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Introduccion

En el presente Informe de Ingenieria se desarrollan los criterios y procedimientos en el
analisis y disefio de los elementos estructurales que forman parte de una edificacion de
concreto armado de cinco niveles, cuyo sistema estructural es del tipo aporticado con
muros de corte, el cual se encuentra sujeto a la reglamentacion y disposiciones de las
actuales normas tales como: Norma Técnica de Edificacion E-030 Disefio

Sismorresistente y la Norma Técnica de Edificacion E-060 Concreto Armado.

Se hace el dimensionamiento, analisis y disefio de todo el conjunto de la edificacion,
desarrollandose el disefio de todos sus elementos estructurales que lo conforman (losas

aligeradas, vigas, columnas, placas y zapatas).

El informe cumple con el objetivo de mostrar la aplicacion de las actuales normas de
diseflo y construccion a un caso especifico, como es el de una edificacion de concreto

armado de cinco niveles que tendra el uso de Talleres.

Se debe sefialar, sin embargo, que las actuales normas se caracterizan por ser dinamicos,
de constante cambio, que de acuerdo a los nuevos conocimientos que se van adquiriendo,
se hacen las actualizaciones correspondientes, tal como sucedid anteriormente con la
norma de disefio sismorresistente y con la norma de edificacion de concreto armado. Por
lo tanto el lector debe estar actualizandose constantemente para enterarse de las nuevas
actualizaciones de las normas, que nos sirven para disefiar estructuras que tengan un

mejor comportamiento ante las solicitaciones a las que son sometidas.
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Capitulo I

Memoria Descriptiva del Proyecto

1.1 Ubicacion.-

El proyecto se desarrollara en la ciudad de Lima.

1.2  Descripcion de la Edificacién.-

Se analizara una edificacion de concreto armado, cuyo sistema estructural es del tipo
aporticado con muros de corte. El edificio consta de 5 pisos o niveles, el cual estara
destinado al uso de Talleres. Del 1° al 4° nivel tiene la misma distribucion, cuya planta

tipica se muestra en la Fig. N° 1 y del 5° nivel su planta tipica se muestra en la Fig. N° 2.

1.3 Perimetro.-

El perimetro del terreno es de 65.00 ml.

1.4 Area.-

El area total del terreno es de 260.06 m2 y el de la construccion de 1260.40 m?.

1.5 Caracteristicas Generales Para el Diseiio del Proyecto

Datos de la Edificacién:

Pisos 6 Niveles 5
Uso Talleres

Categoria B (Edificaciones Importantes)
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Propiedades de los Materiales:

Concreto:
Resistencia
Modulo Elastico
Peso Unitario
Acero:
Resistencia

Modulo Elastico

Cargas de Diseiio:

Carga Muerta:

Tabiqueria Piso Tipico:
Tabiqueria Techo (Azotea):
Acabados

Carga Viva:
S/C Piso Tipico
S/C Techo (Azotea)

Parametros de Sitio:

Zonificacion:

Zona

Factor de Zona
Condiciones Geotécnicas:
Perfil tipo

Periodo Vibracion Suelo:
Factor Amplificacion Suelo:

Resistencia Terreno

La determinacion de los parametros sismicos se detallan mas adelante

F'c=210 Kg/cm®
Ec = 2.30 E+05 Kg/cm®
Ye =2400 Kg/m®

Fy = 4200 Kg/cm®
Es = 2.00 E+06 Kg/cm®

180 Kg/m®
100 Kg/m?
120 Kg/m?

350 Kg/m®
150 Kg/m*

3
Z2=04

S1 (Roca o suelos muy rigidos)

Tp=0.4 seg
S=1.0
q=4 Kg/cm2
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Capitulo 11

Predimensionamiento

En éste capitulo se indica los criterios y recomendaciones practicas que se han tomado
para el predimensionamiento de los elementos estructurales principales como son las

losas aligeradas, vigas, columnas y placas.

2.1 Losas Aligeradas:

Segun el A.C.I, para no verificar deflexiones, el peralte minimo (h) de las losas

aligeradas que tienen sus extremos continuos esta dado por la siguiente relacion:

L. 1L
20 25
donde: h = peralte total de la losa

L = luz libre (menor) entre apoyos de la losa aligerada
En nuestro caso, segun la planta tipica del edificio (Fig. N° 1), la menor luz que se tiene
esta en la direccion del eje Y, por lo tanto los ejes 1, 2, 3 y 4 son los ejes principales y los

ejes A, By C son los ejes secundarios. Luego en la direccion de la menor luz se tiene:

h= L = 6 =0.25m. =>  Peso de Losa aligerada = 350 k%

25 25 m

2.2 Vigas:

Existen diversos criterios para el predimensionamiento de vigas. Uno de ellos determina
el ancho de viga (b) como 1/20 del ancho tributario y el peralte mediante la siguiente
expresion basica:
e lx \/Z
4.01
donde: h = Peralte total de la viga en m.
w, = Carga tltima repartida en kg/cm?

1 =longitud de la viga en m.
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En zonas sismicas se tiene que tener encuenta las siguientes consideraciones:
b > 0.25 m.
bh > 0.30

1 > 4h
Haciendo la aplicacion para una edificacion tipo taller se tiene :
: _ kg
Uso: Taller => Sobrecarga =350 =
m
Metrado de cargas para detertninar W,;:
P.P. Losa Aligerada e€=0.25m. :350 4
mZ
P. Tabiqueria : 180 kg
m2
P. Acabados 2120 42
m2
Wp =650 kgz
m
S/IC 350 %
m2
W, =350 4
m2
Luego: Wu=15WD+ 1.8 WL
Wu =15 (650) + 1.8 (350) = 1605 #2 =0.16 *g_
m? cm?
Luego reemplazando en la expresion (1)
h_lx«/wu_lx\/0.16_L I
401 401 10 10

Ademas el ancho “b” de la viga esta dado por: b= 2—%; donde:

B es la longitud de influencia de la carga de gravedad actuante. En la Fig. N° 3 y

Fig. N° 4 vemos los anchos tributarios (B) para las vigas principales y secundarias.

Vigas Principales:
b= o =0.30m
20

h=l=0.70m
10
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Vigas Secundarias:

b=£ =0.10m
20

h=£=0.60m
10

CUADRO DE DIMENSIONES DE VIGAS A UTILIZAR EN CADA NIVEL

=>

usar:

b=0.25m

Eje Viga Nivel o piso h (m) B (m)
V-V505 5 0.60 0.25
V-V405 4 0.60 0.25
V-V406 4 0.60 0.25
V-V305 3 0.60 0.25
A V-V306 3 0.60 0.25
V-V205 2 0.60 0.25
V-V206 2 0.60 0.25
V-V105 1 0.60 0.25
V-V106 1 0.60 0.25
V-V503 5 0.70 0.30
V-V504 5 0.70 0.30
V-V403 4 0.70 0.30
V-V404 4 0.70 0.30
] V-V303 3 0.70 0.30
V-V304 3 0.70 0.30
V-V203 2 0.70 0.30
V-V204 2 0.70 0.30
V-v103 1 0.70 0.30
V-V104 1 0.70 0.30
V-V505 5 0.60 0.25
V-V405 4 0.60 0.25
V-V406 4 0.60 0.25
V-V305 3 0.60 0.25
Cc V-V306 3 0.60 0.25
V-V205 2 0.60 0.25
V-V206 2 0.60 0.25
V-V105 1 0.60 0.25
V-V106 1 0.60 0.25
V-V501 5 0.60 0.25
V-V401 4 0.60 0.25
1 V-V301 3 0.60 0.25
V-V201 2 0.60 0.25
V-V101 1 0.60 0.25
V-Vv502 5 0.70 0.30
V-V402 4 0.70 0.30
2 V-V302 3 0.70 0.30
V-V202 2 0.70 0.30
V-V102 ==l 0.70 0.30
V-V502 5 0.70 0.30
V-V402 4 0.70 0.30
3 V-V302 3 0.70 0.30
V-V202 2 0.70 0.30
V-V102 1 0.70 0.30
V-V501 5 0.60 0.25
V-V401 4 0.60 0.25
4 V-V301 3 0.60 0.25
V-V201 2 0.60 0.25
V-V101 1 0.60 0.25

-10-
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2.3 Columnas:

En sistemas aporticados, para el predimensionamiento de columnas se debera tener
importante consideracion en la relacion de esbeltez (hy/D), ya que del valor de esta
relacion depende el tipo de falla que se presente en la columna, a continuacion se

describen los tipos de falla:
. h
- Si B" <2 Las columnas fallan por fuerza cortante, siendo ésta falla de tipo fragil
(fenémeno de columna corta).

- Si2< —D" <4 Este caso implica una situacion de incertidumbre.

. h .
- Si 5" 24 Las columnas presentan falla ductil.

Ademas de las tres relaciones descritas hay que tener en cuenta el rango de aplastamiento

de una columna mediante el indice de aplastamiento (7), el cual se da mediante la

ecuacion:
= =20 ) y  Ps=aPG
bD f'c
donde: n = indice de aplastamiento y iy < 1/3

Ps = carga vertical incluyendo el efecto de sismo.
Pg = carga vertical o de gravedad.
b, D = dimensiones de la seccion de la columna.
Haciendo uso de la ecuacion (2) se plantea las siguientes ecuaciones de

predimensionamiento.

2.3.1 Columna Central .- Es la que toma mayor carga de gravedad, en consecuencia
tiene la mayor seccion.

__l.leG

bxD=—"""
03x f'c

2.3.2 Columna Lateral .- Son las columnas que se ubican en el extremo de un Pértico

Principal, o en el extremo de un Portico Secundario.
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2.3.3 Columna de Esquina .- Es la que toma menor carga de gravedad, en

consecuencia tiene la menor seccion.

bhxD= 2XFPC
02x f'c
Donde para todos los casos: PG=AXxW;

A = Area tributaria (En la Fig. N° 5 y Fig. N° 6 se
muestran las areas tributarias de las columnas)
W = Carga de servicio en todos los niveles sobre la
columna.
De las ecuaciones presentadas, vemos que las columnas de las esquinas son las mas
afectadas por el sismo, es por ello que debe darse mayor atencidn a estas columnas,

siendo conservadores en su dimensionamiento.

La accion del proceso de predimensionamiento nos aproxima a las dimensiones
adecuadas de los elementos principales de la estructura del edificio. Estos resultados

inciden en el peso de la edificacion.

Es recomendable que la rigidez lateral a lo alto de la edificacion sea del mismo orden de
magnitud, esto se consigue si se¢ mantiene la misma seccion a lo alto de la edificacion,;
ademas esto se cumple si las alturas de las columnas y el nimero de pisos del edificio son

iguales en todas las direcciones.

También debera tenerse en cuenta las siguientes consideraciones:

Dmin = 30 cm (minima dimension del lado de una columna)

D merr 204 (trata que la diferencia de rigidez no sea alta)
mayor



Informe de Ingenieria

. |_.mp1 e 1%%:“ T ”E by

AREA INFLUENCIA COLUMNAS 1°, 2°, 3° Y 4° NIVEL

Fig. N* 5



Hu 7l

:

// m.

éCS




Informe de Ingenieria

-15-

El analisis anteriormente descrito, se cumple para sistemas aporticados netamente.

Cuando el sistema es aporticado con algunos muros de corte, el analisis anterior ya no es

‘muy recomendable, porque, se puede aceptar que las rigideces de las columnas

disminuyan, por consiguiente hay un cambio en la seccion, debido a que los muros

absorben mas fuerzas de corte.

Pero se puede tomar como referencia el analisis anterior para dimensionar las columnas;

en este caso; de las dimensiones de columnas que se obtienen utilizando la ecuacion del

indice de aplastamiento, se pueden dar menores dimensiones, pero se tiene que verificar

las distorsiones de los entrepisos en el analisis sismico, el cual tiene que cumplirse que

’ £0.007, para poder adoptar una dimension correspondiente de las columnas.

he,

1

Calculo de dimensiones de las columnas laterales (C1):

COLUMNA LATERAL (C1) - NIVEL 5

APORTANTE L (m) B(m)| H(m [NVECES| W (Kg) |PESO (Kg)|
LOSA 6,70 2,875 - 1 350 6742
VIGAS - X 6,70 0,25 0,60 1 2400 2412
VIGAS - Y 3,125 0,30 0,70 1 2400 1575
ACABADOS 7,00 3,125 - 1 120 2625
TABIQUERIA 7,00 3,125 - 1 100 2188
SOBRECARGA 700 3125 - | 1 | 150, 3281

TOTAL 18823
B*d= 125*P.G.= 23528 = 448cm2 (30x15)
0.25*f¢c 53
COLUMNA LATERAL (C1) - NIVEL 4

APORTANTE L (m) B(m)| H@m) |N°VECES| W(Kg) |PESO (Kg)|
LOSA 6,70 2,875 - 1 350 6742
VIGAS - X 6,70 0,25 0,60 1 2400 2412
VIGAS - Y 3,125 0,30 0,70 1 2400 1575
ACABADOS 7,00 3,125 - 1 120 2625
TABIQUERIA 7,00 3,125 - 1 180 3938
COLUMNA 0,30 0,15 2,80 1 2400 302
SOBRECARGA 7,00 3,125 - 1 350 7656

TOTAL 25250
b*d= 1.25*P.G.= 55091 = 1049cm2 (30x35)
0.25*fc 53
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COLUMNA LATERAL (C1) - NIVEL 3

-16 -

APORTANTE L (m) B (m) H (m) N°VECES | W (Kg.) |PESO (Kg) |
LOSA 6,70 2,875 - 1 350 6742
IVIGAS - X 6,70 0,25 0,60 1 2400 2412
VIGAS - Y 3,125 0,30 0,70 1 2400 1575
IACABADOS 7,00 3,125 - 1 120 2625
TABIQUERIA 7,00 3,125 - 1 180 3938
COLUMNA 0,30 0,35 2,80 1 2400 706
SOBRECARGA 7,00 3,125 - 1 350 7656
TOTAL 25653
b*d= 1.25*P.G.= 87157 = 1660 cm2 (30x55)
0.25*fc 53
COLUMNA LATERAL (C1) - NIVEL 2
APORTANTE L (m) B (m) H(m) N° VECES W (Kg.) PESO (Kg)
LOSA 6,70 2,875 - 1 350 6742
VIGAS - X 6,70 0,25 0,60 1 2400 2412
VIGAS - Y 3,125 0,30 0,70 1 2400 1575
IACABADOS 7,00 3,125 - 1 120 2625
TABIQUERIA 7,00 3,125 - 1 180 3938
COLUMNA 0,30 0,55 2,80 1 2400 1109
SOBRECARGA 7,00 3,125 - 1 350 7656
TOTAL 26056
b*d= 1.25*P.G. = 119728 2281cm2 (40x60)
0.25*fc 53
COLUMNA LATERAL (C1) - NIVEL 1
APORTANTE L (m) B (m) H (m) N°VECES | W (Kg.) |PESO (Kg) |
LOSA 6,70 2,875 - 1 350 6742
VIGAS - X 6,70 0,25 0,60 1 2400 2412
VIGAS - Y 3,125 0,30 0,70 1 2400 1575
ACABADOS 7,00 3,125 - 1 120 2625
TABIQUERIA 7,00 3,125 - 1 180 3938
COLUMNA 0,40 0,60 2,80 1 2400 1613
SOBRECARGA 7,00 3,125 - 1 350 7656
TOTAL 26560
b*d= 1.25*P.G.= 152928 = 2913cm2 (40x70)
0.25*fc 53
USAR Todos los niveles C1 0.40 x 0.70
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Calculo de dimensiones de las columnas laterales (C2):

COLUMNA LATERAL (C2) - NIVEL 5

APORTANTE L (m) B(m)| H(m) |N°VECES | W(Kg) |PESO (Kg)|
LOSA 3.375 2.85 - 1 350 3367
VIGAS - X 3.375 030 | 070 1 240 1701
VIGAS - Y 3.15 025 | 060 1 240 1134
ACABADOS 3.625 3.15 : 1 12 1370
TABIQUERIA 3625 3.15 - 1 10 1142
SOBRECARGA 3625 3.15 & 1 15 1713

TOTAL 10427
b*d= 125*P.G.= 13033 = 248cm2 (30x10)

025*fc 53

COLUMNA LATERAL (C2) - NIVEL 4

APORTANTE L {m} B (m) H (m) N° VECES W (Kag) PESO (Kg)
LOSA 3.375 5.70 - 1 350 6733
VIGAS - X 3.375 0.30 0.70 1 2400 1701
VIGAS - Y 6.00 0.25 0.60 1 2400 2160
ACABADOS 3.625 6.00 - 1 1208 2610
TABIQUERIA 3.625 6.00 - 1 180 3915
COLUMNA 0.30 0.10 2.80 1 2400 202
SOBRECARGA 3.625 6.00 - 1 350 7613

TOTAL 24933
B*d= 1.25*P.G. = 44200 = 842cm2 (30x30)
0.25*f'c 53

COLUMNA LATERAL (C2) - NIVEL 3

APORTANTE L(m |[B(m)| H(m) |N°VECES | W(Kg) |PESO (Kg)]|
LOSA 3375 | 570 i 1 350 673
IGAS - X 3375 | 030 | 070 1 2400 1701
IGAS - Y 6.00 025 | 060 1 2400 21
CABADOS 3625 | 6.00 : 1 120 261
ABIQUERIA 3625 | 6.00 ; 1 180 391
OLUMNA 0.30 030 | 280 1 2400 60
OBRECARGA 3625 | 6.00 : 1 350 7613
TOTAL 25336
B*d= 125°P.G.= 75870 - 1445cm2 (30x50)

0.25*fc 53
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COLUMNA LATERAL (C2) - NIVEL 2
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APORTANTE L (m) B (m) H (m) N°VECES | W (Kg) |PESO (Ka) |
LOSA 3.375 5.70 - 1 350 6733
VIGAS - X 3.375 0.30 0.70 1 2400 1701|
VIGAS - Y 6.00 0.25 0.60 1 2400 2160
ACABADOS 3.625 6.00 . 1 120 261
TABIQUERIA 3.625 6.00 - 1 180 391
COLUMNA 0.30 0.50 2.80 1 2400 10
SOBRECARGA 3.625 6.00 ; 1 | 350 761
TOTAL 25740
b*ds= 1.25*P.G.= 108045 = 2058cm2 (40x50)
0.25*fc 53
COLUMNA LATERAL (C2) - NIVEL 1
APORTANTE L (m) B (m) H(m) | N°VECES | W (Kg) | PESO (Kg)
LOSA 3.375 5.70 = 1 350 67
VIGAS - X 3.375 0.30 0.70 1 2400 1701
VIGAS - Y 6.00 0.25 0.60 1 2400 21
ACABADOS 3.625 6.00 - 1 120 261
TABIQUERIA 3.625 6.00 g 1 180 391
COLUMNA 0.40 0.50 2.80 1 2400 1
SOBRECARGA 3.625 6.00 = 1 | 350 761
TOTAL 26076
b*d= 1.25*P.G.= 140639 = 2679cm2 (40x70)
0.25*fc 53

USAR

Todos los niveles C2 0.40 x 0.70
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Cilculo de dimensiones de las columnas centrales (C3):

COLUMNA CENTRAL (C3) - NIVEL 5

-19-

APORTANTE L(m) [B(m)| H(m) |NVECES| W(Kg) |PESO (Kg)]
LOSA 6,70 570 - 1 350 13367
VIGAS - X 6,70 0,30 0,70 1 2400 3377
VIGAS - Y 6,00 0,30 0,70 1 2400 3024
ACABADOS 7,00 6,00 - 1 120 5040
TABIQUERIA 7,00 6,00 - 1 100 4200
SOBRECARGA 7,00 6,00 - 1 150 6300

TOTAL 35307
b*d= 110*P.G.= 38838 = 616cm2 (30x20)
0.30*f'c 63
COLUMNA CENTRAL (C3) - NIVEL 4 _ -

APORTANTE L (m) B(m) | H(m) | N°VECES| W (Kg) |PESO (Kg)|
LOSA 6,70 5,70 - 1 350 13367
VIGAS - X 6,70 0,30 0,70 1 2400 3377
VIGAS - Y 6,00 0,30 0,70 1 2400 3024
ACABADOS 7,00 6,00 - 1 120 5040
TABIQUERIA 7,00 6,00 - 1 180 7560
COLUMNA 0,30 0,20 2,80 1 2400 403
SOBRECARGA 7,00 6,00 - 1 350 14700

TOTAL 47471
B*d= 110*P.G.= 91056 = 1445 cm2 (30x50)
0.30 *f'c 63
COLUMNA CENTRAL (C3) - NIVEL 3 - __ =

APORTANTE L (m) B(m | H(m) | N°VECES | W(Kg) |PESO (Kg)
LOSA 6,70 5,70 - 1 350 13367
VIGAS - X 6,70 0,30 0,70 1 2400 3377
VIGAS - Y 6,00 0,30 0,70 1 2400 3024
ACABADOS 7,00 6,00 - 1 120 5040
TABIQUERIA 7,00 6,00 - 1 180 7560
COLUMNA 0,30 0,50 2,80 1 2400 1008
SOBRECARGA 7,00 6,00 - 1 350 14700

TOTAL 48075
B*d= 110*P.G.= 143938 = 2285 cm2 (30x75)
0.30*fc 63
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_COLUMNA CENTRAL{ C3 - NIVEL 2 —
| APORTANTE | Lim Bl m Hl m N°VECES | WiK) [PESOl )
LOSA 6,70 5,70 - 1 350 13367
WIGAS - X 6,70 0,30 0,70 1 2400 3377
VIGAS - Y 6,00 0,30 0,70 1 2400 3024
ACABADOS 7,00 6,00 - 1 120 5040
TABIQUERIA 7,00 6,00 - 1 180 7560
COLUMNA 0,30 0,75 2,80 1 2400 1512
I/SOBRECARGA | 7,00 | 6,00 - 1 350 14700
TOTAL 48579
b*d= 110*P G = .197376 = 3133cm2 (50x65)
0.30*f'c 63
COLUMNA CENTRAL (C3) - NIVEL 1 I .
| APORTANTE | L (m) B (m) H(m) | NNVECES | W (Kg.) | PESO (Kg)
LOSA 6,70 5,70 - 1 350 13367
VIGAS - X 6,70 0,30 0,70 1 2400 3377
VIGAS - Y 6,00 0,30 0,70 1 2400 3024
IACABADOS 7,00 6,00 = 1 120 5040
TABIQUERIA 7,00 6,00 - 1 180 7560
COLUMNA 0,50 0,65 2,80 1 2400 2184
SOBRECARGA 7.00 6 00 = 1 350 14700
TOTAL 49251
b*d= 110*P.G.= 251552 = 3993cm2 (60x70)
0.30*fc 63
USAR Todos los niveles 0.50 x 0.50

Como el sistema estructural es aporticado con muros de corte, vemos que se puede dar

menores dimensiones a las columnas, como en este caso, segun los céalculos resultan

columnas de 0.60 x 0.70m, pero podemos darle dimensiones de 0.50 x 0.50m, con la

condicion de que las distorsiones de los entrepisos en el analisis sismico cumplan con

' £0.007. Y si no cumpliera, se dan nuevas dimensiones de las columnas

he,

aumentandolas, hasta que cumplan con las distorsiones relativas de los entrepisos.
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2.4 Placas:

Los muros de corte son disefiados para la accion combinada de carga axial, momentos y
fuerzas de corte. En la norma técnica E-0.60 se indica que el espesor minimo para los
muros de corte sera de 10 cm y de 20 cm en el caso de muros exteriores de sotanos.

Sin embargo, es dificil establecer un predimensionamiento de manera general de los
muros, ya que siendo su principal funcion absorber las fuerzas de sismo, sus dimensiones
dependen de estas fuerzas, de la cantidad de muros existentes, de su ubicacion relativa en
la estructura y de las distorsiones de los entrepisos que se presenten en la edificacion.
Estimaremos un espesor de placa (P1) de 25 cm., las cuales estaran ubicadas en las

esquinas de la edificacion

2.5 Resumen del Predimensionamiento:

En el cuadro siguiente se presenta las dimensiones de los elementos estructurales que

conforman la edificacion, que se utilizaran en los calculos posteriores:

Elemento Dimensiones
Losas Aligeradas h=25cm
Vigas Principales 30x 70 cm
Vigas Secundarias 25x 60 cm
Columnas Laterales (C1y C2) 40x 70 cm
Columnas Centrales (C3) 50 x 50 cm
Placas (P1) e=25cm

EnlaFig. N° 7 y N° 8, se muestran las plantas de la estructura (edificacion), con las

dimensiones de los elementos estructurales que lo conforman (vigas, columnas y placas).
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Capitulo II1

Metrado de Cargas

El metrado de las cargas verticales, se realizan para luego ser utilizados en el analisis
estructural de cada uno de los elementos de la edificacion; y consiste en metrar las cargas
de gravedad que van a tomar las losas aligeradas, los porticos principales y secundarios.
La distribucion de éstas cargas verticales a los elementos de soporte se hace en funcion a
las areas tributarias. Estas cargas de gravedad actuantes sobre las losas y los porticos se

dividen en dos tipos:

Cargas Permanentes.- También denominado carga muerta (Wp) y que corresponde a

los pesos propios de las losas aligeradas, vigas, tabiqueria y acabados.

Carga Viva o Sobrecarga (S/C).- Es la carga que se establece para los diferentes tipos
de ocupacion o uso de la estructura, que en éste caso se trata de una edificacion destinada

al uso para talleres, siendo la sobrecarga lo siguiente:

S/C piso tipico = 350 kg/m2
S/C en el techo = 150 kg/m2

A continuacion se presenta el metrado de cargas verticales para las losas aligerados y los

cuatro tipos de porticos que conforman el sistema estructural.
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3.1 Metrado de Cargas para las Losas Aligeradas (e = 0.25m):

3.1.1 Del 1° al 4° Nivel:

Cargas Permanentes [Wp]:

PP.Losa Aligerada  : 0.35 Ton x 0.40 — " = 0.14Ton
m? vigueta m

Tabiqueria :0.18 Ton x0.40 —"— = (.07 Ton
m? vigueta m

P. Acabados :0.12 Ton x 0.40 — L = 0.05 Ton
m? vigueta m

Wp = 0.26 Ton

Carga Viva o sobrecarga [Wy]:

S/IC 1035 Ton x040 — " = 0.14 Ton
m' vigueta m

W, = 0.14 Ton

m

3.1.2 5°Nivel:

Cargas Permanentes [Wp]:

PP.Losa Aligerada  :0.35 Ton x0.40 — " = 0.14Ton
m? viguela m
Tabiqueria £0.10 Ton x 0.40 —" = 0.04 Ton
m? vigueta m
P. Acabados £0.12 Ton x0.40 — = 0.05 Ton
m? vigueta m
Wp = 0237

m

Carga Viva o sobrecarga [Wy]:

m

S/C :0.15 Ton x0.40 — = 0.06 Ton
m’ vigueta m
Wo = 0.06 7on

m

En la Fig. N° 9, se muestra un corte (seccion) tipico de las losas aligeradas con las

dimensiones del peralte, losa, viguetas y ladrillos.
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3.2 Metrado de Cargas para las Vigas Principales y Secundarias:

3.2.1 Poértico TipoI (Ejes Ay C)

3.2.1.1 Niveles1°a 4°:

Cargas Permanentes [Wp]:

P.P. Viga :0.25x0.60 x 1.00 x 2.4 Ton = 0.36 Ton
m’ m
P.P. Losa Aligerada :1.00 x 1.00 x 0.35 Ton = 0.35 Ton
m? m
P. Tabiqueria :1.00x 1.00 x 0.18 Ton = 0.18 Ton
m? m
P. Acabados :1.00x 1.00 x 0.12 Ton - 0.12 Ton
Wp = 1.01 Ton
m
Carga Viva o sobrecarga [Wy]:
S/IC :1.00 x 1.00 x 0.35 Ton = 0.35 Ton
m? m
W._ = 0.35 Ton
m
3.2.1.2 Nivel 5:
Cargas Permanentes [Wp]:
P.P. Viga :0.25x.0.60 x 1.00 x 2.4 Ton = 0.36 Ton
m’ m
P.P. Losa Aligerada :1.00 x 1.00 x 0.35 Ton = 0.35 Ton
m? m
P. Tabiqueria :1.00x 1.00 x 0.10 Ton ~ 0.10 Ton
m? m
P. Acabados :1.00x1.00x0.12 Ton - 0.12 Ton
mz m
Wp = 0.93 Ton
m
Carga Viva o sobrecarga [Wy]:
S/C :1.00 x 1.00 x 0.15 Ton = 0.15 Ton
m? m
W, = 0.15 Ton
m

En la Fig. N° 10, se muestra el portico tipo I con las dimensiones de luces de las vigas y

altura de entrepisos.
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3.2.2 Pértico Tipo II (Eje B)

-3.2.2.1 Niveles 1°a 4° :

Cargas Permanentes [Wp]:

P.P. Viga :0.30x0.70x1.00x2.4 703"_= 0.50 Ton
m m

P.P. Losa Aligerada :2.00x1.00x0.35 TL:' = 0.70 Ton
m m

P. Tabiqueria :2.00x1.00x0.18 _ngg = 0.36 Ton
m m

P. Acabados :2.00x1.00x0.12 TL;' = 0.24 Ton

Wp = 1.80 7Zon
m

Carga Viva o sobrecarga [W_]:

S/IC :2.00 x 1.00 x 0.35 Ton = 0.70 Ton
m? m
W, = 0.70 Ton
3.2.2.2 Nivel 5:
Cargas Permanentes [Wp]:
P.P. Viga :0.30x0.70x 1.00x 2.4 Ton = 0.50 Ton
m m
P.P. Losa Aligerada :2.00x 1.00x 0.35 Ton 0.70 Ton
m? m
P. Tabiqueria :2.00x 1.00x0.10 Ton = 0.20 Ton
m* m
P. Acabados :2.00x1.00x0.12 Ton = 0.24 Ton
”l2 m
WD = 1.64 7Ton
m

Carga Viva o sobrecarga [Wy]:

S/C :200x100x0.15Ton = 0.30 Ton
In2 m

We = 0.30 Ton
m

En la Fig. N° 11, se muestran el pdrtico tipo II con las dimensiones de luces de las vigas

y altura de entrepisos.



-30-

Informe de Ingenieria

(d drd) T OdIL OJILYOd

[T oN 314

00'81

>
«
L
3
€01-A ¥01-A €0T-A
Rt I
8 &
S
3
© €02-A ¥02-A €02-A =
.% St L 00
8 ] &
o
-l
[=]
ECE-A »0E-A EO0E-A
o N
- &
o
3
. EOP-A yoy-A €0v-A
o »
8 &
o
3
L €0S-A 11 $05-A =) €0S-A .
r.o ss's ﬁtv 05's ﬁ_wh ss's A_
oP's!



Informe de Ingenieria 231 -

3.2.3 Portico Tipo Il (Ejes 1y 4)

3.2.3.1 Niveles 1 a 4:

Cargas Permanentes [Wp]:

P.P. Viga :0.25x0.60x1.00x2.4 TL:' = 0.36 Ton
m m

P.P. Losa Aligerada :3.13x1.00 x 0.35 Ton = 1.09 Ton
m? m

P. Tabiqueria :3.13x1.00x0.18 TL:' = 0.56 Ton
m m

P. Acabados :3.13x1.00x0.12 TLZ" - 0.38 Ton
m m

Wp = 2.39 Ton
m

Carga Viva o sobrecarga [S/C]:
S/C :3.13x1.00 x 0.35 Ton = 1.09 Ton

m m

W, = 1.09 7on

3.2.3.2 Nivel §:
Cargas Permanentes [Wp]:
P.P. Viga :0.25x0.60 x 1.00 x 2.4 Ton = 0.36 Ton
m m
P.P. Losa Aligerada :3.13x 1.00 x 0.35 Ton = 1.09 Ton
m? m
P. Tabiqueria :3.13x1.00x0.10 Ton = 0.31 Ton
m2 m
P. Acabados :3.13x1.00x0.12 Ton = 0.38 Ton
m? m
Wp = 2.14 Ton
m
Carga Viva o sobrecarga [Wy]:
S/C :3.13x1.00x0.15 Ton = 0.47 Ton
m? m

W, = 047 Ton

En la Fig. N° 12, se muestra el portico tipo III con las dimensiones de luces de las vigas y

altura de entrepisos.
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3.2.4 Pértico Tipo IV (Ejes 2 y 3)

3.2.4.1 Niveles 1 a 4:
Cargas Permanentes [Wp]:

P.P. Viga
P.P. Losa Aligerada
P. Tabiqueria

P. Acabados

10.30x0.70 x 1.00 x 2.4 Ton =

m

:6.00 x 1.00 x 0.35 Ton =

m

:6.00x1.00x0.18 Ton =

m

:6.00x 1.00 x 0.12 Ton =

m

WD =

Carga Viva o sobrecarga [Wy]:

S/C

3.2.4.2 Nivel 5:
Cargas Permanentes [Wp]:
P.P. Viga

P.P. Losa Aligerada
P. Tabiqueria

P. Acabados

:6.00 x 1.00 x 0.35 Ton

2
m

WL =

:0.30x0.70 x 1.00 x 2.4 Ton =

:6.00 x 1.00 x 0.35 Ton =

m

:6.00 x 1.00 x 0.10 Ton

m

:6.00x 1.00x 0.12 Ton =

m

WD =

Carga Viva o sobrecarga [Wy]:

S/C

:6.00x1.00x 0.15 Ton

m

WL, =

0.50 Ton
2.10 Ton
1.08 Ton
0.72 Ton

4.40 Ton

2.10 Ton

2.10 Ton

0.50 Ton
2.10 Ton
0.60 Ton
0.72 Ton

3.92 Ton

0.90 Ton

m

0.90 Ton

m

-33-

En la Fig. N° 13, se muestra el portico tipo IV con las dimensiones de luces de las vigas y

altura de entrepisos.
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3.3 Peso de la Edificacion:

El peso (P), se calcula adicionando a la carga permanente y total de la Edificacion un
porcentaje de la carga viva o sobrecarga que se determina de la siguiente manera:
- En edificaciones de las categorias A y B, se toma el 50% de la carga viva.

- En azoteas y techos en general se tomara el 25% de la carga viva.

A continuacion calcularemos el peso de la edificacion:

QUINTO NIVEL Peso |Area (m2)|Long. (m)|Parcial (Kg)| Masa=Peso/g
Peso de Losa 5to Nivel 350 193 62 4 67767
Peso de VigaV - X 2400 015 17.10 6156
2400 0.21 2470 12449
Peso de Viga V -Y 2400 0.15 13700 4932
2400 0.21 16.60 8366
Peso de Columnas 2400 6.93 1.79 29106
Peso de Acabados 120 2201 4 26419
Peso de Tabiqueria 100 220. 13 4 22016

25% Sobrecarga 378 2201 i 825 |

Total 185467 Kg 18.93 Ton*seg2/m

CUARTO NIVEL Peso |Area (m2)[Long. (m)|Parcial (Kg)| Masa=Peso/g |
Peso de Losa 4to Nivel 350 231. 4 80850
Peso de VigaV - X 2400 0.1 17.10 6156
2400 0.21 2470 12449
Peso de Viga V -Y 2400 0.1 24 90 8964
2400 0.21 16.60 8366
Peso de Columnas 2400 6. 350 58212
Peso de Acabados 120 260 4 31207
Peso de Tabiqueria 180 260, 4 46811
% Sobrecarga 178 260. 4 45511

Total 298526 Kg 30.46 Ton‘seg2/m

TERCER NIVEL Peso |Area(m2)|Long. (m)|Parcial (Kg)| Masa=Peso/g |
Peso de Losa 3er Nivel 350 231.00 -+ 80850
Peso de VigaV - X 2400 0.15 17.100 6156
2400 0.21 24,70 12449
Peso de Viga VvV -Y 2400 0.15 24.90 8964
2400 0.21 16.60 8366
Peso de Columnas 2400 6.93 3.50 58212
Peso de Acabados 1200  260.08 4 31207
Peso de Tabiqueria 180 260.06 4 46811
50% Sobrecarga 179  260.06 4 45511

Total 298526 Kg 30.46 Ton*seg2/m
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PESO Y MASA TOTAL =

SEGUNDO NIVEL Peso |Area (m2)[Long. (m)|Parcial (Kg)| Masa=Peso/g |
Peso de Losa 2do Nivel 350 231.00 4 80850
Peso de Viga V - X 2400 0.15 17.10 6156
2400 0.21 2470 12449
FPeso de VigaV -Y 2400 0.15 2490 8964
2400 0.21 16.60 8366
Peso de Columnas 2400 6.93 350 58212
Peso de Acabados 120 260.06 4 31207
Peso de Tabiqueria 180 260.06 4 46811
50% Sobrecarga 17 260.06 45511 =
Total 298526 Kg 30.46 Ton*seg2/m
PRIMER NIVEL Peso |Area (m2) Long. (m)[Parcial (Kg)| Masa =Peso/ g |
Peso de Losa 1er Nivel 350 231.00 4 80850
Peso de VigaV - X 2400 0.15 17.100 6156
2400 021 2470 12449
Peso de VigaV -Y 2400 0.15 24.90 8964
2400 0.21 16.60 8366
Peso de Columnas 2400 6.93 400 66528
Peso de Acabados 120 260.08 4 31207
Peso de Tabiqueria 180 260.08 - 46811
50% Sobrecarga 17 260. 4 45511
Total 306842 Kg 31.31 Ton*seg2/m
1387886 Kg

1387.89 Ton 141.62 Ton*se2/m

-36-

En la Fig. N° 14, se muestra la elevacion tipica de la estructura y la distribucion de las

masas de los entrepisos.
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Capitulo IV

Analisis Sismico

4.1 Generalidades:

4.1.1 Introduccién

Esta reglamentado por la Norma Técnica de Edificacion E.030 Disefio Sismorresistente,
el cual establece los requisitos minimos para que las edificaciones tengan un adecuado
comportamiento sismico con el fin de reducir el riesgo de vidas y dafios materiales, y
posibilitar que las edificaciones esenciales puedan seguir funcionando durante y después
de un sismo.

Esta norma se aplica al disefio de todas las edificaciones nuevas, a la evaluacion y
reforzamiento de las edificaciones existentes y a la reparacion de las edificaciones que

resultaran dafiadas por la accion de los sismos.

4.1.2 Filosofia del diseiio sismorresistente

La norma establece que el proyecto y la construccion de edificaciones deben de
desarrollarse con la finalidad de garantizar un comportamiento que haga posible:

a) Resistir sismos leves sin dafio.

b) Resistir sismos moderados considerando la posibilidad de dafios estructurales leves
¢) Resistir sismos severos con posibilidad de dafios estructurales importantes, evitando

el colapso de la edificacion.

4.1.3 De los planos y documentos del proyecto

Los planos, memoria descriptiva y especificaciones técnicas del proyecto estructural,
deberan llevar la firma de un ingeniero civil colegiado, quien sera el (nico autorizado
para aprobar cualquier modificacion a los mismos.

La memoria descriptiva y los planos del proyecto estructural deberan contener como
minimo la siguiente informacion:

a) Sistema estructural sismorresistente.
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b) Parametros para definir la fuerza sismica o el espectro de disefio.

c) Desplazamiento maximo del ultimo nivel y el maximo desplazamiento relativo de
entrepiso.

Los proyectos de edificaciones con mas de 70 m de altura deberan estar respaldados con

una memoria de datos y calculos justificativos para su revision y aprobacion por la

autoridad competente

4.2 Parametros de Sitio:

4.2.1 Zonificacion

El territorio nacional se considera dividido en tres zonas. La zonificacion propuesta se
basa en la distribucion espacial de la sismicidad observada, las caracteristicas generales
de los movimientos sismicos y la atenuacion de €stos con la distancia epicentral, asi
como en informacion geotectonica.

A cada zona se asigna un factor Z segun se indica en la tabla 1. Este factor se interpreta

como la aceleracion maxima del terreno con una probabilidad de 10% de ser excedida en

50 afos.
TABLA N° 1
FACTORES DE ZONA
ZONA FACTOR DE ZONA - Z (g)
3 0.40
2 0.30
1 0.15

4.2.2 Condiciones geotécnicas

Para efectos de la norma sismorresistente, los perfiles de suelo se clasifican tomando en
cuenta las propiedades mecanicas del suelo, el espesor del estrato, el periodo
fundamental de vibracion y la velocidad de propagacion de la onda de corte. Los tipos de

perfiles de suelos son cuatro, y se muestran en la tabla N° 2.
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Debe considerarse el tipo de perfil que mejor describa las condiciones locales,
utilizandose los correspondientes valores de Ty y S, que son el periodo fundamental de
vibracion del suelo y el factor de amplificacion del suelo, dados en la Tabla N° 2

La norma recomienda que en los sitios donde las propiedades del suelo sean poco
conocidas se podra usar los valores correspondientes al perfil tipo S;. Solo sera necesario

considerar un perfil tipo S4 cuando los estudios geotécnicos asi lo determinen.

Tabla N° 2
Parametros del Suelo
Tipo Descripcion To (s) S
S, Roca o suelos muy rigidos o B 6.4 | 1.0
S, Suelos intermedios 0.6 1.2
S3 Suelos flexibles o con estratos de gran espesor 0.9 1.4
S4 Condiciones excepcionales * *

(*) Los valores de Tp y S para este caso seran establecidos por el especialista, pero en

ningun caso seran menores que los especificados para el perfil tipo S;

4.2.3 Factor de Amplificacion Sismica
De acuerdo a las caracteristicas de sitio, se define el factor de amplificacion sismica (C)

por la siguiente expresion:
T 125
C=25 (7") C<25

El coeficiente se interpreta como el factor de amplificacion de la respuesta estructural

respecto a la aceleracion en el suelo.

4.3 Procedimientos de Analisis:

El andlisis sismico se realiza de diversas formas, sin embargo son dos los mas usados
frecuentemente, ellos son el método Analisis Estatico y el método Analisis Dinamico.
Cualquier estructura puede ser disefiada usando los resultados de los analisis dindmicos.

Y solo las estructuras clasificadas como regulares y de no mas de 45 m. de altura podran
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analizarse mediante el procedimiento de fuerzas estaticas equivalentes.

Dado que las caracteristicas del proyecto a evaluar, edificio de cinco niveles de 18.5 m de
altura, de configuracién estructural regular, cumple con los requisitos para hacer el
andlisis sismico por el método estatico, es que desarrollaremos a continuacién dicho

método. También desarrollaremos mas adelante el analisis dinamico.

4.3.1 Anailisis Sismico Seudo Tridimensional por Fuerzas Estiticas Equivalentes

Este método representa las solicitaciones sismicas mediante un conjunto de fuerzas
horizontales actuando en cada nivel de la edificacion.

Procedimiento de Analisis:

4.3.1.1 Factor de zona:
El proyecto se ubica en la ciudad de Lima, que corresponde a una zona de mucha

actividad sismica:

Zona Factor de Zona (Z)
3 - - 04

4.3.1.2 Condiciones Geotécnicas:

La informacion que se tiene es que se trata de:

Perfil de suelo Tipo S1
Periodo de vibracion Tp(s)=04s
Coeficiente S S=1.0

4.3.1.3 Periodo Fundamental:

El periodo fundamental para cada direccidn se estimara con la siguiente expresion:

Donde: h, = Altura total del edificio =>  h,=185m.
Cty = Cty = 45, que de acuerdo a las normas este valor corresponde para
edificios de concreto armado cuyos elementos sismorresistentes sean

porticos y las cajas de ascensores y escaleras.
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Luego: T = h, = 18§
C 45

]

=041s.

4.3.1.4 Factor de amplificacion sismica:

Definida por la siguiente expresion:
T 125
C=2.5(—") ; C<25
T

Donde: Tp= Periodo fundamental de vibracion del suelo. T;=0.4 s

T= Periodo fundamental de la estructura para cada direccion

125
Luego: C=25 040) =24
0.41

Pero a su vez debe cumplirse que: C <25 => C=24

4.3.1.5 Categoria de la Edificacion:
En concordancia a las categorias indicadas en las normas sismorresistentes; el rubro
Talleres corresponde a la Categoria B - Edificaciones Importantes; cuyo coeficiente de

uso e importancia es U= 1.3

4.3.1.6 Sistema estructural:

La edificacion corresponde a un Sistema Dual en el cual las fuerzas horizontales son
resistidas por una combinacion de porticos y muros de concreto armado. La
configuracion estructural es del tipo regular.

Por lo tanto el Coeficiente de Reduccion R a emplearse es el que corresponde a una

estructura regular: Rx =Ry =10

4.3.1.7 Fuerza cortante en la base:
La fuerza cortante total en la base de la estructura, correspondiente a la direccion

considerada se determina por la siguiente expresion:

ZUSC C
V= P ... >0.1
R (B) R
C
Donde: C_GC = 7’ = 2.40 =024>0.1 Ok!
R R R 10
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Luego reemplazando todos los valores obtenidos en la ecuacion (B):

B 0.4x1.3x1.0x2.40

V=V =V -x1387.89 Ton=173.21Ton

R 10

4.3.1.8 Distribucion de la fuerza sismica en altura :

De acuerdo con la norma, si el periodo fundamental, T, es mayor que 0.7 segundos, una

parte de la fuerza cortante V, denominada Fa, debera aplicarse como fuerza concentrada

en la parte superior de la estructura. Esta fuerza Fa se determinara mediante la expresion:
Fa=0.07TV<0.15V

Donde el periodo T en la expresion anterior sera el mismo que el usado para la

determinacion de la fuerza cortante en la base.

El resto de la fuerza cortante, es decir V - Fa se distribuira entre los distintos niveles,

incluyendo el ultimo, de acuerdo a la siguiente expresion:

F = -n’-)"h'— (V - Fa)

S e
J=l

Para el caso particular de mi proyecto : T=041s<0.7s => Fa=0
En consecuencia la distribucion de la Fuerza Sismica en la altura estara dada por -

Ph

Fy sl
S
CUADRO N° 3
Piso | Altura (m) Peso (Ton) Peso x Altura Fi (Ton)

5 18.5 185.47 3431.15 39.33
4 15.0 298.53 4477.89 51.33
3 11.5 298.53 3433.05 39.35
2 8.0 298.53 2388.21 27.37
1 4.5 306.84 1380.79 15.83

Total: 1387.89 15111.09 173.21

4.3.1.9 Efectos de Torsion:
De acuerdo con la norma, la fuerza en cada nivel (Fi) se supondra actuando en el centro
de masas del nivel respectivo, debiendo considerarse ademas el efecto de excentricidades

accidentales, que para cada direccion de analisis dichas excentricidades (e) en cada nivel,
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se considera como 0.10 veces la dimension del edificio en la direccidn perpendicular a la
de aplicacion de las fuerzas. Se muestra a continuacion las excentricidades accidentales y

los centros de masa en cada nivel del proyecto:

Piso Centro de Masas Excentricidades
x (m) y (m) Ehx (m) | Ehy(m)
5 7.00 9.00 1.425 1.825
4 7.00 9.00 1.425 1.825
3 7.00 9.00 1.425 1.825
2 7.00 9.00 1.425 1.825
1 7.00 9.00 1.425 1.825

4.3.1.10 Uso del programa A3se version 1a Del Doctor Hugo Scaletti Farina:

Se hace uso de este programa para hacer el analisis sismico lineal seudo — tridimensional
de estructuras aporticadas de concreto armado mediante fuerzas estaticas equivalentes.
En el anexo N° 1, se presentan los resultados del programa A3se (método estatico), de
todo el sistema estructural sismorresistente de la edificacion, en donde observamos que,
con las mismas dimensiones de las vigas, columnas y placas los valores de las
distorsiones de los entrepisos son mucho mayores que los valores de las distorsiones
obtenidos por el método dinamico. Se verifica que el analisis sismico estatico es muy
conservador, que para disminuir los valores de las distorsiones de los entrepisos, se tiene
que aumentar las dimensiones de las vigas, columnas y placas, aumentando asi el peso de

la edificacion resultando antiecondmica.

4.3.2 Analisis Sismico Seudo Tridimensional con Modelo Dindmico

El analisis dinamico de las edificaciones podra realizarse mediante procedimientos de
superposicion espectral o por medio de analisis de tiempo — historia.

Para edificaciones convencionales podra usarse el procedimiento de superposicion
espectral; y para edificaciones especiales debera usarse un analisis de tiempo — historia.
En el presente informe utilizaremos el Analisis por Superposicion Espectral.

Procedimiento de Analisis:
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4.3.2.1 Modos de Vibracién:
Los periodos naturales y modos de vibracion podran determinarse por un procedimiento
de analisis que considere apropiadamente las caracteristicas de rigidez y la distribucion

de las masas de la estructura. Se considerara 15 modos de vibracion.

4.3.2.2 Aceleracion Espectral:
Para cada una de las direcciones horizontales analizadas se utilizara un espectro

inelastico de pseudo aceleraciones definido por:

ZUSC
Sa=—""—¢
R
Donde: Sa = Espectro de aceleraciones

g = Aceleracion de la gravedad

Todos los términos de la formula son constantes, excepto el coeficiente sismico “C”

1.25
C= (Q) , C<25
T
Donde: T,= Periodo fundamental de vibracion del suelo. T,=0.4 s

T= Periodo fundamental de la estructura para cada direccion

Dando valores a T, obtenemos el siguiente espectro de aceleraciones:

ESPECTRO DE ACELERACIONES

T(seq) C Sa (m/seg?)
0.10 25 1.27
0.20 25 1.27
0.25 25 1.27
0.30 2.5 1.27
0.35 25 1.27
0.40 2.5 1.27
0.45 2.2 1.10
0.50 1.9 0.96
0.55 1.7 0.86
0.60 1.5 0.77
0.65 1.4 0.69
0.70 1.2 0.63
0.75 1.1 0.58
0.80 1.1 0.54
0.85 1.0 0.50
0.90 09 0.46
0.95 0.8 0.43
1.00 0.8 0.41
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ESPECTRO DE ACELERACIONES

1.40 -

1.20 y

1.00 \.
\“

0.80 -
0.60 s  |—sa(miseg2) |

0.40 \\

0.20 e

0.00 — :
0.00 0.50 1.00 1.50 ‘

TIEMPO (Seg)

ACELERACION (m/seg2)

4.3.2.3 Criterios de Superposicion:

Mediante los criterios de superposicion que se indican, se podra obtener la respuesta
maxima esperada (r) tanto para las fuerzas internas en los elementos componentes de la
estructura, como para los parametros globales del edificio como fuerza cortante en la
base, cortantes de entrepiso, momentos de volteo, desplazamientos totales y relativos de
entrepiso.

La respuesta maxima elastica esperada (r) correspondiente al efecto conjunto de los

diferentes modos de vibracion empleados (r;) se determina usando la siguiente expresion:

m "m
2
r=025)|r| +O.75ﬂ’Zr,
i=l \| i=l
Alternativamente, la respuesta maxima podra estimarse mediante la combinacion

cuadratica completa de los valores calculados para cada modo.

4.3.2.4 Fuerza Cortante Minima en la Base:

Para cada una de las direcciones consideradas en el analisis, la fuerza cortante en la base
del edificio no podra ser menor que el 80% del valor calculado por el método estatico
para estructuras regulares, ni menor que el 90% para estructuras irregulares.

Si fuera necesario incrementar el cortante para cumplir los minimos sefialados, se
deberan escalar proporcionalmente todos los otros resultados obtenidos, excepto los

desplazamientos.
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4.3.2.5 Masas e Inercia Rotacional (J,):

En el Anexo 9 vemos las plantas tipicas de la edificacion del 1° al 4° piso y del 5° piso en
donde se determina los valores correspondientes de J (rigidez torsional) y A (area de
planta); el peso de la edificacion lo obtenemos del capitulo 1il y determinamos el

siguiente cuadro:

Nivel Peso (Ton) |Masa=Peso/g| Jo=Jxm/A
5 ; 185.47 18.93 | 887.07
4 298.53 30.46 || 1360.88
3 298.53 30.46 1360.88
2 298.53 30.46 1360.88
1 306.84 31.31 | 139886

4.3.2.6 Uso del programa A3s version 1.5d Del Doctor Hugo Scaletti Farina:

Se hace uso de este programa para hacer el analisis sismico lineal seudo — tridimensional
de estructuras aporticadas de concreto armado mediante superposicion modal espectral.
Mediante este analisis se determina las dimensiones de las vigas, columnas y placas, que
conforman la edificacion, las cuales tienen que ser capaces de dar rigidez a toda la

estructura frente a solicitaciones sismicas y cumplir con las distorsiones de los entrepisos

. A,
los cuales tienen que ser menores a: ; ' £0.007
e.

Se hizo el analisis de la estructura en forma iterativa tanto por rigidez como por
resistencia, hasta determinar las dimensiones dptimas de los elementos estructurales.

El sistema estructural sismorresistente final del proyecto se mostrd en las Fig. N° 7 y N°
8, la cual se encuentra conformada por 4 placas en forma de L de 2.50 m. de longitud en
cada lado por 0.25 m. de espesor, ubicadas en las esquinas del edificio, 6 columnas
rectangulares de 0.40 x 0.70 m ubicadas en los extremos de los pdrticos principales y
secundarios y 2 columnas centrales de 0.50 x 0.50 m. Las vigas principales (Ejes 2y 3) y
la viga secundaria (Eje B) son de 0.30 x 0.70 m, y las vigas perimetrales (vigas
principales y secundarias) son de 0.25 x 0.60 m.

Tal como se menciond anteriormente, a esta misma configuracion estructural se le hizo el
analisis estatico (aplicacion del programa A3se), verificandose que los desplazamientos
relativos de entrepiso no cumplen con lo que dispone la norma sismorresistente, es por
ello que se procedio a hacer el analisis dinamico que nos muestra el comportamiento real

de la estructura en conjunto, frente a solicitaciones sismicas.
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Una cualidad importante del programa A3s version 1.5d (método dinamico), es que se
pueden ingresar directamente los cortantes minimos en la base para cada una de las
direcciones consideradas en el analisis, que en éste caso por tratarse de una estructura
regular es el 80% del valor calculado por el método estatico; el programa considera que
si fuera necesario incrementar el cortante para cumplir los minimos sefialados, hace la
accion de escalar proporcionalmente todos los resultados obtenidos, excepto los
desplazamientos.

V [Estitico) = VX = Vy = 173.21 Ton

V [minimo} = 0.80 x 173.21 Ton = 138.57 Ton

V [minimo] = 138.57 Ton (valor que se ingresa en el programa A3s).

4.3.2.7 Analisis de resultados:

Esta en concordancia con los desplazamientos laterales permisibles, que indica la norma
sismorresistente.

El maximo desplazamiento relativo de entrepiso para estructuras de concreto armado

debe ser:

<0.007

(8
he,
siendo por lo tanto el desplazamiento lateral maximo admisible de:

A, = he; x0.007 =3.50 m x 0.007 = 0.0245 m .

En el anexo N° 2, se presentan los resultados del programa A3s (método dinamico), de
todo el sistema estructural sismorresistente de la edificacion, en donde observamos nos
muestra los desplazamientos, distorsiones, fuerzas concentradas y cortantes en cada
nivel, tanto para la estructura en el contexto global como para cada uno de los porticos
que la constituyen en las dos direcciones de analisis.

En el analisis sismico nos interesa los maximos desplazamientos relativos de entrepiso.
Ello se calcula multiplicando por R los resultados obtenidos del analisis lineal y elastico
con las solicitaciones sismicas reducidas. A continuacion se presenta dichos valores
extraidos del Anexo N° 2 y se verifica que cumplen con los desplazamientos laterales

maximos permisibles.
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DESPLAZAMIENTO RELATIVO DE ENTREPISOS

Efectos Globales

Sismo en la direccién X

Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsién | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccion | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 3.5 0.01016 0.00223 10 0.0064 0.007 Ok
4 35 0.00797 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
3 3.5 0.00574 0.00236 10 0.0067 0.007 Ok
2 3.5 0.00345 . 0.00206 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00141 0.00141 10 0.0031 0.007 Ok
Sismo en la direccion Y
Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsién | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccién | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 3.5 0.01029 0.00228 10 0.0065 0.007 Ok
4 3.5 0.00804 0.00242 10 0.0069 0.007 Ok
3 3.5 0.00578 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
2 35 0.00348 0.00207 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00142 0.00142 10 0.0032 0.007 Ok
Efectos en los Pérticos
Pértico tipo | ( Ejes Ay C) - Sismo en la direcciéon Y
Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsion | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccioén | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 3.5 0.01029 0.00228 10 0.0065 0.007 Ok
4 35 0.00804 0.00241 10 0.0069 0.007 Ok
3 3.5 0.00578 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
2 3.5 0.00348 0.00207 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00142 0.00142 10 0.0032 0.007 Ok
Pértico tipo Il ( Eje B) - Sismo en la direccion Y
Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsion | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccion | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 35 0.01029 0.00228 10 0.0065 0.007 Ok
4 35 0.00804 0.00241 10 0.0069 0.007 Ok
3 35 0.00578 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
2 3.5 0.00348 0.00207 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00142 0.00142 10 0.0032 0.007 Ok
Pértico tipo lll ( Ejes 1y 4 ) - Sismo en la direcciéon X
Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsién | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccioén | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 35 0.01016 0.00223 10 0.0064 0.007 Ok
4 3.5 0.00797 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
3 35 0.00574 0.00236 10 0.0067 0.007 Ok
2 35 0.00345 0.00206 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00141 0.00141 10 0.0031 0.007 Ok
Pértico tipo IV ( Ejes 2y 3 ) - Sismo en la direccién X
Nivel | Altura | Desplazamiento | Distorsion | Coeficiente |Desplazamiento| Maximo desp. |Conformidad
(h) Reduccion | relat. entrepiso | relat. Entrepiso
5 35 0.01016 0.00223 10 0.0064 0.007 Ok
4 35 0.00797 0.00238 10 0.0068 0.007 Ok
3 35 0.00574 0.00236 10 0.0067 0.007 Ok
2 3.5 0.00345 0.00206 10 0.0059 0.007 Ok
1 4.5 0.00141 0.00141 10 0.0031 0.007 Ok

-49.
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Para el Analisis Sismico, el sistema estructural ha sido definido como un Sistema Dual,
en el cual las fuerzas horizontales son resistidas por una combinacidon de porticos y
muros de concreto armado. La norma técnica de edificacion E-030 Disefio
Sismorresistente indica que en este tipo de sistemas estructurales, los porticos deben ser
disefiados para tomar por lo menos el 25% de la fuerza cortante en la base. Bajo esta
condicion se analiza los resultados de la fuerza cortante asimilada por cada uno de los
porticos al actuar el sismo tanto en la direccion X como en la direccion Y.

Se presenta a continuacion el resumen de los resultados de la aplicacion del programa
A3s version 1.5d referente a la fuerza cortante basal que toma cada portico; resultados

extraidos del Anexo N° 2.

FUERZA CORTANTE BASAL EN LOS PORTICOS

- EN LA DIRECCION Y
|Pértico Tipo | ( Eje A ) ( Pértico con placas en los extremos)

Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pértico (Ton)

Columna 1 31.819

Columna 2 1.433

Columna 3 1.433

Columna 4 31.819 66.504

|Pértico Tipo | ( Eje C ) ( Pértico con placas en los extremos)

Elemento Corte en la base Corte en la base
o del elemento (Ton) | del portico (Ton)
Columna 1 31.819
Columna 2 1.433
Columna 3 1.433
Columna 4 31.819 66.504
Pértico Tipo Il ( Eje B ) ( Pértico con unicamente columnas)
Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pdrtico (Ton)
Columna 1 1.060
Columna 2 1.780
Columna 3 1.780
Columna 4 1.060 5.680

Corte Total actuante en direccién Y = 138.69 Toneladas

Pérticos Cortante basal Porcentaje ( % )
VA +VC 133.008 Toneladas 95.90
VB 5.680 Toneladas 410
Total 138.688 Toneladas 100.00
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EN LA DIRECCION X

|Pértico Tipo lll ( Eje 1) ( Pértico con placas en los extremtg)

Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pértico (Ton)

Columna 1 30.480

Columna 2 2.751

Columna 3 30.480 63.711

[Pértico Tipo lll ( Eje 4 ) ( Pértico con placas en los extremos)|

Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pértico (Ton)

Columna 1 30.480

Columna 2 2.751

Columna 3 ~30.480 63.711

|Pértico Tipo IV ( Eje 2 ) ( Pértico con unicamente columnas)

Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pértico (Ton)

Columna 1 1.915

Columna 2 1.790

Columna 3 1.915 5.620

[Pértico Tipo IV ( Eje 3 ) ( Pértico con unicamente columnas)

Elemento Corte en la base Corte en la base
del elemento (Ton) del pértico (Ton)
Columna 1 1.915
Columna 2 1.790
Columna 3 1.915 5.620

[Corte Total actuante en direccién X = 138.662 Toneladas

Pérticos Cortante basal Porcentaje (% )

V1 +V4 127.422 Toneladas 91.89

V2 +V3 11.240 Toneladas 8.1
Total 138.662 Toneladas| 100.00

En los cuadros de resimenes anteriores se observa lo siguiente:

Respuesta sismica de la estructura en direcciéon Y

-51 -

Los porticos en los ejes A y C con placas en los extremos toman en conjunto el
95.90% de la fuerza cortante basal.

Mientras que el portico en el eje B (sin placas), toma el 4.10% de la fuerza

cortante basal.
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Respuesta sismica de la estructura en direcciéon X

Los porticos en los ejes 1 y 4 con placas en los extremos toman en conjunto el
91.89% de la fuerza cortante basal.

Mientras que los porticos en los ejes 2 y 3 (sin placas), toman en conjunto el

8.11% de la fuerza cortante basal.

Para cumplir la indicacion de la Norma Técnica E-0.30 Disefio Sismorresistente,
referente a que en un Sistema estructural Dual, los pérticos deben ser disefiados para
tomar por lo menos el 25% de la fuerza cortante en la base, amplificaremos el espectro de

aceleraciones por un factor que se obtiene de la siguiente manera:

Porticos % Fuerza cortante basal Factor de amplificacion
25.0
Portico B 4.10% — =6.10
4.10
25.0
Portico 2 + Portico 3 8.11% = =3.08

Habiendo obtenido los factores de amplificacion del espectro de aceleraciones, se hacen
dos corridas mas para la base de datos del programa A3s, amplificando en cada una de
las corridas el espectro de aceleraciones con cada uno de los factores de amplificacion
obtenidas en el cuadro anterior, esta accion permite obtener las reales solicitaciones
sismicas a las que estara expuesta el portico de eje B en la direccion Y y los porticos de
los ejes 2 y 3 en la direccion X.

En resumen, para efectos del Analisis estructural y posterior disefio, las solicitaciones
sismicas para cada uno de los elementos estructurales, se obtuvo haciendo tres corridas

del programa A3s:

En la primera corrida (sin amplificar el espectro), se verifica la conformidad en los
desplazamientos y distorsiones en cada nivel de la estructura, por lo tanto se concluye
que las secciones de los elementos estructurales son conformes por rigidez, obteniéndose
ademas, las solicitaciones sismicas para los elementos de los porticos de ejes A, C, 1y 4.

(Ver Anexo N° 2).
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En la segunda corrida (espectro amplificado con el factor = 6.10), se obtiene las
solicitaciones sismicas para los elementos del portico de eje B, (mayores a los obtenidos
en la primera corrida). No se considera las solicitaciones de los demas pdrticos.

En el Anexo N° 3 se muestra la base de datos correspondiente y las solicitaciones

sismicas para los elementos estructurales del eje B.

En la tercera corrida (espectro amplificado con el factor = 3.08), se obtiene las
solicitaciones sismicas para los elementos de los porticos de ejes 2 y 3, (mayores a los
obtenidos en la primera corrida). No se considera las solicitaciones de los demas porticos.
En el Anexo N° 4 se muestra la base de datos correspondiente y las solicitaciones

sismicas para los elementos estructurales de los ejes 2 y 3.

Todos este conjunto de resultados de las solicitaciones sismicas en todos los elementos de
la estructura, obtenidos de la aplicacion del programa A3s se condensan en un solo
archivo (archivo de transferencia), para luego ser usados en la aplicacion del programa
A2e version 1.2 del Dr. Hugo Scaletti Farina, al hacer el Analisis estructural de la
estructura en conjunto para cargas sismicas y cargas de gravedad.

El archivo de transferencia que retne todo el conjunto de resultados mencionados en el

parrafo anterior son simplemente valores numéricos y se presenta en el Anexo N° §.
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CAPITULOV

Analisis Estructural

En el Analisis Estructural se obtienen las fuerzas internas que aparecen en cada uno de
los elementos del Sistema Estructural como respuesta a las acciones externas que actuan
en la estructura en conjunto. Estas acciones externas actuantes son las cargas horizontales
(cargas de sismo y/o cargas de viento) y las cargas verticales (cargas permanentes y
sobrecargas).

Para el Analisis Estructural de la Edificacion se usara el programa A2e version 1.2 del
Dr. Hugo Scaletti Farina. Este programa tiene la particularidad de modelar perfectamente
estructuras aporticadas con muros de corte.

Otra ventaja que ofrece el programa es que recoge en forma automatica los resultados
obtenidos del analisis sismico (aplicacion del programa A3s), correspondiente al
conjunto de fuerzas internas que se dan en cada uno de los elementos: vigas, columnas y
placas; esto se da a través de un archivo de transferencia generado durante la ejecucion
del programa A3s.

Por consiguiente, s6lo se ingresa en la base de datos del programa A2e las cargas
verticales (cargas permanentes y sobrecargas) actuantes en la estructura. En el capitulo
III se obtuvieron el metrado de las cargas permanentes y sobrecargas.

El programa A2e, calcula la carga permanente que corresponde al peso propio de los
elementos verticales llamese columnas o placas; por lo tanto no es necesario metrar el
peso de dichos elementos.

En la base de datos del programa A2e se ingresan las cargas verticales cargando a las
vigas de cada uno de los pdrticos, el cual se representa mediante cargas distribuidas en la
longitud de la viga.

La base de datos y el reporte de resultados de la aplicacion del programa A2e se presenta
en el Anexo N° 6.

A continuacion se presentan en las Figuras N° 15, 16, 17 y 18 la distribucion (damero) de
cargas permanentes y sobrecargas que considera el programa A2e para cada uno de los

cuatro tipos de porticos.
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ESQUEMA DE SISTEMAS DE CARGAS DE GRAVEDAD
PORTICO TIPO I - PORTICOS EJES A Y C

CARGA MUERTA ¢ D )

WD=0.93 Ton/m WwD=0.93 Ton/m
24t 11111 1 2111311
WI=101 Ten/n 350
As dd i il il I T I I I T T T IIITIIIIII i
WI=101 Ton/m 330
?TJIIJIL ' TP PP PP Y TR TR I
Vi=1.01 Tonm 350
Al il il Tl I I I I I IT I I I T I TTIT]
WD=1.01 Ton/m 3.50
242l 111 FVF T FPTEP 24121113
P1 ca| c2| P1
450
TEyT Fro T By

CARGA VIVA ( L1 5>

WL=015 Torv/m WwL=01S Ton/m
IFPFTPTPTTP ITRTRRERY
VL=035 Ton/m 350
A4 1L 2112
WL=0.35 Tor/n WL=035 Ton/m| 350
I TR PWEW) s i1 12111
VL=0.35 Ton/m 3.50
11111 1IX1
WL=035 Ten/n WL=035 Ton/m| 330
3 L 3 R- 1B B 4 24331133
P1 ce P1
-rJ'

= =y [ 8

CARGA VIVA ( L2 >

§_

WL=035 Ton/m| wL=035 Ton/m

I I T I1II13] 2 s 111131
VL=033 Ton/n| 350
I PP FEWEFP)

WL=035 Ton/n WL=035 Ton/n| 30

111 I1I131 2113111 l

Wi=0.35 Ton/m
A il i il dl

|

as0

I

P1 ca| ce| le
o =y =7 rl-

Flg. N® 15




Informe de Ingenieria -56-

ESQUEMA DE SISTEMAS DE CARGAS DE GRAVEDAD
PORTICO TIPO II - PORTICO EJE B
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E EMA DE SISTEMAS DE CARGAS DE GRAVEDA

PORTICO TIPO III - PORTICOS EJES 1 Y 4
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CAPITULO VI

Diseiio de Elementos Estructurales

6.1 Generalidades.-

El disefio estructural consiste en determinar las dimensiones y caracteristicas de los
elementos de una estructura para que esta cumpla una cierta funcion con un grado de
seguridad razonable, comportandose ademas satisfactoriamente una vez en condiciones
de servicio. Definiendo entonces una estructura como un sistema o conjunto de partes
que se combinan en forma ordenada para cumplir una funcion dada.

Debido a esto es necesario conocer las relaciones que existen entre las caracteristicas de
los elementos de una estructura, las solicitaciones que deben soportar y los efectos que
dichas solicitaciones producen en la estructura (accion — respuesta de la estructura).

Las acciones en una estructura son las solicitaciones a las que pueda estar sometida, tales
como, peso propio, cargas vivas, aceleraciones de sismo, asentamientos, presiones de
vientos. La respuesta de una estructura, es su comportamiento bajo una accion
determinada, puede expresarse como deformacion, agrietamiento, vibracion, durabilidad.
Desde luego la respuesta es funcion de las caracteristicas de la estructura.

Para todas las combinaciones posibles de acciones y caracteristicas de una estructura, se
poseera base racional para establecer un método de disefio. Este tendra por objeto
determinar las caracteristicas que debera tener una estructura para que al estar sometida a
ciertas acciones, su comportamiento o respuesta sea aceptable desde los puntos de vista

de seguridad frente a la falla y de utilidad en condiciones de servicio.

En la actualidad existen, basicamente, dos métodos de disefio en concreto armado:
disefio elastico o por cargas de servicio y disefio plastico o resistencia altima (método a la
rotura). El codigo del ACI en su edicion de 1995 presenta los dos métodos de disefio. Sin
embargo, da mayor énfasis al disefio a la rotura, al cual el cddigo denomina método de
disefio por resistencia.

En el presente informe, el método de disefio que se utilizara para los elementos

estructurales, es el método plastico o resistencia altima (método a la rotura).
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6.2 Diseiio por el método plastico o resistencia dltima (método a la rotura).-

El disefio por rotura se fundamenta en que las secciones de los miembros de las
estructuras se disefian tomando en cuenta las deformaciones inelasticas para alcanzar la
resistencia maxima, o sea el concreto trabajando a su maxima resistencia y el acero en
cedencia, por lo tanto, se estima mejor la capacidad de carga del elemento estructural.
Algunas de las ventajas de este procedimiento son:

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

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

3.- Este método no utiliza el modulo de elasticidad del concreto, el cual es variable con la
carga. Esto evita introducir imprecisiones en torno a éste parametro.

4.- El método de disefio a la rotura permite evaluar la ductilidad de la estructura.

5.- Este procedimiento permite usar coeficientes de seguridad distintos para los diferentes
tipos de carga.

La desventaja de usar este método es que s6lo se basa en criterios de resistencia. Sin
embargo, es necesario garantizar que las condiciones de servicio sean Optimas, es decir,
que no se presenten deflexiones excesivas, ni agrietamientos criticos. Con la mejora en la
calidad del concreto y la obtencion de secciones cada vez menores, se tiende a perder
rigidez e incrementar las deflexiones y el ancho de fisuras. Por ello, es conveniente usar
este método en combinacion con otros procedimientos para verificar el adecuado

comportamiento de las piezas bajo cargas de servicio.

6.2.1 Factores de Seguridad.-
El codigo del ACI introduce el factor de seguridad en el disefio a través de dos
mecanismos: amplificacién de las cargas de servicio y reduccién de la resistencia

teorica del elemento estructural.

6.2.1.1 Factores de amplificacion de cargas.-

Las cargas de servicio se estiman haciendo uso de los codigos, reglamentos o normas,
que en este caso se ha empleado las cargas citadas en el Reglamento Nacional de
Construcciones. La carga ultima de disefio es la suma de las diversas cargas actuantes en

la estructura afectadas por un factor de amplificacion. Este factor tiene el propdsito de
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dar seguridad adecuada contra un aumento en las cargas de servicio mas alla de las
especificadas en el disefio para que sea sumamente improbable la falla. Los factores de
carga también ayudan a asegurar que las deformaciones bajo las cargas de servicio no
sean excesivas.

Los factores de cargas son distintos para diversos tipos de cargas debido a que, por
ejemplo, es menos probable que la carga muerta de una estructura se exceda a la
considerada en el disefio, a que la carga viva si ocurra, por esto su factor de amplificacion
es menor. La carga maxima de la estructura debe ser igual por lo menos a la suma de
cada carga de servicio multiplicada por su factor respectivo de carga.

De acuerdo a las normas de cargas del RNC, la carga Wu necesaria para la carga muerta
D y la carga viva L calculada o legalmente especificada, esta debe ser por lo menos igual
a: Wu=15*D + 1.8*L

Si debe incluirse en el proyecto la resistencia a los efectos de las cargas de sismo, la
carga Wu necesaria se considerara igual a :

Wu=125%(D+L%S)

En los casos en que la carga viva sea nula, la carga Wu necesaria se considerara igual a:
Wu=0.9*D * 1.25*S

Las expresiones que permiten determinar la carga Gltima se denominan combinaciones de
cargas. De acuerdo a las solicitaciones que actuan sobre un elemento, se propone un
juego de combinaciones. Debe de evaluarse cada una de ellas y desarrollar el disefio
haciendo uso de las solicitaciones mas criticas.

El programa A2e hace uso de las combinaciones de cargas propuestas en el ACI 318-83.
Simultaneamente a la amplificacion de las cargas de servicio, el cddigo propone la
reduccion de la resistencia tedrica de los elementos de concreto armado como un medio

para incrementar el factor de seguridad del disefio.

6.2.1.2 Factores de reduccion de capacidad.-

Los factores de reduccion de capacidad ¢ se proporcionan para tomar en cuenta
inexactitudes en el calculo y fluctuaciones en la resistencia del material, en la mano de
obra y en las dimensiones.

Le resistencia confiable de la seccion a utilizar en los disefios se considera como la
resistencia tedrica multiplicada por ¢, donde este valor depende de la importancia de las

cantidades variables.
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La resistencia calculada de los elementos debe reducirse de acuerdo con el codigo ACI,
asi como de acuerdo al codigo Peruano, mediante los factores de reduccion ¢ para
obtener una estimacion conservadora de la resistencia disponible, a continuacion se
presenta los factores ¢ de reduccion de carga para diversas solicitaciones propuestos por

el codigo, que ademas se emplea en el presente trabajo:

Tipo de Esfuerzo Factor ¢ de reduccion
* FIeX10n pura..........cccooovevreiiiieiiee e 0.90
* Traccion y flexo-traccion  ............c.ccoe. 0.90

* Compresion y flexo-compresion

Para miembros con refuerzo en espiral...... 0.75
Para otro tipo de miembros....................... 0.70
* Corte y torsion 0.85
* Aplastamiento del concreto........................ 0.70
* Concreto simple 0.65

En el caso de flexo-compresion, es posible incrementar el factor de reduccion cuando
predomina la flexion. De otro lado, en regiones de alto riesgo sismico existen también

provisiones adicionales en torno a estos factores.

6.3.- Diseiio de Losas Aligeradas.-

6.3.1.- Generalidades.-
Las losas aligeradas estan formadas por losas nervadas con elementos de relleno de
menor peso que el concreto. Estos elementos son tipicamente ladrillos de arcilla con

dimensiones y perforaciones estandarizados, los cuales se muestran en el siguiente

cuadro:
Material # de huecos Ancho (cm) [ Largo (cm) Altura (cm)
Arcilla 3 30 2|
15 |
Arcilla 4 30 20
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La losa nervada se compone de una combinacion monolitica de nervios o viguetas
espaciadas regularmente, y de una losa en la parte superior.
Para el disefio de losas aligeradas con ladrillos, el peso propio de la losa se puede estimar

empleando la siguiente tabla:

Altura de la losa (cm ) Peso de losa ( kg/m2 )-—
W—_ 250 j
20 (15+5) 300
25 (20+5) 350

|
30 (25+5) 400 J
|

Las losas aligeradas se calculan por viguetas.

El codigo ACI, especifica que las losas aligeradas deben cumplir con los siguientes

requerimientos:

- El ancho de los nervios o viguetas debera ser como minimo 10 cm y el peralte no
mayor a tres veces y media el menor ancho de la vigueta.

- El espaciamiento libre entre los nervios o viguetas sera como maximo 75 cm.

- Si la losa tiene embebidas tuberias, su espesor debera ser por lo menos 2.5 cm. mayor
que el diametro exterior de los tubos.

- En las losas nervadas en una direccion el refuerzo perpendicular a los nervios o
viguetas deberd cumplir con los requerimientos de flexion, considerando cargas
concentradas si las hubiera, pero no sera menor que el refuerzo requerido por
temperatura y contraccion.

- El espesor de la losa entre viguetas no sera menor a la doceava parte de la distancia
libre entre viguetas, ni menor de 5 cm.

- Las losas aligeradas mas usadas son de 20 y 25 cm. con un espesor de losade 5 cm. y
un ancho de vigueta de 10 cm. Por cuestiones constructivas, es aconsejable no
colocar mas de dos varillas de acero por vigueta. Por otro lado, no es conveniente
emplear refuerzo en compresion en estos elementos pues al ser poco peraltados, su
efectividad es casi nula.

- Se debe de colocar refuerzo minimo por temperatura en la direccion perpendicular a

las viguetas.
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6.3.2.- Procedimiento de diseiio de la Losa Aligerada.-

El analisis de las losas aligeradas se efectiia como vigas continuas, aplicando cualquier
método de calculo apropiado para estos casos. En el presente informe se utilizara las
hojas de calculo Anélisis de Vigas y Porticos Simples del Dr. Hugo Scaletti Farina, las
cuales se muestran en el Anexo N° 7. Dichas hojas de calculo nos muestran resultados de
momentos flectores, el acero requerido por flexion y las fuerzas cortantes a lo largo de
cada tramo de las viguetas. Entonces nos queda verificar que estos momentos no superen
los maximos momentos resistentes de la seccion, asi como también las fuerzas cortantes
que ocurren no superen la fuerza cortante maxima que debe tomar el concreto.

En las figuras 19 y 20 se muestran los cinco tipos de aligerados que se presentan en la
estructura en general.

En el capitulo II, Predimensionamiento de elementos estructurales, se determind el
peralte de la losa aligerada igual a h=0.25m. y en el capitulo III, Metrado de cargas, se

determino las cargas de disefio por vigueta que a continuacion se presentan:

RESUMEN DE CARGAS PARA ALIGERADOS

Nivel I (m) | wp ( Ton/m )_ '_WL_(”I_‘on/m )
1° al 4° 0.25 0.26 0.14
5° 0.25 0.23 0.06

Estos datos se ingresan en las hojas de calculo, Analisis de Vigas y Porticos Simples del

Dr. Hugo Scaletti Farina.
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6.3.3.- Mdaximos momentos resistentes en la seccion.-

Momento Positivo.-

Datos:
b =40cm. f°’c =210 kg/cm2
d=22cm. fy = 4200 kg/cm2

Hacemos uso de la expresion:

Mo =@ fcbd® w(1-0590) ... (o)
—p
D = Prie ~ B)
Poix =0.750, L. ()
~ fie 6000
P, =0.858, ey (0)

Reemplazando datos en las ecuaciones 0, v, 3 se tiene:
pp=0.0213;
Pmix=0.75x0.0213=0.0160

o = 00160 x 2% _ 0 320
210

Luego en la expresion (o) tenemos:

Ton

Mo, , =0.9 x0.21—x0.40m x (22 cm)® x 0.320x(1 — 0.59x0.320) = 9.48 Ton x m
cm
Momento Negativo.-
Datos:
b= 10cm. f’c =210 kg/cm2
d=22cm. fy = 4200 kg/cm2

Hacemos uso de la expresion (a):

Mo, =09 xO.21Z’%xO. 10m x (22 cm)* x 0.320x(1 - 0.59x0.320) = 2.37 Ton x m

cm
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6.3.4.- Corte Maximo en la seccion de losa aligerada.-
El esfuerzo cortante que toma el concreto no debe exceder de 0.53\[75 b,d; Sin

embargo, si las recomendaciones del cédigo del ACI mencionadas anteriormente son
satisfechas, la resistencia al corte del concreto se incrementa en un 10% pues es posible
la redistribucion de la sobrecarga entre viguetas adyacentes.

En consecuencia el esfuerzo cortante maximo que puede tomar el concreto en una

vigueta sera:

Ve=V, =¢x1.1x0.53,/f'cb,d

Ve=0.85x1.1x0.53+/210 (10) x0.10/72x0.22m = 1.58 Ton
Si aun asi la resistencia al corte del concreto no es suficiente para resistir las cargas
aplicadas, se tiene que ensanchar las viguetas en una cierta longitud, los cuales se

determinan de la siguiente manera:

Longitud de ensanche ( X ) :

Vu-W*X =Ve —  x= %"Ve
W

Nuevo ancho (b’ ):

Vu=Ve=Uc*b*d —  b=_"%
Uc*d

Con estas nuevas dimensiones, se contrarresta el esfuerzo cortante.
6.3.5.- Verificacion y comentario de resultados de las hojas de célculo.-

a) Losa Aligerada tipo I.-

Observando los resultados de las hojas de calculo mostrados en el Anexo N° 7, vemos
que los momentos positivos y negativos maximos que se presentan en las secciones de
las viguetas, son menores que los momentos resistentes maximos de la seccion
determinado en 6.3.3. Por lo tanto los aceros obtenidos son los correctos. Sin embargo, a
la hoja de célculo habria que complementarlo con el célculo de los momentos negativos
en los extremos ya que no lo presenta:

Se usara los coeficientes de disefio del ACI para calcular el momento negativo en los

: . 1
extremos de cada losa, correspondiéndole el coeficiente de 22 W, 12



Informe de Ingenieria =69 -

Determinacion de la carga ultima para las losas del 1° al 4° nivel:
W,=1.5*Wp + 1.8*W
W,=1.5*0.26 + 1.8*0.14 = 0.642 Ton/m.

Luego:
1 '
Mio(-)= =W, 1" = — (0.642) x5.725% = 0.877 Ton -
o(-) 53 u b 24( 2)x5.72 Ton-m
El refuerzo que le corresponde es:
M ; A
—A’= — a) (l) a=W‘ﬁ'_)B ..... (2)
65(a-2) 81
2
Partimos con un valor de a = d/5
—4,=— 0'8;”"”"" “117em a= X425 95 em
0.9x42-22(0.22mx009) 0.85x0.21x10
cm

Luego, con a = 2.75cm., reemplazamos en la ecuacion (1)

0.877 Ton—m

0.9 x42 1% (0.22m - 0.0275/2)

cm

=1.12cm?

_AS=

De igual manera, para la losa aligerada del 5° nivel:

W,=1.5%0.23 + 1.8*%0.06 = 0.453 Ton/m

Siguiendo el mismo procedimiento anterior se obtiene

-As=0.78 cm?,

Por lo tanto usar 1 ¢ 1/2” (Refuerzo negativo en los extremos de los cinco tipos de

aligerados).

Con respecto al esfuerzo cortante que toma el concreto, vemos que en las secciones que
corresponde a los apoyos interiores, la resistencia al corte no es suficiente, por lo tanto se
tiene que ensanchar las viguetas:

Del Anexo N° 7 obtenemos el maximo esfuerzo cortante que se presenta en las viguetas,
que es igual a Vu = 2.24 Ton. Luego determinamos la longitud de ensanche y el nuevo

ancho de vigueta:
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Longitud de ensanche:

V -V —
yoluTe . X=2,24T0n ]'58T0n=l.00m
W, 0.64270on/ m
Nuevo ancho:
V
b’= _.; s b,': - — =% 2-24":...—_——- — = O]5m = lscm
u.*d 0.85*1.1*0.53* /210 *10*.22

Luego con las dimensiones determinadas, la resistencia al esfuerzo cortante del concreto
en los apoyos, se incrementa a V. = 2.37 Ton. Asi como también los momentos
resistentes se incrementan a M, = 3.56 Ton x m

En la Fig. N° 21 se muestran las dimensiones de longitud de ensanche y el nuevo ancho

de las viguetas.

b) Losa Aligerada tipo II.-

Los momentos positivos maximos que se presentan son menores que los momentos
resistentes maximos de la seccion y los momentos negativos maximos que se presentan
en los apoyos son mayores que los momentos resistentes maximos de la seccion, pero
con las dimensiones de longitud de ensanche y el nuevo ancho determinados para la losa
tipo I, los momentos de la seccion resultan mayores a los momentos negativos. Por lo
tanto los aceros obtenidos son los correctos.

Con respecto al esfuerzo cortante, vemos que en el apoyo interior, la resistencia al corte
que toma el concreto no es suficiente. Pero con las dimensiones de longitud de ensanche
y el nuevo ancho de viguetas determinados anteriormente para la losa tipo I, vemos que

el corte del concreto es mayor que el corte que se presenta en los apoyos.

¢) Losa Aligerada tipo III.-
Los momentos positivos y negativos maximos que se presentan son menores que los
momentos resistentes maximos de la seccion, en igual forma, se observa que la

resistencia al corte que toma el concreto es suficiente para resistir las cargas aplicadas.

d) Losa Aligerada tipo IV.-
Los momentos positivos y negativos maximos que se presentan son menores que los
momentos resistentes maximos de la seccidn, en igual forma, se observa que la

resistencia al corte que toma el concreto es suficiente para resistir las cargas aplicadas.



Informe de Ingenieria -71-

e) Losa Aligerada tipo V.-

Las acciones ocurrentes son similares al de la losa aligerada tipo III y tipo V.

La disposicion y detalle del refuerzo longitudinal en las viguetas se muestran en las Fig.
N°22,23y24.

6.3.6.- Refuerzo por contraccion y temperatura.-
Las estructuras de extension considerable, como las losas, estan sometidas a esfuerzos
altos generados por la contraccion de fragua y los cambios de temperatura, los que
tienden a ocasionar agrietamientos pronunciados. Para evitar este fenomeno se requiere
de una cierta cantidad de refuerzo, denominado cominmente refuerzo de temperatura.
En las losas armadas en una direccion, el refuerzo principal por flexion hace las veces de
refuerzo de temperatura en la direccion en que esta colocado. Sin embargo, en la
direccion perpendicular, es necesario disponer acero exclusivamente con este fin.
Para losas con refuerzo grado 60 o malla electrosoldada con limites de esfuerzo de
fluencia de 4200 kg/cm2: El refuerzo de temperatura recomendado por el codigo ACI, es
igual a:

Ayg=0.0018xbxt

Donde: b: ancho de la losa

t: peralte de la losa
El Reglamento Nacional de Construcciones indica que el refuerzo por contraccion y
temperatura debe de colocarse a una separacion menor o igual a 5 veces el espesor de la

losa sin exceder de 45 cm.

Cailculo del acero de temperatura.-

Para una losa de 5 cm. de espesor y un ancho de 1.0 m se tiene:
A =0.0018xbxt=0.0018x 100 x 5=0.90 cm2

§ <5t =5x5=25cm

s<45cm

Por lo tanto se recomienda usar: ¢ ¥4” @ .25 m.
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6.4.- Diseiio de Vigas.-

6.4.1.- Diseiio por flexion.-

Para el disefio de vigas ductiles especiales, se ha considerado los siguientes requisitos

generales, mencionados anteriormente en la etapa del predimensionamiento:

Para vigas de seccion b x h

- fy < 4200 kg/cmz‘: ya que se pueden deformar mas sin pérdida de su capacidad
estatica.

- 210kg/em® < fc <280 kg/cm?; porque retrasa el aplastamiento del concreto.

- b 2 25cm

- bh2 03

- In2>4h

6.4.2.- Cuantias de Refuerzo.-

Para todas las secciones de momento positivo y negativo se tiene:

14 14

= = =00033

pmin ﬁ/ 42_0_0 (Y)
Jfe N210

=080 ——=0.80x =0.0028 ... o

Pre =0.75p, L. (B)
fe 6000
=085 ——w— ]

Py By % 6000+ (6)

Reemplazando datos en las ecuaciones B y 0 para f’c = 210 kg/cm’?, fy = 4200 kg/em® y
3:=0.8S se tiene:

pp =0.0213;

Pmax= 0.75 x 0.0213 = 0.0160.
La estructura que se esta analizando, presenta dos tipos de secciones en las vigas, las
cuales son de 0.25 x 0.60m y 0.30 x 0.70m; para cada una de ellas se calcula los aceros
minimos y maximos, asi como las solicitaciones resistentes maximas que pueden
soportar dichas secciones, para finalmente verificar que los momentos flectores y fuerzas
cortantes, producidos por las fuerzas externas, los cuales se obtienen de la aplicacion del

programa A2e version 1.2., sean menores a las capacidades resistentes de las secciones.
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A continuacion se procede a calcular las capacidades resistentes maximas de cada una de

las secciones.

6.4.2.1.- VIGAS DE 0.25 x 0.60m.-
Se encuentran en el portico tipo I (porticos de ejes A y C) y pértico tipo III (porticos de
ejes 1 y4).
- Acero minimo en la seccién:
Asmin= Pminbd = 0.0033 x 25 x 54 = 4.46 cm®
- Acero maximo en la seccion:
Acmex = Pmaxbd = 0.016 x 25 x 54 = 21.60 cm?
- Momento resistente maximo en la seccion:

Hacemos uso de la expresion:

Mo =@ fcbd* w(1-0590) .. (o)
o P
@iy = Puix e B
4200

—0.016x 2% _0.32
Dmis * 210

Luego en la expresion (o) tenemos:

Mo, , =09 x0.21 Ton 0.25m x (54 cm)? x 0.32x(1 - 0.59x0.32) = 35.77 Ton x m

x
cm?
El momento resistente obtenido, es el maximo momento que puede soportar la seccion de

viga sin usar acero en compresion (d=54cm).

6.4.2.2.- VIGAS DE 0.30 x 0.70m.-
Se encuentran en el pértico tipo II (portico de eje B) y portico tipo IV (pérticos de ejes 2
y 3).
- Acero minimo en la seccién:
Asmin = Pminbd = 0.0033 x 30 x 64 = 6.34 cm’
Acero maximo en la seccién:
Asmix= Pmaxbd = 0.016 x 30 x 64 = 30.72 cm?
Momento resistente maximo en la seccién:

Hacemos uso de la expresion:
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Mo =@ fcbd®* w(1-0.59) ... (@)
-y B
O pir = Puix fe e B

4200
o =0.016x 2% 032
t ¥ 210

Luego en la expresion (o) tenemos:

Mo, .. =0.9x0.2 I,FT—Og x0.30m x (64 cm)? x 0.32x(1 — 0.59x0.32) = 60.29 Ton x m
cm

De la misma forma que el caso anterior, €ste momento es el momento resistente maximo

que puede soportar la seccion de viga sin usar acero en compresion, (d=64cm).

6.4.3.- Diseiio por corte.-
Se sabe que la resistencia nominal al corte en una seccion cualquiera, es la suma de las

resistencias aportadas por el concreto y por el acero de refuerzo:

V,=V +V,

Y en todas las secciones debera cumplirse:

Vll =¢VII

El maximo esfuerzo cortante que se presenta en un elemento de viga, se encuentra
ubicada entre la cara de apoyo y una seccion ubicada a una distancia “d” de ella, entonces
las secciones situadas en este tramo se disefiaran para un cortante ultimo igual al

correspondiente a la seccion ubicada a “d” del apoyo.

6.4.3.1.- Cortante maximo que toma el concreto V.-

El corte maximo que toma el concreto en elementos sometidos a flexion esta dado por:

Ve=¢x053.f'cbd

Para la viga de 0.25 x 0.60 m. se tiene:

Ve=0.85 x 0.53+/210 (10) x0.25mx0.54m = 8.81 Ton

Para la viga de 0.30 x 0.70 m. se tiene:

Ve=0.85x0.53+/210 (10) x0.30/7x0.64m = 12.53 Ton
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6.4.3.2.-Requerimientos minimos de refuerzo transversal.-

El refuerzo minimo sugerido por el cddigo ACI debe colocarse siempre que:

; V. <V, <¢V, yesigual a: A =35— ... (o)

donde:
s: Separacion del refuerzo transversal

Av: Area del acero transversal provisto para resistir corte.

6.4.3.3.- Aporte maximo del refuerzo transversal a la resistencia al corte.-

El refuerzo longitudinal tiene una cuantia maxima que no debe superarse para garantizar
el comportamiento ductil del elemento. Del mismo modo, el refuerzo transversal tiene
una limitacion similar que busca evitar la falla del concreto comprimido, ubicado en el
extremo superior de las fisuras diagonales, antes de la fluencia del acero transversal.

El codigo del ACI recomienda que:
V.<21.f'ebd ... (v)

En caso que se requiera un aporte mayor del refuerzo transversal es necesario
incrementar las dimensiones de la seccion del elemento o aumentar la resistencia del
concreto.
A continuacion se calcula la magnitud del aporte maximo del refuerzo transversal a la
resistencia al corte:

Para la viga de 0.25 x 0.60m:

En la ecuacion (y): V,<2.14/210 x.25x.54x10 = 41.08 Ton
Para la viga de 0.30 x 0.70m:
En la ecuacion (y): V, <2.14210 x.30x.64x10 = 58.43 Ton

Con estos valores, se verifica que los cortes que toma el refuerzo transversal de las vigas
en general, calculados mas adelante, no alcanzan al aporte maximo del refuerzo
transversal. Por consiguiente, no hay la necesidad de incrementar las dimensiones de la

seccion del elemento o aumentar la resistencia del concreto.
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6.4.4.- Verificacion y comentario de resultados del programa A2e.-

Los resultados de la aplicacion del Programa A2e, se encuentran en el Anexo N° 6, en el
cual se muestran, para todas las vigas, los datos de las envolventes de momentos flectores
y fuerzas cortantes, asi como la cantidad de acero requerida longitudinalmente y el
refuerzo transversal correspondiente, indicando el espaciamiento. El programa esta
considerando para el refuerzo transversal fierro ¢ 3/8” de diametro.

Se presentan los resultados de los maximos esfuerzos que soportan las vigas en los cuatro
tipos de porticos. Para ello se ha elegido de cada uno de los cuatro tipos de portico, las
vigas que soportan las maximas solicitaciones. Estas vigas que soportan los maximos
esfuerzos se dan en el tercer y cuarto nivel del edificio, debiéndose esto a la incidencia de
las fuerzas sismicas.

En los resultados del programa A2e, se observa que los momentos actuantes que se
obtienen, son menores a los momentos resistentes maximos que pueden soportar las
secciones de vigas correspondientes, asi mismo se verifica que el aporte del refuerzo
transversal a la resistencia al corte es menor que el aporte maximo del refuerzo
transversal; por lo tanto no hay la necesidad de incrementar las secciones de las vigas,
por lo tanto se puede decir que las secciones de estos elementos son conformes tanto por

rigidez como por resistencia.

6.4.4.1.- Diseiio de vigas 0.25 x 0.60m del Portico tipo I (Porticos de Ejes A y C).-

A continuacion, se presenta el cuadro de resultados de la aplicacion del programa A2e
para las vigas que soportan las maximas solicitaciones en los porticos de ejes A y C, las
cuales se presentan en el nivel 3 y esta constituida por tres tramos:
a).- Diseio por flexion.-
Los parametros minimo y maximo son:

Seccion de viga : 25x .60 m

Amin= 4.46 cm’

Agnix= 21.60 cm’

MtOmax = 35.77 Ton-m
Observando los resultados, vemos que los momentos actuantes son menores que el
maximo momento resistente de la seccion. Con las areas de acero (refuerzo longitudinal)
que reporta el programa A2e determinamos las varillas de acero con sus respectivos
diametros, las cuales van a contribuir para resistir las solicitaciones que se presentan en

las secciones de las vigas.
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Envolventes de Momentos, Fuerzas Cortantes y Refuerzo en los Pérticos de Ejes Ay C

Viga1 (V-305), nivel 3 (0.25 x 0.60m )

X Mmax Mmin Vmax | Vmin | Assup | Asinf | Vu Vc Vs |Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm)
1.25| 16.592 -19.849 | 12.458 | -7.937 | 10.73 88 (1246 | 881 | 3.65 27
1.59| 13.82 -15.671 | 11.941 | -8.248 8.27 7.23 1194 | 881 | 3.13 27
1.94| 10.941 -11.669 | 11.424 | -8.560 6.03 564 |11.42| 881 | 261 27
2.28| 7.956 -8.023 | 10.908 | -8.871 450 | 450 | 1091 | 8.81 | 2.10 27
262| 4976 -4505 | 10.391 | -9.182 2.99 331 |10.39| 881 | 1.58 27
296| 1.976 -1.169 9.874 | -9.494 0.77 1.30 | 9.87 | 881 | 1.06 27
3.31 2.567 -1.763 9.491 | -9.805 1.16 169 | 9.81 | 881 | 1.00 27
365| 5.684 -5.183 9.180 | -10.226 | 3.46 380 |10.23| 881 | 1.42 27
3.99| 8.624 -8.728 8.869 | -10.742 | 4.50 450 |10.74 | 8.81 | 1.93 27
433 | 11.483 -12.397 | 8.557 | -11.259 | 6.43 593 |11.26| 881 | 2.45 27
468 | 14.361 -16.190 | 8.246 | -11.776 | 8.57 753 |11.78| 881 | 2.97 27

Viga 2 (V-306 ), nivel 3 ( 0.25 x 0.60m )

X Mmax Mmin Vmax | Vmin |Assup | Asinf Vu Ve Vs Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) |(cm2) | (cm2) | (Ton) (Ton) (Ton) | (cm)
0.20| 4.592 -10.222 | 6588 | 0.000 | 525 | 3.05 6.59 8.81 0.00 27
0.76| 4.522 6.769 | 5744 | -0.379 | 450 | 3.01 5.74 8.81 0.00 27
1.32| 4238 -3.947 | 4899 | -0.888 | 262 | 2.81 4.90 8.81 0.00 27
1.88| 4.096 -1.882 | 4.054 | -1.397 | 1.24 | 2.72 4.05 8.81 0.00 30
244 | 3.482 -0.102 | 3.209 | -1.906 | 0.07 | 2.30 3.21 8.81 0.00 30
3.0 3.403 0.000 2415 | 2415 | 0.00 | 2.25 2.42 8.81 0.00 30
3.56| 3.482 -0.102 1.906 | -3.209 | 0.07 | 2.30 3.21 8.81 0.00 30
412| 4.096 -1.882 1.397 | -4.054 | 124 | 2.72 4.05 8.81 0.00 30
468| 4.238 -3.947 | 0888 | -4.899 | 262 | 2.81 4.90 8.81 0.00 27
524| 4.522 -6.769 | 0.379 | -5.744 | 450 | 3.01 5.74 8.81 0.00 27
5.80| 4.592 -10.222 | 0.000 | 6.588 | 525 | 3.05 6.59 8.81 0.00 27

Viga 3 (V-305), nivel 3 (0.25 x 0.60m )
X Mmax Mmin Vmax | Vmin |Assup/| Asinf Vu Vc Vs Se#3
(m) (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) |(cm2)|(cm2)| (Ton) (Ton) (Ton) | (cm)
0.20| 14.361 -16.190 | 11.776 | -8.246 | 857 | 753 | 11.78 8.81 2.97 27
0.54| 11.483 -12.397 [ 11.259 | -8.557 | 6.43 | 5693 | 11.26 8.81 245 27
0.89| 8.624 -8.728 |10.742 | -8.869 | 450 | 450 | 10.74 8.81 1.93 27
1.23| 5.684 -5.183 |10.226 | -9.180 | 3.46 | 3.80 | 10.23 8.81 1.42 27
1.57| 2.567 -1.763 | 9.805 | -9.491 | 1.16 | 1.69 9.81 8.81 1.00 27
1.91| 1.976 -1.169 | 9494 | 9874 | 0.77 | 1.30 9.87 8.81 1.06 27
2.26| 4.976 -4505 | 9.182 | -10.391 | 299 | 3.31 10.39 8.81 1.58 27
260| 7.956 -8.023 | 8.871 | -10.908 | 450 | 450 | 10.91 8.81 210 27
294| 10.941 -11.669 | 8560 | -11.424 | 6.03 | 564 | 11.42 8.81 261 27
3.28| 13.82 -156.671 | 8.248 | -11.941 | 827 | 7.23 | 11.94 8.81 3.13 27
3.63| 16.592 -19.849 | 7.937 | -12.458 | 10.73 | 8.80 | 12.46 8.81 3.65 27
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Criterios que se ha tomado en consideraciéon para la determinacién de puntos de
corte del refuerzo positivo y negativo:
Las varillas de refuerzo deben ser cortadas en las secciones en donde ya no son
requeridas por solicitaciones de flexion. Para visualizar los puntos de corte se ha
utilizado, del programa A2e, los reportes de los aceros correspondientes a los
diagramas de momentos flectores, presentandose las graficas de Acero vs. Distancia
para cada una de las vigas que se va ha disefiar, y que permite de manera rapida
ubicar los puntos tedricos de corte del refuerzo longitudinal.
Las varillas de refuerzo deben tener una longitud de anclaje adecuada, para garantizar
que pueda alcanzar el esfuerzo de fluencia, en los puntos de maximo esfuerzo, bajo
esta condicion se presenta en el siguiente cuadro las longitudes de anclajes para las

varillas tipicas en concordancia con el tipo de concreto que se emplea:

LONGITUD DE ANCLAJE DEL REFUERZO EN TENSION

Barra N° Db f'c=210 f'c=280 f'c=350
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2)
3 0.952 42 36 32
4 1.270 56 48 43
5 1.688 70 60 54
6 1.905 84 72 65
8 2.540 140 119 107
11 3.580 197 168 150

Para la ubicacidon de los puntos de corte reales de las varillas, se ha tomado en cuenta

las recomendaciones del codigo ACI:

Para Acero Positivo.- Se toma en cuenta los siguientes criterios y se elige el que

aporte mayor longitud:

a) El acero debe extenderse d 6 12ds, €l que sea mayor, mas alla del punto donde
tedricamente es requerido.

b) El acero debe extenderse a partir del punto donde esta mas esforzado una longitud
igual a su longitud de anclaje.

Para Acero Negativo.- Las longitudes de anclaje seran las consideradas para el acero

positivo, sin embargo deben incrementarse por el factor correspondiente a varillas

superiores, que tipicamente es el factor 1.3.

El codigo recomienda que el refuerzo longitudinal no sea cortado en zona de tension

de lo contrario es necesario proveer al elemento de refuerzo transversal adicional en
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estas zonas para contrarrestar la concentracion de esfuerzos que se genera. En estos

casos, lo mas practico es extender el refuerzo mas alla del punto de inflexion.

b).- Diseilo por corte.-

En el cuadro de resultados se observa la variacion del corte que actua en la seccion de
concreto, el corte maximo que toma el concreto y el corte que toma el refuerzo
transversal a lo largo de cada tramo de viga.

En cada tramo se analiza dos zonas:

Zona de confinamiento.-

Estd comprendida entre la cara de apoyo de la viga hasta una distancia 2h en cada
extremo. La zona de confinamiento en ésta viga es: 2h =2 x 0.60m = 1.20m.

En el cuadro de resultados se observa que el cortante ultimo en la zona de confinamiento
generado por las fuerzas externas, es mayor que el maximo cortante resistente del
concreto, y el aporte del refuerzo transversal a la resistencia al corte en la zona de

confinamiento es;

En la cara de apoyo V;=3.65 Ton
A una distancia 0.69 V;=2.61 Ton
A la distancia d=.54 V= 2.84 Ton (Corte disefio)
Espaciamiento de estribos :
S >4y *F,*d
Vs
S 0.85*2*0.71*4.2*54 — 96cm

2.84
Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.
También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de

confinamiento, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, las cuales son:

£=ﬁ=13_50 cm.
4 4

§ < | 8D 1enor=8%1.59=12.72 cm.
24 ¢, = 24x0.95 =22.80cm.
30cm.

Por lo tanto se recomienda usar en la zona de confinamiento: Estribos ¢ 3/8” 1@ .05,

9@.13
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Zona no confinada.-
Corresponde a la zona fuera de la longitud de confinamiento (zona > 2h), en el cuadro de
resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la resistencia al corte en la
zona no confinada es pequeiia, el cual se presenta a continuacion:

Vs = 1.84 Ton

Espaciamiento de estribos

SACAIAL
VS
* ) * *
S=O.85 2 ?;/‘: 4.2 54:]49cm

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.

También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona no
confinada, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, que indica donde no se
requiera estribos de confinamiento el espaciamiento debe ser:
d 54
s<—=--=27cm.
2 2

Por lo tanto se recomienda usar en la zona no confinada: Estribos ¢ 3/8” @ .25

Finalmente en cada uno de los tramos usar estribos:

¢ 3/8” 1@.05, 9@.13, Rto. @.25 en ¢/ extremo.

En la Fig. N° 25, se muestra el detalle del refuerzo longitudinal y transversal de los tres

tramos de las vigas.
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6.4.4.2.- Diseiio de vigas 0.30 x 0.70m del Pértico tipo II (Pértico de Eje B).-

A continuacion, se presenta el cuadro de resultados de la aplicacion del programa A2e

-87-

para las vigas que soportan las maximas solicitaciones en el portico de eje B, las cuales

se presentan en el nivel 4 y esta constituida por tres tramos:

Envolventes de Momentos, Fuerzas Cortantes y Refuerzo en el Pértico de Eje B

Viga1 (V-403), nivel4 (0.30 x0.70m)

X Mmax Mmin® | Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs | Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm)
0.20| 54.887 -63.790 | 27.874 | -15.953 | 28.98 | 25.29 | 27.87 | 12.53 | 15.34 | 14.1
0.75| 45.785 -48.847 | 26.328 | -16.853 | 22.79 | 21.52 | 26.33 | 12.53 | 13.80| 157
1.31| 36.184 -35.705 | 24.782 | -17.752 | 16.41 | 16.66 | 24.78 [ 12.53 | 1225 | 177
1.87| 27.170 -23.062 | 23.236 | -18.651 | 10.17 | 12.13 | 23.24 [ 1253 | 10.71 | 20.2
242 | 17.370 -10.919 | 21.689 | -19.550 | 6.18 7.53 [ 2169|1253 | 9.16 236
298| 6.984 0.000 20.535 | -20.449 | 0.00 3.91 [20.54|12.53 | 8.01 27.0
3.53| 13.876 -7.210 19.636 | -21.592 | 4.04 6.40 | 21.59|12.53 | 9.06 23.9
409| 23.766 -19.306 | 18.737 | -23.138 | 8.41 | 10.50 | 23.14| 1253 | 10.61| 20.4
464 | 32.799 -31.901 | 17.838 | -24684 | 1447 | 1492 | 2468|1253 |12.15| 17.8
519 | 42315 -45.128 | 16.938 | -26.230 | 21.25 | 19.92 | 26.23 | 1253 | 13.70| 15.8
5.75| 51.465 -60.113 | 16.039 | -27.776 | 27.46 | 23.87 [ 27.78 | 12,53 | 15.25| 142

Viga2 (V-404), nivel4 (0.30 x 0.70m )

X Mmax Mmin Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs |Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm)
0.25| 51.592 -61.288 | 27.443 | -15.751 | 27.94 | 23.92 | 27.44 | 12.53 | 1491 | 145
0.80| 42683 -46.615 | 25911 | -16.642 | 21.86 | 20.13 [ 2591 | 1253 | 13.38 | 16.2
1.35| 33.284 -33.399 | 24379 | -17.533 | 1523 | 1517 | 2438 | 12.53 | 11.85| 18.3
1.90| 24.395 -21.068 | 22.847 | -18.424 | 923 | 10.80 [ 22.85|1253|10.32| 21.0
245| 14.779 -9.330 | 21.314 | -19.315 | 526 6.40 | 21.31 1253 | 8.78 246
3.00| 6.130 0.000 20.206 | -20.206 | 0.00 342 (2021|1253 | 7.68 282
3.55| 14.779 -9.330 | 19.315 | -21.314 | 5.26 6.40 | 21.31 1253 | 8.78 246
410 24.395 -21.068 | 18.424 | -22.847 | 923 | 10.80 [ 22.85|1253|10.32| 21.0
465| 33.284 -33.399 | 17.633 | -24.379 | 15.23 | 15.17 {2438 | 12563 | 11.85| 183
5.20| 42683 -46.615 | 16.642 | -25.911 | 21.86 | 20.13 | 25.91 [ 12.53 [ 13.38| 16.2
5.75| 51.592 61.288 | 15.751 | -27.444 | 27.94 | 23.92 | 27.44 | 1253|1491 | 145

Viga 3 (V-403), nivel 4 (0.30 x 0.70m )

X Mmax Mmin Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs | Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm) |
0.25| 51.465 -60.113 | 27.776 | -16.039 | 27.46 | 23.87 | 27.78 | 12.53 | 1625 | 14.2
0.81| 42315 -45.128 | 26.230 | -16.938 | 21.25 | 19.92 | 26.23 | 12.53 | 13.70 | 15.8
1.36| 32.799 -31.901 | 24.684 | -17.838 | 14.47 | 1492 | 2468|1253 |1215| 17.8
1.91| 23.766 -19.306 | 23.138 | -18.737 | 841 | 10.50 | 23.14|12.53 | 1061 | 204
247 | 13.876 -7.210 | 21592 | -19.636 | 4.04 6.40 |21.59|12.53 | 9.06 239
3.03| 6.984 0.000 20.449 | -20.535 | 0.00 3.91 |20.54 | 1253 | 8.01 27.0
3.58| 17.370 -10.919 | 19.550 | -21.689 | 6.18 7.53 |21.69 (1253 | 9.16 236
414 | 27.170 -23.062 | 18.651 | -23.236 | 10.17 | 1213 | 23.24 | 12.53 | 10.71 | 20.2
469| 36.184 -35.705 | 17.752 | -24.782 | 16.41 | 1666 | 24.78 | 1253 | 1225 | 17.7
524 | 45785 -48.847 | 16.853 | -26.328 | 22.79 | 21.52 | 26.33 | 12.53 | 13.80 | 15.7
580| 54887 | -63.790 | 15.953 | -27.874 | 28.98 | 25.29 | 27.87 | 12.53 | 15.34 | 14.1
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ENVOLVENTE DE ACEROS DE REFUERZOS

PORTICO TIPO Il - VIGA 1 (0.30x0.70) - NIVEL 4
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a).- Diseiio por flexién.-
Los parametros minimo y maximo son:

Seccién de viga : .30x .70 m.

Amn= 6.34cm’

Asmsx= 30.72 cm®

Mtogsx = 60.29 Ton-m
Observando los resultados, vemos que los momentos actuantes son menores que el
momento resistente de la seccion. Con las areas de acero (refuerzo longitudinal) que
reporta el programa A2e determinamos las varillas de acero con sus respectivos
diametros, las cuales van a contribuir para resistir las solicitaciones que se presentan en
las secciones de las vigas. A su vez se verifica, que la viga trabaja adecuadamente en
toda su longitud.
La disposicion y detallado del refuerzo longitudinal se obtiene siguiendo los criterios

descritos en el disefio de las vigas del portico tipo I (Pdrticos de Ejes A 'y C).

b).- Diseiio por corte.-

Se sigue el mismo procedimiento descrito en el disefio por corte de la viga anterior. En
cada tramo de viga analizamos dos zonas:

Zona de confinamiento.-

Longitud de la zona de confinamiento = 2h =2 x 0.70 = 1.40 m.

En el cuadro de resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la

resistencia al corte en la zona de confinamiento es:

En la cara de apoyo V,=15.34 Ton
A una distancia 1.11 V= 12.25 Ton
A la distancia d=.64 V= 13.56 Ton (Corte de disefio)
Espaciamiento de estribos
G_$* 4 Fyrd
Vs
S= 0.85*2*0.71*4.2*64 — 24cm

13.56

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.

También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de

confinamiento, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, las cuales son:
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g = % =16.00 cm.

s< |8 ,....=8x191=1528cm.

24 @, .ripo = 24x0.95 = 22 80cm.
30 cm.

Por lo tanto se recomienda usar en la zona de confinamiento: Estribos ¢ 3/8” 1@ .05,

9@ .15

Zona no confinada.-
Corresponde a la zona fuera de la longitud de confinamiento (zona > 2h), en el cuadro de
resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la resistencia al corte en la
zona no confinada es:
Vs = 11.46 Ton

Espaciamiento de estribos :
p*A4, *F, *d

V

S

S =

_0.85*2*%0.71*4.2* 64
11.46

S

=28cm

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.

También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona no
confinada, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, que indica donde no se
requiera estribos de confinamiento el espaciamiento debe ser:

Sd=64=
2

Por lo tanto se recomienda usar en la zona no confinada: Estribos ¢ 3/8” @ .25

s 32cm

Finalmente en cada uno de los tramos usar estribos:

¢ 3/8” 1@.05, 9@.15, Rto. @.25 en ¢/ extremo.

En la Fig. N° 26, se muestra el detalle del refuerzo longitudinal y transversal de los tres

tramos de las vigas, el cual muestra el disefio de las vigas de mayores solicitaciones.
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6.4.4.3.- Diseiio de vigas 0.25 x 0.60m del Portico tipo III (Pérticos de Ejes 1 y 4).-

A continuacion, se presenta el cuadro de resultados de la aplicacion del programa A2e
para las vigas que soportan las maximas solicitaciones en los porticos de ejes 1 y 4, las

cuales se presentan en el nivel 3 y esta constituida por dos tramos:

Envolventes de Momentos, Fuerzas Cortantes y Refuerzo en los Pdrticos de Ejes 1y 4

Viga1 (V-301), nivel 3 (0.25 x 0.60m )

X Mmax Mmin Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs [Se#3
(m)_| (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | {cm)
1.25| 11.445 -23.874 | 16.526 | -2.020 1322 | 591 | 1653 | 881 | 7.72 23.7
1.68| 10.384 -17.177 | 14.857 | -2.939 9.14 534 | 1486 | 8.81 | 6.05 27

2.11 8.931 -11.193 | 13.188 | -3.859 5.77 456 [13.19| 881 | 438 27
2.53| 7.389 -6.389 | 11.519 | -4.778 4.28 450 | 11.52| 881 | 2.71 27
296| 5.901 -2.443 9.849 | -5.698 1.61 395 | 985 | 881 | 1.04 27
3.39| 4486 0.000 8.180 | -6.617 0.00 | 298 | 8.18 | 881 | -0.63 27
3.82| 5.761 -0.814 6.932 | -7.681 0.53 385 | 768 | 8.81 | -1.13 27
424| 8.188 -4.233 6.012 | -9.350 2.81 450 | 9.35 | 8.81 | 0.54 27
4.67| 9.901 -8.045 5.093 | -11.019 | 4.50 5.08 | 11.02| 881 | 2.21 27

5.10| 11.393 -12.436 | 4173 | -12689 | 6.46 588 | 1269 | 881 | 3.88 27
16.63] 12.981 -18.217 | 3.254 | -14.358 | 9.75 | 6.76 | 14.36| 881 | 5.55 27

Viga 2 (V-301 ), nivel 3 (0.25 x 0.60m )
b Mmax B | Mmin Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs | Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm)
0.35| 12.981 -18.217 | 14.358 | -3.254 9.75 6.76 |14.36 | 881 | 5.55 27
0.78| 11.393 -12.436 | 12.689 | -4.173 6.46 5.88 (1269 | 8.81 | 3.88 27

1.21 9.901 -8.045 | 11.019 | -5.093 4.50 5.08 |11.02 | 8.81 | 2.21 27
1.63| 8.188 4.233 9.350 | -6.012 2.81 450 | 935 | 881 | 0.54 27
206| 5761 -0.814 7.681 | 6.932 0.53 385 | 768 | 881 | 0.00 27
249| 4.486 0.000 6.617 | -8.180 0.00 | 298 | 8.18 | 8.81 | 0.00 27
292| 5.901 -2.443 5698 | -9.849 1.61 395 | 985 | 881 | 1.04 27
3.34| 7.389 -6.389 4778 | -11.519 | 428 | 450 |11.52| 881 | 2.71 27
3.77| 8.931 -11.193 | 3.859 | -13.188 | 5.77 456 [13.19| 881 | 438 27

4.20| 10.384 -17.177 | 2.939 | -14.857 | 9.14 534 | 1486 | 8.81 | 6.05 27
4.63| 11.445 -23.874 | 2.020 | -16.526 | 13.22 | 591 [16.53 | 881 | 7.72 | 237
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ENVOLVENTE DE ACEROS DE REFUERZOS

PORTICO TIPO Ill - VIGA 1 (0.25x0.60) - NIVEL 3
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a).- Disefio por flexion.-
Los parametros minimo y maximo son:

Seccion de viga : 25x .60 m

Amin=  4.46 cm?

Asmsx= 21.60 cm’

Mtomsx = 35.77 Ton-m
Observando los resultados, vemos que los momentos actuantes son menores que el
momento resistente de la seccion. Con las areas de acero (refuerzo longitudinal) que
reporta el programa A2e determinamos las varillas de acero con sus respectivos
diametros, las cuales van a contribuir para resistir las solicitaciones que se presentan en
las secciones de las vigas. A su vez se verifica, que la viga trabaja adecuadamente en
toda su longitud.
La disposicion y detallado del refuerzo longitudinal se obtiene siguiendo los criterios ya
mencionados, cabe sefialar que el refuerzo longitudinal se cifie estrictamente a los
requisitos que aseguran una capacidad de ductilidad alta para todas las secciones criticas

de vigas.

b).- Disefio por corte.-

Siguiendo el mismo procedimiento que los casos anteriores. En cada tramo de viga
analizamos dos zonas:

Zona de confinamiento.-

Longitud de la zona de confinamiento =2h =2 x 0.60 = 1.20 m.

En el cuadro de resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la

resistencia al corte en la zona de confinamiento es:

En la cara de apoyo Vs= 7.72 Ton
A una distancia 0.86 Vs= 4.38 Ton
A la distancia d=.54 Vs= 5.62 Ton (Corte de disefio)
Espaciamiento de estribos
S p*A *F, *d
Vs
S= 0.85%2*0.71*4.2*54 — 49em

5.62

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.
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También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de
confinamiento, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, las cuales son:

d_3% _1350em
4" 4
§< (89 1enor=8x1.59=12.72 cm.

24 9, 4o =24x0.95=22.80cm.
30 cem.

Por lo tanto se recomienda usar en la zona de confinamiento: Estribos ¢ 3/8” 1@ .05,
‘@ .13

Zona no confinada.-
Corresponde a la zona fuera de la longitud de confinamiento (zona > 2h), en el cuadro de
resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la resistencia al corte en la
zona no confinada es:
Vs = 3.02 Ton

Espaciamiento de estribos :
S=»¢-)-*A" *F, *d

V

s

0.85%2*0.71*4.2*54

S — =91lcem
3.02

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.
También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona no
confinada, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, que indica donde no se
requiera estribos de confinamiento el espaciamiento debe ser:
ssd =54=27cm.
2 2

Por lo tanto se recomienda usar en la zona no confinada: Estriboes ¢ 3/8” @ .25

Finalmente en cada uno de los tramos usar estribos:

¢ 3/8” 1@.05, 9@.13, Rto. @.25 en ¢/ extremo.

En la Fig. N° 27, se muestra el detalle del refuerzo longitudinal y transversal de los dos

tramos de las vigas.
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6.4.4.4.- Diseiio de vigas 0.30 x 0.70m del Pértico tipo IV (Pérticos de Ejes 2 y 3).-

A continuacidn, se presenta el cuadro de resultados de la aplicacion del programa A2e

para las vigas que soportan las maximas solicitaciones en los porticos de ejes 2 y 3, las

cuales se presentan en el nivel 4 y esta constituida por dos tramos:

Envolventes de Momentos, Fuerzas Cortantes y Refuerzo en los Pérticos de Ejes 2y 3

Viga1 (V-402), nivel 4 (0.30 x 0.70m )

X Mmax Mmin Vmax Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs |Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm)
0.35| 17.932 -565.945 | 33.775 | 0.000 | 25.73 | 7.78 |33.78 (1253 |21.25| 10.2
0.97| 19.135 -37.008 | 28.721 | 0.000 17.09 | 834 |28.72 (1253 |16.19| 134
1.59| 18.827 -21.346 | 24.209 | -1.723 9.36 8.19 | 2421|1253 (1168 | 185
220| 20.614 -10.865 | 19.696 | -4.168 6.15 | 902 |19.70 | 12583 | 7.17 | 30.0
2.82| 19.708 -2.145 | 15183 | -6.614 119 | 860 | 1518|1253 | 265 | 30.0
3.44| 20.015 0.000 10.671 | -9.064 0.00 | 874 |10.67 1253 | 0.00 | 300
4.06| 19.102 0.000 7.809 | -13.058 | 0.00 | 832 |13.06 1253 | 0.53 | 30.0
467 | 19.796 -6.079 5364 | -17.571 | 3.40 864 | 1757|1253 | 5.04 | 30.0
5.29| 19.418 -16.079 | 2.919 | -22.083 | 6.94 847 | 2208|1253 955 | 227
591| 18.185 -28.695 | 0474 | -26.596 | 12.88 | 7.90 | 26.60 | 12.53 | 1407 | 154
6.52| 17.721 -46.510 | 0.000 | -31.109 | 21.82 | 769 |31.11 1253|1858 | 11.6

Viga 2 (V402 ), nivel 4 ( 0.30 x 0.70m )

X Mmax Mmin Vmax | Vmin | Assup | Asinf | Vu Ve Vs |Se#3
(m) | (Tonxm) | (Tonxm) | (Ton) | (Ton) | (cm2) | (cm2) | (Ton) | (Ton) | (Ton) | (cm) |
025| 17.721 -46.51 31.109 | 0.000 | 21.82 | 769 |31.11 (1253|1858 | 11.6
0.87| 18.185 -28695 |26.596 | -0.474 | 12.88 | 7.90 | 26.60 | 12.53 [ 14.07 | 154
1.49| 19.418 -16.079 | 22.083 | -2.919 6.94 8.47 (2208|1253 | 9.55 | 227
210| 19.796 -6.079 | 17.571 | -5.364 340 | 864 (1757|1253 | 5.04 | 30.0
272| 19.102 0.000 13.058 | -7.809 0.00 | 832 |13.06|1253| 0.53 | 30.0
3.34| 20.015 0.000 9.064 | -10.671 | 0.00 8.74 (1067 | 1253 | -1.86 | 30.0
396| 19.708 -2.145 6.614 | -15183 | 1.19 | 860 |15.18 (1253 | 265 | 30.0
4.57| 20614 -10.865 | 4.168 | -19.696 | 6.15 | 9.02 |19.70 ({1253 | 7.17 | 30.0
519| 18.827 -21.346 | 1.723 | 24209 | 9.36 | 819 |21.21 1253 | 868 | 185
581| 19.135 -37.008 | 0.000 | -28.721 | 17.09 | 834 |2872(1253|16.19| 134
6.42| 17.932 -55.945 | 0.000 | -33.775 | 25.73 | 7.78 |33.78 1253 [21.25| 10.2
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a).- Diseiio por flexion.-
Los parametros minimo y maximo son:

Seccion de viga : 30x.70 m

Asn= 634 cm’

Asmix= 30.72 cm®

Mtomax = 60.29 Ton-m
Observando los resultados, vemos que los momentos actuantes son menores que el
momento resistente de la seccion. Con las areas de acero (refuerzo longitudinal) que
reporta el programa A2e determinamos las varillas de acero con sus respectivos
diametros, las cuales van a contribuir para resistir las solicitaciones que se presentan en
las secciones de las vigas. A su vez se verifica, que la viga trabaja adecuadamente en
toda su longitud.
La disposicion y detallado del refuerzo longitudinal se obtiene siguiendo los criterios ya
mencionados, cabe seflalar que el refuerzo longitudinal se cifie estrictamente a los
requisitos que aseguran una capacidad de ductilidad alta para todas las secciones criticas

de vigas.

b).- Diseiio por corte.-

Siguiendo el mismo procedimiento que los casos anteriores. En cada tramo de viga
analizamos dos zonas:

Zona de confinamiento.-

Longitud de la zona de confinamiento =2h =2 x 0.70 = 1.40 m.

En el cuadro de resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la

resistencia al corte en la zona de confinamiento es:

En la cara de apoyo V= 21.25 Ton
A una distancia 1.24 V= 11.68 Ton
A la distancia d=.64 Vs= 16.31 Ton (Corte de diseiio)
Espaciamiento de estribos :

S gp*A, *F, *d

VJ’
* ) % * *
S= 0.85*2*0.71*4.2* 64 _ 20cm
16.31

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.
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También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de

confinamiento, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, las cuales son:
ﬂ = ﬁ =16.00 cm.

4 4

5 < [8D penor=8x1.91=15.28 cm.

24 @, 4o =24x0.95=22.80cm.

30 cm.

Por lo tanto se recomienda usar en la zona de confinamiento: Estribos ¢ 3/8” 1@ .05,
‘@ .15

Zona no confinada.-
Corresponde a la zona fuera de la longitud de confinamiento (zona > 2h), en el cuadro de
resultados se observa que el aporte del refuerzo transversal a la resistencia al corte en la
zona no confinada es:
Vs = 10.59 Ton
Espaciamiento de estribos
6* A, *F,*d
A

s

S

g 0.85%2%0.71*4.2*64
- 10.59

=31cm

Se esta considerando estribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8”.
También hay restricciones en el espaciamiento del refuerzo transversal en la zona no
confinada, que aseguran una capacidad de ductilidad alta, que indica donde no se
requiera estribos de confinamiento el espaciamiento debe ser:

d

ss—=ﬁ=32cm.
2 2

Por lo tanto se recomienda usar en la zona no confinada: Estribos ¢ 3/8” @ .30

Finalmente en cada uno de los tramos usar estribos:

¢ 3/8” 1@.05, 9@.15, Rto. @.30 en c/ extremo.

En la Fig. N° 28, se muestra el detalle del refuerzo longitudinal y transversal de los dos

tramos de las vigas.
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6.5.- Diseiio de Columnas.-

6.5.1.- Generalidades.-
Las columnas son los miembros verticales a compresion de los marcos estructurales, que
sirven para apoyar a las vigas cargadas. Transmiten las cargas de los pisos superiores
hasta la planta baja y después al suelo, a través de la cimentacion. Puesto que las
columnas son elementos a compresion, la falla de una columna en un lugar critico puede
causar el colapso progresivo de los pisos concurrentes y el colapso total de la estructura
completa.
El reglamento del ACI requiere que en el disefio de miembros a compresion se utilicen
factores de reduccion de resistencia @, considerablemente menores que los factores @
para la flexion, o el cortante.
Los principios de la compatibilidad de esfuerzos y deformaciones que se aplicaron en el
analisis y disefio de vigas, se aplican de igual forma a las columnas. Sin embargo se
introduce un factor nuevo: la adiciéon de una fuerza axial externa a los momentos
flexionantes que actiian en la seccion critica, en consecuencia, es necesario hacer un
ajuste a las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y momentos que se desarrollaron para las
vigas, con el objeto de tomar en cuenta a la compresion y a la flexion combinada.
En el caso de las vigas, la cantidad de refuerzo se controla para obtener el
comportamiento de falla ductil. En el caso de las columnas, ocasionalmente dominara la
carga axial; por lo que no se puede evitar un comportamiento de falla por compresion
para los casos en que existe una relacion grande de carga axial / momento flexionante.
Como en el caso de las vigas, la resistencia de las columnas se calcula con los principios
basicos siguientes:

Existe una distribucion lineal de las deformaciones en la seccion transversal de la

columna.

No hay deslizamiento entre el acero y concreto(esto es, la deformacion en el acero y

en el concreto en contacto es la misma).

Para el propdsito de los célculos de la resistencia, la deformacion méaxima permisible

del concreto en la falla es igual a 0.003cm/cm.

La resistencia en traccion del concreto es despreciable y no se considera en los

calculos.
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6.5.2.- Consideraciones de diseiio.-
Para el disefio de columnas ductiles especiales, se ha tenido en cuenta las siguientes

consideraciones:

6.5.2.1.- Dimensionamiento,-
Se ha seguido con las consideraciones mencionados anteriormente en la etapa de

predimensionamiento, las cuales son:

a) hy/D > 4

b) n= Ps <l
f'ebD '3

¢) Dmw=30cm

d) Dmenor 504
D

mayor

6.5.2.2.- Cuantias y Traslapes.-

La cuantia de refuerzo longitudinal en elementos sometidos a flexion y carga axial no
debe ser inferior a 0.01 ni superior a 0.06. Debiendo incluir en los planos los detalles
constructivos de la armadura en la unién viga-columna si es que la cuantia excede de

0.04.

Los traslapes s6lo son permitidos dentro de la mitad central de la columna y éstos son
proporcionados como empalmes a traccidon. Esto se debe a la probabilidad que existe que
el recubrimiento de concreto se desprenda en los extremos del elemento haciendo que
estos empalmes se tornen inseguros. Sino satisface lo anterior, se tendrd que considerar

refuerzo por confinamiento.

El Reglamento ACI-99 considera para zonas muy sismicas que en cada nudo, la suma
de las capacidades ultimas en flexion de las columnas sean por lo menos igual a 1.2 veces
la suma de las capacidades ultimas de las vigas que concurren a las caras del nudo, y si
alguna columna no cumple con ésta condicién debe de llevar refuerzo transversal de

confinamiento en toda su longitud.
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6.5.2.3.- Refuerzo transversal.-

El Reglamento Nacional de Construcciones considera que:

a) Debe colocarse en ambos extremos del elemento estribos cerrados sobre una longitud
1, medida desde la cara del nudo (zona de confinamiento) que no sea menor que:

- Un sexto de la luz libre del elemento.

- La maxima dimension de la seccion transversal del elemento.

- 45cm.

Estos estribos tendran un espaciamiento que no deben exceder del menor de los
siguientes valores:

- Un cuarto de la dimensién mas pequeiia de la seccion transversal del elemento.

- 10 cm.

El primer estribo debera ubicarse a no mas de 5 cm. de la cara del nudo.

b) El espaciamiento del refuerzo transversal fuera de la zona de confinamiento, no debera
de exceder lo siguiente:

- 6 veces el diametro de la barra longitudinal de menor diametro.

- 15cm.

- Lamitad de la dimension mas pequeiia de la seccion transversal del elemento.

En la Fig. N° 29 se muestran todas las consideraciones sobre la disposicion del refuerzo

transversal en toda la longitud de la columna, de acuerdo a lo mencionado anteriormente.
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CONSIDERACIONES DE COLUMNAS DUCTILES

/

ZONA DE CONFINAMIENTO
ZONA DE lo > Dmayor s < Dmfnor
2d ROTULA lo > In/8
P CA > 45 cm. s < 10cm.
ZONA DE 8 £ _m;fpnr
]T In—2lo CONTRIBUCION In—2lo s < 16om.
DEL CONCRETO s <8 db
T
ZONA DE
2d ROTULA lo ZONA DE CONFINAMIENTO
PLASTICA J
A

Fig. N° 29
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Recomendaciones del ACI para refuerzo transversal en columnas confinadas.-
El ACI recomienda para garantizar la existencia de ductilidad en las columnas las

siguientes consideraciones:

Cuantia volumétrica minima en espiral o estribos circulares.-

pm=0.45(Ag _-1Jf-c- >o0127¢ .. (@)
Ach bi% f
Refuerzo por confinamiento.-
ash=030(28 _1\snefe . B)
Ach 124
Ash=009shc?S . @)
g

Las expresiones B y y permiten determinar el espaciamiento “s” de estribos en la zona de
confinamiento donde:

Ash = Area total del refuerzo transversal en la direccion de analisis.

hc = Ancho del nucleo de concreto confinado por el acero medido centro a centro de los
estribos exteriores.

Ach = Area del nucleo de concreto confinado por el acero.

Ag = Area total de la seccidn transversal de la columna.

S = espaciamiento del refuerzo transversal.

En la Fig. N° 30 se ilustran éstos parametros para la determinacion del area de refuerzo

transversal de confinamiento en columnas.



-17-

Informe de Ingenieria

08 N ‘314

q s W\\*\\\ g

rilglri \ S
VIV —

wogg > oY 1oy
€<

OINJINVNIANOD dd SOJIINVIVd dd NOIDINLIAQ



Informe de Ingenieria -108 -

6.5.3.- Procedimiento de diseiio de Columnas.-

Para el disefio de columnas ductiles especiales, se ha tomado los resultados de la
aplicacion del programa A2e correspondientes a columnas, las cuales se presentan en el
Anexo N° 6, el programa ejecuta 11 combinaciones de cargas (carga viva, carga muerta y
cargas de sismo) para cada columna y cada nivel de la estructura, empleando como
factores de amplificacion los estipulados en el ACI-318-83. También el programa, nos
presenta para cada combinacion, el momento ultimo, la carga axial ultima y la fuerza
cortante ultima que se da en todas las columnas.

Debido a que las columnas estan sujetas a cargas axiales y momentos flectores actuando
en la direccion X como en la direccion Y, se presenta un estado de flexo compresion
biaxial en dichas columnas. Para ver estos momentos, vamos a los resultados del
programa A2e. Los resultados se dan por cada tipo de portico, entonces los momentos
actuantes en las columnas alrededor del eje X (Mx) se dan en los resultados de porticos
tipo I (porticos de ejes A y C) y portico tipo II (portico de eje B); mientras que los
momentos actuantes en las columnas alrededor del eje Y (My) se dan en los resultados de
porticos tipo III (porticos de ejes 1 y 4) y porticos tipo IV (porticos de ejes 2 y 3).

Hasta el momento, las secciones de las columnas son Optimas con respecto al analisis
sismico, es decir son conformes por rigidez (control desplazamientos); lo que se vera
ahora, es su conformidad por resistencia, se verificara su capacidad para resistir el efecto
actuante de cargas de gravedad en combinacion con cargas sismicas amplificadas
respectivamente.

En el presente informe, el procedimiento de disefio de columnas que se utilizara, es
obteniendo los diagramas de interaccién de las secciones de las columnas, las cuales
son la representacion grafica de las combinaciones de carga axial - momento flector que
generan la falla de una seccion. El diagrama de interaccion nos representa todas las
combinaciones de falla y por consiguiente constituye una descripcion completa de la
capacidad resistente de una seccion. Todos los puntos dentro del diagrama de interaccion
representan combinaciones carga axial-momento flector que pueden ser resistidas por la
seccion. Los puntos fuera del diagrama, son combinaciones que ocasionan la falla.

Para generar los diagramas de interaccion de las secciones de las columnas, se hara el uso
del programa PCACOL version 2.30, el cual nos permite de manera rapida y practica
obtener la disposicion del refuerzo longitudinal mas adecuado para las secciones de las
columnas ya definida en el analisis sismico. A continuacion se presenta el cuadro de

datos de las solicitaciones criticas de momento maximo—carga axial y momento—carga



Informe de Ingenieria

- 109 -

axial maximo, los cuales se encuentran dentro del diagrama de interaccion generado para
cada tipo de columna.

MOMENTOS Y CARGAS AXIALES MAXIMOS

o Columna C1 0.40 x 0.70 (Columna extremo pértico secundario)
Nivel | Combinacién | Mux (Ton-m) | Pu (Ton) | Mux (Kn-m) | Pu (Kn) Referencia
1 4 26.266 115.924 257.407 1136.055 Pértico de eje B
1 6 26.578 121.076 260.464 1186.545 Pértico de eje B
2 6 34.597 99.430 339.051 974.414 Pértico de eje B
Nivel | Combinacién | Muy (Ton-m) | Pu (Ton) | Muy (Kn-m) | Pu (Kn) | Referencia
1 3 5.043 135.466 49.421 1327.567 | Pérticos de ejes 1y 4
1 9 16.878 95.257 165.404 933.519 | Pérticos de ejes 1y 4
5 4 19.190 13.095 188.062 128.331 | Pérticos de ejes 1y 4
Columna C2 0.40 x 0.70 (Columna extremo poértico principal)
Nivel | Combinacién | Mux (Ton-m) | Pu (Ton) | Mux (Kn-m) | Pu (Kn) Referencia
1 4 7.560 64.610 74.088 633.178 | Porticos de ejes Ay C
1 6 7.712 68.933 75.578 675.543 | Porticos de ejes Ay C
2 6 9.741 54.461 95.462 533.718 | Porticos de ejes Ay C
Nivel | Combinacién | Muy (Ton-m) | Pu (Ton) | Muy (Kn-m) | Pu (Kn) Referencia
1 3 12.825 188.971 125.685 1851.916 | Pérticos de ejes 2y 3
1 4 37.101 148.537 363.590 1455.663 | Pérticos de ejes 2y 3
2 6 43.402 134.192 425.340 1315.082 | Pérticos de ejes 2y 3
Columna C3 0.50 x 0.50 (Columna central)
Nivel | Combinacién | Mux (Ton-m) | Pu (Ton) | Mux (Kn-m) | Pu (Kn) Referencia
1 3 3.952 131.748 38.730 1291.130 Pértico de eje B
1 6 35.374 94.729 346.665 928.344 Pértico de eje B
2 6 43.356 74.004 424.889 725.239 Pértico de eje B
Nivel | Combinacién | Muy (Ton-m) | Pu(Ton) | Muy (Kn-m) | Pu(Kn) |  Referencia _
1 3 10.207 340.225 100.029 | 3334.205 | Pérticos de ejes 2y 3
1 6 26.040 239.384 255.192 | 2345.963 | Pérticosde ejes2y 3
2 4 27.373 156.452 268.255 1533.230 | Pérticosdeejes2y 3

En el Anexo N° 8, se presentan los diagramas de interaccion con la disposicion del

refuerzo (fierros) longitudinal obtenidos para cada una de las columnas.

6.5.4.- Refuerzo longitudinal.-

En los diagramas de interaccion (Anexo N° 8), se observa, que la capacidad resistente de

las tres columnas utilizadas en la estructura, es conforme. El detalle de las secciones de

las columnas y la disposicion del refuerzo longitudinal y transversal, se muestran en la

Fig. N°31.
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6.5.5.- Refuerzo transversal.-

6.5.5.1.- Columna Extrema Poértico Secundario C1 (0.40 x 0.70).-

La longitud de la zona de confinamiento es:

D, por =70 cm
l, 2 , o 280 =47 cm.

45cm

=> Longitud de la zona de confinamiento: l,= 70 cm
Siguiendo las recomendaciones del ACI se determina el espaciamiento en la zona de

confinamiento;

y , ,
pm"=0.45( & 1|/ onle . (o)
Ach )s% g
p.. =045 ‘.10_)(7_0—1 210 20.12x AL

31x61 4200 4200

Pmin = 0.011 2 0.006 Es conforme.

Cuando el sismo actua en direccion X:

h. = [4[} - 2(4 + 035 ]:l =31.05em.

-

Luego usando las expresiones:

Ash=030( “8 - 1) shel € )
Ach 0%
Ash=009shc’ S . (¥)
i

En la expresion (B):
2x0.71=030( 4070 _ 1) (5)31.05x 2O =>  $=6.34cm.

31x61 4200
Usando la expresion (y) se tiene:
2x0.71=0.09 (s) x 31.05 x 210 => s =10.16 cm

4200
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Cuando el sismo actia en direccion Y:
h, = [70 - 2(4 " 0'295 sz ~30.52cm.

Luego usando las expresiones 8 y y:

En la expresion (B):

4x0.71=0.30 (4OX7O - 1) (5)30.52 x 210 =>
1x61 4200
Usando la expresion (y) se tiene:
4x0.71=0.09 (s) x 30.52 x 210 =>
4200

Ademas en la zona de confinamiento:
D
Spe S " = ‘:O =10 cm.

S <10 cm.

En ésta zona usar: estribos $3/8”: 1 @ .05, 10 @ .07

s =12.91 cm.

s =20.68 cm

Fuerza Cortante que toma el concreto.- Usamos la siguiente expresion:

Vc=¢xo.53,/f'cbd(1+0.0071 %J ...... (0)
g

Determinacion de Nu:

Pomax = 0.80 (0.85 f'c (Ag-Ast) + Ast fy)

Pomax = 0.80 (0.85 f'c (Ag) + Ast fy)

P max = 0.80 (0.85x.21x(40x70) + 10x5.07x4.2)=570.192 Ton.
Pumix = ¢ Pamax=0.70 x 570.192 = 399.134 Ton.

Luego en la expresion (0) se tiene:

Cuando el sismo actua en direccion X: (d = 64cm)

399134

Ve=0.85x0.53/210x 40x64 (1 +0.0071 x
40x70

) = 33627 Kg = 33.63 Ton,

-112-
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Cuando el sismo actia en direccion Y: (d = 34cm)

399134

40x70

Ve=0.85x0.53210x 70x34 [1 +0.0071 x ): 31263 Kg =31.26 Ton.

A continuacion se presenta las fuerzas cortantes actuantes maximas que ocurren en la
columna C1 (Columna extrema del portico secundario), los cuales se han obtenido de los
resultados del programa A2e (Anexo N° 6):

| Columna | Vi(Ton) | Vi (Ton)
. Cl | 1049 12.34

|
«

e -—o

Vg (Ton) | Vp (Ton)
19.45 | 22.88 |

e a— — - - S

————— e 4

Diseiio por cortante en los extremos de la columna (zona de confinamiento).-

Se analiza en la direccion mas desfavorable. En esta zona no se toma en cuenta la
contribucion del concreto. Del cuadro anterior y los resultados, observamos que el corte
que toma el concreto es mucho mayor que los cortes extermos actuantes en ambas
direcciones. Por lo tanto no hay exigencia de disefio por esfuerzo cortante, por
consiguiente se hace uso de las consideraciones de disefio para columnas ductiles, en

confornidad a ello se recomienda usar:

Estribos $3/8”: 1 @ .05, 10 @ .07 en cada extremo

Diseiio por cortante en la parte central.-
En esta zona se toma en cuenta la contribucion del concreto; se hace uso de la siguiente

. A, frd

expresion: § =
Vn - VC

Del cuadro anterior y los resultados, vemos que V. = 33.63 Ton > V,, = 22.88 Ton, por lo

tanto en esta zona la exigencia de disefio por corte es despreciable, en consecuencia se

toma las consideraciones para columnas ductiles, que son las siguientes:

6d, (longitunal) = 6x2.54 =15.24cm.
Spae S |15cm
D 40

menor — =20cm..
2 2

Finalmente la distribucion de estribos en la columna Cl es:
$3/8”: 1 @.05, 10 @.07, Rto @.15 en cada extremo.




Informe de Ingenieria -114-

6.5.5.2.- Columna Extrema Portico Principal C2 (0.40 x 0.70).-

Longitud de la zona de confinamiento:

D oy =70 cm
.2 }l" =2ﬂ=47cm.

6 6

45cm

=> Longitud de la zona de confinamiento: l,= 70 cm.

Haciendo uso de las recomendaciones del ACI se determina el espaciamiento de estribos

en la zona de confinamiento:

Ag f’C f’c
smin =045 _1 2 012 e N
P [Ach ) 124 §i% (@)
40 x70 210 210
=045 -1]l— 2012x —
Porin (31.:61 )4200 4200
Pmw = 0.011 2 0.006 Es conforme.

Cuando el sismo actia en direcciéon X:
h, = |:4O - 2(4 + Qgé ):| =31.05cm.

Luego usando las expresiones:

Ash=030( 28 _1\snc e .. B
Ach 1)%
Ash=0.09 s hc I—C ........ )
b1z
En la expresién (B):
2x0.71=0.30 (40"70 - 1) (5)31.05 x 219 = =634 cm.
31x61 4200

Usando la expresién (y) se tiene:

210
2x0.71=0.09 (s) x31.05 x ——— = s=10.16 cm
x (s) x
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Cuando el sismo actua en direccion Y:
h, = [70 - 2(4 + 0'-225 j]/3 =20.35¢cm.

Luego usando las expresiones B y ¥:

En la expresion (B):

40x70 210
4x0.71=0.30 -1 2035x — - => =19. :
( 1x61 )(S) * 4200 §=19.35 cm
Usando la expresion (y) se tiene:
4x071—009(s)x2035x£0— => =31.01
. : . 4200 s .01 cm

Ademas en la zona de confinamiento:

D 40
s, < ™" =——=10cm.
Soix <10 cm,

En ésta zona usar: estribos ¢3/8”: 1 @ .05, 10 @ .07

Fuerza Cortante que toma el concreto.- Se usa la expresion:

Ve=¢ x0.53 \/ﬁbd(H0.00ﬂ %‘) ...... (0)
Considerando Nu la carga axial maxima que puede tomar el elemento, entonces tenemos:
Pnmax = 0.80 (0.85 f'c (Ag-Ast) + Ast fy)
Pomax = 0.80 (0.85 f'c (Ag) + Ast fy)
Pomax = 0.80 (0.85x.21x(40x70) + 10x2.85x4.2) = 495.6 Ton.
Pumix = ¢ Pomax=0.70 x 495.6 = 346.92 Ton.
Luego en la expresion (0) se tiene:

Cuando el sismo actiaa en direccion X: d = 64 cm.

346920

Ve=0.85x0.53+210x 40x64|1+0.0071 x
40x70

)=31415 Kg =31.42Ton.

Cuando el sismo actua en direccion Y: d =34 cm.

346920

Ve=0.85x0.53210x 70x34(1+0.0071 x
40x70

).—_ 29206 Kg = 29.217Ton.
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A continuacion se presenta las fuerzas cortantes actuantes maximas que ocurren en la
columna C2 (Columna extrema del portico principal) , los cuales se han obtenido de los

resultados del programa A2e (Anexo N° 6):

Columna i Vux(Ton) Vi (Ton) = Vy (Ton) Voy (Ton)
C2 21.32 25.08 6.28 7.39

Del cuadro anterior y los .resultados, observamos que el corte que toma el concreto es
mucho mayor que los cortes externos actuantes en ambas direcciones. Por lo tanto no hay
exigencia de disefio por esfuerzo cortante, por consiguiente se hace uso de las
consideraciones de disefio para columnas ductiles, en conformidad a ello se recomienda
usar:

- En la zona de confinamiento:

Estribos: $3/8”: 1 @.05, 10 @.07 en cada extremo.

- En la zona fuera de la longitud de confinamiento:

6d, (longitunal) = 6x1.91=11.46cm.
S, <{15¢cm
Doenor _ 420 = 20cm.

2
Finalmente la distribucion de estribos en la columna C2 es:

$3/8”: 1 @.05, 10 @.07, Rto @.125 en cada extremo.

6.5.5.3.- Columna Central C3 (0.50 x 0.50).- En primer lugar se procede a definir la

longitud de confinamiento:

D,por =50 cm

] = hn =§0=47cm.
e 6 6

45 cm

=> Longitud de la zona de confinamiento: 1,= 50 cm.
Haciendo uso de las recomendaciones del ACI procedemos a determinar el

espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de confinamiento:
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oo _045(Ag )1 sonle . (0)
Ach f fy
50 x 50 210 210
P =045 20 220 > 0.12x
i (41):41 ]4200 4200
Pmin = 0.011 2 0.006 Es conforme.
h. =50~ 2(4 B ﬂ'_?j ] =41.05cm.
Luego usando las expresiones:
Ash = 030[4§—J5-hcf—c ........ B)
Ach §s%
Ash=009she’ € . )
Vi
En la expresion (B):
4x0.71=0.30(50J‘50 -1)( 141,05 x 210 =  $=947 cm.
41x41 4200
Usando la expresion (y) se tiene:
210
4x0.71=0.09 (5)41.05 x => s=15.37 cm
4200

Ademas en la zona de confinamiento:

Se tiene limites en el espaciamiento de estribos:

D
St S ”Z""’ —%Q—1250cm

Smax S 10 Cm.

Por lo tanto, en ésta zona se recomienda usar:

Estribos ¢3/8”: 1 @.05, 5 @.10

Fuerza Cortante que toma el concreto.- En elementos sometidos a compresion axial,
corte y flexion, el agrietamiento disminuye y por lo tanto existe una mayor area para
resistir el corte. La expresion para determinar el corte que toma el concreto en este tipo
de elementos es:

Ve=¢x053./fchd [1 +0.0071 jg] (0)
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Donde Nu es la fuerza axial mayorada que actua sobre el elemento y es positiva cuando
es de compresion, y Ag es el area bruta de la seccion de concreto.

Considerando Nu la carga axial maxima en compresion que puede tomar el elemento,

entonces tenemos:

Pomax = 0.80 (0.85 f'c (Ag-Ast) + Ast fy)
Pomax = 0.80 (0.85 f'c (Ag) + Ast fy)

P msx = 0.80 (0.85x.21x(50x50) + (6*10.06+2*5.1)x4.2) = 594.082 Ton.
Pumix = ¢ Pomax=0.70 x 594.082 = 415.857 Ton.
Luego en la expresion () se tiene:

4 15857

Ve=0.85x0.53/210x 50x44 (1 +0.0071 x
50x50

J=3l325 Kg =31.33Ton.

A continuacion se presenta las fuerzas cortantes actuantes maximas que ocurren en la

columna C3 (columna central), los cuales se han obtenido de los resultados del programa
A2e (Anexo N° 6):

| Columna | Viu(Ton) [ Vi (Ton) Vay (Ton) Vay (Ton)

e L - — e

C3 1684 1981 | 3218
Lo que se observa es que el corte que toma el concreto en la direccion X es mayor que el
corte externo actuante en la columna, pero en la direccion Y el corte del concreto es
menor que el corte externo actuante, por lo tanto se tiene que disefiar la columna por

esfuerzo cortante.

Diseiio por cortante en los extremos de la columna .-
Se analiza en la direccion mas desfavorable. En esta zona no se toma en cuenta la

contribucion del concreto, por lo tanto el requerimiento de estribos esta dado por la

expresion:
oo A, fyd _ 4x0.71x4.2x44 ~13.86 cm.
V 37.86

n

Por lo tanto con la distribucion de los estribos determinados anteriormente, se cumple

con el espaciamiento calculado.

Por lo tanto se recomienda usar: estribos $3/8”: 1 @.05, 5 @.10
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Diseiio por cortante en la parte central.- En esta zona se toma en cuenta la
contribucion del concreto; se hace uso de la expresion:

. A, fd _4x0.71x4.2x44
v,-V. 37.86-31.33

=80.36 cm.

También se debe tomar en cuenta las siguientes consideraciones para columnas ductiles,

para colocar los estribos en la parte central:

6d, (longitunal) = 6x2.54 =15.24cm.
S e S} 15¢cm

D nerr = 2 =25cm..
2 2

Finalmente la distribucion de estribos en la columna C3 es:;

$3/8”: 1 @.05, S @.10, Rto @.15 en cada extremo.

De los resultados, se observa que las exigencias de disefio por corte en las columnas son
minimas, ello indica que sélo la resistencia al corte del concreto es capaz de resistir los
efectos de las fuerzas cortantes actuantes. Esto se debe a que los elementos verticales que
absorben en mayor proporcion las fuerzas de corte son las placas, mucho mas que lo que
toman las columnas.

Enla Fig. N° 32, se presenta un cuadro de resumen del disefio de las columnas.
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6.6.- Diseiio de muros de corte.-

Los muros estructurales o de corte, llamados cominmente placas, se caracterizan porque
a parte de resistir las cargas verticales, resisten cargas horizontales paralelas a la cara del
muro, las cuales generan importante esfuerzos cortantes en la estructura.

Los muros de corte deben ser disefiados para la accion combinada de carga axial,

momentos y corte.

6.6.1.- Espesores de muros.-

Los muros no tienen restricciones en cuanto a sus dimensiones, sin embargo debe tenerse
presente las siguientes consideraciones:

El dimensionamiento se debe de hacer teniendo especial consideracion los esfuerzos de
compresion en los extremos y su resistencia al pandeo.

El espesor minimo para los muros de corte es de 10 cm.

En el caso de muros de corte coincidentes con muros exteriores de sotano, el espesor

minimo sera de 20 cm.

6.6.2.- Refuerzo minimo en muros.-

El codigo del ACI define un refuerzo minimo para controlar el agrietamiento de la
estructura.

Refuerzo minimo vertical

- Para varillas menores o igual que # 5, fy > 4200 kg/cm2 Ay min = 0.0012bh

- Para cualquier otro tipo de varilla Ay min = 0.0015bh
Refuerzo minimo horizontal

- Para varillas menores o igual que # 5, fy>4200 kg/cm2 Ap min = 0.0020bh

- Para cualquier otro tipo de varilla Aj min = 0.0025bh

El refuerzo horizontal minimo indicado es valido para muros cuyas juntas estan
espaciadas 7m 6 menos. Si el espaciamiento es mayor, los minimos seran los indicados

en la siguiente tabla:

Distancia entre juntas Refuerzo minimo
7-9m 0.0026bh
9-12m 0.0030bh

12-15m 0.0035bh
15-20m 0.0040bh
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Consideraciones:

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

e El acero vertical no necesita estribos laterales si la cuantia vertical < 0.01 o si este
refuerzo no trabaja a compresion.

e Si h>25cm. el refuerzo horizontal y vertical debe de distribuirse en dos capas.

6.6.3.- Compresion y flexo-compresion en muros de C.A. .-
La resistencia a carga vertical ¢P,, de un muro de seccion rectangular soélida cuya
resultante de todas las cargas amplificadas se ubique dentro del tercio central de su

espesor total podra determinarse de acuerdo a:

. kl
pP,=055¢ fcAg|l1- Sl (6.5.1)
32h
donde:
i) =0.70 (La solicitacion es de flexocompresion)
I = Altura libre del muro
A, = Areade la seccion transversal del muro
K = factor de altura efectiva.
Tipo de Muro Condiciones de Apoyo k
Muro apoyado arriba y Si uno de los apoyos tiene 0.80
Abajo el giro restringido
Si ambos apoyos tiene 1.00
el giro restringido
Muro con apoyos que Si ambos apoyos tienen 2.00
admite desplazamiento desplazamiento relativo
Relativo

El espesor minimo a usarse en la expresion (6.5.1) sera 1/25 de su altura o su longitud, la

que sea menor pero no menos de 10 cm.
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6.6.4.- Esfuerzos cortantes generados por cargas paralelas a la cara del muro .-
6.6.4.1.- Resistencia del concreto al corte.-

Cuando la carga actiia en el plano del muro, la resistencia del concreto al corte se
determina a través de las siguientes expresiones:

v, =0.88,/f'chd+-]Z!1d .......................... (6.5.2)

w

I,(033.[fc+02 #— )

V.=1016./fc+—— " |\hd ... 5.
[fc+ v hd . (6.5.3)

[+

donde:

- Ny Carga axial amplificada en el muro, positiva si es de compresion y negativa si es
de traccion.

- M,: Momento flector amplificado en la seccion analizada.

- V. Fuerza cortante amplificada en la seccion analizada.

- d: Peralte efectivo del muro, se estima como: d = 0.8l,,

lw: Longitud del muro.

h: espesor del muro.

u w

Conforme el término ——= va disminuyendo, la relacion (6.5.2) controla la

resistencia del concreto.
El cédigo del ACI recomienda que la resistencia del concreto al corte entre el apoyo y la
seccion ubicada al valor menor entre 1y/2 y h,/2 debera considerarse para el célculo en

dicha seccion.

6.6.5.- Resistencia nominal maxima del muro.-

El cédigo ACI indica que la resistencia nominal maxima del muro esta dado por:

V,=27fchd .. (6.5.4)

El refuerzo por corte en muros esta compuesto por varillas verticales y horizontales, para

ello se tiene las siguientes consideraciones:
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: V :
e SV, < 5 <, se considera el refuerzo minimo considerado anteriormente.

oV,

e Si: TE <V,<¢V,, la cuantia minima del refuerzo horizontal sera 0.0025 y el

. , l
espaciamiento del acero sera menor que: —51 ,3h, 45cm

e Sii V,>¢V_, el area de acero horizontal se determina de la siguiente forma:

(V,-éV.)s,
A =i = o I
iy — (6.5.5)

Siendo Ay, el area del refuerzo horizontal en una franja del muro de ancho s;.

Debe verificarse que no sea menor que el minimo definido en el parrafo anterior.

La cuantia del refuerzo vertical, p,, respecto a una seccion bruta horizontal, debera

cumplir:

w

h
p, =0.0025 + 0.5(2.5 - 1—‘! J (p, —0.0025) ... (6.5.6)

La cuantia vertical minima sera 0.0025, pero no necesita ser mayor que el requerido
. . .
por refuerzo horizontal, su espaciamiento no excedera 3 3h, 45¢cm

El acero vertical requerido por corte es adicional al requerido por flexocompresion.
En los muros cuya relacion altura / longitud es pequeiia la condicion critica de diseiio
es el corte. Por el contrario, si esta relacion es grande, la flexion gobiemna el disefio.
En los muros bajos, el refuerzo vertical por corte es el mas efectivo, mientras que en
los altos, ocurre a la inversa.

. : : h ,
Esta condicion se refleja en la relacion (6.5.6) donde para 1‘” < 0.5 la cuantia de

w

. . : h ,
refuerzo vertical y horizontal es la misma. En caso que 1" > 2.5, la cuantia de

w

refuerzo vertical es minima.

6.6.6.- Consideraciones de diseiio de muros duactiles.-

h"22

Muros esbeltos: 1——

Comportamiento similar a una viga en voladizo.
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Momentos grandes en la base del muro: Formacién de rétulas plasticas en una
longitud (0.5d a 1.0d).
Fuerzas cortantes significativas: fisuramiento por traccion diagonal.

h
- Muros cortos: 1—" <2

w
Cargas verticales relativamente pequefias
Requerimientos menores por flexion (momentos de volteo).
La fuerza cortante significativa: fisuramiento por traccion diagonal.

- Refuerzos en muros estructurales

a2 0.0025
Py 0.0025
SiV,2053/fCA, e (6.5.7)

entonces se pondra dos capas de refuerzo o mas.

h
Para muros bajos: 1—" <2 > p,2p,

- Espaciamientos maximos
Horizontal : 45 cm.
Vertical :45cm.

- Resistencia al cortante de muros estructurales

V,=A(a, [fctp, ) o (6.5.8)
h

a, =0.80 para l—" <15
h

. =053 para -*220

w

Y

Para valores fi entre 1.5y 2.0, se interpolara linealmente los valores de o..
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6.6.7.- Procedimiento de diseiio de muros de corte.-

Nos remitimos al Anexo N° 6 para extraer las maximas combinaciones de fuerzas
externas de disefio (factorizados) que van a soportar los muros (placa en forma de L). Las
cuales se van a disefiar en forma independiente para cada direccion de los ejes X e Y.

A continuacion se presenta las combinaciones de mayores fuerzas actuantes en cada ala

de las placas en L:

Placa P1 0.25 x 2.50 — direccién Y

Nivel Combinacion Mux(Ton-m) Pu(Ton) Vu(Ton) Referencia

1 10 329.40 72.31 45.17 Porticos ejes Ay C

Placa P1 0.25 x 2.50 — direcciéon X

Nivel Combinacion Muy(Ton-m) Pu(Ton) Vu(Ton) Referencia
1 10 321.64 89.33 4237 Porticos ejes 1y 4

Para cada una de las direcciones se disefiara a continuacion:

1).-Eneleje Y se tiene:

Pu = 72.31 Ton
Mu = 329.40 Ton-m
Vu = 45.17 Ton

f'c =210 kg/cm2
fy =4200 kg/cm2

Diseiio por compresion.-

Se hace uso de la expresion (6.5.1) para determinar la resistencia del muro de concreto a

la compresion:

ki
¢P_=055¢ fc Ag[l —(32‘ D
1x350

¢ P,, =0.55x0.70x2 10x25x250(1 - (32

D =284238.28 kg
x25

¢ P, =28424Ton> P, =72.31Ton

El muro no requiere refuerzo por compresion.
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Diseiio por flexion.-
El peralte efectivo de la seccion se estima como:
d=0.80x2.5=2.00 m.
Se debe verificar que el muro se pueda disefiar como un elemento esbelto, lo cual

depende de la relacion entre el peralte efectivo y su altura.

d 200

= =0.11<0.4
h 185
Por lo tanto el muro se puede disefiar como un elemento esbelto. Haciendo uso de la

expresion:

o fepd o212 i
M,=¢ ficbd pf'c(l O.59pf,J ....... (o)

donde: b=25 cm.

reemplazando valores en la expresion () se tiene:
p = 0.0095

095

A 0 x25x200 = 47.50 cm?

s

Se colocara 10 ¢ 1” en cada extremo del muro.

Diseiio por corte.-
a).- En principio, se verifica que la fuerza cortante en el elemento no sea mayor que la

maxima permitida, dado por la ecuacion (6.5.4)

Vs =27 fchd

n

V., . =2.7~210 x25x200 = 195634 kg

Ve _ 45‘656 =53136 kg <V, . =195634kg

¢

La seccion de la placa: 0.25 x 2.50 es conforme.
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b).- Se verifica si se requiere refuerzo en dos capas.

Se necesita refuerzo en dos capas si:

V,2053./fc A,

Vemos que:  V, = 45.17 Ton < 0.53-/210 (10) (0.25) (2.50) = 48.00 Ton 0
h>25cm

Por lo tanto, se necesita refuerzo en dos capas.

¢).- La resistencia al corte aportada por el concreto en la seccion ubicada a l./2 de la base

(menor que hy/2) es determinada a través de las expresiones (6.5.2) y (6.5.3)

72309x200

V. =0.88/210 x25x200 + = 78224 kg
4x250
250x (0.33/210 +0.2 2752030295)
=10.16-/ - £UX 25x200 = 26293 k
Ve=| 0165210+ 3504004100 250 ! Ske
45166 2

Consideramos la resistencia al corte mas desfavorable:
=>V,.=26.29 Ton

d).- La resistencia al corte que debe ser aportada por el acero es:
V,=V, -V, = 417 _ 26.29 =48.99 Ton
0.60

El valor de ¢ para cortante es de 0.85. Sin embargo, en forma conservadora se tomara
$=0.60
Para el refuerzo horizontal requerido usaremos ¢3/8”, cuyo espaciamiento esta dado por:

_ A, fyd  2x0.71x4.2x200
v 48.99

s

=2435cm.

S

La cuantia provista es:

1.42

P orovisa = =0.0023<0.0025 No es conforme
provsia24.35x25
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e).- Refuerzo longitudinal y transversal requerido en el muro. Requerimiento minimo

de cuantia.

A
Pn = A‘” = p, >0.0025

Espaciamiento maximo = 45 cm. 6 3h (el menor)
An/m=(100)(25)=2500 cm*/m
El area de acero minimo en cada direccion por cada metro de muro es:

Ag pin = Py X A, =0.0025x2500 = 6.25 cm® / m

Usando ¢3/8” = As =2x0.71 = 1.42 cm2
A 1.42 cm®

S

§=— = =0.23m.<0.45 m. Es conforme
A 6.25cm* I m

s/m

Considerar ¢ 3/8” @ 0.20 m. en dos capas para el refuerzo horizontal.

=>p, = 1'—42— =0.0028 >0.0025 Es conforme
20x25

f).- El refuerzo vertical del muro se determina a través de la expresion (6.5.6)

p, 20.0025 + 0.5(2.5 - %%J (0.0028 - 0.0025) = 0.0018<0.0025

Por lo tanto se recomienda usar el refuerzo longitudinal minimo:
$3/8” @ 0.20 m. en dos capas para el refuerzo vertical.

En la Fig. N° 33 se muestra el refuerzo provisto para el muro diseiiado.
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2).- En el eje X se tiene:

Pu =89.33 Ton
Mu = 321.64 Ton-m
Vu =42.37 Ton

f'c =210 kg/cm?2
fy =4200 kg/cm?2

Siguiendo el mismo proceaimiento anterior se disefia la placa correspondiente al ala en la
direccion X, obteniéndose la misma distribucion de refuerzo que en el caso anterior, ya
que las solicitaciones externas tienen casi el mismo orden de magnitud, ellos son:

a).- Disefio por compresion.- No requiere refuerzo.

b).- Disefio por flexion.- Usar 10 ¢ 1 en ¢/ extremo del muro.

¢).- Disefio por corte.-

- Refuerzo horizontal en dos capas: ¢ 3/8” @ 0.20 m.

- Refuerzo vertical en dos capas: ¢ 3/8” @ 0.20 m.

En la Fig. N° 33, se muestra la disposicion del refuerzo de la placa en L y los elementos

de confinamiento.
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DISTRIBUCION DE REFUERZO DE LA PLACA EN "L”

(73 e 3/8" : 10.05, 50.10, Rto .15 c/extr.

2.50 _\ A

Kt

0.25

] [
- A

10 # 1° en c/extr.

#3/8" @ .20 en dos capas

Fig. N° 33
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6.7.- Diseiio de Cimentaciones Superficiales (Zapatas).-

6.7.1.- Generalidades.-

El disefio de cimentaciones de concreto armado es un problema que no ofrece
dificultades, tanto las Normas de Concreto Armado E.060 del Pert y las Normas ACI
318 de USA especifican la manera de llevar a cabo su dimensionamiento y disefio de
refuerzo.

El problema consiste en determinar la presion de contacto entre el terreno y cimentacion,
los esfuerzos de traccion diagonal, los esfuerzos de punzonamiento y los momentos de
flexion.

En el presente informe se dan las pautas a seguir para el caso de cimentaciones rigidas

(zapatas aisladas, zapatas combinadas y zapatas conectadas).

6.7.2.- Solucion de Cimentaciones Superficiales.-

6.7.2.1.- Dimensionamiento en planta.-

El area de contacto entre las cimentaciones y el terreno se determina en funcion a las
cargas no amplificadas (de servicio). Si por efecto de flexion en la zapata, ésta tendiera a
levantarse sobre el terreno, no se deberan considerar esfuerzos de traccion y el equilibrio
de fuerzas debera establecerse considerando que las reacciones del terreno sélo son de
compresion.

La Norma E.060 indica que el valor de la presion admisible de la resistencia del terreno
podra incrementarse en 30%, salvo indicacion contraria en el estudio de suelos, para los

estados de carga en que intervengan las fuerzas de sismo o viento.

6.7.2.2.- Dimensionamiento en altura.-

Generalmente la altura de la cimentacion esta gobernada por el requerimiento de longitud
de anclaje en compresion del refuerzo longitudinal de la columna o por los esfuerzos de
corte por punzonamiento en la zapata. También debera verificarse los esfuerzos por

traccion diagonal (corte).
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6.7.2.3.- Diseiio del refuerzo.-

En cimentaciones aisladas es conveniente que todos los esfuerzos de corte sean tomados
unicamente por el concreto, de esta manera, €l unico refuerzo es el que corresponde al
requerido para tomar los momentos de flexion.

En las vigas de conexion de cimentaciones conectadas o en cimentaciones continuas, €s
posible de acuerdo a la magnitud de las fuerzas de corte, utilizar estribos por traccion

diagonal.

6.7.2.4.- Transferencia de esfuerzos.-

La transferencia de esfuerzos de la columna a la cimentacion, cuando no se producen
tracciones en la interfase entre columna y zapata, se puede lograr mediante uno de los
caminos siguientes:

Sin refuerzo

En este caso, el esfuerzo ultimo de aplastamiento (fau = Pw/Ag) debera ser menor que el
permisible (® fan), donde “Pu” es la carga ultima actuante, “Ag” el area de la seccion

transversal de la columna y ® = 0.70, “fan” debera tomarse como el menor de los valores

siguientes:

a) 0.85¢f ¢ (f'c = de la columna)
, (4

b) 0.85¢ ¢ At (f'c = de la zapata)

donde:

A, = dreadelacolumna <
A, = dreadelazapata

Con refuerzo
En este caso, el refuerzo de acero longitudinal de la columna que pasa a través de la junta
entre ella y la zapata debera ser capaz de transmitir toda la fuerza de compresion que
exceda a la resistencia de aplastamiento del concreto evaluada segun el punto anterior
(fau < @ fan).
Es importante sefialar que la practica seguida en el Peru, es la de introducir el integro del
refuerzo de la columna dentro de la zapata, en este caso el reforzamiento cubre
holgadamente los esfuerzos y por consiguiente se hace innecesario la verificacion de los
esfuerzos de aplastamiento, salvo el caso de columnas prefabricadas que han sido

estructuradas de manera que el refuerzo no pase a la zapata.
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A continuacion presentamos las cargas axiales y momentos flectores que actuan en los
tres tipos de columnas y las placas, las cuales han sido obtenidas de los resultados del

programa A2e (Anexo N° 6), con lo cual procedemos a disefiar las cimentaciones

superficiales (zapatas).

RESUMEN DE CARGAS AXIALES Y MOMENTOS EN COLUMNAS

COLUMNA SECCIO_N PD PL MSX MSY
m2 Ton Ton Ton xm Tonxm

C1 0.70x 0.40 64.45 21.55 14.14 9.04

Cc2 0.70 x 0.40 87.18 32.33 3.82 17.37

C3 0.50 x 0.50 163.20 | 61.35 21.58 10.97
P1-X 2.50 x 0.25 70.48 17.60 0.00 219.30

P1-Y 0.25x 2.50 70.48 17.60 225.80 0.00

6.7.3.- Disefio de la Cimentacion (Zapata) Aislada correspondiente a la columna C3:

Datos generales:

Del terreno:

o1 = 4.0 kg/cm®
¥p = 2200 kg/m’

Capacidad portante del terreno
Peso especifico promedio (suelo y concreto):
S/Cpiso = 400 Kg/cm?

De la columna C3:

Seccion 50cm x50 cm
Refuerzo 6 varillas # 11 + 2 varillas # 8
Concreto f'c =210 kg/cm®

Cargas que transmite la columna:
Pp =153.20 Ton.

P, =61.35Ton.

Msx =21.58 Ton x m.

Msy = 10.97 Ton x m.

De la zapata:

f'c =210 kg/cm®
f, = 4200 kg/cm®

Concreto

Acero
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Dimensionamiento de la Zapata:

Planta.-

La zapata en analisis, se encuentra sometida a la accion de flexion biaxial (momentos en
el eje X como en el eje Y ), y parte del refuerzo de la columna que sostiene podria estar
en tension.

El esfuerzo neto del terreno es

On = O1= hpYp - S/Cpiso

6a=40- 140 x 2.20 - 0.40 = 36.52 "

m

Verifiquemos la excentricidad de la carga en ambas direcciones:

M 10.97
L =—2= =0.051 m.
P 15320+61.35
_M, 2158 0 100m

e, =
P 15320+61.35

Aproximemos las dimensiones de la cimentacion usando:

_Py+P, 15320+61.35
Z2°” & 3652

n

=587m?

Por lo tanto, se tiene: Sx T =2.40x2.40 m?

Siendo:

“S” dimension de la cimentacion perpendicular a la direccion de analisis.
“T” dimension de la cimentacion paralela a la direccion de analisis.

Con las dimensiones aproximadas se verifica que:

e,=0.05Im< Z=2—'4—0=O.40m
6 6

ey, =0.100m < %=2'—:0=0.40m

Con lo cual, se ve que la carga excéntrica de compresion actua en la region del*“nicleo
central de la seccion rectangular”, de tal modo que no se presentan esfuerzos de traccion
en ninguno de los puntos de la seccion.

Las dimensiones de la cimentacion es mayor a las dimensiones aproximadas, la cual se

determina mediante tanteos y utilizando la siguiente expresion:

P 6M, 6M,
AS=q =t g
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Estimando una dimension igual a: T = 2.40 m, entonces la otra resulta:
21455 6x1097 6x2158

o, 8= 20000
240 2407  240xS

o, S=89.40+11.43+ 5—3595

36.52xS5=89.40+11.43+ 53§95

36.52 xS*-100.83S -53:95=0

Resolviendo la ecuacion:
S] = 322, Sz =-0.46
Segundo tanteo: T=2.80 => S=2280

Por lo tanto: la seccidon de la cimentacion aislada que se adapta a éste caso de minimas
excentricidades es una zapata cuadrada de:
SxT=2.80x2.80m

Altura.-
Por requerimientos de longitud de anclaje en compresion del refuerzo longitudinal de la

columna, se tiene que la altura de la zapata debe ser mayor a:

/5
b [:f-,

c

1, =0.08d

La columna C3, cuenta con varillas # 11, entonces sustituyendo valores en la ecuacion
anterior, se tiene:

d», =3.49cm.

f'c =210 kg/cm?

f, = 4200 kg/cm’

Ly = 0.08 x 3.49 x 4200 /1/210 =80 cm.

Ademas debe cumplirse I, 20004d, f,

lab 2 0.004 x 3.49 x 4200 = 59 cm.
Por lo tanto, se considerara una altura de:
h=280+10=90 cm.
En la Fig. N° 34, se muestra en detalle la disposicion de la cimentacion en elevacion y

planta.
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ZAPATA AISILADA DE COLUMNA C3 ( Z-1

Columna C3 0.60x0.60m.

?i?o.‘im’“ ] §/C=400 kg/m2
TALLLLL P WA | -
N 0.40
» 1
LTl “‘
| —

a Y 1 b
V J 2 Seccifn critica por punzonamiento
|~
e . /,../’/
Columna | 4 | .
| I S=2.80
|
.y
d i
Jl T=£ Bl— —

d/2=0.40

e A
7//// N
N

e %-QH

Secci6én critica por corte Secci6n critica por punzonamiento.

IR
DN

Fig. N° 34



Informe de Ingenieria -138 -

Reaccion amplificada del suelo:
La reaccidon amplificada del suelo es:

1.5x153.20 +1.8x61.35
o =l 6, =150,
. 153.20 + 61.35

donde o, son los esfuerzos en el terreno y esta dado por la expresion:

o =LaMr y My,

"4, I,

oo = 153.20 + 61.35 + 10.97 X+ 21.58 y
2.80x2.80 5.12 5.12

o, =2737+214X +421Y ... (o)

La expresion (o) determina las presiones en cualquier punto de la zapata. A continuacion

se determina las presiones en las esquinas de la zapata aislada. (De la Fig. N° 34)

0., =27.37-2.14x1.40 + 4.21 x1.40 = 30.27 ton/m’< 5,= 36.52 ton/m’ Ok!
o, =27.37+2.14x1.40 + 4.21 x1.40 = 36.26 ton/m” < 5,= 36.52 ton/m’ Ok!
o, =27.37+2.14 x1.40 — 4.21 x1.40 = 24.47 ton/m® < 5,= 36.52 ton/m* Ok!
0,4 =27.37-2.14x1.40 — 421 x1.40 = 18.48 ton/m* < 5,= 36.52 ton/m’ Ok!

La reaccion amplificada del suelo (1.59c5,) se utiliza para el calculo de los esfuerzos en

la cimentacion y para la determinacion del refuerzo.

Verificaciéon por Cortante:
La fuerza cortante aplicada (V,), se determinara a una distancia d = 80cm con respecto a
la cara de la columna y sera igual a la resultante de la reaccion amplificada del suelo que
actua fuera de la seccidn critica.

En la direccién X:

Con respecto a la Fig. N° 34, se tiene:

o, =27.37+2.14x1.05 + 4.21 x1.40 = 35.51 to/m® < 5,= 36.52 to/m>  Ok!
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Luego: V, =1.59 30.26 ; 3551-)x0.35x2.80 =55.92 Ton

La resistencia del concreto al corte por flexion es:

V,=0.85x0.53 210 x2.80x0.80x10 =146.24 Ton > V,= 55.92 Ton/m’ Ok!

- En la direccion Y:

Con respecto a la Fig. N° 34, se tiene:

o, =27.37+2.14x1.40 + 4.21 x1.05 = 34.79 ton/m’ < 5, = 36.52 to/m*>  Ok!

Luego: V, =1.59x

(36w Jx0.35x2.80 = 55.36 Ton

La resistencia del concreto al corte por flexion es:

V,=0.85x0.53 210 x2.80x0.80x10 =146.24 Ton >V, = 55.36Ton Ok!

Verificacién por Punzonamiento.-

La seccion critica se encuentra ubicada a una distancia igual a d/2 con respecto a la
cara de la columna. El corte aplicado (V,) sera la resultante de la presion amplificada
del suelo aplicada en la zona achurada mostrada en la Fig N° 34:

Usando primero la expresion (o) tenemos:
05 =27.37+2.14x0.65+4.21x0.65=31.50 ton/m’ <o, Ok!

Por punzonamiento, la fuerza cortante aplicada es:

vV, = 1.59x[36.26x2.80x2.80 —31.50x1.30x1 .30] =367.36 Ton.

La resistencia del concreto al corte por punzonamiento es igual al menor valor

determinado por las siguientes expresiones:

V< 0.27(2 + 'éi) Jfcb,d ... B)
Vsll.ffeb,d ... (8)
Donde:

V.: Resistencia del concreto al corte.
Bc: Cociente de la dimension mayor de la columna entre la dimensién menor.

b,: Perimetro de la seccion critica.
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Calculo de los parametros:
bo=1(0.50+0.80) x4 =5.2 m.
B.=50/50=1.0

Evaluando en las expresiones B y &:

V< 0.85x0.27(2 + "1‘ ) /210 x5.2x0.80x10 = 830.11 Ton.

V .<0.85x1.1 -/210 x5.2x0.80x10 = 563.66 Ton.> V, Ok!

Refuerzo longitudinal por flexién:

En la Fig. N°® 35, se muestra la distribucidon de esfuerzos en la cimentacion, con lo cual

determinamos el momento flector en la cara de la columna:

—
M, = [ﬂ* ;’- -*-)!, b, -X) () Donde:

X:Q(E’VN%W"

- Es C.G. de la carga distribuida en forma trapezoidal.
3\ W, +W,

Wy y W4 son las reacciones amplificadas maximas.

W,=1590c,, ton/m’ y W,=1590,, ton/m’

0., =27.37 +2.14x1.40 + 421 x1.40 = 36.26 ton/m’

0., =27.37+2.14x025+421x025=2896 ton/m*

T
W, =1.59x36.26 = 57.65 1" y W, =1.59x28.96 = 46.05 =

m m
Ademas se tiene que:
Ik=1.15m.yb=2.80m

1.15(57.65 + 2x46.05
= | i = 055m
3 57.65 + 46.05

Reemplazando valores en (y) tenemos:

.65 +46.05
Y =(52651 6 )

u

x1.15x2.80(1.15-0.55)=100.17 Ton x m



Informe de Ingenieria - 141 -

M, 100.17
Ay =——5 2) =0_9__4Tgl;)08 =36.81 cm?
¢j§/(d——) .9x4.2x0.9x80
: 2
A
ad . ﬁ' _ 36.81):4.2_=3'09 om
0.85 f'cb 0.85x.21x280
A,=33.78 cm® a=2.84cm.

Verificacion de A, min:

As min = Prempbd = 0.0018x280x80 = 40.32cm”.
Vemos que: As < Agmin

Por lo tanto:

A,=4032cm’ = n= ﬁ:m.lszm
2.85

,_280-2r-¢ 280-015-0019
n-1 14-1

Se recomienda usar: 14 ¢3/4” @ 0.20 m.

=0.20m.

En la direccion transversal:
2.80
Ag = Ao x == =
=A% 50" M

Por lo tanto usar: 14 ¢$3/4” @ 0.20 m.

Longitud de desarrollo del refuerzo: En este caso la seccion critica para la longitud de
desarrollo es la misma que la seccion critica para flexion.

Longitud disponible (14) para cada barra:

la=lr

14=1.15-0.075=1.075

Para barras en traccion y ¢ < N° 11 se tiene que:

l,=0.06 A4, —?—.
4200 o
1, =0.06 x2.85x =49.6 cm. A su vez debe cumplirse:
~210

l;20.0057 d, f, =0.0057x1.91x4200 = 45.7 cm. Es conforme.

l,230cm.  Esconforme.

En la Fig. N° 35 se muestra el detallado final de la zapata disefiada.
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TA AISLADA DE COLUMNA C3 (Z-1

Columna 0.60m. x0.60m.

(b=0.10m.) S/C=400 kg/m2

—%

.80 :r

g ¥
=]
[ ] Columna C3 0.60x0.50m.
k)
} 2.80
.
2
No
)
4 =2

14 ¢ 3/4° @ 0.20m.

Fig. N° 35
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6.7.4.- Diseiio de la Cimentacién (Zapata) Combinada correspondiente a la
Columna C2 y la Placa P1-Y.-

Datos generales:

Del terreno:

Capacidad portante del terreno 6. = 4.0 kg/cm?
Peso especifico promedio (suelo y concreto) ¥p = 2200 kg/m®
S/Cpiso = 400 Kg/cm?

De la columna C2:

Seccion 70 cm x 40 cm
Refuerzo 10 varillas # 6.
Concreto f'c =210 kg/cm®
Cargas que transmite la columna:
Pp =87.18 Ton.

PL =32.33 Ton.

Mgx = 3.82 Ton x m.
Msy =17.37 Ton x m.
De la Placa P1-Y:

Seccién 25 cm x 250 cm
Refuerzo varillas # 8.
Concreto f'c =210 kg/cm?

Cargas que transmite la Placa:

Pp = 70.48 Ton.

P = 17.60 Ton.

Mgx = 225.80 Ton x m.

De la zapata:

Concreto fc= 210 kg/cm®
Acero f, =4200 kg/cm’

Dimensionamiento de la Zapata :
Planta.-

El esfuerzo neto del terreno es :
on= G- hpYp- S/Cpiso

6= 40— 1.40x2.20 - 0.4 = 36,52 227

m
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Aproximando las dimensiones de la cimentacion usando:

Py _ Po+Pu+ Py + P, 7048+17.60 +87.18 +32.33

AZ =
o, o, 36.52

=568 m?

Ademas, la zapata combinada se debe dimensionar para que la resultante de las cargas
pase por su centro de gravedad.
De la Fig. N° 36 se tiene:

207.59x(X ) = 88.08x1.25 + 225.80 +119.51x6.10 + 3.82
X, =515 ==>T =2X,=1030m.==> 1, =4.00m.

Con el valor de T = 10.30 m, la zapata trabaja solo a compresion. (Carga resultante sin
excentricidad).
Entonces:

_A2 568 5o

T 1030
Con la longitud del volado 1, = 4.00m, vemos que la zapata combinada interfiere a la
zapata de la columna lateral. Optimicemos la longitud del volado haciendo: 1,=1.60 m.
Entonces se tiene: T =2.50 + 3.40 + 0.40 + 1.60 = 7.90m.
Con ésta reduccion en la dimension mayor de la zapata verifiquemos la excentricidad:
e=x, —z=5.15—7—'9-—o =1.20m.
2 2

T 790

e=120< 6 =1.32 m. (carga axial en el nucleo central de la cimentacion).

Los esfuerzos de compresion y flexion estan dados por:

P 6P e
o S= =T + -°r -
n ql,2 T T2
207.59 | 6 x207.59x1.20
0,S=¢,=—75 x
790 7.90°
g,=50.23To nim g,=233To nim

Con la mayor presion (q;) procedemos a calcular el nuevo ancho de la zapata combinada.

q,=5023To n/m=0o, S

s=9 3023 _ o
o 3652

n

Por lo tanto, se tiene: S x T = 1.40 x 7.90 m?
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Verificando que la presion maxima no exceda la capacidad portante neta del terreno:
L 6P e

S

. 1207.59 6 x207.59x1.20
12 1.40x7.90 ~ 1.40x7.90°

o, =35.88Ton/m* <o, =36.52 Ton/m* Es conforme.

o, =1.66Ton/ m’ <o, =36.52 Ton/m’ Es conforme.

Reaccién amplificada del suelo:
La reaccion amplificada del suelo es:

_ 1.5x(87.18+70.48) +1.8x(32.33+17.60) _

9 o 1.57q,,
87.18+70.48+32.33+17.60
donde qs, son los esfuerzos en el terreno y esta dado por la expresion:
P 6P
qq = 7( t frf ; las cuales han sido calculados anteriormente:

Qmax =9, =50.23Ton/m

Quin =9, =2.33Ton/m

Finalmente, la reaccion amplificada del suelo (1.57qs,) son los mostrados a continuacion
y se utiliza para el calculo de los esfuerzos en la cimentacion y para la determinacion del

refuerzo.

Reaccion amplificada del suelo por unidad de longitud:
Qsnu1 = 1.57 x 50.23 = 78.86 Ton/m
Qsm2=1.57x 2.33= 3.66 Ton/m

Reaccion amplificada del suelo por unidad de area:
Qsnu1 = 1.57 x 35.88 = 56.33 Ton/m?
Qn2=1.57x 1.66 = 2.61 Ton/m*
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Altura.-
La altura de la zapata combinada se puede determinar conservadoramente mediante la
siguiente expresion:

h=0.111, .[W, donde:

'S L)
I, : Luz libre entre elementos verticales en (m.).
Wnu : Reaccion neta por unidad de area en (kg/cm?)
Reemplazando en la expresion anterior se tiene:
h=0.11x3.40/5.63 =0.89 m.
h=0.90 m..

d=90- (7.50 + %559J= 81.23 cm.

También debe verificarse que la altura de la zapata debe ser mayor a la longitud de
anclaje en compresion del refuerzo de la placa o columna, y esta dado por la siguiente
expresion:

Iy

Jre

La placa P1, cuenta con varillas # 8, entonces sustituyendo valores en la ecuacion

1, =0.08d,

anterior, se tiene:
dy = 2.54 cm.
f'c= 210 kg/cm’
f, = 4200 kg/cm®
lgp=0.08 x 2.54 x 4200 /~/210 =58.89cm. <90cm  Esconforme
Ademas debe cumplirse : /7, 20.004d, 1,

lgp = 0.004 x 2.54 x 4200 = 42.67 cm. Es conforme
De los resultados anteriores, se considerara una altura igual a:

h =90 cm.

En las Fig. N° 36 y N° 37, se muestran la disposicion en planta y elevacion de la
cimentacion combinada, y la distribucion de presiones en la direccion mayor de la zapata

combinada asi como también se muestra el diagrama de fuerza cortante respectivamente.
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ZAPATA COMBINADA COLUMNA C2 Y PLACA P1 (ZC-1)

EJES Ay C
e e % 0.70
0.28 -~ 7777227777777 __ _ _ __________°_ |
..L 2.50 J.‘ 3.40 J.' ,.|'
0.40
PLANTA
Placa P1 de 0.25 x 2.60m. Columna C2 0.40.x 0.70m
Piso concreto /
— —— (h-O.lOm.) S/C=4°° kg/mz —|+|-
T LI o,
=
N
!' 7.80 .!
ELEVACION
P1=PD+PL P2=PD+PL

—

L } e
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137.40 Ton 188.86 Ton.

—1.26 T 4.85 ﬁt» 1.80 —

\

K x* ”x
a.u‘l‘on/m-_._.:_!—_l__‘__‘__.. S
76.88 Ton/m
J‘ X=65.00 .J.'

DISTRIBUCION DE PRESIONES EN LA ZAPATA COMBINADA

62.04 Ton

T il

! 200 —<F— 000 —

—126.82 Ton

12539 Ton  DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE

Fig. N* 37



Informe de Ingenieria - 149 -

Verificacion por Cortante:

En la placa, considerando d = 80cm y en concordancia con la Fig. N° 37:
Vg1 =-137.40 + 3.66x3.30 + 31.41x3.30/2 = -73.00 Ton.

En la columna la fuerza cortante tltima es:

Vg2 =-137.40 + 3.66x7.10 + 67.58x7.10/2 — 188.96 = -60.47 Ton.

La resistencia del concreto al corte por flexion es:

V, =0.85x0.53-/210 x1.40x0.80x10=73.12 Ton >V, > V,, Es conforme!

Verificacion por Punzonamiento.-

La seccion critica se ubica a d/2 de la cara de la placa y/o columna. Sin embargo se puede
considerar conservadoramente que V, es igual a la carga de la placa y/o columna. Luego
se tiene:

En la placa:

Va1 = 1.57x(70.48+17.60) = 138.29 Ton.
V <0.85x1.1-/210 x6.85x0.80x10 = 742.50 Ton.>V,  Ok!

En la columna:
Vur=1.57x(87.18+32.33) = 187.63 Ton.

V <0.85x1.1-/210 x3.65x0.80x10 = 395.64 Ton.>V,  Ok!

Refuerzo longitudinal por flexién:

Para el disefio del refuerzo paralelo a la mayor dimension de la zapata combinada se hace
uso de la Fig. N° 37, de donde:

Seccion de momento maximo:; V,=0

V. =-137.40 +3.66X + 125 =0

" 78.86-3.66 ,
Donde ademas se tiene: /qy = %0 q=952X
V., =-137.40+3.66X +4.76X* =0 X =5.00 m.

M, =-137.40(X -1.25)+3.66X g) +4.76.X? g)

Evaluando para X =5.00 M, =-271.17Tonxm

M, .. =-=271.17 Ton x m corresponde al refuerzo superior.
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4 M. _ 271.17x100

! b5 ( g g) "~ 0.9x4.2x0.9x80

=99.64 cm?

A,y 99.64x4.2

- - ~16.75
0.85 f'ch  0.85x21x140 o

A,=100.20 cm?® a=16.84 cm.

Verificacion de A pm:

As min = Prempbd = 0.0018x140x80 = 20.16 cm?,

Se comprueba que: As >> Agmin Por lo tanto hay conformidad.

Por lo tanto:

A=10020cm> = n= 10020 =10
9.58
1.40 = 2r — 40-0.15-0.
o r-¢ _140-0.15 0035=0-15m‘
n-1 10-1

Se recomienda usar: 10 ¢ 1 3/8” @ 0.15 m.

Refuerzo inferior:
Este se da en el volado de la zapata el cual es:

M =494.45Tonxm

M 94.45x100

A = u =
: a 0.9x4.2x0.9x80
d-2
¢fy( 2)

=34.70 cm®

Lo AL _ 3470542 oo
0.85 f'cb  0.85x.21x140

As=32.40 cm? a=542cm.
También se verifica que:
As> Agmin=20.16 cm’.

A=3240cm*= n= 352'1400 =635~7

s_1.40—2r—¢_1.40—0.15—0.025
T on-1 7-1

Se recomienda usar: 7 ¢ 1” @ 0.20 m.

=0.20m.

- 150 -
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Diseiio en direccion trasversal:

El refuerzo longitudinal paralelo a la menor dimension de la cimentacion se calcula
considerando que a cada columna le corresponde una porcion de la zapata. La parte de la
zapata que corresponde a cada una de ellas es la limitada por su borde mas cercano y la
seccion de fuerza cortante nula. Ver Fig. N° 38. También el Codigo del ACI recomienda
distribuir el acero calculado en una franja limitada por las secciones verticales paralelas a
la cara de la columna a d/2 de ésta, y en el resto de la zapata acero adicional al doble del

espaciamiento. A continiacion se muestra el procedimiento:

Debajo de la placa el acero se distribuye en una franja de 250+80/2 = 290 cm. de ancho.

El momento de disefio es igual a:

M, =0.50x56.33x5.00x0.575% = 46.56 Ton x m

46.56x100

=17 10 cm?
) 0.9x4. 2x0 9x80
_ 17.10x42 138 cm
O.85fcb 0.85x.21x290
A,=1552cm’ a=126cm.

Verificacion de A pin:

As min = Prempbd = 0.0018x290x80 = 41.76 cm?.
Vemos que: Apin >> A

Por lo tanto:

=41.76 cm*= n = 4176 _ 14.65~15
2.85

_290-2r-¢ 2.90-0.15-0.0191
T a1 15-1

Bajo la placa se recomienda usar: 15 ¢ 3/4” @ 0.20 m.

=0.20m.

Debajo de la columna C2, el acero se distribuye en una franja de 40+80=120 cm. de

ancho. El momento es:

M, =0.50x56.33x2.90x0.575% = 27.00 Ton x m
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M, _  27.00x100
ﬂ( _g) 0.9x4.2x0.9x80

A, =~ =9.92 cm?
17

A4, _ 9.92x42

PYSOL ¥ AR L L. SO
0.85 f'cb  0.85x21x120 =

A=9.04 cm? a=1.77cm.

Verificacion de Ag i

As min = Prempbd = 0.0018x120x80 = 17.28 cm?.
Se comprueba que: As < As min.
Por lo tanto:

A;=1728cm’= n= 17.28 =6.06~6
2.85

= 1.20-2r-¢ 120-0.15-0.0191

=0.20m.
n-1 6-1

Bajo la columna C2 se recomienda usar: 6 ¢ 3/4” @ 0.20 m.

Observacion: La cantidad de refuerzo obtenido bajo la columna C2 en la direccion
transversal no sera determinante, dado que al hacer el analisis en la direccion
perpendicular (Cimentacion conectada) serd el caso mas desfavorable en el cual se
requiere 12 ¢ 3/4” @ 0.20 m.

El detallado final del refuerzo se muestra en la Fig. N° 38

Longitud de desarrollo del refuerzo.-

Se analiza en forma similar al desarrollado para la zapata aislada Z-1.
Longitud disponible (14) para cada barra:

la=ly-r

1¢=0.575-075=0.50 m

Para barras en traccion y ¢ < N° 11 se tiene que:

l,=0.06 A4 Expresion general

Sy
T
Para la barra # 6 se tiene:
4200

~210

[, =0.06 x2.85x =49.6 cm. A su vez debe cumplirse:
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l1,20.0057d, f, =0.0057x1.91x4200 = 45.7 cm. Es conforme.
l,230cm.  Es conforme.

En la Fig. N° 38 se visualiza que las longitudes de los volados de la zapata combinada,
debajo de la placa P1 son mayores que las longitudes de anclaje calculadas en el parrafo
anterior para la barra # 6, por lo tanto las barras podran colocarse rectas.

También vemos que las longitudes de los volados de la zapata combinada, debajo de la
columna C2, en la parte externa es mayor que la longitud de anclaje, pero en la parte
interna es menor, pero al hacer el analisis en la direccion perpendicular (Cimentacion
conectada) la longitud del volado va a ser mayor que la longitud de anclaje para la barra

# 6, por lo tanto las barras podran colocarse rectas..
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ZAPATA COMBINADA DE COLUMNA C2 Y PLACA P1 (ZC-1)

EJES A Y C

DISPOSICION EN PLANTA

SECCION DE FUERZA
CORTANTE NULA

g 5.00 | 2.90 —

.L 2.90 2 \ - 1‘—;.20 —Ar 1

l—— 2.60 .IL 3.40 J:)T}_ 1680 —:L

PLANTA

DETALLADO FINAL DEL REFUERZO

PLACA P1 COLUMNA C2

" [} ea/8" @.40 ‘ l
( 10 # 1 3/8° @.16
| T
ARRAREA AR AR ENE,

C )
N 16 ¢ 3/4° @20 M0/4'0.40 \\m ¥3/4" .20
701" 020
2.00 L40 aso

?7.80

dye— N
A

ELEVACION

Fig. N° 38
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6.7.5.- Disefio de la Cimentacién (Zapata) Conectada correspondiente a la Columna
C2yC3.-

Datos generales:

Del terreno:

Capacidad portante del terreno o, = 4.0 kg/cm’
Peso especifico promedio (suelo y concreto) Yp = 2200 kg/m’®
S/Cpiso= 400 Kg/cm?

De la columna C2:

Seccion : 70 cm x 40 cm
Refuerzo : 10 varillas # 6.
Concreto : f'c =210 kg/cm®
Cargas que transmite la columna:
Pp =287.18 Ton.

Py, =32.33 Ton.

Msx = 3.82 Ton x m.

Mgy =17.37 Ton x m.

De la zapata:

Concreto : fc= 210kg/cm?
Acero .‘ f, =4200 kg/cm?

Dimensionamiento de la Zapata exterior :

La zapata para la columna C2 esta disefiada, formando parte de la zapata combinada ZC-
1, disefiada anteriormente. En ésta ocasion se va a conectar la zapata de la columna C2
con la zapata aislada de la columna C-3, con la finalidad de eliminar: el momento
alrededor del eje Y que se presenta en la columna C2 (Mgy = 17.37 Ton x m).

Dado que la zapata ZC-1 esta disefiada, queda verificar el disefio de la porcion de zapata
que corresponde a la columna C2, cuando las cargas actuantes inciden en la direccion
X.(direccion C2-C3). En la Fig. N° 39 se muestra la disposicion en planta de la
cimentacion conectada.

Planta.-

La zapata exterior aislada para la columna C2 puede ser asumida eficientemente como:

SxT=1.85x3.60m
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Verificandose dicha suposicion con:
La capacidad portante neta del terreno es
6n= G- hpy,- S/C

6, =40-140x2.2-04=36.52 12"

m

Aproximemos las dimensiones de la cimentacion usando:

P
A, =1.20x €2 —1.20x ﬂ =1.20x 87.18 +32.33 =393 m?
c - 36.52

Por lo tanto, para la zapata exterior se tiene:
SxT=1.85x3.60 m

Antes de redisefiar la zapata exterior, se procedera a dimensionar la viga de cimentacion
y determinar sus cargas de disefio. El momento y la fuerza cortante, sin amplificar, que

debe resistir la viga es:

M = M;
M= 1737 Ton-m
V =119.51 Ton.

A su vez, la carga de la columna interior va a reducirse por la presencia de la viga de
cimentacion. Sin embargo, ésta disminucidn se desprecia lo cual esta del lado de la

seguridad.

Diseifio de la viga de cimentacion:

El predimensionamiento lo hacemos con las expresiones:
]

[ b——“-?h

h=-=; =— -
7 314 2

donde:

1;: Espaciamiento entre la columna interior y exterior.
P;: Carga total de servicio de la columna exterior.

Por consiguiente, de la Fig. N° 39 se tiene:

h:l—l = 6.20 =0.89 m.
7 7

= w =045 m.

== = U. , bZ
b 0.62m 5

P 11951
317 31x620

SR

Usar: 0.60 x 0.90 m.
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El momento flector y la fuerza cortante amplificados son:
M, =125x17.37=21.71Ton-m

V = 21—71 =3.19 Ton.
6.80

u

d=90-(5+0.95+ 3‘-25_4.) =82.78 cm.

M
Ao Mo _ 2700 o

A 7.69x4.
AW 9x4.2 300 em
85x.21x60

o
o0
(V)
~
(o}
o~ |
O

A,=7.05 cm’ a=2.76 cm.

Verificacion de A, ,in:

Ay =g 14

x60x83 =16.60 cm?
£, 4200

4, . =080x 7 b 42080220 160x83 21375 cm?

y

\210
2

Vemos que: As < Agmin
Por lo tanto:

A;=16.60cm’ = n= 1—(;'5’;9 =4

Se recomienda usar: 4 ¢ 1”

Refuerzo inferior:

- 157 -

Debe distribuirse acero minimo en la parte inferior de la viga para resistir los esfuerzos

que se pudieran producir por asentamientos diferenciales.

Este acero minimo es:

K] A AS 2 As min
3 2

AN
+

]
@

Q

N

_1660 g0« A, =16.60 cm®

A’ =16.60 cm?

Se recomienda usar: 4 ¢ 1”
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Resistencia al corte aportada por el concreto:

Esta dado por la expresion:
Vc‘= 0.85x0.53 210 x.60x.83x10 = 32.51 Ton.
V.=3251Ton>V,.=3.19 Ton.

Se colocaran estribos minimos a todo lo largo de la viga para absorber esfuerzos que se

puedan presentar por asentamientos diferenciales. El refuerzo transversal minimo esta
dado por estribos #3 @ 0,30 m.

El detalle de refuerzo en la viga de conexion se muestra en la Fig. N° 39.

Diseiio de la zapata exterior:

El disefio de la zapata exterior se efectua siguiendo el mismo procedimiento presentado
en los disefios anteriores el cual se resume tal como sigue:

Reaccion amplificada del suelo.-

_ 1.5x87.18+1.8x32.33 Ton

W. = =2837 -
N 1.85x3.60 m?

Corte por punzonamiento.-

V, = 28.37x(3.60x1.85 -1.50x1.20) = 137.88 Ton.

¢ V. = 0.85x1.06x~/210x5.40x.80x10 = 564.05 Ton >V, Es conforme.
b, =2x(150 +120)= 540 cm.

Corte por flexion.-

V, =28.37x(1.60 — 0.80)x1.85 = 41.99 Ton.

@ V. =0.85x0.53x/210x1.85x0.80x10 = 96.62 Ton. > V, Es conforme.

Refuerzo paralelo a la direccion mayor.-

M, =0.5x28.37 x1.85x1.60% = 67.18 Ton—m

M 67.18x100

. (. a) = 0.9x4.2x0.9x80

= =24.68 cm?
d-2
¢fy( :

A, fy 24.68x4.2

= = =3.14cm.
0.85 f'cb 0.85x21x185

Qa
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A,=22.66 cm? a=2.88cm.

Verificacion de A, min:
As min = Prempbd = 0.0018x185x80 =26.64 cm’.

Se comprueba que: As < Asmin

Por lo tanto:
A.=26.64 cm? = n= 2064 _
2.85
1.85-2r~ 1.85-0.15-0.
. r ¢= 85-0.15 00191=0.20m.
n-1 9-1

Se recomienda usar: 9 ¢ 3/4” @ 0.20 m.

Sin embargo para esta misma zona, el refuerzo equivalente obtenido por flexion en el
sentido longitudinal al disefiar la zapata combinada correspondiente a la columna C2, fue
de 7 ¢ 1” @ 0.20 m, de entre los dos disefios elegimos el segundo, por ser en que nos da

mayor seguridad.

Refuerzo paralelo a la direccién menor.-

M, =0.5x28.37 x3.6x0.575> =16.88 Ton - m

A= 0 91 64828)((; ?90 gp =620 m
¢fy(d—£) 9x4.2x0.9x
2
o A, fy _ 6.20x4.2 —041lem.
0.85 f'cb 0.85x.21x360
A= 6.00 cm? a=0.36 cm.

Verificacion de A, min:

As min = Prempbd = 0.0018x360x80 = 51.84 cm>.
Se comprueba que: As < As min

Por lo tanto:

51.84
2.85

360-2r—¢ _3.60-0.15-0.0191
= a1 T 18-1

A,=5184cm?*= n= 18

=0.20m.
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Se recomienda usar: 18 ¢ 3/4” @ 0.20 m.

Observacidn.- La zapata es rectangular y el refuerzo se debe concentrar debajo de la
columna en una franja de ancho igual a la menor dimension de la zapata. La fraccion de

refuerzo que debe ubicarse en ésta region esta determinada por la siguiente expresion:

Re fuerzo debajo de la columna 2 2 0.68
Re fuerzo total’ —ﬁ+1—@+1_ '
185

B: cociente del lado mayor de la zapata entre el lado menor

El acero restante se distribuye en el resto de la cimentacion, pero cuidando que no sea
menor que el refuerzo minimo.

El area de acero debajo de la columna es:

As=0.68x51.84 = 35.25 cm’

3525 _

A=3525cm’ = n=
2.85

12

Por lo tanto se colocaran 12 varillas # 6 en la franja central de la zapata y 3 varillas # 6 en
cada uno de los volados. Sin embargo; para ésta misma zona, el refuerzo equivalente
obtenido, al disefiar la zapata combinada, el cual corresponde al calculado en la direccion
transversal en la porcion de cimentacion de la columna C2, fue de 6 ¢ 3/4” @ 0.20m. De

entre los dos disefios, elegimos el primero, por ser el que presta mayor seguridad.

El detallado final de refuerzo en la zapata exterior se muestra en Fig. N° 39.
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ZAPATA CONECTADA ENTRE COLUMNAS C2 Y C3

DISPOSICION EN PLANTA

—— e —
-

e 3
g
I}

ZC-1 | z-1
4.80—
ozo chﬂ 0.80 VIGA DE CIMENTACION (0.60 x 0.90) c3 EEO 2.po

,.
8
g
>

DETALLADO FINAL DEL REFUERZO
COLUMNA C2 COLUMNA C3

sy £

j—] [ 1 » 3/8° @.05 o/extre. Rto @.30 ‘pr m
P il |

]

|

I ' 0.80

0.90 .
l_ Ul ' | 1

— v 1 ¢ I

12 ¢ 3/4°
l‘ 86 /ﬁ!t— 4.60 J,* 2.80 4
791 020 401
ELEVACION

Fig. N* 39
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CONCLUSIONES

De los resultados, observamos que los muros de corte ayudan a controlar en forma
importante las deformaciones que se puedan producir en las estructuras, evitando los

desplazamientos mayores de la estructura que se puedan producir en caso de sismo.

El comportamiento de una estructura frente a solicitaciones sismicas, depende de sus

propias caracteristicas como también de las caracteristicas del movimiento.

En general se busca que los elementos estructurales no fallen por fuerza cortante, sino

que tengan una falla ductil, es decir por flexion.

Disefiar una estructura para resistir la totalidad de los esfuerzos generados por un
movimiento sismico no es econémico. Por ello, actualmente se prefiere reducir la carga
de diseflo y garantizar la capacidad de la estructura para disipar energia. Esta solucion,
aunque mas econdémica, implica que la estructura se comportara dentro del rango plastico
y que por lo tanto, se esperan dafios en ella pero no de magnitud suficiente para llevarla

al colapso.

Las edificaciones aporticadas de concreto armado pueden ser disefiadas para resistir
movimientos sismicos severos. Las columnas deben ser mas fuertes que las vigas de
manera que las acciones inelasticas se desarrollen en las secciones criticas de viga, de
manera de evitar el colapso de las columnas y puedan soportar los pisos sobre ellas.

Todos los miembros deben tener refuerzo continuo en cada caso y estribos cerrados a
-espaciamiento pequefio, especialmente en los extremos de vigas y columnas con el fin de

proporcionar confinamiento y evitar fallas por fuerza cortante.

En el disefio de vigas, la cantidad de refuerzo se controla para obtener el comportamiento
de falla ductil. Mientras que en el caso de las columnas, ocasionalmente dominara la
carga axial; por lo que no se puede evitar un comportamiento de falla por compresion
para los casos en que existe una relacion grande de carga axial-momento flexionante, tal

como ocurre con la columna C3; en tanto que en la columna C1 ocurre un
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comportamiento de falla por flexion, existiendo una relacion grande de momento flector-

carga axial.

En los sistemas estructurales de tipo dual, se ha verificado que los pdrticos constituidos
por placas absorben practicamente el 90% de la fuerza sismica en la direccion analizada;
en éste sentido, la norma técnica E-030 Disefio sismorresistente, prevé correctamente que
los porticos deben ser disefiados para tomar por lo menos el 25% de la fuerza cortante en

la base.

La estructura analizada es de 5 niveles, por lo tanto en el analisis sismico se usé la

totalidad de formas de modo que es igual a 15.

Los periodos obtenidos en el analisis sismicos son:
- por el método estatico T =0.41 seg.

- por el método dinamico T = 0.60 seg.

Las cuantias obtenidas en las columnas son mayores al 1%, llegandose a obtener la

mayor cuantia igual a 2.82% en la columna central (C3).

Si bien los programas de computo, son unas importantes herramientas para el calculo y
disefio de estructuras, hay que tomar en cuenta que no podemos hablar de numeros
exactos en procedimientos donde hacemos una serie de simplificaciones al modelar las
estructuras y donde intervienen tantas variables; por lo tanto siempre sera de mayor
importancia el criterio y la experiencia del disefiador para utilizar e interpretar

adecuadamente los resultados de los calculos.
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