Universidad Nacional de Ingenieria

PROGRAMA ACADEMICO DE INGENIERIA CIVIL

b

COMPORTAMIENTO SISMICO Y REFORZAMIENTO DEL

EOIFICIO CENTRO DE INSTRUCCION DE LA PIP
( PABELLONES PRINGIPALES )

TESIS

PARA OPTAR EL TITULO PROFESIONAL DE INGENIERO CIVIL

MANUEL ZELAYARAN CHAMPI

PROMOCION 1974

LIMA - PERU - 1976



INDICE GENERAL

. RESUMEN

. INTRODUCCION -===ccmecccmcccccccccccccccccccccccccccccccaaa
I CONSIDERACIONES GENERALES --=c-c-ecccccccccccccccccccccceaa-

. Historia Sismica de Lima Metropolitana

. Sismo del 3 de Octubre de 1974

. Caracteristicas del suelo de Lima Metropolitana.

I1 EVALUACION DE DAROS CAUSADOS POR EL SISMO DEL 3 DE OCTUBRE
DE 1974 EN EL LOCAL CINPIP =mmeecoccmccccoommomeeeee

A. Ubicacidon y Caracteristicas del Edificio
B. Evaluacion de Danos
C. Conclusiones.

II1 ANALISIS DE LA ESTRUCTURA TAL COMO SE ENCONTRABA HASTA ANTES
DEL SISMO 03-10-74 =========mcmmmmmmmmmmmmmmmmoommmmeeee

. Andlisis Sismico - Pabelldn Izquierdo --------ccaccccaaa--
A. Metrado de Cargas

B. Corte total en la base del Edificio y Distribucién por ni

veles.

1.

2.
3.

4,

C. Correcci6n por Torsion Sismica - Cortante Final de Disefio.

TH WN =

Cortante en la base segin las Normas Peruanas de Dise-
fio Antisismico.

Cortante por Niveles segin Andlisis Modal.

Cortante por niveles segin Andlisis Modal y Normas Pe-
ruanas de Disefio Antisismico.

Distribucion de la Fuerza Sismica entre cada uno de
los elementos verticales de entrepiso.

Centro de Masa

Centro de Rigidez

Momento Polar de Inercia

Corte debido a Torsion - Corte Final

. Fuerza Cortante en cada Columna de los pérticos princi

pales y secundario.

D. Momentos en Vigas y Columnas provocadas por las vibracio-
nes Sismicas.

. Andlisis de Cargas de Gravedad ------=-=--ccc--ceccccccc--

A. Metrado de Cargas.
B. Momentos Flectores en Vigas y Columnas debidos a las Car-
gas de Gravedad.

. Andlisis de Cargas Ultimas de Disefi0 -=-==e-cccocacacacaa-

A. Momentos y Cortes Ultimos de Disefio en Vigas.
B. Momentos y Carga Axial Ultimos en Columnas.

IV VERIFICACION DEL DISERNO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES =======-=<

A. Verificacion del esfuerzo cortante en columnas debido a e
fectos sismicos.
-~ B. Verificacion de columnas por flexibn y corte.

PAG, :

(3, N )

13

25
27

90

103

113



VI

VII

VIII

IX

Verificacion de columnas por flexidn y compresion.
Verificacion de la Cimentacion.

Verificacion del Techo Aligerado Tipico.
Verificacion de la Escalera.

. Verificacion de la placa "Caja de Ascensor"

CAUSAS QUE ORIGINARON LOS DAROS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES
Y NO ESTRUCTURALES =-cmmmmmmmcocmmmmmmmmmecccmmmm e mmmmm

A. Comparacidon de la verificacidn de disefio con los planos es-
tructurales existentes.
B. Conclusiones.

CONCEPCION DE UNA ESTRUCTURA ADICIONAL DE REFUERZQO --=======--

A. Estructuracion con criterio sismo-resistente.
B. Andlisis Sismico.

m-nrnoo

. Ubicacion y seleccion del tipo de placas.

Nueva Cortante en la Base y Distribucidn por niveles se-
gin las Normas.

. Célculo de los coeficientes de distribucion "D" de pla -
cas - Método de MUTO.

Determinacion del cortante por niveles - Andlisis Modal.
Cortante segin las Normas y el Andlisis-Modal.
Correccidon por Torsidon Sismica - Cortante Final de Dise-
o - Centros de Masa y de rigidez.

7. Corte Final para Disefio de Placas.

ANALISIS DE CONJUNTO =eccmemmm e e oo oo e e eememmmec e

A. Volteo de una estructura por efecto sismico.
B. Verificacion del Volteo del Edificio CINPIP.

DISERO DE LOS ELEMENTOS DE REFUERZO Y REPARACION DE DANOS CAU-
SADOS POR EL SISMO =-eemmmmmmmmmmcmmmmommmccmmmmmcmmmem e

A. Introduccion
B. Disefio de los elementos de refuerzo (Placas).

oo pH w N =

C. Ubicacion y Disefio de Placas en los pabellones Central y De

recho del CINPIP.
D. Procedimiento constructivo de los elementos de refuerzo.
E

. Reparacidn de Dafios ocasionados por el sismo del 3 de Octu-
bre de 1974.

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS - PRESUPUESTO PARA EL REFORZAMIEN
TO Y REPARACION =---me-mmmcmcccmcmeecc—mceceee——e———————————

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES GENERALES =-=-=======c=cccccce---

A. Conclusiones del Estudio.
B. Recomendaciones sobre el Estudio.
C. Recomendaciones Generales

. BIBLIOGRAFIA
. ANEXO

A. Fundamentos del Disefio Sismo-Resistente
B. Programas de Computacidén Electrénica.
C. Planos para el Reforzamiento y Reparacidn del CINPIP.

PAG.,

183

200

231

236

268
270



RESUMEN

La finalidad del presente trabajo es la de estudiar el Comportamiento
Sismico del Edificio del Centro de Instruccidn de 1a PIP (CINPIP), sito en 1la
Avenida Arambur@ No. 550 del Distrito de Surquillo-Per(, as? como 1a de prepa-
rar un Proyecto de Reforzamiento y Reparacifn de Dafios causados por el sismo
del 03 de Octubre de 1974, Este movimiento sfsmico tuvo una intensidad VII-VIII
de la Escala Mercalli Modificada, magnitud aproximada de 7.5 en 1a Escala de
Richter y una duracifn de 2 minutos y 15 segundos; caus6 considerables dafios

sobre todo en 1a franja de 1a Costa comprendida entre Cafete y Lima.

E1 Edificio CINPIP tiene una estructuracién aporticada y consta de
tres pabellones. E1 Pabell16n Izquierdo es de 6 pisos, el Central de 7 pisos y
el Pabel16n Derecho de 6 pisos mas un z8tano; los que abarcan un drea construi
da por nivel de 2300 m2, Cada pabel18n posee una Caja de Ascensor ubicada en
forma asimétrica, escaleras y juntas de separacifn. Abarcan una longitud en 1la
fachada de 122 m. y transversalmente 18 m, La cimentacidn consiste de zapatas

atsladas.

E1 suelo bajo la edificacidn corresponde al del Cono Deyectivo del
Rfo Rimac : Conglomerado seco y compacto, de alta potencia y con la napa fred-

tica profunda.

E1 m8todo de estudio ha consistido bdsicamente en 1o siguiente. En
primera instancia se realiz8 inspecciones minuciosas del edifico con el fin de
tdentificar los tipos de daios y replantearlos en los planos de "levantamiento
de dailos" para su posterior Evaluacidn. En general, estos daiios han consistido
en fisuramientos de algunos elementos estructurales (vigas y columnas) y de
gran parte de las tabiquerfas, causados por el cortante sfsmico. Estos (1timos
elementos, sobre todo de la direcci6n secundaria, han sido afectados mayormen-

te 1legando a ser agrietados en algunos casos. Los mayores dafios se presentan



en los pisos superiores. No fue afectada la cimentacifn.

Luego, se analiz8 y verific6 la estructura del edificio considerando
la accifn conjunta de las cargas de gravedad y laterales de sismo, bajo la su-
posicidn de que estd disefiada y construfda para soportar dichas cargas, con el
fin de establecer las causas que originaron los dafios observados. Se ha 1lega-
do a la conclusidn de que el edificio no tiene disefio Sismo-resistente, habién
dose considerado solamente las cargas de gravedad, 1o que qued8 demostrado por
la falta de rigidez lateral, falta de ductilidad de los elementos flexibles y
deficiencias de estructuracifn. Al considerar que los pbrticos toman el mayor
porcentaje del cortante sfsmico, ya que la caja de ascensor es el (nico elemen
to rigido, los Nudos o uniones de los p8rticos tienen deficiencias de refuer -
zos de acero longitudinales y transversales, aparte de la baja calidad del con
creto. La gran densidad de tabiquerfas, sobre todo de la direcci6n principal,
evit8 la falla o mayores daflos en dichos elementos, al absorber y disipar gran
parte de la energla sfsmica; estos elementos no estructurales al tener gran i-
nercta poseen una rigidez mucho mayor que el plrtico que las enmarcan, pero al
no tener la suficiente resistencia sufren dafios al atraer gran porcentaje de

cortante stsmico.

Los fisuramientos que algunas vigas presentan en los niveles superio-
res, indican que hubo inversifn de esfuerzos al vibrar el edificio en modos al
tos y por efectos de "chicoteo" al ser los pisos superiores mds flexibles que
los inferiores y un suelo relativamente rigido. En forma similar se explica
los fisuramientos de las columnas, indicando ademds que muchas de ellas se com

portaron como "columnas cortas" junto a las ventanas altas.

En resumen. el edificio posee una estructuracidn deficiente al no te-
ner simetrfa ni uniformidad, falta de rigidez lateral y falta de ductilidad de

los elementos flexibles.

Esfuerzos adicionales por impacto o choque de los pabellones contribu

yeron en la magnitud de los daflos, al no estar limpias las juntas de separa -



cibn y por deficiencias constructivas de dichas zonas ya que se ha observado

falta de uniformidad y verticalidad.

Como consecuencia de los resultados del andlisis, verificacion y de-
terminacifn de las causas de los dafios, se ha visto 1a necesidad de proyectar
el Reforzamiento y Reparacidn del Edificio CINPIP. E1 primero consiste en adi
cionar a la estructura actual Placas de concreto armado, estructurados con
criterios sismo-resistentes : Se procura conseguir una mejor distribucién de
masas y rigideces (simetria y uniformidad), el nlmero y dimensiones es tal
que en conjunto absorben y disipan el mayor porcentaje del cortante sismico ,
limitando las excesivas deformaciones laterales de la estructura (rigidiza -
cifn). Se procura asi mejorar el comportamiento del edificio frente a otros
movimientos sismicos (cambio del comporamiento dindmico) y se trata de conse-
guir una interaccifn suelo-estructura tal que los esfuerzos se distribuyan en
forma uniforme en todos los elementos, ya que en suelos como el de Lima Metro
politana 1o mds recomendable es adoptar una estructuraci6n con elementos

flexibles dlctiles y elementos rigidos.

E1 segundo caso, la reparacifn, consiste en la aplicaci6n de métodos
de reparacidn de elementos daiiados, con el fin de darles estabilidad y seguri

dad frente a otros movimientos sismicos.

Seguidamente se hace un Andlisis de Costos de Reforzamiento y Repara
cidn de Daiios planteado. En esta parte se ha 11egado a l1a conclusifn deque el
monto de dicho presupuesto asciende al 8.25% del costo actual del edificio,lo
que hace factible y practicable su ejecucifn. Especialistas en esta materia,
de acuerdo a experiencias en reforzamiento y reparacifn de edificos, recomien
dan que dichos proyectos son factibles y practicables si su monto es inferior

al 50% del costo de 1a obra en la fecha correspondiente.

Finalmente se explica el proceso constructivo a seguir en el Reforza
miento y Reparacifn del Edificio CINPIP; se dan las especificaciones técnicas

y se adjuntan en el Anexo los planos correspondientes. Se dan las recomenda -



ciones referentes a la calidad de los materiales a utilizar, del control del

proceso constructivo, de la necesidad de las inspecciones té&cnicas y otras.

Se adjuntan en el Anexo un resumen de los Conceptos Fundamentales vy
Elementales en que deben basarse los diseiios de viviendas. Se resalta los ob-
jetivos que se debe buscar con una adecuada estructuraci6n y 1la observancia
de los principios del disefio Sismoresistente, teniendo en cuenta que nuestro

pals se encuentra ubicado en una zona de gran actividad sismica,

Se procura ast relievar 1a necesidad de diseiios sismo-resistentes
buscando reducir al minimo p&rdidas de vidas humanas y cuantiosos dafios mate-

riales.



INTRODUCCTION

E1 territorio peruano se encuentra ubicado dentro de la zona de acti-
vidad stsmica mds intensa del globo terrdqueo, en el 1lamado Cfrculo Circum-Pa
cifico donde han ocurrido alrededor del 80% de los movimientos sismicos mds

violentos.

La historia sfsmica de nuestro pafs, apartir de 1552, nos da a cono -
cer innumerables movimientos sismicos entre leves, moderados y violentos. Asf,
entre los d1timos se recuerdan : E1 de 1746 cuya intensidad fué de X-XI MM,
caus8 mds de 1000 pérdidas humanas y cuantiosos dailos materiales en Lima y Ca-
11ao, dando origen a l1a Devocidn al Seiior de los Milagros; el de 1868 cuya in-
tensidad fué XI MM, que fué el mds horroroso y destructor y afectd gran parte
del pa?s; el de 1940 con una intensidad de VII MM. Entre los moderados y re
ctentes se recuerdan el de 1966 (VIII MM), el de 1970 (VIII MM) que afectd ma-
yormente la parte central del pals : Alrededor de 50,000 muertos, 20,000 desa
parecidos, 150,000 heridos y pérdidas materiales ascendentes a 25,000 millones

de soles; y el (1timo de 1974 (VII-VIII MM).

E1 origen de la actividad sismica en nuestro pafs y principalmente en
la Costa peruana, es asoctada al moyimiento de placas, es decir su origen es
tect8nico, Segdn los tnyestigadores, la Placa de Nazca es la responsable de
los moyimtentos stsmicos; esta Placa penetra al fondo marino y al entrar en
contacto con las montafias marinas se producen grandes fallas ocasionando las
yibractones de] suelo, Extste tambi&n otra teorfa, que segdn los especialistas
en Stsmologfa es poco consistente, que sostiene que la caida o derrumbe de se-
dimentos al fondo marino ocasiona los sismos en la Costa peruana.

Sea cual sea el origen, 1o cierto es que, en el territorio peruano existe gran
actividad sismica. De la Conciencia Sismica que se tenga, de las investigacio-

nes, conocimientos y experiencias que se adquieran, y de las medidas de protec



ciBn que tomen dependen la seguridad contra los daflos personales y materiales.
Para la Ingenierfa Antisismica, los investigadores y para los organismos de Vi

vienda y Construcci8n es un reto al cual todos estamos comprometidos.

E1 sismo del 03 de Octubre de 1974, que es materia de estudio del pre
sente trabajo, tuvo una magnitud de 7.5 en la Escala de Richter, Su epicentro
estuvo ubicado en el mar entre Mala y Asia (Cafiete); afectd toda la franja de
la Costa entre Lima y Cafiete ocasionando dafios personales (78 muertos) y mate-
riales (1830 millones de soles).

Como consecuencia de este movimiento sTsmico, aprovechando el "laboratorio a
escala natural" que la naturaleza nos ofrece, el Departamento de Estructuras y
Construccién de 1a Universidad Nacional de Ingenieria de Lima-Perd, por inter-
medio de su Catedrdtico Principal de Ingenieria Antisismica y Miembro del Comi
té Nacional de Defensa Civil, el Ing°. Julio Kuroiwa Horiuchi, orient§ y aseso
ra a los egresados de esa Universidad a hacer estudios de 7las consecuencias

que di6 origen el sismo del 3-10-74, tanto en Lima como en provincias.

E1 presento trabajo es parte de dicha orientacién y asesoramiento. El
trabajo se ha intitulado : "COMPORTAMIENTO SISMICO Y REFORZAMIENTO DEL EDIFI -
CIO CENTRO DE INSTRUCCION DE LA PIP (PABELLONES PRINCIPALES)", que se ha desa-
rrollado en base a los conocimientos de Ingenieria Antisismica y los Mé&todos
de Reforzamiento y Reparaci6n de dafios de edificios.

E1 trabajo consta de 10 Cap7tulos y un Anexo. En cada uno de ellos se exponen
Tos conceptos bdsicos correspondientes, se ilustran por medio de grdficos o fi
guras, se desarrolla un caso especial y los resultados se presentan en cuadros

explicativos.

En el Capftulo I se trata aspectos referentes a la historia sfsmica
de Lima, de las caracteristicas del sismo en estudio y las del suelo de Lima
Metropolitana. Se trata de resaltar la sismicidad de la zona y las cualidades

del suelo bajo la edificacifn.



E1 Capftulo II se refiere al Replanteo y Evaluaci6n de Daios causados
por el sismo en estudio en el edificio del Centro de Instruccion de 1la PIP

(CINPIP), ddndose al final las conclusiones correspondientes.

En el Capftulo III se analiza la estructura del CINPIP tal como se en
contraba hasta antes del sismo, bajo la suposicién de la acci6bn conjunta de
las cargas de gravedad y laterales de sismo. Los resultados se presentan en

cuadros y corresponden a sttuaciones criticas de carga sobre la estructura.

E1 CapTtulo IV de la verificaci6n o redisefio de Tos elementos estruc-
turales del edificio, en base a los resultados del Capitulo III. Las dimensio-
nes de dichos elementos y la calidad de los materiales utilizados en la cons -

trucciln del edificio, se toman como datos de los planos existentes.

En el Capftulo V se trata de determinar las causas que originaron los
daflos, valt&ndose para ello de los resultados del Replanteo y Evaluaci6n de Da
flos, y de los correspondientes a la Verificacifn de Elementos Estructurales

ddndose 1as conclusiones finales,

E1 Capftulo VI parte de los resultados del Capitulo anterior y trata
del Reforzamiento Estructural y Reparacifn del Edificio CINPIP, E1 Reforzamien
to consiste en la adicifn de Placas o Muros de Corte a la estructura inicial,
de acuerdo con los criterios de disefio sismo-resistente, Los resultados del

nueyo Andlisis Sismico se presentan en cuadros.

En el Capitulo VII se trata del Andlisis Conjunto de la estructura i-
nicial con los nuevos elementos de refuerzo, verificando los efectos de volteo

que ocasionan los momentos debido a sismo (Momento de volteo).

E1 Cap{tulo VIII se refiere al Disefio de los elementos adicionales de
refuerzo estructural (placas) y de los métodos de reparacifn de dafios. Se dan

las especificaciones técnicas para su proceso constructivo.



En el CapTtulo IX se hacen los costos unitarios y el Presupuesto para

el Reforzamiento y Reparacifn planteados en los Capitulos anteriores.

E1 Capitulo X trata de las Conclusiones y Recomendaciones finales de

todo el trabajo.

Finalmente en el Anexo se adjuntan los Conceptos fundamentales y ele-
mentales del Diseflo Sismo-Resistente; Programas de Computacién Electrénica uti

lizados en este trabajo, y los Planos para el Reforzamiento y Reparacion del

Edificio CINPIP.

E1 autor de Ta presente Tesis de Grado expresa su agradecimiento a to
dos sus profesores de la Universidad Nacional de Ingenieria por las ensefanzas
invalorables recibidas, que han servido para el desarrollo de este trabajo y
para el futuro profesional; también agradece a los autores de libros y estu -
dios que contribuyeron en igual forma, y finalmente a su profesor y asesor el
Ing®, Julio Kurojwa Hortuchi por sus ensefianzas y orientacién en la materia de

fngentertfa Antisfsmica.
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CAPITULO I

CONSIDERACIONES GENERALES
HISTORIA SISMICA DE LIMA METROPOLITANA

De acuerdo a estudios sismo-tect8nicos, en el globo terrdqueo en que
vivimos, existen dos zonas de actividad sfsmica intensa muy importantes. La pri
mera es el Circulo Alpino-Himalayo donde han ocurrido alrededor del 15% de los
eventos sfsmicos; la segunda zona corresponde al Cfrculo Circum-Pacifico en el
que han ocurrido aproximadamente el 80% de dichos eventos y es esta la zona en
que se encuentra la ciudad de Lima materia de estudio. Las observaciones sismo
16gicas y el andlisis de los registros obtenidos en varias estaciones 1locales
permiten confirmar la teorfa de la actividad sismica asociada principalmente
al movimiento de placas. De acuerdo a mapas de sismicidad, la actividad sTsmi-
ca ocurre en la zona de interacci6n entre las placas Nazca y Sud-américa.

La Costa Peruana-Chilena corresponde de esta manera a una regidn de desapari
ci16n de 1a corteza en la fosa del Pacffico, donde entran en contacto dos gran-
des placas terrestres, la placa Sud-Pacifica y 1a placa Americana. E1 movimien
to tectfnico causado por el desiizamiento de la placa continental es responsa-
ble de 1a gran actividad sfsmica de 1a regifn.

Ademds de la falla de la Costa, la actividad sTsmica en el Perll se manifiesta
en la falla de Ancash-Satipo y en las posibles zonas de fractura del Oriente,

Centro y Nor-Oriente del Perd.

La distribucibn de epicentros de sismos fuertes desde 1900 hasta 1972
confirma 1o manifestado, ya que se encuentran concentrados en las dos zonas de

fractura: la de la Costa que corre entre la fosa marina Per(-Chile y los An -



des, y la otra, la Sub-Andina entre los Andes y la Planicie Amazbnica. En con
secuencia, Per@ y Chile son los pafses con mayor actividad sfsmica en América

del Sur.

De acuerdo a Mapas de Distribucidn de Sismos destructores, elaborado
por el Instituto Geofisico del Perl, 1a zona de Lima y Callao ha sido afectada
por sismos cuyas intensidades varfan entre el grado VII y X de la Escala Merca

111 modificada, entre 1555 y 1973.

A continuacidn se consignan los sismos mas Qiolentos ocurridos en Li-

ma Metropolitana y alrededores desde 1552 hasta 1974.

1552 Julio 02, hora 05:30. Es el primer movimiento sfsmico del cual se tiene
conocimiento de la fecha y lugar.

1686 Julio 09, es el primer sismo del cual se tiene noticia del grado de in -
tensidad : VIII MM,

1687 Octubre 20, hora 04:15, Intensidad IXMM. y Magnitud 8.00. Terremoto -
que dejd casi en ruinas a Lima y Callao : 200 muertos y daiios materiales.

1746 Octubre 28, hora 22:30, ubicacidn del epicentro: Latitud Sur 11.6° y Lon
gitud Oeste 77.5°; Intensidad MM. : X-XI y Magnitud 8.4. Violento terre-
moto que dur8 de 3 a 4 minutos. Destruccidn total en Lima: de 3000 casas
solo quedaron en pie 25; de 60,000 habitantes murieron 1,141 personas.
En el Callao ocurri8 dafios similares; media hora después del sismo el mar
se precipit8 dos veces sobre la ciudad: murieron alrededor de 5,000 per-
sonas quedando solamente 200, destruy8 viviendas y embarcaciones.
En 24 horas hubieron 200 "réplicas" y hasta Febrero del afio siguiente hu
bieron alrededor de 1700 temblores.
La onda sfsmica afect6 ademds Cafiete, Chancay y Hudura, 1legando hasta
el interior del pafs. Este sismo origin8 grandes cambios urbanisticos en
Lima y Callao.

Igualmente, di8 origen a la devocibn por el Seior de Los Milagros, cuya



1828

1868

1940

1966

1970

imagen pintada en una pared por un desconocido artista negro, fue lo fini
co que qued8 en pie en Pachacamilla.

Los dafios materiales se estimaron en 600 millones de pesos y los muertos
se incrementaron en mas de 2000 personas como consecuencia de epidemias
producidas despus del terremoto.

Marzo 30, hora 07:35, Intensidad MM. VII-VIII. Fué el mayor de los que o
currieron despus del sismo de 1746; dur8 70 segundos. Dafios: 30 perso -
nas muertas y 6 millones de pesos en p&rdidas materiales.

Agosto 13, Intensidad MM. XI, Magnitud 8.6. Fué el sismo de mayor dura -
cibn, horroroso y destructor que azot6 el pais. Alcanz8 gran extensifn :
Lima, Callao, Ica, Chincha, Nazca, Arequipa, Moquegua, Ilo, Arica, Iqui-
que y otros puntos del pafs. En Lima ocurri6 a las 04:46 y se repijti6 u-
na hora despu8s, duracidn casi 4 minutos. Muertos 350 personas.

Arequipa sufri6 mayor destruccidon donde la tierra vibré 7.5 minutos. EIl
epicentro estuvo ubicado frente a Arica.

E1 mar se agit8 1legando hasta California, Hawai, Yokohoma (Japdn), Las
Filipinas, las Costas de Nueva Zelandia y el Archipiélago de Chilén.
Mayo 24, hora 11:35; ubicacidn del epicentro: Latitud Sur 11.00°, Longi-
tud Oeste 77.5°; Intensidad MM. VIII y magnitud 8.2. Afect8 principalmen
te a Lima, Chancay, Huacho y Lurin. Dafios : 180 muertos y mas de 5000 he
ridos; 5000 casas destruidas en el Callao. Dafios cuantiosos en Lima y Ca
11ao, 38% viviendas de quincha, 23% de adobe, 29% de ladrillo y cemento,
y 10% en otros materiales.

Octubre 17, hora 16:42, ubicacifn del epicentro: Latitud Sur 10.7°, Lon-
gitud Oeste 78.7°; intensidad MM. VIII y magnitud 7.5, Epicentro a 218
Km. de Lima. Mayores dafios en Huacho: 27 muertos y muchas viviendas des-
trufdas. Callao: 43 muertos. Dafios estimados en 1000 millones de soles.
Mayo 31, hora 15:23, ubicacifn del epicentro: Latitud Sur 9,2°y Longitud
Oeste 78.8°; intensidad promedio VIII MM. y magnitud 7.8.



Lima sinti8 una intensidad MM. VI con pocos dafos.

En el Departamento de Ancash y La Libertad el sismo origind 47,415 muer
tos, 19,600 desaparecidos y 142,331 heridos. 800,000 personas quedaron
stn vivienda. En esta zona estuvo ubicado el epicentro. Dafios materia -
les estimados en 24,000 millones de soles.

Como consecuencia del sismo, se produjo un aluyi8n que arraz8 Yungay en
el Callejdn de Huaylas,

A pesar de que el sismo no fud violento como los de 1746 y 1868, causd
en Ancash y La Libertad cuantiosos dafios, principalmente debido a 1la

existencia de suelos aluvionales.

SISMO DEL 3 DE OCTUBRE DE 1974

E1 estudio de los efectos causados por este sismo sobre el local del
Centro de Instrucctdn de 1a PIP (6 pisos, aporticado) es la finalidad de 1la
presente tesis y por tal motivo se ha separado de la historia sTsmica de Lima

Metropolitana tratada.

Las caracter?sticas principales del sismo del 3 de Octubre de 1,974
son : Hora 09:21' : 44"; ubicacifn del epicentro : Latitud Sur 12.8°, Longi -
tud Oeste 77.3°, 70 Km. de 1a Costa, en el mar entre Mala y Asia (Cafiete); In
tensidad promedio de VII - VIII de la Escala Mercali Modificada (MM) y Magni-
tud aproximada de 7.5 en la Escala de Richter. Duraci6n 2 minutos 15 segundos.
La zona mayormente afectada fu@ la parte de la Costa entre Lima y Cafiete don-
de se puede asignar una intensidad promedio MM VII, pudiendo localizarse zo -
nas con intensidad MM VIII y hasta IX (Chorrillos, La Molina y Barrios Altos)
y de ¥ - VI (San Antonio de Miraflores, San Isidro, etc.).

Las ciudades mas afectadas son : Lima Metropolitana, Lurin, Chilca, San Anto-
nio, Mala, Cerro Azul, San Luis, Imperial y San Vicente de Cafiete.
Segln sismogramas de estaciones lejanas la magnitud va de 6.0 MS hasta 7.8 MS

(MS - Magnitud Corp8rea - Richter). Seglin el Instituto Geofisico del Perd 1la



magnitud razonable es de 7.8 MS. La aceleracidn del suelo, seglin registros del
IGP, 1lega hasta aproximadamente 0.2 g.
La larga duraci8n, 2 min. 15 seg., hace suponer a los sism8logos la ocurrencia

hasta de tres sismos consecutivos.

De acuerdo a registros del IGP, en los 30 minutos siguientes hubieron
8 nuevos movimientos (réplicas); 15 horas despuds se registraron 365 réplicas,
siendo probablemente senttidas por la poblaci6n 60 de ellas. Al 7 de Octubre se
registr8 590 réplicas. Hubieron ademds 2 réplicas importantes: la del 9 de Oc-
tubre de magnitud 4.9 MS y 1a del 9 de Noviembre de magnitud 6.0 MS.30 répli -
cas de magnitud mayor de 4.0 M.S,
Los dafios personales y materiales, de acuerdo a Evaluacifn hecha por el Comité
Nacional de Defensa Civil, se puede sintetizar como sigue: 78 muertos, 2458 he
rtdos, 8,687 casas destruldas y 44,192 damnificados. Los dafios cuantificados -
en forma sectorizada y proyectada para su reahabtlitaci6n y reconstruccién as-
ciende a 1a suma de 1,830 mi1lones de soles oro, que abarca los Sectores de E-
ducacidn, Energta y Minas, Salud, Transportes y Comunicaciones, Aerondutica, A
gricultura, Vivienda, etc.
E1 Gobierno Central, por D,L. N° 20789, asign8 al Comité@ Nacional de Defensa -
Ctv11l la cantidad de 150 millones de soles para que se 1leve a cabo la reahabi

1itacidn y reconstruccidn de cada uno de los sectores afectados.

CARACTERISTICAS DEL SUELO DE LIMA METROPOLITANA

La evaluacidn de la respuesta dindmica de un sistema eldstico Suelo~Es
tructura sujeto a cualquier tipo de solicitacibn proveniente del suelo o apli-
cado directamente en la estructura, demanda el conocimiento de las propiedades
eldsticas de los suelos subyacentes a estas obras en el entendimiento de que
el andl1sis de cimentaci8n de estructuras sometidas a cargas repetidas, ofrece
por 1o general dos alternativas, la primera que intenta aproximarse al compor-

tamiento observado de los suelos por medio de relaciones Esfuerzo-Deformacifn-
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Tiempo no lineales, en cuyo caso aln los problemas mas sencillos de aplicacidn
involucran dificultades matemdtticas muchas veces insuperablesjy la segunda de
idealizar el andlisis suponiendo que los suelos se comportan como materiales e
18sticos perfectos, cuyos pardmetros es posible determinar aproximdndose cuida

dosamente a las condiciones reales de trabajo de la cimentacifn.

En Tos suelos de Lima Metropolitana y alrededores, mayormente de tipo
granular, las particulas sflidas que las componen, pueden ser consideradas co-
mo elementos absolutamente rf1gidos, cuyas dimensiones estdn comprendidas entre
mayores de 2" y algunos micrones; pueden asumirse que estos suelos consisten
de un material homogé&neo.

Por otro lado, las particulas de este suelo se encuentran distribuidas mds o
menos al azar en su masa, por lo tanto las propiedades eldsticas de los suelos
son las mismas en todas las direcciones, y el suelo puede ser considerado como
un cuerpo fsotrdpico.

Estos suelos granulares, compuesto por gravas y arenas, se caracterizan por la
presencia de fuerzas friccionantes, las mismas que inducen a estos .materiales
una apariencia de esfuerzos internos iniciales. Estos esfuerzos son debidos
principalmente a la friccifn interna y resultan muy pequefios en comparacién
con los niveles de esfuerzos a que los suelos son sometidos como cargas de tra

baje (con rango de variacifn de 1.5 Kg/cm a 4.00 Kg/cmZ).

De los resultados tipicos de los Ensayos en los Suelos de Lima Metro-
polttana y alrededores, se pueden deducir 1o siguiente: que pueden ser conside
rados como s81idos homog&neos, linelamente isotr8pica en los que es factible -
la Ley generalizada de Hooke. Los ensayos practticados en diversas zonas de 1la
ciudad tienen la finalidad de verificar la carga admisible asignada a determi-
nadas cimentaciones en condiciones estdticas de trabajo y en otros han sido
realtzados bajo 1a consideracidn de pruebas de carga, en las que el suelo es

solicitado hasta 1a falla por una carga simple o por la aplicacifn rdpida de
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ciclos repetidos de carga.
Un resultado tﬁpico en este suelo, dentro del Cono de Deyeccidn del RTo Rimac,

arroja el siguiente resultado :

a.- E1 sub-suelo estd constituido superficialmente por material de relleno has
ta la profundidad de 0.70 m. y en otros casos hasta algo mas de 1 metro se
gln la zona.

b.- A continuacifn, estrato de material grueso, homogéneo, denominado hormigén,
constituido aproximadamente por 60% de grava pobremente graduada, superfi-
cie redondeada y porosa de hasta 16" de tamaifio, mezclado de arena gruesa y
pequefios lentes de 1imo, variando su densidad relativa de media a alta con
respecto a la profundidad.

c.- Este material grueso, clasificado como suelo GP, presenta caracteristicas
de gran resistencia al esfuerzo cortante y baja capacidad de deformacidn.

d.- E1 peso unitario promedio es de 1900 kg/m3; dngulo de friccibn interna pa-
ra el material de @ = 34°. La capacidad de carga se determina de acuerdo a
la Teorfa de Terzaghi. E1 m6dulo de Elasticidad Estdtico puede tomarse den
tro del intervalo de 696 a 1692 kg/cm2 (suelo conglomerado u hormigdn).

e.- La presifn admisible aproximada para estos suelos, gravas empacadas en are
na y pequefios lentes de 1imo, puede tomarse como 6 = 4.00 kg/cm2 con un
factor de seguridad de 3 contra la falla catastr6fica. Aunque es posible -

encontrar zonas dentro del Cono Deyectivo del R0 Rimac con J;:> 4 kg/cm2.

En conclusidn, de los estudios hechos en el suelo de Lima Metropolita

na, se deduce :

1) Que se puede adaptar una cimentacifn superficial: cimientos corridos, zapa
tas aisladas o zapatas combinadas.

2) Que el sub-suelo del drea en estudio, presenta una estructura de caracte -
risticas homogéneas y linealmente isotrfpicas; de gran resistencia al es -

fuerzo cortante y baja capacidad de deformacifn, material &ptimo para fi -
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nes de cimentacifn.

3) Que se debe adaptar una profundidad minima de cimentacifn de 1.00 m.

4) Que puede adoptarse una presifn admisible o capacidad de carga mixima de 4
kg/cm2, debiendo tener presente que existen zonas en el Cono Deyectivo del

Rfo Rtmac con capacidad de carga (J}) mayor de 4 kg/cm2.



CAPITULO I

EVALUACION DE DANOS CAUSADOS POR EL SISMO DEL 3 DE OCTUBRE
DE 1974 EN EL LOCAL CINPIP

UBICACION Y CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO

E1 local del Centro de Instruccifn de la Polictfa de Investigaciones del Pe
rd (CINPIP), se encuentra ubicado en la quinta cuadra de la Avenida Arambu
rd del Distrito de Surquillo (a 100 m. del edificio del Acuerdo de Cartage
naj.

Consta de 3 pabellones contiguos, denominados (observando el edificio des-
de 1a Av. Aramburdl) Pabellones Izquierdo (6 pisos), Central (7 pisos) y De
recho (6 pisos). Abarca una longitud de 121 m. en su fachada principal (Av.
AramburG).

Estructuracibn: Cimentaci6n con zapatas aisladas y combinadas, porticos
principales y secundarios, y, dos juntas de separacidn. Los pdrticos prin-
cipales son perpendiculares a la fachada.

Pabel18n Izquierdo: Los pbrticos principales constan de 3 crujjas y 1 vola
do de 2.20 m. hacia la fachada posterior; los pbrticos secundarios constan
de 12 crujias. Posee dos escaleras ubicadas simétricamente en 1a direccidn
principal y una caja de ascensor.

Pabel16n Central: Los pérticos principales de 3 crujias y dos volados de
1.20 y 2.20 m. hacia las fachadas anterior y posterior respectivamente, es
tos p8rticos no son paralelos; los pdrticos secundarios constan de 5 cru -
j7as. Posee caja de ascensor.

Pabel16n Derecho: Similar al pabelldn Izquierdo, con la diferencia de que
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los p8rticos secundarios constan de 8 crujfas y existe una sola escalera.

Ver Figuras N° 1, 2, 3. Tiene un z8tano que posee cisterna.

En los 3 pabellones, 1a altura libre entre piso y techo es de 3.00 m,
el aligerado es de 0.20 m.; en todos los niveles. La seccidn recta de las
vigas principales de los Pabellones Izquierdo y Derecho, as7 como de 1los
secundarios, no varfan de un niveel a otro. Los del Pabell6n Central tie-
nen mayor peralte y no hay variacifn de un nivel a otro.

En cuanto a la seccidn recta de las columnas, 8stas varfan cada 2 pisos.
Por otra parte, la mayor parte de los pdrticos principales estdn rellena-
dos de tabiquerfa y en menor proporcidn los secundarios (muro de ladrillo
pandereta, amarre soga).

En cuanto a la edad del edificio: Las dos primeras plantas fueron cons -

trufdas en 1962 y las demds en 1965.
EVALUACION DE DARNOS

Cimentacifn: En las inspecciones realizadas al local CINPIP, no se han ob-
servado ninguna huella de asentamiento. Como la cimentacidn (zapatas) estd
por debajo de 1.00 m., en suelo conglomerado de alta potencia, es improba-
ble algln asentamiento. De 1o contrario se habrfa observado hundimiento

del nivel del piso terminado, rajaduras en diversas direcciones en el piso
alrededor de las columnas, o levantamiento en una zonas y hundimiento en o
tros del piso por volteo de la estructura. Igualmente no se observan varia
ciones de nivel de las veredas interior y exterior del edificio. Se descar

ta toda posibilidad de asentamiento.

En Columnas: En general, las columnas no han sido afectadas considerable -
mente. En los entrepisos 3°, 4° y 5° algunas columnas han sufrido fisura -
mtentos (rajaduras muy finas, aberturas menores de 2 mm) diagonales y hori

zontales, principalmente en la zona de ventanas altas; solo han afectado -
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el tarrajeo. Una columna del 5° piso, del Pabellén Izquierdo, ubicada en
la intersecciln de los Ejes "5" y "D", ha sufrido agrietamiento y el fie-
rro estd visible en una arista; esta columna, en la direccifn secundaria,
estd arriostrada por un muro de ladrillo de 0.15 m. de espesor y en una
altura de 1.80 m., 1o que ha variado su comportamiento haciendo que fun -
cione como columna corta en esa direccidn (h = 1.00 m.); el tarrajeo fué
despedido quedando uno de los fierros visible, pudi&ndose comprobar tam -
bi&n que en esta zona existfa una junta de construccidn de 1la columna y
que hab%a cangrejera por falta de vibracifn del concreto en el momento

del 1lenado. Ver Figura N° 4, 5.

En Vigas: En estos elementos estructurales, mayormente se han observado
fisuramientos verticales finos tanto en vigas principales como en 1las de
amarre, principalmente en las del 2°, 3° y 4° niveles, y en menor propor-
ci6n en las del 5° nivel. En las vigas del 1° y 6° niveles no se han pro-
ducido tales daiios.

Estas fisuras, que se han producido en las vigas peraltadas, parten de!
techo hacia abajo sin 1legar a la base de dichas vigas; en algunas vigas
secundarias dan la vuelta por el peralte y la base. En cuanto a la ubica-
ctbn de estas fisuras, estdn distribufdas casi uniformemente a 1o largo -
de las vigas y en promedio 1legan de 5 a 6 fisuras verticales, tanto en
las vigas con tabiquerfa como en las que no poseen; algunas fisuras se
prolongan hacia el techo.

Esto nos hace pensar que ha habido inversi8n de esfuerzos y que el refuer
20 negativo y el de compresidn son insuficientes. Esta inversi6n de es -
fuerzos se ha debido a cambios instantdneos del comportamiento dindmico
de la estructura en el momento de ocurrencia del sismo, principalmente al
modo de vibraci6n de la estructura y que se deduce que no habrd sido en
el primer modo sino en modos altos. Como el 1° y 2° entrepisos son muy ri

gidos, es posible que se haya producido el fenSmeno de "Chicoteo" que im-
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plica mayores esfuerzos en los pisos altos que en los bajos. También es po
sible 1a ocurrencia de Torsi8n STsmica. En el 3er. nivel se observa los ma
yores fisuramientos, 11egando hasta 9 fisuras verticales que parten del te
cho en algunas vigas principales, cada 0.40 a 0.50 m. de distancia.

Ver Figuras N° 6 y 7.

En las vigas secundarias los fisuramientos son en menor niimero; algunos dan
la vuelta pero siempre partiendo del techo o incluso prolongdndose finamen

te hacia el techo. En todo caso, solo afectan el tarrajeo.

En Techos: En todos los niveles, estos elementos no han sufrido dafos a ex
cepcidn de la zona de las vigas fisuradas. Estas fisuras son muy finas pro
longdndose de 10 a 15 cm. de las caras de las vigas principales y secunda-
rias, y solamente en la parte inferior. En general no afectan a las vigue-

tas.

En las Juntas de Separacidn: Como se explic8 anteriormente, la estructura

tiene dos juntas de separaciBn. Se ha observado dos principales deficien -

clas constructivas, la primera es que dicha separacidn no es uniforme en

todos los niveles ni tampoco observa la verticalidad necesaria, y la segun

da es que dichas juntas fueron rellenados con pedazos de ladrillo y madera;

morteros, bolsas y sobre todo las tabiquerias estdn casi pegadas.

a.~ Junta Izquierda.- Se ha observado la siguiente separacibn entre colum-
nas: 12, 10, 8, 5, 2, 1 y menos de 1 cm. en los niveles Azotea, 6°, 5°,
4°, 3°, 2° y 1° respectivamente; mientras que entre vigas en los dos
primeros niveles no 1lega a 2 cm. y muchas de ellas estdn casi juntas
(précticamente una viga sirvi6 de enéofradb a la otra). No hay vertica
1idad de l1a junta de la azotea al primer piso. Las tabiquerfias que se-
paran los Pabellones estén casi juntas; las pequenas aberturas estén -
rellenadas con los materiales indicados anteriormente. E1 tarrajeo,tan

to en el interior como en el exterior del edificio, rellena dicha jun-
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ta. E1 techo aligerado de los pabellones estdn pegados sobre todo en
la zona de pasadizos, no hay sepracidn definida.

b.- Junta Derecha.- Que separa a los Pabellones Central y Derecho, presen
ta Tas mismas deficiencias. La separacifn existente entre columnas es
de 11,10,9,6, 3, 2 y 1 cm. en los niveles Azotea, 6°, 5°, 4°, 3°, 2°
y 1° respectivamente. La separacibn entre vigas es minima en los dos
primeros niveles, asf como también en el techo aligerado en todos los

niveles.

La falta de 1ibertad de vibraci6n de los tres blocks ha afectado sobre to
do la tabiquerta de la direcci6n secundaria, principalmente en 1los tres
primeros ntveles. La fuerza sismica ha tenido que ser incrementada por el
fendmeno del impacto, el que dafi6 los acabados y tabiquerias en el Gltimo
entrepiso; ha producido también despostillamiento en algunas columnas. El
desplazamiento relativo del Pabelldén Central (1 piso mas que los otros) -
ha tenido que ser mayor, generando impacto. Los rellenos en la junta no
han permitido 1a 1ibre deformaci6n, sin influencia de otros cuerpos, de

las estructuras.

En Escaleras y Caja de Ascensor: Como se puede observar en el Plano N° 1,

el edificio posee 3 escaleras y 3 cajas de ascensor.

Las cajas de ascensor no han sufrido dafios debido al sismo, pero en cam -
bio por su gran rigidez han dafado las tabiquerias cercanas y fisuramien-
tos notables en vigas secundarias.

Las escaleras, de dos tramos y que abarcan una crujia en las dos direccio
nes principales, no han sufrido mayores dafios; pero la viga de apoyo (cha
ta) en el 2° tramo se encuentra agrietada en el primer nivel, en la sepa-
racifn existente con el primer tramo del segundo piso. Ver Figura N° 8.
Hay fisuramiento en los niveles 2° y 3°. Estas grietas y fisuras se pro -

Tongan hacia el piso, habiendo agrietado o fisurado las losetas. Los des-
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cansos no han sufrido dafios. En el Pabel18n Derecho solo hay fisuras. Se
entiende que estas grietas y fisuras se han producido por la concentracion
del cortante en los apoyos (vigas chatas) existentes en cada nivel, ya que
cada tramo habrd vibrado desordenadamente por la diferencia de rigideces

(el esfuerzo cortante en cada nivel ha debido ser muy superidr que en el

descanso). La falla es por tracci8n del concreto en la viga de apoyo.

Dafios en Tabiquerfias:

Estos elementos no estructurales, han sufrido los mayores dafios por el cor
tante stsmico sobre todo en la direccifn secundaria, donde la densidad de
estos muros es menor que en la direccifn principal.

Como es conocido, &stos muros 1legan a ser mas rigidos que el pbrtico que
los enmarca, motivo por el cual absorven mayor carga sfsmica y como no son
muy resistentes ni deformables fallan rdpidamente, Este comportamiento pue
de acarrear el debilitamiento o falla del pbrtico, ya que en los cdlculos
estructurales no fueron considerados su influencia. Igualmente, los muros
bajJos (Alfeizer de ventanas altas) cambian el comportamiento estructural
de las columnas haciéndolas mas rigidas, es decir las transforman en colum
nas "cortas", y si1 no tienen suficiente refuerzo fallan. Por estas razones
es que se aconsejan aislar los tabiques de los p8rticos o en su defecto
consideran su efecto o comportamiento sfsmico.

E1 edificio del CINPIP, presenta dos casos de tabiquerfas: encerrando
los pd8rticos y cubriéndolos hastacierta altura para conseguir ventana alta.
En la direccibn principal, perpendicular a la fachada, los dafios por cor -
tante sfsmico son menores en comparacifn con los de la otra direccifn. Es-
to se explica que sea as?, ya que en esta direccidn no existen ningln tipo
de ventanas y las tabiquerfas cubren un 70% de los vanos de los pdrticos -
(crujtas completas con tabiquerfa), a excepci6n de la crujfa central ya -

que corresponde a un pasadizo paralelo a la fachada. Los dnicos dafios nota
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bles son la separacidn (fisuras) entre muro-viga y muro-columna, que se ex
plica por la diferencia de rigideces. No se ha presentado el dafio tipico -
de TracciBn Diagonal, a excepcib6n de la separaci6n en las esquinas del pér
tico (esquinas superiores) y algunos fisuramientos verticales en el centro
de estos tabiques, partiendo de arriba hacia abajo y sin 1legar al piso
(solo en el 6° entrepiso). Los tabiques en los dos primeros entrepisos ca-
st no han sufrido daflos. Todos los tabiques estén sobre vigas. Fig. 9. En
el Pabel18n Central, donde los tabiques no son paralelos, si se presentan
algunos daflos de traccidn diagonal sobre vanos de puertas y fisuras verti-
cales. Ver F1g. N° 10.
Tabiquerfas en la direccifn secundaria, paralela a la fachada, han sufrido
los mayores daflos por el cortante sismico. En las fachadas anterior y pos-
terior son tabiquerfas bajas que corresponden al alfeizer de ventanas (h =
1.20 m,); &stas no han sufrido mayores daflos por ser muros bajos, a excep-
ct6n de algunas separaciones entre columna y muro. La reducci6n de la altu
ra de la columna tampoco ha producido dafos; algunas falsas columnas en el
voladizo han sufrido dafio por corte tipico por reduccifn de su altura. En
algunos bafios, 1as columnas fueron arriostradas en la ‘direccibn secundaria
produci@ndose fisuramientos y en el 5° entrepiso la columna D-5 sufrib des
postillamiento como se indic6 en la parte de "daflos en columnas".

En cambto, en las tabiquerfas que forman el pasadizo, los dafios han sido

considergbles. Estas tabiquerfas corresponden a ventanas altas y a vanos

de puertas, Los dafios son fisuras en unos casos y grietas en otros; los en
trepisos 2°, 3° y 4° son los mas afectados:

1.- Pabell8n Izquierdo.- En los tres Gltimos entrepisos las ventanas al -
tas cubren de columna a columna; los dafios consisten en la separacidn
de los tabiques en su unidn con la columna, los fisuramientos se ini-
cian en la parte superior y terminan sin 1legar al piso, asimismo se

ha observado fisuras en el tercio central del muro que no 1legan al
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piso y en ambas caras; la vibracidn de las columnas han causado estos
fisuramientos, por ser menos rfgidos tienen mayor deformacidn. Ver Fi
gura N° 11,

Los tabiques de los entrepisos 1°, 2° y 3° limitan a ventanas mas an-
gostas que no son de columna a columna; en este caso, los pequefios ta
biques junto a columnas han sido agrietados, asf como también los ta-
biques sobre el vano de las puertas. Ver Fig. N° 12; asimismo en el
alfeizer hay fisuras y agrietamientos, corresponden a fallas debido -
al corte stsmico de traccidn y compresidn diagonal, Igualmente, la se
paraci8n tfpica de 1a unién tabique-columna y tabique-viga, se ha pro
ducido en tabiques con y sin ventana alta respectivamente.

Pabel16n Central.- Los dafios son similares; ademds los muros junto a
la caja de ascensor han sido agrietados en gran parte. Ver Fig. N° 13.
En el 2° entrepiso estdn los mayores dafios, en los ejes B y C; un mu-
ro de 8 m, de longitud ha sido agrietado totalmente en diferentes di-
recciones, por ser de gran longitud ha atraido la fuerza sfsmica fa -
11ando por traccidn y compresibén diagonal. Ver Fig. N° 14.

Pabel16n Derecho.- Los dafios son menores. Las ventanas altas en los e
jes B y C cubren de columna a columna, y los dafios consisten en sepa-
raci18n de l1a unidn tabique-columna y en otros casos de la unidn tabi-
que-viga. Solamente hay fisuras. En algunos casos hay dafios alrededor

de los vanos de puertas, debido a la traccién diagonal. Ver Fig. N° 5,

11 y 15,

La escasa densidad de muros en la direccidn secundaria, ha causado los ma-

yores dafios en la tabiquerfa de esta direccifn. Como se observa en las fi-

guras ilustrativas, dichos dafos corresponden a los tabiques junto al pasa

dizo que como se explicld contienen ventanas altas y puertas. En el Pabe -

118n Izquierdo est&n los mayores dafios, luego en el Central y en menor can

tidad en el Derecho.
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Daflos en Acabados, Puertos y Ventanas: En estos elementos, as? como en las

instalaciones santtarias y elé&ctricas, los dafios causados por et sismo del
03-10-74 no fueron considerables.

En algunos baflos los z6calos de may8lica fueron desprendidos y en otros ca
sos los fisuramientos en tabiques causaron rajaduras. Estos dafos fueron -
minimos.

Puertas: No sufrieron dafios apreciables.

Ventanas: Los dafios fueron considerables; en las fachadas anterior y poste
rior son ventanales de fierro y gran porcentaje de vidrios se rompieron;al
gunos de estos ventanales sufrieron pandeo por la vibraci6n vertical de -
las vigas secundarias y por tanto los vidrios reventaron. En la direccidn
del pasadizo, las ventanas son altas y como los tabiques en esa direccidn
sufrieron dafios considerables ocasionaron tambi&n la rotura de los vidrios
en mayor porcentaje que en las fachadas.

Instalaciones eléctricas y sanitaria: No se ha percibido dafios segdn ver -

s18n de testigos.
CONCLUSIONES

De acuerdo a las observaciones realizadas en el local CINPIP, luego del -

sismo del 03-10-74, y como producto de la evaluacifn de dafios se concluye:

1.- La cimentacién no ha sufrido dafos, ya que no se ha observado ningln
indicio de asentamientos y ello es debido a la gran calidad del suelo
de cimentaciBn (conglomerado).

2.~ Las columnas tampoco han sufrido dafios considerables, a excepcifn de
algunos fisuramientos en el 3°, 4° y 5° entrepisos, en zona de venta-
nas altas y en algunas arriostradas hasta cierta altura. Solo una co-
lumna del 5° entrepiso, Eje D-5, ha sufrido agrietamiento por columna
corta, al ser arriostrada por un muro de 0.15 m. Las columnas cortas

atraen gran cantidad de fuerza sfismica, por su rigidez mayor.
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Las vigas, tanto principales como secundarias, no han sido agrietadas.
En cambio presentan un promedio de 6 fisuras verticales que parten -
del techo y en 1a mayorfa de los casos no 1legan a la base de las vi-
gas peraltadas. Algunas fisuras dan la vuelta el peralte y la base,so
bre todo en algunas vigas secundarias. La mayor parte de estas fisu -
ras se presentan en las vigas de los niveles 2°, 3° y 4°. La causa de
estos dafios es debido a 1a inversifn de esfuerzos en el momento de
las vibraciones sfismicas y al fendmeno de "chicoteo", ya que las fisu
ras se distribuyen a 1o largo de las vigas. De este comportamiento se
deduce que el edificio vibrd en modos altos, concentrdndose los mayo-
res esfuerzos en los niveles intermedios o incrementdndose ellos por
el impacto entre los pabellones, ya que las juntas no estaban limpias.
Los techos aligerados no han sufrido dafios; solamente en la zona de
vigas presentan fisuras finas en la parte inferior, sin afectar las
yiguetas.

Las juntas de separacidn ssmica y dilatacién se encontraban rellena-
das de pedazos de ladrillos, maderas, concreto, morteros y bolsas de
cemento; igualmente las tabiquerfas en esas regiones estaban casi pe-
gadas y el altgerado de uno y otro pabelldn no tenfa separaci6n. No
hay uniformidad y verticalidad en estas juntas; prdcticamente un p6r-
tico sirvi8 de encofrado del otro. Todo ello ha afectado el comporta-
miento de los pabellones, ya que no habia 1ibertad de vibraci6n de
los tres cuerpos. En los pisos superiores hubo impacto aunque sin ma-
yores consecuencias. Los dafios en tabiquerfas se incrementaron por es
te motivo, en la direccidn secundaria.

En escaleras y caja de ascensor, estos elementos no han sido afecta -
dos en su estructura, Las escaleras constan de dos tramos y un descan
so amp1io; en las que corresponden al Pabelldn Izquierdo, se ha obser

vado grieta en la viga de apoyo que corresponde al segundo tramo del
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ler. piso con el primer tramo del 2° piso y esto se ha debido a 1a di
ferencia de rigideces entre la viga del descanso y la otra de apoyo
(ubicada en el ler. nivel), esto es en la unién de ambos tramos. En
lTos nlveles 2° y 3°, en la misma regi6n, se han producido solo fisura.
Dichas grietas y fisuras se prolongan en el piso pero sin 1legar a la
viga secundaria.

Las tabiquerfas, elementos no estructurales, son las que han sido ma-
yormente afectadas por el cortante s%smico, En la direcci6n principal

cubren- el vano de los p8rticos a excepcibn del pasadizo, han sido fi
suradas levemente sobre todo en las uniones tabique-columna y tabi-

que-viga; en esta direccidn existe la mayor densidad de muros que ha

debido tomar el mayor porcentaje de las fuerzas de inercia provccadas

en la estructura por las vibraciones sTsmicas. En cambio, en los tabi
ques de la direccibn secundaria, se han producido grietas y fisuras

ya que en esta direcciBn estdn ubicadas las ventanas y puertas;en los

tabiques paralelos al pasadizo han presentado grietas y fisuras debi-

do a la traccifn y compresifn diagonal. De la evaluacifn de estos da-

fios para su reparacidn se deduce el siguiente resultado:fisuras (90%)

y grietas (10%) en los Pabellones Izquierdo, Central y Derecho: 600,

580 y 330 metros lineales respectivamente; en cada Pabell6n el 90% de

estos dafios corresponden a la direccidn secundaria y sobre todo en

los tabiques del pasadizo.

En las Instalaciones Sanitarias y El&ctricas, Acabados, Puertas y Ven

tanas, los dafios no son considerables comparados con los de los tabi-

ques. Stn embargo las ventanas, ubicadas en la direccidn secundaria ,

han sufrido rotura de vidrios ya que no han soportado 1la deformacidn

a que han estado sometidas y por defectos de colocacién (utilizacifn

de macilla).

Finalmente, los dafios personales han sido minimos al ocurrir el sismo



-24 -

del 03-10~74, E1 Centro de Instrucci6n de 1a PIP (CINPIP), que alber-
ga a estudiantes y a personal de mando de la especialidad, posee un
Plan de Defensa Civil que contempla la hip6tesis de movimientos sismi
cos y que el d%a del sismo puso en prdctica el Plan evacuando el per-

sonal al patto principal. Hubieron solo dos heridos leves.



CAPI TULO III

ANALISIS DE LA ESTRUCTURA TAL COMO SE ENCONTRABA HASTA
ANTES DEL SISMO DEL 03-10-74

E1 m8todo de estudio del COMPORTAMIENTO SISMICO DEL LOCAL CINPIP (Pa-
bellones principales), consistird en analizar la estructura considerando las
fuerzas de 1nercia provocadas por las vibraciones sfsmicas del suelo y las
fuerzas de gravedad como son la carga muerta y la carga viva; se redisefiarén
todos los elementos estructurales para la accifn conjunta de ambas fuerzas (M&
todo a Rotura). Los resultados de este redisefio serdn comparados con los dise-
flos intciales existentes en los planos que sirvieron para la construccidn de

dicho local.

Como consecuencia de esta comparacifn se verd la necesidad de reforza
mtento de la estructura, previa determinaci6n de las causas que originaron los
dafios. Se diseflardn los nuevos elementos que requiera &1 reforzamiento y se
preparard el presupuesto para este reforzamiento, as? como 1la reparacidn de

los elementos daiiados.

Para efectuar el redisefio se tomardn las medidas verdaderas de la es-
tructura, sefialadas en los planos existentes, asf como la calidad de los mate-

rtales de construccin que se utilizaron.

~ En el Cap7tulo anterior, Evaluaci6n de Dafios, se ha determinado que los mayo
res dafios causados por el sismo del 03.10.74 han afectado mayormente a los e
Tementos estructurales y no estructurales del PABELLON IZQUIERDO, en compara

ct6n con los otros dos pabellones donde los dafios mayores son solamente en
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tabiquertas. Por este motivo, y porque dicho Pabell8n Izquierdo es mds com-
plejo y de mayor masa, es que el estudio en mencibn se referird al Pabelldn
Izquierdo. Ademds, &ste Pabelldn es similar al Pabel18n Derecho y que el Pa-
bel18n Central es mucho mds rfigido que los otros dos (columnas y vigas de ma
yores dimensiones, as? como los refuerzos).

- En las Figs N2 16, Se muestran la Planta y Elevaciones del PABELLON IZQUIER-
DO. En la direcci8n principal (Y-Y) consta de 13 p8rticos (6 niveles y 3 cru
j%as en c/u ademds de un voladizo) y enla direccibn secundaria (X-X) existen
4 pdrticos (6 niveles y 12 crujfas). Se analizardn tres (3) pdrticos: dos -
(2) de 1a direccifn principal (uno interior y otro exterior) y uno (1) de la
direccidn secundaria.

Los p8rticos principales (Y-Y) se han numerado de 1 a 12A; en el andlisis se
elegirdn los p8rticos N2 1 y N¢ 2 que deben ser los mas cargados debido a la
tors18n sfsmica (la caja de asensor estd ubicada en forma asimétrica). Y ,
los p8rticos secundarias se han numerado con las letras A, B, C y D; se ana-
11zard el pOrtico D que es el mds cargadp.

En los Planos existentes del CINPIP, Pabell8n Izquierdo, los P8rticos N2 1 y
12A ttenen las mtsmas caracterfsticas por ser p8rticos exteriores, mientras
que Tos P8rticos N® 2 a 12 son iguales por ser pOrticos interiores. Asi mis-
mo, los P8rticos secundarios - B y C son iguales pero diferentes del A, y é&s

te diferente del p8rtico D, Esto es en cuanto a dimensiones y refuerzos.

DIMENSEONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES - PORTICOS DEL PABELLON IZQUIERDO

1.- Direccidn Principal (Y-Y) - P6rtico Exterjor (N¢ 1)

Tabla No, 1.~ Dimensiones de Columnas =~ Pértico No. 1.

ENTRE- COLUMNAS Mayor dimensidn en la
PISO | A-1. B~l c-1 D-1

6 40x40 |  40x40 | 40x40 40x50 direccibn y-Y

5 40x%40 40x40 40x40 50x5C

4 40x50 | 50x50 50x50 50x50

3 45x50 50x50 50x50 50x60

2 45%60 50x60 50x60 50x60

1 45x60 50x60 50x60 50x60




Vigas en todos los niveles:

AB - 2 : 30x60 , L = 6.25 m.

BC - 2 * 40x20 , L

H

3.10

3

. (chata) pasadizo

CD -2 : 30x60 , L = 6.25 m.

Yoladizo 30x60 30x30, L

2.20 m. (trapecial)

2.- Direcci8n Principal (Y-Y) - P8rtico Interior (N®& 2).

Tabla No. 2.- Dimensiones de Columnas - P8rtico No. 2.

Egggg- COLUMNAS
A-2 B-2 C-2 D-2 . .
6 40x45 50x50 50x50 50x50 Mayor dimensién en la
5 40x45 50x50 50x50 50x50 direccidn Y-Y
4 40x50 50x50 50x50 50x50
3 45x50 50x50 50x50 50x60
2 45x60 50x60 50x60 50x60
1 45x60 50x60 50x60 50x60

Dimensiones de Vigas: las mismas del pdrtico exterior.

3.~ Dtreccidn Secundaria (X-X) - Pértico "D":
Las dimensiones de las columnas son las mismas que de los P8rticos N& 1 y
2, con la dimensi8n menor en la direccifn x~x.
Las dimensiones de las vigas, en todos los niveles (6) y crujias (12), son:

30%40, L = 4.80 m.

4.- Aligerado de 20 cm, de altura total, con las viguetas paralelas a la direc

c16n secundarta (X-X).

ANALISIS SISMICO - PABELLON IZQUIERDO

A.-~ METRADO DE CARGAS.-

Datos: Peso del Concreto armado : 2400 Kg/m3
Peso del aligerado H = 0.20 : 300 Kg/m?

Carga viva en piso tfipico -
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(Locales de Instruccibn Superior) : 350 Kg/m2
Carga viva en Azotea : 150 Kg/m2
Ptso terminado : 100 Kg/m2
Tabiquerfas : 150 Kg/m2

De acuerdo a los Cuadros N&s 1 y 2, se determinard a continuacidn el

peso

propio de los elementos y las cargas distribuidas, concentrados en cada u-

no de Tos niveles. Yer Fig. N2 16 y Fig. N2 17.

a.- Peso de los elementos estructurales:

Vigas princtpales, secundarias y de bor-

de (20x40, unidn de voladizos), en c/nivel ..... vee.. 163.560
Columnas del 6° entrepiso ....veveevrvvovivuvivveronn 76,205
Columnas del 5° entrepiSo ..vevvievevirenunuavnnannny 76.877
Columnas del 4° entrepiso .....cevvuevnucen- e 81.984
Columnas del 3° entrepiso ........ e v . 86.016
Columnas del 2° entrepiso «.vvvvvvvirivvvunvanennnun, 100.195
Columnas del 1° entrepiso ......v..cvveun v, 100.195
Caja de Asensor en cada entrepiso ..........ccoun. .. 18.036

Peso Total ....... RN TR e R 1611.048

Peso concentrado en los 6 niveles:

1611.048 - 1/2 (100.195 + 18.036)

1551,932 Ton

Distrtbuidos de la siguiente manera:

6° Nivel .... 163.560+0.5(76.205+18.036) = 210.681 Ton
5° Nivel .... 163.560+0.5(76.877+76.205+2x18.036) = 258.137 *
4° Ntvel .... 163.560+0.5(81.984+76.877+2x18.036) = 261.027 "
3° Niyel .... 163.560+0.5(86.016+81.984+2x18.036) = 265.596 "
2° Nivel .... 163.560+0.5(100.195+86.016+2x18.036)= 2¥4.702 "
1° Niyel .... 163.560+0,5(2x100,195+2x18,036) = 281.791 o«

b.- Cargas distribuidas.

b.1 De aligerado, acabados y tabiquerfa en cada nivel :
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drea techada incluyendo vigas ........eevvuveu.n. 1035.960 m2
&rea vigas principales y secundarias ............ 137.490 m2
drea de aligerado ......cvveeiviiuiiveniiiunannn 898.470 m?

Carga distribufda de aligerado (300 kg/mz), acabado y tabiqueria
(250 kg/m?), y tabiquerfa-acabados sobre vigas (250 kg/ml).
898.470 x (0.300 + 0.250) + 137:49 x 0,250 = 528.53 Ton.

b.2 De carga viva: Segln las Normas Peruanas de Disefio Antisismico, la car
ga viva tiene su influencia en el andlisis sTsmico: el 50 4 de dicha
carga actuard en todos los pisos inferiores y el 25 % en la azotea; es
ta carga viva para locales de Instruccién Superior es 350 kg/m2 en pi-

sos Infertores y 150 kg/m2 en la azotea :

Piso t1ptco v..ovvu.n.. 50% de 0.350 x 898.47 = 157.232 lcn.

Azotea ...... R . 25% de 0.150 x 898.47 = 33.693 "

Luego : Total carga distribuida :

En Ptso TTptco +v..vvv.... 528.53 + 157,232 = 685.762 Ton.

En Azotea ......... e 528.53 + 33.693 = 562.223 "

c.~ Carga total concentrada en cada nivel (Ton.) :
Vigas, columnas | Carga Carga Total

Nivel | y caja ascensor|repartida |en cada nivel
6 210.681 562.223 772.904
5 258.137 685.762 943.899 Tabia No. 3 .-
4 261.027. 685.762 946.789 Carga concentrada en
3 265.596 685.762 951.358 cada nivel, para ani-
2 274.702 685.762 960.464 lisis sfsmico.
1 281.791 685.762 967.553

L. = 5,542,967
Peso de 1a mitad de los elementos del ler. entrepiso :

0.5 Pi = 0.5(100,.195 + 18.036) = 59,116 Ton.
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que se utilizard en la determinacidn del cortante en la base (seqin

Normas Peruanas de Diseflo Antisismico).

METRADO DE CARGAS EN LA AZOTEA

a.- Caja de escaleras (2) : Los p6rticos que los contienen se prolongan ha-

cta 1a azotea, en &sta posee techo cuya altura es 2.40 m.

Peso propio: ¥19aS ....vevvvevivanuns e e 10.800 Ton.
cotumnas ...viuviiiiiiiii i 7.373 "
allgerado de b = 20 cocvvininreanmn 20.043 "
acabados y tabiquerifa .............. 16.703 "

Total: 54.919 Ton.
b.- Caja de Ascensor (1) : De concreto armado, sobresale en la azotea 4.50
m. (Fig. No. 17) :
Peso propto: placas y techo ....... e 29.923 Ton.
c.- Carga total en la azotea (carga muerta) :

Paz = 54.919 + 29,923 = 84.842 Ton.

CORTE TOTAL EN LA BASE DEL EDIFICIO Y DISTRIBUCION POR NIVELES

E1 And1isis Dindmico de la estructura en estudio se efectuard por dos
m8todos. E1 primer método considera solo el Primer Modo de vibracibn y el
Segundo todos los modos posibles, sobre todo los tres primeros modos: Se -
gdn las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico, y por Andlisis Modal, res -
pectivamente,

Como es de conocimiento para los ingenieros, las caracteristicas dinamicas
de una estructura queda determinada por sus pardmetros mas importantes que
son sus frecuencias y formas de modo; determinables analiticamente st se
conoce la distribucién de masas y rigideces de dicha estructura. Conocien-
do 1a frecuencia de vibracidn (w), se puede determinar el periodo de vibra

ct6n (T = 21T/w).
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La forma de modo, es la forma de vibrar de una estructura, la que estd da-
da por la postcidn relativa de sus masas y queda definido por un periodo
de vibraci8n. Un edificio de n pisos, se ausme que tiene n grados de 1i -
bertad y por tanto n formas de modo de vibrar.

Por otra parte, el sismo se define por su espectro, que es la envolvente -
de las respuestas de un modelo mec&nico standar de un grado de 1libertad
con un amortiguamiento dado, contra el perfodo de vibracién del modelo.
Tanto las caracterfsticas dindmicas de la estructura como 1ps propiedades
de los sismos, son estudiados separadamente, determinindose después la res
puesta de la primera frente a la segunda.

La respuesta de la estructura frente a una excitacifn sismica es su despla
zamtento lateral, que puede determinarse superponiendo los desplazamientos
que corresponden a cada modo. E1 mdximo desplazamiento se puede determinar
uttlizando el espectro de las Normas Peruanas de Disefio Antistsmico. Y, co
nociendo los desplazamientos de cada uno de las formas de modo, es posible
determi nar 1a Cortante de entreptso, Finalmente, conociendo la cortante de
entrepiso, se puede determinar los esfuerzos producidos en cada uno de los

elementos estructurales,
CORTANTE EN LA BASE SEGUN LAS NORMAS PERUANAS DE DISENO ANTISISMICO

De acuerdo al Art. 3.01 de las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico, 1la
minima fuerza horizontal en la base de un edificio, que se tendrd en cuen-

ta en el andlisis, se calculard con la f8rmula siguiente :
H = U, K, C. P,

Siendo :

U : Constante que depende de la Regi1dn Stsmica a que pertenece la zo-

na en estudio, y del uso de la edificaci6n. Tabla 1 de las Normas.
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: Factor de modificacibn, que toma en cuenta 1a respuesta de una

estructura a una excitaci8n sfsmica de acuerdo a su capacidad de

absorci6n de energfa.

: Factor que determina el porcentaje de la carga permanente mas u-

na parte de la carga viva que debe tomarse como cortante en la
base. Depende del perfodo de vibraci8n fundamental de la estruc-

tura.

: Es la carga permanente total del edificio mds un porcentaje de

Ta carga viva.

1.- DIRECCION PRINCIPAL Y-Y :

Para la estructura en estudio, estos factores toman los siguientes valo -

res (direcct8n Y-Y) :

U=1.0 (Lima: Regibn STsmica 2, edificio: plblico)
K=0.8 (Edificio de pbrticos dictiles)
C = 0,05 | siendo T = _Ebéﬁﬂ;__ , h = altura total del edificio al nivel

Efﬂy del terreno = 19.20 m.

dimensidn del edificio en la direc -
horizontal considerada = 16.20 m

O
~
n

P = 5,542,967 + 59.116 = 5602.083 Ton. (Cuadro No.3, suma de la columna 4

mds la mitad inferior del peso del primer entrepiso). E1 porcentaje de la

carga viva, segln la parte 5.01-B, en edificios pliblicos es 50% en pisos

ttpicos y 25% segln la parte 5.01-D.

Luego :

0.09 x 19.20 - ¢ 4293 segundos.

\/16.20

. 005 - 0.0663,(6.63%)

N/ 0.4293

UKCP = 1,0 x 0.8 x 0.06629 x 5602.083 = 297.134 Ton.
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Cortante en la base del edificio, en la direcci6n principal Y-Y (direccibn

de p8rticos principales) :
Hy = 297.134 Ton.

2.- DIRECCION SECUNDARIA X-X :

Los factores definidos anteriormente toman los siguientes valores (direc -

cibn X-X) :
U=1.00
K = 0.80

c=—20 ,7=-_00h  4.192m., D= 58.8m,

7--9:09x19.20 . 2253 segundos

\/58.8

C=3 0.05 = 0.0822 (8.22%)
N/ 0.2253

Hy = 1.0 x 0,8 x 0.0822 x 5602,083 = 368.393 Ton.

Cortante en la base del edificio, en la direccidn secundaria X-X (direc -

ct6n de p8rticos secundarios) :

Hy = 368.393 Ton.

DISTRIBUCION DE LA CORTANTE POR NIVELES.-

1.- DIRECCION PRINCIPAL Y-Y :
Hy = 297.134 Ton.
E1 5% de Hy se considera concentrada en el G1timo nivel :
0.05 Hy = 0,05 x 297.134 = 14.857 Ton,

E1 95% se distribuye en todos los niveles; el cortante en el nivel i es :
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Wi h
. = i i : .
Fi = 0.95 Hy x 35f3777;;_—__ » Wi = peso del nivel considerado i
i
(Cuadro No. 3)
hj = altura del nivel considerado a
partir del nivel del terreno.
Fig. No. 16.
0.95 Hy = 0.95 x 297.134 = 282.277 Ton,
Wi hy = 772.904 (2.9 + 5 x 3.2) + 943.899 (2.9 + 4 x 3.2) +
946.789 (2.9 + 3 x 3.2) + 951.358 (2.9 + 2 x 3.2) +
960.464 (2.9 + 1 x 3.2) + 967.553 (2.9)
= 58,774.323 Ton-m.
T - 772.904 (2.9 + 5 x 3.2)
Nivel 6 : Fg = 282.277 x 58.774.323 70.158 Ton.
. . - 943.899 (2.9 + 4 x 3.2)
Nivel 5 : Fg = 282.277 x 58.774.323 71.173 Ton.
. 946.789 (2.9 + 3 x 3.2)
Nivel 4 : Pq = 282.277 x n
4 58,774.323 °6.840
951.358 (2.9 + 2 x 3.2)
Nivel 3 : = 282,277 x ) "
F3 58,774.323 42.493
Nivel 2 : F, = 282.277 x 260.464 (2.9 + 3.2) - 28.138 "
58,774.323
. . 967.553 (2.9) = 13.476 "
Ntvel 1 : Fy = 282,277 x 58.774.323

282,278 Ton.

De acuerdo al Art. 8.03 de las Normas, el 20% del peso de todos los ele -
mentos situados encima del plano del d1timo techo (caseta de ascensores ,
prolongactfn de la caja de escalera, etc.), se considerard que actda hori
zontalmente en la parte alta del edificio (d1timo nivel o techo). En 1la
parte de metrado de cargas en la azotea, se determind que esta es :

Paz = 84.842 Ton., el 20% es 0.2 Ppz = 16.97 Ton.

Luego, en el d1timo nivel o techo actuard una carga horizontal de :

Fg = 70,158 + 14.857 + 16.970 = 101.985 Ton.
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Tabla No. 4 .~ Fuerza cortante que acta en cada uno de los niveles - Di-

reccién Principal Y-Y.

Nivel Co?gnggada Ac%?glégh
6 101,985 101.985
5 71.173 173.158
4 56.840 229.998
3 42.493 272.491
2 28.138 300.629
1 13.476 314.105

2.- DIRECCION SECUNDARIA X-X
Hy = 368.393 Ton,

5% concentrada en el d1timo nivel: 0.05 Hy = 18.420 Ton.
95% para distributr en todos los niveles: 0,95 Hy = 349,973 Ton.
Cortante en el nivel {1 (1 = 1, n; n = No, de pisos) :
W, hi
F1-G.95thw, 1=1, 2, ~ee--- » 6
Ut1ltzando el Cuadro No. 3 y tomando en cuenta que hy = 3.00, hj+1 = 3.20 m
(i=1, n-12 n = 6), se obtiene (Ver Fig, No. 16) :

Zw1 h; = 58,871.078 Ton-m.

Procediendo como en el caso anterior se obtiene la fuerza concentrada en

cada nivel :

Fe = 86.840 Ton. F3 = 52.462 Ton.
Fg = 88.096 " Fp = 34,829 "
Fq = 70.355 " Fy = 17.256 "
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En el @1timo nivel, ademds, se considera concentrado el 20% de todas las
cargas existentes sobre el @1timo techo, que resulta 16.97 Ton.

Luego :
Fg = 86.84 + 18.42 + 16,97 = 122.23 Ton.

Tabla No. 5.~ Fuerza cortante que actda en cada uno de los niveles-Di -

reccidn Secundaria X-X :

Nivel Concentrada Acumulada
Ton.) Ton.

6 122.230 122.230
5 88.096 210.326
4 70.355 280.681
3 52.462 333.143
2 34.829 367.972
1 17.256 385.228

B.2 CORTANTE POR NIVELES SEGUN ANALISIS MODAL

E1 Artftculo 19.01 de las Normas Peruanas de Disefio Antisfsmico, reco
comienda que las estructuras deben analizarse dindmicamente, es decir por
andlisis modal. Como se sefiald anteriormente, el andlisis modal implica -
la determinaci6n de las frecuencias y formas de modo, las que se relacio-
nan con el espectro UKC de las Normas para luego determinar las cortantes
de entrepiso.

Las frecuencias de vibraci6n y formas de modo se determinardn por los M&-
todos de STODOLA y de HOLZER considerando los tres primeros modos de vi -
bracidn de l1a estructura, se obtendrdn las cortantes que actdan en cada
nivel; por superposicifn de estos modos se determinard las cortantes fina

les (criterio de la rafz cuadrada de la suma de los cuadrados de los mo -
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dos m&s signiftcattyos).

Para aplicar los M8todos de Stodola y de Holzer se requiere calcular
Tas constantes de resorte (K) de cada una de las columnas de cada entrepi
so. Surge el problema de la caja de ascensor; su constante K no se puede
determtnar como para una columna, sino que preyiamente se debe determinar
su coeficiente de Distribucifn "D" 1o que se obtiene aplicando el Método

del profesor MUTO, para placas o muros de concreto armado.
Se seguird el siguiente procedimiento :

1.- C&lculo de la constante de resorte (K) en columnas,

2.- C&lculo del coeficiente de distribucién (D) en columnas

3.~ Calculo del coeficiente de distribucidn (D) de las placas (en este
caso de la caja de ascensor).

4,~ Cdlculo de la constante de resorte de las placas en base al valor "D"

5.~ C8lculo de las Frecuencias y formas de Modo de la estructura, en ba-
se a (1) y (4) que toma en cuenta la rigidez de 1bs elementos verti-
cales y en base a la masa de la estructura (Cuadro No. 3). Aplica -
cidn de los M8todos de Stodola y Holzer.

6.~ Determinacifn de la cortante que actla en cada nivel, superponiendo

los tres primeros modos.
CONSTANTE DE RESORTE EN COLUMNAS

La rigtidez de una columna (K), 1lamado tambi&n constante de resorte, empo
trada en ambos extremos se obtiene por medio de la f8rmula :
_ 12 E1
o =L2EL ()

g

Siendo : E : mB8dulo de elasticidad del material de que estd hecho la co

Tumna. Concreto f! = 140 kg/cma.
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I : momento de inercia de la secci8n recta de la columna.

he ¢ altura de cdlculo de 1a columna
1
hc = h]C + Y (hVS + hv-l) (2)
hjc: altura 1ibre de la columna

hyss hyq: altura de las vigas superior e inferior respectivamente.
1.1 DIRECCION PRINCIPAL (Y-Y) :

Concreto : E = 185,000 kg/cm2 = 185 Ton/cm? para fé = 140 kg/cm2, altura
de c8lculo (Fig. No. 16).
he= (2.90 - 0.30) + 1/4 (0 + 0.6) = 2.75 m - Cols. entrepiso 1.

he=(3.20 - 0.60) + 1/4 (0.6 + 0.6) = 2.90 m - Cols. entrepisos
2 a6.

~ Rigidez de columnas dei 1° entrepiso : Cuadro No. 1 :

3
12x185x45x60 _
Cols. 45 x 60 = K; = “2753 y 12 = 86.47 Ton/cm (13 columnas)

12x185x50x60°
275% x 12

Cols, 50 x 60 - K, = = 96,07 " (38 columnas)

Kp =2 Kt = 13 Ky + 38 K, = 4774.77 Ton/cm.

- Rigidez de columnas de los entrepisos 2 a 6 : procediendo andlogicamente

se obtiene :

Kpy = 4,071.45 Ton/cm.
Kypp = 2,804.92 "
Kry = 2,294.67 W
Ky = 2,032.61 "
Ky; = 2,013.65 "

1,2 DIRECCION SECUNDARIA (X-X)

Para concreto fé = 140 kg/cm2 - E =185 Ton/cm2
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Altura de c&lculo (Fig. No. 16) :

he = (3.00 - 0.20) + 1/4 (0 + 0.40) = 2.90 m., cols. entrepiso 1.

he = (3.20 - 0.40) + 1/4 (0.40 + 0.40) = 3.00 m,, cols, entrepiso 2 a 6

- Rigidez de columnas del ler. entrepiso : Cuadro No.2 :

12 x 185 x 60 x 453

= 41.47 Ton/cm. (13‘0015-)
2903 x 12

Cols. 60 x 45 —— K; =

. 3
Cols. 60 x 50 — Kp = 22X 185 x 60 X 50" _ 56,89 w (38 cols.)
2903 x 12

Kp =2 K¢ = 13 K + 38 Kp = 2700.93 Ton/cm.
- Rigidez de co]umnés de los entrepisos 2 a 6 : Obtenidos en forma andloga :

Kry = 2,439.80 Ton/cm.
Kipp= 2,144.43 "
Kpy = 1,912.25 "
Ky =1,778.15 "
1,736.37 "

<
=
n

Tabla No, 6,~ Constantes de resorte de columnas (rigidez) en las dos di-

recciones de andlisis.

RIGIDEZ DE ENTREPISO (TON/CM)

rT-Z?\trep'iso Direccibn Y-Y Direccibn X-X
6 2013.65 1736.37
2032.61 1778.15
4 2294.67 1912.25
3 2804.92 2144 .43
2 4071.45 2439.80
1 4774.77 2700.93
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Falta calcular la rigidez de la caja de ascensor, para completar la rigi -
\

dez total de entrepiso.

COEFICIENTE DE DISTRIBUCION "D" DE COLUMNAS - METODO DE MUTO.

De acuerdo al M&todo del profesor MUTO, la distribucidn de cortante en ca-
da entrepiso se hace proporcionalmente al valor "D", que es un coeficiente
relativo entre el corte que toma un elemento y la deformacidn que-le produ
ce.

Este coeficiente D, para columnas, se determina con las formulas siguien -

tes (para la estructura en estudio) :

a).- Para altura iguales de columnas :
D = a.Ke (3)
& : Constante que depende de K

K. : Rigidez de la columna considerada (I/h)

a.1l) 31 en los extremos de la columna existen vigas

Kysi + Kysd + Kyji + Kyid

K = 2 K (4)
K
a > K (5)

S1 (Kysi + Kysd) es mucho mayor que (Kyjj *+ Kyid) o a la inversa, el
valor de a no debe ser mayor que el que resultarfa de aplicar la fdr-
mula correspondiente al :

a.2) Existen vigas en el extremo superior y el extremo inferior es empotra

do (primer piso) :

 Kyeq * K
g = v51K ysd (4')

cC

(5')

__ 0.5+
a S

_xI

Stendo :

Kysi> Kysd : Rigtdez de vigas, en el extremo superior de 1la columna,
izquierda y derecha respectivamente (I/L).
En el plano de andlisis.
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Kyiis Kyid * Rigidez de vigas, en el extremo inferior de columnas, izquier

da y derecha respectivamente. En el plano de andlisis.

2.1 DIRECCION PRINCIPAL (Y-Y).-

- Rigideces relativas (Ky) de vigas (Cuadro No, 1y Fig. No. 16)

3
30 x 60 ---- K= E = 30X 60" _ g6 x 102 cm3, Ko = 102
40 x 20 —mee K= L= 80x20% _gg6 102 cpd
L 12 x 310
oo K= . 30 x603 2 3
Port. 10, 30 x 60 K= ey = 15.40 x 102 cm

~ Rigtdeces relativas (K.) de columnas (Cuadro No. 1 y Fig. No. 16)
3

40 x 40° _ 2 3 2 3
40 x 40 ---= K= —20X40" . ¢ 667 x 102 cm K. = 10% cm
X K= 2% 320 (Ko )
3
40 x 50 2 3
- =2 — B m
40 X 50 w==r K 17 x 320 13.021 x 10 ¢
45 x 503 _ 2 3
45 X 50 e K - “'17—')(_323 = 14.648 X 10 cm
_ 45 x 603 _ 2 3 :
45 x 60 ---- K = 12 x 290 _ 27.937 x 10 cm™ Entrepiso 1
50 x 50 ---- K = 16.276 x 102, (L = 320 cm)
50 X 60 ---- K = 28.125 x 102, (L = 320 cm)
50 x 60 ---- K = 31.034 x 102, (L = 290 cm)  Entrepiso 1
40 X 45 ---- K = 9.492 x 102, (L = 320 cm)
45 x 60 ---- K = 25.312 x 102, (L =

320 cm)
~ Coeficiente de distribucidn "D" - Columnas.-~

a) P6rticos exteriores No. 1 y No. 12A - 6° Entrepiso, cols. A-1 y A-12A
(Ver Cuadro No. 1 y Fig. No. 16).

- 8,64 + 8.64 _ __1.296 - 0.394
K= Zx6.667 —1.296’ a—2+1.296

3)

o
1]

ake = 0.394 x 6.667 = 2.630 , (Ko = 10 cm
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Cols. B-1, BL12A, C-1, C-12A :

8.64 + 0.86 + 8.64 + 0.86_ - 1 425 , 1.425

K= 2 X 6.667 Trviam e
D = ak, = 0.416 x 6.667 = 2.775, (K, = 102 cm3)
Cols. D-1, D-12A :
8.64 + 8.64 _ 0.663 G

K== 13001 - 0663 a=7%0ee3 -

D = aK, = 0.249 x 13.021 = 3.250, (K, = 107 cm3)

Total, Port. No. 1 y 12A - 6° Entrepiso :
K, = 102 cm3, Dgo = 2.63 + 2 x 2.775 + 3.25 = 11.43 en c/u.

b) P8rticos interiores Nos, 2 a 9, 11 y 12 - 6° Entrepiso
Cols. A-2 (Ver Cuadro No. 1 y Fig. 16).

-  8.64 + 8.64 _ 0.912 = _oﬂ_= 0.312
K= =% x79.492 » TS 02
D = ak, = 0,312 x 9,492 = 2.960 (K, = 10° cn’)
Cols. B-2, C-2 :
- .64 + 0.86 + 8.64 + 0.86 _ __0.583 ..
¢ . 86440 4+ 0 - 0.583, a = gyoagy " 0:2%
2 x 16.276
D = ak, = 0.226 x 16.276 = 3.680, (K, = 102" cmd)
Cols, D-2 :
- 0.531 -
v . _8.64 x 8.64 - 0.531, 2 = o 0.210

2 x 16.276
2 3
D = 0.210 x 16.276 = 3.420, (Ko = 107 cm")

Total en cada pértico :

Dgi = 2.96 + 2 x 3.68 + 3.42 = 13.74, (K, = 102 cmd)

c) Pérticos Interior No. 10 (Caja ascensor) - 6° entrepiso :
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Cols. A-10 (Ver Cuadro No. 1 y Fig. 16) :

- _8.64+8.64 _ . 0.912 ]
K= = x9.492 0.912, a = - Sy g7 — - 0312
D = 0,312 x 9.492 = 2,960, (K, = 102 cm3)
Cols. B-10 :

- 8,64+ 0.86 + 8.64 + 0.86 . 0.583
; 86 - (583, a = - 0.
K 2 x 16.276 7+ 0.583 0-226

D = 0.226 x 16.276 = 3.68, (K, = 102 cmd)

Cols. D-10 :
© _ 15.40 + 15.40__ . 0.945
K= =% 16.276 09455 a =i e o= 0-321

D = 0.321 x 16.276 = 5.22, (K, = 10% cm3)

Total, p8rtico No. 10 :
Dg; = 2.96 + 3.68 + 5.22 = 11.86, (K, = 102 cm%)

Para determinar el coeficiente de distribucidn "D" de columnas en los
demds entrepisos (1°, 2°, 3°, 4° y 5°), se procede en forma andloga.
En el siguiente cuadro se hace un resumen de este cdlculo.

Tabla No. 7 : Coeficiente de distribucin "Dy" de Columnas-Direccidn

(X~X) 51 columnas por cada entrepiso,

PORTICO No. 1y 12A 2a9,11y 12 10 Y-y
Portico No. 1 Portico No. 2 Portico No. 10 "D" Total
COLUMNAS 51 > en cada
- - B - - - - - - t i
A-1 | &7 |p-1 A2 | &5 | p-2 |A-10B-10 |D-10] Entrepiso
E |g [2-63 2.775 3.25[2.96 3.68 3.42(2.96 3.68 5.52| ., |,
X 11.430 13.74 11.86 :
2.63 2.775 3.42|2.96 3.68 3.42|2.96 3.68 5.22
L 11.600 13.74 11.86 172.46
R |4 [3.25 3.680 3.42|3.25 3.68 3.42]3.25 3.68 5.22| 180.5]
£ 14.030 14.03 12.15
3.34 3.680 3.75] 3.34 3.68 3.75] 3.34 3.68 6.03
P |3 14.450 14.45 13.05 186.45
I 3.70 4.060 3.75| 3.70 4.06 3.75|3.70 4.06 6.03
s |2 15.570 15.57 13.79 200.63
9.56 10.600 10.31] 9.56 10.60 10.31| 9.56 10.60 11.98
0 |! 41.070 41.07 32.14 524.90
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2,2 DIRECCION SECUNDARIA (X-X)

- Rigideces relativas (I/L) de vigas (Ver Cuadro No, 1 y Fig, 16)

I . 30x403 2 2 3
e K = = 30 x 407 _ 5 333 y 10°, =
30 x 40 K=-T— VR 3 X (Kg = 10 cm?)
3
Pért. "C" —— 30 x 40 — K = % = 8,9 x 102

~ Rigtdeces relativas (I/h} de columnas (Ver Cuadro No. 1 y Fig. 16).

40 x 40 ---- K = 6.667 x 10°, (h = 320 cm)
45 x 40 --—- K = 7.5 x 102 , (h = 320 cm)
50 x 45 ---- K = 11.865 x 102, (h = 320 cm)
50 x 40 ---- K = 8.333 x 102, ( " )
50 x 50 ---- K = 16.276 x 102, ( " )
60 x 45 ---- K = 15.188 x 102, (h = 300 cm) entrepiso 1
60 x 45 ---- K = 14.238 x 10%, (h = 320 cm)
60 x 50 ---- K = 19.531 x 102, ( " )
60 x 50 ---- K = 20.833 x 102, (h = 300 cm) entrepiso 1

- Coefictente de distribucifn "D" de columnas

a) Pértico (A) - 6° Entrepiso :
Cols, 1-A y (12A)-A, Ver Cuadro No. 1 y Fig. 16.

- 3,333 + 3.333 0.50 - .20
= ee—_— T = u50, a = °
K= X 6.667 0 2+ 0.50

D = aK. = 0.20 x 6.667 = 1.33, (K, = 10% cn%)

Cols. 2-A, a (12)-A

- 2x3.333 + 2 x3.333 _ .. 0.8 _-0.307
K= 7 X 7.50 =0.89, 3 = "5 89

) .2 3

D = aK, = 0.307 x 7.50 = 2.31, (K, = 10° cm®)



- 45 -

Total, P8rtico (A) - 6° entrepiso :

2
Ko = 10° cm3, Dgp = 2x 1.33 + 7 x 2.31 + (4 x 2.31) 0.5 = 23.45

Las columnas junta a las escaleras se han considerado un valor "D" igual a
la mitad del correspondiente a una columna interior, debido a que no exis-

te una viga que las une.

b) P8rtico (B) - 6° entrepiso :

Cols. 1-B y (12A) - B

= 2 x 3.333 0.50
k=—2%x3338 _qp0 o ._050 -gg
2 X 6.667 &= 2+ 0.50

D = aK. = 0.20 x 6.667 = 1.33, (K, = 102 cmd)

Cols, 2-B, a 12-B

- 2 3.333 + 2 x 3.333 0.409
- 333 _ 0,409, a=-—04409 _ _
K = X 16.276 109, a = e 017

D = ak, = 0.17 x 16.276 = 2.76, (K, = 107 cn®)

Total : Dgg = 2 x 1.33 + 11 x 2.76 = 33.02, (K, = 102 cn’)

c) P8rtico (C) - 6° entrepiso (zona de ascensor) :
Cols. 1-C, (12A) - C

0.20, D = 2.76

X1
u
N
x|
o
~
1
o
[S2]
o
Q
[

Cols. 2-C a 8-C y 11-C, 12-C

R - 2x%3.333+2x3.333 _0409, a=0.17, D=2.76

2 x 16.276
Cols, 9-C :
-~ 2x3.333+ 2x 8,90 0.75
- - : W0T5, 8= e—— = 0,273
K 7 % 16.276 2+ 0.75

D = 0.273 x 16.276 = 4.44, (Ko = 102 cm3)

2
Total : Dgg = 2 x 1.33 + 9 x 2.76 + 1 x 4.44 = 31.94, (Ko = 10 cm3)

d) P6rtico (D) - 6° entrepiso
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Cols. 1-D, (12A) - D :

333

X 3.
*333-°0.40, a=0.166, D =1.385, (K, = 10 cn’)

K=._2X
K= TR

ool w

Cols. 2-D a 12-D :

2 x 3,333 + 2 x 3.333 _ 0.41, a = 0.17, D = 2.76 ( " )
2 x 16.276 ’

K =
Total : Dgp = 2 x 1.385 + 1] x 2.76 = 33.13, (K, = 102 cm3)

Para los demds entrepisos, el cdlculo se realiza an§logamente. En el

siguiente cuadro se presenta el resultado.

Tabla No. 8.- Coeficiente de Distribucibn "Dx" en columnas - Direc
cibn Secundaria (X-X).

51 columnas por cada entrepiso.

PORTICO (R) (B) (c) (D) X-X
2-A 2-D| "D" To-
coLuma | 1-A[Zgh[ 3-4-A | 1-8 Z;B 1-¢ | 2-8-C |gc | -0 | 50| D) por
12A-A | 12-A [10-11-A |12A-B| 5 _, [12A-C11-12-C 12A-D | 12-D | Entrep.
6 |1.33 2.31 1.155 [1.33 2.76|1.33 2.76 4.44 [1.385 2.76| 1, 5,
: 23.45 33.02 31.94 33.13
- 1.33 2.31 1.155 |1.33 2.76| 1.33 2.76 4.44 |1.513 2.76
; g 23.45 33.02 31.94 33,39 | 121.80
R 1.39 2.39 1.195 [1.51 2.76| 1.51 2.76 4.44 [1.513 2.76
c 4 24.29 33.38 32.30 33.39 | 123.36
, 1.46 2.59 1.295 |1.51 2.76| 1.51 2.76 4.44 |1.535 2.85
i 3 26.33 33.38 32.30 30,472 | 126.15
1.51 2.70 1.350 |1.54 2.85| 1.54 2.85 4.65|1.535 2.85
Z 2 27.33 34.42 33.37 34.47 | 129.36
| | 492 5.84 2.920 [6.36_ 7.36| 6.36 7.36 8.11 [6.370 7.36 3¢ oo
62.40 93.68 87.07 93.70 "
Nota : En las Tablas No.s 7 y 8, los valores de los coeficientes de distri -

3, que resulta del cal -

bucidn "D" poseen el factor comiin Ko = 102 cm
culo de las rigideces (I/L) de entrepiso. Estos valores serdn consi -

derados en el cdlculo de "D" de placas.
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3.- COFFICIENTE DE DISTRIBUCION "D" EN PLACA DEL ASCENSOR - METODO DE MUTO

- E1 coeficiente de distribuci6n "D" en placas se calcula por medio de 1la

f6érmula :

- Yn 6)
cr;n ¥ C;;n +crbn
Siendo :
Vn : Fuerza cortante en el nivel n

c;;n : Deformaci6n por corte en el nivel n
cffn : Deformaci6n por flexi6n en el nivel n

J\Qn : Deformaci6n por rotacidn en el nivel n

Siguiendo un procedimiento iterativo se puede obtener el valor "D", ya que

la distribucidn de fuerza cortante (Vn) no se puede conocer directamente.

a) Determinacifn de las deformaciones (§).- Ver Figs. No.18

a.1) Deformacibn por Corte (J‘sn) : Para el piso n se calcula por medio de

la férmula :
R. Vn (7)

G;;n i G. Awn /3
Donde + R : Coeficiente de forma (1 a 2 para rectdngular)
Yn : Fuerza cortante en el nivel n
n : Altura del entrepiso n
G : M6dulo eldstico al corte del material
.ﬁQ : Coeficiente de deformacidn pldstica (1 a 4 para el con-

creto). h2
Tomando la unidad comdn para deformaciones ( “Tﬁti%i:;*l

Se tiene :

R. Vn 12 EKg
N

R. Vn. hp 12 EKo _
D e X —————F— =
an G. Awn ﬁ h% Awn

R. Vn
Awn

, £ -2.3 para el concreto

Haciendo Asn = N
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an= Asnxy—'ﬁnﬁ X3 (8)

a.2) Deformacifn por Flexibn (t;}n).- Ver fig. N2 19. De acuerdo con la fi-

gura, para un piso n, la deformaci6n por flexifn es 1a suma de la rota

ci16n de los pisos inferiores, mas la debida a la flexidn del entrepiso

cr}n = ¢r'4-¢r"

d': deformaci6n por flexi6n de pisos inferiores a n, o sea rotacibn
" del punto 0 de 1a fig. N2 19.
" defprmac16n por flexi6n del entrepiso n, segln el diagrama de mo-

mentos flectores para ese entrepiso.

Asumiendo diagramas rectangulares en cada entrepiso, 10 cual aunque no

es exacto pero sf conservador, se tiene:

¢f'= 08.hn

0 = g M_J;l Area del diagrama de momentos en el entrepiso’ 1i.
iml E.I1
Los giros se acumulan desde el 1° hasta n-1 entrepi
so.
\ n-1
J. = ( .Mu)hn
i=1 EIi
2
d"= (Mnhny , hn__ Mnhn .
E In 2 2EIn
hz
Tomando la unidad comln QIZEL ) ,Para desplazamientos, y
(o

: .1‘; ’Kwn:.:[_"'.x.J'_-:
hi K hn Ko



LA

Fig.19:Deformacicon por flexion de Pla-
cas-Analisis

L_J L 77977

PLACA Deformacion por CORTE

|
|
l

Deformacion por FLEXION

Deformacion por ROTACION

Fig.18: Deformacidn de PLACAS,originada
por la fuerza cortante sismica.
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tf}n

' Hooon=l g 2
it :E: Mihihn  12EkKo Mnhn 12EKo
J‘f‘J-— ( ° z J + ® 2
i=1 E Ii hn 2 Eln hn

Cf}n

n=1l ws; g
12 (S dliopby gp ity 1
i=1 Kwi hn 2 Kwn hn

& M1 My 3
i1 kWi 2 Kwn hn

1lamando &fn 1a cantidad entre paréntises:

dfn = 4Afn . 3 (9)
hn

a.3) Deformacin por Rotacidn (an).- Ver Fig. N2 18. Dejando que l1a placa

gire, como un todo, un dngulo 8, la deflexibn, de un piso cualguiera -

estd dando por la f@rmula:

|Ian = 8. hn

h?
Usando 1a unidad comdn h
12 E Ky
J@n = 9.hn. IZEKO 12 E-Ko-0
hn hn
Jon - 12 ko0 (10}
hn

a.4) Deformaci8n Total (cyTn),n
II;“ -tf;n *'GI;n +¢;an

Para 1a determinacidn de cada una de estas deflexiones,

teriormente, se asume una fuerza cortante (Vn). Al

definidas an-

multipli -
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car por la unidad comln (IEEKO), la unidad dimensional dec‘}n es en
Ton, 8 Kg., segln se usen E (Ton/cm? § Kg/cm2), hn (cm) y Ko (cm3). E
valor Ko se obtiene al determinar la rigidez relativa (I/h) de las co-

Tumnas y vigas, en este caso, Ko = 102 cm3,

Luego, el coeficiente de distribucifn "D" de la placa es:

p= Yn (11)

c’%n

Si Vn se expresa en Ton & Kg.; "D" resulta adimencional como en el ca-

so de las columnas.

Luego de haber determinado "D"; la constante de resorte "K," de la pla

ca, se obtiene multiplicando "D" por la unidad comln utilizada (12EKO)
2
h®n

b) Procedimtento a seguir para determinar "D" de la placa o placas.-

Como

b.1)

b.2)

se indic8 anteriormente, se sigue un procedimiento iterativo.

Se asume un valor para el cortante Vn, para cada tipo de placas y e
calcula los desplazamientos con las f8rmulas (8), (9) y (10).

Como la fuerza cortante Vn aumenta de arriba hacia abajo (distribucidn
trapectal), se puede iniciar la iteraci6n con el promedio "D" de las
columnas de cada entrepiso y multiplicandolos por el nlmero del entre-
pfso, en orden ascendente de arriba hacia abajo. Asi, si el edificio
tiene 10 ptsos (10 entrepisos) y Dy es el promedio de las columnas en
el entreptso 10; el "D" de la placa es 1xD1q; para el primer entiepiso
serfa 10xD;, etc.

Con el valor Yn asumido, se calcula D por medio de la Férmula (6) @
(11). Previamente se habrd determinado el cortante total (Hn) de cada
entreptso por medio de las Normas Peruanas de Diseflo antisTsmico; esta

cortante total se distribuye en forma proporcional a los valores " p #
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de las columnas (calculada con antertoridad) y de la o las placas, por

medto de T1a f8rmula:

Yin = DTn‘Hn 12)

:EDn

Vi : fuerza cortante tomado por el elemento { del entrepiso n.
Din ¥ coeficiente de distribucidn del elemento y en el entrepiso n.
(columna (s) o placa (s)).
2 Dpn: sumatoria de "D" de todos los elementos del entrepiso n (colum-
nas y placas).

Hn : cortante total tomado por el entrepiso n.

Habiendo determinado el Vi de la (s) placa (s) en cada entrepisc, se
compara con el valor asumido Vn.

b.3) S1 existe diferencia entre el valor asumido y el distribuido (¥i), se
vuelve a calcular "D" utilizando Vn = Vi de las placas hasta que dicha
diferencta sea minima. Es pu@s un procedimiento iterativo, en que para

la siguiente iteracidn se utiliza el resultado Vn tnmediato anterior.

c) Centro de Gravedad y Momento de Inercia de 1a Placa "Caja de Asensor".

En la Fig. N2 17. Se observa las caracteristicas fisicas de la caja de as-
censor,

Tomando como origen de coordenadas rectangulares al v&rtice inferior iz -
quierdo de dicha caja se tiene:

c.1) Centro de gravedad (xq, yo):

Xo==§;33Ai- Yo = = y.Al
> A > Ai

Yo = 128,493 cm , Yo = 141.667 cm.
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¢.2) Momento de Inercia con respecto al eje X-X que pasa por el centro de

gravedad - Direccidn Xg - Xg:

3
I = bh

2
s (Igdxx = 31 -3 (AiX{ ), A= 25,500 cm?

(rglxx 3,344 x lﬂa em?

c.3) Momento de inercia con respecto al eje Y~Y que pasa por el centro de

gravedad-Direccibn Yg-Yg:

- bhd _ 2 2
b=, (Ugly == 1 -3 (AiX{ ), Ap = 25,500 cm

_Q:J)yy = 4,821 x 108 cmd

~d) Calculo del Coeficiente de Distribucién "D"— Direccién y-y

d.1) Cdlculo de los cortes iniciales (Vn) que se asumiran en funcibn de los
"Dc" promedio de columnas en cada entrepiso:

~ Del Cuadro N2 7 (Ko = 102 cm3)

Entrepiso 6 : Dc = 172,12 = 51 = 3.37 Placa D=1 x 3.37 = 3.37
Entrepiso 5 : Dc = 172.46 = 51 = 3.38 Placa D=2 x 3.38= .6.76
Entrepiso 4 : Dc = 180.51 = 51 = 3.54 Placa D = 3 x 3.54 = 10.62
Entrepiso 3 : Dc = 186.45 < 51 = 3.65 Placa D = 4 x 3.65 = 14.60
Entrepiso 2 : Dc = 200.63 = 51 = 3.94 Placa D =5 x 3.94 = 19.70
Entrepiso 1 : Dc = 524,98 < 51 =10.30 Placa D = 6 x 10.3 = 61.80
- "D" total por entrepiso incluyendo placa asensor:

Entrepiso 6 : XD = 172.12 + 3.37 = 175.49 (Ko = 102 cm3)
Entrepiso 5 : =D = 172.46 + 6.76 = 179.22 "

Entrepiso 4 : =D = 180.51 + 10.62 = 191.13 "

Entrepiso 3 : =D = 186.45 + 14,60 = 201.05 "

Entrepiso 2 + =D = 200,63 + 19,70 = 220.33 "

Entrepiso 1 : XD = 524,98 + 61,80 = 586,78 "
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- Cortes iniciales (Vn) para la iteraci6n N® 1 (asumido); utilizando
los valores del Cuadro N2 4, los valores "D" iniciales y los > D; a-

s? como 1a f8rmula (12):

Entrepiso 6: Vn = (13.37 + 175.49)101.985 = 1.958 Ton
Entrepiso 5: Vn = ((6.76.% 179.22)173.158 = 6.528 L
Entrepiso 4: Vn = (10.62 2 191.13)229.998 = 12.788 "
Entrepiso 3: Vn = (14.60 s 201.05)272.491 = 19.783 "
Entrepiso 2: *Vn = (19.70 # 220.33)300.629 = 26.876 "
Entrepiso 1: Vn = (61.80 % 586.78)314.105 = 33,075 "

d.2) C&lculo de las tres deformaciones: utilizando las f6rmulas (8), (9) vy

(10) ; material concreto:

- Por Corte: J\sn=Asanxﬁ;Asn=RXVn

hn Awn
Tomando A8 =1 , R-=1 y Ko = 102 cp3
‘;gn _ 27.6 x Yn x Ko (8')
hn x Awn

n-1
- Por Flexi6n: J;’n=4Afnx.i_ s Afn= > Mg 1l,M
hn i=1 ki 2 Kn

- Por Rotacién: fp = 12 E-8. Ko
hn
Considerando que 1a caja de asensor sufre una rotacidén de 1 mm en su
base, 1o que implica que toda la estructura del edificio en estudio
sufre un giro 8 como un conjunto, ya que una cimentaci6én de zapatas
aisladas no asegura que dicho giro no ocurra (para impedir giros de-
berfa amarrarse convenientemente la cimentaci6n, a pesar :de’ 'que el
suelo sea bueno, sobre todo en los edificios altos; ademds se impide

asT la vibraci6n desordenada de las zapatas en caso de sismos).
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Seglin 1a figura N2 18: S =1mm = 0.1 cm, L = 300 cm en la direccidn

y-y (Fig. N2 17); el &ngulo de giro O es:

25 2 x 0.10

0 = = =1 radianes

L 300 1500

Luego :

‘r' - 12 E.6,Ko _ 12 x 185 Ko
én = > ==

hn 1500  hn

n!
Son =108k , (10)
hn

¢£9n - %E% crgn

=1.48 Ko

hn

Ko = 102 cm3

donde para fé = 140 Kg/cm2 concreto de la caja de asensor, E = 185 -

Ton/cm®  ( Mod. elasticidad )

d.3) Coeficiente de distribuci6n "D" - Direccién Y-Y con las férmulas (8'),

(9) y (10'), 1as caracteristicas de la placa (Ixx, Axx ), hn de la fig.

N2 17, y cortes iniciales obtenido en (d.1), se realiza las iteracio -

nes hasta conseguir la convergencia de los ¥n.

Por razones de espacio, a continuacifn se muestra en los cuadros sigui

entes la lera, pendltima y G1tima iteraciones, luego de 14 iteracio -

nes.
1 2

Tabla N° 9: cdlculo de Entrep.] Awn

coeficiente de distri- n_.]103 cm?

bucién "D"- Direccibn, 6 25.5

Y-Y Placa "Caja de 5 25.5 3.2 3.344 102 10.45

Ascensor" 4 25.5 3.2 3.344 102 10.45
3 25.5 3.2 3.344 102 10.45
2 25.5 3.2 3.344 102 10.45
1 25.5 2.9 3.344 | 102 [11.53




RIMERA ITERAAT : ”
PRIMERA ITERANT Cont

/ 8 S 1 n 12 13 14 15
V. W a0 2% | Tin/tn | 4Ay, | 3/hy d
(Ton) 102 102 102 10-1 1n-1 10-1
1.958 | 0.0007 | 6.266 6.266 6.266.| 0.600 | 222.200 | 0 95;H- 0.2082
€.52R | 0.0022 | 20.890 | 27.156 | 33.422 | 3.198 | 218.402 | 0.937 | 0.2046
12.788 | 0.0043 | 40.922 | 68.078 | 95.234 | 9.113 | 206.091 | 0.937 | 0.1931
19.783 | 0.0067 | 63.306 |131.384 | 199.462 | 19.087 | 177.891 | 0.937 | 0. 1667
26.876 | 0.0091" | 86.003 |217.387 | 348.771 | 33.375 | 125.429 | 0.937 | 0.1175
33.075 | 0.0123 | 95.917 |[313.304.| 530.691 | 46.027 | 46.027 | 1.034 | 0.0476
16 17 18 19 20 . 21 22 23 24
' . ] i
Jen ‘ Jen JTn Dn ZDcOl Y _Dn/DTn M Vn
Yol & (Ton) (Ton)
0.4625( 2.8228 | 3.0317 |* 0.650 | 172.120 | 172.770 | 0.0038 | 101.985 | 0.388
0.4625( 2.3603 | 2.5671 | 2.540 | 172.460 | 175.000 | 0.0145] 173.158 | 2.511
0.4625(-1.8978 | 2.0952 [ 6.100 | 180.510 | 186.610 | 0.0327 | 229.998 | 7.521
0.4625| 1.4353 | 1.6083 { 12.300 | 186.450 | 198.750 | 0.0619 | 272.491 | 16.867
0.4625( 0.9728 | 1.0994 | 24.450 | 200.630 | 225.080 | 0.1086 | 300.629 | 32.648
0.5103| 0.5103 | 0.5702 | 58.010 | 524.980 | 582.990 | 0.0995 | 314.105 | 31.253

PENULTIMA ITERACION

7 8 9 10 11 12 13 14 15
0.000 | 0.0000 | 0.000 0.000 | 0.000| 0.000 | 154:320 | 0.937 | 0.1446
0.017 | 0.0000 | 0.054 0.054 |~ 0.054 |- 0.005 | 154.315 | 0.937 | 0.1446
0.023 | 0.0000.| 0.074 |.0.128 [ 0.182| 0.017. | 154.293 | 0.937 | 0.1446
5.068 | 0.0017 | 16.218 | 16.346 | 16.474 | 1.576 | 152.700 | 0.937 | 0.1431

74.376 | 0.0252 |238.003 |254.349 | 270.695 | 25.904 [ 125.220 | 0.937 | 0.1173
22.019 | 0.0082 | 63.855 [318.204 | 572.553 | 49.658 49.658 | 1.034 | 0.0513
16 17 18 19 20 21 22 23 24
0.4625| 2.8228 | 2.9674 | 0.000 | 172.120| 172.120 | 0.0000 | 101.985 | 0.000
0.4625| 2.3603 | 2.5049 | 0.010 | 172.460| 172.470 | 0.0001 | 173.158 | 0.017
0.4625| 1.8978 | 2.0424 | 1.010 | 180.510| 180.520 | 0.0001 | 229.998 | 0.023
0.4625| 1.4353 | 1.5801 | 3.210 | 186.450| 189.660 | 0.0169 | 272.491 | 4.605
0.4625| 0.9728 | 1.1153 | 66.690 | 200.630| 267.320 | 0.2496 | 300.629 | 75.007
0.5103| 0.5103 | 0.5698 | 38.640 | 524.980( 563.620 | 0.0696| 314.105 | 21.548
ULTIMA ITERACION
7 8 9 10 11 12 13 14 15
0.000 | -=-m== | oo | eeeem | mmemen ] ceee-- 153.804 | 0.937 | 0.1441
0.017 | ~=---- 0.054 0.054 0.054| 0.005 | 153.799 | 0.937 | 0.1441
0.023 | =-=--- 0.074 0.128 0.182| 0.017 | 153.777 | 0.937 | 0.1441
4.605 | 0.0016 | 14.736 | 14.864 | 14.992| 1.435 | 152.325 | 0.937 | 0.1427
75.007 | 0.0254 |240.022 |254.886 | 269.750( 25.813 | 125.077 | 0.937 | 0.1172
21.548 | 0.0080 | 62.489 |317.375 | 572.261| 49.632 49.632 | 1.034 | 0.0513
16 17 18 19 20 21 22 23 24
0.4625| 2.8228 | 2.9669 | 0.000 | 172.120| 172.120 | 0.0000 [ 101.985 | 0.000
0.4625| 2.3603 | 2.5044 | 0.010 | 172.460| 172.470 | 0.0001 | 172.158 [ 0.017
0.4625| 1.8978 | 2.0419 | 0.010 | 180.510| 180.520 | 0.0001 | 229.998 | 0.023
0.4625| 1.4353 | 1.5796 | 2.910 | 186.450| 189.360 | 0.0154 | 272.491 | 4.196
0.4625| 0.9728 | 1.1154 | 67.250 | 200.630| 267.880 | 0.2510 | 300.629 | 75.458
0.5103| 0.5103 | 0.5606 | 37.830 | 524.980| 562.810 | 0.0672 [ 314.105 | 21.108 |




Nota :

d.4)
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Se comparan los valores de las columnas 7 y 24. Para este caso de placa (Tipo
cajon), los valores iniciales de Vn no han facilitado la répida convergencia

ya que fué necesario realizar 14 iteraciones; en otros estudios se ha observa
do que la convergencia es mis rdpida (3 6 4 iteraciones), para los casos de

placas angostas y considerando s6lo dos deformaciones (Flexidon y Corte).

Coeficiente de distribucidon "D" - Direccidon X-X.

Se procede en forma semejante al caso anterior. Se considerard la misma defor
macion por rotacidn. Los valores Vn iniciales se han asumido en forma semejan

te a Tos resultados del caso anterior.

Tabla No. 10 : C4lculo del coeficiente de distribucién "D" - Direccién X=X

Placa "Caja de Ascensor".

1 2 3 4 5 6
Entrep{ Ayn hn Iyy Ko Kwn
n. (103 cm?{ 102 cm.[108 cmd | 103 cm3 102
6 25.5 3.2 4.821 1 15.07
5 25.5 3.2 4.821 1 15.07
4 25.5 3.2 4.821 1 15.07
3 25.5 3.2 4.821 1 15.07
2 25.5 3.2 4.821 1 15.07
1 25.5 3.0 4.821 1 16.07
PRIMERA ITERACION
7 8 9 10
v J;n vn'hn MAZ
(Ton) 102 10
= —— = e R —— — — = === - — ==
1.000 | 0.0034 | 3.200 3.200 3.200 | 0.212 | 100.330| 0.937 | 0.9401
1.000 { 0.0034 | 3.200 6.400 9.600 | 0.637 | 99.481| 0.937 | 0.9321
1.000 | 0.0034 | 3.200 9.600 | 16.000 | 1.062 | 97.782| 0.937 | 0.9162
10.000 | 0.0338 | 32.000 | 41.600 | 51.200 | 3.398 | 93.322( 0.937 | 0.8744
50.000 { 0.1691 | 160.000 | 201.600 { 243.200 | 16.138 | 73.786| 0.937 | 0,6914
20.000 | 0.0722 | 60.000 | 261.600 | 463.200 | 28.824 | 28.824| 1.000 | 0.2882
16 17 18 19 20 21 22 23 24
H ]
C;Bn ¢;}n Dn 2::'Dco1 DTn Dn/DTn (Ton) (Tog)

4,625 28;058 29,0015 | 0.035 | 12.154 | 12.189 0.0029 122.230 0.354

4.625 | 23.433 | 24.3685 | 0.041 | 12.180 | 12.221 0.0034 210.326 0.715
4.625 | 18.808 | 19,7276 | 0.051 | 12.336 | 12.387 0.0041 280.681 1,151
4.625 | 14,183 | 15.0912 | 0.663 | 12.615 | 13.278 0.0499 333.143 | 16.624
4,625 9,558. | 10.4185 | 4.799 | 12.936 | 17.735 0.2706 367.972 | 99.573
4,933 4,933 5.2934 | 3.778 | 33.685 | 37.463 0 1008 385.228 | 38.831
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7 8 9 10 11 12 13 14 15
0.000 | ====== | =-ccooof cmmmeee | ool | s 479.352 | 0.937 | 4.4915
0.021 | 0.0001 0.067 0.067 0.067 0.004 | 479.348 | 0.937 4,4915
1.235 | 0.0042 3.952 4.019 4.086 0.271 | 479.073 | 0.937 4.4889

88.283 | 0.2986 | 282.506| 286.525 | 290.544 | 19.280 | 459.522 | 0.937 4.,3057
193.112 | 0.6532 | 617.958| 904.483 | 1191.008 | 79.032 | 361.210 | 0.937 3.3845
152.781 | 0.5512 | 458.343{1362.826 |2267.309 | 141.089 | 141.089 | 1.000 1.4109

16 17 18 19 20 21 22 23 24
4.625 | 28.058 32.5495| 0.000 | 12.154 | 12.154 | 0.0000 | 122.230 0.000
4.625 | 23.433 27.9246 | 0.001 12,180 | 12.181 | 0.0001 | 210.326 0.021
4.625 | 18.808 23.3011| 0.053 | 12.336 | 12.389 | 0.0043 | 280.681 1.207
4.625 | 14.183 18.7873| 4.699 | 12.615 | 17.314 | 0.2714 | 333.143 90.415
4.625 9.558 13.5957 | 14.204 | 12.936 | 27.140 | 0.5234 | 367.972 | 192.596
4,933 4.933 6.8951| 22,158 | 33.685 | 55.843 | 0.3968 | 385.228 | 152.859
ULTIMA ITERACION

7 8 9 10 11 12 13 14 15
0.000 | --=--= [ ===c-==]| mmmmmem | e | oo 482.564 | 0.937 4,5216
0.021 | 0.0001 0.067 0.067 0.067 0.004 | 482.560 | 0.937 4,5216
1.207 | 0.0041 3.862 3.929 3.996 0.265 | 482.291 | 0.937 4.5191

90.415 | 0.3058 | 289.328| 293.257 | 293.257 19.460 | 462.566 | 0.937 4,3342
192.596 | 0.6514 | 616.307| 909.564 |1202.821 | 79.816 | 363.290 | 0.937. 3.4040
152.859 | 0.5515 | 458.577]1368.141 |2277.705 |141.737 | 141.737 | 1.000 1.4174

16 17 18 19 20 21 22 23 24
4.625 | 28.058 32.5796 | 0.000 | 12.154 | 12.154 | 0.0000 | 122.230 0.000
4.625 | 23.433 27.9547 | 0.001 12.180 | 12.181 | 0.0001 | 210.326 0.021
4.625 | 18.808 23.3312| 0.052 12.336 | 12.388 | 0.0042 | 280.681 1.179
4.625 | 14.183 18.8230 | 4.803 | 12.615 | 17.418 | 0.2757 | 333.143 91.848
4.625 9.558 13.6134 | 14,147 | 12.936 | 27.083 | 0.5224 | 367.972 | 192.228
4.933 4.933 6.9019 | 22.147 | 33.685 | 55.832 | 0.3967 | 385.228 | 152.820

d.5 )

Resultado del cdlculo de los coeficientes

de distribuci6én "D" -~ Placa Caja

de Ascensor. - De las Tablas No. 9 y 10, la columna 19 de las Gltimas itera-

ciones se obtiene el siguiente cuadro.

Tabla No. 11

: Resultado del c4lculo de los coeficientes de distribucidn "D"

Placa de Ascensor,

Entrepiso

Direcctdn Y-Y

Direccion X=X

n. Ko = 102 cm3 Ko = 103 cm3
6 0.000 0,000
5 0,010 0.001
4 0,010 0.052
3 2.910 4,803
2 67.250 14 147
1 37.830 22.147




4.-

- 58 -

CONSTANTE DE RESORTE DE LA PLACA "CAJA DE ASCENSOR" EN BASE AL VALOR "D"

En 1a Tabla No. 11 aparecen los valores "D" de la placa "Caja de Ascensor".

Este coeficiente se defini6 por medio de la formula No. 11 :

D = (11)

Es adimensional, ya que al utilizar la unidad comin ( 12 EKn!hi ) las de
formaciones dimensionalmente resultan Ton. 6 Kg. siendo V, una carga.
Como debe cumplirse la Ley de Hooke, 1a fuerza ( V, ) es proporcional al
desplazamiento ( T) ; la constante de proporcionalidad es la constante
de resorte o rigidez del elemento sometido a dicha fuerza, o sea :

K (13)

Vn
pJ'T
que se expresa en Ton/cm. 6 Kg/cm.

La formula (13) es semejante a la (11), resultando iguales si la (11) se
multiplica por la unidad comiin utilizada, ya que se la dividié para obte-

ner * _ 0 sea :
T

12 EK
om Oty  (14)
P 2

hn

Con esta férmula se calculard la constante de rigidez de la placa, utiii-

zando la Tabla No. 11 y el mddulo de elasticidad del concreto E = 185

2

Ton/cm™ para fé = 140 Kg/cmz, asi como los otros valores ya conocidos.
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Tabla No. 12 .- Constante de resorte de la Placa "Caja de Ascensor" -

Direcciones Y-Y, X-X.

ENTREPISO | DIRECCION Y-Y| DIRECCION X-X
n Kp (Ton/cm) Kpx (Ton/cm)
— —= ———
6 0.000 0.000
5 0.022 0.022
4 0.022 1.127
3 6.309 104.128
2 145.798 306.703
1 99.860 546.293

Sumando los valores de las Tablas No. 6 (de columnas) y No. 12 (de Placa)

se tiene la constante de resorte total de entrepiso (Pabell6n Izquierdo).

FRECUENCIAS Y FORMAS DE MODO

Conociendo las constantes de resorte (rigidez) de todos los elementos ver
ticales (columnas y placas), asi como la masa concentrada en cada nivel ,
ya es posible determinar las frecuencias y formas de modo de vibracidn de
la estructura en estudio.

Para determinar las frecuencias de vibracion se utilizardn los métodos de
STODOLA para el primer modo y de HOLZER para el segundo y tercer modos ;
para ellos se ha preparado un Programa para Computadoras Electronicas 360,
que se adjunta en el Anexo.

Son datos de entrada para el Programa los valores siguientes :

Tabla No. 3 : Carga concentrada en cada nivel, para andli -
sis sismico.

Tabla No. 6 : Constantes de resorte (rigidez) de columnas.
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Tabla No. 12 : Constantes de resorte de (rigidez) de placa

Caja de Ascensor.

Ademas son datos :

S
i

6 : nlmero de entrepisos

UK

1.0 x 0.8 = 0.8 : factores de modificacidon, que toma en
cuenta la Regidn Sismica (U) y el tipo de estructura (K),

segin las Normas Peruanas de Disefio Antisismico.

Asimismo el Programa en mencién, toma en cuenta el espectro de aceleracio-

nes :

Tarjetas de datos para el Programa :
a.l) Vibracion en la direcci6n principal Y-Y :
lra. Tarjeta : n =6 s UK =10.80

2da. Tarjeta : (cargas concentradas en cada nivel, Tabla No. 3)

n
n

Wl = 967.553 Ton. W 951.358 Ton. N5 943.899 Ton.

“2 = 960.464 Ton. w4 946.789 Ton. w6 773.904 Ton.

3ra. Tarjeta : (constante de resorte, Tablas Nos. 6 y 12)

CKE1 = 4,874.63 Ton/cm. CKE4 = 2,294.69 Ton/cm.
CKE2 = 4,217.25 Ton/cm. CKES = 2,032.93 Ton/cm.
CKE, = 2,811.23 Ton/cm CKEg = 2,013.65 Ton/cm.
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a.2) Vibracifn en la direccibn secundaria (X-X) :

La lra. y 2da, tarjetas son las mismas

3ra. tarjeta (constante de resorte, CKE, Tablas Nos. 6 y 12) :

CKEy = 3247.22 Ton/cm. CKEy = 1913.38 Ton/cm.
CKE, = 2746.50 " CKEg = 1778.17 "
CKE; = 2248.56 " CKEg = 1736.37 "

Resultados del Programa de Computadora.-

Con los datos mencionados, el Programa sigue un proceso iterativo para en-
contrar la frecuencia de vibracibn. Para cada modo de vibracibn, el Progra
ma concluye cuando 1a fuerza de resorte (Fr = K-Ax) se iguala a la fuerza
de inercia (F§ = x.m.wz) en el G1timo entrepiso. A continuacibn se adjunta
un resumen del resultado de cdlculo para los tres primeros modos de vibra-

cifn de la estructura.

Tabla No, 13 : Resumen de c&lculo de las Frecuencias de Vibraci6n de la es

tructura - Mé&todo de Stodola y Holzer - Direccidn Y-Y, X-X.

Direccidn degtg&ﬁ. Itera- | Modo | Frecuencta Periodo
Yibracibn, ctones, (Yib/Seg,) | (Seg/Vib.)

l 12 1 14.54 0.432

Y-Y 28 2 39.04 0.161

38 3 60.88 0.103

11 1 12.59 0.499

X=X 26 2 34.54 0.182

32 3 54.55 0.115

6.- DESPLAZAMIENTOS Y CORTANTES DE ENTREPISO.-

- Conociendo las frecuencias de cada modo de vibracibn, ya es posible deter-
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minar los desplazamientos y cortantes de entrepiso. Superponiendo los tres
primeros modos, ya que ellos abarcan mas del 90% del cortante de entrepiso,
se logra determinar el corte actuante en cada entrepiso; para ello se toma

r§ el criterio de la rafz cuadrada de la suma de los cuadrados de los mo -

dos mas significativos (3) :
3
Vi =V Z(vi5)? (15)

Cortante

<
1]

i=1,2 ..... 6; entrepiso

1, 2, 3; modos

[S N
n

Para este fin, se ha preparado un Programa adicional para Computadora en
Lenguaje FORTRAN IV, adjunto al Programa anterior (Stodola y Holzer).
Se sigue el método de las Copias de "Ingenieria Antisismica" d21 Ing® Julio

Kuroiwa H.

Se toma en cuenta el espectro de aceleraciones, as7 como los factores UK de
las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico,
Para simplificar, a continuacifn se presenta un resumen de cdlculo efectua-

do por la Computadora 360 de la UNI.

Tabla 14 : Desplazamientos y Cortantes de Entrepiso - Direcciones Y-Y, X-X.

Direccidn .
de Vibracidn Modo | Entrepiso 1 2 3 4 5 6
De?p]aiam. 0.047| 0.100f 0.171] 0.243| 0.299( 0.326
cm.
! Cortante 230.486220.621]199.993|164.965|115.428| 54.484
(Ton)
Desplazam. 0.011| 0.020f 0.023| 0.011| -0.010| -0.024
Y-y 2 (Cm. ) _ o
Cortante 54.402| 37.629| 7.668|-26.040(-42.897|-28.760
(Ton)
Desp]agam. 0.004| 0.006f 0.000|-0.007|-0.003| 0.006
(cm.
3 Cortante 21.125| 5.282(-14.990(-15.903| 7.980| 17.789
(Ton)
Ton, [Superposicifn de | 237,760]223.869|200.700(167.764|123.400| 64.126
los 3 Modos.
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Tabla No. 14 : Cont, eeemcccmcmeeo
Desplazan. | 0.071) 0.150| 0.236| 0.319 £0.380{ 0.410
1 cm. J
Coy%anye 228.656|217.018[194.258(158.229(109.208| 51.174
{Ton}
Desplazam. 0.014] 0.025| 0.025] 0.010| -0.012| -0.027
X-X 2 Lcm. )
CoE%ange 45.817| 29.216| 0.313]-28.477]-39.994 |-25.660
on
Degplaiam. 0.005| 0.006| -0.001] -0.007]| =0.002| 0.007
tcm,
S S ESrtante 16.682| 1.605(-15.064[-12.242| 8.940| 15.663
{Ton)
Ton. | Superposicifn de | 233.797|218.982194.841{161.237(116.644| 59.351
los 3 Modos.

B.3 CORTANTE POR NIVELES SEGUN ANALISIS MODAL Y NORMAS PERUANAS DE DISENO

ANTISISMICO.

Las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico, en su Art. No. 19.03, indica :

"Si el Andlisis Dindmico (Modal) da fuerzas horizontales menores que el ani
Ttsis segﬂn las Normas, las estructuras: pueden ser disefiadas con los resul-
tados del andlists dindmicos (modal), pero las fuerzas no podrdn ser infe -

riores al 80% de las consideradas seglin las Normas".

En Tas Tablas Nos. 4 y 5, y Tabla No, 14 se muestra el resultado de am

bos andlisis,
Tabla No. 15,- Fuerza Cortante por niveles segdin los dos métodos de andli -
sis : Modal (dinimico) y Normas Peruanas - Cortante para di-

seflo (Sin correccidn por torsi6n sfsmica)-Direcciones Y-Y, X-X.

DIRECCION Y - Y DIRECCION X - X
Nivel IRiaT7s7s Wo| AndTisis se| B0% segin | AnaTisis Mo] And1isis se| 80% se -
dal (Ton} ~| glin Normas | Normas (Ton)| dal (Ton) gln Normas.| gin Norm
6 64.126 101,985 81.588 59.351 122.230 97.784
5 123.400 173.158 138.526 116.644 210.326 168.261
4 167.764 229.998 183.998 161.237 280681 224,545
3 200,700 272.491 217.993 194.841 333.143 266.514
2 223.869 300.629 240.503 218.982 367.972 294378
1 237.760 314.105 251.284 233.797 385.228 308.182
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En ambas direcciones de andlisis, el andlisis modal da fuerzas horizontales
menores que el de las Normas; alin son menores que el 80% de éstas, por 1o
que para el disefio de 1os elementos estructurales se tomard en cuenta el

80% de las fuerzas horizontales de las Normas Peruanas, faltando corregir

por torsifn stsmica.

DISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE SIN CORRECCION POR TORSION SISMICA ENTRE
CADA UNO DE LOS ELEMENTOS VERTICALES DE ENTREPISO.

Habiendo determinado los coeficientes de distribucibn "D" de columnas y pla
cas "Caja de Ascensor", que figura en las Tablas Nos. 7, 8 y 11, asT como
la fuerza cortante que actla en cada entrepiso, Tabla No. 15 (80% del ani-
1isis seglin las Normas), ya es posible determinar el cortante tomado por ca
da uno de los elementos verticales de entrepiso, por medio de 1la  f6rmula
(12), faltando hacer la correccifn por torsifn sismica,

Para simplificar los cdlculos, la distribucidn se realizard para las colum-
nas en conjunto de cada pértico. E110 es posible porque todas las columnas
de cada p8rtico estdn en un mismo plano vertical y cada prtico es paralelo

entre s7; esto facilitard hacer la correccifn sismica y el andlisis de pér-

ttcos por la accibn de la fuerza cortante final.

Tabla No.15.,a : Distribucién de la Fuerza Cortante entre cada uno de los e-
lementos verticales de entrepiso - Distribucifn en columnas

de p8rticos - Direccibn Y-Y,

Entrepiso Cogtante de|P8rti| 1 y 12A | 2-9,11,12 10 Placa "Caja | Total

éntrepiso | "

Hy (Tgn). cos - > 10 de ascensor

81.588 Dy [11.430 13.740 11.860 0.000 172.120
Vin 5.417 6.511 5.621 0.000 81.588

138.526 Dy |11.600 13.740 11.860 0.010 177.460
Vin 9.323 11.041 9.531 0.014 138.526

183.998 Dy |14.030 14.030 12.150 0.010 180.520
Vin_ ]14.297 14.297 12.383 0.018 183.998

217.993 Dy [14.450 14,450 13.050 2.910 189.360
Vin_ 116.633 16.633 15.020 3.357 217.993

240.503 Dy [15.570 15.570 13.790 67.250 267.880
Vin ]13.973 13.973 12,386 60.366 240.503

251.284 Dy |41.070 | 41.070 | 32.140 | 37.830 | 562.810
Vin |18.344 18.344 14.348 16.886 251.284
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Tabla No. 16 : Distribuci6n de 1a Fuerza Cortante entre cada uno de los elemen-
tos verticales de entrepiso - Distribucidn en columnas de porti-
cos - Direccibn X-X.
Entre|Cortante |P8rt1 A B c D Placa
piso |de Entre|cos. NCa i Total
piso By Caja de"
n (Ton) Ascensor
6 97.784 Dx 23.450 33.020 31.940 33.130 0.000 121.540
Vin 18.863 26.568 25.698 26.656 0.000 97.784
5 168.261 Dx 23.450 33.020 31.940 33.390 0.010 21.810
Vin 32.390 45.616 44.118 46.120 0.017 168.261
4 224 .545 Dx 24,290 33.380 32.300 33.390 0.520 123.880
Vin 44.033 60.515 58.539 60.515 0.943 224.545
3 266.514 Dx 26.230 33.380 32.300 34,240 48.030 174.180
Vin 40.137 51.064 49.412 52.397 73.478 266.514
2 264 378 Dx 27.330 34,420 33.370 34,240 141.470 270.830
Vin 29.703 37.415 36.267 37.209 153,783 294.378
1 308.182 Dx 62.400 93.680 87.070 93.700 221.470 558.320
Vin 34.455 51.713 48.046 51.713 122.256 308.182
Dx, Dy : Coeficientes de distribucién "D" - Tablas No. 7, 8, 11.
Yin + Fuerza Cortante tomado por todas las columnas del pdrtico i en el entre-
ptso n, No incluye correccifn por torsibn sfsmica.
tin + Fuerza Cortante total en el entrepiso n, Tabla No. 15.
C.~ CORRECCION POR TORSION SISMICA - CORTANTE FINAL DE DISENO

Las Normas Peruanas de Disefio Antis?smico, en su Art. 11, considera el efecto

de 1a tors1dn sfsmica, el que ocurre al no coincidir el centro de masa y el

centro de rigideces de los elementos verticales. E1 Art. 11.01 seﬁq]a:"Se

siderard que la fuerza sfsmica actla horizontalmente a travéz del

gravedad de la estructura, y si dicho centro no coincide con el centro de

con

centro de

~Y -

gidez, se producird torsién. Se entiende por centro de rigidez al centro estd

tico de las rigideces de los elementos resistentes verticales. La

distancia

en planta entre la linea de accién de la fuerza horizontal y el centro de ri-

gidez, se 1lama excentricidad"
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- Art. 11.02 : % La fuerza horizontal se distribuir§ proporcionalmente a
las rigideces relativas de los elementos resistentes verticales (esto
equivale a suponer una deflexi6n uniforme del edificio en la direcci6n
considerada ), y lTuego se corregird por torsibn, considerando el aumen
to producido pero no las disminuciones". La primera parte de este ar-
tfculo ya se realizb y figuran en las tablas N° 15.a ¥ 16 faltando la

correccibn por torsifn sismica.

- Art. 11.03: "E1 momento de torsif6n en cada entre piso, se determinard
de acuerdo a las siguientes f6rmulas": ( considerando la direccibn -

X"‘X )1
Mix = Hx.(1.5 @y *+ 0.05 by ) = Hx . Ey, (16)

]
M'tx = Hy.( By - 0.05 by ) = Hx. E’y, (16°)
Y la fuerza cortante adicional debido a torsibn sismica es:

Mex Dy L Y (17)

donde:
Mix Mty : momentos de torsi6n en la direccién X, en cada

piso.
Hy : fuerza cortante en la direcci6n X, en cada piso.

Ey : excentricidad = Yp - ¥r 5 (18)

Y > Y.: Centros de masa y de rigidez respectivamente, en el

eje Y

by : ancho efectivo del edificio, eje Y

Vi : fuerza cortante debido a la torsibn
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Mpx: momento polar
Y: distancia del elemento considerando al eje X

Tanto el momento polar como la distancia Y estan referidos a un sistema
cartesiano cuyo origen coincide con el centro de rigidez.

E1 corte debido a la torsibn, en la otra direccién Y-Y se determina en
forma similar.

Ver Fig. N° 20 (centros de masa y de rigidez).

- La fuerza cortante final para el disefio es 1a suma de la cortante , sin
considerar torsidn (tablas N°‘15.a y 16), mas la cortante de torsién

sfsmica.

C.1  CENTRO DE MASA .-

- Es el centro de todas las cargas permanentes mas el porcentaje : corres-
pondiente de ]a carga viva, par encima del plang considerado. Se consi
dera que la masa de todos los pisos por encima del plano considerado se
encuentra concentrada en este punto, y en consecuencia, la cortante de
entrepiso que simula el efecto sismico de dos ejes perpendiculares en

el plano:

Xp = (WX ) 5 vy= S(Wy) (19)
W 2 >

- En edificios regulares se considera que el centro de masa coincide con
el centro geométrico (intersiccifn de las diagonales en caso de plan
tas rectangulares ). En los jrregulares se determina desde la azotea

hasta el segundo piso.

- E1 edificio en estudio ( Pabell8n Izquierdo ) es de planta regular (tra

pecio ) y el centro de masa coincide con el centro geométrico; como no
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hay reducciones en planta en ningun nivel, dicho centro de masa es el
mismo en todos los niveles. Para su determinacién ver la Fig. N° 21.

Cada planta se divide en un 4rea triangular y otro rectangular:

1 2 57.6
Xy = 2 (AX) . Z(17.8x1.2).3x1.2+(57.6x17.8) (1.2Y "2 )
2 (A) L (17.8x1.20) + (17.8x 57.6 )
U 1 17.8
Ym = =(AY) . 2 (17.8x1.2) x3 x17.8+(57.6 x 17.8) x __ 2
Z(A) 1(17.8x1.2)+(17.8 x 57.6)
;
Luego:
Xg = 29.699 m. Yn = 8.869 m.

Se refieren a un sistema de coordenadas rectangulares cuyo origen coinci
de con el vértico inferior e izquierdo de la Fig. 21.

Haciendo coincidir el eje Y con la direccibn del pértico N° 1 (a 1.20 m
de origen 1n{cia1 ), el centro de masa se define asi ( Xm = 29.699

1.20 = 28,499 m. ):

Y - 28.499 m,

ggntru de Masa

Yn ~_8.869 m.

C.2 CENTRO DE RIGIDEZ.-

Es el centro estdtico ( centroide ) de las rigideces de 1los elementos
verticales resistentes. Es el punto en torno del cual se produce la ro-

tacidn por torsiBn del edificio.

- En el método de Muto las rigideces estdn dadas por el coeficiente " D ",

que 1levard el subfndice correspondiente a la direcci6n de andlisis. Las
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formulas para determinar el centro de rigidez son :

x = 2=(Dy) o S(Y.Dy)
ToX(y) T > (Dy)

(20)

En las Tablas No. 17 y 18 se calcula el centro de rigidez en cada nivel y

para cada direccidon de andlisis.

C.3 MOMENTO POLAR DE INERCIA

Es l1a resistencia que la estructura ofrece como un todo a la rotacion. Es
igual a la suma de los momentos de inercia en las dos direcciones perpen-
diculares. Para la correccidn por torsidén se considera el momento polar

con respecto a los ejes que pasan por el centro de torsidn.

Mp = I+ i (21)
1, = Z(yz.nx) . vi =D, (21')
1. = 3 (x2.0,) - X2 .=p (21")
y Ly F =y

En las Tablas Nos. 17 y 18 se calcula el centro de rigidez y los momen -

tos de inercia.

En 1a Tabla No. 19 se calcula el momento polar de inercia considerando el
resultado del cdlculo de los momentos de inercia de las dos tablas ante -

riores.

Tabla No. 17 .- Centro de rigidez (Y,.) y Momento de Inercia (I,) cai-
culado con Tlos valores DX de las Tablas Nos. 8 y 11, y

segiin Fig. No. 21.
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TABLA No. 17

Entrepi| Portico Placa Caja
SO. A B C D
n Ascensor Total
Dx 23.45 33.020 31.940 33.130 0.000 121.540
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770 -
Y.Dx 0.00 | 206.375] 298.639 516.828 0.000 1021.842
6 Y2.Dx 0.00 [1289.844 | 2792.275 | 8062.517 0.000 12144.636
Up 8.407 m.
2
Yr‘ Dx 8590.204
Ix 3554.432
Dx 23.45 33.020 31.940 33.390 0.010 121.810
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770 -
T.Dx 0.00 | 206.375| 298.639 520.884 0.108 1026.006
5 ?Z.Dx 0.00 | 1289.844| 2792.275 | 8125.790 1.163 12209.072
?r 8.423 m.
YE. D, 8642.054
I 3567.018
x -
Ex 24.29 23.380 32.300 33.390 0.520 123.880
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770. -
‘I’,Dx 0.00 | 208.625| 302.005.|. 520.884]. 5.600 1037.114
4 'fz.Dx 0.00 | 1303.906] 2823.747 | 8125.790 60.312 12313.755
TE 8.372 m.
Vr. Dx 8682.749
I 3631.006
X
Dx 23.23 33.80 32.300 34.240 48.030 174.180
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770 =
Y.Dx 0.00]| 208.625| 302.005 534.144| 517.283 1562.057
3 ?E.Dx 0.00| 1303.906| 2823.747 | 8332,646| 5571.138 18031.437
Tr 8.968 m.
vg. D, 14008.427
lx 4023.010

Cont.




Tabla No.

17 .
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Cont. ~ -----==----
Dx 23.33 34.420 33.370 34.240| 141.470 270.830
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770 -
Y.Dx 0.00 | 215.125| 312.010 534.144 ‘1523.632 2584.911
2 Y2.Dx 0.00 }1344.531 ] 2917.294 8332.646 116409.517 § 29003.988
Y. 9.544 m.
2
Yr' Dx 24669.363
I, 4334.625
DX 62.40 93.680 87.070 93.700. 221.470 558.320
Y (m) 0.00 6.250 9.350 15.600 10.770 -
Y.Dx 0.00 | 585.500 | 814.105 |.1461.720 2385.232AH 5246.557
1 Y2.Dx 0.00 }3659.375]7611.882 {22802.832 {25688.949 || 59763.038
Yr 9.397 m.
2
Yr' Dx 49301.889
IX 10461.149
Tabla No. 18.- Centro de Rigidez (Xr) y Momento de Inercia (I) calculado con
los Valores "Dy" de las Tablas Nos. 7 y 11, y segin la Figura
No. 21.
Entrep. [Pérticos| D X X.D X2.D 2
n y (m) y Yoo X [ XeEDy | 1y
—— —
1 11.43 0.00 0.000 0.000
2 13.74 4.80 65.952 316.570
3 13.74 9.60 131.904 1266.278
4 13.74 | 14.40 197.856 2849.126
5 13.74 | 19.20 263.808 5065.114
6 13.74 | 24.00 329.760 7914.240 ]
6 7 13.74 | 28.80 395.712 11396.506 E
8 13.74 | 33.60 461.664 15511.910 0% @ =2
9 13.74 | 38.40 527.616 20260.454 =) o @
10 11.86 | 43.20 512.352 22133.606 5 © . 3
11 13.74 | 48.00 659.520 31656.960 S P
12 13.74 | 52.80 725.472 38304.922 = L
12A 11.43 | 57.60 658.368 37921.997
Caja Asc| 0.00 | 41.38 0.000 0.000
172.12 - 4929.984 194597.683
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Tabla No. 18 : Cont, ~—-emcceceea-
Entrep. |Porticos | D, X X.D X2.D X x25p | 1
n (m) y Y r r=yl vy
1 11.60 | 0.000 0.000 0.000
2 13.74 | 4.800 | 65.952 '316.570
3 13.74 | 9.600 | 131.904 1266.278
4 13.74 | 14.400 | 197.856 2849.126
5 13.74 | 19.200 | 263.808 5065.114
.6 13.74 | 24.000 | 329.760 7914,240 E 3 ~
5 7 13.74 | 28.800 | 395.712 11396.506 | w < 2
8 13.74 | 33.600 | 461.664 15511.910 | & 3 2
9 13.74 | 38.400 | 527.616 20260.454 | oo 9 S
10 11.86 | 43.200 | 512.352 22133.606 | = o
11 13.74 | 48.000 | 659.520 31656.960
12 13.74 | 52.800 | 725.472 38304.922
12A 11.60 | 57.600 | 668.160 38486.016
Caja Asc.] 0.01 | 41.380 0.419 17.564
172.46 - 4940.195 | 195179.266
1 14.03 | 0.000 0.000 0.000
2 14.03 | 4.800 { 67.344 323.251
3 14.03 | 9.600 | 134.688 1293.005
4 14.03 | 14.400 | 202.032 2909. 261
5 14.03 | 19.200 | 269.376 5172.019
6 14.03 | 24.000 | 336.720 8081.280 . © o
4 7 14.03 | 28.800 | 404.064 11637.043 £ @ @
8 14.03 | 33.600 | 471.408 15839.309 | = E -
9 14.03 | 38.400 | 538.752 20688.077 | @ © 2
10 12.15 | 43.200 | 524.880 22674.816 | ® @Q
11 14.03 | 48.000 | 673.440 32325.120 —
12 14.03 | 52.800 | 740.784 39113.395
12A 14.03 | 57.600 | 808.128 46548.173
Caja Asc{ 0.01 | 41.380 0.419 17.564
180.52 - 5172.035 | .206622.313
1 14.45 | 0.000 0.000 0.000
2 14.45 | 4.800 | 69,360 332.928
3 14.45 | 9.600 | 138.720 1331.712
4 14.45 | 14.400 | 208.080 2996. 352
5 14.45 | 19.200 | 277.440 5326.848
.6 14.45 | 24.000 | 346.800 8323.200
3 7 14.45 | 28.800 | 416.160 11985.408 | € = ®
8 14.45 | 33.600 | 485.520 16313.472 | w 3 o
9 14.45 | 38.400 | 554.880 21307.392 | & S o
10 13.05 { 43.200{ 563.760 24354.432 | = 8
11 14.45 | 48.000 | 693.600 33292.800. @ e
12 14.45 | 52.800 | 762.960 .40284.288._
12A 14.45 | 57.600 | 832.320 47941.632.
Eaja Asc. 2.91 | 41.380 | 121.987 5113.695
' 189.36. - 5471.587 | 218904.159
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Tabla No. 18 : Cont, =---ccmeoeeux
Entrep. |Pérticos D X X.D X2.D X x¢sp | 1
n y (m) Y y r r <=yl ‘y
1 11.60 | 0.000 0.000 0.000
2 13.74 | 4.800 | 65.952 /316.570
3 13.74 | 9.600 | 131.904 1266.278
4 13.74 | 14.400 | 197.856 2849.126
5 13.74 | 19.200 | 263.808 5065.114
6 13.74 | 24.000 | 329.760 7914.240 £ 3 PNy
5 7 13.74 | 28.800 | 395.712 11396.506 | w 2 ©
8 13.74 | 33.600 | 461.664 15511.910 | & 3 3
9 13.74 | 38.400 | 527.616 20260.454 | o 5 3
10 11.86 | 43.200 | 512.352 22133.606 | = Lo
11 13.74 | 48.000 | 659.520 31656.960
12 13.78 | 52.800 | 725.472 38304.922
12A 11.60 | 57.600 | 668.160 38486.016
Caja Asc.| 0.01 | 41.380 0.419 17.564
172.46 S 4940.195 195179.266
1 14.03 | 0.000 0.000 0.000
2 14.03 | 4.800 | 67.344 323.251
3 14.03 | 9.600 | 134.688 1293.005
4 14.03 | 14.400 | 202.032 2909.261
5 14.03 | 19.200 | 269.376 5172.019
6 14.03 | 24.000 | 336.720 8081.280 . © o
4 7 14.03 | 28.800 | 404.064 11637.043 £ 9 0
8 14.03 | 33.600 | 471.408 15839.309 | = E -
9 14.03 | 38.400 | 538.752 20688.077 | @ S 2
10 12.15 | 43.200 | 524.880 22674.816 | ) Q
11 14.03 | 48.000 | 673.440 32325.120 =
12 14.03 | 52.800 | 740.784 39113.395
12A 14.03 | 57.600 | 808.128 46548.173
Caja Asc] 0.01 | 41.380 0.419 17.564
180.52 - 5172.035 | .206622.313
1 14.45 | 0.000 0.000 0.000
2 14.45 | 4.800 | 69.360 332.928
3 14.45 | 9.600 | 138.720 1331.712
4 14.45 | 14.400 | 208.080 2996. 352
5 14.45 | 19.200 | 277.440 5326.848
6 14.45 | 24.000 | 346.800 | 8323.200
3 7 14.45 | 28.800 | 416.160 11985.408 | & = gg
8 14.45 | 33.600 | 485.520 16313.472 | w 5 5
9 14.45 | 38.400 { 554.880 21307.392 | & S o
10 13.05 | 43.200 | 563.760 24354.432 | o = 8
il 14.45 | 48.000.] 693.600: 33292.800. B o
12 14.45 | 52.800 | 762.960 .40284.288.
12A 14.45 | 57.600 | 832.320 47941.632
Caja Asc. 2.91 | 41.380 | 121.987 5113.695
189.36. - 5471.587 | 218904.159

- --------
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Tabla No. 18 : Cont. —cemmeme—__
Entrep.| Pérticos | Dy X X.Dy X2.Dy X | X220 | 1y
(m)
1
1 15.57 | 0.00 0.000 0.000
2 15.57 | 4.80 74.736 358.733
3 15.57 | 9.60| 149.472 1434.931
4 15.57 ] 14.40 | 224.208 3228.595
5 15.57 1 19.20 | 298.944 5739.725
6 15.57 1 24.00 | 373.680 8968.320 g — N
2 7 15.57 | 28.80 | 448.416 | 12914.381 0 4] 3
8 15.57 |1 33.60 | 523.152 17577.907 pA <« ~
9 15.57 | 38.40 | 597.888 22958.899 — ~ =
10 13.79 ] 43.20 | 595.728 25735.450 « ~ =
11 15.57 | 48.00 | 747.360 35873.280 o~
12 15.57 | 52.80 | 822.096 43406.669
12A 15.57 )1 57.60 | 896.832 51657.523
Caja Asc. 67.25]41.38 | 2819.120 | 118177.510
267.88 - 8571.632 | 348031.923
1 41.07 | 0.00 0.000 0.000
2 41.07 | 4.80 197.136 946.253
3 41.07 | 9.60( 394.272 3785.011
4 41.07 | 14.40 | 591.408 8516.275
5 41.07 | 19.20 | 788.544 15140.045
6 41.07 { 24.00 | 985.680 23656.320 e © ~
1 7 41.07 | 28.80 | 1182.816 34065.101 o A S
8 41.07 | 33.60 { 1379.952 46366. 387 5 - _
9 41.07 | 38.40 { 1577.088 60560.179 o N =
10 32.14 | 43.20 | 1388.448 59980.954 « Q ©
11 41.07 | 48.00 | 1971. 360 94625.280 < —
12 41.07 | 52.80 | 2168.496 | 114496.589
12A 41.07 | 57.60 | 2365.632 136260.403
Caja Asc. 37.83141.38 h1585.834 66478.161
562.81 - 6576.666 | 664876.958
Tabla No. 19 .- Momento Polar de Inercia, calculado en base a la formula (21) y

las Tablas Nos. 17 y 18.

Entrepiso I, Iy Mp = Ix+Iy
n
6 3554.432 53386.829 56941.252
5 3567.018 53669.629 57236.647
4 3631.006 58437.055 62068.061
3 4023.010 60803.518 64826.528
2 4334.625 73757.092 78091.717
1 10461.149 176651.102 187112.251
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C.4 CORTE DEBIDO A TORSION (Vi) - CORTE FINAL (V)

E1 corte debido a la torsidn sismica se definié con las férmulas (direc -

cion Y-Y) :
M M!
_ t . v o t
vt - _’lp O X;D‘y s vt = Fa;x - X'Dy
(] I~ [}
Mty R Mty calculadas con las férmulas (16) y (16')

X : Distancia medida en el eje X que pasa por el centro de rigidez.

A continuacion se ha tabulado el calculo del corte debido a torsion mas

el corte obtenido sin considerar torsion.

- Direccién Y-Y : Los valores Hy, Mp, Xms Xy, Dy se obtiene de las tablas

15, 19, parte C.1, tablas 18 y 15 respectivamente.

- Direccion X-X : Los valores Hy, Mp, Yy, Yy, Dy se obtiene de las tablas
16, 19, parte C.1, tablas 17 y 16 respectivamente.

Los valores bx y b, se obtienen de la figura 21 y los X, Y de 1la planta

Yy
del edificio (Fig. 16).

. Los valores del corte sin considerar torsidon sismica (Vf) se toman de

las tablas 15.a y 16, para las direcciones Y-Y, X-X respectivamente.
. Los cortes negativos de torsion no se consideran.

. Para cada direccion de andlisis, se calcula en una tabla de la expre -
sion del corte debido a torsidn (Vt, Vf) y en otra tabla, en base a

la primera, se calcula el Corte Final (V).

= En las tablas en donde se calculan los cortes debido a torsidn sismica,
se observan que éstos poseen signo positivo en unos casos y negativos
en otros; se considerard como corte debido a torsion solamente los pri

meros valores (positivos).
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Tablas Nos. 20.a y 20.b.- Corte debido a torsi6n sismica (Vt’ V%) y Corte
Final de Disefio (V) - Direccidn Y-Y
20.a
Entrep.
N° 6 5 4 3 2 1
—————
Hy 81.588 138.526 183.998 217.993 240.503 251.284
Mp 56941.252| 57236.647| 62068.061 | 64826.528| 78091.717 | 187112.251
Xm 28.499 28.499 28.499 28.499 28.499 28.499
Xr 28.643 28.645 28.651 28.895 31.998 29.453
e, -0.144 -0.146 -0.152 -0.396 -3.499 -0.954
bx 57.600 57.600 57.600 57.600 57.600 57.600
Ex 2.664 2.661 2.652 2.286 -2.369 1.449
E; -3.024 -3.026 -3.032 -3.276 -6.379 -3.834
Mty 217.350 368.618 487.963 498,332 -569.752 364.111
Méy -246.722 -419.180 -557.882 -714.145| -1534.169 -963.423
Vt 0.0038X.Dy 0.0064X.Dy 0.0079X.Dy 0.0077X.Dy -0.0073X.Dy 0.0019X.Dy
Vt -0.0043X.Dy —0.0073X.Dy -0.0090X.Dy -0.0110X.Dy -0.0196X.Dy -0.0051X.Dy
tntrep. Pértico Dy X X.Dy Vt V% Vf )
n No. (m) (Ton.){ (Ton) | (Ton) (Ton.)
4&47 = — = — -7%
1 11.43 | -28.643 | -327.390 ) ---- ] 1.41 5.42 6.83
2 13.74 | -23.843 | -327.600| ---- | 1.41 6.51 7.92
3 13.74 | -19.043 | -261.650 | ---- | 1.12 6.51 7.63
4 13.74 | -14.243 | -195.700{ ---- | 0.84 6.51 7.35
5 13.74 | - 9.443 | -129.750| ---- | 0.56 6.51 7.07
6 13.74 | - 4.643 | - 63.79 ---—- | 0.27 6.51 6.78
6 7 13.74 0.157 2.160| 0.01 | ---- 6.51 6.52
8 13.74 4.957 68.110 ) 0.26 | ---- 6.51 6.77
9 13.74 9.757 134.060] 0.51 | ---- 6.51 7.02
Caja Asc.| 0.00 12.737 0.000| 0.00 [ ---- 0.00 0.00
10 11.86 14,557 172.650 | 0.66 | ---- 5.63 6.29
11 13.74 19.357 265.970| 1.01 | ---- 6.51 7.52
12 13.74 24.157 331.920| 1.26 | ---- 6.51 7.77
12A 11.43 28.957 330.980( 1.26 { ---- 5.42 6.68
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20.b Cont. =mmmmemee-m
Entrepl P6rtico| D X X.D v V! v v
y t f
n No. (m) Y (Ton) (Tgn) (Ton) (Ton)
1 11.60 | -28.645 | -332.280 | ---- 2.42 9.33 11.75
2 13.74 -23.845 -327.630 | ---- 2.39 11.04 13.43
3 13.74 -19.045 -261.680 | ---- 1.91 11.04 12.95
4 13.74 -14.245 -195.730 -—— 1.43 11.04 12.47
5 13.74 - 9.445 | -129.770| ---- | 0.95 11.04 11.99
6 13.74 - 4,645 - 63.820 -—-- 0.46 11.04 11.50
5 7 13.74 0.155 2.130 | 0.01 -—- 11.04 11.05
8 13.74 4.955 68.080 | 0.43 -——-- 11.04 11.47
9 13.74 9.755 134,030 { 0.86 ———— 11.04 11.90
Caja Asc.| 0.01 12.735 0.130] 0.00 | ---- 0.02 0.02
10 11.86 14,555 172.620| 1.10 -—— 9.53 10.63
11 13.74 19.355 265.940 | 1.70 | ~=r= 11.04 12.74
12 13.74 24,155 331,890 2.12 ———- 11.04 13.16
12A 11.60 28.955 335.880 2,15 | <=-=- 9.33 11.48
1 14.03 -28.651 -401.970 -_— 3.62 14.30 17.92
2 14,03 -23.851 -334.630 ———- 3.01 14.30 17.31
3 14,03 | ~19.051 -267.290 ---- ] 2.40 14,30 16.70
4 14.03 -14.251 -199.940 - 1.80 14.30 16.10
5 14.03 - 9.451 -132.600 { ---- 1.19 14.30 15.49
6 14.03 - 4.651 - 65.250| ----] 0.59 14.30 14.89
4 7 14.03 0.149 2.090 | 0.02 -—— 14.30 14.32
8 14.03 4,949 59,430 { 0.55 | ---- 14.30 14.85
9 14,03 9.749 136.780 ] 1.08 | ---- 14.30 15.38
Caja Asc.| 0,01 12.729 0.130| 0.00 -_——- 0.02 0.02
10 12.15 14.149 176.770 | 1.40 | ---- 12.38 13.78
11 14 03 19.349 271.470} 2.14 | ---- 14.30 16.44
12 14.03 24.149 338.810| 2.78 | ---- 14.30 16.98
12A 14,03 28.949 406.150 | 3.21 ———- 14.30 17.51
1 14.45 | -28.895 | -417.530| ---- | 4.59 16.63 21.22
2 14 .45 -24.,095 | -348.170 | ---- 3.83 16.63 20.46
3 14.45 -19.295 -278.810 | ---- 3.07 16.63 19.70
4 14,45 -.| -14.495 -209.450 | ---- 2.30 16.63 18.93
5 14.45°) - 9.695 | -140.090 | ---- ]| 1.54 16.63 18.17
6 14.45 | - 4.895 - 70.730} ---- | 0.78 16.63 17.41
3 7 14 .45 - 0.095 - 1.370] ----] 0.01 16.63 16.64
8 14.45 4,705 67.990 § 0.52 —— 16.63 17.15
9 14 .45 9.505 137.350| 1.06 | ---- 16.63 17.69
Caja Asc.| 2.91 12.485 36.330| 0.28 | ---- 3.36 3.64
10 13.05 14.305 186.680 | 1.44 } ---- 15.02 16.46
11 14 .45 19.105 276,070 | 2.12 | ---- 16.63 18.75
12 14 .45 23.905 345.430 2.66 | --~-- 16.63 19.29
12A 14 .45 28.705 414.790 | 3.19 | ----- | 16.63 19.82
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20.b Cont. —-oco___
]
ntrepl P8rtico Dy X X.Dy Vi Vt Ve v

n No. (m) (Ton) | (Ton) | (Ton) (Ton)
1 15.57 | -31.998 | -498.210 | ---- | 9.76 13.97 23.77

2 15.57 | -27.198 | -423.470 | ---- | 8.30 13.97 22.27
3 15.57 | -22.398 | -348.740 | ---- | 6.83 13.97 20.80
4 15,57 | -17.598 | -274.000 | ---- | 5.37 13.97 19.34

5 15.57 | -12.798 | -199.260 | ---- | 3.90 13.97 17.87

6 15.57 | - 7.998 | -124.530 | ---- { 2.44 13.97 16.4]

2 7 15.57 | - 3.198 | -49.790 | ---- | 0.97 13.97 14.9
8 15.57 1.602 24.940 | ---- | -=-- 13.97 13.9;

9 15.57 6,402 99.680 | ---- | ---- 13.97 13.97
Caja Asc.| 67.25 9.382 630.940 | ~=-- | ---- 60.37 60.37

10 13.79 11.202 154.480 | ~-=- | ==-- 12.39 12.39

11 15,57 16.002 249.150 | ---- | ---- 13.97 13.97

12 15,57 20.802 323.890 | ---- | ---- 13.97 13.97

12A 15.57 25.602 398.620 | -=== | ---- 13.97 13.97

1 41.07 | -29.453 | -1209.630 | ---- | 6.17 18.34 24 .51

2 41,07 | -24,653 | -1012.500 | ---- | 5.16 18.34 23.50

3 41,07 | -19.853 | - 815.360 | ---- | 4.16 18.34 22.50

4 41,07 | -15.053 |- 618.230 | ---- | 3.15 18.34 21.49

5 41.07 | -10.253 {- 421.090 | ---- | 2.15 18.34 20.49
6 41.07 | - 5.453 | - 223.950 | ---- | 1.14 18.34 19.48

1 7 41.07 | - 0.653 |- 26.820 | ---- | 0.14 18.34 18.48
8 41.07 4.147 170.320 | 0.32 | ---- 18.34 18.6

9 41.07 8.947 367.450 | 0.70 | ---- 18.34 19.0

Caja Asc,[37.83 11.927 451,200 { 0.86 | ---- 16.89 17.75

10 32.14 13.747 441.830 | 0.84 | ---- 14.35 15.19

11 141.07 18.547 761.730 | 1.45 | ---- 18.34 19.79

12 41.07 23,347 958.850 | 1.82 | ---- 18.34 20.16

12A 41.07 28.147 | 1156.000 | 2.20 | ---- 18.34 20.54

En el G1timo cuadro se observa que la Torsi8n Sismica afecta, en mayor grado,

a las columnas extremas mds alejadas de los pdrticos Nos. 1 y 2, en todos los

entrepisos, como se prevefa en la evaluacibn de daiios.

Tablas Nos. 21.a y 21,b,~ Corte debido a Torsi6n STsmica (Vt’ V%) y Corte Fi -
nal (V) - Direccibn X-X.

2 1
308.182

*-== ==
Bl 97.784 168,261 224,545 266,514 294,378
Mp 56941.252 | 57236.647 | 62068.061 | 64826.528 | 78091.717 | 187112.251
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Cont., ==wcweeenaa
Entrep
Ne 6 5 4 3 2 1
%
Yo 8.869 8.869 9.869 8.869 8.869]  8.869
Y, 8.407 8.423 8.372 8.968 9.544 9.397
ey 0.462 0.446 0.497 - 0,099 - 0.675 - 0.528
by 15.600 15.600 15.600 15.600 15.600 15.600
Ey 1.473 1.449 1.526 0.631 - 0.233 - 0.012
E} - 0.318 - 0.334 - 0,283 - 0.879 - 1,455 - 1.308
Mey 144,036 243,810 342,656 168.170 -68.590 - 3.698
M -31,095 ~56,199 -63.546| ~ 234,266 - 428.320| - 403.102
v, 0.0025Y.Dy [ 0,0043Y.D, | 0.0055Y.Dy|-0,0026Y,Dy | -0.0009¥.Dy| -0.0001Y.D
v! -0.0006Y .D, | -0.0010Y.,D, [ ~0,0010Y Dy | -0,0036Y D, | 0.0055Y .D, | -0.0022Y .Dy
21.b
. 1 (
Enrt;rep Pértico D, (:]) Y.D, Vi Vt Ve v
(Ton) | (Ton) | (Ton) (Ton)
A 23.45 | - 8,407 | -197.144| -~~~ | 0.11 | 18.86 18.97
B 33.02 | - 2,157 | - 71.224| ----| 0.04 | 26.57 26.61
6 C 31.94 0.943 30.119| 0.08 | ---- | 25.70 25.78
Caja Asc| 0,00 2,363 0.000| 0,00 | ----| 0.00 0.00
D 33,13 7.193 | 238.304| 0.61 | ---- | 26.66 27.26
A 23.45 | - 8.423 | -197.519 | ---- | 0.20 | 32.39 32.59
5 B 33.02 | - 2.173 | - 71.752| ---- ] 0.07 | 45.62 45.69
C 31,9 0.927 29.608 | 0.13| ---- | 44.12 44,25
Caja Asc| 0.01 2.347 0.023| 0.00 [ ----| 0.02 0.02
D 33.39 7.177 | 239.640| 1.02 | ---- | 46.12 47.14
A 24.29 | - 8.372 | -203.356| ---- | 0.21| 44.03 44,24
B 33.38 | - 2.122 | - 70.832 ----| 0.07 | 60.52 60.59
4 C 32.30 0.978 31.589 | 0.18 | ---- | 58.54 58.72
Caja Asc| 0.52 2.398 1.247| 0.01| ----| 0.94 0.95
D 33.39 7.228 | 241.343| 1.33 | ---- [ 60.52 61.85
A 26,23 | - 8.968 | -235.231| --~- | 0.85| 40.14 40.99
B 33.38 | - 2.718 | - 90.727| ----| 0.33| 51.06 51.39
3 C 32.30 0.382 12.339| 0.03 | ---- | 49.41 49.44
Caja Asc| 48.03 1.802 86.550| 0.23 | ----| 73.48 73.71
D 34.24 6.632 | 227.080( 0.59 | ---- | 52.40 52.99
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Cont, —ceeeo_.
2l.b
Entrep} POrtico| D, Y Y.0, Vi vi Ve v
n (m) (Ton) | (Ton) | (Ton) (Ton)
A 27.33 | - 9.544 | -260.838 | ----| 1.43 29.70 31.13
B 34.42 | - 3.294 | -113.379 | ----| 0.62 37.42 38.04
2 C 33.37 | -0.194 | - 6.474 | ---- | 0.04 36.27 36.31
Caja Asc}141.47 1.226 173.442 | ---- | ---- | 153.78 153.78
D 34.24 6.056 270,357 | -===| ---- 37.21 37.21
A 62.40 | - 9.397 | -586.373 | ---- | 1.26 34.46 35.72
B 93.68 | - 2.897 | -271.391 | ---- | 0.58 51.71 52.29
1 C 87.07 0.203 17.675 | -=-= | ---- 48.05 48.05
Caja Asc|221.47 1.623 359.446 | ---- | ---- | 122.26 122.26
D 93.70 6.453 603.646 | -~=- | =---- 51.71 51.71

Con las Tablas Nos. 20.b y 21.b se ha determinado el Corte Final (V) de disefio
que toma en cuenta ademds la torsifn sTsmica originada por la ubicaci6n asimé-
trica de la caja de ascensor, comprobdndose que los pdrticos mds alejados del
centro de torsidn son los mds afectados.

Los valores que figuran en las Tablas mencionadas, corresponden al conjunto de
columnas que forma parte de cada uno de los pOrticos; conociendo el corte que
toma el conjunto de columnas de cada p6rtico, es fdcil determinar el corte to-

mado por cada columna, la que se determina en funcifn de los coeficientes de

distribucibn (D) correspondientes.
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C.5 FUERZA CORTANTE EN CADA COLUMNA DE LOS PORTICOS PRINCIPALES (1) y (2) Y
SECUNDARIO (D)

En las Tablas Nos. 20.b y 21.b figuran las fuerzas cortantes finales (V)
que actdan en todas las columnas de cada pdrtico. A continuacion se de -
terminaran los cortes tomados por cada columna de los pdrticos exterior
(1) e interior (2) y del pdrtico (D), siendo los dos primeros pérticos
principales en las direccion Y-Y, y el d1timo es un pértico secundario

(11amado también de arriostre) en la direccién de andlisis X-X. Estos
tres porticos son elegidos debido a que por la torsidn sismica han toma-
do el mayor corte en comparacion con los demds pérticos. La distribucién
del corte V se efectuard en forma proporcional al coeficiente de distri-
bucion "D" (F6érmula 12), utilizando al mismo tiempo las Tablas Nos. 7 y
8 para los valores "D" en columnas (en ambas direcciones de andlisis), y
las Tablas Nos. 20.b y 21.b para los valores del corte final en la Formu

la 12, V reemplaza al valor Hp).

Estos cortes actuantes en cada columna, servira para la poste -

rior verificacion del esfuerzo cortante admisible.

Tabla No. 22.- Fuerza cortante tomado por cada columna del Pértico Prin

cipal exterior No. 1 - Direccién Y-Y.

|ENTREP v D, "D" EN COLUMNAS CORTE EN COLUM. (Ton)
' A-1 B-1 D-1 A-1 B-1 D-1
n (Ton) c-1 c-1

6.83| 11.43 | 2.63 2.775 3.25 | 1.572| 1.658 | 1.942
11.75| 11.60 | 2.63 2.775 3.42 | 2.664 | 2.811 | 3.464
17.92 | 14.03 | 3.25 3.680 3.42 | 4.151| 4.700 | 4.368
21.22 | 14.45 | 3.34 3.680 3.75 | 4.905 | 5.404 | 5.507
23.77 | 15.57 | 3.70 4.060 3.75 | 5.649 | 6.198 | 5.725
24.51| 41.07 | 9.56 | 10.600 | 10.31 | 5.705| 6.326 | 6.153

= NDWeLoOo
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Tabla No. 23.- Fuerza Cortante tomado por cada columna del Portico No.2
Direccién Y-Y

ENTREP.|  Vp Dp | "D" EN COLUMNAS CORTE EN COLUM. (TON)

n. | (Ton) A-2 | B-2 D-2 | A-2 | B-2 | Dp-2
| C-2 C-2

6 7.92 | 13.74| 2.96 | 3.68 | 3.42 | 1.706 | 2.121 | 1.972

5 |13.43 | 13.74| 2.96 | 3.68 | 3.42 | 2.803 | 3.596 | 3.343
4 |17.31 | 14.03| 3.25 | 3.68 | 3.42 | 4.010 | 4.540 | 4.220
3 20.46 | 14.45| 3.3¢ | 3.68 | 3.75 | 4.729 | 5.211 | 5.310
2 22.27 | 15.57| 3.70 | 4.06 | 3.75 | 5.292 | 5.807 | 5.364
1 23.50 | 41.07| 9.56 | 10.60 | 10.31 | 5.470 | 6.065 | 5.900

Tabla No. 24.- Fuerza Cortante tomado por cada columna del P6rtico Secun-
dario (D)
Direccifn X-X

ENTREP.| Y Dp D" COLUMNAS CORTE COLUM. (Ton)
n. (Ton) 1-D 2-D 1-D 2:
12A-D 1250 12A-D 125D
b= 3
6 27.26 33,13 1.385 2.76 1.140 2.271
5 47.14 33.39 1.513 2.76 2.136 3.897
4 61,85 33.39 1.513 2.76 2.803 5.113
3 52.99 34,42 1.535 2.85 2.363 4.388
2 37,21 34,42 1.535 | 2.85 1.660 3.081
1 51,71 93,70 6.37 7.36 3.515 4.062

En estas tablas se ha usado la siguiente nomenclatura :

Vy » D;j : Fuerza cortante y coeficiente de distribuci6n "D" en todas las
columnas del P8rtico i.

A-1, B-1, D-1, etc.: Columna existente en la interseccibn de los ejes de
construccibn Ay 1], By 1, Dy 1, etc.

En l1a Tabla No. 24 : 2-D a 12-D significa que corresponde a las columnas

existentes en 1a interseccifn de los ejes 2,3,4,5,---12 con eje D (o sea

11 columnas),
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MOMENTOS EN VIGAS Y COLUMNAS PROVOCADOS POR LAS VIBRACIONES SISMI -
CAS - PORTICOS PRINCIPALES Nos. 1, 2 Y SECUNDARIO D.

Habiendo determinado 1a fuerza.cortante.final con correccién por torsién,
tomado por las columnas de cada pértico asf como por cada columna, ya es
posible determinar los momentos flectores en vigas y columnas por cual -
quier método de andlisis estructural 8 por el método aproximado de MUTO.

E1 M&todo MUTO, luego de haber determinado el corte en cada columna (Ta -
blas 22, 23 y 24), requiere conocer el punto de inflexifn de cada columna
donde se considera que actfia dicha fuerza cortante, 10 cual se obtiene
por medio de las Tablas 1A, 2 y 3 de las copias de "Ingenierfa Antisismi-
ca" del Ing®. Julio Kuroiwa. Este punto de inflexién (Y) depende del va -
lor k, que a su vez depende de las rigideces relativas de las vigas supe-
rior e inferior que concurren en los extremos de cada columna y de la ri-
gidez de &sta, (Ypl,de 1a variaci6n de rigideces de dichas vigas (Y;) y
de la variacidn de altura del piso adyacente superior e inferior a cada

columna (Yo , Y3).
Y=Y,+Y1+ Y2+ Y3 (Sin unidad)

St h es 1a altura de 1a columna & Yh estd medido del extremo inferior de

dicha columna al punto de inflexi6n, el momento flector es :
Mj =YW , Ms= (1 ~Y)h

Stendo M;, Mg : Momento flector en el extremo.inferior y supertior de la
columna respectivamente,
V ¢ Fuerza cortante en cada columna.
E1 momento flector en las vigas se determina en funcifn de las rigideces
relativas de dichas yigas y por equilibrio de nudos.
Por razones de exactitud de los resultados, se ha preferido utilizar el Mg

todo de KANI en el presente proyecto. En el Anexo se adjunta el Programa
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para Computadoras 360, denominado "M&todo de KANI" y que a su vez se uti-
1izard para el andlisis por cargas de gravedad. La. utilizacién de este
Programa simplifica los cdlculos y es rdpido, asi como dd resultados mis
exactos que el Método aproximado de MUTO.

Los datos de entrada para dicho programa son :

1) Para vigas : Longitud, Momento de Inercia Yy Momentos de empotra-
miento.perfecto en caso de cargas de gravedad.

2) Para columnas : Altura, Momento de Inercia y Momentos de empotra
miento perfecto si los hubiera.

3) Fuerza cortante acumulada en cada nivel de cada p6rtico plano y

rectangular.

Cada nudo se enumera de izquierda a derecha y de arriba hacia abajo. En ca

so de existir momentos de empotramiento perfecto, dichos datos se dan pa-

ra cada elemento que concurre en cada nudo y en el orden siguiente :

Ejemplo : Nudo 1 - Momento Derecho (viga derecha), Momento arriba (colum-
na de arriba), Momento Izquierdo (viga izquierda) y Mo
mento abajo (columna de abajo).

Cuando existe fuerza horizontal (corte) que actlGa en cada nivel de cada

p6rtico plano, dichos datos se dan de arriba hacia abajo.

Los resultados (salida) se obtienen en forma similar a los datos de entra

da. Los momentos flectores en cada extremo que concurre en cada nudo, sa-

len impresos de la siguiente manera :

Nudo No. Momento Derecho Momento Arriba Momento Izq. Momento Abajo

y se debe verificar el equilibrio de cada nudo sumando dichos momentos al
gebraicamente (M = 0).
En el subcapftulo anterior, al obtener el corte final con correccién por

torsibn, se determiné que los p8rticos mds criticos (con mayor corte) son
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los P6rticos Principales : Exterior No. 1 & interior No. 2, y el Pértico
Secundario D, seg(in se observa en las Tablas Nos. 20.b y 21.b. Como de -
ben verificarse un p8rtico principal exterior y otro interior, asi como
un p8rtico secundario, se eligen los Prticos Nos. 1, 2 y D por ser los
mds crfticos; los demds p8rticos estdn en mejor condicidn y el efecto de

las cargas serd menor que en los nombrados.

MOMENTOS EN VIGAS Y COLUMNAS - PORTICO PRINCIPAL No. 1

Los datos de entrada para el Programa "M&todo de KANI" correspondiente

al P6rtico Principal Exterior No. 1 son :

Ndmero de crujfas -----~-cme--aa 3 (Ver figura No. 22)

Ndmero de niveles -=---cccaa--- 6

1

7

Ndmero de estados de carga ~=-- 1 (Fuerza horizontal en este
caso).

Longitud de crujfas (de izquierda a derecha) :

6.25 3.10 6.25 (mts.)

Longitud de entrepisos (de arriba hacia abajo) :
3.20, 3.20, 3.20, 3.20, 3.20, 2.90 (mts.)

Inercia de vigas y columnas (de izquierda a derecha y de arriba

hacia abajo, Tabla No. 1 y figura

No., 22, ).
54 .00 2.667 54,00 (vigas 6to. nivel)
21.33 21.33 21.33 41.68 (Columnas 6to. entrepiso)
54.00 2.667 54,00 (vigas 5to. nivel), etc.
21.33 21.33 21.33 52.08 (Columnas 5to. entrepiso)
54.00 2.667 54.00 etc.

41.68 52.08 52.08 52.08
54.00 2.667 54,00
46.88 52.08 52.08 90.00
54.00 2.667 54.00
81.00 90.00 90.00 90.00
54,00 2.667 54.00
81,00 90.00 90.00 90.00
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- Fuerza cortante acumulada en cada nivel (ver Tabla N° 20.b yTon):

6.83 (6° nivel)
11.75 (5° nivel)
17.92 (4° nivel)
21.22 (3° nivel)
23.77 (2° nivel)
24,51 (1° nivel)

Con estos datos se corri6 el Programa por las computadoras de la UNI.
La convencién de signos de momentos, en el Método de KANI, es positivo
en sentido horario y negativo en sentido antihorario.

E1 resultado de c4iculo de momentos se presenta en el siguiente cuadro.

Tabla N° 25 .- Momentos flectores en extremos de vigas y columnas debido a la
fuerza cortante provocada por el sismo (CS) - Pértico Principal

Exterior N¢ 1.

MOMENTOS FLECTORES  (Ton-m.)
ARRIBA IZQUIERDA ABAJO
1 3.424 0.000 0.000 - 3.424
6 2 0.320 0.000 3.353 - 3.672
Azotea 3 3.595 0.000 0.312 - 3.907
4 0.000 0.000 4.125 - 4,124 |
5 7.360 - 2.359 0.000 - 5.100
5 6 0.691 - 2.689 7.283 - 5.284
7 7.890 - 2.99% 0.675 - 5.570
8 0.000 - 1.221 9.160 - 7.937
9 12.100 - 3.983 0.000 - 8.111
4 10 1,224 - 3.939 12.218 - 9.496
11 12.661 - 4.135 1.219 - 9.738
12 0.000 - 5.953 13.126 - 7.166
13 14.433 - 6.933 0.000 - 7.487
3 14 1.454 - 8.046 14.538 - 7.936
15 14.970 8.271 1.451 - 8.135
16 0.000 - 5,752 15.406 - 9.634
17 12.602 - 8.459 0.000 - 4.123
2 18 1.250 - 9,226 12.595 - 4.601
19 12.977 - 9.417 1.247 - 4.183
20 0,000 - 11.689 18.463 - 1.222
.671 = 7001 .000 =ra
1 ) 3.866 - 7.746 9.680 - 2.899
23 9.672 - 7.795 0.967 - 2.838
24 0.000 - 6.488 3,630 - %'égé
7 75 °
i EEm IR
0 2 §§§§ : Haéﬁ 8 800
28 0.000 - 14.621 0.000 0.000
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D.2 MOMENTOS EN VIGAS Y COLUMNAS - PORT. PRINC. N° 2

Los datos de entrada para el Programa "Mé&todo de KANI" para el pértico

Principal Interior N° 2 son:

- Los 5 primeros datos correspondientes al Port. N° 1

- Inercia de Vigas y columnas (Tabla N° 1 y fig. N° 22):

54.00 2.667 54.00 6° nivel- vigas
30.38 52.08 52.08 52.08 6° entrep.- columna
54.00 2.667 54.00 etc.

30.38 52.08 52.08 52.08

54.00 2.667 54.00

41.68 52.08 52.08 52.08

54.00 2.667 54.00

46.88 52.08  52.08 90.00

54.00 2.667 54,00

81.00 90.00  90.00 90.00

54,00 2.667 54.00 - 187 nivel vigas
81.00 90.00  90.00 90.00 ~ -~ 1®" entrep - cols.

- Fuerza Cortante acumulada en cada nivel (Ver Tabla No. 20.b, Ton):

7.92 6° nivel
13.43 5o
17.31 PL
20.46 3
22.27 20 "

23.50 1 "
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Tabla N° 26.- Momentos Flectores en extremos de vigas y columnas debido a la

fuerza cortante provocada por el sismo (CS)-P6rtico Principal

Interior N° 2.

MOMENTOS FLECTORES  (Ton-m)

NIVEL NUDO DERECHA ARRIBA IZQUIERDA ABAJO
1 4.076 0.000 0.000 - 4.075
6 2 0.469 0.000 4.416 - 4,883
Azotea 3 4.674 0.000 0.464 - 5.136
4 0.000 0.000 4.737 - 4.735
5 8.211 2 2.595 0.000 - 5.613
5 6 0.901 - 2.168 8.646 - 7.375
7 9.057 - 2.400 0.897 - 7.549
8 0.000 - 1.952 9.144 - 7.188
9 12.025 - 4.175 0.000 - 7.843
4 10 1.260 - 5.121 12.348 - 8.479
11 12.635 - 5,257 1.258 - 8.628
12 0.000 - 5.030 12.652 - 7.613
13 13.925 - 6.754 0.000 - 7.158

3 14 1.393 - 7.622 13.981 - 7.781
15 14,409 - 7.822 1.389 - 7.962

16 0.000 - 5.885 14.915 - 9.011

17 | 12.260 - 8.068 0.000 - 4.171

? 18 1.218 - 8.855 12.261 - 4.607
19 - 12.623 - 9.046 1.215 - 4.769
20 0.000 -11.077 13.070 - 1.975

21 9,439 - 6.932 0.000 - 2.501

1 22 0.942 - 7.656 9.445 - 2.731
23 9.440 - 7.700 0.943 - 2.677

24 0.000 - 6.475 9.404 - 2.930

25 0.000 -12.665 0.000 0.000

0 26 0.000 -14.048 0.000 0.000
27 0.000 -14.021 0.000 0.000

28 0.000 -14.147 0.000 0.000
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D.3 MOMENTOS EN VIGAS Y COLUMNAS - PORT. SECUND. D

Datos para utilizar el Programa de conputadora "Método de KANI", para el

PSrtico Secundario D:

- Ndmero de Crujias =------===---- 12 (fig. 22)
- Nfmero de nivels --=--=====-=--- 6
- Nfmero de estados de carga ------ 1 ( fza. horizontal)

Longitud de crujias (fig. 22) : mts.
4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8, 4.8,4.8

Longitud de entrepisos (fig. 22) : mts.
3.2, 3.2, 3.2, 3.2, 3.2, 3.00

Inercia de Vigas y columnas ( tabla N° 2, fig. N° 22 ): cm?

12 veces 16.00 ( vigas del 6° nivel )

26.67, 11 veces 52,08, 26.67 (cols. 6° entrepiso )
12 veces 16.00 (vigas 5° nivel)
13 veces 52,08 (cols. 5° entrepiso ) etc.
12 veces 16.00
13 veces 52.08
12 veces 16.00
13 veces 62.50
12 veces 16.00
13 veces 62.50
12 veces 16.00 (vigas del 18" nivel)
13 veces 62.50 (cols.del 1€7 entrepiso)

- Fuerza cortante acumulada en cada nivel

(ver tabla N° 21.b, ton):
27.26 (nivel 6 )
47.14 (nivel 5)
61.85 (nivel 4)
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52.99 ( nivel 3)
37.21 ( nivel 2 )
51.71 ( nivel 1)
Tabla N° 27.- Momentos Flectores en extremos de Vigas y Columnas debido a
la fuerza cortante provocada por el sismo (CS)-P8rtico Secun-
dario D.
cCS MOMENTOS FLECTORES (Ton-m.)
NIVEL NUDO No. DERECHA ARRIBA IZQUIERDA ABAJO
" 1 2.931 0.000 0.000 2.931
2al2 2.877 0.000 2.877 5.754
) BT 0,000 0.000 2.931 2.931
14 5.824 - 0.733 0.000 5.091
5 15 a 25 4,812 - 1.485 4.812 8.138
26 0,000 - 0.733 5.824 5.091
27 7.485 - 1.696 0.000 5.789
4 28 a 38 7.079 - 4.384 7.079 9.773
39 0.000 - 1.696 7.485 5.789
40 6.925 - 3.117 0.000 3.808
3 41 a 51 7.197 - 6.653 7.197 7.741
52 0.000 - 3.117 6.925 3.808
53 4.838 - 3.312 0.000 1.526
2 54 a 64 5.391 - 6.333 5.391 4.448
65 0.000 - 3.312 4.838 1.526
66 2.209 - 3.475 0.000 1.266
1 67 a 77 3.698 - 5.434 3.698 1.962
78 0.000 - 3.475 2.209 1.266
79 0.000 -11.814 0.000 0.000
0 80 a 90 0,000 -10.293 0.000 0.000
91 0.000 -11.814 0.000 0.000




-9 -

NOTA.- Las tablas 25,26, y 27 serdn utilizadas posteriormente para la verifi-
cacidn del refuerzo de cada elemento, conjuntamente con las cargas de

gravedad. Son momentos de servicio.

ANALISIS DE CARGAS DE GRAVEDAD

Al efectuar el andlisis sismico, se determin6 que los P6rticos N° 1, 2y D

son los mas crfiticos.

Para el andlisis por cargas de gravedad, cargas muerta y viva, se considera -
rdn los mismos pdrticos ya que son representativos; los pérticos principales
N° 1y 12 A tienen comportamiento similar 1o mismo que los Pérticos principa-

les interiores N° 2 a N° 12; los p8rticos secundarios igualmente.

A.- METRADOS DE CARGA

Para la determinacifn de la carga distribuida sobre los p8rticos se tie-

nen los siguientes datos:

- Peso del concreto --=------ 2400 Kg/m3
- Peso del aligerado de 20 cm ------= 300 Kg/ m?
- Cargas en pisos tipicos :
Acabados ----==---=====--- IOng/m2
Tabiquerfa -------=-=----=< 150 Kg/m2
Carga Viva (s/¢) ======"=~ 350 Kg/m2
- Cargas en Azotea:
Acabados =~=-=---====-""""" 100 Kg/ m2
Carga viva (S/¢)---------- 150 Kg/ m2

3 . - S
Las dimensiones de vigas y anchos de influencia sobre cada una de ésta

se tomardn de las tablas N° 1y 2, Y de 1a Fig. N° 16.

A.1 PORTICO PRINCIPAL EXTERIOR Ne 1

Segfin se observa en la Fig. N° 16, este pbrtico tiene un pequefio volado

(aligerado triangular de 1.20 m. en su base), se considerard como longi-
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tud adicional de influencja 1a mitad de 1.20 m.

1o

a)

b)

largo de las vigas.

En pisos tfpicos.-

- Carga muerta (peso propio) - CM :

Tramos AB y CD

Viga 30 x 60 ----- 0.3 x 0.6 x 2.40

Aligerado 20 ----- ((2.4 + 0.6) - 0.3] 0.30

Acabados y Tabiquerfa ----- (2.4 + 0.6) 0.25
Tramo BC

Viga chata 40 x 20 ----- 0.4 x 0.2 x 2.40

Aligerado 20 ----- [(2.4 + 0.6) - 0.4]0.30

Acabados --=r-~--~ (2.4 + 0.6) x 0.10

Voladizo (DE)

Viga Trapecial 30x60-30x30 --~- 0.3x0.3x2,40
Altgerado 20 =---- [[(2.4 + 0.6) - 0.3]0.30
Acabados y Tabiquerfa ------ (2.4 + 0.6) 0.25

- Carga viva (sobrecarga) en todos los tramos
(2.4 + 0.6) x 0.35
En l1a Azotea.-

- Carga muerta (peso propio) - CM :

Tramos AB y CD

Viga 30 x 60 ----- 0.3 x 0.6 x 2.40
Aligerado 20 ----- [(2.4 + 0.6) - 0.3] 0.30
Acabados -------- (2.4 + 0.6) x 0.10

ya que no es uniforme a

6

0.432 T/m.
0.810 "

0.750 "
1.992 T/m.

0.192 T/m.
0.780 "

0.300 "
1.272 T/m.

0.216 T/m
0.810 "

0.750 "
1.776 T/m.

(Ext. Dercho)

crujfas y voladizo - CV ¢

1.050 T/m.

0.432 T/m.
0.810 "

0.300 "
1.542 T/m.
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Tramo BC
Viga chata 40 x 20 ----- 0.4 x 0.2 x 2.40 = 0.192 T-m.
Aligerado 20 ----------- [(2.4+0.6)-0.4J0.30 = 0.780 "
Acabados --------=------ (2.4 + 0.6) x 0.10 = 0.300 ﬂ__
1.272 T/m.
Voladizo (DE)
Viga trapecial 30x60-30x30 ---- 0.3x0.3x2.40 = 0.216 T/m. (Ext. Der.)
Aligerado 20 ----- [(2.4 + 0.6) - 0.3]0.30 = 0.810 "
Acabado  ~------- (2.4 + 0.6) x 0.10 = 0.300 "
1.326 T/m.

- Carga viva (sobrecarga) en todos los tramos 6 crujfas y voladizo - CV.

0.450 T/m.

(2.4 + 0.6) x 0.15

Tabla No. 28.- Carga distrinuida en vigas del Pértico Principal Exterior No. 1

: PISO TIPICO AZOTEA
EE (T/m) (T/m)
TRAMO LONG. M cv CM cv
(m)
AB y CD 6.25 1.992 1.050 1.542 0.450
BC 3.10 1.272 1.050 1.272 0.450
v%go 2.20 1.776 1.050 1.326 0.450

La carga distribufda en 1a viga en voladizo es trapecial comienza con la

carga del tramo 3 y termina con al valor indicado en 1a Tabla (extremo -

derecho),

Tabla No. 29.- Momento de empotramiento perfecto en cada extremo de Vigas del

Pértico Principal Exterior No. 1.

2
W
(M"' 12)
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Tabla No. 29 :
' EN PISO TIPICO EN AZOTEA
VIGAS (T-n) (Tom)
TRAMO LONG. M (W] M cv
(m)
AB y CD 6.25 6.485 3.418 5.020 1.465
BC 3.10 1.019 0.841 1.019 0.361
V%LA?O 2.20 4.472 2.541 3.383 Lollie
DE

E1 momento de empotramiento en la viga en voladizo se ha determinado pa-
ra una distribucidn de carga trapecialy corresponde al extremo izquierdo.

Se ha utilizado 1a Tabla No. 28.

A.2 PORTICO PRINCIPAL INTERIOR No. 2

a) En Ptsos Tfpicos (niveles 1 a 5) :
- Carga Muerta (CM : Peso propio)

Tramos AB y CD

Y1ga 30 X 60 ~--~- 0,3 x 0.6 x 2.4 = 0.432 T/m.
Aligerado 20 --~-- (4.8 - 0.3) x 0.30 = 1.350 "
Acabado y Tabiqueria ----- 4,8 x 0,25 = 1,200 "
2.982 T/m.
Tramo BC
Viga chata 40 x 20 ----- 0.4 x 0.2 x 2.4 = 0.192 T/m.
Aligerado 20 -----=----- (4.8-0.4) x0.30 = 1,320 "
Acabados -=--=s=eeeeaoo- 4.8 x 0.10 = 0.480 "
1.992 T/m.
Voladizo (DE)
Yigatrapecial 30x60-30x30 ---- 0.3x0.3x2.40 = 0.216 T/m.
Aligerado 20 ----- (4.8 - 0.3) x 0.30 = 1.350 "
Acabado y Tabiqueria --------- 4.8 x 0.25 = 1.200 "
2.766 T/m.
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- Carga Viva (CV : Sobrecarga) en todos los tramos o crujfas y voladizo:
4.8 x 0.35 ----c-ceeee- = 1.680 T/m.

b) En Azotea (6° nivel) :

- Carga Muerta (CM : Peso propio)

Tramos AB y CD

Viga 30 x 60 -~--~ 0.3 x0.6 x 2.4 = 0.432 T/m.
Aligerado de 20 -- (4.8 - 0.3) x 0.30 = 1.350 "
Acabados --------- 4.8 x 0.10 = 0.480 "
"2.262 T/m.
Tramo BC
Viga chata 40 x 20 ----- 0.4 x 0.2 x 2.4 = 0.192 T/m.
Aligerado de 20 --==---- (4.8 -0.4) x0.30 = 1.320 "
Acabados -------=--c-cu-- 4.8 x 0.10 = 0.480 "
1.992 T/m.
Voladizo (DE}
¥iga Tropical 30x60-30x30 ---- 0.3x0.3x2.4 = 0.216 T/m.
Aligerado de 20 ----- -~ (4.8 - 0.3) x 0.30 = 1,350 "
Acabados -===~======-- 4.8 x 0.10 = 0.480 "
2.046 T/m.

- Carga Viva (CY : Sobrecarga) en todos los tramos o crujias y voladizo:

4.8 X 0,15 ~=mmmmmmmmmm- = 0.720 T/m.

Tabla No. 30.~ Carga distribuida en Vigas del Pdrtico Principal Interior No. 2.

VIGAS EN PISO TIPICO EN AZOTEA
(T/m) (T/m)
TRAMO LONG. M cv CM cv
(m)

AB y CD 6.25 2.982 1.680 2.262 0.770

BC 3.10 1.992 1.680 1.992 0.720

VOLADO 2.20 2.766 1.680 2.046 0.720
(DE)
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Voladizo : Carga distrinufda trapecial.

Tabla No. 31.- Momentos de empotramiento perfecto en cada extremo de Vigas del

P8rtico Principal Interior No. 2

2
W1
(M=)
VIGAS EN PISO TIPICO EN AZOTEA
(T-m) (T-m)
LONG.
TRAMO M cv M C
(m) .
AB y CD 6.25
DC 3.10 1.575 1.346 1,595 0.577
V?;@?O 2.20 6.868 4.066 5.126 1.743

Se ha utilizado la Tabla No. 30 y la fdrmula correspondiente. Para el vo-

ladizo se ha considerado carga distribufda trapecial,

A.3 PORTICO SECUNDARIO (D)

Las vigas secundarias o de arriostre son de 30 x 40 y lontidu 4.80 m.
(ejes de columnas).

La carga muerta y viva se considerard el correspondiente a un ancho de in
fluencia de 0,50 m. a cada lado de la viga (peso de la viga, tabiqueria ,

acabados, peso de ventanas, influencia del aligerado y de la carga viva).

a) En Pisos Tipicos (niveles 1 a 5) en todos los tramos.

- Carga Muerta (CM : Peso propio) en todos los tramos (12) :

Yiga 30 x 40 --------- 0.3 x0.,4x 2.4 = 0.288 T/m.
Aligerado de 20 -----= 1.0 x 0.30 = 0.300 "
Acabado y Tabiquerfa --- (1.0 + 0.3) x 0.25 = 0.325 "

0.913 T/m.
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- Carga Viva (CV : Sobrecarga) en todos los tramos o crujias :
1.0 x 0.35 ====ccceeua- = 0.350 T/m.

b) En Azotea (nivel 6°) en todos los tramos (12) :

- Carga Muerta (CM : Peso propio) :

Vigas 30 x 40 ---------- 0.3 x0.4x 2.4 = 0,288 T/m.

Aligerado de 20 -=------ 1.0 x 0.30 = 0.300 "

Acabados ~--------c----- 1.3 x 0.10 = 0.130 "
0.718 T/m.

- Carga Viva (CV : Sobrecarga) en todos los tramos o crujfas :

1.0 x 0.15 --ccceceeem- = 0.150 T/m.

Tabla No. 32.- Carga distribuida (w) y Momentos de EMpotramiento Perfecto en

vigas del P6rtico Secundario D.

2
W
M = -33;—~ﬂ
VIGAS EN PISOS TIPICOS EN AZOTEA
LONG. '
TRAMOS | (m) CM cv M ]
W 0.913 0.350 0.718 0.150
Tooos | 4.8 L/
M 1.753 0.672 1.379 0.288
(T/m)

MOMENTOS FLECTORES EN VIGAS Y COLUMNAS DEBIDOS A LAS CARGAS DE GRAVEDAD
PORTXCOS PRINCIPALES No. 1 y 2, SECUNDARIO D,

Con este ffn se ha elaborado un Programa de Computadora para el MEtodo de
KANI. En el andlisis Sismico ya se utiliz8 este Programa para la determi-
nacidn de los momentos flectores y se ha explicado 1a forma de utilizarlo.

La Fig. No, 22 muestra 1a numeracifn de los nudos, niveles y crujfas; asi
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mismo la entrada de datos y salida de resultados.

Se utilizardn las Tablas No. 29, 31 y 32 para introducir los datos en el
Programa; tambi&n se utilizardn los 6 primeros datos sefialados al reali-
zar el andlitsis stsmico.

La carga viva se colocard en forma de dameros para obtener los momentos

y cortes miximos (HipStesis de CV).

B.1 PORTICO PRINCIPAL EXTERIOR No. 1

Los datos de entrada para el Programa de Computadora "M&todo de KANI"
son :
- Los 6 primeros datos sefiados en la parte correspondiente al Porti
co No. 1 del Andlisis Sfsmico.
- Momentos de empotramiento perfecto en vigas, de la Tabla No. 29.
Estos momentos se dan para cada nudo segiin se explicé anteriormen

te (Ver Fig. No. 22).

Tabla No. 33.- Momentos flectores en extremos de Vigas y Columnas debidos a

la Carga Muerta (CM) - P8rtico No. 1.

CM. MOMENTOS FLECTORES  (t-m)
[ NIVEL NUDO DERECHA ARRIBA IZQUIERDA |  ABAJO
= — - == - = -T
1 - 2.644 0.000 0.000 2.144
6 2 - 1.259 0.000 3.951 - i.ggg
Azotea 3 - 2.839 0.000 .231 .
4 0.000 0.000 5.147 - 1.706
5 - 3.915 2.243 0.000 - 1.673
6 - 1.369 - 2.267 5.314 - 1.678
2 7 - 3.856 1.393 1.423 1.040
8 0.000 - 1.223 1.291 - 1.046
9 - 3,936 1.557 0.000 2.377
10 - 1.324 - 1.461 5.726 - 2.940
4 11 - 4.074 0.954 1.429 1.692
12 0.000 - 1.037 6.190 -1.131
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Tabla No. 33 : Cont, =—mmcoeo___
13 4,096 2.123 0.000 1.974
3 14 - 1.300 - 2.610 5.908 - 1.998
15 - 4.212 1.497 1.426 1.290
16 0.000 - 1,001 6.223 - 1.199
17 4.293 1.736 0.000 2.558
2 18 1.290 - 1.840 5.935 - 2.804
19 4.326 1.155. 1.420 1.753
20 0.000 - 1,103 6.210 - 1.084
21 - 4,472 2.342 0.000 2.131
1 22 - 1.303 - 2.908 5.798 - 1.586
23 - 4,545 1.538 1.403 1.604
24 0,000 - 1.366 5.971 - 0.583
25 0.000 -, 0.527 0.000 0.000
0 26 0.000 = 1.391 0.000 0.000
27 0.000 0.204 0.000 * 0.000
28 0,000 - 0.890 0.000 0.000

(Cargas de Servicio)

Para la Carga Yiva (CV) se ha colocado dicha carga en forma de dameros (en tra
mos intercalados para momentos maximos positivos y cada dos tramos para momen-
tos negativos maximos en vigas).

En 1a siguiente tabla se indica los mdximos negativos en vigas y los mdximos
en columnas. Posteriormente se obtendrdn los maximos positivos en vigas, debi-

dos a las cargas viva y muerta,

Tabla No. 34.- Momentos Flectores méximos en extremos de Vigas y Columnas debi

dos a la Carga Viva (CV) - P8rtico No. 1.

MOMENTOS FLECTORES  (T-m)
ARRIBA IZQUIERDA

DERECHA ABAJO

Azotea




Tabla No. 34 : Cont, -—--=----
Nivel NUDO DERECHA *ARRIBA IZQUIERDA ABAJO

5 - 1.909 0.943 0.000 0.966

5 6 - 0.705 - 0.936 2.596 - 0.956
7 - 1.905 0.590 0.719 0.596

8 0.000 - 0.472 3.141 - 0.636

9 - 2.006 0.838 0.000 1.168

4 10 - 0.669 - 0.776 2.898 - 1.454
11 - 2.069 0.515 0.722 0.832

12 0.000 - 0.547 3.131 - 0.550

13 - 2.068 1.063 0.000 1.006

3 14 - 0.658 - 1.308 2.983 - 1.017
15 - 2.128 0.750 0.721 0.657

16 0.000 - 0.498 3.143 - 0.612

17 - 2.170 0.881 0.000 1.290

2 18 - 0.652 - 0.932 3.000 - 1.415
19 - 2.187 0.586 0.718 0.884

20 0.000 - 0.559 3.139 - 0.546

21 - 2.260 1.183 0.000 1.077

1 22 - 0.659 - 1.469 2.930 ° - 0.802
23 - 2.297 0.777 0.710 0.811

24 0.000 - 0.690 3.017 - 0.295

25 0.000 0.267 0.000 0.000

0 26 0.000 - 0.703 0.000 0.000
27 0.000 0.103 0.000 0.000

28 0.000 - 0.450 0.000 0.000

(Cargas de Servicio)

B.2 PORTICO PRINCIPAL INTERIOR No. 2"

Los datos para el Programa "Mé&todo de KANI" :
- Los 6 primeros datos sefialados en la parte respectiva del Andlisis
Sismico.
- Momentos de empotramiento perfecto en vigas de la Tabla No. 31, da-
dos para cada extremo que concurre en cada nudo. (Ver Fig. No. 22).

La carga viva se colocard en forma de ‘dameros para obtener los momentos

y cortes maximos.
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La carga muerta requiere un solo KANI por ser carga permanente.

En las siguientes tablas se indican los resultados del KANI para cada ca
s0. Se adjunta el resultado final para la carga viva, luego de realizar
las hip8tesis de carga. Los momentos positivos y cortes miximos se obten

drdn posteriormente,

Tabla No. 35.- Momentos flectores en los extremos de Vigas y Columnas debido

a la Carga Muerta (CM) - P&rtico No. 2.

CM, I MOMENTOS FLECTORES  (T-m)
NIVEL NUDO DERECHA ARRIBA IZQUIERDA ABAJO
1 - 4.862 0.000 0.000 - 4.863
6 2 - 2.078 0.000 8.325 - 6.247
3 = B8 0.000 2.148 3.818
4 0.000 0.000 8.877 - 2.822
5 - 7.109 4.038 0.000 3.072
5 6 - 2.338 - 4.710 10.768 - 3.719
7 - 7.882 3.082 2.535 2.266
8 0.000 - 2.017 10.903 - 1.669
9 - 7.064 3.147 0.000 3.918
4 10 - 2.341 - 3.893 10.653 - 4.418
11 - 7.616 2539 2.557 2.501
12 0.000 - 1.754 10.968 - 1.997
13 - 7.342 SE05 0.000 3.639
3 14 - 2.339 - 4.409 10.501 - 3.772
15 - 7.497 2.511 22559 2.430
16 0.000 - 1,795 11.189 - 2.175
17 - 7.705 3.149 0.000 4.559
2 18 - 2.313 - 3.368 10.661 - 4.978
19 - 7.773 2.115 2.547 3:19'5
20 0.000 - 1.984 1155189 - 1.937
21 - 8,024 4.193 0.000 3.832
1 22 - 2.338 - 5.201 10.399 - 2.861
23 - 8.164 2.751 2.518 2.886
24 0.000 - 2.449 10.713 -~ 1.048
25 0.000 0.950 0.000 0.000
0 26 0.000 - 2.503 0.000 0.000
27 0.000 0.370 0.000 0.000
28 0.000 - 1.597 0.000 0.000

(Cargas de Seryicio)



- 101 -

Tabla No. 36.- Momentos flectores mdximos en los extremos de Vigas y Columnas

debidos a 1a Carga Viva (CV) - P8rtico No. 2.

,_ cv. MOMENTOS FLECTORES  (T-m)
NIVEL NUDO DERECHA ARRIBA 1ZQUIERDA ABAJO
1 - 1.476 0.000 0.000 1.477
6 2 - 0.574 0.000 2.565 - 1.991
Azotea 3 - 1.711 0.000 0.625 1.087
2 0.000 0.000 2.677 - 0.935
5 - 3.896 1.904 0.000 1.992
5 6 - 1.337 - 2.128 5.934 - 2.468
7 - 4.400 1.471 1.426 1.503
8 0.000 - 0.882 6.064 - 1.116
9 - 4.014 1.876 0.000 2.139
4 10 - 1.316 - 2.290 6.017 - 2.410
1 - 4.321 1.530 1.439 1.353
12 0.000 - 1.022 6.177 - 1.089
13 - 4.133 2.068 0.000 2.066
3 14 1.319 - 2.457 5.920 - 2.144
15 - 4.221 1.400 1.441 1.381
16 0.000 - 0.996 6.301 - 1.238
17 - 4.343 1.781 0.000 2.564
’ 18 - 1.303 - 1.904 6.007 - 2.799
19 - 4.380 1.197 1.434 1.751
20 0.000 - 1.120 6.276 - 1.088
21 - 4.521 2.361 0.000 2.160
1 22 1.317 - 2.929 5.859 - 1.613
23 - 4.59 1.549 1.418 1.627
24 0.000 - 1.378 6.036 - 0.591
25 0.000 0.536 0.000 0.000
0 %6 0.000 - 1.411 0.000 0.000
27 0.000 0.209 0.000 0.000
28 0.000 - 0.900 0.000 0.000

B.3 PORTICO SECUNDARIO (D)

Para el Programa "Método de KANI" se tienen los siguientes datos :

- Los 6 primeros datos dados en la parte de andlisis sfsmico.



- 102 -

- Los momentos de empotramiento perfecto de 1a Tabla No. 32.se dan por
nudos. (Ver Fig. No. 22).

Para la carga muerta (CM) se tiene un solo Kani y para la carga viva, és-

ta se coloca en forma de dameros para obtener los maximos momentos y cor-

tes; por ser pequefia 1a influencia de l1a CV, Se desarrollard un solo Kani.

E1 P8rtico Secundario D tiene 12 tramos iguales y para una carga uniforme

en todos dichos tramos, posee un eje de simetrfa sobre la sétima columna

donde se considerard empotrada las vigas.

Tabla No. 37.- Momentos Flectores en los extremos de Vigas y Columnas debidos

a la Carga Muerta (CM) - P6rtico Secundario D.

MOMENTOS FLECTORES (T-m)
NIVEL NUDO DERECHA ARRIBA 1ZQUIERDA ABAJO
1, 13 - 1.126 0.000 0.000 1.126
6 2, 12 - 1.532 0.000 1.669 - 0.139
Azotea 3, 11 - 1.501 0.000 1.490 0.010
4 a 10 - 1.503 0.000 1.503 0.000
14, 26 - 1,634 0.783 0.000 0.850
5 15, 25 - 1.751 - 0.062 1.814 | - 0.001
16, 24 - 1.753 0.002 1.754 - 0.003
17 a 23 - 1.753 0.000 1.753 0.000
27, 39 - 1.643 0.839 0.000 0.806
4 28, 38 - 1.757 - 0.017 1.805 - 0.029
29, 37 - 1.753 0.000 1.751 0.002
30 a 36 - 1.753 0.000 1.753 0.000
40, 52 - 1.648 0.784 0.000 0.864
3 41, 51 - 1.755 - 0.025 1.804 - 0.022
42, 50 - 1,753 0.001 1.752 0.000
43 a 49 - 1.753 0.000 1.753 0.000
53, 65 - 1.664 0.816 0.000 0.848
2 54, 64 - 1.775 - 0.020 1.796 - 0.023
55 a 63 - 1.753 0.000 1.753 0.000
66, 78 ~ 1,641 0.928 10.000 0.714
1 67, 77 -~ 1.757 - 0.028 1.806 - 0.022
68 a 76 - 1.753 0.000 1.753 0.000
79, 91 0.000 0.357 0.000 0.000
80, 90 0.000 - 0.011 0.000 0.000
0 81 a 89 0.000 0.000 0.000 0.000
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Tabla No. 38.- Momentos Flectores méximos en extremos de Columnas y Vigas debi

dos a la Carga Viva (CV) - Pftico Secbndario D,

MOMENTOS FLECTORES (T-m)
DERECHA ARRIBA I IZQUIERDA “ ABAJO
B e ——— — — ——
6 1, 13 - 0.297 0.000 0.000 0.296
Azotea 2, 12 - 0.380 0.000 0.408 - 0.029
3all - 0.374 0.000 0.374 0.000
14, 26 - 0.797 0.292 0.000 0.503
5 15, 25 - 0.876 - 0.022 0.911 - 0.014
16 a 24 - 0.874 0.000 0.874 0.000
27, 39 - 0.876 ©0.442 0.000 0.383
4 28, 38 - 0,876 - 0.013 0.898 - 0.012
29 a 37 - 0.874 0.000 0.874 0.000
40, 652 - 0.821 0.385 0.000 0.435
3 41, 651 - 0,876 - 0.012 0.899 - 0.013
42 a 50 - 0,874 0.000 0.874 0.000
53, 65 - 0.830 0.408 0.000 0.422
2 54, 64 - 0.874 - 0.011 0.896 -~ 0.011
55, 63 - 0.874 0.000 0.874 0.000
66, 78 - 0,819 0.463 0.000 0.356
1 67, 77 - 0.876 - 0.013 0.900 - 0.012
68 a 76 - 0,874 0.000 0.874 0.000
79, 91 0.000 0.178 - 0.000 0.000
0 80, 90 0.000 -~ 0.006 0.000 0.000
81 a 89 0.000 0.000 0.000 0.000

Los momentos miximos positivos, asi como los cortes mdximos (que equivalen a
las cargas axiales mdximas en columnas) en vigas, se mostrardn en el andli -

sis de cargas G1timas de disefilo, luego de superponer las cargas de sismo, muer

ta y viva.

ANALISIS DE CARGAS ULTIMAS DE DISENO

Cada uyno de los elementos estructurales que componen el Pabelldn Iz-

quierdo del CINPIP, que son similares a los otros, se verificardn (redisefio)
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por el Método a Rotura que implica considerar los efectos de las cargas dG1ti-

mas : muerta, viva y sismo.

E1 Reglamento de Concreto Armado (Reglamento ACi-318-63), para el di
sefio por el M8todo a Rotura, dd tres sistemas de cargas Gltimas e indica que
debe tomarse el mayor valor que resulte; ademds, las Normas Peruanas de Dise-
fio Antisfsmico indica que para la accidn conjunta de las cargas muerta, viva
y sismo deberd multiplicarse por 1.33, y, para el caso de inestabilidad o in-

versifn de esfuerzos la carga O1tima serd : 0.9 1Ta CMy 1.1 1a CS.

- Sistemas de cargas G1timas (ACI-318-63 y Normas Peruanas de Disefio Antisis-

mico) :
Sistema I : CU=1.5CM + 1.8CV
Sistema II : CU = 1.33 (CM + CV + CS)
Sistema III: CU = 0.9 CM + 1.1 CS

Cu, CM, CY, CS : Cargas : G1tima, muerta, viva y de sismo, respectivamente.

Para el disefio se tomard el mayor valor de los Sistemas I y II, mientras que
el Sistema III no se considerard ya que da valores mds pequefios.

~ La envolvente de efectos mdximos en vigas y columaas, debido a la accibn cam
binada de las cargas viva, muerta y sismo, aplicando cada uno de los Siste -
mas de cargas O1timas, se determinard analfticamente mediante las siguientes

férmulas y la Fig. No. 23 :

Elemento i~j de longitud 1ij :

a) Reacciones de apoyos
W T4j 1
Ry = uz il (M-i"'Mj)
Nu o Tid v 1wy +my)
Ry = 2 143 M 3

b) Momento flector a la distancia x del apoyo 1(Mix)

2

Wy o X

e + M}

Mix = Rj . x - 2
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c) Corte a la distancia X del apoyo i (Vix)
1!'1!=R1'Hu.x
d) Momento méximo positivo (M;AX.) :

Corte nulo Vix =Rj - Wy . Xm=0

Ri
Ocurre en X = —ﬁ:-—
Reemplazando en bj y simpiificando
2
. R
T i o
Max, = —zw, T M

e) Momento flector nulo :

La expresidn b) se iguala a cero y resulta nulo a una distancia

2 B |
311\{;1+2Wu~M1

Wy

X, (dos valores) :

Xg =
Nomenclatura »

Ry» Rj * Reaccidn G1tima de los apoyos iy j respectivamente (corte
méximo en vigas y/o columnas).

Mj = Mcw; + Moy * Mcsi : Momentos Gltimos en el extremo j

- Mj = Mcm; + Moy £ Mcs; : Momentos @G1timos en el extremo j
McMi MCMj : Momentos G1timos debido a la carga muerta, en extremo i y j.
Mcvi » Mcyj : Momentos G1timos debido a tacarga viva, en el extremo i y j.
MCSi = Mcsj : Momentos G1timos debido a la carga del sismo, en el extremo

iy j. Se usara el signo (+) cuando el sismo incide de dere-

cha a izquierda y (-) si es de izquierda a derecha.

Todos estos momentos, en extremos de vigas columnas, se reemplazardn con su pro
pio signo tal como resultd al aplicar el M&todo de KANI y que figuran en las Ta
blas Nos. 25, 26, 27 (para el sismo), Nos. 33, 35 y 37 (para carga muerta) y

Nos. 34, 36 y 38 (para carga viva). Ademds, para momentos positivos maximos y
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c) Corte a la distancia X del apoyo i (Vix)
.‘I-ix'_"R'I‘Hu.x
d) Momento m&ximo positivo (M;&x.) 2

Corte nulo Vix =Ry - Wy . Xp =0

Ocurre en X, = W,

Reemplazando en bj y simpiificando
2
. R
+ i .
Mmax. = 2 Wy, M
e) Momento flector nulo :
La expresidn b) se iguala a cero y resulta nulo a una distancia

X, (dos valores) :

L

2
Ri.‘t\ﬁi*?“u-m
HLI

Ao =
Nomenclatura

Rys Rj ¢ Reacci6n G1tima de los apoyos iy j respectivamente (corte
mdximo en vigas y/o columnas).
M;

McMy > MCMi : Momentos @d1timos debido a 1a carga muerta, en extremo i y j.

MCMi + Mcy; * Mcsj : Momentos dltimos en el extremo j

McM; + MCVj + Mcs; ' Momentos G1timos en el extremo j

Mcvi » MCVj : Momentos G1timos debido a ta carga viva, en el extremo i y j.
cSi ° MCSj : Momentos Ultimos debido a -1a carga del sismo, en el extremo
iy j. Se usara el signo (+) cuando el sismo incide de dere-

cha a izquierda y (-) si es de izquierda a derecha.

Todos estos momentos, en extremos de vigas columnas, se reemplazaran con su pro
pio signo tal como resultd al aplicar el Método de KANI y que figuran en las Ta
blas Nos. 25, 26, 27 (para el sismo), Nos. 33, 35 y 37 (para carga muerta) y

Nos. 34, 36 y 38 . (para carga viva). Ademds, para momentos positivos maximos y



- 106 -

cortes mdximos, se considerarén las diferentes distribuciones (dameros) de la

carga viva, permaneciendo constante las de carga de sismo y carga muerta; pa-

ra

este caso no se considerarén las cargas de sismo sino solamente para los -

momentos negativos, por ser cargas instantdneas.

Xm

Ubicaci8n de 1a seccidn de méximo momento positivo (sin considerar car
ga de sismo) apartir del del apoyo i.

: Ubicacidn de la seccidn de momento nulo o punto de inflexién (conside-
rando simo).
Carga distribufda G1tima (de carga muerta y carga viva, segin las hipé
tesis de carga viva). Serén obtenidas en funcién de las Tablas No. 28,
30, 32,

Longitud del elemento 1ij :

Las f6rmulas a), b), c), d) y e) se aplican para cada uno de los sistemas
de cargas O1timas sefialados anteriormente, independientemente.

Estas formulas se aplicardn segln se quiera momentos mdximos negativos, po
sitivos, cortes mdximos y ubicacibn de secciones claves.

E1 momento mdximo negatiyo de disefio se obtendrd en l1a cara de la columna,
para yigas, de acuerdo con la férmula b) y los cortes criticos en vigas (a
una distancia d de la cara de la columna,(peralte). Se calculardn con 1la
formula c).

La mdxima reaccibn de columnas se obtendrd con las férmulas a). La férmula
e) puede utilizarse para considerar la longitud del refuerzo negativo ( a-
partir de esa seccifn debe prolongarse afin una distancia de por 1o menos la
longitud de anclaje del fierro).

Las Tablas No. 25, 26, 27, 28, 30, 32, 33, 34, 35, 36, 37 y 38 dan valores
correspondientes a las cargas de servicio y para aplicar las férmulas a),
b), ¢), d) y e) se deben multiplicar por los coeficientes sefialados por ca
da uno de los Sistemas I, II y III y separadamente para cada caso. Dichas

formulas son aplicables también para las cargas de servicio (para disefio
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por el Método de las Cargas de Servicio). l.os momentos flectores de las Ta-
blas mencionadas corresponden a ejes de columnas y vigas. E1 momento Gltimo
de disefio en viga se determinara en la cara de Tas columnas Yy 1los cortes
criticos a una distancia igual al peralte de la viga a partir de la cara de

la columna,la Tongitud estribada serd la necesaria mds el peralte de la viga.

A continuacifn, por razones de espacio y simplificaci6n, se presenta-
rédn los resultados finales de los efectos de las cargas Gltimas en las vi -
gas y columnas para su disefio, luego de haber aplicado los sistemas de car-
gas G1timas y las f6rmulas deducidas anteriormente para la accién conjunta

de las cargas muerta, viva y efectos sfsmicos.
La nomenclatura de vigas y columnas se referird a la Fig. No. 16.

A.- MOMENTOS Y CORTES ULTIMOS DE DISERO EN VIGAS.

Aplicando los tres sistemas de cargas G1timas se ha observado :

- Para momentos negativos en la cara de las columnas manda el Sistema

II.

- Para momentos positivos, manda el Sistema I, y ocurre aproximadamen

te cerca del centro de cada viga.

~ Para los cortes criticos, se han considerado los Sistemas I y II.

Tabla No. 39.- Momentos flectores y cortes G1timos de disefio en Vigas - Porti-

co No. 1.
MOMENTO NEGA- [MOMENTO POSI CORTE CRITICO
vrvey ke DIMENSIONES|r1vo (T-m). [TIVO (T-m)."] (1)
F Luz | Sec- | 1zq. | DER. | MAX. [ UBIC.]1zq. | Le | DER. | Le
m. | cidn m. m. m.

AB|5.85| 30x60 | 7.581 9.391|7.015|2.973| 6.21013.513 | 7.453|4.425

6 BC|2.70{ 40x20 | 1.761| 1.726 | 0.918|1.553 | 3.318|1.713 | 3.317|1.707
Azotea | CD|5.80| 30x60 ) 7.917|11.795 | 5.786|2.863 | 6.675|4.097 | 7.916 |4.620
VOL.[1.95 ggigg 5.288| - - - |4.338/1.560 | - -
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Tabla No. 39 : Cont, =------==
aBl5.85|30x60] 15.117|16.474 | 9.158|2.049 |10.628(4.474111.516 4.741
5 BCl2.70l40x40| 2.602| 2.658| 1.436|1.542| 4.732|1.702| 4.800 1.718
VoCD ?.go ggx60 15.574/21.132 | 8.219/1.800(10.782{4.521 |12.178|4.990
L.|1.95| 30x60 _ _ 1 _ _
3030 7.615 6.248|1.560
AB|5.75]| 30x60| 20.347|23.787 [11.444|1.398|12.373|5.049 13.51415.392
4 BC|2.60|40x20| 2.849| 3.018| 1.495{1.530| 4.773]2.005 4.647(1.730
voCD 5.75 gOXGO 21.311/25.819 [11.362|1.272(12.581{5.111 |13.9325.518
L.|{1.95]|30x60 &
30x30 7.615| - - - 6.248|1.560 - -
AB|5. 75! 30x60] 23.502]|26.976 {13.003|1.098 {13.354 5.344 {14.513]5.692
3 Bc|2.60]40x20| 3.061| 3.269| 1.533|1.151| 4.958 2.060| 5.121(2.109
cn|5.70]30x60{24.392|27.845 |13.104/0.989113.589 5.414|14,710(5.801
VOL. |1.90]30x60 ] _ _
30x30 7.610] - - - 6.048|1.510
aB|5.65]30x60(20.937|23.903 [11.219|1.35412.437 5.117{13.491]5.436
2 gcl2.50]40x20] 2.553| 2.759| 1.546|1.524 4.613|2.006| 4.782|2.058
cpl5.65]30x60|21.446|25.501 |11.205{1.252 12.625|5.17413.832]5.538
VOL. |1.90]30x60 _ -
30x30 .7.610| - - - 6.048|1.510
g l5.65|30x60]17.739|20.151 | 9.057|1.759 11.295/4.774(12.145(5.031
1 BC [2.50]40x20| 2.267| 2.429| 1.548]1.530 4.287(1.690| 1.444]1.730
cpl5.65]30x60]17.900]20.426 | 8.875|1.752 11.252{4.761|12.167|5.038
VOL. |1.90|30x60 } . .
30x30 7.610] - - 6.04811.510
Le : Longitud estribada
VOL. : Viga en Voladizo (trapecial 1ongitudina1mente).
Tabla No. 40.- Momentos Flectores y cortes 1timos de disefio en Vigas - Porti-
co No. 2.
MOMENTO MOMENTO
. |DIMENSIONES| N GAT;VO POSITIVO CORTE CRITICO
NIVEL |VIG = g e [OER- | L
Lz MAX. [UBIC. . | Le .
LiBre|SECC.| 1ZQ, | DER. |(T_m) |(m) (M) (m) | (T) (m?
— T _#.-ﬂ_—_———_ﬂ-
aBls. 775|30x60]10.757|16.448{11.255 2.898 [13.061(3.892(12.7844.313
BC|2.600|40x20| 2.537| 2.534| 1.817 1.537| 5.692|1.697 | 5.820(1.723
A 6 cD|5.750|30x60|12.916 17.745| 9.666/2.931 [10.812 3.471112.767|3.859
zotea lyoL.|1.950 30E0| 9 goo| - | - |7.8m7|1560] - | -
X .

----------
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Tabla No. 40 : Cont. -----------
b i
al5.775130x6020.821 |27.860 | 14.494] 2.930| 16. 228| 3.370 [18.971|3.860
5 acl2.600l20x20| 3.714| 4.028| 2.867|1.530| 8.931|2.010| 5.205{1.410
VOcu ?.750 ggxso 23 011128.858|13.196| 2.964| 17.353|4.129 |18.711|3.826
L. |1.950|30x60
30x60114.250| - - | - l11.695/1.560] - | -
ag|5.75030x60|25.078|32.347|14.886| 2.097| 18.474|4. 310 |20.853|4.693
-, Bc12.600|30x20| 4.098| 4.471| 2.857|1.527| 8.372|1.687 | 8.721{1.733
col5. 750! 30x60 |26.84233.510|14.375| 2.071| 18.702|4. 346 [21.014[4.719
VoL. |1.950|30x60 |
3oxe0|1a.250| - | - l11.695/1.560] - | -
ag|5.750| 30x60[27.912|34.062|15.618| 1.997| 19,359 |4.452 |21.472|4.793
3 ac|2.600(20x20| 4.247| 4.624| 2.852|1.526 8.369|1.686| 8.724]1.734
oo 15-700| 30x60 | 28. 846 | 35. 322 15.013| 1.920| 19.489|4.473 |21.635|4.870
voL. |1.900|30x60
30x60113.532| - - | - l11.320]1.500] - | -
agl5.650|30x60|25. 526 |31.081|14.278| 2. 125| 18.402 4. 348 20. 368|4.595
) scl2 500|20x20| 3.559| 3.948| 2.901|1.525 7.983|1.685| 8.360(1.735
oo |5 850 | 30x60 | 26. 11333 010|13.822| 2.063| 18.519 4. 367 |20.7504.727
voL. |1.900]30x60 0
(13532 - | - l11.320]1.510
asl5. 650] 30x60|22.737|27. 211 [13.500{ 2.998| 17. 395 4. 186 |18.086 | 3. 792
. sc |2 500l 20x20| 3.308| 3.612| 2.906|1.531 8.027|1.691| 8.316|1.729
oo |5 850| 30x60 | 23. 020|27.790|12. 958 2. 988 17. 326 |4.17518.1613.802
VOL. |1.900 ggigg 13.532| - | - l.320]1.500 - | -

Le : Longitud estribada

VOL. : Viga en Voladizo (trapecial longitudinalmente).

Tabla No. 41.- Momentos Flectores y cortes G1timos de disefio en Vigas - Porti-

co Secundario D.

MOMENTO MOMENTO

DIMENSIONES [NEGATIVO(T-m)| POSITIVO CORTE CRITICO
e T Toece. | 120, | oew. | X [UBIC. F720- Le
— U : ’ . LT-_)-I(L):Q_ n&-‘:
g 1-2 | 4.35|30x40| 4.908 | 5.400{2.685|1.023]3.832 4.127
Aot 2.3 | 4.30|30x40| 5.227 5.166(2.227]3.636]3.948 3.966
zotea | InT.| 4.30]|30x40| 5.227| 5.166]2.227|3.636 |3.948 3.966
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Tabla No. 41 : Cont, =-cemecmmcnn
1-2 14.30/30x40} 9.228| 8.231{5.003|0.735{6.139 (4.324{6.302(4.415
5 2-3 14.30130x40| 8.193| 8.191]3.699{0.934{5.940(4.215{5.940(4.216
INT. | 4.30{30x40 8.193| 8.191{3.699(0.934(5.940(4.215(5.940{4.216
1-2 [4.30/30x40(11.20810.951(6.693(0.145|7.243(4.800| 7.375{4.800
4 2-3 {4.30130x40(10.901{10.890{5.973(4.557(7.1994.800| 7.194|4.800
INT. | 4.30|30x40{10.90110.890{5.973|4.557(7.199(4.800| 7.194|4.800
1-2 |4.30{30x40|10.50411.136|5.967|0.213]|7.093|4.800{ 7.251|4.800
3 2-3 14.30|30x40{11.039{11.03016.112|4.592(7.263|4.800| 7.260}4.800
INT. | 4.30|30x40(11.039]11.030{6.112|4.592]|7.263]4.800| 7.260}4.800
1-2 | 4.30)30x40| 8.022) 8.994|4.276(3.927]|6.053|4.277] 6.163]4.339
2 2-3 14.30)30x40| 8.910| 8.883)4.188|4.045]6.267|4.935|6.255]|4.390
INT. | 4.30]30x40| 8.910| 8.883|4.188|4.045)6.267|4.395) 6.255}4.390
1-2 | 4.30{30x40} 4.783} 7.054]3.465{3.261}/4.84213.611| 4.978|3.688
1 2-3 | 4.30/30x40| 6.872| 6.860]2.895(3.527(5.325{3.877} 5.320( 3.876
INT. | 4.30{30x40| 6.872| 6.860|2.895(3.527(5.325(3.877}5.320( 3.876

Le : Longitud estribada

Ver Fig. No. 16 para la nomenclatura de vigas. Este portico, de doce
crujias (12 vigas y 13 columnas), tiene un comportamiento similar en todas sus
vigas interiores (INT.) diferencidndose de las exteriores como se observa en

la tabla, aunque esta diferencia sea minima.

B.- MOMENTOS Y CARGA AXIAL ULTIMOS EN COLUMNAS.

Al aplicar los Sistemas de cargas Gltimas se ha observado :
- Los Momentos en los extremos de las columnas son mayores con el Sistema II.

- Para la carga axial Gltima se aplica el Sistema I.

En los siguientes cuadros se mostraran, para cada columna, la carga
axial de servicio, la carga axialGltimay los momentos flectores Gltimos de ca
da uno de los extremos de la columna. Como cada columna estard sometida a
flexo-compresifn bi-axial, las tablas mostrardn los momentos de flexidn Mux °

Muy’ es decir flexidén alrededor de 1os ejes X e Y respectivamente; la flexidn
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alrededor del eje Y serd debido a los pdrticos secundarios que se consideraran

similares al P6rtico D.

Tabla No. 42.- Carga axial Gltima y de servicio, momentos flectores Gltimos,

en columnas - PAortico No. 1.

MOWENTOS FLECTORES CARGA AMIAL | DIMENSION
ENTRE- (T-m) ) COLS.
COLS.
PISO ARRIBA ABAJO
SERV. ULTIMA |ALT. |SECC.
L_ Mux Muy J Mux Muy | (Ps) (Py) (m)
A-1] 9.038|5.788 | 7.374 | 2.404 8.945 14.312| 3.20 | 40x40
6 B-1| 9.529|5.788 | 7.836 | 2.404 | 12.232 19.571| 3.20 | 40x40
c-1| 7.916|5.788 | 6.619 | 2.404 | 11.735 18.776 | 3.20 | 40x40
pD-11 8.402|5.788 | 3.878 | 2.404 | 13.880 22.208| 3.20 | 40x50
A-1| 10.291 | 8.570 | 4.882 | 3.959 22.581 36.129 | 3.20 | 40x40
5 B-1] 10.529 | 8.570 | 8.214 | 3.959 | 30.281 48.450| 3.20 | 40x40
c-1] 9.582 |8.570 | 7.453 | 3.959 29.365 46.984 | 3.20 | 40x40
p-11 12.793 | 8.570 | 10.024 | 3.959 | 34.623 55.396 | 3.20 | 50x50
A-11 15.502 | 9.280 | 13.456 | 5.700 38.335 61.336| 3.20 | 40x50
4 B-1] 18.473]9.280 |15.912 | 5.700 50.858 81.404 | 3.20 | 50x50
c-1| 16.308 | 9.280 |13.988 | 5.700 49.476 79.162| 3.20 | 50x50
D-1| 11.765 | 9.280 | 9.642 | 5.700 | 57.151 91.442| 3.20 | 50x50
A-11{ 13.918 [ 6.792 |14.729 | 6.032 54.755 87.608| 3.20 | 45x50
3 B-1| 14.564 | 6.792 |15.957 | 6.032 72.120 | 115.392| 3.20 | 50x50
c-1| 13.409 |'6.792 | 14.840 | 6.032 70.243 | 112.388| 3.20 | 50x50
D-1] 15.221|6.792 | 7.756 | 6.032 80.469 | 128.750 | 3.20 | 50x60
A-11 10.601 | 3.718 |13.998 | 6.471 70.318 | 112.509| 3.20 | 45x60
2 B-1] 11.729 | 3.718 |16.123 | 6.471 92.357 | 147.771]| 3.20 | 50x60
c-1| 9.868 |3.718 |13.446 | 6.471 90.044 | 144.070| 3.20 | 50x60
D-1| 4.503|3.718 |11.363 | 6.471 102.586 | 164.138| 3.20 | 50x60
A-1| 7.811 |3.106 |18.448 |16.424 84.411 | 135.057 | 2.90 | 45x60
B-1| 7.031 |3.106 |22.070 |16.424 110.987 | 177.579| 2.90 | 50x60
2l c-1| 6.986 |3.106 |19.653 |16.424 108.214 | 173.142 | 2.90 | 50x60
D-1| 5.346 |3.106 |21.228 |16.424 122.906 | 196.650| 2.90 | 50x60
Tabla No. 43.- Carga axial Gltima y de servicio, momentos flectores dltimos,

en columnas - Portico No. 2.
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Tabla No. 43 :

MOMENTOS FLECTORES CARGA AXIAL DIMENSION
entre~ | coLs (Tom) - (T) CoLS,
) ARRIBA ABAJO SERY. ULTIMA | ALT. | SECC.
PISO o | My | Pu ] Py | O | G0 |@
A-2 113.850 | 7.876 |11.354 | 2.086 | 16.223 | 25.956 | 3.20 | 40x45
6 B-2 |17.450 { 7.876 {11.977 | 2.086 | 22.444 | 35.910( 3.20| 50x50
C-2 }13.354 | 7.876 | 9.246 | 2.086 | 21.668 | 34.669 | 3.20 | 50x50
D-2- | 11.294 | 7.876 | 6.451 | 2.086 { 24.901 | 39.841( 3.20 | 50x50
A-2 | 14.200 |10.843 [12.232 | 5.870 | 40.018 | 64.028 | 3.20 | 40x45
5 B-2 | 18.037 |10.843 | 15.034 | 5.870 | 55.650 | 89.040 | 3.20 | 50x50
C-2 ]15.050 }10.843 | 12.430 | 5.870 | 53.404 | 85.453 | 3.20| 50x50
D-2 | 13. 265|10.843 |10.381 | 5.870 | 61.082 | 97.731] 3.20] 50x50
A-2 |18.487 |13.052 | 16.660 | 8.897 | 66.268 | 106.028 | 3.20 | 40x50
4 B-2 | 20.358 [13.052 | 19.266 | 8.897 | 90.833 | 145.333 | 3.20| 50x50
C-2 | 16.601 [13.052 | 15.603 | 8.897 | 87.466 | 139.945| 3.20| 50x50
D-2 | 14.228 |13.052 { 11.537 | 8.897 | 99.520 | 159.232 | 3.20 | 50x50
A-2 1 17.106 |10.342 }17.287 | 8.464 | 93.179 | 149.087 | 3.20 { 45x50
3 B-2 ] 18.163 |10.342 | 18.788 | 8.464 | 126.364 | 202.182 | 3.20 | 50x50
C-2 ] 15.658 [10.342 | 16.436 | 8.464 | 121.979 | 195.167 | 3.20 | 50x50
D-2 | 16.522 |10.342 | 18.860 | 8.464 | 138.796 | 222.072 | 3.20 | 50x60
A-2 ]15.019 | 5.961|17.936 | 7.281 | 118.647 | 189.836 | 3.20 | 45x60
2 B-2 | 16.470 | 5.961|20.994 | 7.281 | 160.381 | 256.610 | 3.20 | 50x60
C-2 [12.814 | 5.961 | 15.960 | 7.281 | 155.078 |248.124 | 3.20| 50x60
D-2 6.650 | 5.961 | 13.700 | 7.281 | 176.272 | 282.035| 3.20| 50x60
A-2 | 11.294 | 2.654 | 18.820 | 13.712 | 142.156 | 227.450 | 2.90 | 45x60
1 B-2 9.581 | 2.654 | 23.889 |13.712 | 192.351 | 307.762 | 2.90 | 50x60
C-2 9.562 | 2.654 | 19.418 |13.712 | 186.073 |297.717 | 2.90 | 50x60
D-2 6.075 | 2.654 |} 22.136 |13.712 | 211.638 | 338.621 } 2.90 | 50x60




CAPI TULO 1V

VERIFICACION DEL_DISENO DE ELEMENTOS
- ESTRUCTURALES

Habiendo determinado los efectos maximos y Gl1timos en cada uno de los
elementos estructurales, considerando las cargas debido a sismo y cargas de
gravedad, se procedera a verificar dichos elementos por el Método de Rotura
Cimentacidon, columnas, vigas principales y de arriostre, asi como también el

techo aligerado, la escalera y las placas de la caja de ascensor.

Las Tablas Nos. 22, 23 y 24 que dan cargas de servicio debido a sismo
en columnas, serdn utilizadas para verificar el esfuerzo cortante admisible a1
timo en dichas columnas. Mientras que las Tablas Nos. 39, 4N, 41, 42 y 43 mues
tran los efectos del conjunto de cargas de sismo y de gravedad, serdn utiliza-
das para redisefiar (verificacidn del disefio) 1a cimentacién, columnas y vigas.
Para la verificacion del aligerado, escalera y placas de la caja de ascensor
se determinaron los esfuerzos dGltimos debido a cargas de gravedad; ademds, pa-
ra la caja de ascensor ya se conoce la carga sismica (horizontal) de servicio

que se muestra en las Tablas No. 20.b y 21.b.

E1 procedimiento de verificacion serd siguiendo las reglas usuales de

disefio y de acuerdo al Reglamento de Concreto Armado.

Debe recordarse que se han elegido tres pérticos para la verificacion,
dos de ellas principales en la direccién Y-Y (Pérticos No. 1y 2) y uno secun-
dario o de arriostre en la direccion X-X (P6érticos Secundarios D); estos pérti
cos reciben los mayores efectos de las cargas sobre todo debido al efecto del

sismo (por el efecto de torsidn), de manera que deberd tenerse en cuenta que
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lTos demds porticos similares estardn sometidos a cargas menores y por tanto re

queriran menor refuerzo de armadura.

Ademds debe recordarse que se ha elegido el Pabellén Izquierdo para el andlisis
y verificacion, debido a que segin se muestra en la parte de Evaluacion de da -
fios éste Pabel16n ha sido mas afectado por el sismo, que se produce mayor efec-
to debido a Torsion Sismica, y también porque estructuralmente es similar a los

otros pabellones.
A.- VERIFICACION DEL ESFUERZO CORTANTEEN COLUMNAS DEBIDO A EFECTOS SISMICOS

E1 Reglamento de Concreto Armado considera que el esfuerzo de corte

G1timo de rotura de un alma de concreto sin refuerzo estd dado por :

v, = 0.5 0\fF

: esfuerzo de corte iltimo (kg/cm

<)

Siendo : 2

@ : coeficiente de reduccidon (0.85)

fﬂ : esfuerzo miximo de compresidn del concreto (kg/cm )

E1 esfuerzo de corte Gltimo actuante en una columna se determina por el cocien-
te de 1a fuerza cortante actuante dltima y el area de la seccion recta de dicha
columna; que debe ser comparado con el esfuerzo de corte Gltimo que sefiala el
Método a Rotura (férmula anterior).

Por 1o general las columnas de una edificacion deben ser satisfactorias sin re -
fuerzo de alma (estribos), es decir deben tomar por 1o menos el esfuerzo de cor
te G1timo dado por el Método a Rotura. Para ello, en principio, debe verificar-
se este esfuerzo para cargas de sismo ya que las fuerzas cortantes debido a car

gas de gravedad son pequefias.

Para el edificio que se estd estudiando, el esfuerzo midximo de compre-
sidon del concreto de columnas es de 175 kg/cm2 en el primer entrepiso y de 140
en los demds; por 1o tanto el esfuerzo de corte Gltimo de rotura (admisible) se

ra :



2
f' = 140 Kg/cm

c

£l = 175 Kg/cn’
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vy = 0.5x0.85

140 = 5.029 Kg/cm®

¥, = 0.5x0.85 /175 = 5.623 Kg/cm?

E1 esfuerzo actuante G1timo se obtendrd por medio de la siguiente f6érumula :

Vy =

A

La fuerza actuante V, (@1tima actuante) se determinard de las Tablas Nos. 22,

23 y 24 multiplicdndolos por 1.33, E1 valor A =a x b de las Tablas Nos. 1

y 2.

Tabla No. 44.- Verificaci6n del esfuerzo cortante d1timo en columnas, debido

a la acctén sismica - columnas del Pdrtico No. 1.

Entrep| Columnas | Seccidn f vy vy Vu )

n. (em2) (Kg/cm2) (Kg) (Kg/cm?) (Kg/cm®)
= =

A-1 40x40 140 2090.76 1.308 5.029

6 B-1, C-1 40x40 140 2205.14 1.378 5.029

D-1 40x50 140 2582 .86 1.292 5.029

A-1 - 40x40 140 3543.12 2.215 5.029

5 B-1, C-1 40x40 140 3738.63 2.337 5.029

D-1 50x50 140 4607.12 1.843 5.029

. A-1 4050 140 5520.83 2.761 5.029

A B-1, C-1 50x50 140 6251.00 2.500 5.029

D-1 50x50 140 5809.44 2.324 5.029

A-1 45x380 140 6523.65 2.899 5.029

3 B-1, C-1 50x50 140 7187.32 2,875 5.029

D-1 50x60 140 7324 .31 2.442 5.029

A-1 45x60 140 7513,17 2.783 5.029

2 B-1l, C-1 50x60 140 - 8243.34 2.748 5.029

D-1 50x60 140 7614.25 2.538 5.029

A-1 45%60 175 7587 .65 2.810 5.623

1 B-1, C-1 50x60 175 8409.59 2.803 5.623

D-1 50x60 ‘175 8183.49 2.728 5.623




- 116 -

Tabla No. 45.- Vertificacidn del esfuerzo cortante d1timo en columnas, debido a

la acciln sfismica - Columnas del P8rtico No. 2.

Entrep. | Columnas | Seccidn fe Yy vy vy
n. (cm2) (Kg/cm?) (Kg) (Kg/cm?) (Kg/cm?)
A-2 40x45 140 2268.98 1.261 5.029
6 B-2, C-2 50x50 140 2820.93 1.128 5.029
D-2 50x50 140 2622.76 1.049 51029
A-2 40x45 140 3847.69 2.138 5.029
5 B-2, C-2 50x50 140 4782 .68 1,913 5.029
D-2 50x50 140 4446,19 1.779 5,029
A-2 40x50 140 5333.30 2.667 5.029
4 B-2, C-2 50x50 140 6038.20 2.415 5.029
D-2 50x50 140 5612,60 2,245 5.029
A-2 45x50 140 6289,57 2.796 5.029
3 B-2, C-2 50x50 140 6930.63 2,772 5.029
D~2 50x60 140 7062,30 2.354 5,029
A-2 45x60 140 7038,36 2,607 5.029
2 B-2, C-2 50x60 140 7723,31 2,575 5,029
D-2 50x60 140 7134.12 2.378 5.029
"~ A2 *45x60 175 7275.10 2,695 5.623
1 B-2,-C~2 | 50x60 175 8066.45 2.689 5.623
D-2 - 50x60 175 7847.00 2.616 5.623

Tabla No. 46.~ Yerificacifn del esfuerzo cortante G1timo en columnas, debido a

la accidn sfismica - Columnas del P8rtico Secundario D.
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Tabla No. 46 :
Entrep,| Columnas Seccifn fé Vv vy Vu
2
n, (cm®) (Kg/cm?) (Kg) (Kg/cm?) (Kg/cm?)
f——
6 Exterior 50x40 140 1516.20 0,158 5.029
Interior 50x50 140 3020.,43 1,208 5.029
5 Exterior 50x50 140 2840.88 1.137 5.029
Interior 50x50 140 5183.01 2.073 5.029
4 Exterior 50x50 140 3727 .99 1.491 5.029
Intertor 50x50 140 6800.29 2.720 5.029
3 Exterior 60x50 140 3142,79 1.148 5.029
Intertor 60x50 140 5836.04 1.945 5.029
2 Extertior 50x 60 140 2207 ,00 0.736 5.029
Interior 60x50 140 4097.73 1.366 5.029
1 Extertor 60x50 175 4674 .95 1.558 5.623
Interior 60x50 175 5402 .46 1.801 5.623

B.« YERIFICACION DE VIGAS POR FLEXION Y CORTE

De acuerdo al Reglamento del Concreto Armado, las vigas deben ser di-

sefladas para resistir tanto los esfuerzos de flexi6n como los de cortante, des

preciando los esfuerzos axiales por ser insignificantes,

Las Tablas Nos. 39, 40 y 41 muestran los momentos de flexidn y corte

81timos de disefio, con los que se verificardn los disefios ya existentes que a-

parecen en los planos que sirvieron para la construccién del CINPIP. Segiin di-

chos planos, las calidades del concreto y del acero utilizados son :

—_———— T T

1.~ DISENO POR FLEXION

Concreto, vigas

Refuerzo de acero

7

fy

140 kg/cm?
2800 "

Para secciones rectangulares, sometidos a esfuerzos de flexién, el momento

resistente Q1timo se determina por medio de las siguientes formulas :

My = @ [b.d2. £ . q(1 - 0.59q)]
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. b.fy
fl

Siendo: Mu : momento resistente G1timo de disefio

b : ancho de 1a seccifn

d » peralte de la seccifn
As
b.d

P  cuantfa de acero ....... p =

As : drea de acero
fis fy : calidades del concerto y acero respectivamente (esfuerzos
max. para disefio eldstico)

P : coeficiente de reduccién (0.9)

a) Momento G1timo que admite una seccidn: por el criterio de sismo la cuan-
ta mdxima debe ser 50% de la balanceada, con el fin de asegurar que al
producirse 1a falla del elemento &ste se inicie por la armadura y no por

el concreto que resulta ser repentina.

Cuantfa balanceada : Pp = 0.498 fé/fy para fy = 2800

para p = ppay = 0.5 py = 0.250 fé/fy —> q = 0.25

(Mu)max = 0.192 f. . b.d?

b) Momento mfnimo requerido para diseflar vigas rectangulares; la cuantfa mi

nima que seflala el Reglamento es 0.003 para fy = 2800 Kg/cm2

P = Ppin = 0.003 q-=0.06

(Mulpgn = 0.052 f¢ .b.d?

c) Momento mdximo positivo que admite una seccibn con el ‘fin de controlar -

las deflexiones en las secciones de mdximo momento positivo; en este ca-

so la cuantfa mdxima no debe exceder :
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P = Pps, = 0-18 f(':/fy —> q=0.18

(M) . = 0.145 fé.b.dz

max

d) Si el Momento actuante i1timo excede a los valores dados por -a) y/o c),
se requiere armadura en compresibn para que tome el momento remanente. EIl

momento resistente con doble refuerzo es entonces (de disefio):
Mu = B(My + M) = 0 M = O[(R-AL).fy(d-a/2)+Alfy(d-d")]

Siendo: Ml : momento remanente (armadura en tracci6n y compresifn)
Mz ¢ momento con armadura solo en traccibn
Es : Area de acero en traccifn en la seccibn de doble armadura -
(dados por M1 y M2)

Area de acero en compresifn
As = Ay t Agp i As = Ay

En este caso, se debe comprobar que la armadura en compresibn entre en -

fluencia en el momento de 1a falla.

Ademds, para este caso: (A - AT (P - p')d.fy
a = =S s’y .

0.85 fl.b 0.85 f!

Luego, verificando los momentos de flexidn d1timos (actuantes) de las ta-
blas N2 39, 40 y 41 con los valores dados por las férmulas a), b), c) y -
d) segidn el caso, ya es posible calcular las dreas de acero correspondien

tes.

e) FORMULAS PARA EL CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO. (obtenida considerando el

equilibrio de las fuerzas internas que actdan en una seccidn de la viga)

Mé&todo a Rotura:
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Mu
p. fy (d - a/2)

Ag. fy

0.85 fL . b

Por conveniencia, se tabulard a continuacifn, los valores caracteristicos
dados por las f8rmulas a), b), c) y e). Las vigas principales son de 30x60
y 40x20, y las secundarias 30x40. E1 recubrimeinto de las vigas serd de 4cm

como nmfnimo.

Tabla N2 47,- Momentos mdximos y minimos permisibles para el disefio de vi-
gas - Método a Rotura.
+

SECCION| £ fy EM“)max ) Emu)min | EMu)m?x ool e
VIGA ! p=0.5pp) | (p=0.003) |(p. flechas)| (Witney

(cm2) |(Ka/em?] | (Kg/cm2) Trmg (T-m) (T-m) (cm)

30x60 140 2800 25.289 6.849 19.098 0.784As

30x40 140 2800 10.451 2.831 7.893 0.784A

40x20 140 2800 2.753 0.745 2.079 0.588A¢

Los valores Mu de 1a tabla serd utilizada al efectuar el disefio o;c51cu1o
del refuerzo; segdn ellos se verificard si dicho refuerzo es simpte o es do

ble (traccin y compresidn).

De T1as Tablas N2 39, 40 y 41, se elegirdn los mayores momentos para el dise
fio, ya que. en un nuda concurren dos vigas (los momentos en la viga chata

son pequefios en comparacion conzlos de las vigas peraltadas). Dicho disefio
se efectuard como usualmente se realiza con las f6érmulas mencionadas. A con

tinuaci6n se calculard la armadura doble de una viga, como un ejemplo de i-
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EJEMPLO DE CA LCULODE UNAVIGA CONARMDUR DO BLE:

Sea 1a viga CD del 3er Nivel - P6rtico N2 2 :

Muc
MuD

25.846 T-m 30 x 60 (d = 56)

56)

35.322 T-m 30 x 60 (d

fi = 140 Kg/cmz, fy = 2800 Kg/cm2

Si estos momentos se comparan con los permisibles (Tabla N2 47), vemos que

por cuantfa mfnima son satisfactorios, por cuantfa mdxima son excesivos y -

requieren armadura doble: en tracci6n y en compresifn.

~ Extremo C :

Mu = 28,846 T-m. Mumax = Mp = 25.289 T-m

considerando la cuantfa mdxima para la zona en traccidn, co

rrespondiente a M, = 25.289 T-m.

Pnax = Pp = 0.25 & = 0.25 x 222 - 00125

fy 2800

el &rea de acero es:

Agp = Pp.b.d = 0.0125 x 30 x 56 = 21 cm?
E1 momento remanente M1 es:

My = M, - My = 28.846 - 25.289 = 3.557 T-m.
el acero en compresi6n es:

I . _ 3.557x10° 271 en?
1§ fy(a-d')  0.9x2800(56-4)

Luego, la doble armadura es:
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As

AS

Agy + Agp = 23.71 cm (Traccidn)

2.71 cm? (compresidn)

La armadura en compresidn debe entrar en fluencia al momento de la falla

y para ello el Reglamento de Concreto Armado sefiala:

(- p')== 0.85 K. f,_&u __d
fy €u-Ey d

donde K4 = 0.85, &u = 0.003 (concreto)

gy = fy. —2999-§-= 0.0013
Ey 2.1x10

P - p' =p,=0.0125

luego: 0.85x0.85x140 , _0.003 X = = 0.0046
2800 0,003 - 0.0013 56

P - p' =0.,0125> 0.0046, 1a armadura en compresifn si en-

tra en fluencia.

~ Extremo D: Mu = 35,322 T-m Mumax = M2 = 25,289 T~m
Asp = 0.0125 x 30 x 56 = 21 cm®
M; = 35,322 - 25.289 = 10.033 T-m
5
Ry = A00BXIE . 7 66 cn2
0.9x2800(56-4)
R = 7.66 + 21 = 28.66 cm? (traccitn)
Aé = 7.66 cm? . (compresi6n)
7 - p' = 0.0125=> 0.0046 OK!

- En forma similar se procede en los casos de vigas con momentos mayores a
los permisibles; en todos los casos la armadura en compresidn entra en

fluencta.
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- En cuanto a momentos minimos, solo se presentan dos casos ( en la azotea).

Todas las vigas no requieren control de deflexiones; en el caso de las vi
gas en voladizo, &stas son satisfactorias ya que no sobrepasan la de-

flexiBn mdxima de L/360.

Por otra parte, en disefio sismico es recomendable que 1a minima armadura
que cruce el tramo central de las vigas, en la parte en compresifn, por -
ejemplo para una viga AB, sea por 1o menos: 25% del requerido en los ex-
tremos AyBo’l4 bd/fy el que sea mayor (minimo dos barras). La finalidad
de esta armadura minima en compresidn es preveer la inversidn de esfuer-
20s en caso de sismos 6 disminuir las deflexiones excesivas; para evitar
el pandeo de esta armadura se usan los estribos mas alld de los necesario.
Ademds el acero compresidn en los apoyos debe ser por 1o menos 50% del -

de traccifn de ese apoyo.

Tabla No. 48 : Verificacion de la armadura de refuerzo longitudinal de vigas

Portico No. 1

VIGA A - B (30x60) |[B - C (40x20) C - D (30x60) VOLADO
" 30x60-
SECCION A AB B BC C cD D 30x30
Niv. ARMADURA EXISTENTE SEGUN PLANOS DEL CINPIP  (cm?)
To- | As 9.68 | 11.68 | 12.52 6.00 {12.52 |[11.68 | 12.52 |12.52
dos A; 6.00 4.00 6.00 6.84 | 6.00 4.00 6.00 6.00
Niv. ARMADURA DE CALCULO SEGUN ANALISIS REALIZADO (cm2)
M, 7.581| 7.015| 9.391 | 0.918] 7.917 | 5.786| 11.795 | 5.288
6 | As 5.82 5.36 7.29 2.38 | 6.09 4.39 9.30 | 4.00
A 3.00 8.40 3.65 3.20 | 3.05 8.4n | 4.65 2.00
My [15.117| 9.158] 17.474 | 1.436|15.574 | 8.219 | 21.132 | 7.615
5 As |12.19 7.20 | 14.20 4,14 |12.60 6.33 | 17.84 5.85
AL 6.1N 8.40 7.10 3.55 | 6.30 8.40 8.92 2.93
M, |[20.347| 11.444| 23.787 | 1.495[21.311 |11.362 | 25.819 | 7.615
4 As |17.12 9.10 | 20.20 4.16 |18.12 8.90 | 21.41 5.85
A 8.56 8.40 | 10.10 5.05 | 9.06 8.40 | 10.71 2.93
M, [23.502| 13.003] 26.976 | 1.533|24.392 [13.104 | 27.845 | 7.610
3 As |[20.24 | 10.33 | 22.29 4.11 |20.70 |10.42 | 22.95 5.84
AL [10.12 8.40 | 11.15 5.57 |10.40 8.40 | 11.47 2.92
My |20.937] 11.219] 23.903 | 1.546|21.446 [11.205| 25.501 | 7.610
2 |Ag |17.64 8.81 | 20.66 4.15 |18.15 8.79 | 21.16 5.84
AS 8.82 8.40 | 10.33 5.17 | 9.07 8.40 | 10.58 2.92
My [17.739] 9.057| 20.151 | 1.548/17.900 | 8.875 | 20.426 | 7.610
1 As |14.58 7.01 | 16.87 4.16 |14.73 6.86 | 17.14 5.84
Ad 7.29 8.4n 8.43 4.22 | 7.37 8.40 8.57 2.92
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Tabla No. 49 : Verificacidn de la armadura de refuerzo longitudinal de vigas
P8rtico No. 2.
VIGA S0x60 4020 30%60 privy
SECCION A AB B BC C CD D 30128'
NIVEL ARMADURA EXISTENTE SEGUN PLANOS DEL CIMPIP (cm2)
Todos As 11.36 | 14.20 | 17.04 | 8.52 | 17.04 | 14.20 | 17.04 | 17.04
A; 8.52 5.68 8.52 |11.36 8.52| 5.68 8.52 8.52
Niy. ARMADURA DE CALCULO SEGUN ANALISIS REALIZADO (cm2)
My 110.757 | 11.255) 16.488] 1.817| 12.916| 9.666| 17.745| 9.600
6 Ag 8.42 8.84 |13.39 | 4.96 | 10.29 7.51 | 14.58 7.46
Al 4.21 8.40 6.69 | 3.35 5.14 8.40 7.29 SH/3
My (20.841 | 14.494| 27.860{ 2.867| 23.011 | 13.196 | 28.858 | 14.254
5 As |17.53 |11.63 | 22.96 | 8.38 | 19.74 | 10.50 | 23.72 | 11.42
AL 8.76 8.40 |11.48 | 5.74 9.87 8.40 | 11.86 5.71
My 25.078 | 14 .886 | 32.347( 2.857( 26.842 | 14.375| 33.510| 14,254
4 As |20.98 |11.98 | 26,39 | 8.34 | 22.19 |11,53 | 27.28 | 11.42
Al 110.49 8.40 | 13.19 | 6.60 | 11.09 8.40 | 13.64 5.71
My [27.912|15.618| 34,062| 2.852| 28,846 | 15,013 | 35.322| 13.532
3 As |23.00 |12.64 | 27.70 | 8.33 23u7i 12.09 28.66 10.79
Aé 11.50 8.40 | 13.85 | 6.93 | 11.85 8.40 | 14.33 5.39
My |25.526| 14.278| 31.081f 2.901| 26.113| 13.822 33.010| 13.532
2 As |21.18 |11.44 | 25.42 | 8.49 | 21.63 11.04 | 26.89 | 10.79
Ag 10,59 8.40 | 12,71 | 6.36 | 10.82 8.40 | 13.44 5.39
M, |22.737 | 13.509| 27.211| 2.906 23.029 | 12.958] 27.790| 13.532
1 As |19.45 |10.77 | 22.47 | 8.51 | 19.75 ] 10.29 22,91 | 10.79
AL | 9.73 | 8.40 | 11,23 | 5.62 | 9.87 | 8.40 11.45 | 5.39
Nota : En la Tabla anterior algunos de los yalores de los momentos flectores

(My) superan al momento mdximo admisible, por 1o que ha sido necesario
calcular la seccifn de viga con doble armadura; estas armaduras de com

presidn resultan siempre inferiores que las minimas requeridas.
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Tabla No. 50 : VerificaciBn de 1a armadura de refuerzo longitudinal de
vigas - Pdrtico Secundario "D".
VIGA 1y 2 (30x40) 2y 3 (30x40)
SECCINN 1 1-2 | 2 | 2.3 | 3
Niv. ARMADURA EXISTENTE (SEGUN PLANOS DEL CINPIP) cm
Ag 8.00 10.00 10.00 10.00 10.00
Todos
A; 6.00 4.00 6.00 | 4.00 6.00
Niv. ARMADURA DE CALCULO -(SEGUN ANALISIS) cm?
My 4,908 2.685 5.400 2.27 1 5.166
6 Ag 5.96 3.24 6.61 3.24 6.30
Al 2.98 5.40 3.31 5.40 3.15
M, 9,228 5.003 8.231 3.699 8.191
5 Ag 12.11 6.09 10.59 4.41 10.53
Al 6.06 5.40 5.29 5.40 5.27
My 11.208 6.693 | 10.951 5.973 | 10.890
4 Ag 14.44 8.38 14.12 7.38 14.05
A; 7.22 5.40 7.06 5.40 7.03
My 10.504 5.967 | 11.136 6.112 | 11.030
3 AS 13.57 7.37 14.35 7,57 14,22
A; 6 79 5.40 7.18 5.40 7.11
My 8.022 4.276 8.994 4,188 8.883
2 Ag 10,28 5.14 11.74 5.03 11.57
A; 5.14 5.40 5.87 5.40 5.29
il 4,783 3.465 7.054 2,895 6.860
1 Ag 5.79 4,12 8.88 3.41 8.61
Aé 2.89 5.40 4,44 5.40 4,32
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2.- DISENO POR CORTE

E1 refuerzo de alma (estribos) de vigas se calcula bajo las siguientes con
sideraciones dadas por el Reglamento del ACI :
a) Fuerza cortante maxima que puede tomar el concreto sin armadura de al -
ma :
Vie = (0.5 0 fé ) b.d
b) La fuerza cortante dG1tima, cuando se calcule estribos no debera exceder
a:

v =_(2.65 /) fé ) b.d

umax.
c) Limitacién de la separaci6n mixima de estribos.- La mayor separacidn no
deberd exceder a ninguno de los siguientes valores :

- Criterio de area minima

S = _AmiDL_
max. 0.0015 b
- Criterio de grietas
. , o _ . d
53 Vid (1.6 0 fc) b.d = Vu Soa ™ g
. [] = ] = ——-—d
5i vud (1.6 0 fc) b.d = Vu Sl'l'li'lx. a

d) Por criterio estructural, las separaciones de estribos se calcularan

con iés siguientes formulas :
.A,.f.

o ) AV v
Vud =~ Vue

d

que no debera ser mayor que ninguno de los valores dados por <c). Pue -
de variar desde un minimo de 5 cm. hasta el menor valor que limita Jla
separacion maxima.
AV : Area del estribo de acuerdo al nlmero de veces que cruce el
eje neutro de la seccidon (generalmente 2 veces).
Vud : Fuerza cortante actuante (Tablas Nos. 39, 40 y 41) a una dis-
tancia igual al peralte (d) de la viga, a partir de la cara
de 1a columna. @ = 0.85

b,d : Ancho y peralte de la viga respectivamente.

fo = 140 kg/cm? , fy = 2800 kg/cm?
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En la siguiente tabla se muestran los valores de las cortantes dadas por a), b)
y c) para la calidad de los materiales utilizados y las dimensiones de las vi -
gas, que seryirdn para el disefio de los estribos. Este diseflo se realizard si-

guiendo el procedimiento usual,

Tabla No. 51 : Fuerzas cortantes admistbles para diseflo de estribos de vigas -

Método a rotura.

e @) | orin?) | (1) (s (ol
RS M -
30 x 60 56 140 8.448 44,775 27.034
40 x 20 16 140 3.218 17.057 10.299
30 x 40 36 140 5.431 28.784 17.379

vuc' Vumax. y V!fl

Dados por las f@rmulas

a), b) y c) respectivamente.

En disefio sTsmico, se recomienda que el refuerzo de alma (estribos) sea @ 3/8".

Tabla No. 52 : Verificacifn de 1a armadura transversal (estribos) de vigas -

P6rtico No. 1.

30x60 40x20 30x60 30x60 - 30x30
Niv. ESTRIBOS EXISTENTES (SEGUN PLANOS DEL CINPIP)
1a75% 6al5 1a7% 6al5
Todos| @ 3/8" 4 a20, 2a25{1al0, Ra20{4a20, 2a25|[1al0,Ra20
Ra 30 R a 30
Nty. ESTRIBOS CALCULADOS (SEGUN ANALISIS)
Vud 7.453 3.318 7.916 4.338
6 |Vud-Yuc - 0.099 5 -
@ 3/8"1a 125 Ra 25(1a10,Ra 20 1a12°,Ra25(1a10,Ra20
Vud 11.516 4,800 12.178 6.248
5 |Vud-Vuc 3.369 1.581 45031 0.364
@ 3/8"1a125 Ra25{1a05 Ral0flal2>, Ra25({1al0,Ra?0
Vud 13.514 4,773 13,932 6,248
4 Vud-Vuc 5.367 1.554 5,785 0.364
@ 3/8"|1 a 125 Ra25|1a05 RaloOfl a 125, Ra25|1a10,Ra 20
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Cont. ~=eeeccmmana-

Yud 14,513 5.121 14,710 6.048

3 | Yud=Vuc 6,366 1.902 6,563 0.164
G 3/8'|1 a125 Ra25/1a05 Ra10{1a125 Ra25(1a10,Raa20

Vud 13.491 4,782 13.832 6.048

2 Vud~Vuc 5.344 1.563 5,685 0.164
@ 3/8"[1a125 Ra25(1a05 Ra10{1a125 Ra25(1a10,Ra20

Vud 12.145 4.444 12,167 6.048

1 Yud~Yuc 3.998 1.225 4,020 0.164
¢ 3/8"]1 a 125 Ra 251 a 05, Ra 10/l a 125, Ra 25 (1 a 10, R a 20

Nota : Los estribos sefialados en la tabla corresponden a cada extremo de cada viga.

Yud ¥ Vuc estdn dados en toneladas.

- Tabla No. 53 : Verificacifn de la armadura transversal (estribos) de vigas -

P6rtico No. 2.

30x60 40x20 30x60 30x60 - 30x30
Ntv. ESTRIBOS EXISTENTES (SEGUN PLANOS DEL CINPIP)
1a05 6al0 1a05 6al0
Todos | @ 3/8"/4 a 15, 2a20 |1a10, Ra20f{4ai15 2a20 |1a75 Ralils
2a25 Ra 30 2a25 Ra 30
Ntv. ESTRIBOS CALCULADOS (SEGUN ANALISIS)
Vud 13.061 5.820 12.767 7.877
6 |Vud~Vuc 4,914 2.601 4,620 1.993
8 3/6"1a125, Ra25(1a05 Ra10[1a 125 Ra25[1a 10, R a 20
Vud 18.971 8.931 18.711 ' 11.695
5 | Vud-Vuc 18.824 5.712 1%.564 5.811
la7%5als la7o 5als
°3/8“ zaZO:RaZS 1605, RalO 2320, Razs 1a109 Ra20
Vud 20.853 8.721 21.014 11.695
4 | Vyd-Vuc 1§.7os 5.502 . 1§.8g7 . 5.811
nlla7% 5al15 11405 Ral10]12a7% 5a15 114310, Ra20
03 20 Razs (12 812220 Ra25
Vud 21.472 8.724 21.635 11.320
3 |Vud-Vuc 13.325 5.505 . ;3.428 s 5.436
nlla79 5al5 |3 . al’d5a 1a10,Ra20
B3/ s a20 Razs |12 RAI0S 20 Ra 25
Yud 20,368 8.360 20.750 11.320
o |Vud-Vuc 12.221 5.141 . ;5.623 s 5.436
n|1la79 5als a/d oa 1al0,Ra20
038" |5 220 Ra2s | 220 RA0IS %0 Ra2s [ ° a
Vud 18.086 8.316 18.161 11.320
Vud-Vuc 9.939 5.097 10.014 5.436
1 , n|la75 5a15|3a205 Ral0 la79 5al5 1al0, Ra?20
03/8" 153200 Ra2s |12 Ra10I5 5 20 Ra 25 ’
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Tabla No. 54 : Verificacién de la armadura transversal (estribos) de vigas -

P6rtico Secundario D

VIGAS ENTRE 1y 2 2y 3,y demds int.
LOS EJES ( 30 x 40 ) ( 30 x 40 )

1 ———— - — T —

Nivel © ESTRIBOS EXISTENTES (SEGUN PLANOS DEL CINPIP)

" 1a05,4al0 1a05, 4al0

Todos g1 2 al15, Ra20 2al5, Ra 20
Nivel ESTRIBOS CALCULADOS (SEGUN ANALISIS)

Todos g 1/4" 1a7% Rals 1a7% Ralils

En la mayorfa de los casos Vyd es menor que Vyc.

C.~- VERIFICACION DE COLUMNAS POR FLEXION Y COMPRESION

1) E1 Reglamento Peruano de Concreto Armado especifica, para las columnas que
constituyen los apoyos principales de un piso o techo (por medio de vigas),

1o siguiente (columnas rectangulares).

a, Tamafio mfnimo : espesor minimo 20 cm.
irea minimo 600 cm.
b, Refuerzo longitudinal: la cuantia no debe ser menor que 0.01 ni mayor
que 0.08
ce Nimero de barras: debe usarse minimo 4 barras

d, Didmetro minimo del refuerzo: @1/2"

2) Por recomendaciones sismicas, el lado menor de las columnas debe ser 30 cm.
como minimog1a cuantia mdxima no debe exceder a 0.06 y el didmetro del re-
fuerzo Tongitudinal debe ser @5/8" como minimo. Ademds debe hacerse. confina
miento de Tas columnas, colocando estribos con separaciones minimas en 1la
cabeza y pie de las mismas; el didmetro minimo de estos estribos debe ser -

@3/8" y no P1/4" como sefiala el Reglamento.
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Las columnas deben ser disefiadas para resistir las fuerzas axiales produci-
das por cargas en todos los pisos mas el momento flector miximo. En el pre-
sente caso las columnas se disefiardn en flexo-compresi6n bi-axial, ya que a
demas de la carga axial (debido a cargas verticales), existen momentos flec
tores an las dos direcciones de andlisis (debido a cargas verticales y efec
tos sismicos). Las tablas N2 42 y 43 muestran las cargas (i1timas en” colum-
nas, con las que se verificardn las armaduras de refuerzo existentes en los

planos del CINPIP.

Por el Método a Rotura, la carga Gltima de disefio de columnas en compresidn

axial serd:

Pu=0 (0.85 Ac ., f{ + Asfy) (ACI-71)

y la separacibn midxima de los estribos, cuya finalidad es arriostrar la ar-
madura longitudinal (se evita el pandeo), servir de enlace entre la armadu-
ra longitudinal y el concreto, y sobre todo tomar la fuerza cortante debido
a los efectos de sismo & viento (sobre todo en el pie y cabeza de 1a colum-

na), se especifica de la siguiente manera: no debe exceder a ninguno de los

siguientes valores: 16 veces el didmetro de la armadura longitudinal (16Dg),

48 veces el didmetro del estribo seleccionado (48De) & el menor lado de 1la
columna (t). Mientras que en la cabeza y pie de 1a columna debe confinarse

de la siguiente manera (Segdin NEWMARK) :

a) Confinamiento del pie de 1a columna: la longitud a confinar debe ser
por 1o menos 45 cm, § el lado mayor de la columna 8 la sexta parte de
la altura 1ibre de 1a columna, la que sea mayor.

b) Confinamiento de l1a cabeza de 1a columna: en forma similar.

La separacifn méxima de estribo en la zona de confinamiento serd de 10 cm .

Fuera de dicha zona la separaci8n mdxima de Tos estribos serd segilin se espe

.
cifico al comienzo,
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La flexo-compresidn ocurre en columnas de edificios aporticados; serd bi-
axial en las columnas de esquina sobre todo.

La falla de las columnas puede ser por compresidn o por traccibn segln 1las
condiciones de carga axial y excentricidades (debido a los momentos de -
flexidn). La falla balanceada ocurre, cuando tanto el refuerzo como el con-

creto 1legan a sus esfuerzos o deformaciones miximos (Ey , Eu).

En la Verificaccibn que se efectuard, se utilizard la Solucidn Grafica: Dia-
gramas de Interaccidn (lugar geométrico de las cargas axiales y los momentos
flectores, que producen la falla de la columna). Se utilizard el Diagrama de

Interaccidn de WINTER.

EFECTOS DE ESBELTEZ DE COLUMNAS.-

E1 Reglamento de concreto armado sefiala que debe investigarse la esbeltez de
1a columna, que depende de 1a longitud (h) y las dimensiones de la seccibn -
recta de dichas columnas. Depende también de la condicifn de arriostramiento

de la estructura contra desplazamientos laterales.

a) Para elementos arriostrados, los efectos de esbeltez pueden “ignorarse

si
M
r M2

b) Para elementos no arriostrados, los efectos de esbeltez pueden despre-

ciarse sf1:

M e 22
r

S1 ‘es mayor de 100, deberd hacerse un andlisis.racional.

c) La longitud no arriostrada (h) de un elemento en compresibn se tomara’

como la distancia 1ibre entre las losas de los pisos, vigas u otros e-
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lementos.

d) E1 radio de giro (r) puede tomarse igual a 0.3 veces la dimensién to-
tal en la direccidn en la cual se estd considerando la estabilidad (co
lumnas rectangulares).

e) Para elementos en compresifn arriostrados contra desplazamientos late-
rales, el factor de longitud efectiva (K) se tomard como 1.00, a menos
que un andlisis muestre que puede usarse un valor menor. En elementos
en compresi6n no arriostrados K> 1.00

f) Los elementos en compresidn se disefiardn usando la carga axial de dise
fio proveniente de un andlisis convencional de la estructura y un momen

to amplificado:

Pu : Mu = JM& 0 M& = momento del andlisis
donde:
Cn
S - = 1.00
1 - Pu/Pc
E I
. _ 2
 ICe o fe.lo
(Kh)2 2.5(1 + Rm)

para elementos en compresifn arriostrados;

Cm = 0.6 + 0.4 ~%}l~ — 0.4, y para otros casos Cm = 1.00
2

8] Condicién de Arriostrabilidad de la Estructura:
E1 Reglamento ACI-71, considera arriostrada a una estructura cuando la 'suma
de las rigideces relativas de muros de corte, caja de asensores y de escale-

ra es mayor o igual que 3 veces la suma de las rigideces relativas de las co

lumnas de cada piso:

ZKplaca\s = 3 KeoTumnas del piso
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En el subcapitulo de Andlisis Sismico se determind estas rigideces relativas
(I/L), tanto para la caja de asensor como para las columnas. Se 1lega a de-
mostrar que la estructura en estudio es arriostrada ya que se cumple la con
dici6n sefialada, en ambas direcciones de andlisis. Por razones de espacio no
se adjunta dicho estudio.

Por 1o tanto, para estructuras arriostradas, el factor de altura efectiva -

(K) es igual a 1.00; Tuego la esbeltez de una columna es (siendo r = 0.3t):

Kh_ .. 1.00xh _ _h
r 0.3t 0.3t

Si 52—1<: 22, se ignora los efectos de esbeltez de las columnas (considerdn

dolas como "Cortas").

Verificacifn de 1a esbeltez de columnas en las dos direcciones de andlisis -
(y-ys x-x):
De acuerdo a las dimensiones de las columnas que figuran en las tablas N¢ 1

y 2, se tiene:

3.20 - 0.40

n

2.80 m,

3.20 - 0.60 = 2.60 m.

r:‘:’
< x

‘{-aimensidn de la seccibn recta de la columna,
t

segdn la direcci6n de andlisis

| =

Reemplazando los valores de h y t, seglin 1a direccidn de andlisis y seccidn-
de columna, se verifica que es despreciable la esbeltez de todas las colum-
nas y por tanto se las debe ‘disefiar como COLUMNA CORTA. Los momentos de -

flexidn no se amplifican.
Verificaci6n de l1a armadura de refuerzo longitudinal de las columnas.

Se utilizard, para tal efecto, los grdficos (Diagramas de Interaccidn)

de WINTER y la f6rmula de BRESLER recomendado por el Reglamento de Concreto
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Armado, para columnas sometidas a FLEXO-COMPRESION BIAXIAL.

a) La excentricidad de disefio no serd menor que 0.10 para columnas con es~
tribos (ean = 0.1t) con respecto a cualquier eje principal.

b) Las miximas capacidades de carga para elementos sujetos a carga axial ,
se aplican solo a elementos cortos (Si hay esbeltez, dicha carga serd -
reducida). Se ha comprobado ya que la esbeltez es despreciable y no se
hace ninguna reduccifn.

c) Los elementos sujetos a carga axial pequefias de compresibn pueden ser -
disefiados por el momento maximo, Pu . e, despreciando la carga axial; -
pero la seccifn resultante tendrd una capacidad, P,, mayor que la carga
de compresifn aplicada.

d) Flexo-compresifn en elementos cortos:

(1) Exceptuando el caso indicado en (b), el diseifio se basard en c&lcu-
los que consideren la compatibilidad de esfuerzos y deformaciones u
nitartas,

(2) Los elementos cortos en compresifn en flexi6n bi-axial, como es el
caso en estudio, podrédn disefiarse usando las siguientes expresiones

(Solucién Analftica: F6rmula de BRESLER):

(e<7) L. + —— para P, == 0.1Po

(adzj = +

=1 para Pu <= 0.1Po
Mux Muy

Stendo: Pu : carga d1tima del andlisis (Tablas 42 y 43)
Pa : carga de falla con excentricidad doble

Pux : carga de falla con excentricidad simple (ey)

Puy : carga de falla con excentricidad simple (ey)

Po : carga de falla por compresi6n simple

M, : momento flector alrededor del eje X
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My : momento flector alrededor del eje Y
Mux : momento resistente en la rotura cuando solo existe
flexi6n alrededor del eje X

Muy : idem, alrededor del eje Y

e) Procedimiento de Verificaci6n a seguir en el presente estudio

(1) Se utilizard los grdficos de Interacci6n de WINTER (flexién biaxial)
para obtener los valores Pux y Puy; siempre que Pu :;pO.lPo

(2) Luego, se utilizard la f6rmula de BRESLER para obtener P}

(3) Se comparard P§ con Pu. La soluci6n 6ptima es cuando P} > P,

(4) Para esta verificacifn se utilizard el &rea del acero existente en
Tos planos del CINPIP, las dimensiones de la secci6n recta de la co
lumna; con estos datos se entra al grdfico de Winter.

(5) Definicidn de cada uno de los valores de 1a férmula de Bresler,-
Grdficos de Winter (toma en cuenta las cargas de disefio y no los -

teGricos):

P
- Eje vertical ----- K = —— Pu =@ K fl.bt
p fl. bt
. . ,. e Pu e
- Eje horizontal - - K;: = = X
t 1) fe . bt

Cada curva tiene un valor pim :

Py = As . fy

bt  0.85 fl

cada rayo que cruza las curvas tiene un valor e/t (ex-

centricidad relativa):

e = Mu_ (= 0.1t)
Pu

Setcibn recta de 1a columna : b.t
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Luego, conociendo As (armadura de la columna en la direccién de and .
1isis) se obtiene P¢m; ademds se puede calcular la excentricidad e
utilizando las Tablas N2 42 y 43, segiin 1a direccibn de andlisis;
con estos dos datos se entra al grdfico de Winter para determinar

el valor de K y con éste el valor de Pu.
Entonces:

Pux = @ K. oo b.t

Puy =p Ky. fé. b.t

@ = 0.7 para columnas estribadas.

Ademés: Po = P [0.85 f. (Ag - As) + Asfy]

f) Ejemplos de Verificacibn:

(1) Sea la columna A-1, 6° Entrepiso, Portico N2 1. De la tabla N2 42

se obtfenen;

Pu = 14.312 Ton, M, = 9.038 T-m (mayor de los dos)

M 5.788 T-m (mayor de los dos)

n

uy
dimensifn : 40 x 40

Los planos que sirvieron para la construccifn del local "CINPIP,
muestran la siguiente armadura correspondiente a la columna en men-

s16n: 6 P5/8", f& = 140 Kg/cm?

fy = 2800 Kg/cm?

Aunque dichos planos muestran un cuadro de columnas hasta el 42 en-
trepiso, se ha supuesto que en el 5° y 6° entrepiso se repiten 1la
misma armadura del 42.

a) Verificaci6n de 1a armadura existente (As = 12 cmz):

Po = 0.7 EO.85x140(40x40-12)+12x280ﬂ = 155.800 Ton.
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Pu = 14.312 £ 0.1Po = 15.58 Ton.
No se puede aplicar la férmula de Bresler (otll.

b) Aplicando 1a expresifn de momentos (S,):

; 20 - .
actuantes ‘[ihx 9.038 T-m (alrededor del eje X)
My 5.788 T-m (alrededor del eje Y)

[y

Los Momentos resistentes My, My son:

falla por traccién

Myy = 0 Asxefy (dy - 2) , o, =-BXfy
2 0.85 flebx

My = 0 Asy-fy (d - 2%) , o = Asyef¥
e 0.85 fleby

reemplazando:

= i-(As) = %-(12) = 6 cm® (armadura en dos caras)

o & ©
49 Asy = & cm?
d, = dy = 36 cm., b, = by = 40 cm, (caso particular)
a, = 3.53 cm , ay = 2.35 cm.
reemplazando:
Myx = 5:176 T-m , Muy = 3.510 T-m
Luego:

9.038 , 5.788 _ 3,
5.176  3.510

Tampoco es aplicable esta expresifn.
c) De acuerdo con la parte 10.c, como la carga axial es pequefia y se

puede ‘ignorar, l1a columna en estudio puede ser 'disefiada por -

flexi6n solamente:
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- Para Mux = 9.038 T-m (40x40)

]

As Mu _ _9.038x10° _ _ 358.651
Pfy(d-a/2) 0.9x2800(36-a/2) (36-a/2)

3 Asfy _ 2800 As - 0.588 As

0.85f¢.b  0.85x140x40

por tanteo se obtiene Asy = 9.30 cm2

2 P3/4 + 2 ¥5/8 por cara

- Andlogamente para Muy = 5.788 T-m se obtiene: Asy = 6.76 cm2
2 93/4 + 1 @95/8 por cara.
Luego, la columna en estudio deberia tener la siguiente armadura

longitudinal:

(X W]
hL o 40

‘4 6" 4 93/4" + 6 95/8" (As = 23.36 cm?)
y la capacidad de carga es Py = 0.5 fl,bd = 70.56 T >

Pu = 14.312,p = 0.015

d) Verificacién por cuantia minima: de acuerdo al Reglamento la cuan

tia minima debe ser 0.01 y el &rea correspondiente es:

ASpin = Pmin - bt = 0.01x40x40 = 16.00 cm?

Luego, la armadura calculada por flexidn es correcta y ademds 1la
cuantfa p = 0.015 es inferior a 1a mdxima (0.06, sismo).

En resumen, la columna A-1 del 6° entrepiso del POrtico N2 1, de-
be estar reforzada por

4 @3/4" + 6 ¢5/8"

y la armadura existente en los planos e$ deficiente, incluso por
cuantia minima. Se ha verificado que no existe otro caso .similar
al analizado en el ejemplo (1); todas las demas columnas se pue-

den verificar por la f6rmula de Bresler.
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(2) Como segundo ejemplo, sea la columna D-1 del ler. entrepiso y Pértico

No. 1 .-
La Tabla No. 42 muestra los siguientes datos -

Pu = 196.65 Ton. M,, = 21.228 T-m (el mayor)

Muy = 16.424 T-m (el mayor)

Secc. 50 x 60, f! = 175 kg/cm®

® o 0
y
60 ¢ o I__x fy= 2800 "
° e o

50 Refuerzo : 4 ¢ 7/8 + 4 0 3/4 (A, = 26.84 em?)

Los 4 {d1timos datos se obtienen de los planos del CINPIP.

(a) Verificaci6n con la armadura existente :

Po = 0.7 [[0.85x175(50x60-26.84)+26.84x2800] = 362.187 T.
Pu = 196.65 Ton = 0.1 P,
Luego, se puede verificar con la férmuila @a&l)
- Calculo de P, : Asx = 13.42 cm? , t =60 cm.
13.42 2800 2
Pt ™ = ~B0x60 ~  ~0.85x 1B 0.084
excentricidad relativa (e/t)
M 1 21.228
e ux -
g dabn e atala 196.65%0.6 oLt
d 60-4

S W 0.94
entrando al grafico de Winter se obtiene :
Ky = 0.55
<o Pux =,ﬁkxfé.bt=0.7x0.55x175x50x60 = 202.125 TOn.

- Calculo de Py : Asy = 13.42 em’ , t =50 cm.
py m = 0.084
e .. 16.424 - 0.167

T 196.65x0.5
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del grafico :

- .Aplicacibén de la Férmula de Bresler :

1

Ky

= 0,60

Puy = ﬂKyfé,bt=0v7x0.60x175x50x60=220.500 Ton.

1

1

1

X3
Pu

202.125

220.500

F: = 148.775 Ton.

P: <<P, = 196.65 Ton.

362.187

= 6.722 x 10~

3

Se concluye que la columna D-1 del primer entrepiso - P6rtico No. 1 -

es deficiente en armadura (requiere mayor armadura).

A continuacidn, en las Tablas No. 55 y 56, se muestra los resultados

finales

del cdlculo de la carga admisible (Pa) por flexq-compresidn biaxial, para po-

der comparar con la carga actuante G1tima (obtenida por andlisis) con que

se

debi6 disefar cada columna. En cada caso se utiliza, para tal efecto, la arma

dura existente en los planos del CINPIP.

Tabla No. 55 &+ Verificaci6n de 1a carga actuante en columnas seglin andlisis

(Pyl considerando 1a armadura existente en planos (Age) -

P6rtico No. 1,

COLUMNA Ase Eaa
(Segiin Planos) |BRESLER(T)
14,312 5 . ~ 605/8 -

' 6 B-1 40x40 19.571 9.529 5.788 | 4@5/8 + 403/4 13.749
’ C-1 40x40 18.776 7.916 5.788 | 405/8 + 4(Q3/4 14,910
D-1 “40x50 22,208 8.402 5.788 | 6@5/8 + 2(03/4 21.589

A-1 40x40 36.129 10.291 8.570 605/8 17.992

5 B-1 40x40 48.450 | 10.529 8.570 | 405/8 + 4@03/4 37.566
C-1 40x40 46,984 9,582 8.570 | 4@5/8 + 4p3/4 37.707

D-1 50x50 55,396 | 12.793 8.570 | 6@5/8 + 203/4 48.426

A-1 40x50 61.336 | 15,502 9.280 605/8 37.936

4 B~1 50x50 81.404 | 18.473 9,280 | 4@95/8 + 493/4 72.150
C-1 50x50 | 116.959 | 16.308 9,280 | 4@95/8 + 493/4 76.746

D-1 50x50 | 146.413 | 11.765 9,280 6@05/8 + 203/4 101.626
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Tabla No. 55 : Cont, =--ememeooan-
-1 45x50 87.608 14,729 6.792 603/4 85.324

3 -1 50x50 | 115.392 15.957 6.792 803/4 114.416
-1 50x50-| 169.779 14,840 6.792 803/4 116.959

-1 50x60 | 128,750 17.756 6.792 803/4 146.413

N
oo > UO?) OO >

1

-1 45x60 | 112.509 13.998 6.471 | 4p3/4 + 405/8 129.032
1 50x60 | 147.771 16.123 6.471 | 407/8 + 403/4 163.132
-1 50x60 | 144.070 13.446 6.471 | 407/8 + 4p3/4 169.779
-1 50x60 | 164,138 11,363 6.471 | 207/8 + 6@3/4 180.832
-1 45x60 | 135.057 18.448 | 16.424 803/4 129.032
1 -1 50x60 | 177.579 22.070 | 16.424 80 1 180. 505
-i 50x60 | 173.142 19.653 | 16.424 80 1 183.486

50x60 | 196,650 21,228 | 16.424 | 407/8 + 403/4 148.775

Tabla No. 56 : Verificacifn de la carga actuante en columnas, segin andlisis
(Py), considerando la armadura existente (Aga) - Pdrtico No.2.

tntred Colum-{ pyt p Mux My p*
piso| na. (Toh) | (Ton-m) | (Tonm) Ase BRESLER 11
A-2 40x45 25.956 13.850 7.876 805/8 12.920
6 B-2 50x50 35.910 17.450 7.876 807/8 34.329
Cc-2 50x50 34.669 13.354 7.876 807/8 44.783
D-2 (50x50 | 39.841 | 11.294 | 7.876 |4p7/8 + 4p3/4 | 57.571
A-2 40x45 64.028 14.200 10.843 805/8 39.386
5 B-2 50x50 89.040 18.037 10.843 807/8 89.847
C-2 50x50 85.453 15.050 10.843 807/8 94,607
D-2 50x50 97.731 13.265 10.843 | 4p7/8 + 403/4 106.045
A-2 40x50 { 106.028 18.487 13.052 8@5/8 64.935
4 B-2 50x50 | 145,333 20.358 13.052 807/8 112.360
C-2 50x50 | 139.945 16.601 13.052 807/8 118.343
D-2 50x50 | 159.232 14,228 13.052 | 4097/8 + 403/4 130.378
A-2 45x50 { 149.087 17.287 10.342 | 403/4 + 405/8 105.041
3 B-2 50x50 | 202,182 18.788 10.342 |60 1 + 407/8 158.730
C-2 50x50 | 195.167 16.436 10,342 (60 1 + 407/8 176.056
D-2 50x60 | 222.072 18.860 10,342 807/8 179.211
A-2 45x60 | 189,836 17.933 7.281 80p3/4 150.059
2 B-2 50%60 | 256,610 20.99%4 7.281 (801 + 207/8 204,082
C-2 50x60 | 248.124 | 15.960 7.281 (80 1 + 207/8 213.675
D-2 50x60 | 282.035 13.700 7.281 [ 607/8 + 20 1 196.078
A-2 45x60 | 224.450 18.820 13.712 807/8 188.185
1 B2 50x60 | 307.762 23.889 13.712 100 1 250.000
c-2 50x60 | 297.717 19.418 13.712 100 1 259.740
D-2 50x60 | 338.621 22.136 13.712 | 607/8 + 40 1 241,546

Nota : Las armaduras existentes estdn colocadas en las cuatro caras. Se ha
comprobado que si se considera 1a armadura en dos caras, que la carga
admisible G1tima es mayor que la actuante.

11) Yerificacién de la armadura transversal (estribos).- En la parte 4) de
yerificacidn de columnas, se ha sefialado que Estas se las debe confinar
en la cabeza y piey y en el resto la separacién de los estribos debe ser
el permisible méximo.

a) Confinamiento de cabeza y pie de columnas.~ Se considera 1a m{nima lon-
gitud a confinar y la cuantia minima del estribo.
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- La mfnima Tongitud de columna a confinar en la cabeza (h1) y pie (hy)

de 1a misma debe ser el mayor valor de los tres:

- 45 cm.
h1s hZEE: - el lado mayor de la seccidn recta,

- la sexta parte de 1a altura libre entre pisos

- La cuantfa minima del refuerzo transversal, segln el ACI-71 debe ser

(en 1a zona de confinamiento):

i f!
- 0.45 (Al )¢
Ac fy
Ps = <
f|
- 0,12 ¢
_ fy
3a2r
y la separacidn de los estribos es: S = —=——
Ps-Th

- E1 primer tercio de la longitud a confirmar (hi’ ) hz) deberd tener -

la cuantfa pg, el segundo tercio %ps y el tercer tercio %ps, a partir

del techo 6 piso.

b) Refuerzo transversal fuera de las zonas de confinamiento: Segiin el Re-
glamento de Concreto Armado, la separacidon mdxima no debera exceder a

los siguientes:

[~ 16 veces el ddametro de la armadura .longitudi-
nal

5

max . 48 veces el difmetro del estribo escogido

- el menor lado de 1a seccion recta de la columna

Por otra parte, el ACI-71 recomienda que el minimo didmetro del estribo

debe ser (3/8" para razones sismicos, y que las columnas estructurales-
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deben ser confinadas
c) Confinamiento y separacidn mdxima de estribos fuera de las zonas de con-
finamiento, de las columnas del CINPIP (Pabel16n Izquierdo):
EJEMPLO: Sea la columna D-1 del ler entrepiso del P6rtico N2 1:
Seccibn recta: 50x60
armadura longitudinal: 497/8" + 4@3/4" 3  altura Tli-
bre de entrepisos: 3 m. (300 cm.)
(1) Confinamiento de cabeza y pie:
50
0 o o[

45 cm.
60)° ° 52

Ooo'

l%Q, = 50 cm, ¢ Zz_‘"

- hys hy > 60 cm. manda !

Tuego; hl’ hz = 60 cm,

- cuantia minima (pg): f¢ = 175, fy = 2800

=
0.45 (30%60 _ 1) 175 = 0105  manda !
42x52 ~ 2800 |

Ps>/ﬁ
0.12 172 = 0,0075
2800

luego: p, = 0,0105

- separaci6n de estribos (S) considerando @3/8"(As = 0.71 cmz)

primer tercio : $q = 2 3%0.71 - . 4.0 cm.
0.0105 x 52
(20 cm.)
Segundo tercio: 52 = - 3x0.71 —= 6.0 cm,
= x 0.0105x5
(20 cm. ) g% 0:0105x52
tercer tercio : 53 = X071 - 12,0 cm.
0.0105 , 5,

(20 cm.] 3
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luego, se podrd colocar:
[(303/8": 5a 04, 4a 06, 2a 12 y resto segin (2), en ca-
beza y pie de col.
pero el ACI-71 recomienda que la mdxima separacidn de estribos,
en la zona de comfinamiento, debe ser: 10 cm; segiin ello deberia
usarse:
[Ap3/8": 5a 04, 4a 06, 2al0 en cabeza y pie, resto se-
gin (2)

usual: [3P3/8": 4a 05, 3a 07°

» 2a 10 enc/p, 0 6a 05, 3a
10, resto segln (2).

(2) Separacidn midxima de estribos fuera de las zonas de confinamiento:

16 @3/4" = 30.5 cm. manda !
Smax < 48 @3/8" = 45.7 cm.
50 cm.

Tuego, fuera de la zona de confinamiento la separacidn midxima de es-
tribos es 30 cm,
- En resumen, la Col, D-1 del ler entrepiso (h = 3.00 m) y Pértico -

N2 1 debe estar reforzada transversalmente de la siguiente manera:

[40 3/8": 6a 05, 3a 10 en cabeza y pie (c/p), la 20 y Resto
a 30

- Los planos indican el siguiente refuerzo:
@ 3/8" a 35
no hay confinamiento y la méxima separaci6n debid ser 30 cm. (eli-
giendo @3/4 y no @97/8).
Otras columnas tienen la misma deficiencia y 1o peor que se usa -
@1/4" como estribo.
Ademds, en muchas columnas, los fierros longitudinales estin sepa-

rados en mas de 15 cm. eje a eje y no ttenen estribos centrales se



- 145 -

giin manda el Reglamento.
A continuacion, en las tablas Nos. 57 y 58, se muestran los estri -
bos requeridos por cada columna, y los existentes en los planos. La
armadura longitudinal y la seccion recta de las columnas se mues

tran en las tablas Nos. 55 y 56.

Tabla No. 57 : Verificacion de 1a Armadura Transversal de Columnas

Portico No. 1

ENTRE- | COLUM ESTRIBO NECESARIO, @ 3/8 ESTRIBO
PISO NA. . - EXISTENTE
LE- - Confinamiento, c/p Resto Segin P]anos‘

A-1 6a .05 2a.l0 Ra.25|01/4 a .25
6 B-1 6a .05 2a .10 Ra.25(@1/4 a .25
Cc-1 6 a .05, 2a.10 Ra.25]|01/4 a .25
D-1 6a .05 2a.l0 Ra .25|01/4 a .25
Al |6a.052a.10 4 Ra .25 |01/4 a .25
5 B-1 6 a .05 2a.l0 Ra .25]01/4 a .25
C-1 6 a .05 2a.l0 Ra .25|01/4 a .25
D-1 6 a .05 2a.l0 Ra .25(01/4 a .25
A-1 6a.05 2a.10{1a .20, Ra .30(@1/4 a .25
4 B-1 6a.05 2a.10|1a .20, Ra .30(0P1/4 a .25
c-1 6a.05 2a.10{1a .20, Ra .30(01/4 a .25
D-1 6a.05 2a.10|1a .20, Ra .30)01/4 a .25
A-1 6 a .05, 3a.10 Ra .25|01/4 a .25
3 B-1 6a .05 3a.l10|1a .20, Ra .30|@3/8 a .35
c-1 6a.05 3a.10)1a .20, Ra .30)@3/8a .35
D-1 6a .05 3a.10|1a .20, Ra .30(|P3/8a .35
A-1 6a .05 3a.l0 Ra .25(|01/4 a .25
2 B-1 6a.05 3a.10/1a .20, Ra .30(@3/8 a .35
c-1 6a.05 3a.10|1a .20, Ra .30|P3/8 a .35
D-1 6a.05 3a.10({1a .20, Ra .30}P3/8 a .35
A-1 6a.05 3a.10{1a .20, Ra .30({01/4 a .25
1 B-1 6a.05 3a.l0]1a .20, Ra .35]03/8 a .35
c-1 6a.05 3a.l0fla.20,Ra .35(03/8a .35
D-1 6a.05 3a.l10]1a .20, Ra .30)03/8a .35
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Tabla N2 58.- Verificacion de 1a Armadura Transversal de Columnas -

PORTICO N 2,

Entre-  [Columna ESTRIBO NECESARIO ¢ 3/8" ESTRIBO |
ESXISTENTE
piso Confinamiento Resto (Segiin Planos)
A-2 6 a .05, 2 a .10 a .25 @1/4 a .25
6 B-2 6 a .05 2a .10 la .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
C-2 6 a ,05, 2a .10 la .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
D-2 6 a ,05, 2a .10 l1a.,20, Ra .30 @ 3/8 a .35
A-2 6 a .05, 2 a .10 a .25 @ 1/4 a .25
5 B-2 6 a .05, 2 a .10 la .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
C-2 6 a .05 2a .10 l1a .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
D-2 6. a 05, 2 a .10 la .20, Ra .30 @ 3/8 a .35
A-2 | 6 a .05, 2 a .10 ‘ a .25 @ 1/4a .25
4 B-2 6 a .05, 2 a .10 la .20, Ra .35 @ 3/8 a .35 ;
Ce2 6 a .05, 2a .10 1a .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
D-2 6_a ,05, 2a,10 la,20, Ra .30 @ 3/8 a .35 |
A-2 6 a .05, 2 a .10 a .25 @1/4 a .25
3 B-2 6 a .05, 2a.l0 la .20, Ra .35 @ 3/8 a .35
C-2 6 a .05, 2 a .10 la.20,Ra .35 @ 3/8a .3 |
D-2 6..a .05,.3 a .10 la .20, Ra .35 P 3/8a .35 |
A-2 6 a .05 3a,l0 la .20, Ra .30 g1/4a .25
) B-2 6 a .05, 3a,10 1a .20, Ra .35 g 3/4a .35 .
C-2 6 a .05, 3 a .10 la .20, Ra .35 @ 3/8a .35 |
D-2 6 a .05, 3a,10 1a ,20, Ra .35 @ 3/8 a .35 |
Ae2 6 a .05, 3a .10 | 1a .20, Ra .35 @ 3/8a .35 ‘j
1 B-2 6 a .05, 3a .10 la .20, Ra .35 g-3/8a .35 |
C-2 6 a .05 3a,l0 1a.20,Ra .3 @ 3/8 a .35 |
D-2 6 a .05, 3a .10 la,20, Ra ,35 @ 3/8a .35

VERIFICACION DE LA CIMENTACION

La subestructura o cimentacién, es la parte de la estructura que generalmen
te se encuentra debajo de la superficie del suelo y la cual transmite la =

carga al suelo o a la roca sobre la cual descansa la cimentacion.

Todos Tos suelos se comprimen bajo carga, causando el asentamiento de la es
tructura. Los dos requisitos esenciales en el disefio de 1a cimentacion son
que el asentamiento diferencial entre las diferentes partes de la estructu-
ra se elimine 1o mas que se pueda. En 1o que respecta a 1a posibilidad de -

dafio de la estructura, la eliminacion del asentamiento diferncial es 1o que

importa.
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Para limitar los asentamientos se necesitan:

(1) Transmitir la carga de 1a estructura a un estrato de suficiente resis-
tencia;
(2) Distribuir l1a carga sobre un drea suficientemente grande de dicho es-

trato con el fin de reducir al presi6n de contacto.

Si no se encuentra un suelo adecuado inmediatamente debajo de 1a estructu-
ra, se hace necesario usar cimentaciones profundas (pilotes) para transmi-
tir la carga a estratos mas profundos y mas resistentes. Si se encuentra -
un suelo satisfactorio inmediatamente debajo de la estructura, solo se re-
quiere repartir la carga, mediante zapatas u otros medios. Estas subestruc-
turas se conocen como Cimentaciones de Reparticibn, y pueden ser: zapatas
corridas, aisladas, combinadas, conectadas, continuas o tipo losa (platea
de cimentacibn, usada cuando el suelo es débil y/o las cargas de las colum

nas son grandes).

1] Factores que influyen en el Disefio de Zapatas de Concreto.-

-~ Comunmente la carga sobre los muros y las columnas se transmiten ver-
ticalmente a la zapata, la-cual a su vez estd soportada por la reac-
cibn del suelo sobre la cual descansa. Si la carga, o la resultante -
de las cargas, cae sobre el centro de gravedad del drea resistente -
del suelo, se asume que la presidn sobre el suelo estd distribuido u-
niformemente, aun cuando se sabe que esto solo ces aproximadamente -
cierto.

- Con el fin de evitar el giro de las zapatas, las presiones deben ser
uniformes, 1o que implica que las columnas deben ubicarse en los cen-
tros de las zapatas aisladas. Por la misma razbn, para las zapatas -
combinadas la resultante de las cargas en las columnas debe actuar en
el centro de gravedad del &rea de dichas zapatas. Solo en suelos muy
imcompresibles (rocas, gravas muy compactas) pueden hacerse excepcio-

nes a esta regla.
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2) Tipos de Cimentaci6n utilizada para el Edificio del Centro de Instruc-
cién PIP (CINPIP).

- De acuerdo a los planos, que sirvieron para la construccion de dicho
edificio, se ha utilizado: zapatas aisladas y combinadas, siendo 1as
primeras rectangulares o algunas cuadradas; la zapata combinada se ha
utilizado para cimentar una columna en el 1imite de propiedad y otra
ubicada en el interior, con la finalidad de distribuir mejor las car-
gas.

- Aunque los planos en mencién no indican la resistencia del suelo (car
ga de trabajo, 6%) con que se diseﬁg los elementos subestructurales ,
se asumird para la verificacifn una carga de trabajo del suelo de 4
Kg/cmz, teniendo en cuenta que el suelo de Lima (conglomerado) es a-
propiado para cimentaciones con zapatas, segin se defini6 en el Capi-

tal de "Caracteristicas del Suelo de Lima".
= 2
6% 4 Kg/cm
(E1 coeficiente de Seguridad de 61 puede tomar la carga sismica).

3) Cargas de servicio y dl1tima transmitida por las columnas hacia las zapa
tas tipicas por verificar.-

- Las Tablas N2 42 y 43 muestran dichas cargas (cargas sobre columnas
del primer entrepiso). Estas incluyen las cargas verticales (instantd
neas) debido a sismo y que en la mayoria de los casos dicha .influen-
cia 1lega al 10%, por tal motivo, los valores indicados en dichas ta-
blas serén disminuidas en 10% para considerar solamente las cargas
verticales de gravedad (CM y CV). E1 haber considerado toda la carga
para verificar las columnas, no afecta mayormente los resultados y al
contrario disminuyen las excentricidades.

- La determinacién de las excentricidades (M/P) se obtendrin con toda
la carga, ya que los momentos de flexidon debido al sismo son grandes-

en la base o pie de las columnas del primer entrepiso.
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Tabla N2 59.- Carga Gltima y de servicio actuante sobre las zapatas tipi-

cas (para verificaci6n de drea de zapatas y refuerzo).

PORTICO | COLUMNA CARGA (Ton) EXCENTRICIDAD
DE ler MAXIMA (M/P) cm.
ENTREPISO [ Ps Pu

DE SERV. ULTIMA e, ey
A-1 75.97 121.55 13.65 12.16
1 B-1 99.89 159.82 12.42 '9.20
C-1 97.39 155.83 ©11.35 9.50
D-1 110.62 176.98 10.79 8.40
A-1 127.94 204.71 8.27 6.03
B-1 173.12 276.99 7.80 4.40
: C-1 167.47 267.95 6.52 4.61
D-1 190.47 304.76 6.54 4.05

Las columnas D-1 y D-2 estén cimentadas por medio de una zapata combina

da, y las demds columnas por medio de zapatas aisladas.

4) Procedimiento de Verificaci6n de la Cimentacidn.-

Siguiendo el método usual de cdlculo, la verificacidn consistird en:

a) Célculo del drea de la zapata considerando la carga admisible ft =
4 Kg/cmz) del suelo y la carga de servicio actuante.

b) Cdlculo del refuerzo de acero requerido por cada zapata, consideran-
do la carga G1tima (Pu) por el Método a Rotura, En esta parte tam -
bién se verificard 1a altura o espesor de la zapata (H).

c) Las excentricidades de las cargas actuantes mayores de 10 cm. serdn
consideradas en el disefio de las zapatas excéntricas; excentricida -
des menores no serdn consideradas y la distribucion de cargas sera
rectangular y uniforme.

A continuacidon, como ejemplo ilustrativo se disefiara una zapata aislada;

el resultado de los demds cdlculos se mostrardn en las siguientes ta -

blas. Para dichos cdlculos se utilizaran los valores numéricos dados en
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Ta tabla N* 59, asi como las figuras N2 24 y 25, la figura N2 16 para -
ver la ubicacibn de las zapatas que soporten las cargas de las respecti

vas columnas.

Datos:

- concreto f¢ = 140 Kg/cm2

- acero fy 1800 Kg/cm2
- segiin Tos planos, todas las zapatas tienen una al-

tura de H = 80 cm.

CIMENTACION DE LA COLUMNA A-2 (PORTICO N2 2)

Seglin Ta tabla N2 59 se tiene:

Ps = 127.94 Ton; Pu = 204.71 Ton.

excentricidades despreciables

columna A-2.axb=45x60, 8@7/8"

dimensiones de la zapata segiin planos:

AXB = 1.40x1.60x0.80 (mts)

1

refuerzos: direccibn x-x : 9(01/2 (ASI 11.43 cm2)

direccibn y-y : 1001/2 (ASZ 12.70 cm?)

a) Verificacidbn de las dimensiones en planta: para este caso se conside
ra la carga de servicio; el peso de la zapata se asume como 4% de di

cha carga de servicio; 01:= 4 Kg/cm2 = 40 Ton/.mz.

1.04 P

A,

J; =

Tomando 47 = 40 T/ w2 y A, = AXB = (a+2m).(b+2m)

1.04 x 127.98 _ 5 30 2
40

A, = AXB = (a+2m) (b+2m) =

(.45+2m)(.60+2m) = 3.326 m?



Fig.23 :Elemento ij bajo la accion de
- carga distribuida y momentos.
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resolviendo: m = 0.65 mt
A =0.45 + 2x0.65 = 1.75 mt.
B=0.60 + 2x0.65 = 1.90 mt.

luego, las dimensiones en planta existentes son deficientes.
b) Verificacidn de la altura (H) y del refuerzo - Método a Rotura.
En esta parte se considerard las dimensiones en planta existentes, ya
que si se considerara las que se obtuvo en a) se tendréiun menor  re-
fuerzo; ademds se toma la carga Pu.
- reaccibn neta del suelo (wn):

b = —Pu- 204.71 _ _ o1 39 T/ul

AxB 1.40x1.60

- momentos flectores criticos en las caras de 1a columna (Fig. 24)

2 -
My_q = WnB. 7 , m =i
s 2
2
HZ*E - Hn“ﬂ; =1t n= _ﬂ—-
2 2
reemplazando: A = 1.4m, B=1.60 ms
a =0.45m, b =0.60 m.
W, = 91.39 T/m.

M1-1 = 16.50 T-m
Mp_p = 16.00 T-m

- Considerando una cuantia p = 0.01 (1%), el momento resistente para

las calidades del concreto y acero es:

Mu = 22.23 b.d2

de donde el peralte Gtil por flexi6én, considerando el mayor momento
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flector (Ml—l) es:

_\’ Mu \ ’ g
d_ — = —.&‘_sx_lo_. =21.6cm.

22.23 b 22.23 x 160

- Considerando el punzonamiento, el peralte necesario (do), se deter-

mina asj:

carga Gltima de punzonamiento (IG)U = g\Jfé = 0.85Y 140
= 10.06 Kd9_
cm?
carga actuante G1tima "t_f°= Vo
bo.dg
donde : Vg = Wn E\xB - (a+do)(b+doZ|
by = 2(a+b+2do)

reemplazando datos,igualando (16)u =Tﬁ,y resolyiendo se obtier
ne:
do = 36.8 cm. > 21.6 cm.
Luego, se toma el mayor valor de los dos
do = 36.8 cm.
la altura de la zapata seria, considerando recubrimeinto de 9.0
cm. (incluyendo 1a mitad del diametro del refuerzo),
H=do+9 = 36.8+9 = 45.8 cm.
prdctico H = 50 cm.
Como la zapata en estudio tiene una altura 80 cm., se concluye
que por altura o espesor dicha zapata es suficiente.
- VerificaciBn de la traccibn diagonal.- se efectua a una distancia -
d = 80-9 = 71 cm. (tomando la altura existente) de la cara de la co
Tumna:

corte G1timo que admite el concreto V. = 0.5 ﬂ\J fe
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Vic = 0.5x0.85\/ 140 = 5.03 Kg/cm?

corte actuante d1timo:

V.

2011 = Wn(m-d) _ 9.139(47.5-71) <o

d 71

Vo120 =_M'L;1ﬁ= 9.139(50-71) , |

71

la seccibn critica estd fuera de la zapata, o mejor dicho no -
existe.

- Verificacidn de 1a transferencia de cargas de 1a columna a la zapa-

ta: 1a longitud de fierro de 1a columna introducido en la zapata de

be ser por 1o menos igual el largo de desarrollo de dichos fierros;

0 sea que

Ly £ d =71 cm.
Para 8p97/8" (ammadura longitudinal dé la Col. A-2):
.esfuerzo de adherencia entre el concreto y la armadura (ba-

pras en compresibn):
A = 3.aN\/FL  =3.4\10 = 40.23 kg/cn?

.1argo de desarrollo (para §7/8):

L - a‘ ‘f! - _3.87 X 2800 . 45.3 cm.
P, 24, 0.85x7x40.23

Ly = 45.3 cm, == d=71cm.

Luego, s hay transferencia de cargas.

- C41culo de las Armaduras principales de la zapata:

Mu As. fy

ofy - (d-5) 0.85 fL . b
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16.50 T-m.

Para Mu 9.31 cm? < 11.43 cm?

9.04 em? ‘<< 12.70 cm?

M1-1 As1

- 16.00 T-m

Para Mu

|3

Ma-2 As,

Luego, el refuerzo es satisfactorio en ambas direcciones (para -
las dimensiones de zapata existentes). -
- Verificacidn de 1a adherencia por flexi6n de las armaduras de la za
pata (las existentes):
a) 9p1/2"

Esfuerzo de adherencia por flexién (actuante):

u'u = ______\fu___ (para las secciones criticas)
'/ . Jd.d
:Eo J=0.875=17/8,d =171 cm.
Vu, = Wny.B.m = 9.139x160x (149-43) - 69.456 Ton
- 2

]

Yu, 5 = Hnu,A.n 9.139314Dx[1§QIEQJ = 63.973 Ton.
2

u'u = 69456 = 36.54 Kg/cm?
1 0,85x(9x4)x0.875x71

Esfuerzo de adherencia por flexién (permisible):

- 6.4 \/ £l

! = —————56.2 Kg/cm2 (Barras inferiores)
u D

como el recubrimiento es mayor de 4 cm (r = 7.5 cm.), se usa -

D=1/2" =1.27 cm y.

7 = SV 10 59 63 kg/em > 56.20

Ut g7

se debi8 usar 0§5/8", a pesar de que el esfuerzo actuante es me-
nor (satisfactorio) que el permisible (método a rotura).

b) 10 ¢ 1/2"
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Sl 63973 = 30.29 Kg/cm?

U2 (.85(10x4)0.875x71

es menor que el permisible, pero se debid usar también @5/8" -~

(u',> 56.2 Kg/cm2)

Verificacidn del largo de desarrollo (adherencia por anclaje) de la

armadura existente:

N T
30 om. Ly = —————=— » siendo u'y = 59.63 Kg/cm?
=, . u'y
a) para 991/2"
Ly = _ 9x1.27x2800  _ 17 54 cp. < 30 cm.

0.85(9x4)x59.63

Se toma Ld = 30 cm.

n

que debe ser mejor o igual que m-r = 47.5-5 = 42.5 cm.

. luego: Ld =30 cm << 42.5cm , cumple.

b) para 10 @ 1/2

Ld =17.54 cm. <30 cm. , se toma Ld = 30 cm.

que debe ser menor o igual que
n-r = 50-5 = 45 cm.

Tuego, Ld = 30 cm. <45 cm. , cumple
- Verificacibn de la seccidn de aplastamiento entre columna y zapata
(transferencia de carga) - M.a Rotura
.esfuerzo permisible : .?;u = 0.173 fL = 0.713x140 = 99.82 Kg/cm2

_Pu_ 204.71x103 _ ;5 g7 Kg/cmd

.esfuerzo actuante: fau =
a.b 45x60
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como f,, > f,,» se satisface (hay transferencia).

Tabla N2 60.- Verificacion de 1a Cimentacidn de los Pérticos Principa

les N2 1y?2
&
POrtico| Zapata DIMENSIONES (m) ARMADURA  (cm2)
Aisla- Calculada Existente Calculada Existente

No. da A B H A B H |Asx Rsy |Asx | Asy

Z-A-1 1,60} 1.80 10,40 1.3011.30 ({0.80( 4.90] 5.92{ 8.89{ 8.89
1 Z-B-1 11,401 2.43 10.55(1,40(1,70 {0.80 | 10.82| 6.50| 13.97| 11.43
Z-C-1 11.00{ 3.10 {0.55{1.00|2.40 {0.80(18.40| 2.73| 12.70{ 15.24

, |Z-A-2 |1.75|1.90 10.50 |1.40| 1.60 [0.80| 9.04| 9.31| 12.70| 11.43
%‘g‘g 2.,08| 2,18 |0.60 | 1.80 | 2.00 | 0.80 | 19.31| 18,45/ 22.86/ 20.32

3 Z-D-3 [2.18| 2.28 (0.60 [1.85| 2,05 [0.80 | 22,30 | 21.34| 22.86| 20.32

ZAPATA COMBINADA (Columnas Exterior D-1 e Interior D-2)

Long, 16,5711.22 10,70 { 6,00 | 1.10 | 0.80 - 99,08 - 81.60
1,2 {Col, D-1}1.21}1,10 {0.80 | - - (0,80} 2,821 1.41} 7.62| 7.62
Col, D-2{2,001.10 (0,80 - - 10,80 4.86(11.18( 7.62| 7.62

Nota : Para el POrtico No, 3 que se sefiala en la Tabla, la zapata Z-D-3 tiene
la misma carga axial que las zapatas Z-D-2; la diferencia entre estas
zapatas es que la primera de las mencionadas es aislada, mientras que

la segunda forma parte de la zapata combina.

A,B : dimensiones en planta de la zapata, paralelas a los ejes x-x
e y-y respectivamente,
H : altura total de la zapata (d = H-9)
Agy> Asy : 8reas de acero perpendiculares a los ejes x-x, y-y res-

pectivamente existentes en planta y elevacién.

- Las armaduras de las zapatas aisladas debieron ser cambiadas a @5/8"

(en todas se usaron @1/2") con el fin de satisfacer la verificacidn

de adherencia por flexion.
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- Las zapatas z-D-3 no cumplen con la verificacidn de la seccidn de a
plastamiento, aunque 1igeramente, por 1o que se debid considerar pe
destales o "dowels".

- La zapata combinada, que une la cimentacidn de las columnas exte-

rior D-1 e interior D-2, requiere estribos de 4 ramales @#1/2" apar-
tir de la cara izquierda de la columna interior D-2 (1 a 07°, R als)
y apartir de la cara derecha por montaje (1 a 15, R a 30); ambos en
una longitud de 2.82 m. Mientras que para la columna exterior D-1,
cara derecha, requiera el mismo estribo (1 a 10, 4 a 20, R a 30), -
en una longitud de 1.93 mts, Los planos existentes no muestran nin-
gdn estribo,
En cuanto a las armaduras de la zapata combinada, se ha calculado -
partiendo de las dimensiones existentes y las cargas de la Tabla N2
59; se idealiza como una viga invertida y por tanto tiene armaduras
positiva y negativa; ademds existe una armadura transversal en la -
base tnferior de cada columna y que en el cuadro anterior se indica
la que resultd del cdlculo (sin considerar cuantfia minima de 3 por
1000, que corresponde a acero 2800 kg/cmz).

- Se ha seguido.el procedimiento del ejemplo resuelto anteriormente ,
a excepcibn de la zapata combinada que requiere una soluci6n dife-

rente y que por razones de espacio no se adjunta al presente estu-

dio.
VERIFICACION DEL TECHO ALIGERADO TIPICO

Segln figura en los planos del CINPIP, el aligerado es tipico en todos los
niveles. La altura total del aligerado es de 20 cm. que comprende la Tlosa
de 5 cm, de espesor, la altura de las viguetas de 15 cm. y ancho de 10 cm.,
ladrillo de arcilla de 30 x 30 x 15 y ancho colaborante de 1la secciﬁn T de
40 cm. Las viguetas son paralelas a la direccifn secundaria x-x y se apo-

yan sobre vigas de 30 cm. de ancho; consta de 12 tramos iguales y que en-
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tre ejes de vigas existe una separacifn de 4.80 m. Ademds se conoce la cati

dad del acero y concreto utilizados:

2

= 2800 Kg/em* fL = 140 Kg/cm?

fy

De acuerdo al uso para el que se disefif, se desprende 10s siguientes datos:

Sobrecarga = S/C = 350 Kg/m2

Piso terminado
Tabiqueria

Concreto

100 Kg/m2
180 Kg/m2
2400 kg/cm2

1) Dimensionamiento Previo.-

La altura total del aligerado debe ser:

1 4.80

g 229 _ 0102 m.
25 25

h-*>’$1 4,80
—a ——= 0,24 m.
o por el criterio de flechas:

i
D 0.209 m. (Tramo exterior)
23 23

hm'ln-'}" ﬂ-] 4.80
= 2222 =0,185 m. (Tramo interior)
26 26

—_—

De ambos casos, se deduce que:
h = 25 cm.

La altura existente es h = 20 cm., que es deficiente.

2) Metrado de cargas.- (considerando las dimensiones existentes)

a) De servicio:
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Peso propio h = 20 = 300 Kg/mé

Piso acabado = 100 Kg/m2
Tabiquerfa = 150 Kg/m?

- Carga muerta : 550 Kg/ml

En cada vigueta: D =550 x 0.4 = 220 Kg/m
- Carga viva : 350 Kg/m2

En cada vigueta : L = 350x0.4 = 140 Kg/m
b) Carga d1tima (DISENO A ROTURA):

W, =1.50 + 1.8L = 582 Kg/ml. de vigueta.

3) Momentos de flexifn y cortantes.-
Segdn el Reglamento de Concreto Armado, se puede aplicar el Método de -
los Coeficientes si:
- Las luces son iguales o si son distintas el mayor no debe exce-
der al menor en 20% (Ipayor N 1-2 Imenor): en el caso del CIN
PIP se cumple este requisito ya que las luces (1 = 4.80 m.) son
iguales en los 12 tramos.
~ las cargas son uniformemente repartidas; este requisito tambien
se cumple para el aligerado en estudio;
- la carga viva no excede a 3 veces la carga permanente; para el
caso que se estudia L <D.
Como el aligerado en estudio tiene 12 tramos iguales, se numerard los a
poyos de jzquierda a derecha (1,2,3,....12) eligiéndose los tres prime-
ros que son representativos; la luz libre de cada tramo es 1; = 4.80 -

0.30 = 4.50 m; los momentos y cortes seglin los coeficientes del ACI son:

2
W.li 582 x 4,52

M, = = = 491.06 Kg-m (cara interior de apoyos -
1
24 24
extremos)
2
w.l 2
Mt = 1 _ 582 x4.5 _ g9 .82 Kg-m (tramos extremos)

1-2 14 14
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2
Wq]. ‘ 2
- 582 x 4.5
M, - X = 1178.55 Kg-m (cara exterior de ler apo
10 10 .
" yo.intérior)
2
M; 5= w']i _ 582 x 4.52 . 736.59 Kg-m (tramos interiores)
16 16
2
w.1 2
= ' 582 x 4.5
My = I = 1: = 1071.41 Kg-m (otras caras de apoyos in
teriores)
w.l;
v1-2 = 1. 38x4.5 . 1309.50 Kg- (corte en todos los apo-
2 2
yos)
_1.15 "li_ 1.15x582x4.5 .
Vo, = L. = > = 1505.93 Kg (corte en el primer a

poyo interior de tra

mos extremos)

4) Verificaciones.-

a.

Para falla dictil: el momento midximo que debe soportar cada vigueta
estd dada por Mypayx = 0.262 f(':.b.d2 para f, = 2800 Kg/cm?

0 sea para aligerado de 20 cm.:

Mumax = 0.262x140x10x(20-3)2 = 1060.05 Kg-m

que es menor que Mé y MS » por 1o que requeriria armadura en compre-
sifn; en este caso la G(nica solucién es hacer ensanches de viguetas.

Si se hubiera usado aligerado de 25 cm. de altura:

Mupay = 0-262x140x10x(25-3)2 = 1775.31 Kg-m

habria quedado satisfecho la condicién de momento mdximo admisible -
Por cuantfa minima: segin el Reglamento la cuantfa minima, para fy =
2800 Kg[cmz, es 0.003; el drea de acero correspondiente a cada vigue

ta serd:

A = 0.003 b'.d = 0.003 x 10 x 17 = 0.51 cm?

smin
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Mungn = 0-Ag.fy(d - a /2) 5 a = —25-Ty_ . 0.51x2800__ y 59 gy
0.85xf{.b 0.85x140x10

Mupsn 0.9x0.51x2800(17 - 1.2/2) = 210.77 Kg-m

que es menor que cualquier de los momentos de flexi6n calculados ante
riormente; queda satisfecho este requisito.

. Fuerza Cortante.-

- Seglin el Reglamento, para aligerados el esfuerzo cortante unitario

que admite el concreto es:

Ve = 1.1(9.0.5\VFE ) = 1.1(0.85x0.8\/ 140 ) = 5.53 _ng
cm

y la fuerza cortante que una vigueta puede tomar es:

Vue= W - b'.d = 5.53x10x17 = 940.10 Kg

~ E1 corte critico actuante, a una distancia d = 17 cm. de la cara -

del apoyo es:

Yd = Ypax = W-d = 1505.93 - 682x0.17 = 1406.99 Kg

- Como V4> Wﬂ:c s requerirfa armadura de alma (estribos), 1o que no
es posible en aligerados. La solucifn es ensanchar las viguetas en
zonas contiguas a los apoyos. Debid ser h = 25 cm,

. Determinaci8n del tipo de Seccifn en Compresi6n (ubicacién del eje -

neutro) .-

considerando a-= Kl.t = 0.85x5 = 4.25 cm.

Mt 2
MLI max - 841.82x10 = 2,246 Cl'llz

A. = "
S Ofy(d - a/2) 0.9x2800(17 - 4.25/2)

p = 15 - 2.246 - 00033

b.d 40x17
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q = p.—L— = 0.0033 x 2890 - 0.066
e 140

K,d=1.18 —9 . q=1.18x -7 x 0.066 = 1.56 cm

Ky 0.85

Kyd = 1.56 cm << t = 5 cm. (espesor de 1a losa)

Luego, la seccifn en compresidn es rectangular.
5) Ensanche de viguetas.-

- Por flexifn:

Ancho: Munax = Mcara 3 (Mcaras €1 mayor)

0.262 fé'bn*dz = M3 , b, = ancho necesario

2
by = —2178.55 x 10° . 13 12 xm > 10 cm.
0.262 x 140 x 172

Longitud: determinable analftica o grdficamente; considerando el pri-

mer caso:

Mara - M L
X=L_(l_\/l_cara umaX)
2 M!

MU max

1060.05 Kg-m

w.L2 _ 582 x 4.52
8 8

=
]

= 1473.19 Kg-m

reemplazando y efectuando:

>
]

9.25 cm.
y flexidn

11.12 cm.

(=
3
1]
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- Por corte
Ancho: HFLC = Vyq
iﬁc k hn = Hie 1II'1;1
V4 140699
b, = — = —— = 14,97 cm.”> 10 cm.
Vic - d 5.53x17 '
, v v
Longitud: x = —€dra - uc gréaficamente
W
X = 1505.93 - 940.10 _ 0.9722 m.
582
X = 97.22 cm.
Corte
b, = 15 cm.

Luego, el ensanche de vigueta necesario en el primer apoyo interior es:

Ancho : b, = 15 cm.

|

Longitud : X 98 cm,
En los demds apoyos se obtiene andlogamente:

Vg = 1309.50 - 582x0.17 = 1210.56 Kg > V,,c

Ancho : bp = 13 cm.

Longitud : X = 65 cm.
6) C4lculo de 1a armadura.-
M A f
AS"-*' u H a = _S'L
ﬂ.fy (d - a/2) 0.85 fl . b*

b* = 40 cm. para momento positivo

b* = 10 cm.  para momento negativo
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Procediendo por tanteos se obtienen :

Ml = 491.06 Kg-m —— Ag; = 1.26 cm?
Mt = 841.82 Kgem —— AT = 2
1-2 41.82 Kg-m ASl+2 2.04 cm
= = . - - = 2
M 1178.55 Kg-m AS, 3.70 cm
too- o —— At = 2
M2_3 736.59 Kg-m A52~3 1.77 cm
oA o —— AT = 2
M3 1071.41 Kg-m AS3 3.22 cm

7) Verificacifn de 1a cuantfa minima.-
En todas las zonas de momento positivo, se debe hacer control o cdlculo -

de deflexiones, Se eyitard dicho control si la cuantia no excede a:

fl
Pmax = 0.18 —S— = 0.18 232 = 0,009 (cuantfa flechas)
fy 2800

ASmax = Pmax - b* . d = 0.009 x 40 x 17 = 6.12 ¢n2

Comparando con las dreas de acero positivo calculados en f) se tiene que
ninguna supera al drea mdxima de cuantfa mdxima (cuantia de flechas), por
10 que no es necesario calcular deflexiones.

8) Acero de temperatura.-
A =0.0025 b.t = 0.0025 x 100 x 5 = 1,25 cmz/m1,
P1/4 a 25

- Tabla N2 61.- Verificacion por flexidon del aligerado tipico (12 Tramos)-

Armadura
APOYO 0 TRAMO M, REFUERZOS (cm?)
(Kg-m)  [Calculado|Existente
Primer apoyo (extremos) 491.06 | 1.26 1.98
Centro primer tramo {ext.)| 841.82 2.04 2.54
Segundo apoyo 1178.55 3.70 3.27
Centro segundo tramo 736.59 1.77 1.98
Dem@s apoyos interiores 1071.41 3.22 3.27
Centro demds tramos (int.)| 736.59 1.77 1.98
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TABLA N2 62.- Verificacifn por corte del Aligerado tipico (12 Tramos)

- Ensanches de viguetas.

Ve ENSANCHE ENSANCHE

A CADA LAD? CALCULADO (m)] EXISTENTE (m)
DE APOYO N2 ) “bn Ln | bn Ln

1 1309.50 | 1210.56 | 940.10 0.13 | 0.65] 0.20 | 0.60

2 1505.93 [ 1406.99 | 940.10 0.15| 0.98 | 0.20 | 0.60

otres inte- |1309.50 | 1210.56 | 940.10 0.13 ] 0.65 | 0.20 | 0.60
riores

F.- VERIFICACION DE LA ESCALERA.-

Los Pabellones Izquierdo y Derecho poseen escaleras tipicas de concreto ar-
mado, del primero al sexto nivel, de dos tramos con un descanso intermedio
a media altura de cada entrepiso. Cada tramo consta de 10 gradas (pasos y
contrapasos), separados por un espacio 1ibre de 30 c¢m. de ancho; el ancho -
de cada tramo es de 2.05 m., 2.70 m, de longitud horizontal y 1.40 m. de al
tura; el paso es de 0.30 m, y el contrapeso de 0.15 m., con una losa de -
0.15 m. E1 ancho total de ambos tramos ocupa una crujfa de los pbrticos se-

cundarios,

Segln figura en los planos, cada tramo se apoya sobre una viga 30x40 y so-
bre pequefias placas a trav&z de losa del descanso (tanto en el descanso co-
mo en cada nivel) y esta losa 1leva un refuerzo de 4 @ 3/8 en las capas Su-
perior e inferior y perpendicular al refuerzo longitudinal de la escalera -

(losa 0.80x0.20).

Para la verificaci6n se considerard una sobrecarga de 500 kg/m2 ; se i
dealizard como vigas continuas y por tanto los momentos mdximos negativos y
positivos se obtendrd por el método de los coeficientes del ACI, sobre todo
para los primeros tramo: (primer entrepiso) ya que en 10s siguientes es me-

nor,
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La calidad del concreto y acero utilizados son:

f& 140 Kg/cm?

fy 2800 Kg/cm@

Piso terminado de 100 Kg/m2

1) Metrado de cargas.-
- Carga muerta:

espesor equivalente a los pasos y .contrapasos:

e! = £ .cos@ = 0.15 X 2.70 <015, 2.70 0.067 m.
2 2 \J2.72+1.42 2 3.04

e" =0.15 espesor de losa efectiva (garganta)
e =0.067 + 0.15 = 0.217 m.
peso de 1a escalera por metro 1ineal de ancho:
W =0.217 x 1,00 x 2.4 = 0,521 Ton/m.

0.100 Ton/m.

Piso terminado: 0.100 x 1.00

- Carga viva: para un metro lineal de ancho de escalera

W =1.00 x 0.500 = 0.500 Ton/m.

- Carga G1tima - M&todo a Rotura:

W, = 1.5 x0.621 + 1.8 x 0.500 = 1.832 Ton/m.

para un metro de ancho de escalera.
2) An8lisis.- Se considerard un tramo tfpico y 1a longitud inclinada (3.04

m.):

w12 _ 1.832 x 3.042
11 11

= 1 . 539 T"'I'ﬂ

M~ =
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wt - W12 _ 1.832 x 3.042
10 10

= 1,693 T-m

Se han tomado los coeficientes mas criticos debido a que en un determina
do momento la escalera estard sometida a cargas fuertes.

3) Verificacibén de 1a losa (h = 15 cm.):
Para una cuantfa de 1%, el momento resistente para las calidades del con

creto y acero es:

M, = 22.23 b.d?

y el peralte:

d = My
22.23b
[1.603 x 105 .
d = . ¥ 9.0 cm.
22.23 x 100
h=9,0+3=12,0 cm, << 15 cm. Bien:
4) C&lculo de Armaduras .-
peralte Otil: d=h-3=15-3 =12 cm.
M As f
p s a e L BBR a5 p,
pfy(d - a/2) 0.85fLb 0.85x140x1Q0
M~ = 1,539 T-m A5 = 5.37 cm2/m1. de ancho
Mt = 1.693 T-m At = 5.95 cm?/ml. de ancho

Como la escalera, por tramo, tiene un ancho total de 2.05 m., se conside

rard un ancho efectivo (con armadura) de 1.90 m. y para ello se requiere:

A = 5.37 x 1.9 = 10.20 cm? 14 p 3/8" (9.94)



5)

6)

7)
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A = 5.95 x 1.9 = 11.31 cm 16 @ 3/8" (11.36 cm?)

Segldn los planos existentes esa es la armadura y que queda satisfecho el
refuerzo longitudinal.

Armadura de Reparticidn.-
A, = 0.002 b.h = 0.002 x 100 x 15 = 3.00 cm?
P 3/8" a 24 cm. @ 3/8" a 34 cm. (existente)

utilizado para tomar los esfuerzos de contraccidn y temperatura, en la -
direccibn perpendicular al acero longitudinal.
Verificaci6n del esfuerzo cortante.-

E1 corte d1timo en el concreto es
Vic = 0.5 8N f. =0.5x0.85 \N'140 = 5.03 Kg/cn?
E1 corte actuante (para 1m, de ancho de escalera):

V=W .L=1,832x 3:04 - 2.785 Ton.
u - U 2

vud n vu " Huqd = 21?55 - 1.332 X l].lz Ly 2-55‘5 Tﬁn.

- Yud _ 2.565 x 103

= =2.14 Kg/cm2
b.d 100 x 12

Vud
Como wiq = 2.14 Kg/em? < Vyc = 5.03 Kg/cm?, el concreto toma el cor-
te suficientemente.
Verificacidn de las vigas de apoyo de la escalera.-
La condiciBn mas desfavorable se presenta cuando dos tramos consecutivos
estan con la mayor sobrecarga; 1a carga por metro lineal de viga (por me
tro 1ineal de ancho de escalera).es:

W = W, %-= 1.832 x é;gﬂ-= 2.785 Ton/m.
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esta carga es inclinada (perpendicular a 1a losa de la escalera); la car

ga vertical es:

W, = w'.cos8 = 2.785 x 2.70 2.474 Ton/m.
3.04
y la horizontal:
Wy = W'.send = 2,785 x 222 . 1 283 Ton/m
3.04

La componente horizontal no tiene importancia por flexidn, en cambio pa-
ra corte puede ser importante (1a direccifn de la accibn de w, es contra
ria considerando cada tramo de escalera que se apoya en la viga).
a) Componente vertical.-
La viga de apoyo es 0.30 x 0.40 (en c/nivel), cuya 1uz libre es 4.80
- 0.30 = 4.50, (0.30 m., ancho de la viga principal sobre la que se a

poya 1a viga en estudio); los momentos mdximos son:

2
We1®  2.474x4.52
20 20

M = 2.820 T-m

12

: 2
Wt ox el 2.470x8.52 ¢ a0 ton
10 10

el momento positivo mdximo ocurre en la seccidn de separaci6n de Tlos

tramos (0.30 m.); las &reas de refuerzo son respectivamente:

As = 3.22 cm?, segdn planos hay 10 cm? , bien!

At = 6.71 cm?, segln planos hay 10 cm? , bien!
3

(el peso propio de 1a viga es pequefio y los resultados obtenidos son
satisfactorios).

En cuanto al esfuerzo cortante se tiene:



W,.1
Corte V= — S LA 5.567 Ton.
2 2
esfuerzo de corte v = L = 5.567x10° = 5.15 Kg/cm?
b.d 30x36

admisible: v, = 0.5p\fZ = 0.5x0,85 \'180 = 5.03 Kg/cm?

Prdcticamente no requiere refuerzo de alma (por efectos sismicos se -
determind estribos minimos para esta viga secundaria 30x40).

b) Componente horizontal.-
Los esfuerzos de flexifn son minimos, ya que ademis de la viga 30x40
esta la losa de concreto armado de 20x80; igualmente los esfuerzos de
corte son pequeiios aunque el mdximo ocurre en la seccifn de separa-

cidn de los tramos y vale _Wl__ 1.283 x 4.5 _ 1 444 Ton.
4 4

, = 1:444 x 103
20 x 75

= 0,963 Kg/cm?

que es inferior a ¥ = 5.03 Kg/cn?.

La yiga de apoyo del descanso intermedio no requiere verificacion ya
que se sustenta sobre pequefias placas (prdcticamente dicho apoyo es

'como un muro portante).

La parte mas critica de las escaleras estd ubicada en los descansos,
en el pequeiio espacio de separacién (0.30 m.) de los tramos de la escalera.
En 1a evaluacibn de dafios, se ha indicado que dichas secciones de separa -
se 'encuentran fisuradas o ligeramente agrietadas; &sto pudo ocurrir en el
momento de la ocurrencia del sismo, debido a 1a vibracion desordenada de
los tramos y que para tal efecto dicha separacidn debid estar adecuadamen-

te reforzada (la losa de concreto armado existente, 20x80 que enlaza los
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tramos solo estd reforzada con 4 @ 3/8 en las capas superior e inferijor; -
la componente vertical W, produce el méximo esfuerzo por flexibn en dicha
separaci8n y en determinado momento dicha losa debid recibir la influencia

de 1a viga de apoyo).
VERIFICACION DE LA PLACA "CAJA DE ASENSOR"

Como se indic6 en su oportunidad, los tres Pabellones del CINPIP poseen a-
sensor y la estructura de la "Caja de Asensor" es de concreto armado. Cons.
ta de cuatro placas unidas rigidamente y en una . de ellas se aloja el va-

no de la puerta.

A continuacibn, con la finalidad de utilizar los principios tedricos de di
sefio de estos elementos (placas) en los Capfitulos siguientes, se dardn los
conceptos bésicos para el disefio de Placas.

1) Funcidn y Caracterfsticas de los Muros de Corte o Placas:

- En las edificaciones se utilizan para soportar cargas verticales, ade
mds de su otra funcibn principal de rigidizar a 1a estructurapara re
sistir cargas laterales debidas a viento, sismos, etc.

- Reducen las deformaciones de entrepiso, por 1o que los dafios en los e
lementos no estructurales son generalmente menores que en el caso de
pdrticos dlctiles sin muros o placas, bajo grandes desplazamientos.

- Se consideran como muros de corte o placas, a las cajas de asensores,
las cajas de escaleras (aunque estos se comportan como niicleos o ele-
mentos tipo cajén) y los muros de concreto armado, en general.

- Las caracterfisticas principales de los muros de corte o placas son: u
na inercia mucho mayor que la de las columnas (unas 50 veces o mds) y
un ancho que no es despreciable en relacién a las vigas (digamos, mas
de 1,50 m,).

- Al estar conectados a los pbrticos, bajo cargas laterales habrd una -

interaccifn entre dichos muros y pbérticos, que no es uniforme, debido
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a su diferente comportamiento. Si se desprecia el efecto de los pbérti
cos, se tiene un andlisis conservativo para los muros de corte, aun-
que ello no es siempre cierto.

2) Andlisis:

- Los muros de corte o placas, bajo cargas de gravedad, se analizan en
forma similar al de las columnas.

- La determinacifn de las cargas laterales se realiza utilizando el pro
cedimiento empleado en el Andlisis Sismico del Capitulo anterior. La
dificultad reside en 1a obtencién del coeficiente de distribucién "D"
que para las columpas se obtiene directamente por medio de una formu-
la y no asi en el caso de placas.

3) Diseiio de Placas:

- Efectuado los andlisis de cargas de gravedad y laterales se procede -
al disefio de estos elementos estructurales. En el andlisis de cargas
laterales, debidos a viento § sismo, se determina las dimensiones de
las placas; en conjunto las placas deben tomar por 1o menos el 75% -
del cortante en la base del edificio y el resto los p8rticos, bajo es
ta consideracifn se va variando el ancho de la placa y que generalmen
te no debe ser inferior a la mitad de la altura libre del entrepiso ,
ademds de consideraciones arquitectSnicas. Importa también la ubica-
cibn de las placas con la finalidad de no producir grandes excentrici
dades y por tanto cortante adicional por torsidn sfsmica.

- E1 disefio de estos elementos se efectlia de acuerdo al Reglamento de -
Concreto Armado, el cual especifica los siguientes:

a) Los muros de carga de concreto armado usados en edificios tendrédn
un espesor no menor de 12.5 cm. en los 5 m. superiores, y por cada
7 m, hacia abajo o fracci6n, el espesor minimo se aumentard en 2.5
cm, Los muros de carga de concreto armado usado en habitaciones de
dos pisos, pueden ser de 15 cm. a través de toda su altura.

b} La cuanttfa de refuerzo horizontal de muros de concreto armado, res



c)

d)

e)

f)
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pecto al &rea de la seccibn reforzada, no serd menor de 0.0025 y -
el de refuerzo vertical no menor de 0.0015. Estos valores se usa-
r&n cuando el refuerzo estd constituido por barras. Cuando se usa
malla soldada, los valores 1Tmite no serdn mayores que las 3/4 par
tes de los anteriores. E1 calibre del alambre de la malla soldada
no serd menor que el N2 10 AS & W.

Los muros de mas de 25 cm. de espesor, excepto para muros de sOta-
no, tendrén el refuerzo en cada direccifn colocando en dos capas -
paralelas a las caras del muro. Una capa consistird de no menos de
la mitad y no mas de 2/3 del total requerido y se colocard a no me
nos de 5 cm. y no mas de una tercera parte del espesor del muro, -
de 1a superficie exterior, la otra capa que completard el refuerzo
requerido, se colocard a no menos de 2 cm., Y NnO mis de un tercio
del espesor del muro, de la cara interior. Las barras, si se usan,
no serdn menores que la N° 3 (@ 3/8) y estardn espaciadas a no més
de 45 cm. centro a centro.

En adici6n a los valores minimos proscritos en c), existiran por -
10 menos dos barras N2 5 (@ 5/8) alrededor de cualquier abertura -
para ventanas o puerta. Tales barras se extenderdn un mfnimo de 60
on. mds alld de 1a esquina de las aberturas.

Los muros de concreto armado estardn anclados a los pisos, las co-
lumnas, contra fuertes, pilas y murgs de interseccién con una can-
tidad de refuerzo por 1o menos equivalente a barras N 3 (@ 3/8) -
espaciados 30 cm. centro a centro para cada capa de refuerzo.

E1 esfuerzo de compresifn permisible, para el Método a Rotura, se
rd:

3
fL, = 0.225 Pf} [1 - (;%;) ]

Siendo:

féu = esfuerzo de compresidn permisible a rotura del concre
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to.
@ = 1.9 (MEtodo a Rotura)
fl = resistencia a la compresi6n del concreto.
h = altura efectiva de la placa
t = espesor de la placa

Estas 1imitaciones que da el Reglamento son validas cuando las car-

gas verticales que actlan sobre los muros o placas son razonable-
mente concéntricas.

- Para las cargas laterales, debidos a viento y sobre todo "a sismos
en nuestra regibn, el disefio se realiza verificando el cortante. El
esfuerzo de corte que produce el sismo, incluyendo la correccidn -
por torsibn, se verifica con la férmula de MUTO :

" Tha K _EH_

Ay

Stendo;
K = coeficiente sismico debido al &ngulo cortante (varia -
de 1 a 2)
Yu = cortante G1timo en el entrepiso y muro analizado.
Aw = drea de la seccibn recta de la placa = b.t
b =

ancho de 1a placa (longitud horizontal)

Este esfuerzo debe compararse con el admisible G1timo;
- \I \
v, = 0.5 N f¢

Si dicho esfuerzo resulta menor que el admisible, entonces la arma-
dura horizontal ser§ la minima (estribos estructurales).
- En general, los muros o placas de concreto armado se disefian por

flexidn, por corte y compresibn. Si la excentricidad e = M,/P, es -
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es mayor que la sexta parte del ancho de 1a placa (b/6), entonces -
la placa trabaja en flexo-compresibén (con flexifn dominante); en es
te caso se puede disefiarla como un elemento esbelto. Pero también -
se puede disefarla a flexi6n pura despreciando la carga Pu (1o cual
no es correcto pero es conservador), considerando solo el momento -
Mu (obtenido por el producto del corte Vu en el nivel considerado ,
por la altura de dicho nivel); dicho disefio se realiza para la con-
dicién de falla balanceada (con peralte d = 0.8b). Esto es para ar-
madura vertical. Para el disefio por corte, se yerifica el esfuerzo
de corte admisible del concreto (Vgy = 0.59Nf. ); para ello se de-
termina el corte actuante como de costumbre (con peralte d = 0.8b).
Si el esfuerzo admisible es mayor que el actuante, la seccidn no re
quiere estribos estructurales.

En 1a mayorfa de los casos las placas requieren armaduras de cuan-
t1a minima, que cubren ampliamente los disefios por flexi6n pura ,
flexo-compresibn, por corte y compresi6n pura, por 10 que en muchos

casos se obvian dichas verificaciones.

VERIFICACION DE LA "CAJA DE ASENSOR"

En el Capitulo de Andlisis Sfsmico se determing el cortante sfsmico
(Vg) que toma l1a placa "Caja de asensor", que figura en las tablas
Ne 20.b y 21.b (Vs, cortante de servicio). Faltando determinar la -
carga de gravedad y que se obtiene de acuerdo a las Figs. Ne 16y -
17; se considerard el peso de 1a placa, el de las vigas que se apo-
yan sobre aquella, pesos de aligerado, tabiqueria y acabados que ac
tuan en un drea de influencia de 28.662 mé, as? como la carga viva
que actda en dicha Grea y la correspondiente al equipo del ascensor
y las personas que puede movilizar (se estima en 2 Ton. el equipo ¥

el peso de 10 personas, ubicindolos en el d1timo nivel).
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Tabla N¢ 63.- Cargas de servicio y (1tima de gravedad que act(ia en

la placa "Caja de asensor"

CM.  (TON) Cv. 1.5CH + CARGA ACUMULADA (TON)
Niv. y | Alig. Placas y
Entrep.| Acab, | Vigas, Total (TON) | 1.8CV De Ultima

Servicio

No. Tab.

6 11.645| 18.563 | 30.028 6.299 | 56.380 36.327 56.380

5 15.764| 18.563 | 34.327 |10.032 | 69.548 80.686 125.928

4 15,764 18.563 | 34.327 |10.032 | 69.548 125.045 195 476

3 15.764| 18.563 34.327 | 10.032| 69.548 169.404 265.024

Z 15.764| 18.563 34.327 | 10,032] 69.548 213.763 334.572

1 15,7641 18.563 34.327 | 10,032} 69.548 258.122 404.120

-~ Las Tablas N® 20.b y 21.b muestran los cortantes finales debido a
sismo; se tomardn los mayores valores que corresponden al 22 entre

piso y son:

Tabla N2 20.b Direccibn Y-Y 2 Vg 60.37 Ton.

153,78 Ton.

Tabla N¢& 21.b Direccion X-X : Vg

y las correspondientes cargas de gravedad se tomardn de la Tabla -
N2 63,

- Tanto las cargas de gravedad como las de corte sefialados anterior-
mente actlan en las 4 paredes de 1a "Caja de asensor", Como debe -
verificarse pared por pared (placa), para simplificar y por ser -
mds conservador se determina la carga parcial que cada pared toma
proporcional al drea de su seccidn recta. Dicha verificaci6n se -

realiza con la pared mas cargada por metro lineal.

Area Total de la caja : 25,500 cm? (seccibn recta)
Paredes paralelas a viguetas de aligerado :

275 x 25 = 6,875 cm’
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Paredes perpendiculares a viguetas de aligerado :

285 x 25 = 7,125 cm?
(Puerta) 115 x 25 = 2,875 cm?
70 x 25 = 1,750 cm?

- Distribucidn de carga de gravedad (de 22 Nivel).-

a) Cada pared paralela a viguetas:
(6,875 ¢ 25,500) x 334.572 = 90.20 Ton. 32.8 Ton/m.

b) Paredes perpendiculares a viguetas

(7,125 2 25,500) x 334,572 = 93.48 Ton. 32.8 Ton/m.
(2,875 % 25,500) x 334.572 = 37.72 Ton. 32.8 Ton/m.
(1,750 = 25,500) x 334.572 = 22.96 Ton. 32.8 Ton/m.

« Distribucidn de carga lateral de sismo (22 nivel).-
a) Direccidn YeY: se considerard que todo el corte 1o toman las pa

redes perpendiculares a 1as viguetas.

(7,125 + 2,875 + 1,750) = 11,750 am2  (drea que toma corte)

La mis cargada:
(7,125 < 11,750) % 60,37 = 36.61 Ton,

b] Direccidn X-X: se considerard que todo el corte lo toman las pa

redes paralelas a las viguetas.
(2 x 325) x 25 = 16,250 cn?

La mas cargada:

(325 x 25 ¢ 16,250) x 153.78 = 76.89 Ton.
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- Para la verificacion se debe tomar 1a placa mas cargada de cada di
reccibn; todas las paredes tienen el mismo espesor t=25¢cm. y -

la misma altura h = 3.00 m.; f¢ = 140 Kg/cm?. Método a Rotura.

PLACAS PARALELAS A VIGUETAS  (3.25 x 0.25)

Py = 90.20 Ton. , V, =1.33 x 76.89 = 102.26 Ton.

a) Esfuerzos debidos a cargas verticales (compresién pura)

3.00 2
Cib1e . f! = 0.225x1.9x140 [} ( f] 58.23 Kg/cm
Permisible : fl, 40x0 .25

Pu _ 90,200 _ .
Actuante : fy =" = = = 11.10 Kg/cmé < 58.23

Luego no se requiere armadura en compresidn

b) Esfuerzos debidos a cargas laterales:

permisible : Vi, = 0.5x0.85 \J140 = 5.03 Kg/cm?

Actuante (Segiin Muto):

v = 1.2x 102,260 _ 45 10 kg/em? > 5.03 Kg/cm?
v 25x325

requiere estribos estructurales (armadura horizontal)

c) Cdlculo de estribos estructurales (Disefio por Corte):

|
Ay = Vi ; b= 3.25m. (ancho de 1a placa)
S p.fy.d
Veu = Vi, X Aw= 5.03 x 25 x 325 = 40.87 Ton.
Vu = Vy = Yoy = 102,26 - 40,87 = 61.39 Ton.
Ay _ 61,390 = 9,92 cm?/m.

S 0.85x2800x0.8x3.25
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(se ha usado d = 0.8b)

Usando @ 3/8", Ay = 0.71 x 2 = 1,42 cm? (estribos de dos ramales
equiivalente a dos capas de armadura en la placa considerada co-

mo viga); la separacidn de las varillas serd:

A
S = R [, o 0.15 m.

9.92 9.92

Luego, por corte se requiere § 3/8" a . 15 m., en dos capas (ar
madura horizontal).

d) Cdlculo de la armadura vertical por flexifn: aunque por compre-
si6n no se requiere refuerzo, en cambio por flexi6n sT es necesa

rio ya que la excentricidad de Pu:

e. Mu__ _102.26x3.00 _ _306.78
Pu 90.20 90.20

= 3.40 m.

es mayor que 2 = 3:25 - g 54,
6 6
Como puede observarse, la flexidn es dominante y es conservador
disefiar por flexi6n purajsi se considera falla balanceada, la -
cuantfa y el drea de acero correspondientes son:
fe 140

= 0.5 %X —5—=0.5x
Pb fy 2800

= 0,025

Agp = Pp-b'.d = 0.025 x 25 (0.8 x 325) = 162.50 cm?

que es excesivo (muy conservador), por 1o que es mas conveniente
calcular la armadura requerida para tomar el momento actuante -

M = 306.78 Ton-m,
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_a
0.fy(d E) 0.85f..b'

Calculando por tanteos y para fy = 2800 Kg/cm?2, fé = 140 Kg/cmZ,
d=0.8b=0.8x 325 =260 cm., se obtiene:

A =51.65cm® ,  a=48.61 cm.

Si esta refuerzo se coloca en dos capas y se distribuye en todo
el ancho de la placa (b = 3.25 m.), ya que la parte en compre-

sifn es pequefia, usando @ 3/8, se tiene:

c/capa : Ag = 0.5 x 51.65 = 25.825 cm?.

. _0.71 x 325
25.825

= 10 cm

Luego, se requiere por flexion @ 3/8" a . 10 m. en dos capas -

(armadura vertical).

e) Calculo de la armadura minima.-
En general, si la excentricidad de Pu es menor que b/6, solo es
necesario calcular armadura minima (chequeando siempre el corte).
- Armadura horizontal (para 1lm, de ancho):

Ash = 0.0025 b.h = 0.0025 x 100 x 25 = 6.25 cmé/m,

que se colocard en dos capas (h > 25 cm.), cada una con 0.5 x
6.25 = 3.125 cm?; usando @ 3/8":

S=_0'_Zl_xlgg.__-_ 23cm.

3.125
esta separacifn no debe exceder a ninguna de las siguientes:

L: £_5—= 65 Cm.

5 5
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1.5h =1.5 x 25 = 37.5 cm.

18"

18 x 2.54 = 45.7 cm.

Se usarfa entonces @ 3/8" a . 23 m., pero en la parte (c) se
determin6é que la separacidn de estas varillas no debe ser ma-

yor de 15 cm.; finalmente debe usarse:
@ 3/8" a . 15 m., en dos capas

(manda el disefio por corte).

- Armadura vertical (para 1 m. de ancho).

Asy = 0.0015 b.h = 0.0015 x 100 x 25 = 3.75 cm?

que debe ser colocada en dos capas ( ya que h=> 25 cm.), c/u

con 0,5 x 3.75 = 1.875 cm2; usando @ 3/8":
S = 0.71 x 100 ¥ 38 em.
1.875

esta separacidn no debe exceder a :

3 h 75 cm.

18“

3 x 25

18x2.54 45.7 cm.

Luego se usarfa @ 3/8" a . 38 m, en dos capas, pero en la par
te (d) se obtuyo una separacién de 10 cm, para dichas varillas,

por lo que debe usarse:
g 3/8" a . 10m, en dos capas.
(manda el disefio por flexién)

f) En resumen, las placas paralelas a las viguetas deben ser refor-

zadas de la siguiente forma ;
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Armadura horizontal: @ 3/8" a . 15 m. en dos capas

Armadura vertical : @ 3/8" a . 10 m. en dos capas

PLACAS PERPENDICULARES A VIGUETAS (25 x 2.85)

Py = 93.48 Ton ; V, =1.33 x 36.61 = 48.69 Ton.

Siguiendo el procedimiento anterior se obtiene:

a) Armadura horizontal:
@ 3/8" a . 23 m. en dos capas

(1a armadura mTnima es mayor que de disefio por corte).

b) Armadura vertical:
@ 3/8" a . 15 cm. en dos capas

(manda el disefio por flexidn)

- Estas armaduras de cdlculo deben ser comparadas con las existentes en
los planos, En los archivos del CINPIP nose ha conseguido el plano es
tructural de la "Caja de Asensor"; como en la evaluaci6n de dafios no
se ha observado dafios, se concluye que los refuerzos de acero debie-
ron ser los obtenidos anteriormente, por 1o menos. Esto es, en los en
trepisos 1°, 2° y 3° donde el cortante sismico es de consideracifn.
En los demds entrepisos superiores los refuerzos podrian disminuir pe
ro no ser inferiores a las cuantias minimas sefialadas.

- Esta solucidn es bastante conservadora. Si se considera todas las pa-
redes de l1a Caja de Asensor con un solo conjunto, bastan los refuer-

zos mfnimos.,



C APITTULUO V

CAUSAS QUE ORIGINARON LOS DANOS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES Y NO
ESTRUCTURALES

Evidentemente 13 causa principal, para producir dafios sobre todo en e-
Tementos no estructurales (tabiquerias y acabados), fué el sismo del 3 de Octu-
bre de 1974 que como se sefiald en los capitulos iniciales tuvo una intensidad -
promedio de VII - VIII M.M., magnitud aproximada a 7.5 enla Escala de Richter y
duracifn mas de 2 minutos. Pero estructuras bien disefiadas para resistir las vi
braciones sfsmicas, sobre todo teniendo en cuenta los elementos no estructura-
les, debieron sufrir muy leves dafios; esto es en 1o referente a estructuras de

concreto armado.

Al estudiar las caracterfsticas del suelo en el que estd construido el
CINPIP, se seiial6 también que es un suelo muy resistente y que es apropiado pa-
ra edificios aporticados (flexibles) cuya cimentacidn puede ser de zapatas ais-
ladas, teniendo en cuenta que los asentamientos serdn minimos y que no afecta-

rdn a Jos elementos estructurales del edificio.

Considerando las caracteristicas del sismo del 03.10.74 y las del sue-
1o de Lima (en el Cono Deyectivo del Rfo Rfmac), se tiene que concluir que cual
quier dafio considerable en edificios aporticados se deben a deficiencias de di-
sefio, Ya que seglin 1a Escala de Mercali Modificada por Richter, estas estructu-
ras deben sufrir leves daflos para intensidades hasta del grado VIII y para 1las
caracterfisticas del suelo de Lima se deben edificar estructuras flexibles en -

suelos rfigidos.
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Muchos edificios de este tipo han sufrido leves dafios ante l1a ocurren-
cia del sismo; pero otros apesar de estar disefiados para resistir las vibracio-
nes sTsmicas han sufrido dafos considerables, sobre todo en las tabiquerfas que
posiblemente no fueron considerados en los cdlculos estructurales y que en mu-
chos casos han comprometido a la estructura en s7 de los edificios, ya que es-
tos elementos por tener una gran rigidez, mayor que el de los p6rticos, han a-

traido grandes fuerzas cortantes.

Bajo estas consideraciones muy importantes, se tratard de determinar -
las causas que originaron los dafios en el edificio del Centro de Instruccidn de
1a PIP (CINPIP). Para ello se recurrird a la Evaluaci6n de Dafios y el Andlisis
y Disefio Estructural que se desarrollo en los CapTtulos anteriores, y a lgs pla

nos de estructuras que sirvieron para la construccidn del CINPIP.

COMPARACION DE LA_VERIFICACION DE DISENO CON LOS PLANOS ESTRUCTURALES EXISTEN
TES.-

En el Capftulo inmediatamente anterior ya se realiz6 dicha comparacion.
A continuacifn se comentard los resultados obtenidos, teniendo en cuenta que el
Andltsis y Verificacibn de Disefio corresponden a una situacién anterior a la o-
currencta del sismo; se complementard dichos comentarios con los resultados de
la Evaluaciln de Dafios causados por el sismo en estudio. Se trata pues de deter
minar el comportamiento de la estructura ante la ocurrencia de las vibraciones
sTsmicas y observar las partes resistentes y débiles para su posterior reforza-

miento con criterio sismo-resistente.

Como el Pabel16n Izquierdo ha sido mas afectado, principalmente en 1lo
referente a las tabtquerfias de la direccidn secundaria, la comparaci6n corres-
ponde a 8ste pabelldn y resulta también vdlido para los otros pabellones por -

ser similares,

1) Cortante Sismico en Columnas,~ Al efectuar un dimensionamiento previo, 1lo -




2)
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primero que debe verificarse es que la secci6n de las columnas sin refuerzo

deben ser capaces de resistir el esfuerzo cortante debido a efectos sismicos.

Las Tablas N2 44, 45 y 46 muestran los resultados de dicha verificaci6n. EIl

esfuerzo de corte admisible (MBtodo a Rotura) en el primer entrepiso es de -

5.623 Kg/cm2 y de 5.029 Kg/cm2 en los demds entrepisos.

a. En el P8rtico N2 1, los esfuerzos actuantes d41timos son: mdximo valor -
2.899 Kg/cm2 - 3er entrepiso y columna A-1; minimo valor 1.308 kg/cm2
6° entrepiso y columna A-iI. Como puede observarse ambos son inferiores
que el admisible de 5.029 kg/cmz. Luego, por corte el Portico No. 1 asfT
como el Portico No. 12A que es su simétrico, es satisfactorio.

b. En el P8rtico N2 2: méximo valor 2.796 Kg/cm2 - 3er entrepiso'y columna

A-2; minimo valor 1.049 kg/cm2 - 6to. entrepiso y columna D-2; ¢ue son

inferiores que el admisible, por 1o que son satisfactorios al corte to -

_§E§A1asvcolumnas de los pdrticos interiores (Nos. 2, 3, 4, ..., 12).

c. En los pBrticos secundarios: mdximo valor de 2.720 Kg/cm2 - 42 entrepiso
y columna interior; minimo valor 0.736 Kg/cm2 - 22 entrepiso y columna -
exterior, ambos inferiores al admisible; por 1o que todas las columnas -
de los p8rticos secundarios (A, B, C y D) son satisfactorios al corte.

En 1a evaluaci8n de dafios se comprob8 que no existen dafios considerables en

columnas por corte. Los fisuramientos que algunas presentan son debido a su

comportamiento como columnas cortas y a la predominancia de la flexi6n y a o

tros motivos como la deficiencia de la junta de construccibn (columna D-5, -

del 5° entrepiso; el tarrajeo se desprendi8 y el refuerzo de acero que
d8 visible; se observ8 oquedades en el concreto sobre tedo en la junta de -

construccifn, el concreto no fué vibrado en el momento del 1lenado).

Vigas.- se han verificado por flexibfn y corte, bajo la accidn conjunta de CV,
CM y CS.
a. Vigas del P6rtico N2 1: En todos los niveles la armadura positiva exis-

tente es suficiente, mientras que la negativa es deficiente en todos los



- 186 -

niveles a excepcidn del 62; dicha deficiencia 11ega hasta un miximo de -
109% respecto de la existente segln se puede comprobar en la Tabla N2 48.
Igualmente 1a armadura en compresidn es deficiente si se tiene en cuenta
la inversi8n de esfuerzos que se produce en el momento de 1a ocurrencia
de un sismo. Se comprueba asT que el disefio existente, segiin los planos,
no ha previsto las cargas laterales de inercia originados por un sismo
En cuanto al refuerzo transversal (estribos), todas las vigas peraltadas
son satisfactorias; en cambio las vigas chatas del pasadizo observan de-
ficiencia como puede observarse en la Tabla N2 52, hay pues gran concen-
tracifn de fuerza cortante.

Vigas del P8rtico N2 2: La armadura positiva es satisfactoria en todas
las vigas y en todos los niveles; en cambio la armadura negativa (apoyos
6 nudos) es deficiente en todos los niveles a excepcifn del 62, 1legando
dicha deficiencia hasta un maximo de 102% respecto de 1a armadura exis-
tente como puede observarse en la Tabla N2 49. La armadura en compresidn
es tgualmente deficiente sobre todo en los tramos centrales. Se comprue-
ba as7 que el diseflo exjstente en los planos no corresponde a un disefio
sTsmico (1a influencia del sismo incrementa notablemente 1los esfuerzos
de flex16n sobre todo en los nudos o apoyos aunque no en los tramos cen-
trales de vigas).

E1 refuerzo transversal (estribos) es satisfactorio en las vigas peralta
das, no as? en las vigas chatas del pasadizo debido a que hubo concentra
cidn de esfuerzos cortantes (viga de pequefia longitud y rodeada por ele-
mentos mds rfgidos). Ver la Tabla N2 53.

Vigas de arriostre (P8rticos Secunadrios): La armadura positiva es sufi-
ciente; pero la negativa es deficiente, 1legando dicha deficiencia hasta
un miximo de 80% respecto a la armadura existente (Tabla N2 50). . Igual-
mente la armadura en compresidn es deficiente sobre todo en los tramos
centrales de las vigas. E1 disefio existente no corresponde a un disefio

sfsmico, ya que el refuerzo existente en los nudos es inferior al necesa
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rio, considerando la influencia del sismo.

Con respecto a la armadura transversal, es satisfactorio como puede ob-

servarse en la Tabla N2 54; pero el estribo utilizado @ 1/4 es deficien-

te por razones sismicas, ya que el minimo debi6 ser @ 3/8.
En 1a evaluacidn de dafios referente a vigas principales y de arriostre, se
comprobd que no habfa dafios considerables, pero se observd fisuras muy finas
que parten del techo y en la mayoria de los casos no 1legan a la base de las
vigas; esto se ha debido a 1a deficiencia de armadura negativa y en compre-
sifn. Estas fisuras, que en promedio 1legan a 6, estdn distribuidas a 1o lar
go de las vigas peraltadas y en forma uniforme, que explica graficamente el
fenbémeno de la inversidn de esfuerzos en el momento del sismo. Ademds, en el
andlisis y disefio se ha comprobado gran concentracién de esfuerzos en los ni
veles 2°, 3° y 4° debido al sismo, que ha producido el fenb6meno de “chicoteo"
por la vibracifn del edificio en modos altos.
Evidentemente no se han producido dafnos graves, sobre todo en los nudos de -
los pérticos, debido a dos razones muy importantes: primero, por la gran den
sidad de muros (tabiquerfas) que cubren la mayoria de los vanos de 10s pbrti
cos, que habrdn tomado gran porcentaje del cortante sTsmico debido a su rigi
dez superior al de los pérticos, quedando &stos G1timos favorecidos; en se-
gundo lugar, debido a que el concreto atravez de los afios ha ido adquiriendo
mayor resistencia y también debido a que las dimensiones han sido agrandadas.
Por estas razones, los daifios mayores se produjeron en los tabiques sobre to-
do en 1a unibn de los pérticos con aquellos, ya que las deformaciones han te

mido que ser diferentes.

Columnas.- Se han verificado a flexo-compresi6n bi-axial (F6rmula de Bresler),
utilizando para ello la armadura existente en planos y determinando la capa-
cidad de cada columna.

a.- Columnas del Portico N2 1.- Como puede observarse en la Tabla N2 55, 1la

mayor parte de las columnas no tienen la capacidad suficiente para sopor
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tar esfuerzos de flexo-compresifn bi-axial, con flexi6n dominante, es de
cir los refuerzos de acero existentes no son satisfactorios. La insufi-
ciencia 1lega hasta un mdximo de 101% respecto a la armadura existente ,
sobre todo en los dos d1timos entrepisos; la causa principal es la predo
minancia de la flexidn debido a 1a influencia sismica (las excentricida-
des de la carga axial son grandes),

En cuanto a los estribos, es deficiente ya que aparte de que no se hizo
confinameinto en la cabeza y pie de las columnas tampoco se utilizd el
estribo mintmo @ 3/8" recomendada para disefio sfsmico, segiin se observa
en la Tabla N2 57,

b. Columnas del P8rtico N2 2,- La Tabla N2 56 muestra el resultado de la ve
rificacidn, observandose también deficiencia de capacidad aunque no muy
excesiva; como en el caso anterior hay tendencia a que la flexibn predo-
mine sobre todo en los pisos superiores. La mdxima deficiencia 1lega tam
btén a 101% respecto a la capacidad de la columna que corresponde a la
armadura existente. En compresifn pura o compresifn uniaxial, todas son
satisfactorias.

Con respecto a los estribos, son igualmente deficientes por falta de con
finamiento y porque no se utilizé @ 3/8" en forma uniforme.

En la Evaluacifn de Daiios se ha constatado la ausencia de daiios considerables

en columnas, a excepcifn de algunos fisuramientos producidos en las columnas

cortas y as? como en las falsas columnas de la parte en voladizo. Este com-
portamiento se explica, comparando con los resultados de la verificacidn, -
que asf? sea porque las tabiquerias han tomado 1a mayor parte del cortante
sTsmico, que el concreto ha adquirido mayor resistencia y porque las dimen-
siones fueron ampliadas; de 1o contrario se habrfa producido dafios mayores ,

ya que las vibraciones sismicas producen grandes excentricidades.

4) Cimentacidn.- Segiin figuraen los planosyse utiliz8 zapatas aisladas y una com

bitnada; la verificacidn se realizd con 6; =4 Kg/cm2 aunque los planos no
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indican la resistencia del suelo.

L.a tabla N2 60 muestra el resultado de la verificacidn y compara con 1o que

indican los planos existentes.

a.-

Zapatas de columnas del P6rtico N 1.- Las dimensiones en planta son in-
suficientes y en elevacidn son satisfactorias; dicha deficiencia 1lega
hasta un mdximo de 70% con respecto al &drea existente. En cuanto a las
armaduras, calculadas considerando las dimensiones en planta existentes,
son satisfactorias, a excepcidn de la Z-C-1 en la direccibn Y-Y (45%).
La adherencia por flexifn no queda satisfecha ya que en vez de § 1/2" de
bié utilizarse @ 5/8".

Zapatas de columnas del Portico N® 2 y otras interiores.- Las dimensio-
nes en planta son deficientes y en altura satisfactorias; la maxima de-
ficiencia 1lega hasta 48% respecto al area existente. Los refuerzos de a
cero son satisfactorios (calculadas considerando las dimensiones de zapa
tas que indican los planos). Como en el caso anterior, la adherencia por
flexi6n no queda satisfechas debi6 utilizarse @ 5/8" en vez de @ 1/2"
Zapata combinada.- Las columnas D-1 y D-2 son unidas en su cimentacidn -
por medio de una zapata combinada; en planta sus dimensiones no son sa-
tisfactorias aunque no excesivamente; en altura es satisfactoria.
Refuerzos de la zapata combinada: la armadura longitudinal de la capa su
perior (positiva) no es suficiente (insuficiencia de 21% respecto a la -
existente); en capa inferior (armadura negativa) debajo de las columnas,
queda satisfecha aunque no en la direcci6n X-X de la Columna D-2. Por o-
tra parte esta zapata requiere estribos de 4 ramales @ 1/2" a partir de
las caras de las columnas, aunque los planos existentes no muestran nin-

glin estribo, constituyendo esta también otra deficiencia.

Observando los resultados de la Evaluaci6n de Dafios, se concluye que no hubo

dafios en la Cimentacifn ya que nose observé asentamientos (Si ello hubiera o

currido, se habria observado diferencias de nivel de los pisos, veredas,

etc). Posiblemente las dimensiones de las zapatas fueron ampliadas y que so-
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bre todo la resistencia del suelo sea superior al asumido. En los taludes de
la Vfa Expresa (antes Paseo de 1a Republica) se observa el suelo conglomera-
do de alta potencia y es posible que en esta zona se tenga resistencias mayo
res de 5 Kg/cmz, que justifica el comportamiento del edificio en estudio. A-
demds, la estructura debe tener un alto grado de empotramiento, ya que la ci
mentacifn estd por debajo de 1.10 m. de profundidad respecto a la superficie

del suelo, es decir debajo de 1a tierra de cultivo u horgdnica.

Techo Aligerado.- Se ha hecho una verificacidn por flexién y por corte, uti-

1izando el M8todo de los coeficientes que recomienda el Reglamento de Concre
to Armado (ACI-71). Un dimensionamiento previo, hace necesario un .aligerado
de 25 cm. de altura total y que el existente seglin los planos es solo 20 cm;

esto hace necesario ensanchar las viguetas en la cercania de los-.apoyos. Tan
to por flexiBn como por corte requieren ensanches de yiguetas cuando se con-

sidera h = 20 cm., aunque al final manda el ensanche correspondiente a corte;
en el primer apoyo queda satisfecho, con pequefia vartante, el ensanche de vi
guetas mientras que en el segundo apoyo donde el corte es mdximo, el ensan-

che es satisfactorio en el ancho de la vigueta pero no en longitud; en 1los

demds apoyos interiores ocurre 1o mismo que en el primero, como puede obser-

varse en la Tabla N2 62.

En cuanto al refuerzo longitudinal, es satisfactoria la armadura existente ,

a excepcin del que corresponde al apoyo 2 (armadura negativa) y que 1lega

hasta un 13% de deficiencia; estos resultados se pueden observar en la tabla

N2 61. La armadura de reparticidn y temperatura es correcta.

En 1a parte de Evaluaci6n de Dafios, se indicS la ausencia de dafios en el ali
gerado. Las fisuras muy finas en la parte inferior de 1a losa aligerada, jun

to a vigas, se han debido al comportamiento de estas Gltimas caysadas posi-

blemente por la inversidn de esfuerzos, en el momento de ocurrir las vibra-

clones sfsmicas. Ademds, las deficiencias de ensanche han debido compensarse

con el incremento de resistencia del concreto y con las posibles ampliacio-
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nes de dimensidn en el proceso constructivo.

Escaleras.- Estos elementos tienen una losa resistente de 15 cm. de espesor
y que para las dimensiones 'y cargas de disefio es satisfactoria.vLos refuer-
zos de acero (por 1fexifn) son satisfactorios tanto Tos positivos édﬁo los
negativos, aunque no la armadura de reparticion. Por';orte también es satis
factorio.

En la Evaluacidn de Dafios se recalcd que en la zona de separacién de los -
tramos (anchos de 30 cm. aproximadamente) ubicada en cada nivel, se produjo
fisuras en los niveles 22 y 32 mientras que en el 12 ligero agrietamiento ;
esto se ha debido a la vibraci6n desordenada de los tramos en el momento de
ocurrir el sismo. Como las fisuras o grietas avanzan hacia la losa aligera-
da, disminuyendo el espesor en forma gradual, da a entender también que se
ha debido a esfuerzos de flexi6n ya que en dicha zona existe una losa maci-
za de 80x20 con 4P@3/8" en cada capa (superior o inferior) y que de tener un
mayor refuerzo, se habrd evitado los dafios que aunque leves saltan a la vis
ta. Ademds, al ocurrir el sismo, todo el estudiantado y demds personas efec

tuaron una rdpida evacuacién del local (desde el 6° nivel) por medio de las

.escaleras, recargandolas ampliamente y por lo tanto sometiéndoles a inten -

sas wibraciones que pudo 1legar hasta la resonancia en el primer nivel.

Caja de Asensor,- Posee una losa de concreto armado de 25 cm. de espesor. -

Como se indicd en su oportunidad, no se ha podido ubicar el plano de estruc
turas correspondientes; sin embargo se ha realizado un cdlculo de los re-
fuerzos necesarios, observando que la armadura vertical se calcula por -
flexién y 1a horizontal por corte (requieren cuantias mayores que las mini-
mas); esto es en los entrepisos 1°, 2° y 3° donde los cortantes son conside
rables, y en los siguientes solo requieren armaduras de cuantfa minima.

Al realizar la Evaluaci6n de Dafios no se observd ningiin dafio, por 1o que se
concluye que la Caja de asensor estd debidamente reforzada para resistir -

sismos que correspondan al Espectro Sismico utilizado.
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8) Tabiguerias.- Como se ha indicado repetidas veces, los mayores dafos (fisu-
ras y algunas grietas) se han producido en los tabiques (muros de Tadrillo
pandereta - soga), debido al cortante sfsmico, sobre todo en los que corres
ponden a 1a direccién secundaria donde se alojan las puertas y ventanas. Es
tos elementos no estructurales, considerados asi en los disefios, atraen ma-
yor cortante que el pértico que los enmarca, por su gran rigidez; si no son
suficientemente resistentes como para tomar dichos esfuerzos, fallan par -
cial o totalmente, agravdndose mds adn si no estdn aislados debidamente de
los pérticos. En otros casos, si estos tabiques son resistentes, pueden ha-
cer fallar a las columnas al alargarse el tabique en una diagonal y acortar
se en la otra (traccifn y compresibn diagonal).

- En la estructura del CINPIP estos tabiques, por ser poco resistentes, no
han danado a las columnas; sin embargo se han producido fisuramientos Yy
algunos agrietamientos en 1a unién de los tabiques con las vigas y colum-
nas, as? como tambi&n fisuramientos diagonales (corte tipico) y vertica -
les (especie de efecto puntal producido por tabiques perpendiculares); es
to es, en los de la direccidn principal.

- En la direcci6n secundaria, la mayor parte de los tabiques no cubren toda
la altura y vano de los pdrticos; existen ventanas altas sobre todo en -
las zonas adyacentes del pasadizo de comunicacidn, que en algunos casos -
han transformado a las columnas normales en columnas cortas en las que se
han producido fisuramientos aunque solo en el tarrajeo. Estos tabiques -
han sufrido los mayores dafios, presentando fisuras, y algunas grietas, en
diferentes direcciones y sobtre todo en la unién con las columnas ya que
en esta direccién los pérticos son mas flexibles por la menor densidad de
tabiques. Las causas principales de estos danos son:la falta de aislamien
to o separacibn entre pérticos y tabiques, la mayor magnitud de cortante
sismico en esta direccibn (x-X), falta de simetria de los elementos es -
tructurales (la caja de ascensor no estd ubicada en forma simétrica y por

1o tanto existe torsidn sismica); y la falta de limpieza de la Junta de
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Separacidn y dilatacibn existente entre los tres Pabellones (incremento de

" esfuerzos por impacto). Las tabiquerias de los entrepisos 2°, 3° y 4° han
sufrido los mayores daflos consistentes en fisuramientos y algunos agrieta-
mientos.

- Por otra parte estas tabiquerias, sobre todo las de la direccifn principal
(v-Y), han aliviado a los pSrticos en cuanto a la absorcifn de los esfuer-
zos provocados por las vibraciones sfsmicas. Esto se deduce que sea asf,
debido a que las vigas y columnas, segidn el andlisis y verificacifn reali-
zados anteriormente, no son capaces por sf solos de tomar la totalidad de
dichos esfuerzos. Se ha comprobado que el disefio existente en los "planos
no corresponden a Disefio STsmico (fuerzas laterales) sino solamente a Car-
gas de gravedad. En la direccibn principal, existe gran densidad de estos
tabiques ya que alrededor del 75% de los vanos de los pérticos estdn cu -
biertos por estos muros. Se sabe que estos elementos tienen gran rigidez y
por 1o tanto atraen grandes fuerzas laterales; estas fuerzas han sido tras
mitidas a los tabiques a traves de las columnas 1imitando las deformacio-
nes de los pdrticos.

Para tener una referencia de la magnitud de corte tomado por estos muros, te

niendo en cuenta las Normas Peruanas de Disefio Antis{smico en 1o referente a

elementos no estructurales (tabiquerfas), se sabe que &stos deben ser disefia

dos para soportar una carga horizontal de:

Q“Cz. P2
Siendo:
Q = carga horizontal que actua sobre el elemento no estructural
Cp = coeficiente que depende del tipo de muro y de 1a Regifn Sismi-

ca; para tabiques interiores de piso a techo y la Regidn 2 (Li

ma) se tiene Cp = 0.8

Peso del elemento. Para muros de ladrillo pandereta (aparejo -

-
N
n
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soga) tarrajeados por ambas caras, el peso por metro cuadrado

de dicho muro es 200 Kg. aproximadamente.

E1 drea total de estos tabiques que cubren el vano de los p8rticos, en pro-
medio, en cada:entrepiso y en la direccibn principal (Y-Y) es 293 me 5 por

1o tanto el cortante total que toman las tabiquerfas, en cada entrepiso, se

ra:

Qi = 0.8x(193 m2 x 200 Kg/m2) ¥ 46,900 Kg.

Q; = 47 Ton.

Sin considerar los tabiques ubicados fuera de los pérticos, aunque éstos
son en menor proporcion,

S1 se observa 1a tabla N2 15, donde figura el corte total distribuido en ca
da ntvel, y se deduce en cada ntvel las 47 Ton, se concluye que efectivamen
te los pdrticos principales (Y-Y) se ven altviados y ademas sus deformacio-
nes son reductdas por la presencia de dichos muros. En realtdad los tabi-
ques habran tomado mayor cortante debido a 1a 1imitaci6n de 1a .deformacidn
de Tos p8rticos flexibles; de esta manera se explica la ocurrencia de fisu-
ramientos y algunos agrietamientos, La existencta de estos tabiques hace
pues que cada columna, en promedio, reciba alrededor de 1 Ton menos de car
ga horizontal,

En la direcciBn secundaria (X-X), donde hay menor densidad de estos . muros,
en cada entrepiso y en promedio solo toman 10 Ton. y que deduciendo de 1la
tabla N2 15 no se favorece considerablemente a los pérticos, permiti&ndolos
a estos O1timos a deformarse 1ibremente y por lo tanto sobrecargandolos a a
quellos; por esta razbn en esta direcci6n se han producido los mayores da-

flos en tabiques (fisuras y grietas).

CONCLUSIONES., -

1.- Considerando el resultado de las verificaciones de los elementos estructu-
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rales, se ha comprobado que el concreto y los refuerzos de acero existen-
tes en los planos del CINPIP, corresponden a Disefio por Cargas de Gravedad
sin considerar las:cargas laterales provocadas por las vibraciones sismi-
cas. Esto se observa claramente en las verificaciones de vigas y columnas,
sobre todo en lo que respecta a los esfuerzos de flexion; 1o que ha dado o
rigen a que las vibraciones sismicas produzcan fisuramientos y dafios consi
derables en los elementos no estructurales.

Techo Aligerado (20 cm,.); es satisfactorto a esfuerzos de flexidn. Para es
fuerzos de corte requiere mayor ensanche de viguetas, sobre todo en el 2°
apoyo. No se ha observado dafios, por 1o que se cree que las yiguetas tie-

nen el ensanche necesario. Se debif utilizar aligerado de 25 cm.

3.- Yigas: los refuerzos positivos son satisfactorios, as? como los transversa

les (estribos). En cambio la armadura negativa (apoyos) es deficiente has-
ta en 109% y 102% en las vigas de los P8rticos Principales N 1 y 2 respec
ttvamente; 1a armadura existente solo corresponde a cargas verticales ex-
cluyendo las laterales de sismo. Asimismo, la armadura en compresifn es de
ficiente.

De no existir la gran densidad de tabiquerias, los dafios habrian sido con-
siderables. La presencia de fisuras verticales que parten del techo, en el
peralte de las vigas, que en contados casos 1legan a 1a base, se deben a -
la invers18n de esfuerzos al ocurir el sismo y al escaso refuerzo de com-
presifn y refuerzo negativo; y la concentracién de esfuerzos en los nive-
les 2°, 3° y 4° se deben a que el edificio vibré en modos altos originando
el fenSmeno de "Chicoteo".

Columnas: Todas son satisfactorias a esfuerzos de cortante sismico, es de-
cir que cada columna es capaz de tomar el corte que le corresponde, sin re
fuerzo de alma. Algunas se han comportado como columna corta, presentando
fisuras solo en el tarrajeo, o en el caso dnico de la columna D-5 del 5° -

entrepiso que presenta desprendimiento del tarrajeo quedando visible los
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refuerzos (hubo defectos de 1lenado en 1a junta de construccifn).

Ante esfuerzos de flexo-compresi8n bi-axial, las columnas no tienen la ca-
pacidad suficiente ya que se producen grandes excentricidades (predomina
la flex16n). Esta insuficiencia 11ega hasta 101% tanto en las columnas del
P8rtico N2 1 como en las del Pértico N2 2, Es decir que la armadura exis-
tente es inferior a la necesaria. En cuanto a los estribos, no se hizo con
finamiento ni se util1z8 @ 3/8" en forma uniforme como recomienda el Dise-
flo STsmico. De no existir 1a gran densidad de tabiquerfas que ha rigidiza-
do la estructura, se habrfa producido dafios considerables. Solo algunas co
lumnas presentan fisuras oblicuas, sobre todo en la direccin secundaria ,
debido a las deficiencias,

Por otra parte, el concreto ha tenido que .adquirir mayor resistencia atra
ves de los afios, y asimismo las dimensiones de la seccidn recta han sido
aumentadas,

Ctmentact8n: Las dimensiones en planta de las zapatas aisladas no corres-
ponden al esfuerzo de trabajo del suelo (4 Kg/cm ) sino a un esfuerzo ma-
yor. Las mayores deficiencias 1legan hasta 70% y 48% en las dimensiones en
planta de las zapatas de Tos P8rticos N2 1 y 2. Aunque las armaduras de
flex18n son las necesarias, en cambio la adherencia por flexifn no queda
satisfecha por usar @ 1/2" en vez de @ 5/8",

La zapata combinada igualmente tiene dimensiones en planta menores a 1las
necesarias, y el refuerzo longitudinal (capa supertor) con 21% de deficien
cla aunque en la capa inferior es satisfactortia. No posee estribos.

Como no se obseryé asentamientos, en 1a Evaluacifn de daflos, se concluye
que la resistencia del suelo es mayor que el asumido » que las dimensiones
fueron. ampliadas y que el concreto ha adquirido mayor resistencia. Asimis-
mo, la estructura tiene alto grado de empotramiento debido a que la cimen-
tac18n estd debajo de 1.10 m. de profundidad.

Escaleras y Caja de Asensor: en cuanto a dimensiones y refuerzos son satis

factorios; aunque no existe el plano de estructuras de la Caja de Ascensor
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se supone que en la construcci6n se utiliz6 el refuerzo suficiente, ya que
durante la Evaluaci6n de dafios no se constatd dafios.

La Caja de Asensor rigidiz6 considerablemente 1a estructura del CINPIP, so
bre todo en la direccifn secundaria (niveles 1°, 2° y 3°) donde tomé cor-
tante hasta de 52% del total actuante en el 2° entrepiso (40% y 28% en los
entrepisos 1° y 3°), En la direccifn principal tom8 el 7%, 25% y 2% del -
cortante correspondiente a los entrepisos 1°, 2° y 3° respectivamente. Es-
to, junto con las tabtquerfias, ha contribuido favorablemente a los pbérti-
cos 1imitando sus deformaciones y dafios consiguientes.

En cuanto a las escaleras no hubo dafios en la estructura verdadera; los da
fios observados en el 2° descanso (ubicado en cada nivel), en el espacio de
separacifn de los tramos, se debe a que dicho espacio del descanso no estd
reforzada suficientemente como para tomar esfuerzos de sismo, ya que al o~
currir 8ste los tramos vibraron en forma desordenada y que en dichos 1ins-

tantes estuvo recargada por la evacuacidn del personal,

Tabtquerfas,.- Estos elementos han sufrido los mayores dafios consistentes
en fisuras y algunas grietas, sobre todo en la direccidn secundaria donde
se encuentran ubicadas las puertas y ventanas. Dichos dafios se han debido
al cortante sfsmico (fisuras diagonales), por la falta de aislamiento de
los pdrticos (los cdlculos estructurales no consideraron la influencia de
los tabiques), por la falta de simetrfa de los elementos estructurales (la
caja de asensor estd a un extremo) y, por la falta de 1impieza de las Jun-
tas de separacidn y dilatacifn de los Pabellones (dichas juntas estdn re-
11enas de morteros, pedazos de ladrillos, maderas, bolsas y ademas se ha
observado falta de uniformidad y verticalidad de dichas juntas). Los mayo-
res dafios se han registrado en los entrepisos 2°, 3° y 4° debido a la con-
centraci8n de esfuerzos por la vibracidn de la estructura en Modos altos ,
por el choque o impacto entre los pabellones.

La presencta de estas tabtquertfas, sobre todo las de la direccibn princi-
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pal (Y-Y), han aliviado a los p8rticos absorviendo parte del cortante sis-
mtco y rigidizando a 1a estructura, de 1o contrario los pbrticos habrian -
sufrido dafios considerables ya que solo estdn reforzados para resistir es-
fuerzos de cargas de gravedad. E1 75% de los vanos de los pérticos princi-
pales estdn cubtertos de estos tabiques y han tomado por 1o menos el 20% -
del cortante total actuante en cada entrepiso; en la direcci6n secundaria
un minimo de 5% del actuante en cada entrepiso.
En resumen, la estructura del CINPIP estd calculada y construida para so-
portar solo esfuerzos de gravedad sin considerar los correspondientes a -
fuerzas laterales de sismo. Las tabiquerfas han ayudado a los p6rticos en
la absorcifn de esfuerzos, por ello han sido fisuradas o agrietadas en al-
gunos casosj dichos esfuerzos se han incrementado por el impacto entre los
Pabellones, por la falta de limpieza de las juntas y por falta de simetrfa
estructural
- Por otra parte, se tiene conocimiento por intermedio de los especialis -
tas de estructuras que intervinieron en el Proyecto del CINPIP, que és
te se desarrollo en un tiempo record de 15 dfas, teniendo en cuenta que
en 1961 no se disponfa de elementos de cdlculo rdpidos y que existfa pre
éjdn de parte de personas allegadas a 1a PIP (el terreno sobre el cual -
se edific6 el CINPIP 1ba a ser propiedad de una Congregacifn Religtosa y
se pensaba construir un Convento; 1a PIP logré primero la adjudicacién -
del terreno). En ese tiempo de 15 dfas se desarrollaron los planos de Ar
quitectura, Estructuras, El&ctricas y Sanitarias, y no hubo estudio de -
suelos. Las columnas se calcularon solo hasta el 4% entrepiso y las vi-
gas solamente del ler nivel; para los demds pisos se utilizaron los mis-
mos planos. De todo ello se deduce que solo se consider8 cargas de grave
dad, que no se hizo hip8tesis de carga viva ni menos se pens8 en el com-
portamtento de los elementos no estructurales, ni tampoco se pensd en u-
na estructura stsmo-resistente. Sin embargo, como es bien sabido, el Di-

seflo por el M&todo de las Cargas de Servicio tiene un coeficiente de se-
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guridad alto y por lo tanto los refuerzos de acero calculados siempre -
son conseryadores en comparacifn con el M&todo a Rotura.
En cuanto a los materiales utilizados, se sabe que la armadura tiene su -
punto de fluencia a 2800 Kg[cm2 y el concreto utilizado es de baja resis-
tencia, de 140 Kg/cm2 (solo las columnas del ler entrepiso son de 175 Kg/
cmz) pero con el transcurso del tiempo dicha resistencia se habrd incremen
tado.
Con respecto a 1a resistencia del suelo, en el andlisis se consideré 4 Kg/
cmz. Como no se han producido asentamientos, se concluye que el suelo tie-
ne una mayor resistencia que el asumido y ademds la carga de trabajo con -
el que se disefla 1a cimentacifn tiene un coeficiente de seguridad hasta de

3, que pﬁede tomar los esfuerzos mayores que el admisible.



CAPITULO VI

CONCEPCION DE UNA ESTRUCTURA ADICIONAL DE REFUERZ0

ESTRUCTURACION CON CRITERIO SISMO-RESISTENTE

En Tos capftulos anteriores, de VerificaciBn y Determinacidn de las -
causas de los dafios y as? como considerando el Comportamiento Sismico de la Es
tructura del CINPIP, se ha 1legado a 1a conclusifn de que en los cdlculos es-
tructurales existentes no se han considerado las Cargas laterales de sismoy -
que el concreto y los refuerzos de acero son deficientes sobre todo en vigas y
columnass que la estructura aporticada no ha fallado por la presencia de gran
densidad de tabiquerfas (direcciBn princiapl Y-Y) y que &stas al tomar excesi-
va cortante han sufrtdo dafios consistentes en fisuras y grietas al no tener re
sistencia suficiente, y que es necesario rigidizar la estructura para evitar -
excesivas deformaciones y dahos consiguientes.

- De ello se desprende que es imprescindible proyectar un Reforzamiento Estruc
tural, introduciendo elementos de Concreto Armado Sismo-resistentes (Placas)
que rigidice toda la estructura, es decir que transforme la estructura flexi
ble existente en otra que sea capaz de absorver esfuerzos provocados por las
yibraciones sfsmicas sin sufrir excesivas deformaciones. Esto es, proveer a
la estructura existente de una "Defensa Escalonada", que al ocurrir un sismo
de gran intensidad, igual o mayor que el del simo del 3 de Octubre de 1974,
sean las Placas las que tomen el mayor porcentaje del cortante sismico y si
fallan no colapse la estructura restante, sino que la estructura flexible -
las remplace y tome los esfuerzos provocados por las G1timas ondas Sismicas
(debe tenerse en cuenta que la probabilidad de la ocurrencia de un sismo des

tructor es Tnfima, aunque Lima se encuentra dentro de una de las zonas sTs-
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micas mas activas del Perd).

En cuanto a la interaccidn Suelo-Estructura, se sabe que el suelo del Valle
del Rfo Rfmac es un conglomerado seco y compacto pero no se le puede conside
rar como un suelo firme (roca), Los suelos firmes o rigidos tienen un perio-
do de yibracin muy corto y sobre los cuales es recomendable edificar estruc
turas flexibles, En cambio en un suelo blando, donde el perfodo de vibracifn
es largo, es recomendable estructuras rigidas. Entre estos dos extremos se
encuentra el suelo del cono deyectivo del Rfo RTmac y teniendo en cuenta 1la
sismicidad de 1a Regifn, 1o mas recomendable es adoptar una estructuracidn
de P6rticos y Placas Sismo-Resistentes, evitando el fenBmeno de la Resonan-
cia que se produce al coincidir Tos perfodos del suelo y de la estructura.
Las Placas de Concreto Armado son resistentes a esfuerzos de flexi6n y sobre
todo a esfuerzos de corte producidos por las fuerzas horizontales de inercia
al ocurrir las vibraciones sismicas, consigutendo rigidizar a la estructura.
En el presente estudio, se introducen estos elementos adicionales de refuer-
zo, las placas, teniendo en cuenta por razones de seguridad que en conjunto
tomen alrededor del 75% del cortante total (esto es funcifn del ancho y espe
sor de las placas), evitando concentracifn de esfuerzos en determinadas zo-
nas por torsifn sfsmica. Asimismo, se toma en cuenta para su ubicaci6n la Ar
quttectura del local, procurando ubicarlas sin limitar los ambientes y den-
tro de los pérticos.

De acuerdo con las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico, los p8rticos dicti
les se deben disefiar para resistir el 25% del cortante en la base del edifi-
cto y el 75% deben ser tomados por los demds elementos resistentes constitui
dos por muros de corte o placas, cajas de asensor y otros elementos vertica-
les que resisten la fuerza lateral (capacidad de absorcifn de energfa, K =
0.80 en la F8rmula H = UKCP).

La interacciBn Suelo-estructura serd también mejorada, ya que la cimentacifn
de los nuevos elementos serdn conectadas entre sf{ para evitar la vibraci6n -

desordenada en el caso de ocurrir un sismo.



- 202 -

ANALISIS SISMICO.-

- En el CapTtulo de Andlisis STsmico de la estructura tal como se encontraba -
antes del sismo 03.10.74, se ha definido los conceptos bdsicos del Andlisis
S?smtco por el M&todo de Muto, tanto para las columnas como para las placas
en general,

En el presente capttulo, se aplicardn dichos conceptos en el Andlisis STsmi-

co de 1os nuevos elementos de refuerzo (Placas), tanto en la determinacifn -

de los Coeficientes de Distribuci6n "D" como en el Andlisis Dindmico para la
obtencifn de las frecuencias y formas de modo,

- Se seguird el siguiente procedimiento:

1) Determtnacifn del cortante en la base y distribucifn por niveles, de a-
cuerdo a las Normas Peruanas de Disefio Antisismico, en las dos direccio-
nes de andlists (Y-Y, X-X).

2) C4lculo de los coeficientes de Distribucidn "D" en las nuevas Placas y en
la Caja de Asensor,

3) And1ists Dtndmico en base a las rigideces de todos los elementos vertica-
les resistentes a fuerzas laterales (Placas y columnas), en funcidn a los
Coeficientes "D", Se obtiene las frecuencias y formas de modo; as? como -
el cortante ssmico que actla en cada nivel.

4) Determinacidn del corte distribuido en cada nivel, definitivo, de los re-
sultados de 1) y 3).

5) Cdlculo de los centros de Masa y de Rigidez, Correccifn por torsibn y, -
Cortes Finales y Qd1timos de Disefio.

Posteriomente se diseflardn los nueyos elementos de refuerzo.

SELECCION Y UBICACION DEL TIPO DE PLACAS

- Procurando 1a simetrfa en planta de los elementos adicionales de refuerzo -
(placas), junto con la Caja de Asensor, se han ubicado y seleccionado los ti
pos de placas que aparecen en las figuras N& 26 y 27, en las dos direcciones

de andlisis.
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- Se ha asumido un espesor de 25 cm. por tratarse de un edificio de varios pi-
sos y de gran masa (para casas de vivienda de 2 pisos 1o mas comin es usar
un espesor de placa de 15 cm,),

- E1 ancho de dichas placas se ha determinado considerando que el conjunto de
placas toman el 75% aproximadamente del cortante en la base. Habiendo asumi-
do el espesor de 25 cm,, el drea de 1a seccidn recta del conjunto de placas,
tncluyendo la caja de asensor, se puede estimar en funcidn del cortante en

la base y el esfuerzo admisible (M8todo a Rotura) de corte, es decir:

H
Veu

S A, -

Stendo:
ZAw = 8rea de la seccifn recta del conjunto de placas
HL = 0,75 Hu , Hu = 1.33 H, H = cortante en la base

Yoy = 0.5 ¢\/ f(': , @ = 0.85, esfuerzo admisible a rotura
del concreto.

- Se asumi8 que el concreto de las nuevas placas tienen una resistencia a com~
presidn f& = 175 Kg/cm2.

- Con el drea total estimado para el conjunto de placas, se efectud la determi
nacidn del nfmero de placas y del ancho correspondiente a cada una. Para las
placas asumidas en primera instancia se calcularon los coeficientes de dis-
tribucibn "D" y se distribuyeron el cortante final proporcional a estos valo
res. Se prosegui8 tanteando para otros anchos de placas hasta conseguir 1la
condicidn de que el conjunto de placas tomen alrededor del 75% del cortante
en la base.

- Siguiendo las recomendaciones anteriores se ha obtenido el resultado mas con
veniente, en 1o que se refiere al nlmero, ubicacifn y dimensiones de las pla
cas de refuerzo adicional. En el siguiente Cuadro se muestra las caracterfs-
ticas fisicas de estos elementos (Tabla N2 64).

Se ha asumido la stguiente nomenclatura:
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P-T1-Y : placa tipo 1 en la direccifn Y-Y
P-T2-y :+ placa tipo 2 en l1a direcctbn Y-Y
P-T3-X : placa tipo 3 en la direccidn XX

Extsten 2 placas P~T1~Y; 1 placa P«T2Y; 3 placas P~T3~X, La Caja de asensor
tambtén es constderado en el analTsTs‘ Esto es en 1o que respecta al Pabe-
116n Izquterdo, Posteriormente, para los demas Pabellones (Central y Derecho),
se ubicardn las placas de refuerzo, en base a los resultados del Pabelldn Iz

quierdo,

Tabla N2 64.- Caracteristicas ffisicas de las placas adicionales de refuerzo.

Entre- | Caracte- DIRECCION Y-Y DIRECCION X-X

piso. | ristica. [ P-T1-Y P-T2-Y | Caja Asc, | P-T3~Y | Caja Asc.
T¥ h, (cm) 320 320 320 320 320

6,5 | A, (cm2) | 18,737 13,500 25,500 10,750 25,500

I" (cm4) |81.99x107 | 30,03x107 | 33.44x107 | 14.47x107 | 48.21x107

hy (cm) 320 320 320 320 320
4 Ay (cm2) 18,875 13,500 25,500 10,750 25,500
I (cm4) |83.51x107 30.03x107 | 33.44x107 | 14.47x107 | 48.21x107

hy (cm) 320 320 320 320 320
3 Ay (cm2) | 19,125 13,875 25,500 10,750 25,500,
1 (cm4) | 86.06x107 | 31.64x107 | 33.44x107 | 14.47x107 | 48.21x10

hy (cm) 320 320 320 320 320
2 | Ay (cm2) | 19,825 | 13,875 | 25,500, | 11,250 f 25,500
1" (cma) | 93.36x107 | 31,64x107 | 33.44x107 | 15,49x107 | 48.21x107

by (cm) 290 290 290 300 300
1 Ay (cm2) | 19,925 13,875 25,500 11,250 25,500
1" (cma) | 93.36x107 | 31.64x107 | 33.44x107 | 15,49x107| 48.21x107

La Pig. No. 27 muestra las demds dimensiones de las placas de refuerzo y la

Fig. No. 26 la ubicacifn en planta de las mismas.

WTYE CORTANTE EN LA BASE Y DISTRIBUCION POR NIVELES SEGUN. LAS NORMAS PERUANAS

DE DISENO ANTISISMICO

La Tabla No. 3 muestra los pesos concentrados en cada nivel; a estos valores
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se agregardn el peso de las placas adicionales de refuerzo. E1 resultado se mues

tra en la siguiente tabla.

Tabla N® 65.- Nuevos pesos concentados en cada uno de l1os niveles para la nueva

1)

estructuracidn con placas de refuerzo ( Ton ).
Pesc concen- Peso de pla- Nuevo Peso con-
Niyel trado segun cas Adicio - centrado en
tabla N° 3 nales cada nivel
6 772.904 20.757 793.661
5 943,899 41.514 985,413
4 946.789 41.475 988.264
3 951,358 41.397 992,755
2 960,464 41.202 1001.666
1 967,553 41.046 1008.599

Peso de 1a mitad inferior en el 1€"

columnas y caja de asensor

placas nuevas

20% del peso de elementos en azotea

Cortante en la base - Direccifn

entrepiso:

2 W= 5770.358 Ton.

_____________ ~~ 59.116 Ton

20.523 Ton

16.970 Ton.

Y-Y- SEGUN LAS NORMAS

H = UKCP

Las constantes U y K permanecen igual, UK = 1.0x0.8 = 0.8

E1 coeficiente sfsmico C varia al introducir las placas de refuerzo , pues

se rigidiza la estructura ( el periodo de vibraciBn debe disminuir ).

C =

0.05_
VT -

Las estructuras con buen ndmero de muros de corte ( placas ), caja de asen

sor y tabiquerfas tienen un periodo de vibracifn T de:

T= 0.07x h

Vo
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Remplazando Tos datos de la estructura en estudio se tiene:

T=0,07x 19,20

\f 16.20

= 0.334 seg/vibracifn

C “..‘lé@u-_ 5 0.0721 eemee- (7.21%)
\/0.334

H = 0.8x0.0721 ( 5770.358 + 59.116 + 20.523 )

y

Cortante en la base del edificio ( Y-Y ):

H = 337.428 Ton,
Y

Cortante en 1a base - Direccifn X - X - SEGUN LAS NORMAS

En forma andloga al anterior se obtiene:

T =0.07x19.20 = ,175 seg/vibracién
\/ 58.8

C =_0.05

o = 0.0894 ------ (8.94%)
\/,0.175

H = 0,8 x 0,0894 x 5849,997
X

Cortante en la base del edificio ( x-x )

H = 418.392 Ton
X

Distribucifn por niveles - Direcciones Y-Y, X-X,

Procediendo en forma similar como en el Andlisis STsmico de la estructura
tal como se encontraba antes del sismo del 03.10.74 , se obtienen los va-

lores que se indican en la siguiente tabla.

Tabla No. 66.~ Distribucidn por niveles de la Nueva Cortante en la Base,
seglin las Normas Peruanas de Diseiio Antisfsmico.

Direcciones Y - Y , X = X
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DIRECCION Y - Y DIRECCION X-X

aveL | trada | g |acumiada || A | acumiata
(Ton }{ C(Ton )| ( Ton } ( Ton ) ( Ton ) ( Ton )

6 112.549 | 112,549 90,039 135,081 135,081 108.065
5 81.178 | 193,727 154,982 100.349 235,430 188.344
4 64.819 | 258,546 206.837 80.257 315.687 252.550
3 48.445 | 306,991 245,593 60.146 375.833 300,666
2 32,061 | 339.052 271.242 40.027 415.860 332.688
1 15,347 | 354.399 283,519 19.502 435.362 348.290

E1 80 % del cortante acumulado serd comparado posteriormente con los resultados

del Anflisis dindmico ( Modal )

CALCULO DE LOS COEFICIENTES DE DISTRIBUCION "D" DE PLACAS
Los fundamentos tefricos del Mé&todo MUTO se han enunciado en la parte de Andli
sis Stsmico de la estructura tal como se encontraba antes del sismo, con el -

fin de obtener, 1os valores " D " de la caja de asensor. Las nuevas placas a-

s como la caja de asensor, serdn estudiadas en base a dichos fundamentos y ade

mas teniendo en cuenta que:

- En el andlisis solo se considera 1a componente horizontal de la fuerza -
sismica;

- La fuerza horizontal se asume que actiia separadamente en las direcciones:
longitudinal y transversal
Se asume que dicha fuerza actda en el nivel de cada piso

- Se asume que las estructuras de los pisos son rigidas en la direccifn ho-
rizontal , Segdn esto, todos los elementos resistentes en cualquier piso
tienen el mismo desplazamiento horizontal relativo; y

- Cuando exista excentricidad entre el centro de corte ( centro de masas ),
y el centro de rigideces ( centro de valores " D" ), la torsién resulan

te deberd tomarse en consideracifn,

1) Definici6n de " D " - Deformaciones
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En el capftulo de An§l1sts STsmico de la estructura antes del sismo ,
se defintd que el coeficiente de distribuci6n " D " es un valor relativo
entre el corte que toma un elemento y 1a deformacién que le produce. EIl
cortante de cada entrepiso se distribuye ( espacialmente ) en forma pro-

proporcional a este valor y queda definido por medio de la siguiente for

mula:

Siendo : Y = corte tomado por un elemento
n

‘STn = deformacifn lateral total del elemento.

Deformaciones.~ Como en el caso de la Caja de asensor, se considerardn
las 3 deformaciones mas importantes: por corte, flexifn y rotacifn.

Deformacifn por corte.- Para elementos de concreto se defini8 como:

S =260 Ko ___ (a2)
sn hn . Awn
Deformaci6n por flexi6n.~ Se obttene por medio de l1a f6yrmula:
o - 4Ag, - B meeee- (a3)
A _od Moo Mn
Bn‘% b 2 YKy

. I1 . __=Ih
Ki=—"T% * "= f. K

Deformaci6n por rotacifn.- estd dada por la férmula:

S = 12E.Ke8
on hn
Deformaci6n total.- Es la suma de las 3 deformaciones definidas:
-5+ 8 +§
JTn JSn Bn en
Siendo K = 102 cm3 , (K=ee, K = 1 ), al obtener "D " en colum-
o =t

0
nas ( tablas N° 7 y 8 ) se definif este valor Ko y se utilizard tam -
bten para las placas por analizar.
Angulo de rotacin 8 .- En el Andlisis Sismico de la estructura tal -

como se encontraba antes del sismo, para el estudio de la caja de asen-
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sor, se consideré: @ = 1/1500, que correspondfa a una rotacidn de 5 mm y
de 20 mm en las direcciones Y-Y, y X-X respectivamente de la estructura,
en conjunto. Aunque el suelo de cimentaci6n es bueno, queda justificada
la rotaci6n teniendo en cuenta que la cimentaciGn es en base a zapatas
atsladas y asf como por tratarse de un edificio de varios pisos.

Para el andlisis de las nuevas placas, se considerard una rotacifn de:

@ = 1/4000 radianes

Tentendo en cuenta que la estructura serd rigidizada, que la cimentacifn
serd conectada convenientemente ( cuando sea necesario ) y por tratarse
de un suelo bueno ( conglomerado seco y compacto, con la napa fredtica
profunda ) ya que no se han producido asentamientos diferenciales.
Aunque en otros proyectos se desprecia la deformacifn por rotaci6n ( es-
tructuras cimentadas en el suelo del cono deyectivo del Rfo Rfmac ), en
el presente se considerard porque la cimentacidn no es profunda sino que
es superficial y atslada, y tambien por razones de seguridad ( no se pue
de tener la seguridad absoluta de que el suelo de Lima Metropolitana es,
uniforme en todos los puntos de la ciudad ni tampoco en todos los puntos
o zonas del terreno sobre el cual se edifica una estructura ).

Luego la deformacidn por rotacifn es:

(1) Para nuevas placas; f' = Kg/ cm2 , €]l m8dulo de elasticidad del

c
concreto es E= 208 Ton/cmz.
12x208 Ko _ 0.624 Ko

(ag)+ 12 E.Ko.B . Ko
JOn " hn = 74000 hn ~ hn

(2) Para 1a Caja de asensor; f' = 140 Kg/ cm , el modulo de elasti-
c

cidad del concreto es E = 185 Ton / cmz.

(a5): § _12E.Ko.@ _ 12x185 Ko 0.555 Ko

— &

en hn 4000 hn hn

Determinaci6n de " D " en Placas - MEtodo de Muto.

Se sigue el procedimiento iterativo indicado en 1a parte de Andlisis Sfis
mico de la Caja de Asensor antes del sismo, es decir:

- Asumir un valor inicial para el cortante Vn, para cada tipo de placa,

y se calculan las deformaciones por corte, flexifn y rotacién ( férmu
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las definidas anteriormente );

Calcular " D " en funcidn de ¥Yn asumido y la suma de la defermaciones-
obtenidas. Conocido " D ", se distribuye 1a fuerza cortante total que
actla en cada nivel ( segdn tabla N° 66, columna " Acumulada " ). Pro
porcional a estos valores, obteniendose nuevos valores Vn; y

Comparar el valor Vn calculado segiin el punto anterior, con el valor,
de Vn asumido ( de la iteracifn anterior si es que se realizan ya dos
o mas iteracciones ).

Proseguir los cdlculos hasta que el valor G1timo Vn calculado , sea a
proximadamente igual al Vn de la iteracifn anterior. E1 Vn calculado,
pasa a ser el Vn asumido de la siguiente iteracifn.

E1 valor "D" de las columnas, en cada iteracibn, permanece cons-
tante en todos los entrepisos y figuran en las tablas N° 7 y 8.

Los valores iniciales asumidos Vn se toman proporcionales al pro-
medio de las "D" de columnas en cada entrepiso. Es decir, se calcula,
"D" en placas en funcién del "D" de columnas promedio en cada entrepi-
so , multiplicando a este promedio por el nlmero del piso contado de a
rriba hacia abajo ( ver el Andlisis STsmico de la Caja de Asensor an -
tes del sismo ).

A continuacifn se adjunta solamente la G1tima iteracifn, por razones
de espacio y simplificaci6n. Se utilizan los valores numéricos de las
tablas N° 7,8,64, y 66, as7 como las f6rmulas ( al ), (a2 ). (a3 ), -

(a4 ).y (a5).

Tablas N° 67.~ Cdlculo del Coeficiente de distribuci6n " D " de Pla-
cas ( 8va. iteracifn ) ~ Direccifn Y-Y.
PLACA P-T1-Y
1 2 3 4 5 6 7 8 9
Entrep.| Aun hn Ik Kn Vn <S§n Vn 'zhn My
n | 103 o 102 cn| 107 enf| 102 | (Ton.) 108 | 10 102
6 18.737 |3.20 81.99 25.62 0.069 0.027 0.189 0.189
5 18.737 |3.20 81.99 25.62 6.854 3.155 21.933 22.122
4 18.875 | 3.20 83.51 26.10 30.993 14.162 99,178 | 121.300
3 19.125 |3.20 86.06 26.89 58.591 26.423 137.491 303.791
2 19.825 | 3.20 93.36 29.18 75.590 32.886 241.888 b50.67°C
1 19.825 2.90 93.36 32.19 61.566 29.556 178.541 729.22G |
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Tabla No. 67 Cont. =-e-emcmca-en
10 11 12 13 14 15 16 17 18
M, | 2M /K, | 4AB, | 3/h dan Ag, $on Sl D,
102 | 101 100! | 102 | 1073 10-3 |  10-3

0.189 | 0.007 | 183.157 | 0.937 | 171.618 | 195.000 | 1190.172 | 1.362| 0.043
22.311 | 0.871 | 182.279 | 0.937 { 170.795 | 195.000 | 995.172 | 1.169| 5.863
143.422 | 5.495 | 175.913 | 0.937 | 164.830 | 195.000 | 800.172 | 0.979| 31.658
430.091 | 15.994 | 154.424 | 0.937 | 144.695 | 195.000 | 605.172 | 0.776| 75.504
859.470 | 29.454 | 108.976 | 0.937 | 102.111 | 195.000 | 410.172 | 0.545| 138.697
1279.899 | 39.761 | 39.761 | 1.034 | 41.113 | 215.172 | 215.172 | 0.286( 215.266
PLACA P-T2-Y
1 2 3 4 5 6 7 8 9
Entrep. | Ayn hy | Iy Ky v, I | v -ony M}
n 103 cn? | 102 en| 107 cmd| 102 | (Ton.) 10-3 102 102
6 |13.500 | 3.20 | 30.03 |[9.38 | 0.023 | 0.015| 0.074 | 0.074
5 |13.500 | 3.20 | 30.03 |9.38 | 3.445 | 2.201 [ 11.024 | 11.098
4 |13.500 | 3.20 | 30.03 [9.38 | 14.272 | 9.118 | 45.670 | 56.768
3 |13.875 | 3.20 | 31.64 |[9.89 | 25.346 | 15.756 | 81.107 | 137.875
2 |13.875 | 3.20 | 31.64 |9.89 | 32.487 | 20.195 | 103.958 | 241.833
1 |13.875 | 2.90 | 31.64 [10.91 | 32.023 | 21.965 | 92.867 | 334.700
10 11 12 13 14 15 16 17 18
A g
THER 4A82 sy | g, 0y don  [STn | ODn
102 | 10-1 | 101 [10-2 10-3 10 10-3 - .
0.074 | 0.008 [ 238.696 | 0,937 | 223.658 | 195,000 [1190.172 [ 1.414| 0.016
11.172 | 1.191 | 237,497 | 0.937 | 222.535 | 195.000 | 995.172 | 1.220| 2.824
67.866 | 7.235 | 229.071 | 0.937 | 214.640 | 195.000 [ 800.172 | 1.024 | 13.938
194.643 | 19.681 | 202.155 | 0.937 | 189.419 | 195.000 | 605.172 | 0.810| 31.291
379.708 | 38.393 | 144.081 | 0.937 | 135.004 | 195.000 | 410.172 | 0.565  57.499
576.533 | 52.844 | 52.844 | 1.034 | 54.641 | 215.172 | 215.172 | 0.292 | 109.668
PLACA CAJA DE ASCENSOR
1 2 3 4 5 6 7 8 9
Entrep. [ Awn by | Ixx K Vo | dsn | vn | M
n 103 em2 | 102 em| 107em¥ 102 | (Ton.) | 10°3 102 102
6 | 25.50 3.20 | 33.44 |10.45 | 0.039 0.013| 0.125 | 0.125
5 | 25,50 3.20 | 33.44 |10.45 | 3.758 1.271| 12.026 | 12.151
4 | 25,50 3.20 | 33.44 [10.45 | 18.489 6.254| 59.165 | 71.316
3 | 25.50 3.20 | 33.44 [10.45 | 31.290 | 10.583| 100.128 |171.444
2 | 25.50 3.20 | 33.44 [10.45 | 54.819 | 18.542] 175.421 | 346.865
1 | 25.50 2.90 | 33.44 |11.53 | 61.925 | 23.112( 179.583 |526.448
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Tabla No. 67 Cont, =—=--mcm—meee-n
10 11 12 13 14 15 16 17 18
M, | 2Mske | 4A B 3/hn Bn A g I on Ot D,,
102 | 1071 100 | 102 | 1073 10-3 1073

—f—

0.125 0.012 | 315.482 | 0.937 | 295.607 | 173.438 | 1058.569 | 1.354 0.029
12.276 1.175 ] 314.295 | 0.937 | 294.494 | 173.438 885.131 | 1.181 3.182
83.467 7.987 | 305.133 | 0.937 | 285.910 | 173.438 711.693 | 1.004 | 18.415

242.760 | 23.231 | 273.915 ) 0.937 | 256.658 | 173.438 538.255 | 0.805| 38.870
518,309 | 49.599 | 201.085 | 0.937 | 188.417 | 173.438 364.817 | 0.572| 95.837
873.313 | 75.743 75.743 | 1.034 78.318 | 191.379 191.379 | 0.293] 211.348
DISTRIBUCION DFL CORTANTE (VI) DE CADA NIVEL
Ent "p" "D" PLACAS (Y-Y) Rk VT Vn PLACAS (Ton.)
Cols. I pT1-v |p-T2-Y | caja TOTAL | (Ton.) |[P-T1-Y|P-T2-Y| Caja
n. 1 ¥y-Y (2 u) |(1 u) |Ascensor Ascens.
= i
6 |155.42| 2x0.043 0.016] 0.029 | 155.551 | 112,549 ] 0.031] 0.012{ 0.021
5 |1155.76] 2x5.863 2.824| 3.182 | 173.492 | 193.727| 6.549| 3.154| 3.554
4 1163.23| 2x31.658| 13.938| 18.415 | 258.899 | 258.546 | 31.626) 13.924 | 18.397
3 ]168.66] 2x75.504| 31.291( 38.870 | 389.829 | 306.991| 59.497 ] 24.657 | 30.630
2 1181.36|2x138.697| 57.499] 95.837 | 612.090 | 339.052| 76.838| 31.854 | 53.094
1 |474.35|2x215.266{109.668{211.348 | 1225.898 | 354.399| 62.212| 31.694 | 61.080
Tabla No. 68 .- Cdlculo del Coeficiente de Distribucidn "D" de placas
(7ma. Iteracibn) - Direccidn X-X.
PLACA P-T3-X
1 2 3 4 5 6 7 8 9
Entrep. | Ayn hp, Iyy Kn Vi é%n Vn.hn Mn
n 103 ecm® [10% cm. | 107 cm® | 103 | (7on.) | 10-3 102 102
6 10,75 3.20 14.47 4,522 0.141 0.113 0.451 0.451
5 10,75 3,20 14.47 4.522 7,975 6.399 25.520| 25.971
4 10.75 3.20 14 .47 4,522 27.162 | 21.793 86.918| 112.889
3 10.75 3.20 14.47 4,522 36.642 | 29.399 | 117.254| 230.143
2 11.25 3.20 15.49 4.841 41,206 | 31.591 | 131.859| 362.002
1 11.25 3.00 15.49 5.163 45,840 | 37.487 | 137.520| 499.522
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Tabla No. 68 : Cont, —=——=cmmm—cmmmeem
10 1 12 13 14 15 16 17 18
2Mn 2Mn/Kn 14 4 Bn 3/hy <§'Bn AOi é‘G_n Tn Dn
102 101 10-1 102 | 10-3 10-3 10-3
0045:=ﬁ 0.100 | 803.286 | 0.937{ 752.679 | 195.00 | 1183.00 | 1.936 0.073
26.422 5.843 | 797.343 | 0.937 747.110 | 195.00 | 988.00 | 1.741 4.581
138.860 | 30.708 | 760.792 | 0.937| 712.862 | 195.00 | 793.00 | 1.527| 17.788
343.032 | 75.858 | 654.226 | 0.937| 613.010 | 195.00 | 598.00 | 1.240| 29.550
592.145 | 122.319 | 456.049 | 0.937| 427.318 | 195.00 | 403.00 | 0.862| 47.803
861.524 | 166.865 | 166.865| 1.000| 166.865 | 208.00 | 208.00 | 0.412| 111.262
PLACA CAJA DE ASCENSOR
1 2 3 4 5 6 7 8 9
Entrep.| Ayn hp Iyy Kn Vi <g“ISn Vi-hn M}
n. -~ | 103 ecm?|102 cm. 107ycm4 103 | (Ton.) | 10-3 102 102
6 25.50 3.20 48.21 | 15.07| 0.613| 0.207 1.962 1.962
5 25.50 3.20 48.21 | 15.07| 21.520 | 7.279 | 68.864 70.826
4 25.50 3.20 48.21 | 15.07| 60.356 | 20.415 | 193.139 | 263.965
3 25,50 3.20 48.21 |15.07) 121.313 | 41.032 | 388.202 | 652.167
2 25.50 3.20 48.21 | 15.07| 186.435 | 63.059 | 596.592 | 1248.759
1 25,50 3.00 48.21 | 16.07| 165.063 | 59.552 | 495.189 | 1743.948
10 11 12 13 14 15 16 17 18
Mn 2Ma/Kn |4 A Bn 3/hy CS'Bn = Qi Sen STn D
102 10-1 10-1 10-2 | 1073 1073 1073
1,962 0.130 | 800,544 | 0.937| 750,110 | 173.438| 1052.190| 1.802 0.340
72.788 4.830 | 795.584 | 0.937] 745.472 | 173.438| 878.752| 1.631 | 13.194
334.791 | 22.216 | 768.538 | 0.937| 720.120 | 173.438| 705.314| 1.446 | 41.740
916.132 | 60.792 | 685.530 | 0.937| 642.342 | 173.438| 531.876) 1.215| 99.846
1900.962 | 126.140 | 498.598 | 0.937 | 467.186 | 173.438| 358.438| 0.889 | 209.713
992.707 | 186.229 | 186.229 | 1.000| 186.229 | 185.000| 185.000| 0.431 | 382.977
DISTRIBUCION DEL CORTANTE (Vt) DE CADA NIVEL
Entrep.| "D" "D%  PLACAS (X~X) npe Vr V, PLACAS (Ton.)
n. |Columnas| - p_t3.x Caja TOTAL | (Ton.) [ P-T3-X Caja
X=X 3u Ascensor Ascensor
—— — (4=7) — + =
6 113.26 | 3x0.073 0.340 | 113.819| 135.081| 0.087 0.404
5 113.52 | 3x4.581 13.194 | 140.457 | 235.430| 7.678 22.113
4 115.08 | 3x17.788 41.740 | 210.184 | 315.687| 26.718 62.693
3 117.87 | 3x29.550 99.846 | 306.366 | 375.833| 36.258 122.511
2 120.81 | 3x47.803 209.713 | 473.932 | 415.860| 41.923 183.918
1 314.77 | 3x111.262 382.977 | 1031.533 | 435.362 | 46.953 161.616
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En Tas tablas N° 67 y 68 se observan que los coeficientes de distribucién
"D " de placas, en los entrepisos 52 y 62 , son pequefios; como cada pla
ca estd constitufda por una o dos columnas, se considerars que el "D " -
sea por 1o menos de

P-T1-Y : 3 veces el promedio del " D " de columnas de cada -

entrepiso y direccibn,

P-T2-Y : 1.5 veces de dicho promedio

Caja de asensor: 2 veces dicho promedio { Y=Y )

P-T3-Y : 2 veces dicho promedio

Caja de asensor: 4 veces dicho promedio ( X - X ) por la ma

yor rigidez.
Dicho promedio se obtiene de las tablas N° 7 y 8,

Tabla N® 69.- Resumen del cdlculo del coeficiente de Distribucién " D "

de las Placas de Refuerzo - Direccidn Y-Y, X-X

ENTRE~ DIRECCION Y~Y DIRECCION X~X
PISO P-T1-Y [P-T2-Y |C, ASENSOR P-T3-X | C. ASENSOR
6 10.110 5.050 6.740 4,960 9.920

10,140 5.070 6.760 4,980 13.194
4 31,658 | 13,938 18.415 17,788 41,740
3 75,504 | 31.291 38.870 29::550 99.846
2 138,697 | 57.499 95,837 47,803 | 209.713
1 215.266 | 109.668 211,348 111.262 | 382.977

DETERMINACION DEL CORTANTE POR NIVELES ~ ANALISIS DINAMICO ( MODAL )

CONSTANTES DE RESORTE ( K ) EN COLUMNAS Y PLACAS.-

En Ta tabla N° 6 figuran las constantes de resorte ( rigidez de entrepiso)
de columnas. Utilizando la Tabla N° 69 se obtienen las constantes de rigi

dez " K" de placas, para ello basta multiplicar cada valor " D " por el



2
factor 122 E Ko / h

"215-,

, siendo Ko = 102

m8dulo de elasticidad del concreto :

2
Para f' = 140 Kg/ cm

c

f¥ = 175 Kg/ cm

(&

cm®,

3

E = 185 Ton / cn?

E = 208 Ton /cm?

h 1a altura de entrepiso, E

Como se sefial6 en su oportunidad, las nuevas placas de refuerzo serdn de

concreto f! = 175 Kg/cmzu

c

Tabla N° 70.- Constantes de resorte ( rigidez ) de columnas y Placas -

Direccin Y-Y. ( Ton/cm. )
ENTREP. P-T1-Y P-T2-Y CAJA DE | RIGIDEZ DE ENTREPISO
n {2 placas {1 placa}| ASENSOR | EN PLACAS | EN COLUM, TOTAL
6 49.296 12.312 14.612 76.220 | 1816.12 | 1892.34
5 49.443 12,361 14,656 76.460 { 1835,08 | 1911.54
4 154.364 33.981 39.924 228,269 | 2076.58 | 2304.85
3 368.158 76.287 84.270 528,715 | 2542.84 | 3071.56
2 676,287 140.183 207.775 1024.245 | 3678,23 | 4702.48
1 1277 .819 - 325.495 557.959 | 2161.273 | 4313.62 | 6474.89

- Los valores que figurah en las Tablas Nos. 70 y 71, columna "total" cons

tituyen la rigidez de entrepiso o constantes de resorte, que se utiliza-

ran en la determinacidn de las frecuencias y formas de modo de la estruc

tura en estudio, segdn la direccidn de andlisis.

Tabla No. 71.- Constantes de Resorte (Rigidez) de Columnas y Placas

Direccién

X=-X
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Tabla No. 71 : Cont. ==—=m=--
ENTREP. | p-3ox | caga oe RIGIDEZ DE ENTREPISO

n (3 placas) | ASENSOR | EN PLACAS | .EN COLUM,| TOTAL

6 36,276 | 21.507 57.783 | 1607.91 | 1665.69

5 36,424 | 28,605 66.029 | 1649.69 | .1714.72

4 130,101 | 90,492 220.593 | 1783.79 2004.38

3 216.129 | 216,466 432.695 | 2015,97 2448.67

2 349.631 | 454,658 804.289 | 2285.63 3089.92

1 925.589 | 944,804 | 1870.393 | 2530.26 4400. 65

De Tos valores " K" de 1a tabla N° 6 se han descontado los correspondien

tes a las columnas que forman parte de las placas de refuerzo.

FRECUENCIAS DE VIBRACION Y FORMAS DE MODO.-

Conociendo 1a rigidez de entrepiso ( K ) y el peso concentrado en cado ni
vel ya es posible calcular las frecuencias de vibracifn y formas de modo-
de la estructura. Para ello se ha confeccionado un Programa para Compu -
tadora y que se utilizard como en .el caso del Analisis Sismico de la Es-
tructura antes del sismo; dicho Programa se adjunta en el Anexo del pre

sente estudio. Este Programa se ha adoptado para los Métodos de STODOLA,

y HOLZER,

Son datos de entrada:
E1 ndmero de pisos ( 6 ); la cte. UK = 0.80, las cargas concentradas de
la tabla N° 65, y las ctes. de resorte ( K ) de las tablas N° 70 y 71, se

gun la direccifn de andlisis,

En la siguiente tabla se muestra el resultado simplificado del Programa -

de Computadora.

Tabla N°® Resumen del C&lculo de las Frecuencias de Vibraci6n de

72 .-

la estructura - Metodo de STODOLA y HOLZER - Direc-

cién Y-Y, X-X.
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Tabla No. 72 :

DIRECCION N° ITE - FRECUENCIA PERIODO
VIB?ECION RACION MODO (VIB./SEG) ( SEG/VIB.)

14 1 14.89 0.422

Y-Y 29 2 39..21 0.160

40 3 61.01 0,103

11 1 13.09 0.480

X-X 19 2 35.12 0.179

35 3 89.:32 0.114

DESPLAZAMIENTOS Y CORTANTES DE ENTREPISO.-

Conocidas las frecuencias y formas de modo mas significativas ( los 3 pri
meros modos ), se calculan los desplazamientos y cortantes de entrepiso
reales.Procediendo como en el caso de Andlisis STsmico de la Estructura ,
antes del sismo, se obtienen los valores que en la ‘tabla ‘siguiente se
muestra.

En el Programa para Computadora para los Métodos de Stodola y Holzer; se
acopla el método utilizado en las copias del Ingeniero J. Kuroiwa H; como
es de coﬁocimiento se utiliza el espectro de aceleraciones de las Normas-
Peruanas de Disefio Antisismico.

En Ta siguiente tabla se muestran los desplazamientos y cortantes corres-
pondientes a cada modo, Como puede observarse, los desplazamientos y cor-
tantes del primer modo son mayores que los del segundo y tercer modos; pe
ro en estos G1timos y en los siguientes no ocurre 1o mismo, como puede ob
servarse en el caso del segundo y tercer modos correspondientes al tercer

entrepiso y la Direccién X-X.

Tabla No. 73.- Nuevos Desplazamientos y Cortantes de Entrepiso al introdu

cir las Placas de Refuerzo - Direcciones Y-Y , X-X.
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Tabla No. 73 :
DIRECCIONES
DE MODO |ENTREPISO 1 2 3 4 5 6
VIBRACION
DESPLAZ .
(cm) 0,036 |. 0.083 | 0,150 |. 0.224 0.288| 0.318..
CORTANTE
(ton) 231.935 | 233,770 |204,889 | 171.211| 121.094| 57.014
DESPLAZ.
{cm) 0.009 0.019 0.024 0,015] ~0.009| -0.025
CORTANTE
Y-Y (ton) 60,120 | 45.446 | 15.706 | -21,724| -44.389(-31.135
DESPLAZ.
(cm. ) 0.004 0.006 0.002 - 0.007] - 0.004] 0.007
CORTANTE
{ton) 24,703 | 10,105 |-12.558 | -19,621 5.264] 19.733
SUPERPOSICION
DE LOS 3 MODOS
{ton) 240,870 |228.562 |205.874 | 173.695] 129.081{ 67.907
DESPLAZ .
{cm) 0.053 0.125 0.207 0.289 0.357] 0.389
CORTANTE
{ton) 232.188 | 222.897 |201.056 | 165,179] 115.247 | 53.896
DESPLAZ.
{cm] 0,012 0,023 0,026 0,013| -0.011] -0.028
CORTANTE
X-X (ton) 50.828 | 36.181 6.889 | -25.655 |- 42.147 |-28.139
DESPLAZ
fcm) 0.005 0.006 0,001 ~0,008} -0.003} 0.007
CORTANTE
(ton) 20.321 5.791 |-14,495 | -16.268 6,990 | 17.649
SUPERPOSICION
DE LOS,3 MQDOS
(ton 238.553 |225.888 |201.696 | 167.949 { 122.911 | 63.309

CORTANTE SISMICO SEGUN ANALISIS MODAL Y LAS NORMAS PERUANAS DE DISENO ANTISISMICO

De acuerdo al Art. N° 19,03 de las Normas Peruanas de Disefio Antisfsmico,

el cor-

tante STsmico que actda en cada nivel se determinard por comparacién de los resul-

tados de ambos andlisis.

Se diseflar&n los elementos estructurales con los valores
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del andlisis modal si estos son inferiores a los valores dados por las Normas,
pero en ninglin caso deberdn ser inferiores que el 80% de los valores determina

dos segln Tas Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico.

En el siguiente cuadro se hace la comparaci6n de ambos andlisis, se

gin las Tablas No, 66 y 73, observdndose que para el disefio de 1os elementos
estructurales se deben tomar los valores correspondientes al 80 % segln las
Normas. Este G1timo valor no es definitivo, faltando hacer la correccién por

torsifn sismica.

Tabla No. 74 : Cortante STismico actuante en cada nivel segin Andlisis Modal

y Normas Peruanas de Diseilo Antisismico -~ Direcciones Y-Y,

X-X, (Ton.)

DIRECCION Y-Y DIRECCION X-X
NIVEL .
Andlisis | Normas 80% Normas| Andlisis | Normas 80% Normas
Modal, Peruanas Peruanas. Modal. Peruanas |Peruanas.
— -

6 67.907 112.549 90,039 63.309 . 135.081 108.065
5 129,081 193.727 154,982 122,911 235,430 188,344
4 173,695 258,546 206,837 167.949 315,687 252.550
3 205,874 306.991 245,593 201,696 375.833 300.666
2 228,562 339,052 271.242 225,888 415.860 332.688
1 240.870 354,399 283,519 238,553 435,362 348.290

CORTANTE SISMICO EN CADA ELEMENTO VERTICAL DE CADA ENTREPISO-SIN CORRECCION

POR TORSION

Las Tablas No, 7,8 y 69 muestran los valores "D" de columnas y placas, mien -

tras que la Tabla No. 74 el cortante sismico H (80% segdn las Normas) a dis -

tribuir entre cada uno de los elementos verticales de cada entrepiso. E1 cor-

te tomado por cada elemento vertical se determina por medio de la férmula :

Vin =

Din

2 Din

. H, (Ton.)
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Tabla No. 75 : Cortante Sismico sin correccién por torsi6n tomado por cada
elemento vertical de entrepiso - Distribuci6n para el con -
junto de columnas y placas de cada pértico - Direccién Y-Y
(Ton.)
Entre-| = Din. COLUMNAS Y PLACAS DE CADA PORTICO Enlggdas
piso Hy (Ton) pérti-| 1 1p5 [2:3:52 9] 4kP-T1-Y | 104P-T1-Y | placas
I~ ’ 11,12 | +P-T2-Y |[+Caja Asc.
e 1=
187.43 Din 11.43 13.74 18.84 22,07 32.01
6 90.04 Vin 5.49 6.60 9.05 10.61 15.38
5 187.87 Din 11.60 13.74 18.89 22.12 32.11
154,98 Vin 9.57 11.36 15,58 18.25 26.49
' 258.90 Din 14,03 14.03 49,28 55.30 95.68
4 206.84 Vin 11.21 11.21 39.37 44.18 76.44
389,83 Din 14.45 14.45 110.47 120.40 221.16
3 245,59 in 9.10 9.10 69.60 75.85 139.33
612.09 Din 15,57 15.57 200.26 240,57 430.74
2 271.24 in 6.90 6.90 88.74 106.61 190.88
1225.90 Din 41.07 41.07 335.54 438.60 751.56
1 283.52 Vin 9.50 9.50 77.60 101.44 173.82
Tabla No, 76 : Cortante Sfsmico sin correccibn por torsidn tomado por cada
elemento vertical de entrepiso - Distribucifn para el conjun-
to de columnas y placas de cada pdrtico - Direccién X-X (Ton)
SO S Dip COLUMNAS Y PLACAS DE CADA PORTICO En todas
- las
tso | Hy(Ton) [Pérti- B + 2 placas| C + P-T3-X| p
P * co A PparsX + Caja Asc Placas
138,07 Din 23.45 37.43 44,06 33.13 24.80
6 108,07 Yin 18,35 29,30 34.49 25,93 19.41
141,65 Din 23.45 37.47 47 .35 33.39 28.13
5 188,34 Vin 31.18 49.82 62,96 44 .40 37.40
210.18 Din 24.29 63.44 89.07 33.39 95.11
4 252,55 | Vin 29.19 76.23 107.03 40.12 114.28
306.37 Din 26.23 86.96 158.94 34.24 188.50
3 300.67 Vin 25.74 85.34 155,98 33.60 184.99
473,93 D 27.33 124.32 288.03 34.24 353.11
2 332,69 v}ﬂ 19.19| 87.27 202.19 24,04 247 .88
1031,53 D 62.40 301,48 573,95 93.70 716.76
& 348,29 V;: 21.07 101.79 193.79 31.64 242.01
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CORRECCION POR TORSION SISMICA-CORTANTE FINAL DE DISEf0

- En la parte correspondiente del Andlisis Sismico de la Estructura tal como
se encontraba antes del sismo del 03.10.74, se definié los conceptos corres
pondientes para efectuar la correccifn por torsi6n sismica. Como se ha in-
troducido las placas de refuerzo adicional, el centro de rigidez ha cambia-

do de ubicacifn aunque el centro de masa permanece igual.

- En la ubicacifn de las nuevas placas se ha considerado la simetria, la ar-
quitectura del local de tal manera de no afectar los ambientes y también se
ha considerado la facilidad del proceso constructivo de manera que la cimen
taci6n sea conectadas en determinadas direcciones. Por estos motivos, y so-
bre todo por la arquitectura del local, se observard en las tablas siguien-
tes que se introduce cierta excentricidad que no afecta mayormente a las co

Tumnas.

- La fuerza cortante final para el disefio de lTos elementos estructurales, es
la suma del cortante sin correcci6n por torsi6n mas el cortante por torsidn

s{smica
Ve = Vin + Vi

1) CENTRO DE MASA (Xm,Ym)

Permanece invariable en todos los niveles como en el caso de Andlisis Sis-

mico antes del sismo,

Xm
Ym

8.869 m,
28.499 m,

E1 origen de coordenadas se ubica en la columna A-1, con el eje Y-Y pasan-

do por el eje de construcci6n N2 1 y el eje X-X pasando por el eje de cons

truccibn A.



- 222 -

2) CENTRO DE RIGIDEZ-MOMENTO POLAR

Tanto el centro de rigidez como el momento polar de inercia se ha definido

en el Capitulo de Andlisis Sismico de la Estructura tal como se encontraba

hasta antes del sismo. Las férmulas (20), (21), (21') y (21"), Se utilizan

para el cdlculo correspondiente,

Tabla N2 77.- Centro de rigidez (Y,) y momento de inercia (Ix) calculados con

los valores "Dx" de Ta tabla N2 76 y la Fig. N2 21,

ENTREPISO

PORTICO

Dy

Y
(m)

Y.Dy

v2py

Y
(m}

Y2, =Dy

A

23.45

0

0

0

B

37.43

6.25

233.94

1462.13

C

34.14

9.35

319.21

2984.61

C.ASC.

9.92

10.77

106,84

1150,67

33513

15.60

516.83

8062.55

N

138.07

1176.82

13659.96

8.523

10,029.62

3,630.34

23,45

0

0

37.47

234.,1

1463.69

34,16

319.40

2986.39

o
O | O el >

)
()

3.1

142,06

1529.99

33,39

520,88

8125,73

141.65

1216,53

14105.80

8.588

10,447.25

3,658.55

24,29

0

0

63,44

396.50

2478,13

47.33

442 54

4137.75

%écscu:slﬂ

(@

41,/4

449,54

4841,55

33,39

520,88

8125.73

gl

210.18

1809.46

19583.16

8.609

15,577.47

4,006.69

26.23

0

0

86.96

543,50

3396,88

59,09

552.49

5165.78

(]
DO
(%)

()

A

99,85

1075,3

11581 .84

3.4

o L

534,14

8332,58

Mo

306,37

2705,51

28471,08

8.831

23,892.74

4,584 .34

27,33

0

124,32

777.0

0
4856.25

78.32

732.29

6846.91

(]
O} oo 3>
)
()

209./1

|
[ (Yol [e, [ | oo O

2258.58

24324 ,91

34.24

=

534,14

8332,58

-

473.93

4302.01

44360.65

9.077

39,048.01

5,312.64

62,40

0

0

301,48

188425

1/776,56

190,97

1785,57

16695,08

o
| O] o D
(%]

o

382.98

4124.69

44422 ,91

93,70

461,72

802.83

M=

1031.53

256,23

5697.38

8,973

83,053.36

12,644 .02
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Tabla N2 78.- Centro de rigidez (Xr) y momento de Inercia (Iy) ‘¢alculado :con

los valores "Dy" de la Tabla N2 75 y l1a figura N2 21,

X
Entre 'solPGrtico 2 Xy 2
pi Dy m) X.Dy X°Dy ) Xp. =Dy 1,
1 11.43] 0 0 0
2 13.74] 4.80] 65.95| .316.
3 13.74] 9,60| 181.90 | 1266.24
4 18.84|14.40| 271.30 | .3906.22
5 13.,74]19.20| 263.81 5065.
6 13.74[24.00| 329.76 7914,
7 111233.74 28.801 395.71 | 11396.45 -] N
8 .J4[33.60| 461.66 | 15511.78] & P ©
6 9 13.74[38.40| 527.62 | 20260.61| °© =4 N
C.ASC.| 6.74|41.38] 278.90 | 11540. 8 ~ vy
10 15,33[43.20| 662.26 | 28609. _ 0
L 13.74|48.00| 659.52 | 31656.9
. Te 13.74|52,80| 725.47 | 38304 .82
12A | 11, #3]57.60] 658,37 | 37922,1
= HB87,43] -~ 15432,23 | 213672.1
1 1.60] © ) 0
2 13.74] 4.80| 65.95 316.5
3 13.74] 9.60] 131.90 | 1266.24
74 18.89|14.40| 272.02 | 3917.09
5 13.74119.20| 263.81 5065.15
6 13.78[24.00| 329.76 | 7914.24
7 13.74|28.80] 395.71 | 11396.45 3 >
8 13.74133.60] 461.66 | 15511.78] & o o
5 q 13.74|38.40| 527.62 | 20260.61| < b3 a
C.ASC.| 6.76/41.38] 279.73 | 11575.23| & e o
10 15.36]43.20| 663.55| 28665.36 = it
11 13.74|48.00| 659.52 | 31656.96
17 | 13.74|52.80| 725.47 | 38304,82
12A | 11.60/57.60]| 668.16 | 38486,02
S— [187.87| - |5444.86 | 214336,51
T 003D [E 0.
2 14.03| 4.80| 67.34 323.23
3 14.03] 9,60| 134,69 | 1293.02
4 49,728(14,40( 709,63 | 10218,67
5 147.03|19.20] 269.38 5172.1
6 14,03 24.00] 336.72 | 8081.28 10
7 __| 14.03[28.80] 404,06 | 11636,93| 3 i
4 8 14.03|33.60] 471,41 | 15839.38] g w0 o
9 14,03/ 38.40] 538,75 | 20688,00 o ] 0
C.ASC.| 18.42|41,38] 762,22 | 31540.6 % ~ ~
10 .88[43,2011593.22 | 68827.10 &
] 14,03[48,00| 67/3.44 | 32325.12
12 14,03/ 52,80| 740,78 | 39113.18
1 14,03 57.60] 808.13 | 46548.29
S— [258,90] - 17509.77 | 291606.96
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Cont, =<ccacea- o
1 14257 0 0 0
2 14.45( 4.80] 69.36 332.93
3 14.45| 9.60| 178.72| 1331.71
4 | 110.47|14 40| 1590.77| 22907.09
5 14 45(19.20| "277.46|  5326.85
6 14 .45|24.00] 346.80 8323.20 o <
7 14.,45]28.80] 416.16] 11985, o S ~
8 14.45[33.60| 485.52| 16313.47] R = Q
3 9 14,45[38.40| 554.88] 21307.39| o B w0
C.ASC| 38.87[41.38| 1608.44| 66557.25| N~ N S
10 81.53|43,20] 3522.10| 152154.72 g -
11 14.45|48.00] 693.60] 33292,
12 14,45152.80] 762.96] 40284.29
12A | 14.45|57.60] 832.32| 47941,63
> | 389, - |11299,07] 428058,
1 15.57] 0 0 0
2 15.57| 4.80] 74.74 358.7
3 15,571 9.60] 149.47|  1838.91]
4 | 200,26]|14.40] 2883.74| 41525.8
5 15.57]19.20] 298.94] 5739.65
6 15,57(24,00] 373.68] 8968.321 = N
7 15,5728.801 _448.42 14,50 4 P
I T e 3 o o
2 9 15.57|38.40 E%f,Bg 22958.98| o « N
C.ASC| 95.84141.32| 3965.86] 164107.29]| ™ b= o
10 | 144.73]43,20] 6252.34| 270101.09 0 ~
11 15,57|48,00] 747.36] 35873.28|
"12 | 15.57(52.80] 822.10] 43406.88
12A | 15.57]57,60] 896.83] 51657.41
—=- | 612,09] -~ [18034.52| 6/6624.76
1 41,07 0 0 0|
2 41.07] 4.80] 197.1 946.27
3 41,07 9,60] 394,271 3784.99
4 | 335.54]14.40] 4831.78] 69577.63
5 41.07]19,20] _788.54] 15139.97 2 =
6 41.07]24.00] 985,68] 23656.32 < %
7 41.07|28.80] 1182.82]| 34965.22| ~ o 3
8 41.07133.60] 1379,95] 46366.32| B 2 “
1 9 | 41.07038.40] 1577.09] 60560,26] 2 -3
"T.ASC| 211,35[41,38] 8745.66] 361895.41| <
~—10 | 227.25(43,20] 9817,20| 424103.0
1 41.07]48,00] 1971.36] 94625.28
12 41,07]52.80] 2168.50] 114496,80
I2A | 21,07]57.60] 2365.63] 136260.29
S |1225.90] - 136405.62]1385477.80

Tabla No. 79 : Momento Polar de Inercia (Mp) calculado segﬁn las Tablas

No, 77 y 78.
ENTREPISO Iy Iy Mp = Ix + Iy

6 3,630.34 56,228 ,27 59,858.61
5 3,658,55 56,533,91 60,192.46
4 4,005,69 73,781.95 77,787 .64
3 4,584 ,34 100,550,74 | 105,135.08
2 5,312.64 145,252.72 | 150,565.36
1 12,644 .02 304,342.11 | 316,986.13
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CORTE DEBIDO A TORSION SISMICA (V,) - CORTE FINAL (V)

En el Capitulo de Andlisis Sismico de la estructura tal como se encontraba

hasta antes del sismo, se definié y se seflal6 las férmulas No. (16), (16'),

(17) y (18) para el c&lculo del corte debido a torsidn sfismica.

E1 corte

final se define como la suma del corte sin correccifn por torsifn (Vf) se-

gin las Tablas Nos. 75 y 76, y el debido a la torsidn sismica (V¢).

Tablas Nos. 80.a y 80.b .~ Corte debido a torsidn sismica (V¢ , Vi) y corte

final de diseiio (V) - Direccién Y-Y.

80.a
Entrep.
o) o 6 5 4 3 2 1
Hy 90.040 154.980 206.840 245.590 271.240 '283.5;5W
Mp 59858.610| 60192.460| 77787.640| 105135.080| 150565.360| 316986.130
Xm 28.499 28.499 28.499 28.499 28.499 28.499
Xy 28.983 28.982 29.006 28.985 29.404 29.697
ey -0.484 -0.483 -0.507 -0.486 -0.965 -1.198
by 57.600 57.600 57.600 57.600 57.600 57.600
Ex 2.154 2.155 2.119 2,151 1.432 1.083
E; -3.364 -3.363 -3.387 -3.366 -3.845 -4.078
Mty 193.946 333.982 438.294 528.264 388.416 307.052
M%y -302.895 -521.198 -700.567 -826.656| -1042.918| -1156.195
Vi 0.0032X.Dy| 0.0055X.Dy| 0.0056X.Dy | 0.0050X.Dy{ 0.0026X.Dy | 0.0010X.Dy
V% ~0.0051X.Dy {~0.0087X .Dy | ~0.0090X .Dy }~0.0079X.Dy, ~0.0069X .Dy -0.0036X.Dy
80.b
Entreg Pértico| D, X X.Dy Vg Vi Vs v
N L] N (m) (Ton,)|(Ton.) | (Ton.) | (Ton.)
il 11,43 | -28,983 | -331.980 rmee | 1,68 5,49 7.17
2 13,74 | ~24.183 | ~332.270 ~ne= | 1.69 6.60 8.29
3 13,74 | ~19.383 | ~266.320 ~ee= | 1,36 6.60 7.96
4 18.84 | -14,583 | -274.740 ---- | 1.40 9.05 10.45
5 13,74 | - 9.783 | -134.420 ---- | 0.69 6.60 7.29
6 13,74 | - 4.983 | - 68.470 -=== [ 0.35 6.60 6.95
6 7 13.74 | - 0.183 | - 2.510 --~= | 0.01 6.60 6.61
8 13.74 4,617 63.440 0.20 | ~m=- 6.60 6.80
9 13.74 9.417 129.390 0,41 | ~mmm 6.60 7.01
Caja Asc.| 6.74 12,397 83.560 0.29 | =m== 3.24 3.51
10 15.33 14.217 217.950 0.70 | ==-- 7.37 8.07
1 13.74 19.017 261.290 0.84 | =--- 6.60 7.44
12 13,74 23.817 327.250 1.06 | ---- 6.60 7.65
12A 11.43 28.617 327.090 1.056 | -=-- 5.49 6.54




80.b

Entrep Port
NO NO

‘LoNoO B wNH

ocoOoNOTPWNH

Caja
10
11
12

12A

ico Dy

11.60
13.74

Asc

Asc

13.74
18.89
13.74
13.74
13.74
13.78
13.74

6.76
15.36
13.74
13.74
11.60

14.03
14,03
14.03
49.28
14,03
14.03
14.03
14.03
14,03
18.42
36.88
14.03
14.03
14.03

14.45
14.45
14 .45
110.47
14.45
14.45
14.45
14 .45
14.45
38.87
81.53
14.45

14.45
14 .45

15,57
15,57
15.57
200.26
15.57
15,57
15.57
15.57
15.57
Asc 95.84
144.73
15.57
15.57
15.57

X
(m)

-28.982
-24.182
-19,382
-14.582
- 9.782
- 4,982
- 0.182

4.618

9.418
12.398
14.218
19.018
23.818
28.618

-29.006
-24.206
-19.406
-14.606
- 9.806
- 5.006
- 0.206

4.594

9.39%
12.374
14.194
18.994
23.794
28.59%

-28.985
-24.185
-19,385
-14.585
-~ 9.785
- 4,985
- 0.185
4,615
9.415
12.395
14,215
19.015
23.815
28.615

~29.464
~24 664
-19.864
-15.064
-10.264
- 5.464
- 0.664
4.136
8.936
11.916
13.736
18.536
23.336
28.136
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X.Dy

-336.190
-332.260

-266
=275
-134
- 68
- 2

63
129

83
218
261
327
331

-406
-339
-272
-719
-137
- 70
- 2
64
131
227
523
266
333
401

-418
-349
-280
-1611
-141
- 72
- 2
66
136
481
1158
247

.310
.450
.400
450
.500
.450
.400
.810
.390
.310
.260
.970

.950
.610
.270
.780
.580
.230
.890
.450
.800
.930
.470
490
.830
170

.830
.470
110
.200
.390
.030
.670
.690
.050
.790
950
770

344,130
413.490

-458.750
~384,020
-309.280
-3016.720
-159.810
- 85,070
- 10.340
64.400
139.130
1142.030
1988.010
288.610
363.340
438.080

Ve

(Ton.) (Ton.)

0.35
0.71
0.46
1.20
1.44
1.80
1.82

- - - -
- om
-
- -
-
- .-

0.36
0.74
1.28
2.93
1.49
1.87
2.25

0.33
0.68
2.41
5.79
1.24
1,72
2.07

- e -
——--
-
- -
- -
- omom g

0.17
0.36
2.97
5.17
0.75
0.94
1.14

Vi

2.92
2.89
2.32
2.40
1.17

0.59

0.02

-
-
-
-————-
————-
———-

3.66
3.06
2.45
6.48
1.24
0.63
0.03

- -
- -
- om e
- -
- o
e om =

e

3.31
2,76
2.21
12.73
1.12
0.57
0.02

mEeae
L LY
menemm
- o=
-
LT

-,

3.16
2,65
2.13
20.81
1.10
0.59
0.07

-
-
-
- -
- v -
-

(2]

[S3HN)
=N SN Yo  We  We  Neo  WeeNo e, Ne ) OO PLPOOOOWOLOOOLO
—
o

0]

NP

10.

o
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ONNOOINNOANOWOWOWO
e © o e © ©o s e & o o e e
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80.b
Entrep| Pdrtico Dy X X.Dy Ve V% Vs v
N° N°® (m) (Ton.) | (Ton.)| (Ton.) | (Ton.)
%g —
1 41.07 -29.697 | -1219.660 | ---- 4.39 9.50 13.89
2 41.07 | -24.897 | -1022.520 | ---- 3.68 9.50 13.68
3 41.07 -20.097 - 825.380 | -=-- 2.97 9.50 12.47
4 335.54 | -15.297 | -5132.760 | ---- | 18.48 | 77.60 96.08
5 41.07 | -10.497 | - 431.110 | ---- 1.55 9.50 11.05
6 41.07 | - 5.697 | - 233.980 | ~==- 0.84 9.50 10.34
a1 7 41.07 | - 0.897 | -~ 36.840 | ~m-- 0.13 9.50 9.63
8 41.07 3.903 160.300 | 0.16 - 9.50 9.66
9 41,07 8.703 357.430 | 0.36 - 9.50 9.86
Caja Asc|211.35 11.683 2469.200 | 2.47 ---- | 48,88 51.35
10 227 .25 13.503 3068.560 | 3.07 ---- | 52.56 55.63
11 41.07 18.303 751.700 { 0.75 ———- 9.50 10.25
12 41.07 23.103 948.840 | 0.95 ———— 9.50 10.45
12A 41.07 27.903 1145.980 | 1.14 ———— 9.50 10.64

Tabla No. 8la y 81b .- Corte debido a torsifn sismica (V¢ , V{) y corte final

de disefio (V) - Direccién X-X.

8l.a

ltntrep.

e 6 5 4 3 2 1
Hx 108.070 188.340 252.550 300.670 332.690 348.290
MP 59858.610| 60192.460| *77787.640| 105135.080| 150565.360| 316986.130
Yh 8.869 8.869 8.869 8.869 8.869 8.869 |
Yr 8.523 8.588 8.609 8.831 9.077 8.979
ey 0.346 0.281 0.260 0.038 -0.208 -0.104
by 15.600 15.600 15.600 15.600 15.600 15.600
Ey 1.299 1.202 1,170 0.837 0.468 0.624
E} -0.434 -0.499 -0.520 ~0.742 -0.988 -0.884
Mix 140.383 226.385 295.484 251.661 155.699 217.333
M%x -46.902 -93.982 -131.326 -223.097 -328.698 -307.888
Vi 0.0023Y.Dy | 0.0038Y.Dy 0.0038Y.Dy| 0.0024Y.Dy 0.0010Y.Dy | 0.0007Y.Dy
VL -0,0008Y.Dy {=0.0016Y.Dx ~0.0017Y.Dy |-0.0021Y.Dy «0.0022Y .Dy |-0.0010Y.Dy

Bl.b
Entrep{ POrticof D, Y Y.D, Ve Vi Vs v
N° N°® (m) (Ton.) | (Ton.)| (Ton.) | (Ton.)
e——— — —— — — 4*
A 23.45 | - 8.523 | - 199.860 | =~-- 0.16 | 18.35 18.51
B 37.43 | - 2,273 |- 85.080 | =~=- 0.07.] 29.30 29.37
6 C 34.14 0.827 28.230 | 0.06 | ==-- 26.72 26.78
Caja Asc| 9.92 2.247 22.290 | 0.05 .- 7.77 7.82
D 33.13 7.077 234.460 | 0.54 -m== | 25.93 26.47
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8l.b Cont ........
Entre| Pértico| D ¥ !
piso.| N° X (;) 'Dx 't "t 't y
N© (Ton.)|(Ton.)| (Ton.) | (Ton.)
Fﬁ ——z
A 23.45 - 8.588 | - 201.390 ] ----] 0.32 31.18 31.50
B 37.47 -2.338 | - 87.600 ) ---- | 0.14 49,82 49.96
5 C 34.16 0.762 26.03 0.10 | ---- 45 .42 45,52
Caja Ascl 13.19 2.182 28.780 | 0.11 | -=-- 17.54 17.65
D 23.39 7.012 234130 { 0.89 | ==-- 44 .40 45.29
A 24 .29 - 8,609 | - 209.110 | ---- | 0.35 29.19 29.54
B 63.44 - 2.359 | - 149.650 | ---- | 0.25 76.23 76.48
4 5 47 .33 0.741 35.070 | 0.13 | ---- 56.87 57.00
Caja Asci 41.74 2.161 90.200 | 0.34 | ~--- 50.16 50.50
D 33.39 6.991 233.430 | 0.89 | ~==- 40.12 41.01
A 26.23 - 8.831 | - 231.640 | ---- | 0.49 25,74 26.23
B 86.96 - 2.581 | - 224.440 | ---- | 0.47 85.34 85.81
3 & 59.09 0.519 30.670 | 0.07 | -~-- 57.99 58,06
Caja Ascy 99.85 1.937 193.610 | 0.46 | ---- 97.99 98.45
D 34 .24 6.769 231.770 | 0.56 | ~=e- 33.60 34.16
A 27 .33 - 9,077 | - 248.070 | ---- | 0.54 19.19 19.73
B 124 .32 - 2,829 | - 3561.450 | ---- | 0.77 87.27 88.04
2 C 78.32 0.273 21.380 | 0.02 | ~m== 54 .98 55.00
Caja Asci209,71 1.693 355.040 | 0.35 | -~~~ | 147.21 | 147.56
D 34.24 6.523 223.350 | 0.22 | r=== 24.04 24.26
A 62.40 ~ 8.973 | ~ 559.920 | -~-- | 0.56 21.07 21.63
B 301.48 ~2.723 | - 820.930 | -~~~ | 0.82 ] 101.79 | 102.61
1 C 190.97 0,377 72.000 | 0.05 | =---~ 64.48 64.53
Caja Asc|382.98 1.797 688.220 | 0.48 | -~~~ | 129.31 | 129.79
D 93.70 6.627 620.950 | 0.43 | «~ee- 31,64 32.07

Los valores que figuran en las Tablas Nos. 80 y 81 corresponden a todas las co-
Tumnas y placas que contiene cada pdrtico (Valores del Segundo Cuadro de cada
Tabla).

4) CORTE FINAL PARA DISENO DE PLACAS

~ En las Tablas Nos. 80 y 81 se ha determinado el cortante sismico defini
tijvo para disefio, habiendo hecho la correccibn por torsion. En las si -
guientes tablas se mostrardn los valores correspondientes a las Placas
Adicionales de Refuerzo y la caja de ascensor, obtenida segln la fGrmu-
la :
L

Los valores : Dy, (placas) se obtienen de la Tabla No. 69.
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ZDi (placas y columnas) de las Tablas Nos. 75 y 76
Vi (placas y columnas) de las Tablas Nos. 80 y 81

Segiin 1a direccién de andlisis y el p6rtico al que pertenece cada pla-
ca.
Como quedd definido, las placas adicionales de refuerzo estdn ubicadas

asq :

. Pértico Principal No. 4 (Y-Y) =+~ P -T1-Y, P-T2-Y
. Pértico Principal No. 10 (Y-Y) *** P - T1 - Y

. P6rtico Secundario B (X-X) c:---- 2deP -T3-X

. P6rtico Secundario C (X-X) ~*°**** ldeP-T3-X

Las Tablas que siguen a continuacion muestran  también el porcentaje
de corte sismico tomado por el conjunto de placas, respecto al corte
actuante en cada nivel, Se observa que queda satisfecha, en gran parte,
la condicion inicial de que dichas placas junto con las existentes to-
men el mayor porcentaje del cortante, aliviando de esa manera a Tlos
pérticos flexibles,

Por otra parte, la estructura queda rigidizada en ambas direcciones de
andlisis, 1o que se puede observar en las Tablas 72 y 73 en compara -
cidn a las Tablas 13 y 14 que corresponde a la situacién de la estruc-
tura sin las placas de refuerzo. E1 periodo de vibracion ha disminuido
y los desplazamientos laterales también; comprobdndose asi que las pla
cas poseen una gran capacidad de absorcion y disipacion de energia.

Si en la determinacion del coeficiente de distribucién "D" no se hubie
ra considerado la deformacion por rotacidn, las placas tendrian ain ma
yor capacidad para tomar el cortante sismico. Por razones de precau -
cibn se ha asumido dicha deformacidn, ya que de 1o contrario las colum
nas y vigas no serian capaces de absorber gran parte de las fuerzas la

terales originadas por las vibraciones sismicas.
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Tabla No. 82 : Corte final para disefio de Placas de Refuerzo - Porcentaje de
Corte tomado por todas las placas - Direcciones Y-Y, X-X.
B2.a
Entrep.|Corte tomado PLACAS DE LA DIRECCION PRINCIPAL Y-Y
. por ca?a N1=lEn Pértico N° 4| En Pértico N° 10 | Corte to| % de Corte
0. vel. mado por | tomado por
(Ton.) P-T1-Y | P-T2-Y | P-T1-Y C. Asc. Placas Placas.
—
6 90.04 5.61 2.80 5.32 3.51 17.24 19.15
5 154.98 9.65 4.83 9.16 6.04 29.68 19.15
4 206.84 29.46 12.97 27.72 16.00 86.15 41.65
3 245,59 57.27 23.32 52.91 26.90 160.40 65.31
2 271.24 75.87 31.45 66.42 45.44 219.18 80.81
1 283.52 61.64 31.40 52.70 511..35 197.09 69.52
82.b
Entrep.|Corte tomado PLACAS DE LA DIRECCION SECUNDARIA X-X
por cada ni-
No. vel. En Pértico "B" | En Pértico "C" Corte to | % de Corte
(Ton.) mado por | tomado por
on. P-T3-X | P-T3-X | P-T3-X |C. Asc. Placas | Placas.
6 108.07 3,89 3.89 3.89 7.82 19.49 18.03
5 188,34 6.64 6.64 6.64 17.65 37.57 19.95
4 252,55 21.45 21.45 21.43 50.50 114.83 45.47
3 300.67 29.16 29.16 29.04 98.45 185.81 61.80
2 332.69 33.85 33.85 33.57 147.56 248.83 74.80
1 348.29 37.87 37.87 37.60 129.79 243.33 69.86

Los valores de estas dos tablas serdn utilizadas posteriormente para el diseiio

de las placas de refuerzo. Dichos valores (corte en Ton.), son las cargas hori

zontales de sismo que actdan en cada una de las placas.

E1 corte d1timo de disefio se obtendrd amplificando los valores de 1las tabtas

mencionadas en un 33% (Disefio a Rotura).



CAPITUL O VII

ANALISIS DE CONJUNTO

VOLTEO DE UNA ESTRUCTURA POR EFECTO SISMICO.~

Toda accidn sismica origina fuerzas horizontales de jnercia en la estruc-

tura, en funcidn de su masa, provocando un efecto de volteo de dicha es-

tructura. Para que la estructura no colapse por volteo, es necesario que

dicho efecto sea absorbido con suficiencia por sus elementos resistentes

y

el suelo de la edificacidn.

Se logra compensar dicho efecto si se verifica que la resultante entre
las fuerzas de gravedad (carga muerta y % de carga viva) y la horizon-
tal de sismo (obtenida seglin 1as Normas Peruanas de Disefio Antisismico)
actla o cae dentro del tercio central del ancho de la edificacion, en -
la direcci6n que se esté analizando.

Este efecto de volteo se cuantifica como Momento de Volteo y toda es-
tructura debe ser diseifada para resistir este efecto. De acuerdo con -
las Normas Peruanas de Disefio Antistsmico el Momento de Volteo (M) se
determina mediante la férmula :

MV=J qZFi . hj

donde:
J : es un factor de modificacidn que reduce el momento de vol-
teo con el incremento del periodo natural de vibraci6n de -

la estructura, que se calcula con la férmula:
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Este factor J tendré un valor mdximo de 1.00 y un minimo de
0.33, que corresponden a los periodos Ty = 0.354 seg y Tp =
1.830 seg respectivamente. Para periodos menores que Ty o -
mayores que T, se tomardn los valores maximos y minimos in-
dicados anterijormente.

F; ¢ fuerza cortante que actfa en el nivel i, obtenida segin las
Normas o el Andlisis Modal.

h; : altura del entrepiso i

- Conocido M, se procede a calcular la altura (R) en que se supone que

actfa la fuerza horizontal de sismo (H):

My

L

H

- La carga de gravedad (P) tiene su 17nea de accidn que pasa por el cen-
tro de gravedad de l1a estructura en planta y habiendo determinado 1a 17
nea de accifn de la carga horizontal de sismo (cortante en 1a base), se
determina 1a 1fnea de accidn de la resultante de ambas cargas. Por sim-
ple semejanza geométrica se logra ubicar el punto donde cae dicha resul
tante; si cae dentro del tercio central del ancho de 1a base de la es~
tructura, entonces el efecto de volteo es despreciable en 1a direcci6n

que se analice,

Las tensiones y compresiones originadas por los efectos del Momento de

Volteo, son mayores cuanto mas grande es dicho momento y cuanto mas angos

to es el edificio en 1a direccifn que se analice.

- Para mantener el equilibrio de la estructura deberd haber un Momento Re
sistente igual y de sentido contrario que se oponga al de volteo.

- En los edificios altos y angostos, el momento de volteo tiene mucha im-
portanc{a en el disefio, el cual va disminuyendo hasta no ser de conside

raci6n conforme los edificios sean bajos y anchos (Fig. 28.1). En estos
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G1timos, las tensiones y compresiones que actuan en las columnas pueden
ser despreciables, ya que es probable que el incremento de cargas no
provoque esfuerzos mayores a los permisibles (los coeficientes de dise-
fio deben absorver estos incrementos).

- La demastada altura y reducida base de un edificio, puede provocar vol-
teo sobre el terreno, ya que las tensiones que provoca dicho volteo so-
bre 1as columnas del lado del empuje 1legan a ser mayores que sus car-
gas (Fig. 28.2). Este efecto negativo se puede evitar consiguiendo que
la estructura esté debidamente empotrada en el terreno (Fig. 28.3), o
considerando una cimentacién de suficiente amplitud en los disefos (Fig.

28.4).

La Estructura en estudio, 1a del Centro de Instrucci6n de l1a PIP, tiene u
na altura de 19.20 m., ancho en la base en la direccin principal (Y-Y)
de 16,20 m. y de 58.00 m. en la direccibn secundaria (X-X). La cimenta-
cidn consiste en zapatas aisladas y algunas combinadas. Solamente el Pabe
11on Derecho posee z8tano,

En Ta verificacifn del volteo, se afladird a la estructura inicial las Pla
cas de Refuerzo,"Dicha verificacifn se realizard solamente para la direc-
ci6n principal (Y-Y) donde el ancho de 1a base es pequefia en comparacidn

con el ancho de 1a otra direccidn.

YERIFICACION DEL YOLTEO~PABELLON IZQUIERDO-DIRECCION PRINCIPAL Y-Y DE ME-

NOR ANCHO

~ E1 perfodo de yibracidn de la estructura, incluyendo las placas de re-
fuerzo en las dos direcciones de andlisis, se determino por Andlisis Mo
dal y segln las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico. "Para la direc-
ctbn Y-Y, el and1isis modal en el primer modo de vibraci6n da T = 0,422
seg/vib., y las Normas T = 0.334 seg/vib. Tomando el del andlisis modal,

que considera el comportamiento mas préximo al real, el factor J defini
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do anteriormente vale para:

E1 peso de la estructura, incluyendo las placas de refuerzo, se obtuvo

T

J 08
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0.5

0.422

anteriormente:

P = 5849

0.5626

.997 Ton.

0.354 seg. < T = 0.422 seg. < To = 1.830 seg.

= 0.889

La fuerza sfsmica que actla en la base de la estructura se determind

que es:

H = 354.399 Ton.

E1 ancho de la base de 1a estructura en la direccidn Y-Y es:

b = 16,20 m,

Momento de Yolteo:

M, = 3.V, by

En l1a Tabla N® 66 figura el cortante acumulada Yn en cada nivel.

Tabla N2 83. Cdlculo del momento de volteo-Andlisis de conjunto-Direc-

cidn Y-Y

(N}VEL CORTANTE POR ALTURA DE CADA v h
NIVEL NIVEL .(¥o;_m?

e Vn (Ton) “hn " {m) - B
6 112.549 3.20 360.157
5 193.727 3.20 619.926
[/ 258.546 3.20 827,347
3 306.991 3.20 983.371
2 339.052 3.20 1084.966
1 354 .399 2.90 1027.757
SVn.hn | 4902.525
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Fig.28: Efectos de volteo sobre estruc-
turas originada por la fuerza H.
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Fig.29: Ublcacuon(x) de la resultante entre
las fuerzas H y P-analisis de vol-

teo en la Direccion critica Y-Y.
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M, = 0,889 x 4902.525 = 4358,345 Ton-m

- Ubicacidn de la fuerza resultante horizontal:
My = H.h

= 4358.345 Ton-m
354.399 Ton

= 12.298 m.,

- Ubicacifn de 1a fuerza resultante de H y P:
En Ta Fig. N® 29 se muestran la ubicaci6n de las fuerzas H y P para de
terminar la distancia x a que actda la resultante R respecto a 1a 1%nea

de accion de P; segilin este esquema se plantea la siguiente proporcidn:

< ]:-.

. 1
H

de donde:

H.o . 7 354,399 Ton

X | v

P 5849,997 Ton

X 12.298 m.

x=0.745m, < 1.631 m,

Luego, la resultante R cae dentro del tercio central de 1a base del edi
ficio, por 1o que 7a estructura no tiene problemas de yolteo. Es decir
el efecto de volteo es despreciable,

- Por tanto es aceptable la cimentacidn a base de zapatas aisladas y com-
binadas como las tiene 1a estructura del CINPIP. Como medida de seguri-
dad, la cimentacitn de las placas serdn conectadas, con fin de evitar -
la . vibracidn desordenada de dichos elementos en el momento de 1a ocu-
rrencia de un sismo.

- E1 An&lisis de Volteo en 1la Direccibn X-X no serd necesardio debido a
que el ancho de la base de la estructura es mucho mayor (b = 58.00 m.)

y la fuerza horizontal (H = 435.362 Ton) de sismo no es excesivamente
mayor que la otra Direccidn. E1 volteo en esta Direccidn es, pués, casi

imposible.



CAPITTULO VIII

DISENO DE LOS ELEMENTOS DE REFUERZO Y REPARACION DE DANOS
CAUSADOS POR EL SISMO

INTRODUCCION

En l1a evaluacion de dafios causados por el sismo del 03-10-74 en la estruc
tura del CINPIP, se sefiald que dicho sismo afectd mayormente a los elemen
tos no estructurales (tabiquerias) sobre todo en los de la direccifn se -
cundaria y a algunos elementos estructurales (fisuramientos en vigas y co
Tumnas).

Seguidamente se analizd la estructura bajo la accion de cargas de grave -
dad y de sismo. Se realizd, a continuacidn, la verificacion de los elemen
tos estructurales (cimentacidon, columnas, vigas, aligerados, caja de as -
censor y escaleras).

En el capitulo siguiente se determind las causas de los dafios, comprobén-
dose que la estructura estd disefiada solo para resistir cargas de grave -
dad y no asi cargas laterales de sismo. La gran densidad de tabiquerfas ,
sobre todo en direcctfn principal de and1isis, ha eyttado que la estructu
ra sufra dahos considerables o colapse algunos de los elementos de aquella.
Como consecuencia de l1a verificacion realizada, se ha introducido nuevos
elementos estructurales consistentes en Placas de Concreto Armado. Se ha
efectuado el Andlisis Sismico correspondiente a la nueva estructura con
los elementos de refuerzo. Al introducir las placas de refuerzo se rigidi
za la estructura, haciendo que aquellas tomen alrededor del 75% del cor -
tante sismico y el restante los porticos flexibles, limitando asi las de-
formaciones y por ende los dafos que puedan causar otros sismos; se prote

ge también las tabiquerias ya que el corte que tomen serdn pequefios. Las
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placas y las tabiquerias tomaran casi el 100% del cortante sismico y los
porticos practicamente trabajaran bajo la accion de las cargas de grave-
dad.

En 1a parte de Andlisis Sismico de los elementos de refuerzo, se ha de -
terminado los cortes sismicos que cada placa toma y que en el cdlculo de
los refuerzos de acero serdn utilizados.

Luego, se ha estudiado el efecto de volteo de estructura (Andlisis de
Conjunto) comprobdndose que dicho efecto es despreciable.

En segquida se disefiardan las Placas de refuerzo y se mostraran los proce-
dimientos a seguir en la reparacion de los elementos dafiados por el sis-

mo.

DISENO DE LOS ELEMENTOS DE REFUERZO-PABELLON IZQUIERDO

Las Tablas No. 82.a y 82.b muestran los cortes debido a sismo-tomado por
las placas adicionales de refuerzo en cada direccién de andlisis (Cargas
Laterales).

Las cargas de gravedad que actlan en cada placa se muestran en las si -
guientes tablas, considerando el peso de las vigas, columnas, placa, ali
gerado, tabiqueria, acabados y carga viva actuantes en el drea de in -

fluencia correspondiente a cada tipo de placas.

No. 84.- Cargas de Servicio y Gltima de gravedad actuante en cada tipo

de placas adicionales de refuerzo.

NIVEL

M (TON) o ' CARGA ACUMULADA

.5CM+1.8CV
ALIGERADO| PLACA Y (Ton.) 130186 ULTIMA | DE SERVICIO
ACAB.Y TAB| VigAs | TOTAL on-

PLACA P-T1-Y

=MNWPLOOTO

13.500 15.988 29.488 5.063 53.345 53.345 34,551
18.563 15.988 34.551 11.813 73.090 126.435 80.915
18.563 16.075 34.638 11.813 73.220 199.655 127.366
18.563 16.231 34.794 11.813 73.454 273.109 173.973
18.563 16.668 35.231 11.813 74.110 347.219 221.017
18.563 16.668 355231 11.813 74.110 421.329 268.061
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Tabla No. 84 O e
PLACA P-T2-Y
6 |11.790 12.442 24.232 4.421 | 44.306 44.306 28.653
5 |16.211 12.442 28.653 10.316 61.548 105.854 67.622
4 |16.211 12.442 28.653 10.316 61.548 167.402 106.591
3 |16.211 12.679 28.890 10.316 | 61.904 229.306 145.797
2 |16.211 12.679 | 28.890 10.316 | 61.904 291.210 185.003
1 |16.211 12.679 | 28.890 10.316 | 61.904 353.114 | 224.209

=NWPPLOOTO

PLACA P-T3-X
3.560 9.224 12.784 1.335 21.759 21.579 14.119
4.895 9.224 14.119 33115 26.786 48.365 31.353
4.895 9.224 14.119 3.115 26.786 401511 48.587
4.895 9.224 14.119 SIS 26.786 101.937 65.821
4.895 9.560 14.455 3.115 27.290 129.226 83.391
4.895 9.560 14.455 3.115 27.290 156.517 100.961

PLACA CAJA DE ASCENSOR (TABLA No. 63)

En el Capitulo de Verificacion de 1a Placa "Caja de Ascensor" se definid
la funcidn y caracteristicas de las Placas (Muros de Corte), el andlisis
y disefio de Tas mismas. A continuacion se seguird el mismo procedimiento
de disefio sefialado en aquel capitulo, de acuerdo al Reglamento Peruano
de Concreto Armado, considerando las cargas de gravedad y lateral de sis
mo sefialados en las Tablas Nos. 84 y 82 respectivamente; la Tabla No. 64
muestra las caracteristicas fisicas de las placas de refuerzo y las fisu
ras Nos. 26 y 27 la ubicacion y otros-datos de las mismas.

Se obviaran los disefios por flexidon, corte y compresibn, considerando so
lamente las cuantias minimas senaladas por el Reglamento sefialado ante -
riormente, ya que las placas son de dimensiones considerables y las car-
gas no son excesivas.

E1 disefio serd por el método de cargas Gltimas.

1. DISENO DE LA PLACA P-T1-Y.

De acuerdo a las Figuras Nos. 26 y 27, y las Tablas Nos. 82 y 84 se tie-

ne :
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h =2.60 m. (altura efectiva de placa)

t =0.25m. (espesor de la placa)

b = 6.85m. (Tongitud de la placa)

Ay = 19,825 cm? (drea seccion recta de la placa)

Py = 421.329 Ton (carga de gravedad dltima)

Vy = 1.33 x 75.87 = 100.91 Ton. (carga lateral de sismo)

fé = 175 kg/cm2 (resistencia a compresion del concreto)

Esfuerzos en la placa debido a cargas verticales : Segin la formula
empirica dada por el Reglamento (ACI-71), el esfuerzo debido a car-

gas verticales no debe exceder a :

. . ) h é]
fcu = 1.9 x 0.225 f¢ [1 ( 0t )
0 sea :
Do 2.60 3‘] _ 2
fCU = 1.9 x 0.225 x 175 [1 - (W) = 73.5 Kg/cm

E1 esfuerzo actuante en la placa es :

i __Pu_ 421.329 x 1000__ . 27 25 Kg/em?

bt Ay 19,825

2, por 1o que la placa se

que es inferior al permisible 73.5 Kg/cm
considera satisfactoria a cargas verticales de gravedad. Es decir,

no requiere armadura en compresion.

Esfuerzos en la Placa debido a cargas laterales : E1 esfuerzo cor -
tante producido por el sismo, incluyendo la correccibén por torsién,

debe verificarse mediante la formula de MUTO :

K : coeficiente sismico debido al dngulo cortante (varfa de 1

a2); se tomara K = 1.00.
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La mdxima fuerza cortante ocurre en el segundo nivel (Pdrtico No. 4)

y el corte actuante G1timo correspondiente es :

100.91 x 1000
19,825

v., = 1.00

cu = 5.09 Kg/cn’

E1 esfuerzo Gltimo permisible al corte en el concreto sin refuerzo es:

Vy = 0.5 9 \/?Eh

0 sea :

v

oy = 0.5 x0.85 \[175 = 5.62 Kg/cm’

que es superior al actuante, por 1o que 1a placa se considera también
satisfactoria a cargas laterales de sismo. Es decir no requiere arma-

dura transversal (estribos).

Calculo de las Armaduras Minimas : A pesar de que la placa en estu -
dio no requiere refuerzos de ninguna clase (el concreto solo es ca -
paz de tomar los esfuerzos laterales y verticales), el Reglamento

del ACI recomienda reforzar las placas con armaduras minimas y da

los siguientes valores :

0.0015 b'.t

Armadura Vertical A

2

Ymin

Armadura Horizontal Ap.. 0.0025 b'.t

Para un metro de ancho de placa (b' = 100 cm.) se tienen las siguien
tes armaduras minimas : -
Armadura Vertical :
A, = 0.0015 x 100 x 25 = 3.75 cm/m.
que se colocard en dos capas ( t =25 cm.), conteniendo cada una :
0.5 Ay = 0.5 x 3.75 = 1.875 cm?/m.

usando @ 3/8, la separacion de las barras es de :

0.71 x 100

= 37.8 cm, usual a 35 cm.
1.875

S =
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Separacidn que no debe ser superior a ninguno de los siguientes valo -

res :

w
t
[}

3 x25 =175 cm.
Smﬁx =

18" 45.72 cm.
Luego se usara :

@ 3/8 (@. 35 m. en dos capas.

- Armadura Horizontal :
A, = 0.0025 x 100 x 25 = 6.25 cn’/m.
colocando en dos capas, c/u debe tener :
0.54, = 0.5 x 6.25 = 3.125 cm?/m.
usando @ 3/8, la separacion de las barras centro a centro es :

0.71 x 100

= 22.7 cm., usual a 20 cm.
3.125

separacion que no debe ser superior a ninguno de los siguientes valores:

b/5 685/5 = 237 cm.

Smix. < < 1.5t = 1.5 x 25 = 37.5 cm.

18"

45.72 cm.
Luegp se usara :

@ 3/8" (. 20 m. en dos capas.

Estas armaduras minimas serdn utilizadas en los seis entrepisos del edi-

ficio.

Calculo de la Cimentacion : Se considerard una zapata corrida de concre-
to armado a 1o largo de 1a placa (b = 6.85 m.). La resistencia del suelo
se asumird como 4 kg/cm2 y el disefio se efectuard para 1 metro lineal de

placa.
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Dimensionamiento en planta :

Ps + 0.04 P;

A = 3 =4 kg/cm2 = 40 Ton/m2
z 0t 6

donde P; es la carga de servicio, de gravedad, por metro lineal de placa.

De l1a Tabla No. 84 :

268.061 Ton
PI = = ° °
- 6.85 m. 39.133 Ton/m
Luego
A = AxB-= 1'0443 39.133 = 1.018 m?

Como B = 1.00 m. (1 m. lineal de placa) ; A = 1.018 m.

Se asumird A = 1.40 m. igual que el ancho de la zapata de la columna ex-
terior que forma parte de la placa.

Por 1o tanto, las dimensiones en planta, para 1 m. de ancho de placa, son:

>
n

1.40 m. (paralela al ancho 0.25 de 1a placa)

[oo)
"

1.00 m. (paralela a la longitud 6.85 de la placa)

Dimensijonamiento en altura (Método a Rotura) :

Carga dltima por 1 m. lineal de placa (Tabla No. 84)

pr . _421.329

uS " 685 = 61.508 Ton/m.

Reaccidon nata del suelo :

W = 01.508

= 2
U Tax1.0" 43.934 Ton/m

Momento flector critico (en la cara de la placa) :

2
= 43,934 x 375"y 1.0 = 7.263 Ton-m.

M1 >

Considerando una cuantia de acero 1%, el momento resistente, para

fL = 175 kg/cn® y f, = 4200 kg/cn?, es : M, = 32.448 bd’
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y el peralte (til por flexion :

5
d = ‘d{ 7.263 x 10 _ ) )
32.448 x 100 15 cm., H=d+9=24cm,
Se asumird : H = 0.50 m. (altura de la zapata)
d=H-9=0.41m.

En zapatas Eorridas no se verifica el esfuerzo de punzonamiento.

- Verificaciones : Las dimensiones de la zapata determinadas son satisfac-
torias a traccidn diagonal, seccion de aplastamiento y largo de desarro-
11o.

- Calculo de las armaduras :

. Armadura Principal M =7.263 T-m., d = 41 cm.

1-1
A . 1.263x 10 . _192.143

S 0.9 x 4200 (d - a/2) (d - a/2)
a = 1200 As = 0.282 A

0.85 % 175 x 100
Resolviendo por tanteos AS = 4.76 cmz/m.l. de placa.
Por cuantia minima :

AS = 0.002 bd = 0.002 x 100 x 41 = 8.20 cmz, que es mayor que el re
fuerzo calculado, por 10 que se tomara :

2 5 p1/2(@ . 15m.

A = 8.20 cm
. Armadura de Reparticidon, transversal a la anterior :

0.0018 bd = 0.0018 x 100 x 41 = 7.38 cm?

>
n

sr

2

>
]

7.38 cm® —> 9 172" @ . 15 m.

sr
e) ‘Verificacién del Volteo :

- Para ver la necesidad o no de una cimentacidn amarrada o conectada, debe
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verificarse el volteo de la placa en estudio. Para ello se procede en for

ma similar al seguido en el Capitulo anterior (Andlisis de Conunto).

J = 0.889
= 268.061 Ton (Tabla No. 84)
= 61.64 Ton (Tabla No. 82-a)
b= 6.8 m (long. Placa P-T1-Y)

Tabla No. 85.- Calculo del momento de volteo - Placa P-T1-Y

NIVEL | CORTANTE NIVEL | ALTURA DEL NIVEL| Vp X hp
n Vn (?on) hn_?m) (Ton=-m)

6 5.61 3.20 17.952

5 9.65 3.20 30.880

4 29.46 3.20 94.272

3 57.27 3.20 183.264

2 75.87 3.20 242.784

1 61.64 2.90 _ 178.756
E‘H’n X h" = 747.908

- E1 momento de volteo es :

M, = 0.899 x 747.908 = 664.890 Ton-m.

- La resultante de las fuerzas horizontales queda ubicada a :

T 664.890 -
h = =T 10.787 m. del nivel cero.

- La resultante final entre las fuerzas horizontal y vertical cae a una dis

tancia :

61.64
= 0107 .787 = 2.48 m.
X 568 061 x 10.787 m
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de 1a 1inea de accion de P, que es superior a b/6 = 6.85/6 = 1.142 m. (la
resultante no cae dentro del tercio central de 1a base). Por 1o tanto el
efecto de volteo se debe considerar y con tal fin 1la cimentacion de 1la
placa serd amarrada, por medio de una viga de conexidon, a la zapata mas
cercana y ésta a su vez serd conectada a la cimentacion de 1la placa

P-T2-Y o 1a Caja de Ascensor segin el caso (Ver Fig. No. 26).

Disefio de 1a Viga de Conexidn :

Como se observa en las Figuras Nos. 26 y 27, las placas P-T1-Y estdn ubi-
cadas en los ejes principales 4 y 10. Para el disefio se estd tomando Tos
datos de la placa ubicada en el eje 4 por ser la mids cargada (mayor carga
lateral debido a sismo). Esta placa estd enmarcada por las columnas ya
existentes A-4 y B-4; la zapata calculada anteriormente une Tlas zapatas
de las columnas mensionadas. La viga de conexidn unira la zapata de la co
lumna B-4 con la de C-4 cruzando el pasadizo central del edificio.

Esta viga, que serd de seccion "T" invertida, tendrd un ancho de 55 cm en
la base superior (5 cm. mayor que el de la columna en la direccidon Y-Y) y
un peralte de 110 cm. aprovechando 1a profundidad de las zapatas (- segin
los planos existentes dichas zapatas estan debajo de 110 cm. de 1a super-
ficie del terreno natural ) y un ancho en la base inferior de 180 cm.

La viga de conexidon se disefiard de manera que tome parte del momento de
volteo actuante en la base de la placa. Este momento actla en el eje neu-
tro de la placa (considerada como viga en voladizo); para mantener el e -
quilibrio, 1a viga conexion debe oponer un momento igual pero de sentido
contrario al que le comunica la placa.

E1 anadlisis estructural de esta viga corresponde a una viga articulada en
émbos extremos, siendo un extremo el punto donde se ubicael eje neutro de
la placa considerada como viga en voladizo, y el otro extremo en el eje
neutro de 1a columna C-4; en el primer extremo actGa el momento de volteo

(sentido antihorario). Entre ambos extremos existe una separacidn de
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6.225 m. Para el cdlculo de las armaduras se considerard el momento co -
rrespondiente a una secci6n ubicada a 3.425 m. del eje neutro de la pla-
ca, en la cara libre de 1a columna B-4. Del diagrama triangular de momen

tos flectores y equilibrio de la viga de conexidn se obtiene :

M = ]-X

X 1 - M

Siendo :

M, : momento de flecidon a la distancia X del eje neutro de 1la
placa.

1 : luz de la viga de conexidn (6.225 m.)

X : longitud donde se ubica la seccion donde se desea calcular
el momento de flexidon (3.425 m.)

M : momento de volteo actuante en el extremo donde se conside-
ra el eje neutro de la placa (punto donde cae Ta 1inea de

accion del centro de gravedad de la placa).

E1 momento de volteo se obtendra considerando solamente el cortante del
primer nivel. Las cortantes de los niveles superiores no se toman en
cuenta debido a que los demds elementos resistentes también absorben es-
te momento; ademds la yiga colindante a 1a placa serd reforzada.

Se considera despreciable el peso propio de la viga de conexidon, ya que
quedard compensada con la reaccion del suelo al estar en contacto con és

te.

Se tienen los siguientes datos :

M=1.33 (61.64 x 2.90) = 237.745 Ton-m.
1=6.225m.
X = 3.425 m.

6.225 - 3.425
= 237.745 = 106.938 Ton-m.
My 6.225 A s

(La seccidn en compresidon resulta rectangular)
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175 kg/cm® ;3 d = 105 cm.

. Refuerzo Longitudinal : fg

fy = 4200 kg/cm?

5 A
106.938 x 10 - 2829.048 . . _ _42007s . ¢ 533 Ag

S 0.9 x 4200 (d - a/2) (d - a/2) 0.85x175x55

Por tanteos : As = 29.00 cm2 ——> 6 0 1" Capa superior

301" Capa inferior

. Refuerzo Transversal :

P - M _ _237.745 -

Corta 0l1timo Vu 1 6 275 38.192 Ton.

Corte unitario vy = —30:192 X 10° = 6.62 k /cm2
u 55 x 105 +0e X9

Corte admisible va = 0.5 x 0.85%/175 = 5.62 kg/cm2

Requiere refuerzo (estribos) : Sea @ 3/8"

S = 2 x0.71 x 0.85 x 4200 x 105
(6.62 - 5.62) x 55 x 105

= 92.17 cm.

Por criterio de grietas v' = 1.6 x 0.85%'175 = 17.99 kg/cng >V,

_d 105 _
Sméx e 52.5 cm.

Por cuantia minima :

s . = 2 x 0.71
max 0.0015 x 55

= 17.21 cm. manda !

Luego, se usardn estribos [3@ 3/8 : 1(20.085, R(@0.17

La disposicidn de l1a viga y sus armaduras se muestran en los planos del

Anexo.

2. DISENO DE LA PLACA P-T2-Y

Segiin las Figuras Nos. 26 y 27, y las Tablas Nos. 82 y 84 se tienen :

h =2.60 m,
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t = 0.25m.
b = 4.95m.
A, = 13,875 cm?

O
1]

353.114 Ton., P¢ = 224.209 Ton.

u

V, = 1.33 x 31.45 = 41.829 Ton.
f. = 175 kg/cn?

f; = 4200 kg/cmé

a) Esfuerzos debido a cargas verticales :

o \ 2.60 \3| _ 2
Permisible fcu 1.9 x 0.225 x 175 I:l'(ImF)] = 73.5 kg/cm

353 114 x 1 0_0_0_ 55 45 kg/cn?

Actuante f. =
Cu 13,875

No requiere refuerzo vertical de compresion.
b) Esfuerzos debido a cargas laterales :

0.5 x 0.85 \[175 = 5.62 kg/cm?

]

Permisible e

41.829 x 10 00 . 3.01 kg/cm?
su 13,875

Actuante v
No requiere refuerzo horizontal (estribos).
c) Armaduras minimas requeridas : !

Vertical : @ 3/8"/@ 0.35 m. en dos capas
Horizontal: @ 3/8"/@ 0.20 m. en dos capas.

d) Cimentacion :

Considerando zapata corrida y 1 m. lineal de placa :

- Dimensionamiento en Planta :

p; = ES = zzi:ggg = 45,295 Ton/m.1. placa
A =AxB 1.04 x 45.295 1.18 m2

z B 40
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ComB=1.00m ——> A=1.18 m.

Se tomara A = 1.80 m. igual al ancho de la zapata de la columna exterior
que forma parte de la placa. Luego, las dimensiones para 1 m. de longitud

de placa, son :

>
1]

1.80 m.

(o o]
n

1.00 m.

Dimensionamiento en altura :
Carga vertical Gltima para 1 m. 1ineal de placa :

P = __§g%§%lﬂ_. = 71.336 Ton/m.1. placa

Reaccion neta del suelo :

W - 71.336

2
b = 39.631 Ton/m
U~ 71.8 x 1.00 n/

Momento critico (Secc. 1-1) :

2
My.y = 39.631 x —2F2 x 1.00 = 11.902 Ton-m.
Para p = 1%, M, = 32.448 bd?
d = ‘w/_ LL92 X 100 _ 451 cn ye19+ 928
32.448 x 100 - 9-15 cm., = e
Asumiendo H = 50 cm.
d =41 cm.

- Verificaciones : es satisfactoria a traccién diagonal, seccibén de aplas

tamiento y largo de desarrollo.
- Calculo de Armaduras :

. Armadura Principal : M = 11.902 T-m, d = 41 cm.

1-1
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A = 11.902 x 10° _314.867
S a h a
0.9 x 4200 (d - —-) (d - =)
A
a = —3200 s = 0.2824 A
0.85 x 175 x 100 s

Por tanteos AS = 7.49 cmz/m.l. de placa

Por cuantia minima AS = 0.002 x 100 x 41 = 8.20 cm2

Luego A = 8.20 anl/ml., ——> 9 1/2" (@ 0.15 m.

. Armadura de Reparticion :

A, = 0.0018 x 100 x 41 = 7.38 acn® ———> @ 1/2" (@ 0.15 m.
- Esta zapata se prolongard hasta unir la zapata de la columna C-4.

e) Verificacion del Volteo

0.889
224,209 Ton. (Tabla No. 84)

31.40 Ton. (Tabla No. 82-a)

o pm O (=
n

4.95 m.

Tabla No. 86.- Calculo del momento de volteo - Placa P-T2-Y

NIVEL CORTANTE ALTURA DEL Vy X hp
| vy (on) |y (m | (Tonen)

6 2.80 3.20 8.960

5 4.83 3.20 15.456

4 12.93 3.20 41.504

3 23.32 3120 74.624

2 31.45 3.20 100.640

1 31.40 2,90 91.060
= Vn x hn=| 332.244
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- Momento de volteo y ubicacién de h :

M, = 0.889 x 332.244 = 296.254 Ton-m.
R o_ 296.254  _
=k 9.435 m.

- Resultante final entre P y H :

X = ‘“?%if%%§“ x 9.435 = 1.321 m.
b __4.95
> - 0.825 m.

Esta resultante no cae dentro del tercio central de la base de la placa,
por tanto debe considerarse el efecto de volteo. Se considerara, para tal
efecto, viga de conexion y se reforzardn las vigas que 1legan a la placa

en la direccion Y-Y.
Disefio de 1a viga de Conexiodn :

Segin las Figuras Nos. 26 y 27, la placa P-T2-Y consta de un muro de con-
creto armado de 0.25 m. de espesor y la columna existente D-4 (50x60). La
viga de conexidn a calcular unird esta placa con la columna C-4, y seréd
de Seccion "T" invertida.

Segiin 1a idealizacion asumida (placa P-T1-Y), se tienen :

M =1.33 (31.40 x 2.90) = 121.110 Ton-m.
1 =4.31m.
x =2.71 m.

_ =431 =271 - .
My 731 x 121,110 = 44.960 T-m.

Esta viga de Seccidon "T" forma parte de la zapata calculada anteriormente.
La base inferior tendrd el ancho de la zapata (180 cm) y la superior 55
cm. como en el caso de la placa P-T1-Y; el peralte incluyendo 1a altura

de la zapata serd de 110 cm (d = 105 cm.)
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- Por ser viga "T", se debe investigar si la seccidon en compresidn es rec-

tangular o Seccidn "T" :

Asumiendo a = Kl.t = 0.85 x 50 = 42.50 cm.

E1 drea de acero correspondiente es :

5
A - 44.960 x 10 _— C 14.90 en?
0.9 x 4200 (105 - —%>0 )
_14.20 _ -4
B o5 e
) -4 . 4200 _ -2
q = 7.51 x10 x———lﬁ-—-l.SOXIO
¢ = 1.8 x 1.80 x 102 x 105/0.85 = 2.63 cm.

Como ¢ = 2,63 cm. <t = 50 cm., la seccifn en compresi6n es rectangular

Refuerzo Longitudinal :

A - 44,960 x 10° __ 1189.418
> 0.9 x 4200 (105 - a/2) (105 - 5-)
. 82008 . g.1569 A,

0.85 x 175 x 180

Por tanteos A = 11.43 cn® ——  493/4" C. Sup., 203/4" C. inf.

. Refuerzo Transversal :

Corte Gltimo Vy = ——12%4%%9——-= 28.10 Ton.
2810 x 10° 2
Corte unitario vy = 55 x 105 4.87 kg/cm

Corte admisible v} = 5.62 kg/cm?

No requiere estribos. Por montaje y el criterio de cuantfa minima,

usando @ 3/8 :

- 2 x 0.71 =
S = 00015 X 5 17.21 cm.
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Luego, se usardn estribos  [21 @ 3/8" : 1(@0.085, R (@ 0.17
- En los planos del Anexo se muestran la disposicion de estas armaduras.

E1 extremo 1ibre de l1a placa (abertura para puerta) serd reforzada con
4@3/4 en los 3 primeros niveles y con 4p5/8 en los restantes; se confi -

naran dichas columnas con @ 3/8.

3. DISENO DE LA PLACA P-T3-X

De las Figuras Nos. 26 y 27, y las Tablas Nos. 82 y 84 se tienen :

h = 2.80 m.

t = 0.25m.

b = 3.50m.

A, = 11,250 cm?

P, = 156.517 Ton ; P_ = 100.961 Ton.
v, = 1.33 x 37.87 = 50.367 Ton.

fL = 175 kg/cm? ; f, = 4200 kg/cm?

Esfuerzos debido a cargas verticales :

o e L 2.80 3] _ 2
Permisible : f; = 1.9x0.225x175 l:l-(——40x——-—0.25)] 73.17 kg/cm
actuante 3 F. =lS6:517 2108 4. o kg/cm®

Tocu 11,250 '

no requiere armadura en compresion.

Esfuerzos debidos a cargas laterales :

- , 2
Permisible : Véu = 0.5 x 0.85 /175 5.62 Kg/cm

3
Actuante : v 50.367 x 10 4.48 kg/cm®

su - 11,250

no requiere estribos (armadura horizontal).
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c¢) Armaduras minimas requerida.-

Vertical : P 3/8" (D 0.35 m. en dos capas

Horizontal : P 3/8" (@ 0.20 m. en dos capas

d) Cimentacion.-
Serd una zapata corrida y unira la zapata aislada mas cercana. Para el di
sefio se considerara 1lm. lineal de placa.

- Dimensionamiento en Planta:

P; - 100.961 _ 28.846 ton/m.1. placa
3.50
Az = AXB = 1.04x28.846 _ 0.75 m2
40

Como B =1.00 m., entonces A = 0.75 m,

Se asumira A = 1.20 m. igual al ancho de la zapata existente mas cerca
na. Por 1o tanto las dimensiones de la zapata corrida, por cada metro

lineal de placa, es:

>
n

1.20 m.

@
n

1.00 m.

- Dimensionamiento en altura:

Para lm. lineal de placa, la carga vertical Gltima vale:

pr = 156.517 _ 44 719 Ton/m.1. placa.
u 3.50
reaccion neta del suelo:

| = 44.719x1000
1.20x1.00

= 37.266 Ton/m2.
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momento critico en la cara de la placa:

2
My_y = 37.266 x 222 x 1.00 = 4.204 Ton-m

2

para p = 1% , Mu.= 32.448 b.d?

5
d = ‘\j! 4.208 x 100 _ 15 n. , H =21 cm.
3

2.448 x 100
Se asumira H = 0.50 m.
d = 0.41 m.

- Verificaciones: las dimensiones obtenidas son satfsfactorias.

- Calculo de las Armaduras.

. Armadura Principal : My = 4.204 T-m , d =41 cm.
A o 4.204 x 10° 111217
> 0.9x4200(d-a/2) (41 - &)
2
4200 A,
a= = 0.2824 A

0.85x175x100

Por tanteos : AS =2.74 cmz/m.l. placa

Por cuantia minima A = 0.002x100x41 = 8.20 cm?

2

Luego A, = 8.20 cm® —> P 1/2 (@ 0.15 m.

. Armadura de Repartici6n:

A, = 0.0018x100x41 = 7.38 c/m.1. placa

A, = 7.38 ol —> P 1/2 (D 0.15 m.
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Esta zapata se prolongard hasta unirse con la zapata aislada mas cerca-

na.

Verificacion del volteo.-

J = 0.889

P = 100.961 Ton.
H = 37.87 Ton.

b = 3.50 m.

Tabla N2 87.- Calculo del momento de volteo-Placa P-T3-X.

NIVEL CORTANTE ALTURA DEL NIVEL Vn . hn
NIVEL n n

Vg (Ton) hn (Ton) (Ton-m)

6 3.89 3.20 12.448

5 6.64 3.20 21.248

4 21.45 3.20 68.640

3 29.16 3.20 93.312

2 33.85 3.20 108.320

1 37.87 3.00 113.610
2 Vn.hn = 417.578

- Momento de volteo y ubicacidn de H:

=
n

0.889x417.578 = 371.227 Ton-m

P o 371.227
37.87

= 9,80 m.

- Ubicacidn de la resultante entre P y H :
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x = L8\ 9,80 = 3.676 m.
100.961
b .3:50_ 5583
6 6

Luego, la resultante cae fuera dentro tercio central de la base de 1la
placa P-T3-X, por tanto se debe considerar el efecto de volteo. Con
tal fin 1la cimentacidn serd conectada a la zapata mas cercana y las

vigas que 1legan a la placa seran reforzadas (las de la direccién X-X).

Disefio de la viga de conexion.-

La placa en estudio consta de.un muro de 0.25 m. de espesor y la columna
B-5, 6 C-5, 6 B-9, segin el caso (existen 3 placas P-T3-X). La viga de
conexidn unira la placa con la columna mas cercana, en su base, es decir
con la B-4, C-4 6 B-10 segin.el caso. La seccion de esta viga sera "T"
invertida formando parte de.la zapata corrida de la placa; la base infe-
rior serd de 120 cm. y la superior 65 cm., el espesor del ala 50 cm. (al
tura de 1a zapata corrida) y.60.cm. el resto de la altura, haciendo un
total de 110 cm. de altura...

En concordancia con la idealizacion asumida se tiene:

M = 1.33 (37.87x3.00) = 151.101 Ton-m

1=3.41m.

X = 2,16 m.

M =3:41-2.16, 151,101 = 55.389 Ton-m.
s 3.41

- Verificacién de la seccidén en compresién (viga de seccién "T")

asumiendo a = K,.t = 0.85x50 = 42,50 cm. ; d = 105 cm.

5
A = 55.389 x 10 = 17,50 cm?

S
0.9x4200(105 - 22:30)
2
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p = M. = 1.389)(10-3
120x105
q = 1.389x1073 x 3200 _ 3 333,19~2
175
c = 1.18x3.333x1072 x 195 - 4,86 cm.
0.85

como ¢ = 4:86 cm. es menor que t = 50 cm., la seccién en compresibn es
rectangular.

. Refuerzo Longitudinal :

A - __55.389 x 10° _ 1465.317

S 0.9x4200(105 - &) (105 - &)
2 2

4200 AS
as= : = 0.2353 AS
"0.85x176x120

Por tantos A, = 14.18 cn’ — > 5 9 3/4 Capa superior

20 3/4 Capa inferior

. Refuerzo Transversal :
Cortante Gltimo V = 151.101 44,311 Ton
U 3.4

3
- 44.311x10° _ 7 68 Kg/cm.
55x105

Cortante unitario v

Corte admisible Gltimo V! = 5.62 Kg/cn’,
requiere estribos. Usando @ 3/8, la separacién estructural S es:

S = 2x0.71x0.85x4200 = 44.74 cm.
(7.68 - 5.62)55
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que no debe ser superior a ninguno de los dos valores:

(1) v = 1.6 x 0.85 \/175 = 17.99 Kg/em?® > v, = 7.68

Smax = = 52.5 cm.

(2) Cuantia minima :

2 x 0.71
0.0015 x 55

Smax = = 17.21 cm. manda!

Por lo tanto, se usardn estribos [Z] P 3/8 : 1 /@ 0.085, R (D 0.17 m.

- En los planos que se adjuntan en el anexo se muestran estas armaduras.

E1 extremo 1ibre de l1a placa serd reforzada como en el caso de la

P-T2-Y, de acuerdo al Reglamento de Concreto Armado

4. VERIFICACION DE LA CAJA DE ASCENSOR - DIRECCION Y-Y

Para esta placa tipo cajon ya existente se tienen los siguientes

(Fig. N2 17 y Tablas N2 63 y 82):

h = 3.00 m.

t = 0.25m.

by = 2.85 cm.

Aw = 25,500 cm?

Pu = 404.12 Ton ; Ps = 258.122 Ton.

Vu = 1.33 x 51.35 = 68.296 Ton. (Direccién Y-Y).
f1-= 140 Kg/cn?, f, = 2800 Kg/cm® )

Esfuerzos debido a cargas verticales.-

Permisible : fi = 1.9x0.225x140l:1 - (—&*)3] = 58.23 Kg/cm?,
s 40x0.25

placa

datos



b)

c)

= 260 -

¢ - 404.120x10000 _

2
15.85 Kg/cm
cu 25,500

Actuante :

no requiere refuerzo vertical de compresion.

Esfuerzos debido a cargas laterales.-

- _ e 2

Permisible : Vi 0.5x0.85 \/ 140 = 5.03 Kg/cm

Actuante : Ve 68,236x1000, 2.68 Kg/Cm2
25,500

no requiere refuerzo horizontal (estribos)
Armadura minima. -

Vertical : P 3/8/d. 35m en dos capas

Horizontal : P 3/8 /@ . 20m. en dos capas

Aunque no existe el plano de estructuras de ia caja de Asensor, se supone

que debe estar construida con la armadura minima sefalada.

Cimentacion. -

- Dimensionamiento en planta-verificacion:

Segin los planos, las dimensiones existentes son :

A
B

3.65 m. (direccidn X-X)
3.25 m. (direccion Y-Y)

it

Para estas dimensiones y la carga P, actuante, la resistencia del suele

es de :
1.04 x P
6} z s _ 1.04x258.122 _ 22 63 Ton/m2
AZ 3.65 x 3.25
que es inferior al esfuerzo de trabajo asumido, de 40 Ton/m2 ( 6; = 4
Kg/em?) .
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- En cuanto a l1a altura de 80 cm. es suficiente, ademds de que esta zapa-
ta se encuentre por debajo de 1.30 m. de profundidad respecto a 1la su-
perficie del terreno.

- Los refuerzos obtenidos no pueden compararse con los que posee la zapa-

ta, ya que los planos no muestran nada al respecto.

Disefio de Ta Viga de Conexidn.-

La excentricidad de Ta carga vertical es considerable; aunque con el sis-

mo del 03.10.74 no ocurrid ningin dafio en 1a cimentacion, ésta sera ama-

rrada en las dos direcciones de andlisis y a ambos lados de la Caja de a-

sensor, con el fin de proteger a los elementos estructurales de la super-

estructura.

- Direccidn Y-Y (eje 10): En esta direccidn se ha ubicado una placa P-T1-
Y, ésta serd unida en su cimentacidon a Ta caja de asensor por medio de
la viga de conexidn que se calculd anteriormente (Placa P-T1-Y en el e-
je 84); sera de seccidon "T" invertida: bases superior e inferior de 55y
180 cm. respectivamente y peralte total 110 cm. (espesor del ala 50 cm).

Refuerzos de acero:

Longitudinal ....... 6§ 1" capa superior

3P 1" capa inferior
Transversal (estribos)........ @ 3/8: 1 a. 08, R a. 17

Esta misma viga serd usada para unir la caja de asensor con la  zapata
de 1a columna D-10 (En el mismo eje 10).
Se trata de lograr una mejor distribuci6n de esfuerzos en el suelo y en
la estructura.

- Direccion X-X (Eje C): la cimentacidon serd conectada a las de las colum
nas del eje C, mas cercanas, por una viga "T" invertida similar a la de

Placa P-T3-X.
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Las dimensiones y refuerzos serdn las mismas correspondientes a la viga

de conexion de dicha placa.

5. REFORZAMIENTO DE VIGAS COLINDANTES A PLACAS

Segiin se puede observar en la Fig. N2 26, las placas adicionales de re-
fuerzo forman parte de los P8rticos Principal.(P-T1-Y, P-T2, Caja de Asen
sor) y secundarios (PsT3-X, Caja de Asensor). Las vigas que 1legan a es-
tos elementos serdn influenciados por el comportamiento de las placas an-
te' 1a ocurrencia del sismo, por la interaccidn Placa-Pértico.

Por razones de simpl?ficacién no se estudiara dicha interaccidn. Sin em-
bargo se considerard el reforzamiento de las vigas colindantes ya que es-
taran sujetos a mayores momentos flectares debido a sismo.

Este reforzamiento consistird en adicionar armadura. longitudinal (acero
negativo) y armadura transversal (estribos), para absorber los esfuerzos
adicionales de flexidn y corte respectivamente.

Las Tablas N2 49, 50, 53 y.54 muestran los refuerzos necesarios en dichos
elementos cuando se considera que el cortante sismico es tomado por Tos
porticos, sin placas. La armadura remanente entre la existente y la nece-
sarfa, serd la que se adicione en las vigas colindantes a las placas..
Esta armadura remanente supera al que se obtendria.considerando el momen-
to sismico de la placa en el nivel respectivo.

Luego, las vigas colindantes a las placas se reforzaran con las siguien-
tes armaduras®

* Direccion Y-Y, junto a placas P-T1-Y, P-T2-Y, Caja de Asensor.-

Viga BC (40x20): 3 P 5/8" en 4 primeros niveles (A;)
2 P 5/8" en los siguientes (A3)
K| 3/8“: 1 a.05,1 a5, R a-20 C/e estribos adicionales
Viga CD (30x60): igual que la anterior.

no requiere estribos adicionales
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* Direccidén X-X, junto a placas P-T3-X y Caja de Asensor

Vigas Secundarias (30x40):

2 P 5/8" en los 4 primeros niveles (A;)
1 P 5/8" en los siguientes (A2)

no requieren estribos adicionales

Las 4 vigas que 1legan a la Caja de Asensor serdn reforzadas (vigas BC,

CD y secundarias) con las armaduras anteriormente sefialadas.
UBICACION Y DISENO DE PLACAS DE REFUERZO-PABELLONES CENTRAL Y DERECHO

E1 estudio que se ha realizado del Pabhellon Izquierdo,. que fué afectado
mas notoriamente por el sismo del 03.10.74, se repite para los Pabello-
nes Central y Derecho. La conclusidon es la misma: no tienen disefio Sismo-
resistente y por tanto presentan dafios de caracteristicas similares.
Ambos Pabellones tambi&n requieren rigidizacion con placas adiciona -
les de concreto armado. Como es de conogimiento, estos elementos po-
seen gran capacidad para absorber y disipar la energia generada por 1las
vibraciones sismicas sobre la.masa de la estructura, aliviando a los pér
ticos flexibles y protegiendo también a los elementos secundarios, ya
que se limitan las-deformaciones laterales.

Por ser estos Pabellones de.caracterfisticas estructurales similares a la
del Pabel16n Izquierdo, las placas de refuerzo serdn también similares.
E1 Pabellén Derecho, que se diferencia del Izquierdo solo en el  niimero
de crujias de los pdrticos secundarios y en que posee un zotano, requeri
rda de: una placa P-T1-Y, una P-T2-Y y 2 P-T3-X, cuya ubicacidn se mues-
tra en la Fig. N2 26 y cuyo disefio corresponde a tas placas del Pabelldn
Izquierdo.

E1 Pabel16n Central, cuyas p6rticos principales son similares a los del
Pabel16n Izquierdo y Derecho, se diferencian de estos en que posee un

séptimo piso. Este pabelldn ha sufrido los mayores dafios, en las tabique
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rias de la direccién secundaria y en menor-grado las de la direccién prin
cipal. Se reforzard la estructura de este Pabell6n por medio de placas cu
ya ubicacidn se muestra en la Fig. N2 26 y cuyo disefio correspoﬁde al de
las placas de los otros pabellones (cuantia minima, segiin Reglamento de
Concreto Armado). Serdn 3 de P-T2-Y y 3 de P-T3-X.

E1 nimero y ubicacidon de las placas se ha determinado cansiderando que en
conjunto tomen el mayor porcentaje del cortante sismico y que no produsca
mayores efectos de torsidn,.respectivamente. Se ha uniformizado el tipo
de placas con fin de facilitar su proceso constructivo.

Ambos Pabellones no tienen problemas de volteo, sin embargo se dard mayor
amarre a la cimentacidn, por medio de vigas de conexidon que unen la cimen
tacion de placas y columnas colindantes. Igualmente las vigas que 1legan
a estas placas serdn reforzadas en forma similar a las del Pabellén Iz-

quierdo.
PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO DE LOS ELEMENTOS ADICIONALES DE REFUERZO

Para la construccion de las placas adicionales de refuerzo se seguird el

siguiente procedimiento:

1. La cimentacidon constard de una sub-zapata de concreto simple, de 80 cm.
de altura apartir de la base inferior de las zapatas de las co]umné; e
existentes. Sobre esta sub-zapata se construird la zapata corrida de
las placas, de concreto armado, en la que se anclaran las armaduras de
la placa.

2. La viga de conexién, de concreto armado, unird las zapatas de la placa
y columna existente mas cercana. Segin el tipo de placa, esta viga se-
rd de seccién "T" invertida definida antericrmente, Previo picado del
recubrimiento de las armaduras existentes de columnas, el refuerzo de

acero de la viga de conexidn serdn soladadas a aquellas.
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Las armaduras de las placas, que serdn mallas de dos capas, serdn sol-
dadas a las armaduras de vigas y columnas existentes; previamente se
habra retirado el recubrimiento de los refuerzos de estas dltimas. Los
detalles de la unidn y soldadura se muestran en tos planos respectivos
del Anexo de la presente Tesis.

Antes de proceder al 1lenado.de concreto de las:placas, deberdn pintar
se las superficies de contacto de las columnas con las placas con Resi
na Sintetica (ECOSAL-Pintura o similar) para conseguir la adherencia
adecuada entre concreto seco o antiguo, con concreto himedo o  nuevo.
Con este mismo fin, Se utilizara Mortero mezclado con la Resina Sinté
tica (ECOSAL-Mortero o.similar) en la unién de viga con placa, el que
serd inyectado a presidn en una altura de 5 a 10 cm. hasta cubrir 1las
armaduras (el 1lenado de la placa deberd realizarse previamente hasta

dejar la abertura indicada).

. Los refuerzos de acero de las vigas colindantes a las placas serdn an-

cladas en éstas y soldadas a las armaduras de vigas y columnas existen
tes, luego de haber descubierto el recubrimiento. Luego se cubrirad las
superficies descubiertas con ECOSAL-MORTERO o similar antes de - proce-
dera a Ya restitucién necesaria.

En el Anexo del presente estudio, se adjuntan los planas respectivos y
se especifican en detalle todo 1o explicado en los puntos anteriores y
otros necesarios.para el reforzamiento de los tres Pabellones de que

consta el edificio del Centro de Instruccidén de la PIP (CINPIP).

REPARACION DE DANOS OCASIONADOS POR EL SISMO DEL 3 DE OCTUBRE DE 1974

En la parte de Evaluacidn de dafios del presente estudio, se ha 1legado a

la conclusién que los elementos mas afectados son la tabiguerias, sobre

todo las de la direccién secundaria. También se sefialo que las vigas han

o o / —
sido fisuradas y que estas solo afectan el revestimiento, sobre todo en
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las vigas deJ]os niveles 2°, 3° y 4°, Iguaimente las columnas solo han su
frido fisuramientos, sobre todo en los entrepisos 3°, 4° y 5°, a excep-
cion de 1a columna D-5 del 5° entrepiso que fué agrietada con. despkendi-
miento del tarrajeo y parte de las armaduras quedaron al descubierto. Es-
ta columna no fallé ya que el nicleo central de concreto no fué afectada;
hubo deficiencia constructiva en el momento de 1lenado ya que en la zona
dafiada existe una junta de construccién.

También se sefialo que el segundo descanso de las escaleras: han sufrido ma
yormente fisu;amientos, a excepcion del que corresponde al primer piso
que fué agrietado. Tanto la grieta como las fisuaras indicadas se han pro
ducido en el espacio de separacion de los tramos.

De 1a cuantificacidon de estos dafios, se ha consignado la siguiente: 600 .m.
1. de fisuras (90%) y grietas (10%) en el Pabell6n Izquierdo; 580 m.1,

con los mismos porcentajes de fisuras y grietas en el Pabelldn Central; y
330 m.1. con los mismos porcentajes de fisuras y grietas en el Pabellén
Derecho, dafios que corresponden a las tabiquerias. De estas cantidades, a
proximadamente el 90% corresponden a las tabiquerias de la direccidon se-
cundaria. Corresponden a los dafos significativos, para su reparacién pos
terior.

En cuanto a los dafios en vigas y columnas se ha cuantificado hasta 50 m.1.
de fisuras en los tres pabellones. En el Pabellén Izquierda, quinto entre
piso, existe una columna (D-5) agrietada. Existen también falsas columnas

del balcon dafiados y que deberdn ser reparadas.

Con respecto a las juntas de.separaci6n y dilataci6n entre los pabellanes,
las que se encuentran obstruidas con pedazos de ]adrillosé maderas, morte
ros y otros materiales, 1mp;diendo la 1ibre vibraci6n de dichos pabello-

nes y produciendo esfuerzQs adicionales por impacto, se ha cuantificado

pa}a su Timpieza 605 mz.

E1 procedimiento de reparacién de todos estos dafios se consignan en las
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siguientes 1aminas, asi como la limpieza de las juntas de separacién. En-
tre ellos se tienen:

1. Reparacion de fisuras en tabiquerias

. Reparacidon de grietas en tabiquerfas

. Reparacion de fisuras en vigas y columnas

W N

. Reparacion de grietas en vigas y columnas

(S}

Reparacion de fisuras y grieta.en descanso de escaleras.
6. Limpieza de la junta de separacién y dilatacidn de las pabellanes, que
incluye la colocacion de brea, teknopor y platinas metdlicas.

E1 orden 18gico y recomendable que debe seguirse para 1levar a caba el Re
forzamiento y Reparacion.de dafios es que, primero se 1leve .a caho la cons
truccion de las Placas de refuerzo estructural, y en segunda lugar se re-
paren todos los elementos.dafiados por las vibraciones sismicas. Pero como
el Reforzamiento es mas costoso y requiere de mas tiempo, se llevard a ca
bo en primera instancia la reparacion de 1os dafios y la limpieza de 1la
junta de separacidon de los pabellones, mientras se financie y se concluya
con los estudios para el reforzamiento. De esta manera el local seguird
funcionando hasta que se tome la decision de reforzarlo; teniendo en cuen
ta que la ciudad de Lima se encuentra dentro de 1a zona de actividad sis-
mica mas intensa del pais y que otro sismo de igual o mayor intensidad
que el del 03.10.74 afectaria en mayor grado la estructura del local ya

que se ha demostrado en el presente estudio que no tiene disefio sismico.
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CAPITULO IX

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS - PRESUPUESTO PARA EL REFORZAMIENTO
Y REPARACION DEL EDIFICIO CINPIP

En el presupuesto para la Reparacion y Reforzamiento del CINPIP, se consi-
deraran costos aproximados y en algunos casos estimados, debido a que en -
la técnica de reparacion y reforzamiento no se tiene mayor experiencia. En
nuestro medio se aplica en uno u otro edificio como en el caso del Estadio
Nacional, 1a Escuela de la Guardia Civil y otros, pero aun no existen espe

cificaciones técnicas y andlisis de costos oficiales.

Para la elaboracin del presupuesto se consideraran metrados globales, de
acuerdo a los planos de "Levantamiento de Dafios" para la reparacidn y 1los
planos de reforzamiento y otros, que aparecen en el Anexo. Como se ha seiia
lade ya, se utilizardn costos unitarios promedio y algunos estimados, por
tanto el monto total que se obtenga dard un valor aproximado y en todo ca-

so en nuestro medio se puede considerar como aceptable.

De acuerdo a experiencias en reparacifn y reforzamiento, una estructura da
nada por las yibraciones sismicas serd reparable si en su ejecucibn el mon
to del presupuesto asciende a menos del 50% del costo actual de la edifica

cibn.

Considerando que un metro cuadrado de &rea construida del edificto CINPIP
tiene un costo a la fecha de s/. 8,000.00, y tenjendo &ste un &rea total -
construida de 15,040 mz., e] costo actual de la edificaci6n es de 3

S/. 120'320,000,00

E1 monto total del presupuesto para la reparacidn y reforzamiento del CIN-
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PIP asciende a 1a suma de S/. 9'926,970.00 , incluyendo el 30% por gas-
tos generales, utilidad del contratista, Equipos y Herramientas, Imprevis-

tos y Direccin Técnica.

. Este monto representa el 8.25% del costo actual del edificio, por lo que el

Proyecto de Reforzamiento y Reparacidn planteados resulta practicable.

En el Presupuesto detallado que a continuacidn se adjunta, se ha separado
el Reforzamiento Estructural de la Reparacidn de dafios causados por el sis-

mo del 03-10-74, debido a que se 1levardn a cabo en forma separada.

NOTA ., Los pegamentos Epoxicos que en este proyecto se utilizardn, son pro-
ductos importados (ALEMANIA), y reemplazan a los pegamentos usualmen
te conocidos (COLMA-FIX y COLMA-DUR). La proporcién a usarse se espe

cifican en los planos del Anexo.



PRESUPUESTO

OBRA : Reforzamiento y Reparacion del Edificio CINPIP Hoja No. 1

LUGAR: Av. Aramburd No. 550 - Surquiilo - Lima Fecha: Noyiembre 1976
i codigo ESPECIFICACION LEWGLES COSTO
4 U | Parcial | Unitario| Parcial |Por Partida
REFORZAMIENTO  ESTRUCTURAL
1.00 OBRAS PRELIMINARES
1.01 [Trazado y Replanteo E 15,000
1.02 |Agua y Electricidad E 10,000
1.03 |Guardiania y Limpieza constante E 40,000 65,000
2.00 MOVIMIENTO DE TIERRAS
2.01 |Demolicion de Tabiquerfias m2 1,354 174 235,596
2.02 [Rotura de piso de loseta y falso 2
piso (ler. nivel) m 243 477 115,911
2.03 |Rotura de pisos de loseta y o - 2
y tros (niveles superiores) m 103 217 22,351
4 2.04|Picado de tarrajeo y recubrimien
= 2
to de vigas y columnas. m 1,653 217 358,701
2.05 |[Excavacion de zanjas m3 392 260 101,920
2.06 |Transporte de materiales hacia 3
el patio del edificio. m 992 130 128,960
2.07 |Relleno y compactacidn con mate- 3
rial de excavacion. m 106 195 20,670
2.08 [Eliminacion de materiales fuera 3
de los linderos del edificio. m 855 210 179,550 | 1'163,659
3.00 CONCRETO SIMPLE
3.01 |Falsas zapatas para cimentacidn; 3
concreto cicldopeo 1:10 C-H m 112 1,454 162,848
3.02 |Falso piso para restitucion de ?
pisos; concreto 1:8 C-H m 227 280 63,560 226,408
4.00 CONCRETO ARMADO
f2 = 175 kg/cm
fy = 4200 "
4.01 |Zapatas corridas :
- Concreto m| 135 | 2,759 372,465
- Armadura kgl 2,388 37 88,356
4.02|Vigas de Conexién : '
- Encofrado m?| 146 376 54,896
- Concreto m3 31 | 3,076 95,356
- Armadura con Soldadura kg| 5,510 65 358,150
4.03[Placas :
- Encofrado me| 2,429 409 993,461
- Concreto m3 291 | 3,505 | 1'019,955
- Armadura con Soldadura kg| 27,673 65 1'798,745
4.04 |\Reforzamiento de Vigas :
- Armadura con Soldadura kgl 2,921 65 189,865 | 4'971,249




PRESUPUESTO

OBRA : Reforzamiento y Reparacion del Edificio CINPIP Hoja No. 2
LUGAR: Av. Aramburd No. 550 - Surquillo - Lima Fecha: Noviembre 1976
|
cbdigo _ESPECIFICACION METRADOS COSTO

U | Parcial| Unitariol Parcial Por Partid

5.00 UNION DE CONCRETO NUEVO
CON ANTIGUO

5.01 |Mortero Cemento-Arena fina con

Resina Sintética ECOSAL o Simi -
lar para la unién Placa-Base in-
ferior de Viga y Recubrimiento ,
de Vigas Reforzadas. m 17 42,600 724,200

5.02|Pintura Adhesiva formada por la
mezcla de la Resina Sintética
ECOSAL o Similar, con agua y ce-
mento; para la unidén Placa-Colum
na y Placa-Base Superior de Vi -
ga (dos manos de pintura). m 823 420 345,660 |1'069,860

6.00 RESTITUCIONES
6.01 [Tabiquerias de ladrillo pandere-

ta, en amarre soga. m? 246 363 89,298
6.02 |Pisos de loseta y otros en todos 2
los niveles. m 330 790 260,700
6.03 |Contrazécalos de madera y loseta
en todos los niveles. m. 466 150 69,900 419,898

7.00 REVOQUES Y PINTURAS
7.01 |Tarrajeo de placas con mortero

1:4 cemento-drena. m2 2,311 190 439,090
7.02 |Tarrajeo de vigas y columnas con »

fmortero 1:2 cemento-arena. m 691 270 186,570
7.03 |Tarrajeo de tabiquerias con mor- 2

tero 1:5 cemento-arena. m 492 180 88,560

7.04 |Pintura de placas, vigas, colum-
Inas y tabiquerias, a base de la-

tex. m? | 3,494 95 | 331,930 | 1'046,150
PRESUPUESTO PARA EL REFORZAMIENTO ESTRUCTURAL  S/. 8'962,224

REPARACIONES ¥ LIMPIEZA DE LAS JUNTAS

1.00 OBRAS PRELIMINARES

1.01 [Trazado y Replanteo E 8,000
1.02 |Agua y Electricidad E 5,000
1.03 |Guardiania y Limpieza constante |E 20,000 33,000

2.00 MOVIMIENTO DE TIERRAS

2.01 [Rotura de tabiquerias para la 2
1impieza de las juntas. m

402 174 69,948




PRESUPUESTO

OBRA : Reforzamiento y Reparacion del Edificio CINPIP

LUGAR: Av. Aramburd No. 550 - Surquillo - Lima

Hoja No. 3

Fecha; Noviembre 1976

codigo

ESPECIFICACION

METRADOS

COSTO

u

Parcial

Unitario

Parcial

Por Partida

3.03

3.04

4.01

4.02

4.03

Limpieza de las juntas en la zo-
na de vigas y columnas.

, Picado de tabiquerias, vigas y

columnas dafiadas por el sismo.

Rotura de piso de loseta en zo -
nas de escaleras y juntas del pa
sadizo.

Transporte de materiales hacia
el patio del edificio.

Eliminacion de materiales fuera
de los linderos del edificio.

3.00 REPARACIONES

Tabiquerias fisuradas, con morte
ro cemento-arena 1:2; segin o -
tras especificaciones.

Tabiquerfas agrietadas, con mor-
tero cemento-arena 1:2 mezcla-
do con ECOSAL o Similar; segln
otras especificaciones.

migas y columnas fisuradas, con
ortero cemento-arena 1:2 mez-
clado con ECOSAL o Similar; se -
gin otras especificaciones.

Vigas y columnas agrietadas, con
mortero cemento-arena 1:2 mez -
clado con ECOSAL o Similar; se -
giin otras especificaciones.

Descanso de escaleras, incluye
colocacion de malla de acero y
mortero con ECOSAL o Similar; se
giin otras especificaciones.

4.00 JUNTAS DE SEPARACION

IColocacion de TEKNOPOR embreado
y a presion en zonas de vigas y
columnas (elemento amortiguador)

Colocacion de brea o sellador de
juntas en pisos de azotea y pasa
dizos aledafios a las juntas.

Colocacion de Platinas de Alumi-
nio Tipo PS-12 en el pasadizo.
5.00 RESTITUCIONES Y OTROS

{Piso de loseta junto a escaleras
y pasadizos.

191

1,560

25

164

164

1,359

151
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100,566
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3,100
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PRESUPUESTO

OBRA Reforzamiento y Reparacidon del Edificio CINPIP Hoja No. 4
LUGAR : Av. Aramburd No. 550 - Surquillo - Lima Fecha: Noviembre 1976
i METRADOS COSTO
y codigo ESPECIFICACION
H U | Parcial | Unitario] Parcial |Por Partida
5.02 Vidrios transparente y catedral
medio dobles dafiados por el sis- 2
mo. P 3,345 60 200,700
5.03 |Tarrajeo de tabiquerias aledafias
a las juntas, con mortero 1:5 2
cemento-arena. m 402 190 76,380
5.04 [Pintura de tabiquerias, vigas y 2
columnas a base de latex. m 1,182 95 112,290 409,120
PRESUPUESTO PARA LAS REPARACIOMES Y LIMAIEZA DE JUINTAS S/. 964,746
REISUME
1) Reforzamiento Estructural ---d-eeedeooomoofboooooo. t--- S/. |8'962,224
2) Reparaciones y Limpieza de 1ai Junfas ----- e L LR | --- S/, 964,746
TOTAL |---a-eent --- S/. 19'926,970
COSTO ACTUAL DEL EDIFICIO CINPIP | ===d------=-cpoccam--=t --- S/, 1p0'320,000
Porcentaje del costo del Reforzamientd y Reparajifn del
Edificio CINPIP, respecto al costio actual del MiSMO ====q=c=eccecaa- B.25%
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CAPITULO X

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES GENERALES

CONCLUSIONES DEL ESTUDIO

Como producto del estudio realizado del " COMPORTAMIENTO SISMICO Y

REFORZAMIENTO DEL EDIFICIO CINPIP ( Pabellones Principales )", el que se ha

1levado a cabo bajo el asesoramiento de especialistas y de acuerdo al Regla-

mento Nacional de Construcciones, se ha 1legado a las siguientes concluSio -

nes:

1°

EL sismo del 3 del Octubre de 1974, que tdvo una intensidad de VII - VIIL
en la escala Mercali Modificada, Magnitud 7.5 en 1a Escala de Richter y

una duracion aproximada de 2 minutos y 15 segundos, afecté al local del

centro de Instruccidon de la PIP sito en la Av. Aramburd N°550 del Distri

to de Surquillo ( frente al edificio del Acuerdo de Cartagena )y en ma-

yor grado a los elementos secundarios como son las tabiquerias y los a-

cabados, y en menor grado a los elementos principales o estructurales co

mo son los techos, vigas, columnas, etc.

Luego de ocurrido el sismo mencionado, miembros del Comité Nacional
de Defensa Civil y del Ministerio de Vivienda, especialistas en Sismolo-
gfa, inspeccionaron el local CINPIP encontréndolo daflado pero no inhabi-
table; recomendaron 1a necesidad de hacer un estudio de Comportamiento
Sismico y Reforzamiento Estructural del Edificio, del que es materia la
presente Tesis por sugerencia y con el Asesoramiento del fng°q Julio
Kuroiwa H., Catedrdtico de la Universidad Nacional de Ingenieria y Miem-

bro del Comité Nacicnal de Defensa Civil.

E1 Edificio en estudio consta de tres Pabellones : Pabell6n Izquierdo de
seis pisos, Pabell8n Central de siete pisos y Pabell6n Derecho de seis

pisos y un s6tano, que abracan un &rea de terreno de 2,300 m2,
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La estructuracion del edificio es Aporticado. Los porticos portantes 0
principales son perpendiculares a la fachada y los secundarios o de ama-
rre son paralelos a ella. Los pabellones, ubicados uno a continuacidn -
del otro, poseen dos juntas de separacion. Cada pabelldn posee una Caja
de Asensor ubicadas en forma asimétrica con respecto a los ejes principa
les ficticios que pasan por el centro de masa.

E1 pabelldn Izquierdo, que es de mayor masa, posee dos escaleras; -
es utilizado para aulas de ensefianza en ‘1os primeros niveles, dormitori-
os en los intermedios y laboratorios de investigacion PIP en los Gltimos.
E1 pabelldn Central, que no posee escalera; es utilizado para Oficinas -
Administrativas y de Investigacion.

E1 Pabell6n Derecho, que posee una escalera, tiene un uso similar al del

Pabel16n Izquierdo.

Los tres pabellones estdn comunicados por medio de un pasadizo de 2.50 m.
de ancho. Hacia el interior del local , tienen un voladizo de 2.00 m .

de longitud. Poseen 4 pérticos Secundarios (A,B,C, y D) y 28 principa -

les (1,2 .... 12,12A Pab. Izq.; 13, 14, 15, 16, 17, 18 A Pab. Central;
188, 19.... 25, 26 Pab. Derecho).

Realizada las inspecciones minuciosas y la Evaluacion de Dafios, se ha -

11egado a determinar las siguientes conclusiones:

- La cimentaci6n no ha sufrido dafios, ya que no existe ningun indicio de
asentamientos. E1 tipo de suelo corresponde a un conglomerado seco Yy
compacto, de caracteristicas homogéneas e isotr6picas, de gran resis -
tencia al esfuerzo cortante y baja capacidad de deformaci6n.

De haberse producido asentamientos se habrfa observado disniveles o ro

turas de pisos.

- Las columnas tampoco presentan dafios considerables. En los entrepisos
33 45 y 5°algunas columnas presentan figuramientos en la zona de venta

nas altas y en algunas arriostradas hasta cierta altura, debido a su -
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comportamiento como columna corta. Solamente una columna del 5° entrepi
so, la D-5, fué agrietada quedando el fierro a la vista pero sin afec -
tar el ndcleo central de concreto, que se comport6 como columna corta
al ser arriostrada por un muro de 0.15 m. de espesor y 1.80 de altura ;
en esta zona existe una junta de c¢onstruccifn y hubo deficiente 11enado

del concreto,

Las vigas, principales y secundarias, no han sido agrietadas; en cambio
presentan un promedio de 6 fisuras verticales que parten del techo que
en la mayorfa de los casos no 1legan a la base. En algunas vigas dichas
fisuras dan vuelta el peralte y la base, sobre.todo en las secundarias.
La mayor parte de estos dafios se han producido en las vigas de los nive
les 2°, 3° y 4°, los que tienen una separaci6n casi uniforme a 1o largo
de las vigas. Se intuye que estas.fisuras, aunque no profundas, se de -
ben a Ta inversi6n de esfuerzos y al fendmeno de "chicoteo" al vibrar -

el edificio en modos altos.

Los techos aligerados no presentan dafias, a .excepcién de los fisuramien

tos producidos junto a las vigas mencionadas anteriormente.

Las juntas de separaciOn sfismica y dilataci6n se encuentran rellenadas
de materiales no compresibles : pedazos de ladrillos, madera, morteros,
concreto y otros materiales. Las tabiquerias de uno y otre pabellbn,jun
to a dicha separacidn, estdn practicamente pegadas. Asimismo, la losa a
Tigerada en la zona del pasadizo central del edificio estf tambi&n pega
da. Y, lo peor de todo es que no existe verticalidad y uniformidad de
estas juntas; prdcticamente un pértico sirvi8 de encofrado del otro. To
do ello ha impedido la 1ibre vibraci8n de los pabellones y ocasion6 da-

fios debido al impacto entre ellos.

Las cajas de ascensor y escaleras no han sufrido dafios en su estructura.
Las escaleras que constan de dos tramos, presentan fisuras y grieta en

el segundo descanso, en la zona de separacifn de los tramos; ello puede
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explicarse que se debe a la diferencia de rigideces entre la losa de la
escalera y la viga de apoyo que constituye dicho descanso. La grieta se
presenta en el segundo nivel y las fisuras en los dos niveles siguien -
tes; ambas se prolongan en el piso sin.1legar a la viga secundaria que

constituye el verdadero apoyo de la escalera.

Las tabiquerfas, que son muros de pandereta (amarre soga), constituyen
los elementos no estructurales que mds daiios han sufrido por las vibra-
ciones sismicas. En la direccidn principal estos elementos cubren cas1
la totalidad de los vanos de los pérticos principales, a excepcién de
los del pasadizo; presentan fisuramientos verticales y diagonales, asi
como en la unidn con las vigas y columnas que las enmarca; esta gran -
densidad de muros ha debido tomar el mayor porcentaje del cortante sfis-
mico favoreciendo a los pbrticos, por su gran inercia que supera a los
de dichos pérticos.

En cambio, en las tabiquerias de la direccién secundaria, los danos han
sido mayores y consistieron en fisuras en toda direccidn y grietas. En
esta direccidn se ubican las puertas y ventanas (bajas y altas). En el
pasadizo presentan grietas y fisuras debido a la traccién y compresién
diagonal ocasionadas por el cortante sismico, comprometiendo ademis a
las columnas, a la que transforma en columnas cortas en la zona de ven-
tanas altas.

Aproximadamente, el 90% de estos dafios corresponde a fisuras y el resto
a grietas,

Las fuerzas de impacto entre los pabellones, por la falta de 1impieza
de Tas juntas de separacidn, ha tenido que influir ocasionando los da -

nos sefalados.

En las Instalaciones Sanitarias y Elé&ctricas, as? como en los acabados,
los danos no han sido considerables. En cuanto al vidrio de las venta -

nas (ubicadas en la direccién secundaria), 8stos han sufrido rotura en



- 274 -

gran porcentaje ya que no han soportado las deformaciones a que estuvie

ron sometidos y por deficiencias de colocacién.

Finalmente, los dafios personales han sido minimos. Segln informacién ob
tenida, el CINPIP posee un Plan de Defensa Civil, que contempla la hipd
tesis de moyimientos sismicos instruyendo y orientando al personal para
una rdpida evacuacibn hacia el patio principal. Dicho plan se puso en
préctica el 03-10-74, con resultado positivo; solo hubo dos heridos le-

vemente

Se analiz6 la estructura del edificio, considerando las cargas de grave

dad y laterales de sismo.

En el Andlisis de cargas de gravedad se consider6 la carga muerta y las
hip6tesis de situacifn crfitica de la carga viva, obteniéndose los efec-

tos mds importantes sobre los elementos estructurales.

En el Andlisis STsmico se determin8 la.Cortante en 1a Base, por medio
de las Normas Peruanas de Disefio AntisTsmico y por Andlisis Modal; pre-
viamente se determind el Coeficiente de Distribucién "D" de la Placa ti
po Caj8n "Caja de Ascensor”" por el M8todo de Mutto. Segln las Normas,la
estructura en estudio tiene un perjodo de vibracidn de T = 0.492 seg.
y un coeficiente sismico C = 6.63% de.la carga permanente mds un por-
centaje de la carga via, en la direccifn principal; y en la 'direccidn
secundartfa resulta T = 0,225 seg. y C = 8.22%. De acuerdo al Andlisis
Modal, que considera los tres primeros modos de vibracifn, se obtuvo

en la direccifn principal T = 0.432 seg. y C = 6.21%, y en la direc -
c16n secundaria T = 0.499 seg. y C = 4.03%, ambos para el primer modo
de vibracién. Este d1timo método. considra 1as rigideces de todos los e-
lementos verticales de entrepiso y las.masas que se consideran concen -
tradas en cada nivel, dando resultados mds cercanas a la realidad.

A1 comparar ambos resultados, Ta cortante definitiva resulta el 80% de
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las fuerzas laterales dadas por las Normas Peruanas.

- Seguidamente se hizo la correccidn por torsién sismica, ya que la Caja
de Ascensor estd ubicada en forma asimétrica. En la direcci6n principal
existe una excentricidad hasta de 3.50 m. y en la direcci6bn secundaria
hasta 0.70 m. de excentricidad; ambos valores mdximos corresponden al
segundo entrepiso. En consecuencia,.los porticos mds afectados son 1los

mds alejados del centro de rigidez.

- Para la accidn conjunta de las cargas de gravedad y cargas laterales -
con correccidn por torsidn sismica, considerando los pSrticos mds criti
cos, se obtuvo la envolvente de dichos efectos para la verificacién pos

terior.

Considerando los resultados mds criticos del Andlisis Estructural del e
dificio tal como se encontraba hasta antes del sismo, se procedi6 a 1la
verificacign de cada uno de los elementos estructurales por el Método a
Rotura. Segdn los planos existentes el concreto utilizado es de fé= 140
kg/cm? a excepcidn de las columnas del primer entrepiso que tienen

fé = 175 kg/cmz; el refuerzo de acero utilizado es de fy = 2800 kg/cmZ.

- La verificacidn realizada consisti6 en redisefiar cada uno de los elemen
tos estructurales, utilizando los valores del Andlisis Estructural y
las dimensiones y calidades de materiales utilizados segin figuran en

los planos existentes.

- Posteriormente, con el fin de determinar las causas que originaron Tlos
disefios, se compard los resultados de la verificacidn con los valores -
de refuerzo que indican los planos existentes.

De esta comparacidn se ha 1legado a las siguientes conclusiones :

a.- Que la estructura del edificio CINPIP no estd disenada para sopor -
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tar cargas laterales de inercia provocadas por las vibraciones sis-
micas, sino solamente para cargas de gravedad. Ello ha quedado de
mostrado en la verificacion de los refuerzos de acero de vigas y co
Tumnas, ya que los refuerzos existentes son inferiores a 1os necesa
rios

Los elementos no estructurales han contribuido positivamente para -

que la estructura no falle.

Que el techo aligerado tipico, en todos los niveles, es satisfacto-
rio a esfuerzos de flexidon, a excepcidon del acero negativo del 2° a
poyo donde la deficiencia de refuerzo 1lega a 13 %. A esfuerzos de
corte tiene cierta deficiencia, sobre todo en el 2° apoyo donde el
corte es mdximo, ya que el ensanche de vigueta existente es satis -
factorio en ancho pero no en longitud, 1legando dicha deficiencia,
a un promedio de 36 % respecto a la longitud de ensanche existente.
Lo mas recomendable hubiera sido utilizar aligerado de 25 cm. en
vez de 20 cm., ya que la luz entre apoyos es 4.80 m. y la sobrecar
ga para el tipo de edificio es alto.

Estas deficiencias explican la presencia de fisuras muy finas que
se presentan junto a las vigas de apoyos y que en ]a Evaluacién de
Dafios se ha consignado. Sin embargo estos dafios no ofrecen grave -
dad ya que solo afecta el enlucido del cielo raso segln se constatd

en el lugar.

Que las vigas, tanto portantes o principales como las de amarre o
secundarias, tienen el refuerzo de acero positivo satisfactorio ,
asi como también los refuerzos transversales o estribos. En cambio
los refuerzos de acero negativo que corresponden a 10s apoyos  son
deficientes, asi como también la armadura en compresifn. Las maxi-
mas deficiencias de refuerzo negativo 1legan a 109% y 102% respecto

al existente en los pdrticos N° 1 y 2 que son los mas criticos,mien
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tras que Tlas vigas de amarre tienen una deficiencia hasta de 80 %.
La armadura en compresién cumple dos funciones muy importantes: pre
vee la inversidn de esfuerzos y reduce las excesivas deformaciones;
para tales funciones las recomendaciones sTsmicas indican que como
minimo se debe usar un 25 % del refuerzo negativo o 14bd/ fy , el
que sea mayor y minimo dos barras. Las vigas en estudio no cumplen,
ninguna de las dos recomendaciones, 1legando a deficiencias de 110 %
y 49 % en los pbrticos N° 1 y 2, mientras que en las de amarre 1le-
ga hasta 35 % con respecto a 1a armadura en compresidn existente.
Estas deficiencias son las causas principales para la ocurrencia de
los - dafios en vigas, consistentes en fisuras verticales que parten -
del techo y que en 1a mayorfa de los casos no 1legan a la base de la
vigas peraltadas. Aunque estos dafios, por ahora, no son graves en
cambio son indicios de falta de armaduras y que en el futuro si no
se toman las precauciones convenientes pueden ser graves. Debe te-
nerse en cuenta que las vibraciones sismicas producen inversi6n de
esfuerzos y “chicoteo" debido a que la estructura no siempre vibra,
en el primer modo 3 ya que se observd concentracibén de esfuerzos en
los niveles 2°, 3°, y 4°.

E1 refuerzo transversal (estribos) es también deficiente en la viga-
chata del pasadizo, debido a 1a concentracién de fuerza cortante en
dicha zona; en cambio las vigas de amarre debieron ser estribadas -
con @§_.3/8 en vez de @ 1/4, esto es de acuerdo a recomendaciones de
disefio sTsmico.

Se explica la no ocurrencia de dafios graves en las vigas teniendo en
cuenta las siguientes razones: 1la gran densidad de muros (tabiques)
han tomado gran porcentaje de cortante sismico debido a su rigidez -
mayor que el de los pbrticos; que el concreto ha adquirido mayor re-
sistencia atravez de los afios ( 12 afios de antiguedad) y es posible,

que la resistencia utilizada sea mayor que la que indican los planos.
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- Se comprueba asT que estos elementos no tienen disefio sismo- resis-

tente. Como es de conocimiento, por la flexibilidad de los pdrti -
cos, los nudos son los mas esforzados por las cargas sismicas y que
requieren de gran ductilidad, es decir que el concreto en esas unio
nes se confine con buen nimero de estribos y que juntocon.el refuer
zo longitudinal se haga frente a los esfuerzos y deformaciones a
que estardn sometidos en el momento critico de la ocurrencia de un

S1smo.

Que las columnas son satisfactorias a esfuerzos de cortante sTsmico.
Se han obtenido los siguientes esfuerzos 1imites: en el pbrtico N°

1 un valor madximo de 2.90 Kg/ cm2 y un minimo 1.31 Kg/ cm2: en el

pbrtico N° 2 un maximo de 2.80 Kg / cm2 y un minimo de 1.05 Kg /cm2

y en la direccién secundaria un mdximo de 2.72 Kg / cm2 y un minimo

de 0.74 Kg / cm? ; todos inferiores al admisible 5.03 Kg /cm?.

Los figuramientos que algunas columnas de los entrepisos 3°, 4° y -

5° presentan, se deben a su comportamiento como columnas cortas al

estar arriostradas por los muros de las ventanas altas; se deben -

tambien a la predominancia de la flexi6n y a otras causas que se in

dican posteriormente.

Ante esfuerzos de flexo - compresidn bi -axial, las columnas no
tienen la capacidad suficiente, ya que predomina la flexi6n princi-
palmente ocasionada por la accibn sismica; es decir las armaduras-
existentes son inferiores que las necesarias.

En las columnas de los pdrticos N° 1 y 2 las deficiencias 1legan -
hasta 1Q1% con respecto al refuerzo longitudinal existente, que ocu
rre en los entrepisos superiores donde se produce concentracibn de
esfuerzos. Aunque son satisfactorias a compresifn pura no lo son
bajo 1a influencia sismica ya que las cargas tienen excentricida -

des considerables.
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- No se hizo confinamiento de las columnas en la cercanfa de los. nudos
donde el cortante sfsmico es grande. Los estribos tienen una separa
ciBn que por recomendaciones sismicas corresponden solamente al ter-

cio central. Tampoco se utilizé estribos con @ 3/8 en forma unifor

me .

- Se explica 1a no ocurrencia de dafios graves por la presencia de las
tabiquertas que han rigidizado la estructura tomando gran porcentaje
de cortante sismico y limitando las deformaciones laterales; asimis-
mo’el concreto ha adquirido mayor resistencia y la seccibn recta de
de las columnas han sido aumentadas segun se contatd durante las ins

pecciones.

- Los danos leves ocurridos se deben pues a las deficiencias sefialadas.
E1 comportamiento como columna corta, que por su gran rigidez atraen
mayor fuerza cortante que una columna normal, es otra causa para dj
chos dafios. Esto dl1timo ocurrid con la columna D - 5 del 5° entre-
piso al estar arriostrada por un muro de una altura de 1.80 m; asf,
el tarrajeo y el recubrimiento fueron despedidos quedando al descu -
bierto una varilla longitudinal de refuerzo; otra causa fué que en
dicha zona existe una junta de construcci8n y que hubo deficiencia
de 1lenado al no vibrarse el concreto. Esta columna es totalmente -
reparable, y no reviste peligro ya que el nlicleo central no fué a -

fectado no los refuerzos sufrieron deformaciones.

- Tambi&n influy6 1la concentracion de esfuerzos en las columnas del -
pasadizo, por la deferencia de rigideces con la viga chata.
- Se concluye tambi&n que las celumnas no tienen diseflo S{smo-resisten

te. La gran densidad de tabiquerfas evitaron graves dafios.

e.- La cimentacidn, que consiste en zapatas aisladas y combinadas, corre

corresponden a una carga de trabajo del terreno de 5 Kg/ cm2. Las
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verificaciones realizadas corresponden a una carga de trabajo de 4Kg/

2

cm® como quedS fundamentado en el primer capitulo del presente estu

dio, ya que los planos no indican nada al respecto.

Para la carga de trabajo asumida, las dimensiones en planta de las -
zapatas son deficientes hasta en 70 % y 48 % para los p6rticos N° 1
Yy 2 que son los mds criticos. En altura son satisfactorias y los es
fuerzos de acero tambien, cumpliendo con las verificaciones necesa -
rias a excepcion de la adherencia por flexidn al haber usado @ 1/ 2
en vez de @ 5/8. Cabe indicar que no todas las zapatas presentan -
las deficiencias sefialadas. Pero muchas de ellas presentan excentri

cidades considerables.

En cuanto a la zapata. combinada , tiene sus dimensiones en planta
inferiores que las necesarias para la carga de trabajo asumida. EIl
refuerzo longitudinal de la capa superior tiene una deficiencia del
21 % respecto a la armadura existente, en cambio las de la capa infe
rior son satisfactorias.

Tambien se ha observado la deficiencia de falta de estribos en Tas
zapata combinada. , ya que requerian estribos de 4 ramales con 9, 1/2

a partir de las caras de las columnas.

En conclusidn, como no se observd ningun indicio de asentamientos ,
1la cimentacion del edificio en estudio es satisfactoria. La carga
de trabajo del terreno debe ser mayor que el asumido o que el fac -
tor de seguridad de que goza este dato del terreno cubre las defi -
ciencias sefialadas.

Asimismo el concreto ha adquirido mayor resistencia atravez de los
aflos , que las dimensiones de las zapatas pudieron ser ampliadas y
que por la profundidad de 1.10 m. queda asegurada la resistencia del

terreno necesaria. Debe recordarse que el suelo de Lima, en el cono
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deyectivo del Rio Rimac, es un congiomerado de alta resistencia que

facilita la cimentacion de edificios en base a zapatas aisladas.

La caja de asensor, que en cada pabellon del edificio estd ubicada
en forma asimétrica, rigidizd considerablemente la estructura del -
CINPIP, tomando gran porcentaje de cortante sismico.

En la direccidn secundaria, en los 3 primeros niveles, tomd hasta -
52 % del cortante actuante; mientras que en la direccién principal,
hata el 25%. Aunque no existen los planos de estructuras correspon-
dientes, se hizo una verificacibn de dimensiones y refuerzos de ace
ro, encontrdndolos satisfactorios para los primeros y se suponen -
que poseen los refuerzos necesarios, ya que no se observd ningun da
fio. Las tabiquerias que quedan junto a estos elementos fueron afec
tados levemente; asimismo las vigas colindantes solo han sufrido fi
guramientos, sobre todo las secundarias, todo ello debido al consi-
derable cortante sismico tomando que necesariamente tuvo que ocasio
nar deformaciones laterales afectando a los elementos menos rigidos

y resistentes.

Las escaleras, que constan de dos tramos iguales con 10 pasos y con
trapasos .cada uno y 2.00 m. de ancho, posee las dimenstones y re
fuerzos de acero suficientes. Los dafios observados en el 2° descan
so que queda ubicado a nivel de cada piso del edificio, consistente
en ¢grieta en el primer piso y figura en los 2° y 3° pisos, se de -
ben a que los tramos vibraron en forma desordenada al ocurrir el
sismo y que en esos momentos estuvo recargada para la evacuacion -
del personal. Estos dafios se encuentran en el espacio de separa -
cién ( 30 cm. ) de los tramos dicho espacio que consiste de una 1o
sa maciza ( 0.80 x 0.20 ) no posee un refuerzo suficiente y 1o peor
de todo ésta losa funcions como apoyo de la escalera al estar u-

nida a las vigas transversales. E1 apoyo verdadero corresponde a



- 282 -

la viga secundaria, ya que la escalera se calculd con dos descansos.
La diferencia de rigideces entre las dos vigas mencionadas ( losa ma
cisa y viga secundaria ) es la causa de los dafos sefialados y la de-

ficiencia de refuerzo de la primera.

Tabiquerfas.- Estos elementos no estructurales son 1os que han su -
frido los peores dafios, consistentes en figuras mayormente y grietas
en menor grado. Como estos elementos poseen gran inercia atraen
fuerzas cortantes sismicas considerables y al no tener la resisten -
cia suficiente fallan o son dafiados en menor o mayor grado. La rigi
dez de estos elementos superan enormemente a la del pdrtico que 1las
enmarca y como consecuencia de ello las fuerzas y deformaciones son
diferentes, De esta manera se justifica la ocurrencia de fisuras o

grietas en la unién de los tabiques con las columnas y vigas.

Por otra parte, las fuerzas cortantes que atraen producen deforma

¢i6n,una diagonal del muro se alarga y la otra se acorta, producien-
do esfuerzos de traccion y compresion diagonal respectivamente; como
el concreto y los ladrillos no poseen suficiente capacidad para re -
sistir esfuerzos de traccion, se produce una 1fnea de falla aproxima
damente a 45° en la direccidn perpendicular a la diagonal que se a
larga. Por tanto las fisuras o grietas oblicuas o diagonales son de
bido a “corte tipico"” producto de los esfuerzos de traccidn diago -

nal.

En forma andloga se puede explicar las fisuras verticales que se pre
sentan en los tramos intermedios de los muros. Como las ondas sfsmi
cas son de diferente tipo, que actdan espacialmente, sin buscar tal
o cual direccibn, producen tambien todo tipo de esfuerzos ( corte |,
flexifn, torsidn,compresidn ); por lo tanto los muros tienen que re.

cibir dichos efectos en menor o mayor grado. Deben tambien conside-
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rarse otros efectos, secundarios, como la ubicacién de ‘tabiquerfa
perpendiculares, el "efecto de puntal” que puede producir vaciamien-

to. del muro perpendicular, etc.

Ademds, los danos ocasionados seran mayores aun si existen deficien-
cias constructivas y mala calidad de materiales: mal aparejo , la-
drillos vecocidos o deformes, baja calidad o resistencia del morteo

de asentado y juntas excesivas 0 muy pequefas.

Cuando estos tabiques tienen gran resistencia a fuerzas cortantes |,
1legan a afectar al portico que las enmarca al no estar ajslados de
bidamente. De ah7 que surge la necesidad de que en los cdlculos es-
tructurales se considere la influencia de estos muros, o en su defec
to debe considerarse el aislamiento entre ellos, con el fin de que

vibren libremente sin interferencia,

Aunque estos dGltimos no han ocurrido con el edificio en estudio, sin
embargo las tabiquerias han favorecido a los pdrticos en la absor -
ci6n y disipacion del cortante sismico, limitando las deformaciones.
laterales y en suma han rigidizado la estructura. De no ser asf, so
bre todo en la direcci6n principal, los danos en los elementos es-
tructurales habrian sido de gravedad; ya que al considerar que los -
pdrticos toman la casi totalidad de dicha cortante, se ha demostrado
que estos no tienen la capacidad suficiente sobre todo en los nudos,
donde los esfuerzos de flexi6n son de gran magnitud por la influen -
cia sTsmica, sino que estan disefiados solo para resistir fuerzas de

gravedad.

Los tabiques de la direccién principal tiene una densidad de muros
promedio de 13 cm/ m2 y han debido atraer por 1o menos el 20% del

del cortante sismico; en la direccifn secundaria tiene una densidad

promedio por nivel de 7 cm/ m2 y debi6 atraer un minimo de 5 % del
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tisismicoy dan las pautas para la determinacidn del cortante minimo

que toma un tabique.

Por 1o tanto, la caja de asensor y las tabiquerias han tomado el ma-
yor porcentaje de la fuerza cortante de cada direccién, aliviando e-

normemente a los porticos.

De esta manera se explican los danos ocasionados en las tabiquerfias,
sobre todo las de la direccidn secundaria donde se alojan las puer &
tas y ventanas ( menor densidad de mures ). Ademds ha congribufido,

la gran concentracion de esfuerzos en 1os niveles intermedios.

En conclusidn: por una parte las tabiquerias han aliviado a los por
ticos, sobre todo en la direccidn principal, rigidizando la estructu
tura en conjunto, aunque en la direccidn secundaria han transformado
a las columnas en "cortas" ; y por otra parte se justifican los -da-
fios, especialmente en la direccién secundaria, por la mala disposi -
cidn y sin criterios de su comportamiento ante la ocurrencia de -

los movimientos sismicos.

En los puntos anteriores se ha seiialado la existencia de "concentra-
cién de Esfuerzos” en los pisos intermedios del edificio; ello que-

da explicado por las siguientes razones:

Seglin el andlisis sismico se ha demostrado la existencia de grandes

excentricidades, es decir que los centros de masa y de rigidez estan
muy alejados, ocasionando cortantes adicionales de torcibn por la u
bicacién asimétrica de la caja de asensor. En la direccién princi -
pal dichas excentricidades 1legan hasta 3.50 m, mientras que en la

secundaria hasta 0.70 m.

- E1 primer entrepiso resulta excesivamente rigido, siguiendole en me-
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nor grado el 2do. entrepiso, en comparacién con los entrepisos supe
riores. En la direccion principal las rigideces de los tres dltimos
entrepisos resultan sensiblemente menores que la mitad del que co -
rresponde al 1rs.; mientras que en la otra direccibn resultan sensi

blemente mayores que la mitad de la rigidez del ler. entrepiso.

E1 tener los primeros pisos rigidos y flexibles los superiores hace
que se reduzca el perfodo de vibracidn de la estructura, 1o cual pu
puede ser ventajoso en suelos de periodos grandes ; pero si el sue-
1o también es rigido, de periodo corto, puede haber coincidencia de
ambos en el momento de vibrar. Esto ha dehido ocurrir en cierta -
forma con el edificio en estudio, habiéndose producido el fendmeno-
de " Chicoteo " ( resonancia ) , haciendo que los esfuerzos :sean
mayores en los pisos superiores que en los inferiores; ello se jus-
tifica al tener en cuenta las caracteristicas del suelo de Lima Me-
tropolitana: conglomerado seco y compacto, de alta resistencia a

esfuerzos de corte ( rigidos ) entre otras;

Otra causa puede ser que el edificio haya vibrado es modos altos.

Se sabe que en el primer modo de vibracion los esfuerzos aumentan ,
de arriba hacia abajo, pero no sucede 1o mismo en los modos siguien
tes pudiendo ser superiores en los pisos intermedios en compara-

cidn con los primeros o {iltimos pisos;

Finalmente, las juntas de separacidn de los pabellones, que se en -
contraban rellenadas de materiales poco compresibles impidiendo 1la
libre vibracidn, ha tenido que ocasionar esfuerzos adicionales de
impacto. Estas juntas, en los niveles intermedios estin practica -
mente pegados y el impacto ha debido ser inevitable, ya que ademds,
cada pabelldn tiene diferente masa y el Central tiene un piso mds .
Esto explica tambien los dafios en las tabiquerias de 1la direccién-

secundaria y que menos mal no dané a los elementos estructurales.
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En resumen, el edificio CINPIP fué disefado y construido sin tomar-
en cuenta criterios de Disefio y construccién Sismica, tomandose en
cuenta solamente los esfuerzos ocasionados por cargas de gravedad ,

(peso propio y sobrecarga ).

Todo ello ha quedado demostrado en el andlisis y verificacin reali
zados: mala estructuracidn por la ubicacitn asimétrica de la Caja
de Asensor que ha ocasionado torsi6n sismica; distribuci8n deficien
te de rigideces de entrepiso que ha originado concentracién de es -
fuerzos en los pisos superiores; deficiencia de refuerzos longitudi
nales; falta de confinamiento de los nudos; baja resistencia de con
concreto ; falta de uniformidad, verticalidad y limpieza de las jun
tas de separacidn que ha ocasionado esfuerzos adicionales de impac-

to.

Los dafios causados por el sismo no fueron graves gracias a la 1in -
fluencia de las tabiquerfas que,junto con la Caja de Ascensor rigidi
zaron la estructura. Por la absorcidn de gran porcentaje de cortan
te, estas tabiquerias fueron dafadas y por tanto ya no ofrecen ga -
rantfa para resistir otros sismos severos. Si se quisiera prote -
ger a estos elementos se les podria aislar de los pdrticos; pero es
to no resulta beneficioso ya que dichos porticos se verfian expues -

tos al peligro de colapsar ante sismos. violentos.

Surge, pues, la necesidad de proteger la estructura principalmente

Yy los elementos no estructurales.

Como consecuencia del estudio realizado, cuyas conclusiones se expo
nen en el punto anterior, se ha tomado 1a decisidn de hacer un re
forzamiento Estructural del edificio CINPIP, consistente en adicio-
narle Placas de Concreto Armado que absorben los efectos de los mo-

vimientos sfismicos.
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- Las placas de concreto armado son elementos estructurales de gran re-
sistencia a esfuerzos de compresidn, flexidn y sobre todo resistentes
a esfuerzos de corte (de ah7 su otro nombre: "muros de corte"), oca-
sionados por fuerzas de gravedad y laterales de sismos o vientos.

- En general, estos elementos tienen como funciones principales:

a. Dar rigidez lateral a la estructura tomando gran porcentaje del -
cortante sismico;
b. Reducir las deformaciones laterales de la estructura.

- Por razones de seguridad se ha considerado que alrededor del 75% del
cortante total sea tomado por estas placas adicionales de refuerzo es
tructural. Se ha considerado tres tipos de placas de acuerdo a los es
pacios disponibles; su ubicacidn es tal que no se introducen torsio-
nes excesivas, que no se afecta la distribucion arquitectonica del 1o

cal entre otros. De acuerdo con las Normas Peruanas de Diseiio AntisTs

mico, los porticos dictiles deben tener capacidad para resistir por
1o menos el 25% del cortante total y el resto los elementos rigidos.

~ Habiendo estructurado con criterio sismo-resistente, se ha hecho el

1=

ndlisis Stsmico de la estructura con los nuevos elementos (placas),

ya que al adicionar estos se cambia el comportamiento dindmico del e-
dificio. Los tres tipos de placas se han denominado respectivamente :
P~T1-Y, P-T2-Y y P-T3-X orientados en las direcciones de andlisis Y-Y,
X-X segdn figura en los planos respectivos.

- Por el Mé&todo recomendado por las Normas Peruanas de Diseiio Antisismi
co se obtinen: perfodo de vibracion T = 0.334 seg. y coeficiente sfs-
mico c¢ = 7.21%, en la direccifn principal; en la direccidn secunda-
ria T = 0,175 seg. y c¢ = 8.94%; dncrementdndose el cortante en la -
base en 13.6%, en las dos direcciones de andlisis.

Segln el Andlisis Modal se han obtenido, preyia obtencifn de los coe-
ficientes de distribucitn "D* de las placas (Método de MNTO), los si-

guientes resultados: T = 0.422 seg. y ¢ = 6.67% en la direcci6n -
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principal; en la otra direccion T = 0.480 seg. y C = 6.39%; corres
pondiente al primer modo de yibracidn.

Se ha observado que la nuesa estructura estara. bajo la accion -
de mayor fuerza lateral para los desplazamientos laterales seran me-
nores. Manda el 80% de las Normas.

- La correccitn per tors:on sismica da como resultado que las excen -
tricidades se reducen y por tanto el corte adicional. En la di-
reccidn principal! la maxima excentricidad se reduce de 3.50 m . a
1.20 m. y en la direccidn secundaria,de 0.70 m. a 0.35 m.

- Finalmente el Andlisis Sismicc ha demostrado que el conjunto de pla-
cas de la direcci6n principal deben absorber y disipar hasta 81% del
Cortante Sismico y de la direccidn secundaria hasta el 75%. Se ha
rigidizado ast la estructura reduciendo ademas sus deformaciones la-
teralegv
Si se cons'dera,ademds,que 'as tabiguer”as tomaran el resto del cor-
tante sfsmico,los porticos flexibles se verdn aliviados y en conse -
cuencia ante sismos seyeros 10s dafos serdn leves.

7 E1 Andlisis de Conjunte para la nueva estructura dd como resultado
que 8sta no tiene problemas de volteo originados por el “Momento de
volteo*,siendo despreciable su efecto en ambas direcciones de andli-
sis, Por tanto,es aceptable la cimentacidn en base a zapatas aisladas
y combinadas que posee el edificio CINPIP.

- Sin embargo,por razones de seguridad,la cimentacién de las placas a-
dicionales consistirdn en zapatas corridas (calzaduras) y conectadas

con el fin-de distribuir mejor los esfuerzos sobre el terreno y evi

tar la vibracion desordenada al ocurriy un sismo.

~ La concentracion de estos elementos adicionales en determinadas zo-
nas,para facilitar el proceso constructivo,queda justificada por la
buena resistencia del suelo y la amplitud de la cimentacibn,ya que

al ocurrir un sismo los €sfuerzos se concentrardn en dicha zonas.
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- Ademds un alto grado de empctramiento de la estructura, es asegurada
por la profundidad de la cimentacion,que en algunos casos esta por
debajo de 1.30 m. de la superficie exterior.del terreno.

. E1 disefio de las placas de refuerzo,de acuerdo al Reglamento de Con-
creto Armado, obedece a las cuantfas minimas de las armaduras verti-
cal y horizontal que se colocaran en dos capas. La cimentacidn de es
tos elementos consistira en zapatas corridas y vigas de conexidn
cuyas dimensiones y armaduras aparecen en los planos del Anexo.

-~ Asimismo,las vigas colindantes a las placas serdn reforzadas adicio-
nandoles armaduras longuitudinal y transversal seglin sea necesario ,
considerando la armadura necesaria para la situacion inicial de 1la
de la estructura sin las placas.

- E1 proceso constructivo se especifica en los planos y consistira ba-
sicamente en soldar las armaduras de las placas a las armaduras de
yigas y columnas, y se utilizardn resinas epbxicas (ECOSAL-Pintura
y ECOSAL-Morterc o similares) an toda zona de contacto entre concre-
te nuevo y concreto antiguo.

- Se procedera también, despues de construida las placas que es 1o
mds recomendable,a la reparacion de los elementos danados por el
sismo de acuerdo al plano de Levantamiento de Dafios que figura en
La parte de Evaluacion de Dafios y de acuerdo a los procedimientos -
recomendados en las ldminas que aparecen en el Anexc.

. Finalmente, el presupuesto para el Reforzamiento estructural por me
dio de las Placas de Concreto Armado y para la reparaci6n de los e
lementos dafiados por el sismo, asciende a la suma de S/. 9'926,970

que equivale al 8.25% del costo aproximado del ed’ficio Centro de

Instruccion de 1a PIP (CINPIP), a precios actuales. Por tanto el Re
forzamiento y Reparacion planteados son practicables,ya que segln -
experiencias realizadas en otros edificios y de acuerdo a recomenda

ciones de los especialistas en esta técriica el monto del presupues
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to no debe ser mayor del 50% del costo actual de la edificacion.

B. RECOMENDACIONES

Con el fin de que el Reforzamiento y Reparacidn del local CINPIP se

1leve a cabo tal como se plantea en el presente estudio, se dan a  continua-

cién recomendaciones para su proceso de ejecuci6n. Al final se introducen re-

comendaciones de tipo general, basados en las conclusiones del presente estu-

dio y en los fundamentos principales y elementales del diseno Sismo-resisten-

te que se definen en el Anexo.

. -

Como los elementos estructurales del edificio en estudio no han sido da-
nados considerablemente, se recomienda que en primera instancia se 1leve
a cabo el Reforzamiento del local consistente en 1a adicidn de placas de
concreto armado, y luego la Reparacidn de los danos que principalmente -
se presentan en los elementos no estructurales. Esto es por razones eco-
ndmicas.

E1 reforzamiento y reparacion del local CINPIP planteado cambia casi to-
talmente el "comportamiento dindmico" del edificio. La respuesta de la -
estructura ante otros movimientos sismicos serd diferente en comparacibn
con la estructura inicial, ya que al adicionarle placas de concreto arma
do se le da mayor '"capacidad de absorcién y disipacién de energia sfsmi-
ca" y a la vez se "limitan las deformaciones laterales y torsionales".
Por tanto, para conseguir estos objetivos es necesario la observancia -
del método y las especificaciones técnicas sefaladas en los planos res-
pectivos, as{ como dependerd de la calidad de los materiales y del proce
so constructivo. En suma, la calidad y eficiencia del proyecto depender§
de 1a correspondencia entre. lo proyectado y lo ejecutado.

Como ha quedado bien expticado, las placas de refuerzo adicional son de
tres tipos y que se han denominado P-T1-Y, P-T2-Y, P-T3-X. Tienen un es-

pesor minimo de 25 cm. y ancho variable segln el tipo; deben construirse
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del primero al G1timo piso. Su ubicacién ha dependido de 1a simetria y
uniformidad estructural, y de la distribuci6n arquitectdnica del edifi-
cio de manera que no se limiten mayormente los espacios existentes.
Cada placa quedard enmarcado por el pértico correspondiente,Se ha procu
rado evitar diversidad de tipos de placas con el fin de facilitar su
proceso constructivo y tambien se ha simplificado asi el proceso de a-
nalisis y diseno.

En consecuencia, para su proceso constructivo, se deben estudiar cada -
tipo de placa en los planos respectivos: sus dimensiones, su ubicacidn
sus refuerzos, la calidad de los materiales, los aditivos del concreto,

etc.

Se recomienda seguir el procedimiento constructivo indicado en el capi-
tulo de Analisis y Diseno de Placas Adicionales de Refuerzo, y las espe

cificaciones técnicas que senalan los planos.

En la cimentaci6n se dispondrdn de zapatas corridas y vigas de conexién
con el fin de distribuir mejor los esfuerzos en mayor drea. En el mo -
mento de la ocurrencia de un sismo es posible que los esfuerzos actua -
les 1leguen a superar a los permisibles, al tomar las placas las cargas
horizontales y trasmitirlas al suelo, pero al disponerles una cimenta -
ci6n amplia ( tipo de calzaduras ) se evitard ello. Las vigas de cone-
xi6n tienen por finalidad tomar parte del momento de volteo de las pla-
cas.

Se evitard asT que los elementos mas rigidos de la superestructura (pla
cas) dafien a los menos rigidos ( columnas, vigas, tabiquerfas ), al dis
ponerles de una infraestructura adecuada. Se evitard tambien la vibra-

cibn desordenada de la cimentacion.

Las armaduras de las placas que serdn colocadas en dos capas, serén sol

dadas a las existentes en columnas -y vigas, debiendo tenerse cuidado -
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en las indicaciones que de dicha conexién se dan en los planos. Igual
mente las armaduras de las zapatas y vigas de conexidn sepdn también
soldadas a las de las columnas existentes; en lo posible 1la armadura
de las zapatas corridas deben ser soldadas a los refuerzos de 1s colum

nas en el interior de sus zapatas.

En el 1lenado de concreto de las placas se utilizardn dos tipos de Pe-
gamentos en base a Resinas Epdxicas, con el fin de conseguir adheren -
cia entre el concreto seco o antiguo y el concreto fresco o nuevo : La
superficie de contacto de la columna existente con la placa deberd ser
pintada con el pegamento ECOSAL-Pintura o similar, debiendo 1lenairse <
el concreto hasta dejar una abertura de 5.a 10.cms., entre la placa y
viga; esta abertura serd rellenada a presion con el mortero Epbxico. de
nominado- ECOSAL-Mortero o similar. La proporcion de este G1timo pega- -
mento es de una parte de ECOSAL o similar con dos partes de arena fi -
na (relacién en volimen).

En toda superficie de contacto de conretos antiguo y nuevo se utiliza-

rd el pegamento respectivo.

Las vigas colindantes a las placas también serdn reforzadas, ya que al
estar junto a estos elementos rigidos se comprtardn prdcticamente con
un empotramiento perfecto y recibirdn la influencia sfsmica en mayor
grado que las demds vigas. Los refuerzos de armaduras deberén ser sol-
dadas a los de las columnas y a los de dichas vigas; luego se utiliza-

rd el mortero epdxico sefialado anteriormente.

Igualmente, la reparaci6n de los dafios y la 1impieza de las juntas de
separacién deberdn cefiirse estrictamente al procedimiento sefalado en
las 18minas respectivas y las especificaciones técnicas correspondien-
tes. En esta etapa se {ncluyen :

Limpieza de las juntas de separacifn de los pabellones, las que poste-

riormente deberdn ser rellenadas con matertal bastante compresible
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(TEKNOPOR) en las zonas del pasadizo central y en las fachadas del edi-
ficto. En 1a azotea, las juntas también serin rellenadas con el mismo -
material y para evitar la penetracidn del agua se utilizard brea liqui-
da en la superficie exterior. En los niveles y entrepisos intermedios ,
donde las juntas no son uniformes y las tabiquerfas est&n casi pegadas,
se procurard uniformizarlas y se retiraran diZhas tabiquerias, debiendo
ademds rellenar las separaciones minimas con Teknopor ya que el choque

serd inevitable por la falta de uniformidad y verticalidad de las jun -

tas pero se diminuirdn sus efectos al amortiguar el movimiento. Final

mente, en la zona del pasadizo, las juntas de separaciGn serdn cubier

tas por medio de tapajuntas de aluminio, las que serdn atornilladas a
un solo lado.de las.juntas, con.el fin de que.al.momento de vibrar 1los
pabellones Tos tapajuntas no sean despedidos y/o deformados.

Reparacifn de fisuras y grietas en vigas y columnas.

Reparacidn de fisuras y grietas en tabiquerias.

Reparacidn del descanso de las escaleras,

Finalmente, es necesario implementar una inspeccién met6dica durante el
tiempo de ejecucidn de la obra, contar con personal competente en mano
de obra especializada, adecuada seleccidn de materiales y de preferen -
cia deberd haber una direccifn t&cnica especializada en construcciones

sismo-resistentes y reparacidn de estructuras dafiadas por sismos.

En cuanto a las precauciones referentes a la seguridad del personal que
ocupa el CINPIP, se recomienda la practica peri6dica del Plan de Defen-
sa Civil, sobre todo el comportamiento y la evacuacidn de las personas

al ocurrir un sismo.

RECOMENDACIONES GENERALES

En todo proyecto de construccidn de viviendas unifamiliares y edificios

multifamiliares o plblicos se hace necesaria la "Concepcidn Dindmica Es
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tructural; debido a que nuestro pa¥s se encuentra ubjcada dentro de una
zona altamente sismica. Esta concepcién implica que las estructuras es-
tardn sometidas a vibraciones sfismicas o de viento y por tanto tendrd -
la "concepcidn estdtica" que solo considera las cargas de gravedad (pe-

so propio y sobrecargas).

Para determinar la respuesta de la estructura ante las vibraciones sfs-
micas, y por tanto para su disefio, es necesario el estudio de la "Inter
seccifn Suelo~Estructura, distribucién uniforme de esfuerzes tanto en
la infraestructura como en la superestructura en el momento de .ocurrir
un sismo, as{ como para conocer el grado de amplificacidn de las ondas

sTsmicas.

Se hace necesario la "Microzonificacidn STsmica” de dreas donde se edi-
fican yiviendas y las de ampliacidn futura de las ciudades, con la fina
1idad de conocer la geologia de la zona, los tipos de suelos, la ubica-
cién o fluctuaciones del nivel fredtico, la ubicaci6n del suelo firme,
etc. Estas investigaciones dardn como resultado la ubicacifn de las zo-
nas peligrosas como las de contacto (generalmente los terrenos cercanos
a las faldas de los cerros, los que bordean un barranco, la ribera de
rios, los de topograffa accidentada, los de arenas sueltas y saturadas,
los de rellenos nuevos no consolidados, etc.) donde las ondas ‘ sYsmicas
se amplifican 2 6 3 veces mds que las que viajan en suelo firme o roca,
debtendo evitarse construir viviendas de adobe; igualmente los niveles
fredticos altos amplifican las ondas sismicas. Los suelos arenosos son
muy peligrosos ya que existe el riesgo de la "Licuefaccidn de la arena"
al ocurrir un sismo y mds aln si el nivel fredtico es alto : la presién
de poros o intersticial (debido al agua o el aire) 1lega a 1igualarse

con la confinante perdiendo el suelo vollmen y ocasionando asentamien-
tos.
De Ta concepcidn estructural que se tome de los estudios de suelos que

se realice, de la interaccidn suelo-estructura y de los principios de
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diseno dependerd la seguridad de una vivienda y las personas que lo o-
cupan contra dafos materiales y personales. Se hace, pues, necesaria u-
na estructuracidn conveniente : simetria para evitar dafios debido a tor
si6n sTsmica, uniformidad consiguiendo una distribucién uniforme de ma-
sas y rigideces, disminucion gradual del peso del edificio de abajo ha-
cia arriba, ubicacidn de juntas de separacidn en zonas criticas, protec

ci6n de viviendas vecinas, proteccién de elementos no estructurales,etc.

Los disehos sismo-resistentes deben basarse en los principios fundamen-
tales y elementales de 1a Ingenieria Antisismica : las estructuras ade-
mds de ser resistentes deben ser Diictiles, es decir que tengan capaci -
dad de deformarse pldsticamente bajo la acci6n de las cargas sismicas ;

que tengan suficiente rigidez lateral como para absorber y disipar la

|

nergia sismica, etc.

Se hace tambi&n necesario proveer a las estructuras de un Reforzamiento
o "Defensa Escalonada", consistente en estructuras o elementos rigidos
que fallardn primero ante la ocurrencia de un sismo violento y de es -
tructuras o elementos flexibles y ddctiles que reemplazardn a los ante-
riores, Segdn los especialistas, este reforzamiento no es demasiado cos

toso pudiendo significar alrededor del 5% del costo total de 1a obra.

Con una buena concepcin estructural y los dinefios adecuados se evitardn
los dafios o fallas en el edificio : columna corta, impacto, torsidn,
traccibn y compresifn diagonal, efecto de puntal - ocasfonado por Tla
diagonal del muro que se alarga y que causan danos a las colum -
nas, falta de densidad de muros en construcciones de albanilerfa. Las
fallas en tanques elevados u otros elementos sobre la azotea de los e-
dificios, se evitardn considerando en el Andlisis Sismico el 20% del

peso de dichos elementos que se considerardn concentradas en el d1timo

nivel
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Aparte de Ta seguridad que debe ofrecer los edificios o viviendas a las
personas, se hace necesario de crear una "Conciencia Sismica" ' mediante
una educacidn preventiva de seguridad frente a los movimientos sismicos,
sobre todo en los grandes edificios pdblicos y privados. En este senti-
do, el organismo "Defensa Civil® debe instruir a la ciudadanfa periddi-
camente mediante publicaciones periodisticos, radiales y televisivas, o
rientando el comportamiento individual y colectivo e incluso haciendo
ensayos de evacuacifn ante "sismos simulados”.

Por otra parte, el Ministerio de Vivienda y Construccién debe con-
trolar minuciosamente los Proyectos de Construccifn antes de expedir 11
cencias correspondientes. Asimismo debe ser &ste el Organismo encarga-
do de 1a Microzonificacion Sismica de las ciudades, con la colaboracién

de otras entidades y especialistas nacionales 6 extranjeros.

Que es necesario colocar *Acelerdgrafos” en los edificios altos, con la
finalidad de medir la aceleraci6n que adquieren dichos edificios al ocu
rrir un sismo, E1 conocimiento de ello ayudard a mejorar la estructura=
cidn y disefio de Tos mismos o de edificios que se construyan en el futu

ro, en las cercanias o sean similares a aquellos.

Se recomienda tambi&n que en los disefios de edificios se refuercen las
columnas exteriores, ya que al ocurrir un sismo se econtrardn mds esfor
zadas que las interiores. Si se desea que tengan igual seccién de con -
creto qae las interiores, en cambio deberdn tener mayor &rea de acero o
viceversa.

Igualmente, debe procurarse que las vigas que 1legan a las columnas de-
ben ser m&s rigidas que &stas, con el fin de que el punto de inflexidn
de las columnas se ubiqugn aproximadamente en el centro de la altura de
las mismas; se evitard asi la concentracidn de esfuerzos en las colum -

nas que podrfan hacerles fallar.

Las reparaciones de dafios ocasionados por los sismos no deben 1levarse
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a cabo sin criterios t&cnicos aproximados. Si no se modifican las "con-
diciones dindmicas" de los edificios dafiados, otros sismos causardn los
mismos dahos y alin otros mayores. Se hace necesario, antes de proceder
a su reparacidn, hacer un "Estudio del Comportamiento Sismico del Edifi

cio y su posible Reforzamiento".

Los proyectos de construccién de viviendas y edificios deben realizarse
con el "trabajo en equipo” de los profesionales encargados de desarro -
1Mar y efecutar : Arquitectos, estructurales, sanitarios, eléctricos y
constructores. Frecuentemente se observa que cada profesional desarro -
11a su especialidad en forma separada y sin coordinar con los demis.

As?, resultan modelos arquitect8nicos caprichosos, con falta de unifor-
midad y simetria que hacen complejos los andlisis y disefios sismo-resis
tentes; falta de armonia con los proyectos de eléctricas y sanitarias ,
resultando al final un debilitamiento de la estructura y haciendo nece-
sario hacer modificaciones agravdndose mds alin por deficientes procesos
constructivos. Al final, al ocurrir el sismo, los edificios fallan o se
danan considerablemente y se pierden vidas humanas y millones de soles.
E1 "trabajo en equipo" hace, pues, que la responsabilidad se distribuya

por igual y de hecho los proyectos dardn mejor resultado”.

Se hace también necesario un control permanente de la calidad del pro -
yecto observando la correspondencia entre 1q proyectado y lo ejecutado.
Se hace necesario igualmente la lectura permanente del Reglamento Nacio
nal de Construcciones, procesos de control de obra, especificaciones -
técnicas y otros, de parte de los encargados de la ejecucifn de los pro
yectos. Asimismo, se hacen necesarias las inspecciones de obra y la nor

malizacién de los materiales.

En cuanto a las Normas Peruanas de Disefio Antisismico, que recoge las -
experienctas y conocimientos adquiridos hasta el afio 1968, requieren ha

cer reajustes o modificaciones. Apartir de aquel ano se han venido adqui
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riendo otras experiencias y conocimientos, asi como también se realizan
investigaciones, los que deben ser incorporados a dichas Normas. Asi ,
falta considerar aspectos de estructuracidn concordantes con las micro-
zonificaciones que se realizan; faltan especificaciones que normen Tla
reparacifn de dafos causados por los sismos.én los edificios; etc.

Especialistas en Ingenieria Aintisismica tambi&n ven la necesidad de in
troducir, en la obtencién del cortante basal, el factor tiempo (t) de
duracidn de un sismo para preveer la "falla sucesiva" de las estructu -
ras, y tambi&n el factor de la influencia del suelo (z) que debe obte -
nerse de la microzonificacién sismica. Debjendo comprobarse en la prac-

tica, el cortante basal se podria obtener con la férmula :
H=Z.UK.C.P. logt

Finalmente, las Tesis de Grado del Programa Académico de Ingenieria Ci-
vil deben encaminarse principalmente al estudio de la Dindmico de Sue -
los, InteracciBn Suelo-Estructura, Estructuracibn, aspectos de Microzo-
nificaciln, Evaluacidn de.Danos, Reparacion y Reforzamiento de edifi -
cios importantes dafiados por sismos, Técnicas de Rgparacibn, etc. Estos
y otros estudios e investigaciones ayudarén a enriquecer los conocimien
tos y experiencias adquiridas hasta la fecha.en 1a materia de Sismolo -
gfa. Debemos entender y aprovechar que cada vez que ocurre un sismo Tla
naturaleza nos ofrece un laboratorio a escala natural; donde debemos in
vestigar, sacar conclusiones y aprender a tomar precausiones para que 0
tros sismos no causen danos graves a las personas y a nuestras cons -

trucciones
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