700 x 0.889 x 15

A = 5.38 cm?
Usar ¢ 1/2" @.25

11.3.4 Disefo de Tanque Elevado

A. Diseflo de muros

De la Figura 3.1 (pag. 32) podemos reconocer que:

1.00 m
4.30 m b/a = 4.30 c/a = 3.90
3.90 m

Q
]

Al tener el tanque una altura bastante baja se obtuvieron valores de
b/a y c/a mayores a 3.0. En este caso, los muros deberan disefiarse en
un solo sentido. De acuerdo a esto, el momento maximo puede detefminaz
se directamente haciendo uso de las propiedades de la Estatica. Puede

derivarse que:

/3 3 _V3 3
Mmax—z—7 w a =~2—-7—x1.0x(1.0)
a
Mnax = 0.064 Tn-m
wo
M 0.064 x 10°

Ag = 0.21 em? < ag

“f; jd T 1700 x 0.889 x 20 min

Usar @ 3/8(@.25 (ambas caras)
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B. Disefio de Losa de Techo

Ag . =0.0018 x 100 x 15 = 2.70 cm? (g 3/8"(@.25)

Metrado de cargas:

- Peso propio 0.15 x 2400 = 360 Kg/m?2
- Sobrecarga = 150 Kg/m2
Total = 510 Kg/m2

Entrando a la Tabla IV del PCA con b/a = 4.30/3.90 = 1.10 obtenemos:

Mpax = 0.052 wa2 = 0.052 x 0.51 x (3.9)2 = 0.40 Tn-m

M 0.40 x 10°

Bs = f.3a ~ 1700 x 0.889 x 10 ~ 2% om?* T Ag oo
Usar # 3/8"(&225
C. Disefio de Losa de Piso

Ag . = 0.0018 x 100 x 20 = 3.60 cm® (g 3/8"(@.20)

min

Metrado de cargas:

-~ Peso propio 0.20 x 2400 = 480 Kg/m?
- Sobrecarga 0.70 x 1000 = 700 Kg/m2
Total = 1180 Kg/m?

Refuerzo Principal

2

M¢ = 0.052 wa® = 0.052 x 1.18 x (3.90)2 = 0.93 Tn-m

max

5
0.93 x 10 5
A = =
S = 7700 x 0.889 x 15 = °>-21 cm

Usar ¢ 1/2"(@.25

Refuerzo Secundario

0.044 x 1.18 x (3.90)2 = 0.79 Tn-m

My = 0.044 wa®
max
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0.79 x 103 2
s = T700 x 0.689 x 15 = 3-48 en? <ag

Usar ¢ 3/8"(@.20.
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12,1 GENERALIDADES

En este capitulo vamos a realizar el disefio de las zapatas reque
ridas para la cimentacidén de las columnas y placas estudiadas en los

capitulos anteriores.

De esta manera, se eligid como ejemplo de disefio a la zapata ais-
lada Z-C3 y a la zapata corrida Z-A. Sin embargo, no debemos olvidar
que el disefio de la zapata Z-C 3 puede generalizarse para todas aque-
llas zapatas aisladas ubicadas en las intersecciones de los ejes 2 y 3
con los ejes B,C,H e I. De la misma manera, el disefio de la zapata Z-A

es el mismo que el de la zapata corrida 2Z-J.

Asimismo, estamos completando los lineamientos tedricos de este
trabajo con la inclusidén de ciertos aspectos aun no estudiados, como
lo son el disefio contra los efectos de punzonamiento y aplastamiento,
para los cuales las zapatas deben estar preparadas. Es necesario recal
car que esta teoria estd enfocada directamente al disefio de =zapatas
aisladas y corridas al ser éstas el tipo de cimentacidn elegida para

el edificio.

12.2 DETERMINACION DE AREA MINIMA DE ZAPATAS

Todos los suelos son compresibles y por lo tanto toda estructura
sufre asentamientos en un grado mayor o menor a menos que esté cimen-

tada en roca sdlida.

La capacidad portante permisible de un suelo se establece en base
a los precedimientos establecidos por la Mecanica de Suelos y su valor
depende no sb6lo de las condiciones locales del terreno sind también de

las caracteristicas de flexibilidad de la estructura.

La funcidén de la cimentacidn o subestructura es transmitir al sue

lo las cargas de la superestructura. De esta manera, se debe perseguir:

a) Que los asentamientos totales estén dentro de limites tolerables.

b) Que los asentamientos diferenciales sean practicamente eliminados.
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En edificios corrientes, las cargas de los muros o columnas se
transmiten verticalmente a las zapatas, las cuales, a su vez, estan sus
tentadas por la presidn ejercida hacia arriba por el terreno de apoyo.
Para los fines de disefio, se asume que la distribucidén de esfuerzos del
suelo eslineal, aunque en la realidad no sea cierto; sin embargo, esta

simplificacidén, en la practica, da resultados satisfactorios.

Para zapatas cargadas concéntricamente, el area minima requerida
de la zapata es:

A _>2+tEL (12-1)

req = @,

en donde D y L son las cargas de servicio (sin factores de carga) de la
carga muerta y viva, respectivamente; y G; es el esfuerzo permisible del
terreno. Ademas, cuando intervienen 1las fuerzas laterales de sismo E
tenemos que:

A _ D+L+E
req 1.33G%

(12-2)

En el caso de zapatas con carga no centrada, ya sea por la apari-
cién de momentos flectores o por la ubicacidén excéntrica de la columna
o del muro, se produce una distribucién de esfuerzos lineal inclinada

tal como la mostrada en la Figura 12.1, en donde:

VAN

qmax
ht 510_ (Y (12-3)

Qnin

|
|

L L

q Anin =Hl_H

(a) Carga Centrada (b) Carga no Centrada

qmn:

Figura 12.1: Distribucidén de presiones del terreno en zapatas
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12.3 FALLAS POR CORTANTE EN ZAPATAS

Es necesario diferenciar en las zapatas aisladas las dos clases

de esfuerzo cortante siguientes:

a) El1 esfuerzo cortante unidireccional producido en las zapatas cuando
éstas trabajan a manera de vigas. En este caso, se asume una seccidn
critica de disefio ubicada a una distancia d de la cara de la columna.
El procedimiento de disefio es igual al descrito para las losas aligera

das en la seccidn 7.3.

b) E1 esfuerzo cortante en dos direcciones producido en las zapatas
cuando la falla puede ocurrir por penetracidn o "punzonamiento" a lo
largo de una piramide o cono truncado en la zona de reaccidn del encuen
tro con la columna. Un esquema de este tipo de falla puede verse en la

Figura 12.2.

Figura 12.2: Falla por punzonamiento tipica.

La superficie de falla producida durante la rotura por punzonamien
to presenta una inclinacidn aproximada de 450. De esta manera, el esfuer
zo cortante promedio puede suponerse como que actia en planos verticales

que cortan a la zapata a una distancia d4/2 de las caras de la columna.

En general, las zapatas no emplean refuerzos por corte; por lo tan

to, segin el Cédigo {(ver ACI 11.11.2),la resistencia al cortante Vp no



c= 286 -

debe considerarse mayor que la resistencia nominal al cortante aportada

por el concreto Vo de acuerdo con:
4
Ve = 0.27 (2 + 5;)./f-c‘ bo d  1.06/f'c by d (12-4)

en donde:

Bc = relacién del lado largo al lado corto del area de carga concentra
da (columnas, placas, etc.)
by = perimetro de la seccidn critica

12.4 FALLA POR APLASTAMIENTO EN ZAPATAS

Cuando una columna descansa sobre una zapata, transfiere su carga
a solamente una parte del area total de la misma. E1l concreto adyacente
no cargado de la zapata provee, entonces, confinamiento lateral a la par
te del concreto directamente cargada produciendo esfuerzos de compresién
triaxial. Estos esfuerzos, sumados a los esfuerzos de compresidén transmi
tidos directamente por la columna pueden producir una falla violenta por

aplastamiento del concreto.

El Cédigo ACI, en su seccidén 10.16, indica una resistencia de dise

flo por aplastamiento de acuerdo con:

A
§ P, =0 (0.85 £', A,),’f €2 %@ (0.85 £1 M) (12-5)

donde:

?

0.70, factor de reduccidn de resistencia a compresiodn

A

area cargada

A, = area maxima en la superficie de apoyo que es geométricamente seme

jante y concéntrica al area cargada
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12.5 ESPECIFICACIONES DE DISENO ADICIONALES

A continuacidn presentamos algunas especificaciones adicionales en
cuanto al disefio del refuerzo en zapatas provenientes del Capitulo 15

del Cdodigo ACI:

1.- En zapatas rectangulares en dos direcciones, el refuerzo debe dis-

tribuirse como sigue:

a) El refuerzo en la mayor direccidn debe distribuirse uniformemente en

el ancho total de la zapata.

b) E1l refuverzo en la direccidn corta debe distribuirse en una franja de
ancho igual al lado corto de la zapata y centrada con respecto al eje

de la columna de acuerdo con:

Refuerzo en el ancho de la franja B 2
Refuerzo total en la direccidn corta (B + 1)

(12-6)

donde » es la relacidn de lado largo a lado corto de la zapata. El res
to del refuerzo requerido debe distribuirse uniformemente en las zonas

que queden fuera de la franja central.

2.- Si la resistencia al aplastamiento es menor que la carga dltima ac

tuante, puede emplearse cualquiera de las dos soluciones siguientes:
a) Llevar el acero longitudinal de la columna al interior de la zapata.

b) Colocar dowels (bastones) en area suficiente para transmitir por ad

herencia el exceso de esfuerzo por aplastamiento.

3.~ A fin de asegurar una buena transmisidén de fuerzas, se requiere pro
longar el refuerzo longitudinal de la columna dentro de la zapata en un
area minima de 0.005 veces el area de la seccidn transversal de la colum

na, con un minimo de 4 varillas.
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12.6 DISENO DE ZAPATA AISLADA 7-C3

12.6.1 Descripcion del Elemento a Disenar

Para la cimentacién de la columna C-C3 (y las demads equivalentes)
vamos a elegir una zapata aislada de seccidn cuadrada, tal como se mues

tra en la Figura 12.3.

a ¥
L L L
b o ‘
=i i | a =60 cm
b =70 cm
455.80 Tn

i
Q
Qo
[l

2.5 Kg/cm2 = 25.0 Tn/m2

Qu

Figura 12.3: Esquema de Zapata Z-C3

Las cargas obtenidas en el andlisis estructural a aplicar para el

disefio son las siguientes:

Pp = 236.39 Tn Mp = 0.14 Tn-m
Py = 56.23 Tn M, = 0.06 Tn-m
PE = 6.81 Tn ME = 14.05 Tn-m

Es necesario mencionar que para la obtencidén de la carga muerta se
incrementd el peso propio de la columna al valor obtenido de las hipdte
sis de carga. Asimismo, se aplicd la reduccidébn reglamentaria por carga

viva (ver Capitulo 6).
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12.6.2 Dimensionamiento de la Zapata

Las cargas a aplicar en las foérmulas 12-1 y 12-2 deben calcular-
se al nivel de la base de la zapata, esto es, en la zona de contacto

entre el terreno y el apoyo de la zapata.

Si asumimos una zapata de 60 cm de altura cimentada a una profun-

didad de 1.0 m, la carga adicional que el terreno debe resistir es:

- peso propio zapata = 0.60 x 2.40 = 1.44
- peso propio tierra = 0.40 x 1.60 = 0.64
- peso propio losa acabada = 0.15 x 2.40 = 0.36
- sobrecarga en el primer nivel = 0.20
Total = 2.64 Tn/m2

Luego, la capacidad portante efectiva (o remanente) del terreno

seria:

q = 25.0 - 2:64 = 22.36 Tn/m2
Aplicando la foérmula 12-1, el &rea requerida es:

A =Pp+PL  236.39 + 56.23
red e - 22.36

= 13.09 m?
con lo que escogemos una zapata de 3.70 x 3.70 m2.

Debemos ahora verificar las dimensiones de la seccidn obtenida an
te casos de sismo. E1 momento de inercia de la seccidn obtenida es:
(3.70)4

= =27 4
I= 12 = 15.62 m

Asimismo, las cargas de disefio sismico serian:

Pp + PL + PE 236.39 + 56.23 + 6.81
P = = = 35 = 225.14 Tn
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Mp 4+ M, 4+ Mg 0.14 + 0.06 + 14.05
M = T - — = 10.71 Tn - m

Luego, empleando la expresidén 12-3 obtenemos el maximo esfuerzo

para este caso:

_225.14  10.71 x 1.85 2
Idnax = (3.72 T T5.62 2% 17.71 Tn/m

Como qpay = 17.71 Tn/m2 <:qe = 22.36 Tn/m2 quedan, entonces, veri
ficadas las dimensiones obtenidas. Por otro lado, es féacil notar que la

condicidén bajo los efectos de sismo no es la critica.

De esta manera, la carga Ultima actuante sera:

P
9 = ?? - ?55%?0 = 33.29 Tn/m2

12.6.3 Verificaci6n por Cortante

En la Figura 12.4 pueden apreciarse las secciones criticas en la

zapata para el disefio por cortante.

|Falla por punzonamiento

N i

Figura 12.4: Secciones criticas

|
I
I
I
por cortante i
|
|

LLL_ —'L/zl'_

l‘\F'cvlm como viga
L 9

a) CHEQUEO POR PUNZONAMIENTO

Vamos a verificar el peralte necesario de la zapata para que re-

sista el efecto de punzonamiento.
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Al ser la zapata cuadrada, tenemos en la expresidn 12-4 que(5c=1.0.

Luego, puede deducirse que:
VuT = gV, = 1.069/ £f's bg d

Igualando el cortante Gltimo actuante a V., podemos escribir:

uq
gy [B2- (a+a (b+a] = 1.06 x0.85/210 x 2(a + b + 2d)d
3.33 [ 3702 - (60 + @) (70 + @)] = 26.11 (60 +70 + 2d) 4

55.55 d2 + 3827.2 d - 441,891 =0

Resolviendo la ecuacidn de segundo grado obtenemos d = 61.16 cm,
luego asumimos d = 65 cm. Considerando varillas de refuerzo @ 1" en am-

bos sentidos para la armadura, la altura total de la zapata ahora sera:
h=d+rec+d, = 65+ 7.5+ 2.5 = 75 cm> 60 cm

Al haber elegido originalmente la seccidén de la zapata en forma
conservadora, podemos concluir que el &area inicial de la zapata es su-
ficiente como para poder soportar el pequefio incremento de carga produ-
cido por la necesidad de tener que aumentar la altura de la misma de 60

cm a 75 cm.

b) CHEQUEO COMO VIGA

El cortante resistente en este caso es:

0.53 ¢ Jf'c bad

% Ve

- 0.53 x 0.8 /210 x 370 x 65 = 157,007 Kg

157 Tn

La longitud £ del voladizo de la zapata en el caso mas extremo es:
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B - a 3.70 = 0.60
L = > = > - = 1.55m

luego el cortante uGltimo actuante es:

I

Vu 3.7 (1.55 - 0.65) x 33.29

2

111 ™n < @ V, = 157 Tn

quedando asi verificada esta condiciédn.

12.6.4 Verificaci6tn por Aplastamiento

La carga axial méxima permisible de aplastamiento del concreto se

determina por medio de la expresidén 12-5, en donde:

A2
Aq -

3.70
= 070 ° 5.29 > 2

fopl s}

luego:

@ Php=2x @ (0.85 p ﬁ1)
=2 x0.70 x 0.85 x 0.210 x 60 x 70

= 1049.58 Tn

Como P, = 455.80 Tn <o Pp = 1049.58 podemos concluir que el éarea
de la columna es suficiente para poder transmitir los esfuerzos de com
prensién a la zapata. Por lo tanto, no hay necesidad de pasar parte del

refuerzo de la columna a la zapata o de poner dowels.

12.6.5 Calculo del Refuerzo por Flexiobn

El momento Gltimo actuante en la seccidn critica (la cara de la co

lumna) sera:
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q, B £2 33.29 x 3.7 x 1.552

lllu = 3 = 2 = 147.96 Tn - m
luego:
My 147.96 x 10°
K= FobaZ = 210 x 37 x 652 ~ 0.0451

de la tabla obtenemos que w = 0.052, luego:

0.052 x 210
P = W = 0.0026 < f)min = 0.0033
Por Reglamento la cuantia debe ser mayor o igual a la minima per-

misible salvo que exista 1/3 del acero de mas que el necesitado estruc-

turalmente. E1 area de refuerzo a poner es entonces:

Ag = 3 x0.0026 x 370 x 65 = 83.37 cm?

lo que equivale a 17 @ 1" en ambos sentidos.

Por dltimo, debemos comprobar que el refuerzo desarrolle la adheren
cia necesaria. La zapata proporciona una longitud maxima de desarrollo
£ - rec = 155 - 7.5 = 147.5 cm. Luego, como la longitud de desarrollo re
querida para varillas @ 1" es £d = 88 cm, podemos concluir que el disefo

realizado es satisfactorio.

12.7 DISENO DE ZAPATA CORRIDA Z-A

12.7.1 Descripcibn del elemento a disedar

Para la cimentacién de la placa P-A (y la placa P-J) vamos a e-
legir una zapata corrida con las caracteristicas indicadas en la Figu-
ra 12.5. A fin de simplificar el problema, no vamos a tomar en cuenta
para el disefio los ensanches existentes en las intersecciones de la pla

ca con las vigas del sentido X.
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s

T a=0.20m
b =19.85m
Pp = 653.88 Tn

Mg = 4705.20 Tn-m

qu

q
I

2.5 Kg/cm? = 25.0 Tn/m2

Figura 12.5: Esquema de Zapata Z-A

De manera similar que para la zapata 2-C3, las cargas de diseifio
se obtuvieron tomando en cuenta el peso propio de la placa P-A y 1la

reduccidn reglamentaria por carga viva.

12.7.2 Dimensionamiento de la Zapata

Si asumimos una zapata de 75 cm de altura cimentada a una profundi
dad de 1.0m (tratando de lograr condiciones de disefio similares a la de

la zapata 2-C3), la carga adicional que el terreno debe resistir sera:

- peso propio zapata = 0.75 x(2.40 tn/m3; = 1.80 fFfmf
N

- peso propio tierra = 0.25 x(1.66nﬁm3 S 0.40
N
’ )

- peso propio losa acabada = 0.15 x(2.403¢m3/ = 0.36

- sobrecarga en el primer nivel = 0.20

Total 2.76 Tn/m2
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Luego, la capacidad portante efectiva del terreno sera:

de = 25.0 - 2.76 = 22.24 Tn/m2

Por otro lado, tenemos que:

P =Pp + P, = 653.88 + 74.64 = 728.52 Tn

A . =i — ,728_52 = 32.76 m2
min de 22.24
Luego, si empleamos @ 1" como refuerzo principal, la longitud "£" ne-

cesaria para asegurar una adecuada longitud de desarrollo sera:

£ =424 + rec = 0.88 + 0.075 = 1.00 m

Entonces, el ancho minimo de la zapata sera:

B. =1.00x2+0.20=2.20m

min
Ahora, para determinar las dimensiones de la zapata vamos a considerar
la accidn de la carga sismica. De esta manera, la excentricidad genera

da por el momento de volteo de la placa es:

Mg 4705.20

e m — =

P = “T28.52 = ©-46m

Asimismo, tal como se indicd en la seccidn 12.2, debido al caracter
temporal del sismo se nos permite un incremento del 33% en la capaci-

dad portante del terreno:

q'e = g + 0.33 G

22.24 + 0.33 x 25.00

30.49 Tn/m2

Por otro lado, siendo "y" la longitud de la zapata tenemos que:
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Reemplazando:

30.49 = 728.52 (1 + 6 x>?.46)

By

lo que puede escribirse como la siguiente ecuacidn:
By2 - 23.89y - 926.12 = 0

Luego, asumiendo distintos valores de "B" y resolviendo la ecuacidn

de segundo grado obtenemos la tabla siguiente:

B (m) 2.20 2.40 2.60 2.80 3.00 3.20

y (m) 26.65 25.24 24.02 22.95 22.00 21.15

Como la placa en estudio tiene una longitud de 19.85 m, escogemos

entonces para la zapata una seccidn:

A = 2.80 x 22.95
- 2 _ 2
= 64.26 m >'Amin = 32.76 m
El peralte efectivo en este caso sera:
d= 75.0 - 7.5 - 2.5 =65.0 cm
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12.7.3 0Obtencib6n de la Envolvente de Cargas

Debido a la posibilidad de accidén de la carga sismica, se nos pre-
sentan dos condiciones de carga distintas:

12) Cuando actdan las cargas verticales solamente; y

20) Cuando actdan las cargas verticales y de sismo simulténeamente. En

tonces tenemos:

a) La cota minima de la envolvente la obtenemos considerando sbdlo las
cargas verticales:

1.5Pp + 1.8 P, 1.5 x 653.88 + 1.8 x 74.64

By 2.80 x 22.95

17.35 Tn/m2

b) La porcidén critica de la envolvente la obtenemos por superposicidn
considerando la hipdtesis de carga U = 1.25 ( D + L. + E). Entonces, ob-

viando los esfuerzos de traccidén tenemos que:

P Mz
1.25 (X = )

qu Z

_1.25Pp | 1.25 Mg z(12)

By By3

1.25 (653.88) 1.25 (4705.20) =z(12)
2.80 (22.95) 2.80 (22.95)3

12.72 + 2.085 z Eb/wt

Luego, con las expresiones obtenidas trazamos la envolvente tal co

mo se muestra en la Figura 12.6 (b).
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12.7.4 Diseno del Sentido Longitudinal

a) Disefiamos los volados longitudinales como vigas en voladizo obtenien
do el momento actuante en la seccidn critica de acuerdo al trapezoide de

carga actuante:

(2 x 36.65 + 33.41) (1.55)2 (2.80) / 6

My

119.64 Tn-m

luego:

119.64 x 10°
K= 7270 x 280 x 652 - 0-0482

w = 0.056

P = 0.056 x 210/4200

= 0.0028 &£ Fmin = 0.0033

De esta manera, obtenemos finalmente:

0.0033 x 280 x 65 = 60.06 cm?

o]
I

12 g 1v

b) De acuerdo con el Cddigo ACI, se colocara para la zona central una

armadura mimima espaciada a 45 cm; esto es, se colocara 7@ 1".

c) Debemos ahora verificar el cortante resistido por los volados longi-

tudinales. De esta manera, el cortante actuante es:

<
1}

ud (36.65 + 34.77) (1.55 - 0.65) 2.80/2

90.0 Tn
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Por otro lado, el cortante resistente es:

P Ve

0.53 x 0.85 210 x 280 x 65 / 1000

118.8 Tn :>.vud = 90.0 Tn

quedando asi verificada esta condicién.

12.7.5 Diseno del Sentido Transversal

a) Debido a que la envolvente de cargas es del tipo trapezoidal, el mo
mento de disefio sera variable. Por este motivo, la armadura se coloca-

ra a distancias también variables.
Para la carga maxima, trabajando con una franja unitaria, tendre

mos:

36.65 x 1.302 / 2 = 30.97 Tn-m

ﬁ;!

30.97 x 10°
K= 570 x 100 x 652 =~ 0-0349

0.040

€
Il

0.040 x 210/4200 = 0.0020 £ P min = 0-0033

~0
il

0.0020 x 1.33 = 0.0026

\_O
n

0.0026 x 100 x 65 = 16.90 cm?

0]
1

= 61'(20.30 m



- 300 -

A fin de ahorrar armadura, para distintos espaciamientos determina
mos los momentos Gltimos resistentes (considerando el 33% de refuerzo
en exceso por estar bajo §)min) y la carga dltima repartida correspon

diente:

Refuerzo () (Tdm2)
P1"@.35 26.23 31.04
P1" @ .40 23.01 27.23
1@ .45 20.49 24.25
@3/4"(@.30 17.32 20.49
@3/4"@ .35 14.88 17.61

Luego, entrando a la envolvente de cargas podemos definir la distribu

cidén final del refuerzo:

@ 1" : 9@.30, 6@.35, 3@.40, 4(®@.45

o 3/4" : 5@.30, R@.35

b) Debemos realizar ahora la verificacidn por cortante. Para ello bas

tara con realizar la comprobacidn en los extremos.

Tomando un ancho de franja de 0.90 m tenemos que:

-
il

b (36.65 + 34.77) 0.90 (1.30 - 0.65)/2

20.9 Tn
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El cortante resistente, a su vez, sera:

@ Ve = 0.53 x 0.85 /210 x90 x 65/1000

38.2 Tn > V = 20.9 Tn
ud

quedando asi el disefio conforme.
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Figura 12.6: Esquemas de disefio de Zapata Z-A
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CAPITULO 13

METRADOS Y PRESUPUESTO DE ESTRUCTURAS

13.1 Generalidades

13.2 Costos por Elemento Disenado
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13.1 GENERALIDADES

Una vez concluidos los planos de disefio del edificio se debe proce
der al metrado y presupuesto del mismo,a fin de poder conocer detalla
damente el costo del proyecto y analizar su posibilidad de financia-
cidén y ejecucidbn. Como es ldégico, el costo del proyecto estructural
esta intimamente ligado a los proyectos de arquitectura e instalacio-
nes sanitarias, eléctricas y mecéanicas, pues no es posible ejecutar

la construccién obviando las demas partes complementarias.

En nuestro caso vamo a presentar uUnicamente el metrado y presupues
to de los elementos analizados en este trabajo. Los calculos previos
de los metrados y anadlisis de costos no estan incluidos en este capi-
tulo, pues creemos que por el hecho de ser muy elementales carecen de

interés para el lector.

13.2 COSTOS POR ELEMENTO DISENADO

A continuacidn se presenta el metrado y presupuesto a costo di
recto de cada elemento disefiado en este trabajo. Los precios unita-

rios fueron calculados al 31-05-86.



