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RESUMEN

La presente tesis busca dar a conocer los conocimientos adecuados concernientes al
analisis y disefio estructural de una edificacion ubicada en la ciudad de Huancayo,
haciendo uso del concreto armado y el acero estructural, las cuales seran plasmadas en
planos bien detallados, de manera que permita obtener una construccion segura, funcional,

econOmica y estética, respetando el proyecto arquitectonico.

El edificio en analisis tiene un esqueleto estructural de concreto armado, donde las losas
de entrepiso son losas compuestas con viguetas metdlicas de soporte. Asimismo, en el
techo del ultimo nivel se usaron viguetas reticuladas metalicas con una configuracién a dos

aguas hacia el interior del edificio.

La estructura estd compuesta en gran medida por muros de corte combinados con pérticos
de columnas y vigas de concreto armado. Los muros de corte fueron predimensionados de
acuerdo a las posibilidades arquitecténicas, tratando de obtener un edificio en la cual
predominen estos elementos, las columnas por su parte fueron predimensionadas
considerando las cargas de gravedad puesto que se previé que las placas lleven casi la

totalidad del sismo.

El proyecto, al estar ubicado en la ciudad de Huancayo, pertenece a una zona sismica de
peligro medio alto (Zona sismica 3), se realiza el analisis estructural por cargas de gravedad

como por cargas de sismo. Para el analisis estructural, se ha empleado el software Etabs.

Para el andlisis sismico, se ha empleado dos métodos: estatico y dinamico. El método
estatico se ha utilizado con fines de escalar la cortante dinamica a un minimo del 90% de

la cortante estatica.

El disefio completo del edificio se realizd dentro del “Reglamento Nacional de
Edificaciones” de las cuales destacan las siguientes normas: E.020 Cargas, E.030 Disefio
Sismorresistente, E.050 Suelos y Cimentaciones, E.060 Concreto Armado, E.090
Estructuras Metélicas. Asi mismo se utiliz6 normas norteamericanas como el ACI-318-19

y el AISC 360-16, con el fin de complementar a las normas peruanas.

El disefio por resistencia no necesariamente garantiza un adecuado comportamiento en
condiciones normales de funcionamiento, enfocado en el control de deflexiones, las cuales

fueron calculadas, siguiendo las estipulaciones de la Norma E.060 y el ACI 318-19.

Siguiendo ese orden, los capitulos posteriores muestran a manera de ejemplo el disefio

por resistencia de cada tipo de elemento estructural; es decir, losa de un solo nivel, una
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viga de concreto armado, una viga de acero, una vigueta reticular de acero, una placa, una
columna, y la cimentacion.

Finalmente, en los anexos, se presenta los planos estructurales adecuadamente
detallados, para facilitar un correcto proceso constructivo.
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ABSTRACT

This thesis seeks to present the adequate knowledge concerning the analysis and structural
design of a building located in the city of Huancayo, making use of reinforced concrete and
structural steel, which will be reflected in well-detailed plans, in a way that allows obtaining
a safe, functional, economical and aesthetic construction, respecting the architectural

project.

The building under analysis has a reinforced concrete structural skeleton, where the
mezzanine slabs are composite slabs with metal support joists. Likewise, on the roof of the
last level, metallic lattice joists were used with a gable configuration towards the interior of
the building.

The structure is largely composed of shear walls combined with column frames and
reinforced concrete beams. The shear walls were pre-dimensioned according to the
architectural possibilities, trying to obtain a building in which these elements predominate,
the columns for their part were pre-dimensioned considering the gravity loads since it was

anticipated that the plates carry almost the entire earthquake.

The project, being located in the city of Huancayo, belongs to a seismic zone of medium
high danger (Seismic Zone 3), the structural analysis is carried out by gravity loads as well

as by earthquake loads. Etabs software has been used for the structural analysis.

For the seismic analysis, two methods have been used: static and dynamic. The static
method has been used for the purpose of scaling the dynamic shear to a minimum of 90%

of the static shear.

The complete design of the building was carried out within the "National Building
Regulations" of which the following standards stand out: E.020 Loads, E.030 Earthquake
Resistant Design, E.050 Soils and Foundations, E.060 Reinforced Concrete, E.090 Metallic
structures. Likewise, North American standards such as ACI-318-19 and AISC 360-16 were

used, in order to complement the Peruvian standards.

The resistance design does not necessarily guarantee an adequate behavior under normal
operating conditions, focused on the control of deflections, which were calculated, following
the stipulations of Standard E.060 and ACI 318-19.

Following this order, the later chapters show by way of example the resistance design of
each type of structural element; that is, a single-level slab, a reinforced concrete beam, a

steel beam, a steel lattice joist, a plate, a column, and the foundation.
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Finally, in the annexes, the suitably detailed structural plans are presented to facilitate a

correct construction process.
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1.1.

CAPITULO |
PLANTEAMIENTO DEL ESTUDIO

PLANTEAMIENTO Y FORMULACION DEL PROBLEMA
1.1.1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El concreto armado y el acero estructural son los dos materiales mas empleados en la
industria de la construccion, esto debido a sus grandes ventajas frente a los otros
materiales, sin embargo, cuando lo que se busca es cubrir grandes luces, el concreto
armado tiene la desventaja de tener una baja resistencia por unidad de peso en
comparacion con el acero, obteniendo elementos muy robustos, esto se puede
comprobar claramente si comparamos los mddulos de elasticidad de ambos

materiales.

Existen diversas alternativas para dar solucion a los entrepisos y techos de
edificaciones con grandes luces, tales como: 1) Concreto preesforzado, con la cual
se puede conseguir menores dimensiones de las secciones transversales de los
elementos, una consecuente disminucién del peso y menores deflexiones. Asimismo,
se tienen como principales desventajas el control de calidad y la mano de obra
calificada (Mc Cormac, 2012); diversos autores tales como (Arthur H. Nilson; Harmsen)
indican que este sistema al trabajar plenamente a la compresion no es recomendable
para elementos sismo resistentes pues su falla es fragil; 2) Estructuras laminares,
gue pueden cubrir luces grandes con superficies curvas y de pequefio espesor. Por su
forma, su uso esta limitado solamente a techos; 3) Techos ligeros con soportes de
acero, permiten grandes luces con elementos de bajo peso, teniendo como desventaja
gue no constituyen diafragma rigido por lo que su uso se limitaria a solamente techos;
4) Sistema de losas con vigas de acero trabajando en seccién compuesta con la

losa maciza, generando un trabajo conjunto entre el acero estructural (Perfil de acero)
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1.2.

y el concreto armado (Losa de concreto), aprovechando las bondades de ambos

materiales.

Después de analizar las diversas alternativas, se decide optar por un sistemade
entrepiso de losa de concreto armado con viga de acero trabajando en seccidn
compuestas, y un techo ligero con soportes de acero para el techo del altimo

nivel.

1.1.2. FORMULACION DEL PROBLEMA
1.1.2.1. Problema general

¢ Como realizar el disefio estructural de las alternativas planteadas para los
entrepisos (Sistema de losa de concreto armado con viga de acero
trabajando en seccién compuesta) y techo (Techo ligero con soportes de

acero), haciendo uso de las estructuras metélicas y el concreto armado?

1.1.2.2. Problemas especificos

o ¢,Cual serd la configuracion estructural para las alternativas

planteadas de entrepiso y techo?

o ¢, Cuales seran los efectos que produzcan las cargas de gravedad,
sismo, viento, lluvia y granizo a la estructura con las alternativas

planteadas de entrepiso y techo?

o ¢, Como seré el comportamiento ante las deflexiones de las alternativas

planteadas para los entrepisos y techo?

OBJETIVOS
1.2.1. OBJETIVO GENERAL

Disefiar las alternativas propuestas de entrepiso y techo haciendo uso de las
estructuras metdlicas y el concreto armado en un edificio de 3 niveles para un centro

educativo, ubicado en la ciudad de Huancayo.
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1.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS
o Configurar estructuralmente el sistema de entrepiso y techo.

o Analizar la estructura para las cargas de gravedad, sismo, viento, lluvia y granizo

para las alternativas planteadas.

o Efectuar el control de deflexiones en los entrepisos y techo.

1.3.  JUSTIFICACION E IMPORTANCIA

Latrascendencia social de esta investigacion esta representada en el beneficio de promover
el uso eficiente de otras alternativas estructurales en entrepisos y techos haciendo uso del
concreto armado y el acero estructural como solucion, aprovechando las bondades de ambos
materiales y buscando el correcto comportamiento del edificio. También se busca realizar un
proyecto que contenga el procedimiento correcto para la estructuracion, analisis y disefio
estructural, que pueda servir de guia principalmente a estudiantes y profesionales de
ingenieria civil, ayudando a obtener estructuras con un buen desempefio estructural

(Hernandez Sampieri, 2014).
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2.1.

CAPITULO I
MARCO TEORICO

ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION

(Galvan Calle, y otros, 2013), en su tesis de pregrado “Disefo de las aulas de la facultad
de arquitectura de la PUCP”, plante6 un sistema de entrepiso con vigas secundarias de
acero de catorce metros, trabajando en seccibn compuesta con la losa maciza
apoyandose en vigas principales de concreto armado, asi mismo, para la misma planta,
empled un sistema de losa con vigas de concreto trabajando como seccion T con la losa
maciza, generando una comparacion econémica y constructiva entre elegir una u otra.

Ademas, el estudio presenta las siguientes conclusiones.

1. La opcién mas conveniente es usar vigas de concreto armado, puesto que resulta

50% mas barata respecto a la viga metalicas.

2.  Se verifico las condiciones de servicio para las vigas interiores dado que tienen
una luz considerable. Parte de las deflexiones se pueden contrarrestar aplicando

contraflechas.

(Limaylla Canchaya, 2019), en su tesis de pregrado “Alternativas de techo y entrepiso
con estructuras metalicas en ambientes de luces grandes”, planted para su entrepiso un
sistema de vigas secundarias de acero trabajando en seccidon compuesta con la losa de
concreto, ademas para su techo plante6 un techo ligero con soportes metalicas de bajo
peso teniendo un esqueleto estructural de concreto armado. El estudio presenta las

siguientes conclusiones.

1. Respecto al proceso de disefio de los techos metalicos es importante revisar
proyectos anteriores para entender el comportamiento de los elementos de la

armadura (bridas inferiores, superiores, montantes y diagonales).
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2.2.

Las cargas de viento que tienen influencia significativa en el disefio de los techos
metalicos seran insignificantes para la comprobacién de las derivas de entrepiso,
puesto que el esqueleto estructural es de concreto armado y son elementos

pesados, la carga lateral critica sera la de sismo.

BASES TEORICAS
2.2.1. CRITERIOS DE CONFIGURACION SiSMO RESISTENTE

La configuracién estructural es la etapa mas importante de un proyecto estructural,
pues en esta etapa el ingeniero debe ser capaz de predecir el comportamiento de la
estructura para analizarlo de una manera correcta. Es importante que en esta etapa el
ingeniero vaya tomando decisiones para el analisis estructural y posteriormente el

disefio estructural.

La concepcién arquitectonica influye en el comportamiento y desempefio sismico del
edificio, por ello es importante que haya una buena comunicacion y coordinacion entre
el arquitecto y el ingeniero con el fin de llegar a una buena y satisfactoria solucién
(Arnold, y otros, 1987).

Segun (Bazan, y otros, 2002):

Es frecuente en la practica, que la mayor parte del tiempo que se dedica al disefio
estructural de un edificio se invierta en los procesos de andlisis y
dimensionamiento, y que se examine solo con brevedad los aspectos de disefio

conceptual y de estructuracién (pag. 175).

A continuacién, se presentan los principales criterios de configuracién sismo resistente.

2.2.1.1. Configuracion del edificio en planta

La asimetria en planta es una de las principales causas de un mal
comportamiento sismico. Cuando se tienen estructuras como las que se
muestran en la figura 1, la edificacion tendra una respuesta sismica mala,
debida a la torsién en planta que estas configuraciones generan, los efectos
torsionales no solo son perjudiciales para la superestructura, también para
la cimentacion. Para minimizar los efectos torsionales en este caso se
debera plantear juntas sismicas obteniendo cuerpos independientes y mas

simétricos.
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Figura 1: Plantas asimétricas que producen torsion.

Fuente: (Bazan, y otros, 2002).

Las fuerzas del sismo actian en el centro de masas de cada nivel de la
edificacion siempre y cuando se tenga un adecuado diafragma, y ésta
responde a la solicitacién en su centro de rigidez, cuando se tienen plantas
con una distribucién de los elementos verticales resistentes a sismo
asimétrica, el centro de masas y el centro de rigidez se distanciaran, lo que
generara una excentricidad natural elevada provocando un giro en planta
(Torsién) haciendo que a los esfuerzos de traslacion se le sumen los

esfuerzos por torsion (figura 2).

De manera ideal y para minimizar estos efectos se debera tratar de hacer
coincidir aproximadamente el centro de masas con el centro de rigideces
ubicando estratégicamente a los elementos verticales resistentes, mediante
una solucion iterativa. La excentricidad nula es imposible de conseguir por

variaciones de la carga viva, pero se debe tratar de minimizarlas al minimo.
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Figura 2: Torsion y traslacion en planta.

Fuente: (San Bartolomé, 1998).
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2.2.1.2. Configuracion del edificio en altura

WA
Ki

Se debe buscar que la estructura sea simétrica y regular en altura para poder

conseguir un buen comportamiento y no concentrar esfuerzos importantes

en la zona del cambio (figura 3) generando el fenébmeno de aleteo. Cuando

se tiene una estructura irregular en altura se generara amplificaciones y

vibraciones no deseadas.

Figura 3: Estructuras con cambios bruscos en elevacion.

Fuente: (Arnold, y otros, 1987).
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2.2.1.3. Peso

Las fuerzas de inercia provocadas por el sismo son proporcionales a la
masa, mientras mas pesada sea la estructura mayor solicitacién sismica
tendra, debido a esto se debe buscar que la estructura sea lo mas ligera
posible. Asi mismo, un gran peso del edificio ocasionara problemas en el
disefio de la cimentacion, sobre todo en los casos en las cuales se
concentren pesos hacia un lado de la estructura, la cual ocasiona

excentricidades.

Las aceleraciones o fuerzas que se presentan en la estructura van creciendo
con la altura (figura 4), por lo que se debe procurar que no haya masa
excesiva en los ultimos niveles (figura 5), pues esto ocasiona que las
fuerzas inerciales tengan variaciones bruscas en su aceleracion, generando

que la estructura no vibre de una manera adecuada.

Figura 4: Fuerzas inerciales debidas al sismo.

A
F, >
F, >
F, >~
FZ »
F, -

-------- »
Loy=zr L L

Fuente: (Bazéan, y otros, 2002).
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Figura 5: Concentracion de masas en pisos superiores y distribucion asimétricas de los pesos
en planta.

)}

Fuente: (Bazan, y otros, 2002).

2.2.1.4. Resistencia

La estructura debe ser resistente sismicamente para que asegure la
correcta trayectoria de las cargas o solicitaciones generadas por las fuerzas
de inercia debidas al movimiento sismico, de tal manera que se garantice la
estabilidad de la estructura y de cada uno de sus elementos. (Blanco Blasco,
1994).

La resistencia en una estructura es la capacidad que tendra cada uno de sus
elementos estructurales para no fallar o colapsar ante los esfuerzos a las

que estaran sometidas en su vida util (figura 6).

Figura 6: Elementos resistentes y rigidos.
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2.2.1.5. Ductilidad

La accién de un sismo es representada a través de un espectro de respuesta
elastico, para fines de disefio sismico se usa el espectro de disefio inelastico
usando un factor de reduccién denominado “R”. Al aplicar este factor se
asume que la estructura llega al rango inelastico, confiando en la capacidad
de ductilidad de los elementos y de la estructura en general para poder
disipar energia, eliminando la posibilidad de una falla subita de tipo fragil. El
factor “R” depende de 2 parametros principalmente: Ductilidad, sobre

resistencia.

La ductilidad dependera del tipo de sistema estructural, la capacidad de
deformacién que tenga, y el control que se tenga de los mecanismos fragiles

que puedan existir dentro de la estructura. (Blanco Blasco, 1994).

La sobre resistencia proviene de varias fuentes, entre ella los factores de

reduccion, sobre resistencia de los materiales, etc.

Es importante que se entienda que la ductilidad que se espera debe ser de
la estructura en su totalidad, no solo de conferir ductilidad a sus elementos
individuales sino también a las conexiones entre ellos. (Blanco Blasco,
1994).

2.2.1.6. Rigidez lateral

Para que una estructura pueda resistir fuerzas horizontales sin tener
deformaciones importantes sera necesario proveerla de elementos
estructurales que aporten rigidez lateral en sus direcciones principales.
(Blanco Blasco, 1994 pag. 9).

Actualmente las edificaciones son configuradas orientdndose a tener una
combinacién entre muros de corte y columnas (figura 7), esto con el fin de
gue los muros de corte ayuden a los porticos a limitar los desplazamientos

y los porticos confieran la hiperestaticidad que necesita el sistema.
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Figura 7: Sistema mixto de muros de corte y columnas.

Fuente: (Bazan, y otros, 2002).

2.2.1.7. Diafragma rigido

En el andlisis estructural generalmente se suele considerar que los
elementos verticales de resistencia ante cargas sismicas estén unidos
mediante un piso indeformable en su plano, es decir que funcionen como un
diafragma rigido en planta, generando un sistema tridimensional completo
con tres grados de libertad en cada nivel, dos desplazamientos horizontales

y un giro en el eje vertical.

El empleo de un diafragma rigido hace que las fuerzas horizontales se

distribuyan a los elementos verticales de resistencia ante fuerzas sismicas

con la adecuada resistencia, rigidez y ductilidad.

Figura 8: Diafragma rigido y flexible.
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2.2.2.

En la figura 8 se observa una planta que tiene tres muros de corte. Notese
que cuando se tiene un diafragma rigido los tres elementos recibiran la
misma fuerza sismica ya que son igual de rigidos. Caso contrario ocurre
cuando se tiene un diafragma flexible ya que debido a la deformacion que
se genera el elemento vertical central absorbera el doble de fuerza sismica

que las de los extremos.

Una forma de evaluar si nuestra losa o techo funciona como diafragma rigido
es gue el factor que se da al dividir la luz larga de la losa entre la luz corta

sea menor de cuatro.

2.2.1.8. Elementos no estructurales

Muchas veces los elementos no estructurales son despreciados en el
analisis estructural, pues si bien es cierto se debe buscar que éstos no
influyan en el comportamiento estructural, existirdn casos en las que si
influyan ya sea porque se necesite o porque no se haya previsto la influencia
de éstas. El segundo caso es peligroso ya que altera la trayectoria de cargas
de la estructura generando esfuerzos no previstos. El primer caso al ser

concebido desde el inicio se tomara en cuenta la influencia de ella.

FUNDAMENTOS DEL DISENO EN CONCRETO ARMADO
2.2.2.1. Estados limites

Cuando una estructura o un elemento estructural ya no es capaz de resistir
alguna de las funciones de uso para la cual fue concebida, habra alcanzado

alguno de los estados limites (Ottazzi Pasino, 2014).

En el disefio estructural existen tres tipos de estados limites que se

describiran a continuacion:
a. Estados limites Gltimos

Los estados limites Ultimos se verifican para las cargas amplificadas a
la que sera sometida la estructura o el elemento estructural, limitando
asi la probabilidad de ocurrencia, ya que involucra el colapso total o

parcial de la estructura. Los principales estados limites Gltimos son:
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Pérdida de equilibrio:

Ocurre cuando las reacciones o restricciones que generan la
estabilidad de un elemento o de un sistema estructural no puede

desarrollarse (Ottazzi Pasino, 2014).
Rotura o Agotamiento:

Ocurre cuando alguno de los elementos estructurales falla o se
rompe por una inadecuada ductilidad, rigidez o resistencia. En
este estado limite Ultimo se basa casi la totalidad del disefio en

concreto armado (Ottazzi Pasino, 2014).
Colapso Progresivo:

La falla localizada de un elemento puede conducir a que los
elementos adyacentes se sobrecarguen y también fallen
sucesivamente hasta que toda la estructura colapse. El colapso
progresivo puede ser prevenido si los esfuerzos en la estructura
se redistribuyen de una manera adecuada a través de un buen

detallado y disefio del refuerzo (Ottazzi Pasino, 2014).
Formacion de un mecanismo Plastico:

Ocurre cuando se genera en la estructura un nimero suficiente
de rétulas plasticas que conviertan a la estructura en un sistema
inestable (Mecanismo). Este estado limite es la base del Disefio
Plastico utilizado en el disefio de estructuras metéalicas (Ottazzi
Pasino, 2014).

Inestabilidad por Pandeo:

Puede generarse un pandeo local de un elemento o el pandeo
total de un grupo de elementos. Este estado limite es empleado
o0 corroborado en el disefio de los miembros sometidos a

compresion en estructuras metalicas (Ottazzi Pasino, 2014).
Fatiga:

Ocurre cuando un elemento esta sometido a un elevado namero

de ciclos de carga y descarga (Ottazzi Pasino, 2014).
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b. Estados limites de servicio

Los estados limites de servicio se verifican para las cargas normales

de servicio, carga a la que estara sometida la estructura casi en la

totalidad de su vida util. Este estado no involucra un colapso total o

parcial de la estructura, pero si podria generar perturbaciones en los

elementos no estructurales y en los ocupantes (Ottazzi Pasino, 2014).

Los principales estados limites de servicio son:

Deflexiones Excesivas:

Generan un mal funcionamiento de la estructura con dafios en
los elementos no estructurales, y visualmente son inaceptables

ya que generan panico en los ocupantes (Ottazzi Pasino, 2014).
Fisuracion Excesiva:

Una fisuracién excesiva puede llevar a un problema de corrosién
de la armadura de refuerzo, asi como a un deterioro del concreto
(Ottazzi Pasino, 2014).

Vibraciones Indeseables:

Las vibraciones constantes pueden originar un mal
comportamiento de la estructura y temor en los ocupantes
(Ottazzi Pasino, 2014).

C. Estados limites especiales

Este estado limite involucra colapso o dafio de la estructura debido a

cargas poco usuales. Como es el caso, por ejemplo, de los terremotos

extremos, cargas de nieve extremas, huracanes, tornados,

explosiones, entre otros.

2.2.2.2. Métodos de disefio

Actualmente existen dos métodos predominantes en el disefio de las

estructuras: Disefio por esfuerzos admisibles y Disefio por resistencia

ultima.
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Disefio por esfuerzos admisibles

También conocido por sus siglas ASD (Allowable Stress Desing) o
como método elastico fue utilizado durante muchos afios. Este método
consiste en conseguir que los esfuerzos provenientes de las cargas a
servicio no sobrepasen los “esfuerzos admisibles” que son una
fraccion de la resistencia del concreto y del esfuerzo de fluencia del

acero con el objetivo de mantener a la estructura en el rango elastico.

El disefio por esfuerzos admisibles tiene desventajas importantes
frente al disefio por resistencia que se emplea hoy en dia, las cuales

son:

o Se desconoce el grado de seguridad frente al estado limite de
rotura. Este método ya asume que este estado se satisface, pero

no siempre es el caso (Ottazzi Pasino, 2014).

o No es posible tomar en cuenta la variabilidad de las cargas y las

resistencias de los elementos (Ottazzi Pasino, 2014).
Disefio por Resistencia

El disefio de los elementos estructurales de este proyecto se basa en
el disefio por resistencia. Este método es en esencia un disefio por
estados limites con la peculiaridad que se centra en los estados limites
ultimos. Los estados limites de servicio se verifican luego de haber
calculado los aceros de refuerzo de los elementos. (Ottazzi Pasino,
2014).

La filosofia de este método es que todos los elementos estructurales
deberan tener resistencias nominales que al ser sometidas por el
factor de reduccion dependiendo del tipo de andlisis (tabla 2), debera
ser mayor o igual que la resistencia Ultima requerida para cargas

amplificadas (tabla 3).

Nominalmente, se puede escribir como sigue:
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Tabla 1: Disefio por resistencia.

SOLICITACIONES FACTOR DE
REDUCCION (¢)

Flexion 0.90
Cortante 0.85
Carga axial de traccién con o sin 0.90
flexiéon

Carga axial de compresién con o sin 0.70
flexion y con estribos

Aplastamiento 0.70

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento,
2009).

Donde:

o Mn = Resistencia nominal a flexién

o Vn = Resistencia hominal a corte

o Mu = Resistencia ultima requerida a flexion
o Vu = Resistencia ultima requerida a corte

° Pn = Resistencia hominal a axial

o Pu = Resistencia ultima requerida a axial

Tabla 2: Factores de reduccion para resistencias nominales.

DISENO POR RESISTENCIA

Por Flexion éMn = Mu
Para Cortante oVn = Vu
Para axial oPn = Pu

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
20009).

Tabla 3: Combinaciones de cargas amplificadas.

COMBINACIONES DE CARGAS AMPLIFICADAS

1.4CM+1.7CV
1.25 (CM+CV) £ CS
0.9CM £ CS

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
20009).



Donde:
o CM: Carga muerta
o CV: Carga viva

o CS: Carga sismica

2.2.2.3. Disefio a flexién

a.

Hipotesis de disefio

Segun el Ing. (Blanco Blasco, 1994), las hipétesis basicas para el

disefio de elementos en flexion son:

. La distribucion de esfuerzos unitarios en la seccion transversal
de un elemento es plana; por consiguiente, se cumple la

denominada hipotesis de Navier.

o La resistencia en traccion del concreto es tan baja que se puede

despreciar para fines de calculo.

° La deformacién unitaria maxima utilizable del concreto €, en la
fibra extrema en compresién se considera para fines de disefio
igual a 0.003.

o Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion

del elemento.

o Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que
la deformacién del acero es igual a la del concreto adyacente,

no existiendo corrimientos relativos de consideracion.

o El esfuerzo en el refuerzo debera tomarse como Es veces la
deformacién del acero; para deformaciones mayores a las
correspondientes a fy, el esfuerzo se considerara igual a fy

independientemente a la deformacion.

En el caso de vigas pared donde la relacion entre la luz y el peralte es
menor a 4 la primera hipétesis no se cumple y por eso su disefio tiene

un tratamiento diferente.

38



Bloque de compresiones

La norma E.060 Y EL ACI 318, concuerdan en lo practico que es el
reemplazar el diagrama de esfuerzos real del concreto por un bloque
rectangular equivalente de compresiones (Figura 9) con un esfuerzo

a0

de 0.85fc desde la fibra superior a compresion hasta una distancia “a

(B1x c), donde “c” es la distancia al eje neutro desde la fibra superior
a compresion. Para un fc de 210 kg/cm2 se tiene un valor de 31 = 0.85,

y por cada aumento de 70kg/cm2 el valor de 1 disminuira en 0.05.

Con la simplificacion mencionada en el parrafo anterior, la resistencia

nominal de la seccién puede ser calculada de la siguiente manera:

As x fy

YT Mn = Asx fyx(d— a/2)

Figura 9: Blogue equivalente de compresiones.

- 0.85fc
Scu e
] ———— _
c ‘E a=s g 1t: |
b T
S — | E Cc=085fc8,ch
— = 1
LT L a = profundidad del bloque
' Eje Neulro N T equivalente de compresicnes
'J‘-—_.-
€ a Q equivalente

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

Cuantia balanceada, acero maximo y acero minimo

La cuantia balanceada es aquella que produce una falla balanceada,
es decir cuando el concreto alcanza su maxima deformacion de
agotamiento (0.003) en el mismo instante en el que el acero alcanza

la deformacién de fluencia (0.0021).

El acero maximo sera el 75% del acero balanceado, no es conveniente
acercarnos al acero maximo porque el elemento tenderia a una falla

fragil y también resultaria costoso.
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El acero minimo permite proveer de una ductilidad minima a los
elementos, ademas de ayudar a controlar el ancho de las grietas
térmicas y de retraccién que se producen en condiciones normales. La
norma E.060 indica que esta area sera aquella que resista por lo

menos 1.2 veces el momento de agrietamiento (Mcr).
d. Acero requerido por flexion
La altura del boque equivalente de compresiones es:

As. fy

a= m (Expresién 1)

El momento nominal de la seccién es:
a
Mn = As. fy. (d — E) (Expresion 2)

Calculamos el momento ultimo empleando la segunda expresion:

Mn=%=As.fy.(d—%)

Mu = @.As. fy. (d - %) (Expresion 3)

Si reemplazamos “a” en la Expresion 3, tenemos:

As

_085.f"c.b.d 1 1 2.Mu
- fy ®.0.85.f'c.b.d?

2.2.2.4. Disefio por fuerza cortante

La metodologia propuesta por la Norma se basa en suponer que la
capacidad al corte de un elemento (Vn) esta dada por la suma del aporte del
concreto (Vc) mas el aporte del refuerzo de acero (Vs). Como se muestra en

la siguiente expresion:
Vn =Vc +Vs

El aporte del concreto dependera de las solicitaciones del elemento:
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Tabla 4: Resistencia al corte del concreto con respecto al tipo de elemento estructural.

RESISTENCIA AL CORTE DEL CONCRETO \

Para Vigas Ve=053xbxdx\/f'c

Para Columnas Nu :
Vec=053xbxdx (1+m>x,/fc

Para Muros de Corte Vc=acxbxdx,/f'c

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccidon y Saneamiento,
20009).

Donde:

o b = Ancho efectivo de la seccidn rectangular
o d = Peralte efectivo de la seccién

o f'c = Resistencia a la compresién del concreto
o Nu = Carga axial ultima

e Ag = Area bruta de la seccién

o ac = Coeficiente que depende de la relacién Altura/Longitud del muro

de corte.

El aporte al corte del acero transversal de acero esta dado por la siguiente

ecuacion:

Avx fyxd
S§=—
s

Donde:

o Av = Area transversal del acero sometido a corte
o fy = Esfuerzo de fluencia del acero

) s = Separacion de los estribos

El disefio de los elementos sometidos a corte tiene requisitos especificos

gue seran desarrollados en sus respectivos acapites.

2.2.2.5. Disefo por flexo-compresion

Las columnas y las placas son elementos estructurales que estan sometidos
a la accién de carga axial y flexién, por lo que deberemos buscar una
distribucion de los aceros que sea capaz de resistir la accion simultanea de

las solicitaciones. Para ello se necesita crear una gréafica que represente
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geométricamente todas las combinaciones de Momento nominal (Mn) y
Carga axial (Pn) que genere la falla de la secciéon. Esta gréafica, llamada
“Diagrama de Interaccion” (figura 10), debera ser reducida en su capacidad
por el factor de reduccion ¢ (tabla 2), ademas de ello, la resistencia nominal

de carga axial sera limitada al 80% de Po (Norma E.060).

Figura 10: Diagrama de interaccion tipica de una columna.

Pn

Falla por traccién

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

En esta figura se puede observar los diagramas de interaccion de
resistencias nominales y de disefio. Para que se cumpla el requerimiento de
disefio, los pares (Pn, Mn) obtenidas del andlisis estructural deben caer

dentro del diagrama de disefio.

2.2.2.6. Detalles de refuerzo

Para detallar correctamente un elemento de concreto armado, el disefiador
debe de conocer a profundidad su comportamiento, mas alla de la
determinacion de las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de

deformaciones (Park, y otros, 1988).

La norma E.060 especifica muchos detalles asociados con la forma del
colocado de las armaduras de refuerzo en el concreto. Estos detalles estan
relacionados principalmente con los espaciamientos maximos y minimos del
refuerzo de acero, asi como los recubrimientos minimos en cada uno de los

elementos estructurales.
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A continuacién, se presentara los recubrimientos, Anclajes de acero, gancho

estandar, y empalmes.

a. Recubrimientos

Tabla 5: Recubrimientos minimos.

TIPO DE ELEMENTO RECUBRIMIENTO

ESTRUCTURAL MINIMO
Losa Aligerada 2cm
Losa maciza 2cm
Viga chata 2cm
Viga peraltada 4cm
Columna 4cm
Placa 2cm
Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).
b. Anclajes de fierro
Tabla 6: Anclajes de fierro para f'c 210 kg/cm2.
O DES DE A A 0
Barra db (cm) ab (cm?2) Ld (cm) L’d (cm) Ldc (cm) Ldg (cm)
8mm 0.80 0.50 28 37 19 18
3/8” 0.95 0.71 34 44 22 21
1/2" 1.27 1.29 45 58 29 28
5/8” 1.59 2.00 56 73 37 35
3/14” 1.91 2.84 67 88 44 42
1” 2.54 5.10 112 145 59 56
Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).
Tabla 7: Anclajes de fierro para f'c 280 kg/cm2.
ONg ae e d adl|e S O
Barra db (cm) ab (cm?2) Ld (cm) L’d (cm) Ldc (cm) Ldg (cm)
8mm 0.80 0.50 24 32 16 15
3/8” 0.95 0.71 29 38 19 18
1/2" 1.27 1.29 39 51 26 24
5/8” 1.59 2.00 49 63 32 30
3/4” 1.91 2.84 58 76 38 36
1” 2.54 5.10 97 126 51 48
Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).
Donde:
o Ld = Longitud de anclaje en traccidn en barras inferiores.

o L’d = Longitud de anclaje en traccion en barras superiores.
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o Ldc = Longitud de anclaje en compresion.
o Ldg = Longitud de anclaje con gancho estandar.
C. Empalmes

De acuerdo a la norma E.O060, la longitud de empalme a considerar
debera ser 1.3 veces mayor a la longitud de desarrollo en traccién, asi
mismo se debera buscar que los empalmes se den en las zonas de
menores esfuerzos y no empalmar mas del 50% del area total de

refuerzo en una secciéon del elemento.

Figura 11: Empalmes en vigas.

EMPAI MES PARA VIGAS

L3 N L3 N L3 ¥
F %—r JVE[
Lo [ Lo4 l Lo l e

NOTAS. —(a) NO EMPALMAR MAS DEL SO & DEL AREA TOTAL EN UNA MISMA SECCION.

VAL ORES DE o
] F INFERIOR | SUPERIOR
1= &0 20
5/8" .75 .85
34 .20 .75
F 1.50 1.20

Figura 12: Empalmes en columnas y placas.

EMPAIMES PARA COLUMNAS Y PIACAS
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— 58" | 95
T 3747 | 1.15
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2.2.2.7. Control de deflexiones

El disefio por resistencia no necesariamente garantiza el buen
comportamiento de la estructura en la etapa de servicio, que es a la que
estard sometida la estructura en casi toda su vida util. El control de las
deflexiones pertenece al estado limite de servicio de modo que la
verificacion de este estado se hara mediante las cargas de servicio sin

amplificaciones.

Las deflexiones excesivas generan aspectos estéticos no deseables,
ademas de panico en los ocupantes de la edificacién. También ocasionan
dafos en los elementos no estructurales generando un mal comportamiento

de la estructura. Por lo que la verificacion de este estado es importante.

Actualmente existe dos métodos para controlar las deflexiones a nivel de

cargas de servicio:
Método 1: Espesor o peralte minimo

Aplicable a elementos sometidos a flexién que no estén ligados a elementos
no estructurales que puedan ser afectados por deflexiones excesivas.
Consiste en dar un espesor o peralte minimo a los elementos estructurales
gque garanticen que las deflexiones se encuentren en un rango aceptable.

(Harmsen Gémez de la Torre, 2005).

En la (Tabla 8) se muestran los peraltes y espesores requeridos, en funcion
de la longitud y las condiciones de apoyo que los elementos puedan
presentar. Los espesores y peraltes propuestos en la tabla no tienen un
fundamento teédrico, pero se basan en toda la experiencia recopilada a través

de los afnos.
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Tabla 8: Peraltes o espesores minimos de vigas no preesforzadas o losas reforzadas en una
direccion a menos que se calculen las deflexiones.

ESPESOR O PERALTE MINIMO (H), EN LOSAS O VIGAS

Simplemente Con un Ambos En voladizo
apoyados extremo extremos
continuo continuos
Elementos Elementos que no soporten o estén ligados a divisiones u otro tipo

de elementos no estructurales susceptibles de dafarse debido a
deflexiones grandes.

Losas macizas en una L l L i
direccion 20 24 28 10

Vigas o losas nervadas en l l l l
una direccién 16 18.5 21 8

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento,
20009).

Método 2: Estimacion y verificacion de la deflexion

Consiste en estimar la magnitud de la deflexién y verificar que no exceda los

limites propuestos por la norma E.060.

En la tabla 9 se muestra las deflexiones maximas permitidas para los

diferentes tipos de elementos estructurales.

Tabla 9: Deflexiones méximas permisibles.

Tipo de Elemento Deflexion considerada Limitacion
Techos llanos que no soportan ni estan ligados Deflexion instantanea I
a elementos no estructurales que puedan ser debida a la aplicacion de —
dafiados por deflexiones. la carga viva. 180
Pisos que no soportan ni estan ligados a Deflexién instantanea I
elementos no estructurales que puedan ser debida a la aplicacion de —
dafiados por deflexiones excesivas. la carga viva. 360
Techos o pisos que soportan o estan ligados a
elementospno esq[ructurpales que puedar?ser Parte de la erchg total L
dafiados por deflexiones excesivas. que ocurre q§spues de la 480
: o colocacion de los
Techos o pisos que soportan o estan ligados a | ¢ I
lementos no estructurales que no se dafian e'ementos no —
€ estructurales. 240

con deflexiones excesivas.
Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento,
20009).
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2.2.3.

Deflexiones inmediatas

Las deflexiones inmediatas son las que ocurren después de aplicadas

las cargas.

La norma E.060 sugiere para elementos de concreto de peso normal
usar un moédulo de elasticidad de E = 15000 x /f'c, Yy Si €l Msenicio <

M se usa la inercia de la seccion no agrietada, caso contrario se usa

la inercia de la seccion transformada agrietada.
Deflexiones diferidas

Las deflexiones diferidas ocurren a lo largo de la vida util de la
estructura, los factores mas importantes son las debidas al crep y la
retraccion. El creep es la deformacién inelastica del concreto bajo
cargas sostenidas en el tiempo, y adicionales a las deformaciones
elasticas producidas por los esfuerzos aplicados. La retraccion es el
acortamiento del concreto debido al proceso de endurecimiento y

secado.

FUNDAMENTOS DEL DISENO EN ACERO ESTRUCTURAL

2.2.3.1. Elementos sometidos a traccién

Los miembros en traccion son elementos estructurales que estan sujetos a

fuerzas axiales que tienden a alargar al elemento, el elemento sera mas

eficiente si la carga axial de traccién actla a lo largo de su eje centroidal.

a.

Perfiles laminados usuales en elementos a traccion

Los perfiles que se utilizan con mayor frecuencia, para miembros en tension

son las barras planas, redondas, perfiles W, perfiles S, canales y angulos.
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Figura 13: Perfiles laminados tipicos utilizados como miembros en tension.

Barra redonda
&)

€)

Fuente: (Vinnakota , 2006).

b. Usos en estructuras de Naves industriales o Galpones

En estructuras industriales, los miembros en tensién son utilizados
como arriostramientos o sistemas de contraventeos para resistir las

cargas horizontales o arriostrar lateralmente vigas y columnas (figura
14).

Figura 14: Componentes estructurales de una Nave Industrial.
Correa
| Viga del portico
lCumbrera

Arriostramiento
del techo
(cordon superior)

N >¢/\ __ Columna
5 >4 portico
//\. Lo e
///Separacidn entre
L *v/ porticos
.~ T TTirantes
(en todas las correas)
i Parales
o0 \ [ Largueros
koo e \Lr»/ Tirantes en largueros
\)L Arriostramientos
|

longitudinales
de la estructura

Fuente: (Arnal , y otros, 2007).
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c. Usos en edificios

En edificios de acero los elementos en traccion son utilizados en los
arriostramientos (figura 15), en zonas sismicas las diagonales de
arriostramiento son muy utilizadas pues son las que confieren al
edificio de la rigidez lateral que esta necesita. Estas diagonales

trabajaran a traccion y compresion (figura 16).

Figura 15: Tipos de arriostramientos en pdrticos de acero.

<

"X" _DE_DOBLE ALTURA X DIAGONAL V" _INVERTIDA

Figura 16: Traccidon y compresion en arriostramientos.

N~

\

[. TRACCION

C: COMPRESION

2.2.3.2. Elementos sometidos a compresion

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de las cuales
la columna es la mas conocida. En estructuras reales nunca una columna
trabaja exclusivamente a compresion, ya sea debido a imperfecciones de
fabricacién o una desalineacién de la carga axial con el eje centroidal del

miembro.
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a. Perfiles usuales en elementos a compresion

Figura 17: Perfiles usuales en elementos a compresién.

I i

Angulo simple Angulo doble  Te Canal Columna W Tubo o perfil Tubular
(a) (b) (c) (d) (e) tubular HSS cuadrado HSS
Celosiaj_ () (¢)
i|= =|i - 1T 1 [
L I 4 d__L
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Fuente: (McCormac, 2013).

b. Usos en estructuras de Naves industriales o Galpones

En estructuras industriales, los miembros en tensién son utilizados en
los arriostramientos horizontales en cubierta, en arriostramientos de

columnas de fachada, entre otros (figura 14).
C. Usos en edificios

En edificios de acero los elementos en compresion son utilizados en
los arriostramientos (figura 15), en zonas sismicas las diagonales de
arriostramiento son muy utilizadas pues son las que confieren al
edificio de la rigidez lateral que esta necesita. Estas diagonales

trabajaran a traccion y compresion (figura 16).

En una cercha simplemente apoyada la cuerda o cordon superior y
algunas diagonales trabajan en compresion, mientras que el cordon

inferior y varias diagonales estan sometidas a traccion (figura 18).
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Figura 18: Traccion y compresién en cercha.
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d. Tipos de columnas
De acuerdo con la esbeltez de la columna, se puede clasificar en:
o Columnas cortas
o Columnas intermedias
o Columnas largas
Columnas cortas

o Son miembros que tienen relaciones de esbeltez muy

bajas.
o Resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa.

o Su capacidad de carga no es afectada por ninguna forma

de inestabilidad

o Resistencia méxima depende solamente del area total de

su seccion transversal y del refuerzo de fluencia del acero.
o Su falla se dara por aplastamiento.
Columnas intermedias

o Miembros con relaciones de esbeltez en un rango

intermedio.

o Su rigidez es suficiente para posponer la iniciacion del
fendmeno de inestabilidad hasta que parte del material

haya plastificado

o Su resistencia méxima depende de la rigidez del miembro,
esfuerzo de cedencia, forma y dimensiones de sus
secciones transversales y su distribucién de los esfuerzos

residuales.

o Su falla se dara por inestabilidad inelastica.
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Columnas largas
o Miembros con relaciones de esbeltez altas.

o La inestabilidad se inicia en el intervalo elastico, los
esfuerzos totales no llegan todavia al limite de

proporcionalidad, en el instante que empieza el pandeo.

o Su resistencia maxima depende de la rigidez en flexion y

en torsion.

o No depende del esfuerzo de Cedencia Fy.

2.2.3.3. Elementos sometidos a flexion

Un miembro en flexion estd sometido a cargas perpendiculares a su eje,
como por ejemplo cargas distribuidas a lo largo del elemento, o cargas
puntuales en cualquier punto. Estas cargas generan momentos flectores y
corte en el miembro. Los principales elementos a flexibn que conocemos
son las vigas, y estan sometidas a flexién pura, flexién y corte, o combinada

con fuerzas axiales y torsion.
a. Tipos devigas

o Vigas de carga o sismicas: miembros principales que reciben
las cargas de las vigas de piso (vigas secundarias o correas) y
muros interiores o exteriores del edificio. Al estar conectadas
directamente con los elementos verticales, éstas tendran

esfuerzos debidos al sismo.

o Vigas secundarias: miembros secundarios de un sistema de
piso, usualmente ubicadas perpendiculares a las vigas de carga
y en su mismo plano. Al ser elementos de transmisién entre la

losa y la viga de carga, éstas no tendran cargas sismicas.

. Largueros: Usualmente usados en galpones, para soportar y

fijar los cerramientos de las paredes.

o Dinteles: Vigas que soportan las cargas del muro sobre los
vanos de acceso, un ejemplo tipico seria el acceso hacia un

ascensor.
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. Correas: Vigas de techo, solicitadas usualmente a flexion
esviada cuando las cubiertas son inclinadas (reciben las cargas

de la cubierta, del viento y la trasmiten a las cerchas).
b. Perfiles usuales en vigas de acero

Figura 19: Perfiles usuales en vigas de acero.
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Fuente: (Fratelli, 2003).

2.2.3.4. Vigas mixtas sometidas a flexion

Las vigas mixtas son el resultado del trabajo conjunto entre un perfil de acero
y una losa de concreto. Los sistemas de vigas mixtas mas usadas en
edificios son las que tienen el perfil metalico expuesto y en la que la acciéon
monolitica se genera a través de los conectores de corte que impiden el libre
desplazamiento y transmiten la fuerza cortante originada en el plano de

contacto (figura 20).

La losa de concreto que se apoya en el ala superior de la viga metélica
puede ser una losa solida (figura 21) o una losa vaciada con chapa

colaborante de acero (figura 22).

53



Figura 20: Perfiles usuales en vigas mixtas.
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Figura 21: Losa compuesta sélida.
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Fuente: (Alacero, 2018).
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Figura 22: Losa compuesta con chapa colaborante.
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Fuente: (Alacero, 2018).

En construccibn compuesta existen diversos sistemas de vigas mixtas

(figura 23), el elegir entre una de ellas dependera de las condiciones
globales y locales de la estructura.

Figura 23: Tipos de sistemas de vigas mixtas.
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Fuente: (Fratelli, 2005).
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Casitodos los pisos compuestos para edificios construidos actualmente, han
sido del tipo en donde las vigas no estan embebidas (McCormac, 2013),
mientras las que estan embebidas son empleadas ampliamente en puentes
carreteros (Fratelli, 2005), esto debido a que al estar totalmente ahogadas

en el concreto las deflexiones se reducen significativamente.

Las vigas de acero y las losas de concreto, unidas formando un elemento
compuesto, en ocasiones pueden llegar a soportar un aumento en la carga
del 33 al 50 por ciento mas de lo que las vigas de acero podrian soportar
trabajando por separado (McCormac, 2013), lo que se traduce en un ahorro

econoémico.

El caso mas eficaz de una seccién mixta son las de un solo vano, ya que,
debido a la flexion, el perfil de acero estara sometido a traccién y la losa a
compresion (figura 24), dando lugar a la utilizacion 6ptima de cada material
ya que el acero es bueno a la traccidn y el concreto a la compresién. Cuando
se tienen vigas continuas habra momentos negativos en los apoyos
intermedios, fisurando asi la losa, por lo que la seccibn compuesta ya no
trabajara en su conjunto dejando toda la responsabilidad al perfil de acero
(figura 25).

Figura 24: Seccidon compuesta de un vano.
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Fuente: (ITEA).
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Figura 25: Seccion compuesta de dos vanos.

Fuente: (ITEA).
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Ancho efectivo

Para poder obtener la resistencia nominal de una seccién compuesta
sera necesario generar una seccion transformada (Acero-Concreto)
gue ayude a facilitar el calculo, para ello se debera establecer el ancho
efectivo de la losa que contribuird en la resistencia del sistema
compuesto como si se tratase de una viga T (figura 26) y asi
transformarlo en una seccion de acero teniendo en cuenta los modulos
de elasticidad de cada material. El ancho efectivo esta controlado por

las especificaciones de la norma AISC 360-16 y son las siguientes:

o Un octavo de la luz de la viga, medida centro a centro de los

apoyos.
o Un medio de la distancia al eje de la viga adyacente.
o La distancia al borde de la losa.

Estas expresiones funcionan tanto para vigas simples como para vigas
continuas, asimismo se tomara el menor ancho efectivo (be) de las

expresiones presentadas.

Es importante mencionar que se podra permitir la contribucion de la
losa de concreto en la resistencia nominal del sistema compuesto solo
si existe una unién eficaz entre la viga de acero y la losa de concreto
mediante los conectores de corte que resistirdn la fuerza horizontal en
la interfaz, impidiendo el libre desplazamiento horizontal entre los dos

componentes (Perfil metalico — Losa de concreto armado).
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Figura 26: Ancho efectivo en vigas compuestas.

Fuente: (Zapata Baglieto, 2013).

b. Espaciamiento entre vigas

La separacion de las vigas metalicas influenciarda en el
comportamiento de la distribucién de los esfuerzos, ya que de ella
depende el ancho eficaz a ser considerado. Se sabe que si las vigas
estdn muy separadas existira una distribucion no lineal de los
esfuerzos de la losa que transmiten a la viga, asimismo mientras mas

juntas estén las vigas los esfuerzos seran mas uniformes (figura 27).

En los proyectos con vigas mixtas es tipico usar un distanciamiento de
las vigas entre 1.5m a 4m entre vigas paralelas (Zapata Baglieto,
2013).

El tener espaciamientos muy grandes entre vigas no siempre es
sinbnimo de economia, puesto que se necesitara perfiles mas

peraltados y pesados.
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Figura 27: Concentracion de cortante y Ancho eficaz.
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Fuente: (Galombos, 1988).

c. Seccién homogeneizada

Para poder generar la secciéon transformada de la seccién mixta, el
area eficaz de concreto se cambiara por un area equivalente de acero,

a través del factor modular “n”, que no es mas que la relacién entre los
maodulos de elasticidad de ambos materiales.

La homogenizacién de la seccidn sera posible si garantizamos la unién
eficaz de ambos materiales a través de los conectores de corte,

limitando el libre desplazamiento en la interfaz.

Figura 28: Distribucién elastica de las deformaciones en una seccion homogeneizada.
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Fuente: (Fratelli, 2005).
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Clasificacion de la seccion transversal

Para poder garantizar que la viga mixta sea capaz de desarrollar una
distribucion de tensiones plasticas deberemos verificar que el alma de
la seccion no tenga pandeo debido a la compresion, mediante las
especificaciones del AISC 360-16 para elementos en compresion de

miembros sometidos a flexién (figura 29).

Las vigas mixtas no presentan problemas de compacidad o pandeo
lateral torsional en el ala del perfil, ya que, al estar unida al concreto
mediante los conectores de corte, estas impediran cualquier pandeo

local, o falla por pandeo lateral torsional.
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Figura 29: Relaciones Ancho-Espesor: Elementos en compresion de miembros sometidos a

flexion.
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Fuente: AISC 360 (American Institute of Steel Construction, 2016).

e. Resistencia nominal a flexion

Para perfiles con almas compactas, el momento nominal se obtiene
mediante una distribucion plastica de los esfuerzos. Para perfiles con
almas no compactas el momento nominal, se obtiene mediante una

distribucién elastica de los esfuerzos.

Cuando la viga mixta ha alcanzado el estado limite plastico, los

esfuerzos se distribuirdn dependiendo de donde caiga el eje neutro
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plastico. A continuacion, se presenta las 3 opciones posibles (Figura
30).

Figura 30: Distribucion de los esfuerzos plasticos.
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Fuente: (Segui, 1999).

{c)

La opcion (a) mostrada en la figura 30 en mucho de los casos es la
mas recomendable puesto que el concreto estara sometida a

compresion y el acero a la traccion.

La resistencia nominal a la flexién también dependera de si la accion

mixta es completa o parcial.
o Con accidon compuesta completa

La accion compuesta completa existe cuando se tienen los

suficientes conectores de cortante como para prevenir por
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completo el deslizamiento entre el concreto y el acero. (Segui,
1999 péag. 480).

Se podria decir que el obtener una accion mixta completa es la
mejor opcién al aprovechar la maxima resistencia a flexion del
perfil, pero en casos en las que se quiera afinar el disefo la

accion mixta parcial sera la mas eficiente.
o Con accion compuesta parcial

La accién compuesta parcial existe cuando no se tienen los
suficientes conectores de cortante como para prevenir por
completo el deslizamiento entre el concreto y el acero. (Segui,
1999 péag. 480).

Siempre que una viga con accién compuesta total tenga una
capacidad en exceso, el disefio puede afinarse al eliminar
algunos conectores de cortante, creandose asi una viga

parcialmente compuesta. (Segui, 1999 pag. 480).
Resistencia nominal a corte

En las vigas mixtas, la resistencia al corte, conservadoramente, sera
resistido por el alma del perfil de acero, ignorando la resistencia que
pueda obtenerse del concreto. Disefiandose asi tal y como estipula la
norma (AISC360-16, Seccion G).

Construccién apuntalada y no apuntalada

Hasta que el concreto no haya endurecido y alcanzado por lo menos
el 75% de su resistencia a la compresion que generalmente es a los
28 dias, no puede tenerse un comportamiento compuesto. (Segui,
1999).

Cuando se emplee apuntalamiento temporal se podra obtener
secciones de menor peralte, pero el coste del apuntalamiento

generalmente €S COoStoso0.
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o No apuntalada:

Cuando no se use apuntalamiento temporal, el perfil de acero
debera resistir todos los esfuerzos antes de que el concreto
alcance por lo menos el 75% de su resistencia a compresion, La
resistencia a flexion del perfil se calculara como si fuera una viga
convencional sometida a flexion y se usara el capitulo F del AISC
360-16.

o Apuntalada:

Cuando se use apuntalamiento temporal, solo se analizara la
viga compuesta, ya que no se requiere que el perfil de acero

soporte mas que su peso propio.
Conectores de cortante

Los conectores de cortante definiran el comportamiento final de la viga
compuesta, ya sea que se obtenga una seccién compuesta total o
parcial. Esto dependera de la cantidad de conectores de corte que se

le proporcione a la viga.
Deflexiones

Las deflexiones en vigas mixtas son mucho menores que las vigas
convencionales, debido a la contribucidon del concreto, trabajando
como una seccion compuesta. Pero serd importante calcular estas
deflexiones (Fratelli, 2005).

Sin embargo, se debe tener en cuenta que las deflexiones en la
construcciéon compuesta dependen en gran medida del proceso
constructivo que se va a emplear, ya sea con apuntalamiento o sin
apuntalamiento. Por otro lado, el creep (o flujo plastico) y la retraccion
del concreto influyen en la magnitud de las deflexiones. (Fratelli, 2005)
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2.24. FUNDAMENTOS DEL DISENO DE CIMENTACIONES
SUPERFICIALES

La definicién basica de las cimentaciones superficiales es que son aguellas que se

apoyan en estratos poco profundos que tienen la capacidad de resistir las cargas

provenientes de la superestructura.

La norma E.050 (Ministerio de vivienda, 2018) menciona, que son aquellas en las
cuales la relacién (Profundidad / Ancho) es menor o igual a cinco, siendo Df la

profundidad de la cimentacién y B el ancho o diametro de la misma.
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CAPITULO Il
METODOLOGIA

3.1. DESCRIPCION DEL PROYECTO

El presente proyecto de tesis consiste en la estructuracion, predimensionamiento, andlisis
estructural y disefio estructural de un edificio con un de sistema de entrepiso (losa de concreto
armado con vigas de acero trabajando en secciébn compuesta) y un sistema de techo (techo

ligero con soportes metalicos), partiendo de una arquitectura preliminar.

El proyecto esta destinado a fines educativos culturales de tres niveles, cuenta con un area

en planta de 235m2, y esté ubicado entre las calles “Los Sauces” y “Las Flores” — Huancayo.

La tabla 10 muestra los ambientes por cada nivel del proyecto.

Tabla 10: Ambientes por Nivel del Proyecto.

NIVEL AMBIENTES \ AREA TECHADA
PRIMER NIVEL Servicios higiénicos, Aula de musica 1, Aula de 235 m2
musica 2 y Depositos.
SEGUNDO NIVEL Servicios higiénicos, Aula de pintura 1, Aula de 235 m2
pintura 2.

TERCER NIVEL Aula de teatro 1, Aula de teatro 2. 235 m2
TECHO DEL Techo ligero 235 m2
TERCER NIVEL

Los dos primeros niveles del proyecto tienen una altura de 3.5 m de piso a piso, El ultimo nivel

tiene una altura de 7m con aguas hacia el centro donde la altura se reduce a 3.5m.

Las figuras 31, 32, 33 y 34 muestran las plantas arquitecténicas del edificio respectivamente.
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Figura 31: Planta de arquitectura del primer nivel.
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Figura 32: Planta de arquitectura del segundo nivel.
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Figura 33: Planta de arquitectura del tercer nivel.
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Figura 34: Planta de arquitectura del techo ligero del tercer nivel.

Como se observa el proyecto nace del nivel -7.00 respecto al nivel +0.00, asimismo no cuenta
con muros de contencién ya que el edificio esta en medio de otros edificios que nacen del

mismo nivel.
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Figura 35: Perfil Estratigrafico.

3.1.1.

CARACTERISTICAS PRINCIPALES DEL SUELO

Las caracteristicas principales del suelo en la que se proyectara el edificio

proporcionado por la Asesora de tesis son las siguientes:

3.1.1.1. Tipo de suelo

El nivel de fondo de cimentacién es -8.65m. Del perfil estratigrafico se

aprecia que la conformacién del suelo tiene la predominancia de arcillas

inorgénica de baja plasticidad a media (CL), presencia de arcilla limosa (CL-

ML) y en menor medida la aparicion de estratos de grava.

e CLASIFICACION
g a
ZE
AR
S
cL-mML 7‘
-
08 / -
1.0 ,('/o’
-~
20 :?::
GC-GM .’;:
a0 ?
36 /::
7
40
cL-ML /
5.0 /A
,0//’1 4
=
/" [ 4
-
/ | 4
8.0 GCGM Y
.| 4
-
4
-
68 » | 4
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IDENTIFICACION DE MUESTRAS
Re: Material propio
SM: Sin muestra
M-01 Muestra M-01

Fotografia de Excavacion

DESCRIPCION Y CLASIFICACION DEL MATERIAL : COLOR, HUMEDAD

N°DE NATURAL, PLASTICIDAD, ESTADO NATURAL DE COMPACIDAD, FORMA DE
MUESTRA LAS PARTICULAS, TAMARO MAXIMO DE PIEDRAS, PRESENCIA DE
MATERIA ORGANICA, ETC.
Arcilla Imosa con arsna, de celor gris claro, consistencia frme, estado
M-01 natural seco al tacto, con prasencia parcial de raicss, maleza y pastes
Clasificacion | =n la superficie del terrene. Con Fines: 88.28 % Arena: 22.35 %, Grava:
770 %; LL:25.33 %, IP- 5.07 % HN: 1.24 %,
Grava limesa arcillosa con arena, de color gris y mamon claro,
M-02 consistencia déb’, estado natural humede al tacto, con gravas sud
Clasificacion angulares de hasta 2". Con Finos: 20.38 %, Arena: 10.87 %.
Grava: 52.74 %; LL- 23.53 %, IP: £.64 %: H.N: 5.57 %.
Arcilla Iimosa de baja plasticidad, de color marrén oscuro, consistencia
o blanda a frme estado natural himedo al tacto, con gravas aisladas de
Clasificacion " %
Danaldad forma sub redondeadas de hasta 1. Con Fnos: 84.22 %,
Naturat | Arena: 14.40 %, Grava: 0.53 %; LL: 27.68 %. IP: 5.85 %; HN:
1352 %.
|
Grava Imosa arcllosa con arena, de color mostaza, consistencia débi,
"4 estado nau{ra! humedo al tacto, con gravas sub angularss de hasts 2°.
Clasificacion Boloneria de hasta 6" en un 10% aproximadamente. Con Fines:
20.85 %, Arena: 19.71 %, Grava: 50.44 %:;LL: 24.26 %, P: 5.15 % H.N:
620 %.
Arcilla inorganica de baja cidad con pi i3 de arena, de color
marmén claro, censistenca blanda a firme estado natural himedo al
W05 1acto, con gravas aisladas de forma sub redondesadas. Cen Finos: 67.18
Clasificaclon g
%, Arena: 2284 %, Grava: 0.0 %:LL: 28.14 %, IP: 12.18 %: H.N: 13.28
2
.
Grava lmosa con arna, de color marrdn clare, consistencia débil,
M08 estado natural humedo 3l tacto, con gravas sub angularss de hasta 27,
Clasificaclon| Con Finos: 20.37 %. Arzna: 28.16 %, Grava: £41.47 %; LL: 36.52 %, IP:

NP %; H.N: 13.78 %.

NOTA:

TRINCHERA N*11
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3.1.1.2. Nivel de napa freatica

De acuerdo al estudio de mecéanica de suelos no existe nivel de napa freatica

hasta las profundidades exploradas.

3.1.1.3. Agresividad del suelo a la cimentacién

De acuerdo a los resultados obtenidos de laboratorio y los limites de

cantidad de presencia de sales se tiene lo siguiente:

o Concentracién de sulfatos despreciable, por lo que puede utilizarse sin

problemas Cemento Pértland Tipo .

o Concentracién de cloruros despreciable, por lo que no habra

problemas con los recubrimientos normalmente empleados.

) Sales solubles en baja proporcion, por lo que se concluye que no habra
perdida de resistencia mecénica por problemas de lixiviaciéon (lavado

de sales del suelo con el agua).

3.1.1.4. Profundidad de cimentacién

Basado en los trabajos de campo, ensayos de laboratorio, perfiles y registros
estratigraficos, caracteristicas de la estructura, se recomienda cimentar en
la arcilla de baja compresibilidad (CL), a una profundidad de cimentacion

minima de Df=1.5m, con respecto al nivel natural del terreno.

3.1.1.5. Presion admisible del terreno

La presion admisible de todo el terreno no es una constante, pues esta
depende de las dimensiones de la cimentacién, los asentamientos y las
distancias entre columnas. Sin embargo, realizado el andlisis, se puede
afirmar que se puede utilizar como presién admisible un valor de 1 kg/cm2,
esto para profundidades igual o0 mayor a 1.0 m a partir del nivel de corte del
terreno, sin que se presenten problemas de agrietamiento en la estructura.
Se debe considerar que esta capacidad portante es la condicionada por el

asentamiento.

Asimismo, la siguiente tabla muestra otras propiedades importantes del

suelo:
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Tabla 11: Otras Propiedades Importantes del suelo.

PROPIEDADES VALOR
PESO ESPECIFICO SECO DEL TERRENO 1870 kg/m3
ANGULO DE FRICCION INTERNA 14.7°
PRESION ACTIVA (Ca) 0.595
PRESION PASIVA (Cp) 1.681

3.1.2. MATERIALES EMPLEADOS EN EL PROYECTO

Los materiales a utilizar en la construccion del proyecto son:

3.1.2.1. Concreto armado

El concreto es un material que tiene una alta resistencia a la compresion y
una baja resistencia a la traccién, debido a ello se las refuerza con barras
de acero formandose asi el concreto armado. Para todo elemento de
concreto armado concerniente al proyecto se emplea una resistencia a la

compresion de 280 kg/cm2 por las siguientes razones:
o Mayor ductilidad de los elementos estructurales.
) Mayor médulo de elasticidad y en consecuencia menores deflexiones.

o Menor fisuracién en elementos a flexién ya que aumenta la resistencia

a la traccion por flexion del concreto.
o Mayor durabilidad.
) Menor corrosion.

o Mayor adherencia (Acero estructural-Concreto armado).
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Las propiedades mecéanicas principales del concreto son:

Tabla 12: Propiedades mecanicas principales del concreto.

PROPIEDAD MECANICA \ VALOR
Resistencia a la compresion (f’'c) 280 kg/cm?2
Modulo de Poisson (v) 0.15
Mddulo de Elasticidad (E) 15000xv/280 =250998 kg/cm?2

3.1.2.2. Armadura de acero

Las armaduras de acero empleadas seran las corrugadas, las cuales son
las indicadas para cumplir la hipétesis mencionada en el capitulo anterior. El
acero es de grado 60 y tiene las siguientes propiedades mecanicas de
acuerdo a la Norma ASTM A615:

Tabla 13: Propiedades mecénicas principales del acero de refuerzo grado 60.

PROPIEDADES MECANICAS \ VALOR
Esfuerzo minimo de fluencia (fy) 4200 kg/cm?2
Esfuerzo maximo (fu) 6300 kg/cm?2
Médulo de elasticidad (E) 2000000 kg/cm2

3.1.2.3. Acero estructural

Las propiedades mecénicas del acero estructural dependeran de varios
factores tales como su composicion quimica, sus aleaciones, el proceso de
laminacién, entre otros. Para todo miembro de acero concerniente al
proyecto se emplea un acero estructural A36, por ser un acero de alta

ductilidad, ademas de comercial.

Sin embargo, las siguientes propiedades mecanicas son comunes para

todos los aceros:
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Tabla 14: Propiedades mecénicas principales del acero estructural.

PROPIEDADES MECANICAS VALOR \
Peso especifico (Pe) 7850 kg/m3
Médulo de elasticidad (E) 2000000 kg/cm?2

0.3 (En rango elastico)
Coeficiente de poisson (v)

0.5 (En rango plastico)

3.2. METODOLOGIA
3.2.1. TIPO DE INVESTIGACION

La presente investigacion es del tipo tecnoldgica, y esté definida por (Arrroyo Morales,
2020) como “aquella investigacion abocada a resolver cuestiones que plantean la
necesidad de encontrar la manera de hacer algo con eficacia y siguiendo el camino
6ptimo”. La investigacion tecnoldgica tiene una base tedrica, y busca aplicar estos

conceptos a una realidad concreta.

3.2.2. DISENO DE INVESTIGACION

El disefio de la investigacion es del tipo no experimental - descriptiva, ya que consiste
en describir, cuantificar y analizar el edificio haciendo uso del concreto armado y el
acero estructural para dar solucién a los sistemas de entrepiso y techo planteados,
interpretando los resultados obtenidos. La presente investigacion se efectuara

cumpliendo los requisitos minimos de las normativas que se describen en la tabla 15.

Tabla 15: Normativas empleadas en el proyecto.

Norma | Fecha de actualizacion |
Norma E.020 — Cargas Junio, 2006

Norma E.030 — Disefio Sismorresistente Octubre, 2018

Norma E.050 — Suelos y Cimentaciones Diciembre, 2018
Norma E.060 — Concreto Armado Julio. 2009

Norma E.090 — Estructuras Metalicas Mayo, 2006

ACI 318-19 - Building Code Requirements for Structural Concrete 2019

AISC 360-16 — Specification for Structural Steel Buildings 2016
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CAPITULO IV
ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO

En el presente capitulo se define preliminarmente los elementos estructurales, procurando
mantener la funcionalidad arquitectdnica del edificio y el correcto desempefio ante las cargas
solicitadas. La estructuracién del edificio se hard siguiendo los criterios de configuracion
sismorresistente descritas en el Capitulo 2.2.1 y la filosofia del disefio sismorresistente de la
norma sismorresistente E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018), que se muestra en la siguiente

tabla:

Tabla 16: Filosofia del Disefio Sismorresistente.

FILOSOFIA DEL DISENO SISMORRESISTE

Evitar pérdidas de vidas humanas
Asegurar la continuidad de los servicios basicos
Minimizar los dafos a la propiedad

Fuente: Adaptado de la norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

Huancayo se encuentra en una zona sismica media alta (Zona 3), por lo que el edificio debera
ser disefiado para soportar cargas gravitacionales como también cargas originadas por la
accion sismica, ademas al contar con un sistema de techo ligero en el Gltimo nivel se debe
considerar también las cargas producidas por el viento en este nivel. Un adecuado disefio
sismico se traduce en que el edificio no presente dafios ante sismos leves, resiste sismos
moderados con posibilidad de dafios estructurales leves y puede presentar grandes dafios,
pero sin llegar al colapso ante un sismo severo. Para asegurar este comportamiento se
conferira al edificio de una adecuada resistencia, rigidez y ductilidad a través de una buena

configuracion, andlisis y disefio estructural.

76



Una vez obtenida la estructuracion inicial, se hara una prueba rapida de los desplazamientos

con la finalidad de verificar que la estructura tenga derivas por debajo de la maxima permisible

para concreto armado (0.007) definida por la norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

4.1.

ESTRUCTURACION

El articulo 17 (Categoria y Sistema Estructural de las Edificaciones) de la Norma E.030
(Ministerio de Vivienda, 2018), sugiere el sistema estructural dependiendo de la zona
sismica y la categoria del edificio. El presente proyecto pertenece a la categoria A2 y
esta ubicado en la zona sismica 3, por lo que se debera tener un Sistema Dual o de
Muros de Concreto Armado. Los muros que se plantean estdn ubicados en todas las
direcciones principales de analisis del edificio con el objetivo de que ellas absorban mas
del 80% del cortante sismico total en la base, dejando asi a las columnas con una

responsabilidad minima ante el sismo.

Las losas planteadas son del tipo macizas, y se comportaran de forma unidireccional o
bidireccional en funcién de la relacién (Luz larga/Luz corta) de sus elementos de borde.
Las losas son soportadas por pafios enmarcados con vigas de concreto, y en otros
casos estan siendo soportados por vigas metdlicas que en su conjunto forman un

sistema compuesto (viga-losa).

Se uniformizo todas las vigas de concreto armado de entrepiso a un mismo peralte, esto

por razones arquitectdnicas, puesto que en algunos ejes se pudo haber reducido.

Las vigas compuestas estan dispuestas de tal manera que no lleven cargas sismicas,
para lo cual no se conectaron a los elementos verticales, pero si a las vigas laterales de
concreto armado generando un sistema de (Vigas de acero apoyadas en vigas de

concreto armado) (Vigas sobre vigas).

Las placas y las columnas se distribuyeron simétricamente con el objetivo de minorizar

los esfuerzos torsionales naturales del edificio.

El techo ligero del dltimo nivel fue estructurado con viguetas reticulares de acero
espaciadas a cada 1.6m, con atiezadores a cada 1.7m a lo largo de toda la longitud de
las viguetas. Las viguetas reticulares estdn simplemente apoyadas en las vigas de

concreto armado.

A continuacion, se presenta las plantas estructurales la configuracion preliminar del proyecto.
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Figura 36: Estructuracion del primer techo.
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Figura 37:
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Figura 38: Estructuracién tercer techo (techo ligero).
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Figura 39: Elevacién techo ligero.

4.2. PREDIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

A partir de la estructuracion descrita, se procede a determinar las dimensiones de las
secciones transversales de los elementos estructurales para que estas puedan tener un

adecuado comportamiento ante las cargas de gravedad y de sismo.

Existen expresiones de predimensionamiento para losas y vigas con el interés de que cuenten
con un adecuado comportamiento ante las deflexiones. Las losas y vigas del proyecto se
predimensionaron con estas expresiones, aungue de todas formas se realizé el control de las

deflexiones en losas.

4.2.1. PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS MACIZAS

La planta estructural del proyecto muestra dos zonas criticas para el
predimensionamiento de las losas macizas, la primera zona critica es la losa del pafio
central entre los ejes B” Y C’ (figura 40) contando con una relacién de luces mayor a
2 por lo que la losa en ese tramo tendra un comportamiento en una direccion. La
segunda zona critica se encuentra entre los ejes A y B (figura 41) contando una
relacion de luces menor a 2 por lo que la losa en ese tramo tendra un comportamiento

en dos direcciones.
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Figura 40: Tramo de losa con comportamiento en una direccion.
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A continuacién, se presenta el proceso de célculo para obtener el

predimensionamiento de las losas:
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42.1.1. Losamacizaen unadireccién

Para losas macizas en una direccién se empleara las expresiones de la

tabla 17, teniendo en cuenta que la luz corta de la losa es de 3 metros.

Tabla 17: Espesores minimos recomendados para losas macizas en una direccion.

‘ ESPESOR MINIMO RECOMENDADO ‘ ESPESOR

(Blanco Blasco, 1994)

Para luces menores o iguales a 4mts,
usar 13cms.

13cm

(Ministerio de Vivienda,
Construccién y Saneamiento,
2009) - E.060.

Tabla 8. Espesor minimo de losa
maciza en una direccién para no
calcular las deflexiones.

300cm/28 = 11cm

Fuente 1: (Blanco Blasco, 1994).

Fuente 2: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccidon y Saneamiento,

2009).

Por lo que preliminarmente se emplean losas de 13 cm de espesor.

4.2.1.2. Losamacizaen dos direcciones

Los espesores en losas macizas bidireccionales tienen que ser
cuidadosamente definidas, pues losas delgadas pueden llevar a deflexiones
excesivas, el calculo de las deflexiones en losas macizas bidireccionales son
bastantes complicadas de realizar, debido a ello los proyectistas prefieren

utilizar expresiones practicas para definir un espesor adecuado.

La tabla 18 muestra expresiones recomendadas en base a la experiencia
profesional, lo cual ha mostrado en muchas ocasiones un adecuado

comportamiento.

Teniendo en cuenta que el perimetro de la losa que esta rodeada de vigas
peraltadas es de 21m y cuenta con una luz libre en la direccibn mas corta

de 4.14m, se predimensiona el espesor de la losa en la tabla 18.
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Tabla 18: Predimensionamiento de losa maciza bidireccional.

EXPRESION ESPESOR

(Blanco Blasco,
1994) h P 21

Fuente: (Blanco Blasco, 1994).

Donde:

o Ln = Luz libre corta

o P = Perimetro

o h = espesor de losa recomendada

Asimismo, la norma E.060 en su articulo 9.6.3.3 (tabla 19), sugiere un
peralte minimo para no tener problemas con las deflexiones de losas
macizas bidireccionales con vigas en todos los lados. En las expresiones
presentadas en la (tabla 19), se encuentran implicitas la relacién de sus
luces, la rigidez a flexion de sus vigas de borde y los esfuerzos de fluencia

del acero.

Tabla 19: Espesores minimos de losas en dos direcciones con vigas entre los apoyos en todos
los lados.

afm ESPESOR MINIMO
In{0.8 + —=%+5
0.2<am<2.0 _ ( 4000) > L
h= 36+ 55(@m—02) > 12.5cm (Expresién.1)
fy
In{ 0.8 + =775
am=2.0 _ ( 4000) > .,
h= 36195 > 9.0cm (Expresiéon.2)

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
20009).

Donde:
o In = Luz libre en la direccién larga, medido cara a cara de vigas.

) afm = Valor promedio de las relaciones de las rigideces viga-losa, en

todos los lados de la losa.
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o B = Relacion de la luz larga al corto (6.55/4.14 = 1.58).
o fy = Esfuerzo a la fluencia del acero.

Para aplicar las expresiones de espesores minimos en losas bidireccionales
descritas, se calcula en primera instancia el valor (afm), mediante la

siguiente expresion:

_Ecbxlb

f -
aim Ecs x ls

Donde:
o Ecb = Mddulo de elasticidad del concreto de la viga.
. Ecs = Moédulo de elasticidad del concreto de la losa.

o Ib = Momento de inercia de la seccion bruta de una viga con respecto

al eje que pasa por el centroide.

o Is = Momento de inercia de la seccién bruta de una losa con respecto

al eje que pasa por el centroide.

Para determinar la inercia de la viga se debe adicionar una porcién de la
losa contribuyente, obteniendo asi una seccién T con alas efectivas. La
Figura 42 expresa la manera de calcular el ala efectiva, haciendo uso del
articulo 11.6.1.1 de la Norma E.060-2009.

Figura 42: Porcién de Losa a considerar E.060.

bw + h — < bw + 4f bw + 2(h—t)< bw + 8t
1 | | 1
T | 1 ) 1
| JT_f N O %_f
f s Nooh ’
=45 / N 45 [~45 7/
7 ) 7
. bw - bw
Wiga de borde Viga interior

Fuente: Adaptado de la Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
20009).

Donde:
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) bw = ancho de alma
o h = peralte total
) t = espesor de losa

Ya definida todas las expresiones y pardmetros necesarios para utilizar las
expresiones de la tabla 19, se procede a calcular los valores de (afm) para

eleje Xyeleje.
Célculo de afm(x) para la viga (VM7’ - 8):
. Ancho efectivo:

bw+h—t < bw+ 4t
25cm + 80cm — 15¢cm < 25cm + 4x15cm
90cm < 85cm

De lo cual se toma el menor valor que es de 85 cm.

Al determinar el ancho efectivo de losa “ala” de la viga, se procede a calcular
la inercia de la viga T (VM7’-8):
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Tabla 20: Calculo de (afm) para las vigas (VM7’ - 8 y VM7’- 1).

CALCULO (afm), PARA LA VIGA (VM7’-EJE 8)

4.39

Ib=Inercia de viga en su seccién T:

_0.85x0.15x0.725 + 0.65x0.25x0.325

y= 0.85x0.15 + 0.65x0.25 = 0.50m
0.25x0.65°
I(b) = ————+0.25x0.65(0.50 - 0.325)2 +
0.85x0.153
T +0.85x0.15(0.50 — 0.725)%? = 0.0174 m*
Ib=Inercia de losa:
3.28x0.153
I(losa) = ————— = 0.00092
12
afm(x):
fm(x) = 0.0174 189
M =0.00002 ~

Célculo de afm(x) para la viga (VM7’- B):
. Ancho efectivo:
bw+2(h—t) <bw+8t

25cm + 2(80cm — 15¢m) < 25¢m + 8x15cm
155cm < 145cm

De lo cual se toma el menor valor que es de 145 cm.

Al determinar el ancho efectivo de losa “ala” de la viga, se procede a calcular

la inercia de laviga T (VM7’-B):
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Tabla 21: Calculo de (afm) para la viga (VM7’ - B).

CALCULO (afm), PARA LA VIGA (VM7’-EJE B)

™ AN
CI/I \\2/1 L\,B/'

4.45

VhT 18] 26% 80

i
N

Ib=Inercia de viga en su seccién T:

_ 1.45x0.15x0.725 + 0.65x0.25x0.325

= = 0.554
y 1.45x0.15 + 0.65x0.25 m
0.25x0.653
I(b) = ———>—— +0.25x0.65(0.554 — 0.325)" +
1.45x0.153
— 1 + 1.45x0.15(0.554 — 0.725)% = 0.021 m*
Ib=Inercia de losa:
3.43x0.153
I(losa) = —————=0.00096
12
afm(y):
finG0) = 0.021 9188
M) = 500096~ °

Se calcula el valor promedio de (afm):

afm(x) + afm(y)  18.90 + 21.88

= 20.39
2 2

afm(promedio) =

Por lo que se emplea la Expresion 1 de la Tabla 19:

fy 4200
L (8 + 7agom) _ 655 (08 + i)

_ =15
36 + 9P 36 + 9x1.5821 cm

4.2.1.3. Eleccion del espesor de losa

Donde la losa actGa en una direccién se podria usar 13cm de espesor, pero
en el pafio donde la losa actua en dos direcciones se necesitard 15cm de

espesor. Por motivos de uniformidad y de manera tal que la losa contribuya
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en mayor proporcion en la rigidez a flexion de la viga compuesta se usara

una losa maciza de 15cm en todos los pafios de entrepiso.

4.2.2. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS DE CONCRETO

Para el predimensionamiento de las vigas se tomaron en cuenta las consideraciones
y recomendaciones del libro “Estructuracién y Disefio de Edificaciones de Concreto
armado” en el cual se recomienda que el peralte de la viga debera estar
aproximadamente 1/10 a 1/12 de la luz libre. De esta forma es muy probable que la
viga no tenga problemas de deflexiones o problemas ante las solicitaciones sismicas,
el ancho debera ser del 30% al 50% del peralte, aungque no es recomendable que sea
menor de 25cm por congestidn de acero, aunque la norma E.060 no indique un minimo
de ancho de viga para sistemas de muros de concreto armado. Con lo descrito se
obtienen para las vigas de entrepiso y las vigas del Gltimo nivel un peralte de 80cm y
25cm de ancho.

4.2.3. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS COMPUESTAS

Para el predimensionamiento de las vigas compuestas se empleara la tabla 22 para
no tener un mal comportamiento ante las deflexiones. N6tese que la tabla depende de
la luz de la viga, y el esfuerzo de fluencia del acero, y que para emplear la tabla de

manera adecuada se debera tener cargas uniformemente repartidas.

89



Tabla 22: Deflexiones maximas recomendadas y relaciones (L/d) bajo cargas uniformemente

distribuidas.

DEFLEXIONES MAXIMAS RECOMENDADAS Y RELACIONES (L/d) BAJO CARGAS
UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDAS

DEFLEXION L/d
MAXIMA
Fy=2500 Fy=3000 Fy=3500 Fy=4200
L/180 44 37 32 26
L/240 33 28 24 20
L/300 28 23 20 17
L/360 22 19 16 13
L/600 14 12 10 8
L/800 10 8 7 6

Fuente: (Fratelli, 2003).

El acero estructural empleado en el proyecto es el ASTM A36 o brevemente A36. El
acero A36 tiene un esfuerzo a la fluencia de (Fy= 2530 kg/cm2), por lo que usaremos
la primera columna de la tabla presentada. Para edificios con un sistema de entrepiso
de vigas compuestas, es conveniente no sobrepasar la relacion L/360, referido a

deflexiones méaximas.
o Procedemos a calcular el peralte recomendado para la viga compuesta VC1:

L 12.5m
—=22>—-=22->d=0.56m
d d(m)

o Para la viga compuesta VC2:

L 9.85m
—=22>—=22->d =045m
d d(m)

De lo calculado, tomaremos vigas de acero laminadas del tipo (W), y para llegar al
peralte predimensionado tomaremos un perfil W21X50 donde la luz es de 12.5 my un
W18x35 donde la luz es de 9.85 m.
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Figura 43: Vigas compuestas predimensionadas.
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Estratégicamente se opta por un perfil W para el sistema compuesto, ya que por su
forma es el perfil més eficiente ante las cargas que se concentran en su eje fuerte, por
tener alas distanciadas respecto a su centro geométrico total, aumentando su inercia

global.

Aunque se haya cumplido las recomendaciones que se plasma en la tabla 22, se

calculara la deflexion respectiva de las vigas compuestas en su respectivo acapite.

4.2.4. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGUETAS RETICULARES DE
ACERO

El peralte de las vigas reticulares de acero que cargan un techo ligero puede ser
predimensionado como la luz dividida entre veinte. Un mayor peralte en una viga
reticular reduce los esfuerzos axiales a traccion y compresion, siendo estas ultimas las
mas criticas en el disefio, sin embargo, el peralte muchas veces esta limitada por la

arquitectura.

A continuacién, se predimensiona la vigueta con mayor longitud y area tributaria (VS

2) que tiene 13.80 m de longitud y un area tributaria de carga de 1.60 m.

gL _1380m _
~20 20 ™M
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Figura 44: VS2, Ancho tributario.
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Figura 45: VS2, Elevacion.
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Los montantes fueron colocados a cada 85cm y con el peralte de la vigueta de 70cm se obtiene angulos de 59 grados respecto a la
horizontal.
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4.2.5. PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

El edificio tiene 5 columnas que forman pérticos en combinacién con las vigas, y se
ubican en los ejes interiores. Asimismo, al contar con placas ubicados
estratégicamente en todas las direcciones del edificio, estas se llevan casi la totalidad
de las fuerzas sismicas por lo que se puede usar la siguiente formula para
predimensionar el area de las columnas:

P (Servicio)

Area de col =
rea de columna 045 f'c

A continuacion, se muestran las columnas a ser predimensionadas, con sus

respectivas areas tributarias.

Figura 46: Columnas, Anchos tributarios.
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Debido a que nos encontramos en una fase de predimensionamiento se tomara un

peso por metro cuadrado de una tonelada.

Tabla 23: Predimensionamiento de columnas.

AREA N° DE PESO POR FC AREA DE
COLUMNA TRIBUTARIA PISOS M? (KG/CM?) COLUMNA
(m2) (cm2)
C1 39.62 m? 2 1 280 629 cm?
C2 28.91 m? 2 1 280 459 cm?
C3 31.04 m? 2 1 280 493 cm?
C4 39.58 m? 2 1 280 628 cm?
C5 28.88 m? 2 1 280 458 cm?

Una manera practica de asegurar la resistencia adecuada de una columnay conseguir

columnas més fuertes que las vigas, consiste en proponer un peralte de columna de

al menos un 70% a 80% del peralte de la viga (Blanco Blasco, 1994).

Las vigas son de 80cm de peralte, por lo que se plantea entonces un peralte de

columna en todas sus direcciones de (85x0.7=60cm), Asi mismo, el peralte de columna

satisface de manera adecuada a la longitud de anclaje de los aceros que tendra la

viga.

El peralte de las columnas es de 60cm en sus dos direcciones y su ancho de 25cm,

teniendo un area de 0.264m2 para todas las columnas.

Figura 47: Columnas (C1, C2, C3, C4 Y C5).
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4.2.6. PREDIMENSIONAMIENTO DE PLACAS

Al estar en una etapa de predimensionamiento, se decidio conservar las dimensiones
propuestas en la arquitectura respecto a las longitudes de las placas (PL1, PL2, PL3
Y PL4) (ver figura 36), asumiendo asi longitudes conservadoras, y buscando que el

aporte en rigidez se de en todas las direcciones de analisis del edificio.

Respecto al ancho de las placas, tanto la Norma E.060 y el ACI-318 sugieren
espesores minimos a considerar, para evitar fallos por pandeo fuera del plano. La tabla
24 resume el espesor minimo a considerar para las normativas peruanas como para
el ACI-318.

Tabla 24: Espesores minimos en placas.

NTE E.060-2009 (Per)

ESPESORES MINIMOS DE PLACAS

Proyecto NTE E.060-2019
(Peru)

ACI.318.19

- 1/25delalongitud
no arriostrada *
- 15cm

- 1/20 de la longitud no
arriostrada *

- 15cm

1/25 de la longitud no
arriostrada *
10cm

(*) La longitud no arriostrada sera la menor entre la longitud vertical no arriostraday la

longitud horizontal no arriostrada.

Si consideramos el criterio de la Norma E.060-2019:

L. Longitud no arriostrada 3.80m
espesor minimo = >0 =0

= 20cm

Se pudo haber empleado un ancho de 20cm, pero debido a que las vigas tienen un
ancho de 25cm se decide emplear este mismo ancho para todas las placas, esto con

el fin de facilitar el armado en las uniones “vigas-placas”.

4.2.7. PREDIMENSIONAMIENTO DE LA CIMENTACION

Las cimentaciones o fundaciones son un conjunto de elementos estructurales que
sirven como apoyos de los elementos verticales de la superestructura, y que a su vez
se apoyan sobre el suelo, teniendo la funciébn de transmitir las cargas de la
superestructura hacia el suelo de fundacion.
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Es necesario conocer la cimentacién que se puede usar para el conjunto de elementos
estructurales (Columnas, placas, pedestales, etc.) por lo que a continuacién, se

muestran algunos de los sistemas de cimentacién superficial:

Figura 48: Tipos de cimentaciones superficiales.

o Ll

Zopotos de muros  Zapate oislada Zapata combinada

Viga de cimenlcciéné % g

Zapata conectada Zopoto sobre pilotes

Zaopata continuo,
solodo o platea

Fuente: (Harmsen Gémez de la Torre, 2005).

Asimismo, (Nilson, 1999) menciona otro tipo de cimentacidn superficial (Cimentacion
reticular).

Figura 49: Cimentacion Reticular.
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Fuente: (Nilson, 1999).
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Para poder elegir el tipo de cimentacion, (Harmsen Gomez de la Torre, 2005), sugiere

analizar los siguientes paradmetros:

e Laresistencia y compresibilidad de los estratos de suelo.

e La magnitud de las cargas en los elementos verticales.

e La ubicacion de la napa freatica.

e La profundidad de cimentacion de las edificaciones vecinas.

Es importante mencionar que el estudio de mecénica de suelos indica que no se tiene
presencia de napa freatica, y no contamos con presencia de cimentaciones

adyacentes 0 cercanas.

Para poder definir de manera preliminar el tipo de cimentacion, se sigue las siguientes

recomendaciones:

o Si el porcentaje de area requerida es menor al 50% se puede utilizar zapatas

aisladas para las columnas o cimientos corridos para los muros.

o Si el porcentaje de area requerida se encuentra entre un 50% y 70% se pueden

emplear emparrillados de vigas de cimentacion (cimentacion reticulada).

o Si el porcentaje de area requerida es mayor al 70% es recomendable emplear

una losa de cimentacion.

El area requerida se calcula con un predimensionamiento basico por cargas de
gravedad mediante la siguiente formula:

P edificio x(k)

%Area requedida = % 2,_3 - X100
rea disponible

Para definir el valor de “k” (Blanco Blasco, 1999 pag. 38) indica que «En el caso de
terrenos blandos (1kg/cm?2) se obtienen pesos propios de la cimentacion que llegan a
representar hasta el 20% de la suma de las cargas actuantes, debiendo considerarse

un factor “k” de 1.2».

Asi mismo la capacidad admisible es disminuida en 3 ton/m2 por la presencia de los

momentos de gravedad y de sismo (Blanco Blasco, 1999).
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Se tiene los siguientes datos para calcular el porcentaje de area requerida para la

cimentacion:

Peso total por carga muerta = 544 ton
Peso total por carga viva = 177 ton
Capacidad admisible del terreno = 10 ton/m2

Area disponible = 234 m2

Por lo que se procede a calcular el porcentaje de area requerida:

721 ton x1.20
10ton/m2 — 3ton/m2

234m2

%Area requedida = =53%

Por lo que se decide emplear preliminarmente un emparrillado de vigas de

cimentacion. La figura 50 muestra la configuraciéon del emparrillado de vigas de

cimentacion a emplear en el proyecto.
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Figura 50: Predimensionamiento de la Cimentacién.
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CAPITULO V
METRADO DE CARGAS Y ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO
5.1. METRADO DE CARGAS VERTICALES GRAVITATORIAS

Con el predimensionamiento propuesto en el capitulo IV, se procede a realizar el metrado de
cargas de la estructura, con la finalidad de cargar de esfuerzos a la estructura, en funcion de

las cargas minimas establecidas en la Norma E.020.

5.1.1. CARGA MUERTA

La tabla 25 muestra los pesos unitarios estimados de carga muerta destinados al

proyecto, segun la Norma E.020.

Tabla 25: Pesos Unitarios de Carga Muerta.

‘ CARGA MUERTA / PESO UNITARIO

Concreto Armado 2400 kg/m3
Ladrillo Hueco 1400 kg/m3
Acero Estructural 7850 kg/m3
Piso Terminado 100 kg/m2
Vidrio 2500 kg/m3
Falso Cielo Raso 10 kg/m2
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5.1.2. CARGA VIVA

La tabla 26 muestra los pesos estimados de carga viva destinados al proyecto, segun

la Norma Peruana E.020.

Tabla 26: Pesos Unitarios de Carga Viva - E.20.

PESOS POR CARGA VIVA — E.020

Talleres de musica y pintura 300 kg/m2

Salones de baile, vestibulos de teatro 400 kg/m2

Corredores y escaleras 400 kg/m2

Bafios Igual a la carga principal del area, sin que exceda de
300 kg/m2

Carga de operacion por proceso 120 kg/m2

constructivo en el vaciado de las losas

macizas

Sobrecarga en techo ligero 30 kg/m2

5.1.3. METRADO DE CARGAS EN LOSAS MACIZAS

El proyecto trabaja con losas macizas, las cuales estan cargadas perpendicularmente
a su plano distribuyendo estas cargas a sus apoyos (vigas o0 muros) de acuerdo a su
naturaleza unidireccional o bidireccional. El proyecto presenta losas macizas
unidireccionales (En los ejes: 1-2 entre B-C, 6-7 entre C-D, 2-8 entre B-B’, 2-8 entre
B’-B”, 7-3 entre B”-C’, 7-3 entre C-C”, 7-3 entre C”-D) (figura 51), y losas
bidireccionales (En los ejes: 1-8 entre A-B, 7-3 entre D-F) (figura 51).
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Figura 51: Distribucién de cargas de las losas hacia las vigas y muros de apoyo.
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A modo de ejemplo se realiza el metrado de la losa maciza para cualquier pafo del

proyecto en la tabla 27.
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Tabla 27: Metrado de cargas por metro cuadrado en losa maciza.

CARGAS MUERTAS ‘ CARGA POR METRO CUADRADO
2400 kg/m3 x 0.15m = 360 kg/m2
Peso del piso terminado 100 kg/m2
Falso Cielo Raso 10 kg/m2

TOTAL | 470 kg/m2
CARGAS VIVAS ‘ CARGA POR METRO CUADRADO

Sobrecarga 400 kg/m2

5.1.4. METRADO DE CARGAS EN VIGAS

Las vigas resistiran las cargas que estén por encima de ellas, tales como tabiques,
ventanas u otros, Asimismo recibiran las cargas que les transfieren las losas en su
area tributaria. Para determinar las cargas que las losas puedan transferir a las vigas,
debemos determinar el area tributaria de transferencia de cargas, por lo que usaremos

el método del sobre (figura 52).

Las losas macizas bidireccionales distribuyen su carga hacia sus apoyos formando
cargas distribuidas triangulares o trapezoidales, la forma final de la carga dependera

de la relacion entre el largo y ancho de la losa.

Figura 52: Ejemplo de distribucién de cargas en losas bidireccionales.
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Tabla 2

En la figura 52 podemos apreciar como la losa distribuye sus cargas de forma
triangular hacia sus apoyos izquierdo y derecho, y de una forma trapezoidal hacia sus
apoyos inferior y superior. Cuando se tengan estos casos, se genera una altura

equivalente de carga rectangular, con el objetivo de facilitar el andlisis de la viga.

La tabla 28 muestra cargas equivalentes para casos en que se tengan cargas

triangulares y trapezoidales.

8: Altura de cargas equivalentes en losas macizas.
CARGA TRIANGULAR

Triangular Rectangular Equivalente

.

h
H
Lv b 4 w w
\ ' ’
v VvVVvVVvVVYw
| E |
i i H
Altura aquivalente = h = 7
CARGA TRAPEZOIDAL
Trapezoidal Rectangular Equivalente
b
|
i i l I i\ J_ v v v v w v v
J' E 4[ J’ B 7
Alt ivalent —h—<b+B)
ura aquivalente = = xB X

A modo de ejemplo se presenta el metrado de cargas de la viga VM7’-VC2-2°-B”, del

segundo techo. La viga soporta losas unidireccionales (en los ejes: 1-8 entre B’ y B”,

1-8 entre B” y C’) (figura 53).
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Figura 53: Ancho tributario de distribucion de carga en viga compuesta (VM7’-VC1-2°-B”’).

La Figura 53. muestra como la losa distribuye su carga de forma trapezoidal hacia la

viga (VM7’-VC2-2°-B”), esta carga trapezoidal la convertiremos en una rectangular

equivalente, tomando la altura total del trapecio, ya que el area del trapecio es cercana

al &rea rectangular.

Tabla 29: Metrado de cargas para la viga compuesta (VM7’-VC2-B”).

METRADO DE CARGAS PARA LA VIGA COMPUESTA (VM7’-VC2-B”)

Peso Peso Especifico (kg/m3) Area h (m) Ancho Valor
/Peso por area (kg/m2) (m2) Tributario (Kg/m)
CARGA MUERTA

Peso (W21X50) 7850 0.00948 - - 74.42

Peso de la losa 2400 - 0.15 2.8 1008

Piso terminado 100 - - 2.8 280
CM = 1362.42

CARGA VIVA
S/C Talleres 400 - - 2.8 1120
CVv = 1120
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5.1.5.

Las columnas y placas

EN COLUMNAS Y PLACAS

reciben las cargas en su area tributaria, como las de su peso

propio, losas, acabados, vigas. Las &reas tributarias de carga se estimaran trazando

una recta perpendicular al medio de cada viga.

La figura 54 representa las areas tributarias de carga de las columnas y placas que

conforman el proyecto.

Figura 54: Areas tributarias de columnas y placas.
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A modo de ejemplo se presenta el metrado de cargas de la columna 5 para cargas

muertas y cargas vivas.

Tabla 30: Metrado de cargas de la columna C-5.

METRADO DE CARGAS DE LA COLUMNA (C-5)

Peso Peso Especifico Area del h (m) | Longitud Area Valor
(kg/m3) /Peso por | elemento (m) . , (kg)
area (kg/m2) (m2) Tributaria
(m2)
CARGA MUERTA
Peso propio 2400 0.264 - 7.8 - 4942
Peso de la 2400 - 0.15 - 27.388x2 19719
losa
Piso 100 - - - 28.88x2 5776
terminado
Vigas 2400 0.20 - 4.87X2 - 4675
CM TOTAL = 35112
CARGA VIVA
S/C Talleres 400 - - - 28.88X2 23104

CV TOTAL= 23104

CM TOTAL+CV TOTAL= 58216

El peso también se puede aproximar considerando un peso promedio de 57550
1ton/m2, por lo que (Area tributaria x 1ton/m2 =28.88x1x2=57.76ton).

De lo presentado se concluye que estimar un peso promedio de 1 ton/m2 para un
calculo manual rapido es adecuado, obteniendo asi una variacion del 1% entre

calcularlo manualmente y obtenerla con el Software Etabs.

5.2. MODELO ESTRUCTURAL

El analisis sismico se realiz6 con ayuda del software ETABS V18.

5.2.1. CARACTERISTICAS DEL MODELO

o Debido a la forma de la estructura que no cuenta con ejes ortogonales, se generé

3 modelos estructurales (0°, 60° y 120°).
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o Se definio el material concreto armado fc=280kg/cm2, acero de refuerzo
fy=4200kg/cm2, acero estructural fy=2530kg/cm2.

o Todas las vigas y columnas se modelaron como elementos tipo “frame”.

o Las losas macizas en todo el edificio son de 15¢cm por motivos de uniformidad,
ademas se modelaron como elementos tipo “membrane”, las cuales solamente
transmitirdn cargas a las vigas debido a cuentan con tres grados de libertad en
cada uno de sus nodos, asociados a los desplazamientos en el plano (Ux, Uy) y

a la rotacion alrededor del eje Z.

o Las placas al ser elementos que reciben cargas coplanares a su plano, se

modelaron como “Shell Thin”, contando con placas de 25 y 35cm de espesor.

o Para asignar el peso de la estructura se definieron los casos de carga muerta y
cargas vivas de acuerdo a los lineamientos de la E.020 que estan resumidas en
las tablas 25y 26.

o Para asignar el peso sismico de la estructura se siguié los lineamientos de la
E.030-2018 (100%CM+50%CV) por ser perteneciente a la categoria A2.

o Se asignaron los diafragmas rigidos en cada nivel teniendo 3 grados de libertad

por cada techo.

o Para el andlisis modal se verific6 que se tenga porcentajes de masas
participativas mayores al 90% que indica la norma E.030.

o Se incorporé al Software Etabs el espectro de aceleraciones estipulada en la
norma E.030-2018.

o Se incorporaron el analisis sismico dindmico y estatico, verificando asi el tipo de

sistema estructural, las irregularidades en planta y en altura.

o Se verificd la fuerza cortante minima en la base del edificio comparando el
analisis estatico y dindmico, escalando la fuerza cortante dinamica hasta

alcanzar el minimo permitido.

5.2.2. MODELO ESTRUCTURAL EN LAS TRES DIRECCIONES DEL
EDIFICIO

Al ser una estructura con ejes no ortogonales en planta, se ha visto necesario modelar

la estructura en sus tres direcciones principales, tomando asi los resultados mas

109



desfavorables para el analisis y disefio de la estructura. En las figuras 55, 56 y 57 se

muestran los modelos estructurales considerados.

Figura 55: Modelo Estructural a cero grados.

MODELO A 0°

Figura 56: Modelo estructural a sesenta grados.

MODELO A 60°

P e 7T

110



igura 57: Modelo Estructural a ciento veinte grados.
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5.2.3. PESO SiSMICO DEL EDIFICIO

Al ser un edificio destinado a fines educativos nos encontramos en la categoria (A2),

por lo que el peso sismico de la edificacion sera el 100% de la carga muerta mas el

50% de la carga viva.

Tabla 31: Peso sismico de la edificacion.

Peso Sismico

(100%CM+50%CV)

Ton/m2
(REN[0)]

Techo 3 (Techo sin diafragma) 234 m2 136.16 ton 0.58

Techo 2 234 m2 257.96 ton 1.10

Techo 1 234 m2 238.51 ton 1.02
TOTAL: | 702 m2 632.64 ton

El edificio tiene un esqueleto estructural de concreto armado, por lo que el peso del

edificio esta alrededor de 1 ton/m2 para los dos primeros niveles, lo cual es coherente.

Asimismo, el tercer nivel tiene un techo ligero por lo que se tiene un peso de 0.58

ton/m2.

5.2.4. CENTRO DE MASAS Y CENTRO DE RIGIDECES

Las fuerzas sismicas acttan en el centro de masas de cada entrepiso, y el sismo

responde a esta solicitacion en su centro de rigidez. Calcular el centro de masas y

centro de rigidez sera un indicador importante del comportamiento general del edificio,

y corroborara el buen criterio de estructuracion al obtener excentricidades bajas.

5.2.4.1. Centro de masas

El centro de masas, es el punto cartesiano en el cual se concentran las

masas de todos los elementos del entrepiso y es en donde se aplica la fuerza

sismica. La masa a considerar es la descrita en el subcapitulo 5.2.3 la cual

depende de la categoria de la edificacién. El centro de masas se calcula

mediante la siguiente expresion:

Xem =

Donde:

2 MiXi R

Y Mivi
=S M
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Xcm = Ordenada X del centro de masas del entrepiso.
Ycm = Ordenada Y del centro de masas del entrepiso.

Mi = Masa del elemento (i) perteneciente al entrepiso.
Xi = Ordenada X del centro de gravedad del elemento (i).

Yi = Ordenada Y del centro de gravedad del elemento (i).

Tabla 32: Centro de Masas de cada entrepiso con diafragma rigido.

Entrepiso Xcm (M) Yem (M)
Techo 1 7.99 10.75
Techo 2 8.22 10.52

5.2.4.2. Centro derigidez

El centro de rigidez es el punto cartesiano en el cual se concentra la rigidez
promedio de los elementos verticales resistentes a sismo. El centro de

rigidez se calcula mediante la siguiente expresion.

RiXi RiYi
2 AYer = 2

Y Ri 2 Ri

Xcr =

Donde:

Xcr = Ordenada X del centro de rigidez del entrepiso.
Ycr = Ordenada Y del centro de rigidez del entrepiso.

Ri = Rigidez del elemento (i) perteneciente al entrepiso.
Xi = Ordenada X del centro de gravedad del elemento (i).

Yi = Ordenada Y del centro de gravedad del elemento (i).

Tabla 33: Centro de Rigidez de cada entrepiso con diafragma rigido.

‘ Entrepiso Xcr (M) Ycr (M)
Entrepiso 1 8.71 10.77
Entrepiso 2 9.15 10.79
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5.2.4.3. Excentricidad natural

Todo edificio debera ser estructurado desde un inicio, procurando tener una
excentricidad reducida, para que los esfuerzos en la estructura no
incrementen en gran cantidad. A continuacion, y a manera de ejemplo se
presenta graficamente la ubicacion del centro de masas y centro de rigidez

del segundo entrepiso del edificio:

Figura 59: Excentricidad natural entre el centro de masas y el centro de rigidez del primer
entrepiso.
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Con la estructuracion propuesta, se puede observar que existe una
excentricidad natural de 0.02 m en el eje Xy de 0.72 m en el eje Y entre el
centro de masas y el centro de rigidez del primer entrepiso. Por lo que
presentamos una adecuada estructuracion en la que los efectos torsionales

se presentaran en baja medida.

Tabla 34: Excentricidad Natural del Edificio.

Entrepiso Xcr (M) Ycr (M) Xewm (M) Ycm (M) Ex(m) Ey(m)
Entrepiso 1 8.71 10.77 7.99 10.75 0.72 0.02
Entrepiso 2 9.15 10.79 8.22 10.52 0.93 0.27

5.3.  ANALISIS SISMICO

En el andlisis sismico del edificio se busca que la estructura satisfaga las solicitaciones
sismicas de rigidez, resistencia y ductilidad, establecidas por las solicitaciones de la E.030-
2018 de Disefio sismorresistente, ademas de ello obtendremos las fuerzas internas en los

elementos que actlian durante un sismo.

5.3.1. PELIGRO SiSMICO
5.3.1.1. Zonificacién sismica

La norma peruana NTE. E.030-2018, divide al Per( en 4 zonas sismicas
(figura 60), cada una de ellas con un factor de zona Z, que interpreta la
aceleraciéon maxima en suelo rigido con una probabilidad del 10% de ser

excedida en 50 afios.

El edificio de la presente tesis se ubica en la ciudad de Huancayo (Zona 3)

por lo que el factor Z es de 0.35.
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Figura 60: Zonificacion Sismica E.030.

Fuente: Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

5.3.1.2. Condiciones geotécnicas (s, tp y t))

La norma peruana NTE. E.030-2018, propone el factor “S” que depende del
tipo de suelo y la zona. El suelo donde se proyectara el edificio es
perteneciente a un perfil de suelo tipo S3 (Suelo malo) y se ubica en Zona

3, por lo que el factor de suelo “S” es de 1.20.

Los factores Tpy T. solo dependen del tipo de suelo. Donde T, es el periodo

corto, y T.es el periodo largo de la estructura.

El edificio presente se realizara sobre un suelo malo, considerando una

clasificaciéon de suelo “S1” con valores de T, = 1.0sy T. = 1.6s.
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Tabla 35: Factor de Suelo “S”.

Tabla N° 3
FACTOR DE SUELO “S”
| ~_SUELO

ZONAT— | S0 81 Se S |
Zs | o080 1,00 1,05 110
Zs 0,80 1,00 1,15 1,20

2 080 | 100 | 120 1,40
Z; 080 | 100 | 160 | 200

Fuente: Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

Tabla 36: Periodos TPy TL

Tabla N° 4
PERIODOS “T-" Y “T0."
Perfil de suslo
& | & | & Ss
| Te(s) | 03 o4 | o086 | 10
RAC 3,0 25 | 20 1,6

Fuente: Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

5.3.1.3. Periodo fundamental de vibracion (t)

La norma E.030 en su capitulo 28, seccion 28.4.1 estima el periodo
fundamental del edificio dependiendo de su altura y el tipo de sistema

estructural. Lo cual en muchas ocasiones se suele alejar del valor real.

Para determinar el periodo fundamental del edificio de una manera mas
exacta, se utiliza el programa ETABS, tal y como se detallard en el

subcapitulo 5.4.
Tx = 0.14 seg.

Ty = 0.25 segq.

5.3.1.4. Factor de amplificacion sismica (c)

La norma peruana NTE. E.030, nos proporciona el factor de amplificacion
de la respuesta estructural respecto a la aceleracion del suelo (C), la cual
depende del periodo fundamental de vibracion de la estructura (T)

relacionado a las condiciones geotécnicas del suelo (Tp, TL). A
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5.3.2.

continuacion, se presenta las formulas que permiten el calculo del factor de

amplificacién sismica:

T<Tp->C=25

Tp
Tp<T<Tl—>C=25x<T)
Tp x Tl
r>TI>C=25x (-£—)

Se tienen los siguientes valores de Tp y TL, segun las condiciones

geoldgicas:
Tp =1.0 seg.
TL = 1.6 seg.

Los periodos fundamentales (Tx =0.13 seg. y Ty=0.24 seg.) son menores a

Tp=1 seg. Por lo que el factor de C sera de 2.5.

CARACTERIZACION O VULNERABILIDAD DEL EDIFICIO

5.3.2.1. Factor de uso (u)

El edificio esta destinado a un centro educativo-cultural por lo que pertenece

a la categoria de edificacion esencial, teniendo un factor de 1.5.

5.3.2.2. Coeficiente de reduccion (r)

El edificio presente fue orientado a ser de un sistema de muros estructurales
de concreto armado en ambas direcciones puesto que la norma E.030 asi lo
sugiere, por lo que le corresponde un factor de Ro=6, sin embargo, luego
del analisis estructural se deberd verificar el porcentaje de cortante basal
que se lleven los muros para poder determinar si el Ro asumido es el

correcto.

5.3.2.3. Andlisis de irregularidades

La norma peruana NTE. E.030-2018 de disefio sismorresistente, establece
parametros para castigar a la estructura y conferirle mayor resistencia si esta

presenta irregularidades, multiplicando al valor de Ro por uno o dos factores
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de irregularidad (la, Ip). Solo se podra utilizar un coeficiente de reduccién en

planta y otra en altura, aunque se tengan varias irregularidades.

5.3.2.3.1. Irregularidades en planta (ip)

. Esquinas entrantes (Ip=0.90): Se presenta cuando la
dimensién de la esquina entrante, en cada direccién de
analisis, sobrepasa el 20% de la correspondiente dimension
total en planta de la direccién correspondiente (figura 61)
(Ministerio de Vivienda, 2018).

Figura 61: Irregularidad por esquinas entrantes.

i L[ Irregularidad por
= | T y Esquinas Entrantes, I, = 0. 90

- (a>024) y (b>028)

Fuente: Ingenieria Antisismica (Mufioz Pelaez, 2020).

La estructura del proyecto no tiene aberturas exteriores que
puedan originar esquinas entrantes, por lo que no se tiene
esta irregularidad, tal y como se puede apreciar en la figura

62 gue es la planta tipica del proyecto.
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Figura 62: Verificacion a lairregularidad por esquinas entrantes.

° Discontinuidad del Diafragma (Ip=0.85): Se presenta
cuando los diafragmas tienen aberturas mayores al 50% del
area bruta del diafragma o cuando en cualquiera de las
direcciones de analisis, se tiene alguna seccion transversal
del diafragma con un &rea neta resistente menor que 25%
del area transversal total (figura 63) Norma E.030
(Ministerio de Vivienda, 2018).
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Figura 63: Irregularidad por discontinuidad del diafragma.

Irregularidad por
Discontinuidad del Diafragma I;, = 0.85

Discontinuidad abrupta del Diafragma

Fuente: Ingenieria Antisismica (Mufioz Pelaez, 2020).

El edificio no cuenta con una abertura importante en el

diafragma, tampoco con una seccion transversal con un

area neta resistente menor que el 25% del area trasversal

total, tal y como se puede apreciar en la figura 64 que es la

planta tipica.

Figura 64: Verificacion a lairregularidad por discontinuidad del diafragma.
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. Sistemas no Paralelos (Ip=0.90): Se presenta cuando en
cualquiera de las direcciones de analisis los elementos

resistentes a fuerzas laterales no son paralelos.

El edificio ha sido analizado en cada uno de sus ejes
resistentes a fuerzas laterales (0°, 60°, 120°), con el objetivo
de conseguir sistemas paralelos para cada direccion de
analisis del sismo. Por lo que no presenta esta irregularidad.
Las figuras 65, 66 y 67 muestran las tres direcciones de
analisis del edificio, la cual también se indic6 en el

subcapitulo 5.2.2.

Figura 65: Analisis del edificio a cero grados.

SO131vdvd S4r4

122



Figura 66: Analisis del edificio a sesenta grados.

MODELO A 60°

L1680 | 10,34

Figura 67: Andlisis del edificio a ciento veinte grados.

MODELO A 120°

@/}I‘ijﬁ 1 , m‘_;gﬂ 0 A‘;_ ™1
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SO131vVdvd S3rd
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WA VAR AR
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Nota: Lairregularidad Torsional se analizara en el subcapitulo 5.7.1 (Analisis de

desplazamientos).
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5.3.2.3.2. Irregularidades en altura (ia)

° Irregularidad de masa o0 peso: Se presenta cuando el peso

sismico de un piso excede en 1.5 veces el peso de un piso

adyacente. Este criterio no se aplica en azoteas ni en

sétanos.

Figura 68: Irregularidad de masa o peso.

Irregularidad de Masa, I,,=0.90

Cuando W; > 15W;.1 6  W; > 15 W;_4

Fuente: Ingenieria Antisismica (Mufioz Pelaez, 2020).

El edificio presenta en su primer entrepiso un peso sismico

de 239 ton, y en su segundo entrepiso de 258 ton, por lo que

no califica como discontinuidad de masa o peso.

Tabla 37: Verificacion de la irregularidad de masa o peso.

‘ Peso (ton) ‘ Factor ‘
Primer entrepiso 239
Segundo entrepiso 258 258/239=1.08< 1.5
o Irregularidad Geomeétrica Vertical: Se presenta cuando,

en cualquiera de las direcciones de andlisis, la dimensién en

planta es mayor 1.3 veces la dimension de un piso

adyacente. Este criterio no se aplica en azoteas ni en

sotanos (figura 69).
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Figura 69: Irregularidad geométrica vertical.

Irregularidad de
Geometria Vertical, 1,=0.90

Cuando b, > 1.3 X by

Fuente: Ingenieria Antisismica (Mufioz Pelaez, 2020).

El edificio presenta dimensiones en planta constantes hasta
el ultimo nivel, por lo que no califica como irregularidad

geomeétrica vertical.

. Discontinuidad en los sistemas resistentes: Se presenta
cuando en cualquier elemento vertical que resiste mas del
10% de la fuerza cortante sismica se tiene un
desalineamiento vertical, tanto por un cambio de
orientacion, como por un desplazamiento del eje de
magnitud mayor que 25% de la correspondiente dimensién

del elemento.
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Figura 70: Irregularidad por discontinuidad en los sistemas resistentes.

i
[
P
[
Lo
Nivel ,,; | 2 A =3
= e
I | vEIamemo
Entrepiso “i” i > Discontinuidad en
[ Sistemas Resistentes, I, = 0.80
I
. 1 : 1
Nivel, | i ' Vetem = 0.1Vgaipic y € > 0.25b
I v = "
[ Discontinuidad Extrema en
| Sistemas Resistentes, [, = 0.60
2 | 2
= CE = Vatem = 025Vgqisic Y € > 0.25b
Planta e
L REETITE -1
.

Fuente: Ingenieria Antisismica (Mufioz Pelaez, 2020).

El edificio no presenta desalineamientos verticales en
columnas ni en placas, por lo que no califica como

irregularidad de discontinuidad en los sistemas resistentes.

5.4. MODOS DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA

La norma E.030 de disefio sismorresistente en su Articulo 29.1. Indica que se considerara
aquellos modos de vibracién cuya suma de masas efectivas sea por lo menos el 90% de la
masa total, pero se tomara en cuenta por lo menos los tres primeros modos predominantes

en la direcciéon de analisis.

Mediante el modelamiento de la estructura en el software Etabs, se obtuvieron los modos de
vibracion con sus periodos y masas participativas correspondientes para un andlisis con 3

grados de libertar por piso, translacién en Y, traslacion en X y rotacién en Z.

126



Tabla 38: Modos de vibracién para 3 grados de libertar por piso.

% Masa participativa % Masa participativa

Modo Periodo (Seg.) ‘ en X en Y

1 0.25 0.00 0.90

2 0.14 0.87 0.00

3 0.10 0.00 0.00

4 0.05 0.00 0.10

5 0.03 0.10 0.00

6 0.02 0.00 0.00

Acumulado de la masa 97% 100%
participativa:

De esta tabla se aprecia que el periodo de vibracion del edificio en el eje Y es de 0.24seg. y
en X de 0.14seg. Asimismo, la norma E.060 sugiere una expresion para el célculo del periodo
fundamental de vibracion cuando se emplee el método estatico para el andlisis sismico,

siendo T = Hn/Ct, donde Hn es la altura total del edificio y Ct es un factor que depende del

sistema estructural a emplear.

Hn=14m
Ct = 60, por tener un sistema estructural de muros de concreto armado

T—14m—023
=0 — 0:23seg.

Los periodos obtenidos a través de los modos de vibracion del edificio con respecto a las
obtenidas por la expresion de la norma E.060 no difieren mucho en su resultado. Asimismo,
los periodos fundamentales obtenidos son menores de (Tp=1segq), por lo que el factor de

amplificacién sismica (C) sigue siendo de 2.5.

5.5. ANALISIS ESTATICO O DE FUERZAS ESTATICAS EQUIVALENTES
5.5.1. FUERZA CORTANTE EN LA BASE

El método estatico consiste en calcular la fuerza horizontal en la base de la estructura
y distribuirlas en toda la altura del edificio actuando en el centro de masas de cada

nivel.

La fuerza horizontal en la base (cortante basal) de la edificacion para cada direccién

de analisis se determinara con la siguiente expresion:
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L. ZxUxSxC
Vestatica = — R x Pe

Donde:
Pe = Peso sismico del edificio
° Andlisis en X-X

) 035x15x1.2x25
Vestatica x = A x 632.64 ton = 166.07 ton

. Analisis en Y-Y

o 035x15x12x25
Vestaticay = 3 x 632.64 ton = 166.07 ton

5.5.2. DISTRIBUCION DE LA FUERZA SISMICA EN ALTURA

La fuerza cortante en la base del edificio deberd ser distribuido en cada entrepiso, por

lo cual usaremos la siguiente expresién propuesta por la norma E.060-2018:
F = aixV basal
Donde:

_ Pi (hi)¥
U= S Nk
Zj—l Pj (hj)
Pi = Peso sismico en el entrepiso de analisis
hi = Altura acumulada al entrepiso de analisis

k = 1 - Cuando el periodo fundamental es menor a Tp

En la tabla 39 se presenta los calculos realizados para determinar la distribucion de la
cortante sismica en los entrepisos, tanto para la direccion X como para la direccién Y.
Los resultados son iguales para ambas direcciones ya que contamos con el mismo

sistema estructural en ambas direcciones de andlisis y el factor k es el mismo.
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Tabla 39: Distribucién de la fuerza sismica en cada entrepiso.

DISTRIBUCION DE LA FUERZA SISMICA EN ALTURA

Entrepiso Pi (ton) hi (ton) Pi x hi (ton.m) ai Fi (ton)

2 394.12 7.8 3074.14 0.75 124.52

1 238.51 4.3 1025.59 0.25 41.54
Total: 4220 1.00 166

del mismo entrepiso con el peso del nivel no diafragmado.

Figura 71: Fuerzas sismicas de la estructura por nivel.

,‘-f—,i—ﬁ_“l 3 ?5_»_; .
i ) | ===l|
| i il
I i ajl
1 i
i B g’ =]
s 2 (7]
i aujl
T
I B
I 1 nul)
I g %
i 1
| Il
I 1
n!D ==} [==] [as] m (5] (==] ]Eﬁl'

Figura 72: Diagrama de fuerzas cortantes de la estructura.
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Nota: En el peso sismico considerado para el segundo nivel de entrepiso es la acumulacion

F2=125 ton
F1=42 ton
>
125 ton
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Figura 73: Diagrama de Momentos Flectores.

Weginmmil

1150 ton

5.5.3. MOMENTO TORSOR ACCIDENTAL

La norma E.060, en su Articulo 28.5, indica que para estructuras con diafragmas
rigidos se debe considerar una excentricidad accidental, adicional a la excentricidad

natural de la estructura.

La excentricidad accidental se considera como el 5% de dimension perpendicular a la
direccion donde se aplica el sismo.
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5.5.3.1. Excentricidad accidental en cada direccién de analisis
x,y)

Figura 74: Dimensiones del edificio en la direcciéon perpendicular a la direccion de analisis.
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21.75
1.09

Y (m)

17.02
0.85

X (m)

Distancia Perpendicular
Excentricidad Accidental (ei)

Tabla 40: Excentricidad accidental en cada direccién de analisis.



5.5.3.2. Momento torsor por excentricidad en las direcciones (X,
y).

El momento torsor accidental (Mti) que se aplica en cada piso se calcula

mediante la siguiente expresion:
Mti =t Fixel
Donde:
o Fi = Fuerza sismica horizontal en el nivel i.

. ei = Excentricidad accidental en cada nivel i.

Tabla 41: Momento Torsor por Excentricidad en la Direccién X.

MOMENTO TORSOR POR EXCENTRICIDAD EN LA

DIRECCION X
Piso Fi (ton) Eacc(x) Mti
2 124.52 1.09 135.42
1 41.54 1.09 45.18

Tabla 42: Momento Torsor por Excentricidad en la Direcciéon Y.

MOMENTO TORSOR POR EXCENTRICIDAD EN LA
DIRECCION Y

Piso Fi (ton) Eacc(y) Mti
2 124.52 0.85 105.97
1 41.54 0.85 35.35
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5.5.4. INCORPORACION DE LAS FUERZAS SiISMICAS Y MOMENTOS
TORSORES ACCIDENTALES AL PROGRAMA ETABS.

5.5.4.1. Incorporacién de fuerzas sismicas y momentos torsores

accidentales en cada diafragma en el eje x.
Figura 75: Incorporacién de Fuerzas Sismicas y Momentos Torsores accidentales en cada
Diafragma en el Eje X.

(& User Seismic Loads on Diaphragm

Number of Load Sets

Load Set 1 of 1
Story Diaphragm Fx Fy Mz
tonf tonf tonfm
D2 12452 0 13542
Story1 D1 4154 0 4518
|
(] Aply Load at Diachragm Center f Mass Addtional Eccentricy Ratio all Diaphragms)

(—

5.5.4.2. Incorporacion de fuerzas sismicas y momentos torsores

accidentales en cada diafragma en el gje x.
Figura 76: Incorporacion de Fuerzas Sismicas y Momentos Torsores accidentales en cada
Diafragma en el Eje X
User Seismic Loads on Diaphragrns

Number of Load Sets

Load Set 1 of 1
Story Diaphragm Fx Fy Mz
tonf tonf tonf-m
D2 0 124,52 105.57
Storyt D1 0 4154 3535
1
] Apply Load at Diaphragm Center of Mass Addiional Eccentricty Ratio (al Diaphragms)

—
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5.5.5. DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS Y DERIVAS DE ENTREPISO

Se debera verificar que las derivas del edificio cumplan con las derivas maximas
permisibles establecidas por la norma E.060. Para edificios de concreto armado, la
deriva maxima permisible es de 0.007. Las tablas 43, 44, 45, 46, 47 y 48 muestran
los desplazamientos y derivas en el centro de masas y en el punto mas critico del
edificio, para las tres direcciones de analisis del edificio (0 grados, 60 grados y 120
grados).
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Tabla 43: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (X) — Modelo a cero grados.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (X) - MODELO A CERO GRADOS ‘

ELASTICO INELASTICO
Altura Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico

Entrepiso
(m) Azbsoluto | Arelativo Deriva Aabsoluto | Arelativo Deriva Aabsoluto | Arelativo Deriva Acbsoluto | Arelativo Deriva

(m) (m) Elastica (m) (m) Elastica (m) (m) Inelastica (m) (m) Inelastica
1°Entrepiso 4.3 0.00098 | 0.00098 | 0.00023 | 0.00110 | 0.00110 | 0.00026 | 0.00441 | 0.00441 | 0.00103 | 0.00495 | 0.00495 | 0.00115
2°Entrepiso 3.5 0.00220 | 0.00122 | 0.00035 | 0.00230 | 0.00120 | 0.00034 | 0.00990 | 0.00549 | 0.00157 | 0.01035 | 0.00540 | 0.00154

Tabla 44: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (Y) — Modelo a cero grados.

‘ DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (Y) - MODELO A CERO GRADOS

ELASTICO INELASTICO
Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico

Altura

(m) Aabsoluto Arelativo Deriva Aabsoluto | Arelativo Deriva Aabsoluto | Avelativo Deriva Aabsoluto | Avelativo Deriva

Elastica Elastica Inelastica Inelastica
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
1°Entrepiso 4.3 0.00230 | 0.00230 | 0.00053 | 0.00303 | 0.00303 | 0.00070 | 0.01033|0.01033| 0.00240 |0.01364|0.01364| 0.00317
2°Entrepiso 35 0.00478 | 0.00248 | 0.00071 | 0.00616 | 0.00313 | 0.00089 | 0.02149 | 0.01116| 0.00319 |0.02770|0.01406 | 0.00402

Entrepiso
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Tabla 45: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (X) — Modelo a sesenta grados.

‘ DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (X) - MODELO A SESENTA GRADOS

ELASTICO INELASTICO
Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico
. Altura
Entrepiso
(m) Aspsoluto Arelativo Deriva Aspsoluto Arelativo Deriva Asbsoluto | Arelativo Deriva Aabsoluto | Arelativo Deriva
Elastica Elastica Inelastica Inelastica
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
1°Entrepiso 4.3 0.00215 | 0.00215 | 0.00050 | 0.00221 | 0.00221 | 0.00051 | 0.00966 | 0.00966 | 0.00225 |0.00995 | 0.00995| 0.00231
2°Entrepiso 35 0.00496 | 0.00282 | 0.00080 | 0.00511 | 0.00290 | 0.00083 | 0.02233 | 0.01267 | 0.00362 |0.02299 | 0.01305| 0.00373

Tabla 46: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (Y) — Modelo a sesenta grados.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (Y) - MODELO A SESENTA GRADOS

ELASTICO INELASTICO
Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico
. Altura
Entrepiso
(m) Asbsoluto Arelativo Deriva Asbsoluto Arelativo Deriva | Dabsoluto | Arelativo Deriva Aapsoluto | Avrelativo Deriva
Elastica Elastica Inelastica Inelastica
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
1°Entrepiso 4.3 0.00126 | 0.00126 | 0.00029 | 0.00128 | 0.00128 | 0.00030 | 0.00565 | 0.00565| 0.00131 |0.00575|0.00575| 0.00134
2°Entrepiso 35 0.00287 | 0.00161 | 0.00046 | 0.00294 | 0.00166 | 0.00047 | 0.01291 | 0.00726 | 0.00208 |0.01321|0.00746| 0.00213
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Tabla 47: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (X) — Modelo a ciento veinte grados.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (X) - MODELO A CIENTO VEINTE GRADOS ‘

ELASTICO INELASTICO
Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico
. Altura
Entrepiso
(m) Asbsoluto Arelativo Deriva Acpsoluto Arelativo Deriva Asbsoluto Arelativo Deriva Asbsoluto Arelativo Deriva
Elastica Elastica Inelastica Inelastica

(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
1°Entrepiso | 4.3 | 0.00218 | 0.00218 | 0.00051 | 0.00220 | 0.00220 | 0.00051 | 0.00983 | 0.00983 | 0.00229 | 0.00990 | 0.00990 | 0.00230
2°Entrepiso | 3.5 | 0.00495 | 0.00277 | 0.00079 | 0.00510 | 0.00290 | 0.00083 | 0.02229 | 0.01246 | 0.00356 | 0.02295 | 0.01305 | 0.00373

Tabla 48: Desplazamientos y Derivas para un Sismo en (Y) — Modelo a ciento veinte grados.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA UN SISMO EN (Y) - MODELO A CIENTO VEINTE GRADOS

ELASTICO INELASTICO
Centro de masas Punto mas critico Centro de masas Punto mas critico
. Altura
Entrepiso
(m) Asbsoluto Arelativo Deriva Asbsoluto Arelativo Deriva | Dabsoluto | Arelativo Deriva Aapsoluto | Avrelativo Deriva
Elastica Elastica Inelastica Inelastica
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
1°Entrepiso 4.3 0.00133 | 0.00133 | 0.00031 | 0.00148 | 0.00148 | 0.00034 | 0.00600 | 0.00600| 0.00140 |0.00667 | 0.00667 | 0.00155
2°Entrepiso 35 0.00280 | 0.00147 | 0.00042 | 0.00297 | 0.00149 | 0.00042 | 0.01260 | 0.00660| 0.00188 |0.01337|0.00669 | 0.00191

Los desplazamientos absolutos en el rango inelastico se calcularon multiplicando al desplazamiento lineal por el (R x 0.75), por ser una
estructura regular.

Teniendo asi una deriva maxima en X de 0.0037 para el modelo a 60° y 120° y una deriva maxima en Y de 0.0041 para el modelo a 0°,

las cuales son menores al maximo permitido de 0.007 para estructuras de concreto armado.

137



5.6. ANALISIS SISMICO DINAMICO

Luego de haber analizado las irregularidades y las derivas de entrepiso de la edificacion, se

obtuvieron los siguientes parametros sismicos finales y el espectro de aceleraciones:

Tabla 49: Parametros Sismicos Finales.

PARAMETROS SISMICOS ‘

Z Factor de Zona 0.35g.
U Factor de Uso 1.50
S Factor de Suelo 1.20
Tp | Periodo Limite de la plataforma del espectro de aceleraciones 1.00
TL | Periodo inicial de desplazamiento constante 1.60
R Coeficiente basico de reduccion de la demanda sismica 6.00
la Coeficiente de Irregularidad en Altura 1.00
Ip Coeficiente de Irregularidad en Altura 1.00

5.6.1. ESPECTRO DE ACELERACIONES

Figura 77: Espectro de Aceleraciones del Edificio.
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Tabla 50: Rango de Periodos del Espectro de Aceleraciones del Edificio.

5.7.

- Cc  sa(g) T Cc  sag T ¢ sa(g

25 | 258 11 | 227 | 234 17 | 138 | 143

01 | 25 | 258 12 | 208 | 215 18 | 123 | 1.27
02 | 25 | 258 13 | 192 | 198 19 [ 111 | 114
03 | 25 | 258 14 | 179 | 184 2 1 | 103
04 | 25 | 258 15 | 167 | 172 21 | 091 | 093
05 | 25 | 258 16 | 156 | 161 22 | 083 | oss
0.6 | 25 | 258 23 | 076 | 078
0.7 | 25 | 258 24 | 069 | 072
08 | 25 | 258 25 | 064 | 0.66
0.9 | 25 | 258 26 | 059 | o061
1 | 25 | 258 27 | 055 | 057
28 | 051 | 053

29 | 048 | 049

3 | 044 | 046

VALIDACION ESTRUCTURAL

5.7.1.

ANALISIS DE DESPLAZAMIENTOS
5.7.1.1. Irregularidad torsional

Se da cuando en cualquiera de las direcciones de andlisis, el maximo
desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del edificio (Amax) €n esa
direccion, calculado incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.3
veces el desplazamiento relativo promedio de los extremos del mismo
entrepiso para la misma condicion de carga (Aprom). LO mencionado se puede

expresar de la siguiente manera:
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Amax = 1.3Aprom

Amax

Factor Torsional = >
Aprom

Este criterio s6lo se aplica en edificios con diafragmas rigidos y solo si el
maximo desplazamiento relativo de entrepiso es mayor que 50% del

desplazamiento permisible (0.007).

Las tablas 51 y 52 presentan el célculo de la irregularidad torsional para un

sismo en Xy un sismo en Y para el modelo de andlisis estructural a 0 grados.

Las tablas 53 y 54 presentan el célculo de la irregularidad torsional para un
sismo en X y un sismo en Y para el modelo de analisis estructural a 60

grados.

Las tablas 55 y 56 presentan el calculo de la irregularidad torsional para un
sismo en X y un sismo en Y para el modelo de andlisis estructural a 120

grados.

Tabla 51: Irregularidad Torsional para un Sismo en (X) a 0 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL — SISMO EN (X) ‘

Entrepiso | Altura | Arelativo | Arelativo Factor Factor
(maximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicién
Limite
1 4.3 0.00371 0.00349 1.06 1.3 No presenta
2 3.5 0.00432 0.00425 1.02 1.3 No presenta

Tabla 52: Irregularidad Torsional para un Sismo en (Y) a 0 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL — SISMO EN (Y) ‘

Entrepiso | Altura | Arelativo Arelativo Factor Factor
(maximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicién
Limite
1 4.3 0.01364 0.01164 1.17 1.3 No presenta
2 3.5 0.01406 0.01248 1.13 1.3 No presenta
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Tabla 53: Irregularidad Torsional para un Sismo en (X) a 60 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL — SISMO EN (X)

Entrepiso | Altura | Arelativo | Arelativo Factor Factor
(méximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicién
Limite
1 4.3 0.00995 0.00966 1.03 1.3 No presenta
2 35 0.01305 0.01262 1.03 1.3 No presenta

Tabla 54: Irregularidad Torsional para un Sismo en (Y) a 60 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL - SISMO EN (Y)

Entrepiso | Altura | Arelativo | Arelativo Factor Factor
(méximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicién
Limite
1 4.3 0.00575 0.00564 1.02 1.3 No presenta
2 35 0.00746 0.00727 1.03 1.3 No presenta

Tabla 55: Irregularidad Torsional para un Sismo en (X) a 120 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL — SISMO EN (X)

Entrepiso | Altura | Arelativo | Arelativo Factor Factor
(maximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicién
Limite
1 4.3 0.00990 0.00949 1.04 1.3 No presenta
2 3.5 0.01305 0.01249 1.05 1.3 No presenta

Tabla 56: Irregularidad Torsional para un Sismo en (Y) a 120 grados.

IRREGULARIDAD TORSIONAL — SISMO EN (Y)

Entrepiso | Altura | Arelativo | Arelativo Factor Factor
(méximo) | (promedio) | Torsional Torsional Condicion
Limite
1 4.3 0.00667 0.00598 1.12 1.3 No presenta
2 3.5 0.00669 0.00650 1.03 13 No presenta
5.7.1.2. Irregularidad de rigidez — piso blando

Se da cuando, en cualquiera de las direcciones de andlisis, en un entrepiso
la rigidez lateral es menor que 70% de la rigidez lateral del entrepiso
inmediato superior, 0 es menor que 80% de la rigidez lateral promedio de

los tres niveles superiores adyacentes.
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Las rigideces laterales pueden calcularse como la razén entre la fuerza
cortante del entrepiso y el correspondiente desplazamiento relativo en el

centro de masas, ambos evaluados para la misma condicién de carga.

Las tablas 58 y 59 muestra la verificacion a la irregularidad de Rigidez para

el modelo a cero grados.

Las tablas 60y 61 muestra la verificacion a la irregularidad de Rigidez para

el modelo a sesenta grados.

Las tablas 62 y 63 muestra la verificacion a la irregularidad de Rigidez para

el modelo a ciento veinte grados.

Tabla 57: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccién (X) — Modelo a cero grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ — SISMO EN (X)

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicion
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00122 102459
165% No Presenta
1 166 0.00098 169388

Tabla 58: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccién (Y) — Modelo a cero grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ — SISMO EN (Y) ‘

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicién
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00248 50403
No Presenta
1 166 0.00230 72174 143%

Tabla 59: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccion (X) — Modelo a sesenta
grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ - SISMO EN (X)

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicién
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00282 44326
174% No Presenta
1 166 0.00215 77209
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Tabla 60: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccion (Y) — Modelo a sesenta

grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ — SISMO EN (Y) ‘

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicién
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00161 77640
169% No Presenta
1 166 0.00126 131746

Tabla 61: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccién (X) — Modelo a ciento veinte

grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ — SISMO EN (X)

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicién
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00277 45127
169% No Presenta
1 166 0.00218 76146

Tabla 62: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando — En la direccién (Y) — Modelo a ciento veinte

grados.

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ — SISMO EN (Y) ‘

Entrepiso Fuerza Arelativo Rigidez Promedio Condicién
Cortante (promedio) Lateral
(Ton) (CM) (ton/m)
2 125 0.00149 83893
149% No Presenta
1 166 0.00133 124812

5.7.1.3. Irregularidad de resistencia — piso débil

Se da cuando, en cualquiera de las direcciones de analisis, la resistencia de
un entrepiso frente a fuerzas cortantes es inferior a 80% de la resistencia del

entrepiso inmediato superior.

La tabla 63, muestra la verificacion a esta irregularidad.
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Tabla 63: Irregularidad de resistencia — Piso débil.

IRREGULARIDAD DE RESISTENCIA — PISO DEBIL

Entrepiso Fuerza Cortante (Ton) 80% Fuerza Cortante Condicion
2 125 100
No presenta
1 166
La resistencia en el primer nivel (166 ton) es mayor al 80% de la resistencia
del piso superior (100 ton), por lo que no se tiene irregularidad de resistencia.
5.7.2. CORTANTE MINIMA EN LA BASE Y CORRECCION DEL

ESPECTRO DE ACELERACIONES

Con el espectro ya definido en el subcapitulo 5.6.1, se calcula la cortante sismica
dindmica en la base del edificio, para asi compararla con la cortante estatica y tomar
un minimo de fuerza cortante que sera el 80% de la Cortante estética, por ser una
estructura regular. Esta estipulacion se encuentra en el articulo 29.4 de la norma
E.030-2018.

Tabla 64: Cortante minima en la base.

CORTANTE MINIMA EN LA BASE ‘

Direccién Estatica Dinadmica 80% Estatica Factor de Amplificacion
X 166 ton 151 ton 133 1.00
Y 166 ton 151 ton 133 1.00

No hace falta corregir el espectro de aceleraciones, puesto que las cortantes dinamicas

en ambas direcciones son mayores al 80% de la cortante estatica.

5.7.3.

RESTRICCIONES A LA IRREGULARIDAD

La norma E.030-2018, en su Articulo 21.1 indica las irregularidades permitidas en un

edificio de acuerdo a su categoria y la zona donde se proyecta.
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Tabla 65: Categoria 'y Regularidad de las Edificaciones.

CATEGORIA Y REGULARIDAD DE LAS EDIFICACIONES

Categoria Zona Restricciones
43y?2 No se permiten irregularidades
Aly A2
1 No se permiten irregularidades extremas
4,3y2 No se permiten irregularidades extremas
B
1 Sin restricciones
4y 3 No se permiten irregularidades extremas
2 No se permiten irregularidades extremas excepto en
C g .
edificios de hasta 2 pisos u 8 m de altura total
1 Sin restricciones

Fuente: Adaptado de la Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018).

El edificio de la presente tesis, pertenece a la categoria A2, y a la zona sismica 3, por

lo que no se debe tener irregularidades moderadas ni extremas.

Luego de analizar todas las irregularidades, se verifica que cumplimos con el Articulo

21.1 de la norma E.030, al no presentar ninguna de ellas.

5.7.4. ESTABILIDAD DEL EDIFICIO

La norma E.030-2018, indica que toda estructura y su cimentacion son disefiadas para
resistir el momento de volteo que produce un sismo. El factor de seguridad (F.S) debe

ser mayor o igual a 1.2, por lo que se tiene la siguiente expresion:

Me
—>1.2

Mv

Donde:
. Me = Momento Estabilizante

. Mv = Momento de volteo

5.7.4.1. Momento estabilizante (Me)

El Momento estabilizante (Me) es el momento originado por el peso sismico
de la edificacién (superestructura y cimentacion) multiplicado por la distancia

critica. La distancia critica es la menor dimensiéon hacia un borde la
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estructura en X o en Y, medida desde el centro de masas (figura 78). El
peso sismico sera el proveniente de combinar la carga muerta y un
porcentaje de la carga viva (100%CM+50%CV).

El centro de masas fue calculado en el subcapitulo 5.2.4 y el peso sismico

en el subcapitulo 5.2.3.
Me = Psx dc(x,y)
Donde:
. Ps = Peso sismico
o dcx = Distancia critica en x
. dcy = Distancia critica en 'y

La tabla 66 muestra el célculo del momento estabilizante para ambas

direcciones de andlisis (X, Y).

Figura 78: Distancia critica en (X, Y) del Edificio.
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Tabla 66: Momentos Estabilizantes en ambas direcciones de andlisis (X, Y).

MOMENTOS ESTABILIZANTES EN X, Y

Peso (ton) dc (m) Me (ton-m)
En X 633 ton 8.13m 5146 ton-m
EnY 633 ton 10.87 m 6881 ton-m

5.7.4.2. Momento de volteo (Mv)

El Momento de volteo (Mv) es el originado por las fuerzas sismicas en cada

piso del edificio multiplicado por su altura. Las fuerzas sismicas son iguales

en ambas direcciones (X, Y), por lo que el momento volcante del edificio es

el mismo en ambas direcciones. La tabla 67 muestra el momento volcante

en ambas direcciones:

Tabla 67: Momento de volteo de la edificacion en ambas direcciones.

‘ MOMENTO DE VOLTEO DE LA EDIFICACION

Piso Fi (ton) h (m) Mv (ton-m)
2 125 7.8 975
1 42 4.3 181
Total: 1156

5.7.4.3. Verificacion

Teniendo en cuenta que el factor de seguridad debe ser mayor a 1.2, la tabla

siguiente muestra la verificacion a la estabilidad del edificio:

Tabla 68: Verificaciéon de la estabilidad del edificio.

FACTOR DE SEGURIDAD (F.S) ‘

Me Mv F.S
5146 1156 4.45
6881 1156 5.95

En ambas direcciones de andlisis el factor de seguridad es mayor de 1.2,

por lo que el edificio se considera estable ante las cargas sismicas.
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5.7.5. DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES

La fuerza cortante del edificio se distribuye hacia los elementos

verticales (placas y

columnas) segun el grado de rigidez de las mismas. Las figuras 79 y 80 muestran los

cortantes absorbidos para cada elemento estructural vertical con respecto a la fuerza

cortante total del edificio.

Figura 79: Distribucion de la fuerza cortante sismica en la direccion X.
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Figura 80: Distribucidon de la fuerza cortante sismica en la direccién Y.
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Se verifica que la estructura es de muros estructurales ya que los propios muros llevan
el 94.83% de la cortante sismica en la direccion X y 84.73% en la direccion Y,
superando el 80% del cortante basal total de la estructura en ambos casos. Por lo que
R supuesto se mantiene en 6, y el disefio de los elementos estructurales seguiran lo

estipulado para un sistema de muros.

5.7.5.1. Redundancia estructural

La norma E.030 (Ministerio de Vivienda, 2018), indica que “Cuando sobre
un solo elemento de la estructura, muro o pértico, actia una fuerza de 30%
0 mas del total de la fuerza cortante horizontal en cualquier entrepiso, dicho

elemento se disefia para el 125% de dicha fuerza”.
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La tabla 69 muestra las placas que tienen mas del 30% de la fuerza cortante
horizontal:

Tabla 69: Verificacién de la Redundancia.

REDUNDANCIA ‘

Porcentaje de fuerza Porcentaje de fuerza sismica Redundancia
sismica en el sentido X en el sentido Y

PL1 45 % 5% Si

PL2 46 % 5% Si

PL3 2% 37 % Si

PL4 2% 38 % Si

Por lo que todas las placas del proyecto, son amplificadas por el factor de

redundancia en un 125% de su cortante sismica.
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CAPITULO VI
ANALISIS Y DISENO DE LOSAS MACIZAS

6.1. INTRODUCCION

En el presente capitulo, se realizara el analisis estructural, disefio estructural y el analisis de
las deflexiones de las losas macizas del segundo nivel del edificio segun la normativa peruana
(E.060), de manera que permita validar el espesor planteado en el predimensionamiento del

subcapitulo 4.2.1.

Las losas, al no soportar cargas sismicas, se disefian con la combinacién ultima de gravedad
(1.4CM+1.7CV) estipulada en la norma E.060-2009, por otro lado, la resistencia nominal de
cada seccion de losa sera reducida por los factores de reduccion de resistencia (@) indicadas

en el subcapitulo 2.2.2.2.

Las losas macizas son elementos estructurales que trabajan principalmente a flexién y corte,
transmitiendo las cargas de gravedad a las vigas, la losa es indeformable en su plano lo que
le permite trabajar como un diafragma rigido unificando los desplazamientos laterales y

logrando la unidad de la estructura.

Al tener pafios unidireccionales y bidireccionales con longitudes no semejantes y una forma
en planta hexagonal, se ha visto conveniente emplear el software Sap2000 con el objetivo de
calcular los esfuerzos de flexion y corte en la losa maciza, realizando una alternancia de la

carga viva.
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6.2. ANALISIS ESTRUCTURAL DE LA LOSA MACIZA
6.2.1. METRADO DE CARGAS

Las cargas consideradas para el metrado de cargas de la losa son las siguientes:

Tabla 70: Cargas consideradas para el metrado de las losas.

CARGAS MUERTAS \ CARGA POR METRO CUADRADO |
Peso propio 2400 kg/m3 x 0.15m = 360 kg/m2
Peso del piso terminado * 100 kg/m2
Falso Cielo Raso 10 kg/m2

TOTAL 470 kg/m2
CARGAS VIVAS \ CARGA POR METRO CUADRADO |
Sobrecarga ** 400 kg/m2

(*) Acabados (Con falso piso): 20 kg/m2 por centimetro de espesor (Usualmente 5¢cm), por lo
gue se tiene un peso total de 100 kg/m2.

(**) Como se aprecia en la Figura 33, el segundo entrepiso cuenta con aulas de teatro, por lo
gue de manera conservadora se empleara una carga viga perteneciente a un lugar de asamblea
con salones de baile y vestibulos de teatro considerando entonces una carga de 400 kg/m2.

6.2.2. PROCEDIMIENTO UTILIZADO PARA EL ANALISIS
ESTRUCTURAL

Con las cargas obtenidas del Metrado de cargas, se procedié a realizar el andlisis
estructural respectivo. A continuacion, se detalla el procedimiento utilizado para el

calculo de los esfuerzos:
o Se definié las losas como elementos Shell Thin con 15cm de espesor.

o Se procedi6 a discretizar la losa para obtener resultados méas precisos, puesto

gue se analiza con elementos finitos.

o Posteriormente, se definid las condiciones de borde como simplemente
apoyados (figura 81), en todos los extremos donde haya vigas o elementos
verticales. Al considerar simplemente apoyados lo que se busca es tener un

disefio conservador.

o Se asigné las cargas amplificadas (1.4CM+1.7CV) como distribuidas en toda el

area de la losa.

o Se realizé la alternancia de cargas vivas con el fin de obtener los momentos
maximos negativos y positivos. Para obtener los momentos maximos positivos

se consider6 un pafio cargado y otro pafio descargado, para obtener los
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momentos maximos negativos se considerd dos pafios consecutivos cargados y

el resto de pafios descargados.

Figura 81: Modelo de losa maciza de 15 cm de espesor.

Simplemente apoyado /

6.3. DISENO POR FLEXION

Con los resultados obtenidos del andlisis estructural, se procedi6 a calcular el acero requerido
de tal manera que se verifique el acero minimo y maximo indicado en la norma de concreto
armado E.060.

El acero requerido se calcula mediante la siguiente expresion:

As

_ 0.85.f'c.b.d . 2. Mu
Ty 9.0.85.f'c.b.d2

Es comun que el disefio de la losa se haga considerando franjas de 1m de ancho por facilidad

de calculo, los parametros empleados en el disefio se resumen en la tabla 71.
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Tabla 71: Pardmetros considerados en el disefio por flexion de las losas macizas.

PARAMETROS VALOR |
Ancho de disefio (b) 100cm
Peralte o espesor de losa (h) 15cm
Peralte efectivo de la losa (d) 12cm
Resistencia a la compresion (f'c) 280kg/cm?2
Resistencia a la fluencia del acero (Fy) 4200kg/cm2
Factor de reduccién de resistencia a flexién (9) 0.90
Armadura minima por temperatura y retraccion del 0.0012x100x15=1.80cm2
concreto a dos capas
Armadura minima por flexién positiva 0.0018x100x15=2.70cm2
Armadura minima por flexion negativa 0.0028x100x12=3.36cm2 o

1.3 x As requerida

6.3.1.

CONSIDERACIONES PARA EL DISENO A FLEXION Y
DISPOSICIONES PARA EL ARMADO DE LAS LOSAS MACIZAS

Perpendicular a la direccién de trabajo de la losa se coloco la armadura minima
de retraccion y temperatura, en las dos caras (superior e Inferior), para controlar
el agrietamiento de la losa utilizando una cuantia de 0.0012 para cada cara.
Cuando se coloque a una capa se tendrd que usar una cuantia minima de
0.0018.

La armadura positiva por flexion minima a lo largo del pafio fue la

correspondiente a la cuantia de retraccién y temperatura (0.0018 x b x h).

La Norma ACI-318 y la Norma E.060, no especifican claramente el acero
minimo negativo para losas macizas en una direccion, por lo que es razonable
utilizar como referencia la cuantia minima para secciones rectangulares. Sin
embargo, cuando esta cuantia resulte muy alejada del calculo estructural, puede
ser conveniente utilizar 1.3 veces al area de acero que resulte del célculo (Ottazzi
Pasino, 2014).

El refuerzo se colocara a un espaciamiento no mayor de 40cm o 3h, indicado por
la norma E.060-2009 en su seccion 9.7. Para un mejor control de fisuras (Ottazzi

Pasino, 2014), sugiere un espaciamiento maximo de 30cm.

Se corrobor6 que el acero colocado guarde concordancia de tal manera que los
espaciamientos sean mudltiplos o iguales entre ellos, tanto para los aceros
longitudinales y los perpendiculares, mejorando el comportamiento estructural y

facilidad en la construccion.

Normalmente las losas macizas no llevan refuerzo corrido en la parte superior,

pero ya que el edificio se encuentra en la ciudad de Huancayo y siendo esta una

154



zona con cambios bruscos en su clima, por recomendacion de la asesora se

| acero negativo a lo largo de la losa.

s

corrié e

DISTRIBUCION DE ACEROS

6.3.2.

Figura 82: Diagrama de momentos flectores - Secciones de disefio.
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Tabla 72: Resumen de disefio por flexién de la losa maciza.
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Tabla 73: Resumen de disefio por flexion de losa maciza, Continuacion 1.

Seccién 05 Seccién 06 Seccién 07 Seccién 08
Mu (ton.m) 0.28 -1.05 0.78 -1.05
Amin (cm?) 2.70 2.70
Areq (cm?) 0.62 2.36 1.74 2.36
Acol (cm?) 2.84 4.84 2.84 4.84
3/8" @ .25 3/8" @ .25+ 3/8" @ .25 3/8" @ .25+
8mm @ .25 8mm @ .25
éMn (ton.m) 1.26 2.12 1.26 2.12
Mn (ton.m) 1.40 2.35 1.40 2.35

Tabla 74: Resumen de disefio por flexidon de losa maciza, Continuacion 2.

Seccion 09 Seccion 10 Seccion 11 Seccion 12 Seccién 13
Mu (ton.m) 0.28 -0.44 0.27 -1.30 0.79
Amin (cm?) 2.70 2.70 2.70
Areq (cm?) 0.62 0.98 0.60 2.93 1.76
Acol (cm?) 2.84 2.84 2.84 4.84 2.84

38" @ .25 3/8” @ .25 3/8” @ .25 318" @ .25+ 3/8" @ .25

8mm @ .25

¢Mn (ton.m) 1.26 1.26 1.26 2.12 1.26
Mn (ton.m) 1.40 1.40 1.40 2.35 1.40

Finalmente, la distribucion de los aceros de la losa quedé de la siguiente manera:
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Figura 83: Distribucién de la armadura en losa maciza del segundo techo.
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6.4. DISENO POR FUERZA CORTANTE

En losas macizas o aligeradas al no poder colocar estribos que resistan los esfuerzos
cortantes, entregamos la responsabilidad Unicamente al concreto, asumiendo que la
resistencia a corte del acero es nula. En el caso de las losas macizas la resistencia de disefio

por corte del acero es:

@Vc = 0.85x1.0x0.53x+/ f'cxbxd = 0.85x1.0x0.53xv280x100x12 = 9.05 ton
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Para la verificacion y disefio por cortante, se evalud el cortante Vu a una distancia “d” de la
cara del apoyo “Vud”, siendo “d” el peralte efectivo ya que no existe una carga puntual que
actue dentro de la distancia “d” de la cara de apoyo, caso contrario la cortante debera ser
verificado a la cara del apoyo. Es comin que el disefio de la losa se haga para un metro de
ancho por facilidad de calculo, los parametros empleados en el disefio se resumen en la tabla
75.

Tabla 75: Parametros considerados en el disefio por flexiéon de las losas macizas.

PARAMETROS VALOR |
Ancho de disefio (b) 100cm
Peralte o espesor de losa (h) 15cm
Peralte efectivo de la losa (d) 12cm
Resistencia a la compresién (f’c) 280kg/cm2
Resistencia a la fluencia del acero (Fy) 4200kg/cm?2
Factor de reduccién de resistencia a corte (@) 0.85

La tabla 76 muestra de manera la maxima fuerza cortante negativa y positiva.

Tabla 76: Fuerzas cortantes maximos.

CORTANTES MAXIMOS A UNA DISTANCIA “D” VALOR

Cortante maximo negativo a una distancia “d” (Vud) -2.36 ton

Cortante maximo positivo a una distancia “d” (Vud) +1.90 ton

La fuerza cortante maxima aplicada sobre la losa es de 2.36 ton y el aporte en resistencia al
corte del concreto en la losa (gVc) es de 9.05ton. Por lo tanto, no se requiere aumentar el

peralte de la losa.

6.5. CONTROL DE DEFLEXIONES

En el capitulo 4.2.1 se realiz6 el predimensionamiento de las losas macizas cumpliendo con
los requerimientos normativos de la norma E.060-2009 para obviar el célculo de las
deflexiones en losas macizas unidireccionales y bidireccionales. A pesar de ello, se ha visto

importante realizar el calculo de las deflexiones para corroborar lo estipulado.

Se calcula la deflexién para la losa ubicada entre los ejes A-B y 1-8 (figura 84), por ser la
zona en la cual se encuentra el maximo momento positivo. El calculo de las -deflexiones se

desarrollara siguiendo las estipulaciones de la Norma Peruana E.060-2009.

En la tabla 77 se presentan los parametros considerados en el calculo de las deflexiones.
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Figura 84: Zona de méxima deflexion en losa bidireccional.

Zona de maxima deflexion

Tabla 77: Parametros considerados en el calculo de las deflexiones.

PARAMETROS VALOR |
Ancho de Disefio (b) 100cm
Peralte o Espesor de Losa (h) 15cm
Peralte Efectivo de la Losa (d) 12cm
Resistencia a la Compresion (f'c) 280 kg/cm2
Resistencia a la Fluencia del Acero (Fy) 4200 kg/cm2
Médulo de Elasticidad del Concreto (Ec) 15000x3/280 = 250998.01 kg/cm2
Médulo de Elasticidad del Acero (Ea) 2000000 kg/cm?2
indice Modular (n) 7.97
Carga viva gue actlla permanentemente (Ottazzi 30%
Pasino, 2014). (*)
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6.5.1. CALCULO DE LAS DEFLEXIONES POR LA NORMA E.060.

La norma Peruana E.060 indica que cuando a lo largo de todo el elemento, bajo cargas

de servicio, se cumpla que Mcs < Mcr se podra utilizar:
Ief = Ig

Cuando en alguna seccion Mcs > Mcr, entonces:
Ief = Icr

Donde:

Mcs = Momento por cargas de servicio.

Mcr = Momento de agrietamiento.

lg = Momento de Inercia de la seccién bruta.

Icr = Momento de Inercia de la seccion fisurada.

lef = Momento de Inercia efectivo de la seccion donde se evallan las deflexiones.

6.5.1.1. Momento de agrietamiento

_bxh3_100x153

— 4
Ig = T 1 = 28125 cm
kg
fr=2x.f"c=2xv280 = 33.4664 om?
15
Yt = -5 = 7.5cm

frxlg 334664 x 28125

Mcr =
Ty 75

= 125499 kg.cm = 1.255 ton.m

Donde:

lg = Inercia bruta.

fr = Modulo de rotura del concreto

Yt = Distancia de la fibra superior o inferior al centroide del elemento.

Mcr = Momento de agrietamiento.
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6.5.1.2. Momentos flectores bajo las cargas de servicio

Figura 85: Momentos flectores bajo cargas de servicio.

g@l Mcm= -0.66

Mcv=-0.57
Mcs2=-1.2

Mcm= 0.52
Mcv= 0.44
Mcs1=0.96

Donde:

o Mcm = Momento por carga muerta a la cara de la viga.
o Mcv = Momento por carga viva a la cara de la viga.

o Mcs = Momento por cargas de servicio (Mcm+Mcv).

Si comparamos los momentos actuantes por cargas de servicio

respecto al momento de agrietamiento se obtiene lo siguiente:
0.96ton.m < 1.25 - Mcs1 < Mcr — Se usara la inercia bruta Ig
1.23ton.m < 1.25 - Mcs2 < Mcr — Se usara la inercia brutalg

Por lo tanto, para los calculos de las deflexiones se empleara la inercia bruta
de la losa sin agrietamientos (Ig).

6.5.1.3. Célculo de la deflexién

En el calculo de las deflexiones es adecuado tomar el aporte que generan

la distribucion de aceros colocados, la figura 86 muestra esta distribucion.
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Figura 86: Distribucién de aceros en losa ubicado entre los ejes A-B y 1-8.

i |
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Existe un momento de monolitismo entre el muro y la losa, pero se esta

tomando ese momento como nulo para inclinarnos del lado de la seguridad.

Para calcular la deflexion de la losa simplemente apoyada en sus bordes, se
usara la siguiente expresion:

5xL?
A= mx(Mpositivo — 0.1(Mnegativo izq + Mnegativo der))
Deflexiones inmediatas tomando la Inercia bruta:
a. Deflexion instantanea por carga muerta

5 x 4142

. _ — 5=
dicm = 48x250998.013{28125x(0.52 0.1(0.66))x10% = 0.115cm

b. Deflexion diferida por carga muerta
A's = 2.84cm2

, 2.84cm?2
"~ 100x15cm2

S 2
=1 +50p’ 14 50x0.00189

p = 0.00189

= 1.827

Adcem = 0.115x1.827 = 0.210cm
c. Deflexion instantanea por carga viva

5 x 4142

[ = —_ 5:
Aicv 48x250998.013628125x(0.44 0.1(0.57))x10% = 0.097cm

d. Deflexion diferida por carga viva al 30%

Adcv(30%) = 0.097x1.827x0.3 = 0.053cm
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DEFLEXION TOTAL

ATOTAL = Adcm + Aicv + Adcv(30%) = 0.36cm

En el subcapitulo 2.2.2.7 se describid los limites para las deflexiones

sugeridos por la norma E.060, y son las siguientes:

L/180 = 414cm/180 = 2.30 cm

L/360 = 414cm/360 = 1.15 cm

L/480 = 414cm/480 = 0.86 cm

L/240 = 414cm/240 = 1.73 cm

La deflexion total para la losa es de 0.36cm siendo menor a los limites

(L/180, L/240, L/360 y L/480), por lo que el comportamiento ante las cargas

de servicio es adecuado.
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CAPITULO VII
DISENO DE TECHO CON VIGUETAS METALICAS RETICULADAS DE
ACERO.

7.1. INTRODUCCION

En este capitulo, se desarrolla el disefio de las viguetas metdlicas reticuladas de acero
pertenecientes al ultimo nivel no diafragmado, la configuracién del techo es a dos aguas,
embarcando el recorrido de la lluvia, u otros, hacia la viga canal central de concreto armado.
Se usara una cobertura (Thermotecho) proporcionada por el fabricante PRECOR que estara
apoyada a su vez en las viguetas metalicas. El planteamiento tiene el objetivo de reducir el
peso de la estructura en general, ademas de que el planteamiento arquitectonico inicial asi lo

contempla.

A modo de ejemplo se disefara la vigueta mas cargada (vigueta 2), la cual cuenta con un

ancho tributario de carga de 1.60 m y una longitud de 13.8 m.
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Figura 87: Planta del techo del Nivel +7.00 al +3.50.
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Figura 88: Planta del techo del Nivel +7
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7.2.

Figura

CARGAS DE DISENO

7.21. CARGA MUERTA

Como carga muerta se tendrda el peso propio de las viguetas y el peso de la cobertura.
o Se asume una carga por peso propio de las viguetas y arriostres de 15 kg/m.

o Se emplea una cobertura “Thermotecho” proporcionados por el fabricante

Preecor, apoyadas en las viguetas reticulares espaciadas a 1.60 m.

A continuacion, se muestran los datos técnicos de la cobertura empleada:

89: Geometria de la cobertura Thermotecho TCA-POL.

| ANCHO UTIL 1025mm |

Asesoria

Post venta

Figura 90: Peso, cargay espesor de la cobertura.
— YT - [
Coeficiente de (
Espesor|| Trnsmison | opeeer | Eseesor | Peso P P P
Nombre de calor Lamina Lémina del LTI T T ITTITIT T
- - A L A L A L A
§ \ K Exterior Interior | Panel L _ ‘ ] _
TCA | mm ) Wattm®K ) mm mm \(Kg/m?)[  Lm)= ) 150 ) 200 ) 250 ) 300 ) 350 ) 400
POL50 || 50 0,66 0.50 0,40 783 || P(Kg/m3= 929 519 329 226 164 100
POL75 | 75 0,44 0,50 0,40 833 || P(Kg/m)= || 1519 851 541 373 272 204
\POL 1001 100 | 0,33 U,oU 040 J 883 J|_ P{Kg/m?= 2168 1216 775 535 1 391 297 1

El peso de la cobertura es de 8.83 kg/m2, pero conservadoramente se tomara una
carga de 15 kg/m2.
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Tabla 78: Resumen de las cargas muertas para la vigueta de analisis.

CARGA MUERTA

ANCHO
HESO - TRIBUTARIO VALOR

Peso de vigueta + Arriostres 15 kg/m - 15.00 kg/m
Peso de cobertura 15 kg/m2 1.60 m 24.00 kg/m
Cielo Raso + lluminarias 15 kg/m2 1.60 m 24.00 kg/m

Total = 63.00 kg/m

7.2.2. CARGA VIVA

La norma E.020 — 2006 indica que, para techos con coberturas livianas de planchas
onduladas o plegadas, calaminas, fiborocemento, material plastico, etc., cualquiera sea

su pendiente se considerara una carga viva de 30 kg/m2.

Tabla 79: Carga viva de vigueta.

CARGA VIVA
ANCHO
TRIBUTARIO
Sobrecarga 30 kg/m2 1.60 m 48.00 kg/m
Total = 48.00 kg/m

7.2.3. CARGA DE LLUVIA

La norma E.020 — 2006 indica en su articulo 26, que la acumulacion de agua (Producto
de las lluvias) no seran considerados como carga en techos con suficiente pendiente
para asegurar el adecuado drenaje del agua. El techo del proyecto cuenta con una
pendiente de 24%, la cual es suficiente como para que el drenaje del agua sea
adecuado.

7.2.4. CARGA DE GRANIZO

La norma Peruana E.020 no menciona un valor para la carga de granizo. Asi mismo,
la norma ecuatoriana de la construccion (NEC-CARGAS NO SISMICAS), considera
una acumulacién del granizo en corto tiempo, considerando la carga “S”, tal como se

especifica a continuacion:

S =ps.Hs
Donde:
> . kg
ps = Peso especifico del granizo (1000 ﬁ)

Hs = Altura de acumulacion
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Se considera una acumulacién del granizo de 4cm, por lo que la carga de granizo es
de (1000 kg/m3 x 0.04m =40 kg/m2).

La carga de granizo sera considerada como carga viva. Al considerar la carga de 40
kg/m2 también estamos cumpliendo con la carga viva minima estipulada en la norma
E.020.

7.25. CARGA DE VIENTO

La norma E.020 — 2006, en su capitulo 12, indica el proceso para calcular la carga de
presién o succién que actuara en el techo inclinado, por lo que se procede a calcular

dichas cargas:
Se tienen los siguientes datos preliminares:
o Altura maxima = 14 m

. Angulo de inclinacion del techo = 13°

7.2.5.1. Velocidad de disefio

La velocidad de disefio se obtiene del mapa Edlico del Peru:
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Figura 91: Mapa Eolico del Pera.

81* 79 TP

BN 7 2.

BRASIL

BOLIVIA

MAPA EOLICO DEL PERU

18— VELOGIDADES DE VIENTO 18"
(kmih & 10 m sobre el suelo)
Perfodo de retorno: 50 afos

RoT 0

T
B1° 79° 77" 75 73°

Fuente: E.020-2006 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento, 2013).

De la que se obtiene una velocidad de 65 km/h a 10 m sobre el suelo, con

un periodo de retorno de 50 afios.

Se procede a calcular la velocidad de disefio a la altura méaxima del edificio

(14 m) mediante la siguiente expresion:

h 0.22
Vh=V (E)
1 0.22 km

La norma exige que la velocidad de disefio serd como minimo 75 km/h.
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7.2.5.2. Presidény Succion

Con la velocidad de disefio ya calculada, se procede a determinar las

presiones y succiones que del techo.

El techo cuenta con un angulo de inclinacion menor a 15°, por lo que se

tendra los siguientes factores de forma “C”.

Figura 92: Factores de forma “C”.

CONSTRUCCION BARLOVENTO [SOTAVENTO
Superficies verlicales de edificios +0,8 0.6
Anuncios, muros aislados, elementos con +1.5

una dimensidn corta en la direccion del

viento

Tanques de agua, chimeneas y ofros de +,7

seccion circular o eliptica

Tangues de agua, chimeneas, y ofros de +2 [

seccion cuadrada o rectangular

Arcos y cubiertas cilindricas con un + 8 0.5
angulo de inclinacion gue no exceda 45°

Superficies inclinadas a 15" o menos =0.3-0.7 06
Superficies inclinadas entre 15° y 60° +0.7-03 0.6
Superficies inclinadas entre 60° y la +{ 8 06
vertical

Superficies verticales 6 inclinadas 0.7 07
(planas & curvas) paralelas a |a direccidn

del viento

* El signo positivo indica presion y el negativo succidn.

Fuente: E.020-2006 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento, 2013).

Ya definida los factores de forma “c”, se procede a calcular las presiones y
succiones provenientes de las cargas de viento, mediante la siguiente

expresion:
Ph = 0.005 C Vh?

BARLOVENTO:
g kg
Presion — 0.005x(0.3)x75% = 8.44 Wx1.60 m = 13.50 kg/m

k
Succion — 0.005x(—0.7)x75% = —19.69m—g2xl.60 m = -31.50kg/m
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SOTAVENTO:

k
Succion — 0.005x(—0.6)x75% = —16.89m—gzx1.60 m = —27.00 kg/m

A continuacién, se presenta el resumen de cargas (tabla 80) y las

combinaciones de cargas Ultimas (tabla 81).

Tabla 80: Resumen de cargas.

RESUMEN DE CARGAS VALOR
D (Carga Muerta) 63.00 kg/m
Lr (Carga viva de techo) 48.00 kg/m
W (Carga de viento) 31.50 kg/m
R (Carga de lluvia o granizo) 64.00 kg/m

Tabla 81: Combinaciones ultimas de cargas.

7.3.

COMBINACIONES ULTIMAS DE CARGA

Combinacién 1: 1.4D 88.20 kg/m
Combinacién 2: 1.2D+0.5Lr 99.60 kg/m
Combinacién 3: 1.2D+0.5R 107.60 kg/m
Combinacién 4: 1.2D+1.6Lr+0.8W 177.60 kg/m
Combinacién 5: 1.2D+1.6R+0.8W 203.20 kg/m
Combinacién 6: 1.2D+1.3W+0.5Lr 140.55 kg/m
Combinacién 7: 1.2D+1.3W+0.5R 148.55 kg/m

Por lo que la vigueta reticular sera disefiada para la combinacién 5, por ser

la mas critica.

ANALISIS ESTRUCTURAL

o= 203.20 kg/m x13.79m?

8

Fmax de traccion y compresion =

=4.83ton—m
483 ton — m 690t
07m oo on
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Figura 93: Esfuerzos de Traccion y Compresion en Vigueta Reticulada.

Con el andlisis desarrollado, obtenemos los siguientes valores maximos a compresién y

traccion:

Tabla 82: Fuerzas a Compresién y Traccion.

ELEMENTOS FUERZA ULTIMA (KGF ESTADO
Brida Superior 6900 Compresién
Diagonal Extremo 1620 Traccion
Diagonal Extremo 1530 Compresion
Brida Inferior 6900 Traccion

7.4. DISENO A COMPRESION
7.4.1. DISENO DE BRIDA SUPERIOR
Cu = 6900 kgf

Ix =85 cm (Ver planos)
ly = 85 cm (Sin considerar un conector intermedio — Ver planos)

lyo = 170 cm (Longitud entre lineas de arriostramiento — Ver planos)
Se ensaya - 2L (11/4"x11/4" x3/16") - Ag = 5.60 cm?2

. c
Areaa = 2.80 cm2

Ix = 2.54 cmé4 _ |24t o5
X = 4. cm4, rx = 280 sz = V. cm
Iy = 2.54 cm4 _ |B5Eemt_os
yzeommt o Y= 80em 0
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1.90 cm

2
Iyo = <2.54 cm* + 2.80 cm? (0.95 cm + ) >x2 = 25.29 cm4

_ 25.29 cm* — 213
ryo = 5.60 cm? om

kl 1x85cm B

X - 095cm 90
kl B 1x85 cm B
ry 095cm

kl 1x170cm 80
ryo  213cm

kl
Gobierna: (— = 90)
ryo

1.02

Ac

2000000 kg/cm2

_kl [Fy 90 2530 kg/cm2
“rn|E m

Como Ac < 1.5
Fer = (0.658%¢")Fy = (0.6581°2")x2530 kg/cm2
Fcr =1637 kg/cm?2

Ag = 5.60 cm2
PcxPn = 0.85xFcrxAg

@®cxPn = 0.85x1637 kg/cm2 x5.60 cm?

PcxPn = 7792 kg

Ratio = 220 k9 _ 89 - cumpLE
= —_— . -
A0 = 7792 kg

7.4.2. DISENO DE DIAGONALES
Cu= 1490 kgf
[ =80 cm (longitud de la diagonal — ver planos)

Se ensaya un barrade 3/4" - Ag = 2.84 cm?2

[ =0.647 cm4; r = O'647cm4—04773
= U. cm4a;, r = 2.84cm2_ . cm

kl B 1x80 cm
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1.89

kU Ey 167.6\/ 2530 kg/cm2
c=— |==

rodE  m .|2000000 kg/cm2

Como Ac > 1.5

0.877 0.877
Fcr = ( 2 )Fy = (W) x2530 = 621.15 kg/cm?2

Ag = 2.84 cm2
PcxPn = 0.85xFcrxAg

@cxPn = 0.85x621.15 kg/cm?x2.84 cm?2

PcxPn = 1499.46 kg

Ratio = —20K8 _ 99, cumpLE
=_ = . -
@10 = 1499.46 kg

7.5. DISENO A TRACCION

7.5.1. DISENO DE BRIDA INFERIOR
Tu = 6900 kgf
@t Pn = 0.90 Fy Ag
Lx = 85 cm (Ver planos)
Ly = 85 cm (Ver planos)
Lyo = 170 cm (Ver planos)
La traccion ultima debe ser igual o menor a la resistencia del elemento, por lo tanto:
Tu = @t Pn = 090 Fy Ag

e 6900 kg 2 05emn
9 = 090x2530 kg/em2 >0 ™

Seensaya - 2L (11/8"x11/8"x1/8") - Ag =3.44cm2 > Ac/u = 1.72 cm2
Ix=1cm4, 7rx=0.88cm

Ix=1cm4, ry=088cm

Iyo =1 + Ad?
Iyo = (1 + 1.72(1.9)?) = 7.21cm%; o |ZRemt 1.45
yo = . . =7.21cm*;, ryo = 34domZ cm

kl B 85cm

% 088cm 96.59 < 300
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kl 85 cm

rx _ 0.88cm
kl 170 cm

rX - 1.45cm

= 96.59 < 300

=117.24 < 300

7.5.2. DISENO DE DIAGONALES

Tu = 1620 kgf

Ix = ly =82 cm,(longitud de la diagonal — Ver planos)

@t Pn = 0.90 Fy Ag

La traccion ultima debe ser igual o menor a la resistencia del elemento, por lo tanto:
Tu = @t Pn = 090 Fy Ag

e 1690 kg — 074emn
9 = 090x2530 kg/em2 M

Se ensaya un barrade 1/2" - Ag = 1.29 cm2
Se verifica las condiciones de esbeltez

Para verificar la esbeltez en (x,y) se determina (Ix,ly)y con (Lx, Ly) calculamos:

kilx kly
rx ' ry

o |L_ [orz8emt
XEYE 4T [129m2

klx kly 1x82cm
rx rx 0.315cm

= 260 <300 - NO CUMPLE

Finalmente, el disefio de las viguetas reticulares tiene las siguientes configuraciones:
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Figura 94: Elevacion de Viguetas Reticulares.
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Figura 95: Secciones de Viguetas Reticulares.
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7.6.

CONTROL DE DEFLEXIONES

En el subcapitulo 4.2.4 se realiz6 el predimensionamiento de las viguetas reticulares de acero,

en este subcapitulo se verificard las deflexiones en las viguetas para asi validar el

predimensionado y el disefio de la misma.

Se calculara la deflexion para la vigueta reticular ubicada méas cargada y de mayor luz (VS2)

(figura 96).

Figura 96: Ubicacién de la vigueta reticular VS2 en planta.
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Figura 97: Elevacién de la vigueta reticular VS2.
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Del analisis estructural se tienen las siguientes cargas para la vigueta:
o Carga muerta (CM) = 63 kg/m
. Carga viva (CV) = 48 kg/m

. Carga de servicio (CS) = Carga muerta + Carga viva = 111 kg/m

7.6.1. CALCULO DE LA DEFLEXION

Para el célculo de la deflexion se model6 la vigueta como simplemente apoyada en el
programa Sap2000, incorporando la carga de servicio de 111 kg/m y multiplicAndolo
por 0.85 que es la distancia entre las diagonales para llevarlo como carga puntual,

obteniendo una carga de 94.35kg.

Figura 98: Modelo estructural para la vigueta VS2 para carga de servicio.

e
4218 m/_”

Figura 99: Deflexién de la vigueta VS2 para carga de servicio.
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En el subcapitulo 2.2.2.7 se describié los limites para las deflexiones sugeridos por la

norma E.060, y son las siguientes:

. L/180 = 1379cm/180 = 7.66 cm
o L/360 = 1379cm/360 = 3.83 cm
. L/480 = 1379cm/480 = 2.87 cm
. L/240 = 1379cm/240 =5.75 cm

La figura 99 muestra que la deflexion ante las cargas de servicio es de 2.82 cm, la cual
es menor a todos los limites sugeridos por la norma E.060, por lo que el

comportamiento ante las cargas de servicio es adecuado.
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CAPITULO VI
DISENO DE VIGAS COMPUESTAS

8.1. INTRODUCCION

En el presente capitulo, se desarrolla el disefio de dos vigas compuesta sometidas a cargas

de gravedad. La figura 100 muestra a mencionadas vigas.
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Figura 100: Vigas compuestas VC1 (W20X50) y VC2 (W18X35).
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Las vigas compuestas a desarrollar son las VC1 (W21X50) de 12.5m de luz y VC2 (W18x35)

de 9.85m de luz, las cuales son vigas apoyadas sobre vigas principales de concreto armado,

por lo que solo estan sometidas a cargas de gravedad (CM+CV). A continuacion, se presentan

los diagramas de momentos flectores y fuerzas cortantes de las vigas mencionadas para la

combinacién ultima de disefio (1.2CM+1.6¢cCV) estipulada en la Norma Peruana E.090 —

Estructuras metalicas.

CONSIDERACIONES GENERALES PARA EL DISENO:
° Se usara apuntalamiento temporal.

. Espesor de losa = 0.15m.

o fc de losa = 280 kg/cm2.

181



. Fy del perfil (A36) = 2530 kg/cm2.
o Factor de minoracion de la resistencia por flexion (¢) = 0.90.

. Combinacion de carga = 1.2cm+1.6¢v.

8.2. CARGAS DE DISENO

En el subcapitulo 5.1.4, se realizé el metrado de cargas para la viga compuesta (VC1), y se

tiene los siguientes valores:

Tabla 83: Cargas de Disefio para la Viga Compuesta (VC1).

CARGA | VALOR
Carga muerta 1362.42 kg/m
Carga Viva 1120 kg/m
Carga ultima (1.2CM+1.6CV) 3426.90 kg/m

De manera similar se realizé el metrado de cargas para la viga compuesta (VC2), de la cual

se tiene los siguientes valores:

Tabla 84: Cargas de Disefio para la Viga Compuesta (VC2).

CARGA | VALOR
Carga muerta 1137.8 kg/m
Carga Viva 944 kg/m
Carga ultima (1.2CM+1.6CV) 2875.76 kg/m

8.3. ANALISIS ESTRUCTURAL

Las vigas compuestas del proyecto estan simplemente apoyadas en las vigas de concreto
armado por lo que el momento flector y las fuerzas cortantes podran calcularse mediante las

siguientes expresiones:

wxL?

Donde:
w = carga Ultima amplificada (1.2CM+1.6CV).

L = longitud de la viga
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A continuacion, se presentan los diagramas de momentos flectores y fuerzas cortantes de las

vigas compuestas (VC1 Y VC2):

Tabla 85: Diagrama de Momentos Flectores y Fuerzas Cortantes para la Viga Compuesta (VC1).

VIGA COMPUESTA (VC1
DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES

D.M.F.

12.52m

=
N

— |

67.15 ton—m

DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES
21.45 ton D.F.C.

\
T

[

12.52m

271.45 ton
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Tabla 86: Diagrama de Momentos Flectores y Fuerzas Cortantes para la Viga Compuesta (VC1).

VIGA COMPUESTA (VC1)
DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES

D.M.F.

L 9.86 L
T y
“‘-.1____”______/

34 95 ton—m

DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES
16.37 ton D.F.C.

[

16.37 ton

8.4. DISENO POR FLEXION

En el presente subcapitulo, se procedera a calcular la seccion del perfil de acero necesario
para que en conjunto con la losa de concreto sean capaces de satisfacer los esfuerzos
flexionantes (viga compuesta).

8.4.1. AREA DE ACERO REQUERIDO

Se supondréa que el eje neutro plastico de la seccion compuesta se encuentra dentro
de la losa, por lo que preliminarmente suponemos una altura comprimida de (a=4cm)

gue es mucho menor al espesor de la losa (15cm).

Mu

As requerido = T 3
g x Fy (7+t5—7)
Donde:

. Mu = Momento ultimo.
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o ¢ = Factor de minoracién de la resistencia por flexién (0.90).
o Fy = Esfuerzo de fluencia.

o d = Peralte del perfil.

o a = Altura comprimida.

o ts = Espesor de la losa.

Area de acero requerido para la viga compuesta VC1.

e et 67.15x102 475
sSvcl = = . cm
52.9 4
090 x 2.53 (T +15— E)

Area de acero requerido para la viga compuesta VC2.

< ve2 34.95x102 43.260m
SvcsL = = . cm
0.90 x 2.53 (‘“‘zﬁ 4+15— %)

Nota: En el subcapitulo 8.5.4. se verifica el verdadero valor de “a”, confirmando que la

suposicion inicial es la correcta.

En el subcapitulo 4.2.3, se realizé el predimensionamiento de las vigas compuestas,
obteniendo un perfil de acero W21X50 para la viga VC1, y un perfil W18X35 para la

viga VC2, respectivamente. Por lo tanto, se tiene:
As (requerido vcl) = 74.754cm2 < As (W21X50) =94.80cm2.

As (requerido vc2) = 43.261cm2 < As (W18X35) = 66.5cm?2.

8.4.2. VERIFICACION DE LA COMPACIDAD DEL ALMA

Se verifica la compacidad del alma que permite una distribucién de los esfuerzos de

manera plastica, empleando la figura 29 del subcapitulo 2.2.3.4.

h E
— <376x |—
tw Fy

Revision de la compacidad del alma para el perfil W21X50

462 _ (2100000
0965 — "% 72530

47.875 < 108.33
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Revision de la compacidad del alma para el perfil W18X35

3924 _ . [2100000
076 — "% 72530

51.63 <108.33

La relacion h/tw, es menor al limite establecido, por lo que las alas de los perfiles seran

compactas y podran llegar a la plastificacion.

Notas: No se verifica la compacidad del ala, ya que la accién compuesta que se genera
con la losa de concreto a través de los conectores de cortante restringe el

desplazamiento del ala.

8.4.3. ANCHO EFECTIVO Y HOMOGENEIZACION

El ancho efectivo esta controlado por las especificaciones de la norma AISC 360-16 y

son las siguientes:
o Un octavo de la luz de la viga, medida centro a centro de los apoyos.
o Un medio de la distancia al eje de la viga adyacente.

o La distancia al borde de la losa (aplicable a vigas extremas).

8.4.3.1. Ancho efectivo de las vigas compuestas (VC1, VC2).

Tabla 87: Anchos efectivos de las vigas compuestas (VC1, VC2).

Ancho efectivo de VC1 Ancho efectivo de VC2

- 12.5 - 9.86

Lv/8 — Ambos lados == 1.56m Lv/8 — Ambos lados = 1.23m
- i 2.3 - i 2.3

Le/2 - Izquierda 22 115m Le/2 - Izquierda =2 = 115m
— 3.3 - 2.3

Le/2 — Derecha == 1.65m Le/2 — Derecha = - 1.15m

Ancho efectivo = 1.15+1.56 = 2.71m Ancho efectivo = 1.15+1.15 = 2.30m

Nota: siempre se tomard el menor ancho efectivo de todos los casos.
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Donde:

Lv = Longitud de la viga.

Le = Longitud al eje de la viga adyacente.

Figura 101: Anchos efectivos de vigas compuestas.
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8.4.3.2. Homogeneizacion

Convertimos el concreto de la losa en acero a través de la relacién modular

“n”, también conocido como “factor de homogeneizacion”, para poder

realizar los calculos de la seccidon considerando un Unico material.

Eacero 2100000 Ck—g

m2

n < =
E concreto

kg = 8.37

250998 —=%

cm?2

Tabla 88: Homogeneizacién de las vigas compuestas VC1y VC2.

Homogeneizacion de VC1 Ancho efectivo de VC2
Ancho efectivo 2.71m Ancho efectivo 2.30m
Ancho efectivo 2.71/8.37 = 0.32 Ancho efectivo 2.30/8.37 =0.28
n n
Ver Figura 102 Ver Figura 103
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Figura 102: Seccién homogeneizada de la viga compuesta VC1 (W21X50).

Seccidn
Ancho efectivo homogeneizada
be=2.71Tm 32
L 2 .
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Figura 103: Seccién homogeneizada de la viga compuesta VC2 (W18X35).

Seccion
Ancho efectivo homogeneizada
be=2.30m 28
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N
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8.4.3.3. Comparaciéon entre la viga w21x50 trabajando como
seccion compuesta con la losa de concreto y la misma

viga w21x50 sin accion compuesta.

Por motivos de revisiéon, compararemos el incremento de la rigidez de la
seccion homogeneizada compuesta en relacion al perfil W21X50 de longitud
12.5m.
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Tabla 89: Inercia de la seccién homogeneizada.

Seccion homogeneizada Inercia de la seccion homogeneizada

52 Veqq - 32X15X604 +9480x2645 _
N s = 32x15 + 94.80 = oeem
v
15
32x15°
I = ==+ 32x15x(60.4 — 54.80)2 + 41000
+94.80x(26.45 — 54.80)2
529 = 141245.69cm4

Inercia seccién homogeneizada _ 141245.69cm4
Inercia W21x50 ~ 41000cm4

= 3.45

Nota:

El aumento de inercia como consecuencia del trabajo conjunto de ambos

materiales es digno de considerar.

8.4.4. RESISTENCIA A FLEXION DE LA VIGA (VC1 W21X50) SIN
CONSIDERAR LA ACCION COMPUESTA.

Considerando (Lb=0), por la restriccién que le otorga la losa de concreto armado a la
viga a través de los conectores de corte. La viga plastificara, y su resistencia a la flexién

se calcula mediante la siguiente expresion:
PMn = QFy.Zx
kg
@Mn = 0.9x2530 —5 x1803 cm?
cm

O@Mn = 41.05ton—m

8.4.5. RESISTENCIA A FLEXION DE LA VIGA (VC1 W21X50) CON
ACCION COMPUESTA COMPLETA CON LA LOSA DE
CONCRETO.

As x fy 94.80 x 2530
= = = 3.72cm
0.85x f'cx be 0.85x280x271

a

Siendo el valor de “a” igual 3.72 cm, por lo que se comprueba la suposicion inicial del

subcapitulo 8.4.1.
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52.9 3.72

dl =——+ 15— ——=39.59cm

2 2

Mn = (Asx Fy x d1)

Mn = (94.80x2530x39.59) = 94.95 ton — m

dMn = 0.90x94.95 = 85.46 ton — m

La resistencia de disefio a flexion es (85.46 ton-m), siendo mayor al momento Gltimo

(67.15 ton-m), por lo que el disefio a flexion es satisfactorio.

Nota: La resistencia a flexion considerando la accion compuesta (Viga-Losa) es

aproximadamente dos veces mayor que la resistencia a flexibn de la viga sin

considerar la accion compuesta.

8.4.5.1. Numero de conectores para satisfacer

compuesta completa.

la accion

El corte maximo horizontal a ser trasmitido para satisfacer la accién

compuesta completa sera C = T = As x Fy= 94.80cm2x2530kg/cm2=239.84

ton. Si se escogen conectores tipo vastago con cabeza de $3/4’x3” cuya

resistencia de disefio al corte es de 11.9 ton c/u para un concreto con fc =
280kg/cm2 (tabla 90), se necesitardn N = 239.84/11.9 = 20.15, es decir 41

conectores.

Tabla 90: Resistencia de disefio al corte del conector en toneladas (Zapata Baglieto, 2013).

O © 210 245 280
b 1/2” x 2" 43 4.7 53
& 5/8” x 2.5” 6.6 75 8.2
b 3/4” x 3" 9.50 10.2 11.9
b 7/8” x 3.5” 13.0 14.6 16.3

Espaciamiento:

espaciamiento = 1250/41 = 30cm
Segun AISC 360, capitulo I
6(diametro del conector) < e < 8 ts 0 90cm

6(diametro del conector) = 11.4 cm

8ts=120cm
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Por lo que el espaciamiento, e = 30cm es correcto.

CONECTORES DE CORTE CONECTORES DE CORTE LOSA DE
£3,/4"<37@.30M /E%%V/ERDEEFO #3/4°0.225M C 500 500 CONCRETO
7 z N - T — = Z y =
"“d\f / qJ 150 .A el M . - / i
aF e = ’ @ 4 b X b .
AT e 7 e SR e E g
A
529 529 (j:"’:f? W 21X50 <f’_:
N A N
W 21X50
SECCION VISTA LONGITUDINAL

8.4.6. RESISTENCIA A FLEXION DE LA VIGA (VC2 W18X35) CON
ACCION COMPUESTA COMPLETA CON LA LOSA DE

CONCRETO.

Asx fy 66.50 x 2530
= = = 3.07cm
0.85x f'cxbe 0.85x280x 230

a

Siendo el valor de a igual 3.07 cm, por lo que se comprueba la suposicion inicial del

subcapitulo 8.6.1.

45 3.07
dl = 7+ 15 —T = 39.04cm

Mn = (66.50x2530x39.04) = 65.68 ton —m
dMn = 0.90x65.68 = 59.11 ton — m

La resistencia de disefio a flexién (59.11 ton-m) es mayor al momento ultimo (40.35

ton-m), por lo que el disefio a flexion es satisfactorio.
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8.4.6.1. Numero de conectores para satisfacer la accion

compuesta completa.

El corte maximo horizontal a ser trasmitido para satisfacer la accion
compuesta completa serd C = T = As x Fy= 66.50cm2 x 2530kg/cm2 =
168.25 ton. Si se escogen conectores tipo vastago con cabeza de ¢$5/8"x3”
cuya resistencia de disefio al corte es de 8.2 ton c/u para un concreto con
fc = 280kg/cm2 (Tabla 90), se necesitaran N = 168.25/8.2 = 20.52, es decir

42 conectores.

Espaciamiento:

espaciamiento = 985/42 = 22.5cm

Segun AISC 360:

6(diametro del conector) < e < 8 ts 0 90cm
6(didmetro del conector) = 9.53 cm
8ts=120cm

Por lo que el espaciamiento, e = 22.5cm es correcto.

CONECTORES DE CORTE

CONECTORES DE CORTE LOSA DE 225 225 LOSA DE

95/8"<3"@.225M CONCRETO . 93/470.225M N\ //CONCRETO
o 4 ’ ‘ P e ' i . R IR
150 \L “}F / . J 150 = "ﬁ”z P <D T~
PR T o N SOt DER AT Al T
r »
i 1842 1
W 18X35
ATV:/18X35A L
SECCION VISTA LONGITUDINAL

8.5. DISENO POR CORTE

En el presente subcapitulo, se procedera a calcular la seccién del perfil de acero necesario

para que sea capaz de satisfacer los esfuerzos de corte.

En las vigas mixtas, la resistencia al corte, conservadoramente, sera resistido por el alma del
perfil de acero, ignorando la resistencia que pueda obtenerse del concreto, al igual que en las
vigas convencionales de acero (Segui, 1999). Disefiandose, asi como estipula la norma
AISC360-16, Seccion G2.
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La resistencia hominal a corte del alma es definida por la norma AISC 360, seccion G2.1, y se
define como el producto del corte de fluencia (0.6 x Fyx Aw) y el coeficiente de reduccion de

pandeo por corte (Cy).
Vih=0.6 X Fy X Ay X Cy
Donde:
Fy = Esfuerzo a la fluencia.
Aw = d X ty, en perfiles laminados (Figura 104 izquierda).
Aw = h x ty, en perfiles armados (Figura 104 derecha).
C, = Coeficiente de reduccién de pandeo por corte.
d = Altura total del perfil.

tw = Espesor de alma del pefrfil.

Figura 104: Nomenclatura grafica de perfiles laminados y armados.

PERFIL LAMINADO PERFIL ARMADO
A‘ év 7\\!—|
d e tW h d W h
A< |£v A\I—l

8.5.1. RESISTENCIA DE DISENO AL CORTE

La resistencia de disefio al corte @,V es determinada de la siguiente manera:
Para almas de miembros laminados de seccion doble T:
J,=1.0(LRFD)yCv=1.0

Para todas las demas disposiciones:

@, = 0.90 (LRFD)
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Donde:
Vh = Resistencia nominal a corte.

@, = Factor de reduccion de resistencia a corte (adimensional).

8.5.1.1. Resistenciade disefio al corte para vigacompuestaVC1l
Vh=0.6 X Fy x Ay x Cy

Vih =0.6 x Fy x (d x tw) X Cy -> Se usa “d” por ser un perfil laminado.

Vh=0.6 x 2530 x (52.9 x 0.9652) x 1

Vh=77.51ton

@Vn=1x77.51 =77.51 ton

La resistencia de disefio a corte (77.51 ton) es mayor al corte ultimo (21.45

ton), por lo que el disefio a corte es satisfactorio.

8.5.1.2. Resistencia de disefio al corte para vigacompuesta VC2
Vih=0.6 X Fy X Aw X Cy

Vih=0.6 X Fy x (d x tw) X Cy -> Se usa “d” por ser un perfil laminado.

Vn=0.6 x 2530 x (44.96 x 0.762) x 1

Vih=52.01 ton

@V, = 1x77.51 =52.01 ton

La resistencia de disefio a corte (52.01 ton) es mayor al corte ultimo (14.18

ton), por lo que el disefio a corte es satisfactorio.

8.6. CONTROL DE LAS DEFLEXIONES

Las deflexiones en vigas mixtas son mucho menores que las vigas convencionales de acero,
debido a la contribucién del concreto, trabajando como una seccién compuesta. Pero sera

importante calcular estas deflexiones (Fratelli, 2005).

Se debe tener en cuenta que las deflexiones en la construccion compuesta dependen en gran
medida del proceso constructivo que se va a emplear, ya sea con apuntalamiento o sin
apuntalamiento. Por otro lado, el creep (o flujo plastico) y la retraccion del concreto influyen

en la magnitud de las deflexiones. (Fratelli, 2005).
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La magnitud de la maxima deflexion para las vigas VC1y VC2 que son simplemente apoyadas

se calculara con la siguiente expresion para vigas simplemente apoyadas:

5 gql*

384 “EI

Donde:

A = Deflexion maxima al centro de la viga.
g = Carga uniformemente repartida.

L = Longitud de la viga.

E = Mddulo de elasticidad del acero.

| = Inercia de la seccion.

Construcciones Apuntaladas

Donde la seccidn compuesta resiste las cargas totales accidentales y permanentes en accion

compuesta (Fratelli, 2005).
Construcciones No Apuntaladas

Donde el perfil de acero solo debe resistir las cargas muertas del peso de la losa y su peso
propio, ademas de las cargas vivas de construccién. Luego, en accién mixta resistira las

cargas vivas de uso y las cargas muertas permanentes. (Fratelli, 2005).

8.6.1. CALCULO DE LA DEFLEXION EN VIGAS MIXTAS DE
CONTRUCCION APUNTALADA Y NO APUNTALADA PARA LA
VIGA COMPUESTA (VC1 W21X50)

En la introduccién del presente capitulo se indicé que la construccion sera con
apuntalamiento temporal por lo que el célculo de las deflexiones se cifie a este
requerimiento. Asimismo, se vio por conveniente calcular también las deflexiones sin
apuntalamiento temporal para tenerlo como dato y concluir las diferencias entre los

dos métodos constructivos.

Analisis de cargas

Peso propio de la losa = 0.15m x 2400kg/m3 x 2.8m = 1008 kg/m
PP de la viga = 0.00948m2 x 7850kg/m3 = 74.42 kg/m

Cargas operativas de vaciado = 120kg/m2 x 2.8m = 336 kg/m

Piso terminado = 100kg/m2 x 2.8m = 280 kg/m
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Cargas vivas = 400 kg/m2 x 2.8m = 1120 kg/m

Resumen de cargas a emplear:

gl = Peso propio de la losa + Peso propio de la viga = 1082.42 kg/m

g2 = Cargas operativas de vaciado = 336 kg/m

g3 = Piso terminado = 280 kg/m

g4 = Peso propio de la losa + Peso propio de la viga + Piso terminado = 1362.42 kg/m

g5 = Cargas vivas = 1120 kg/m

g6 = Piso terminado = 280 kg/m

CASO A: VIGA MIXTA NO APUNTALADA

1.

Deflexién inmediata

Es la deflexidn que se produce Unicamente en la construccion no apuntalada, en

la etapa de vaciado de la losa de concreto (Fratelli, 2005).
Las cargas que se tomaran en cuenta en este caso son las siguientes:

° g1 = Peso propio de la losa en el ancho tributario de la viga y peso propio

del perfil de acero.

o g2 = Cargas vivas en ancho tributario debidas al encofrado y cargas vivas

operativas del vaciado de la losa.

Definiendo las cargas que se produciran en esta etapa pasamos a calcular las
deflexiones para estas cargas (qa, (2), obteniendo asi las deflexiones (A1, Ay) las

que se sumaran para calcular la deflexion total (Ao = A1 + Ay).

5 qll* 5 10.824kg/cm x (1252cm)*

Al = -
384 ° EI 384 2.1 x 10kg/cm?x 41000cm?

=4.022cm

5 q2l* 5 3.36kg/cm x (1252cm)*

42 = =
384 ° EI 384 " 2.1x 105kg/cm?x 41000cm*

= 1.249cm

A0 = A1+ A2
AO = 4.022cm + 1.249cm = 5.27cm
Deflexion inicial a corto plazo

Es la deflexion calculada para las vigas mixtas de construcciéon no apuntalada,
gue son producidas por las cargas muertas permanentes obviando el peso propio

de la viga:
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gs = Carga del piso, sobrepiso y tabiqueria fija, en su ancho tributario hacia la

viga.

5 q3L* 5 2.80kg/cm? x (1252cm)*
43 = x =

- = 0.302
384 © EI 384 ©2.1x 105kg/cm?x 141245.69cm* am

. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando
n=8.37.

CASO B: VIGA MIXTA APUNTALADA
3. Deflexion inicial a corto plazo

Es la deflexion calculada para viga mixta apuntalada, que son producidas por el

peso propio de la losa, peso propio de la viga y el piso terminado.

5 q4l* 5 13.624kg/cm? x (1252cm)*

- = 1.469
384 © EI 384 ' 2.1x 106kg/cm?x 141245.69cm* o

44 =

. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando
n=8.37.

CASO C: VIGA MIXTA APUNTALADA Y NO APUNTALADA
4, Deflexion secundaria a corto plazo para carga viva de uso

5 g¢5L* 5 11.20kg/cm? x (1252cm)*
384 © EI 384 ' 2.1x 10%kg/cm?x 141245.79cm*

A5 = = 1.208cm
. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando
n=8.37.

5. Deflexion a largo plazo bajo carga sostenida

5 q6L* 5 2.80kg/cm? x (1252cm)*

382 * Bl 384 *2.1x 10%kg/cm?x 123827 a0cm® . 0o 45em

46 =

Debido al creep y retraccion, usando (2n=16.74).
Deflexion total para la viga no apuntalada:
A=A1+ 42+ 43+ A5+ 46 = 4.022 4+ 1.249¢cm + 0.302cm + 1.208cm + 0.345cm
=7.126cm
Deflexion total para la viga apuntalada:
A =44+ A5+ 46 =1.469cm + 1.208cm + 0.645¢cm = 3.32cm

En el subcapitulo 2.2.2.7 se describié los limites para las deflexiones sugeridos por la

norma E.060, y son las siguientes:
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o L/180 = 1252cm/180 = 6.96 cm
. L/360 = 1252cm/360 = 3.48 cm
o L/480 = 1252cm/480 = 2.61 cm
o L/240 = 1252cm/240 = 5.22 cm

La deflexién total para la viga con apuntalamiento temporal es de 3.32cm siendo menor
a los limites (L/180, L/240, L/360), por lo que el comportamiento ante las cargas de
servicio es adecuado ya que no contamos con elementos no estructurales susceptibles
de sufrir dafios debido a deflexiones grandes que estén orientados en la direccion de

las vigas compuestas.

8.6.2. CALCULO DE LA DEFLEXION EN VIGAS MIXTAS DE
CONTRUCCION APUNTALADA Y NO APUNTALADA PARA LA
VIGA COMPUESTA (VC1 W18X35)

En la introduccién del presente capitulo se indicd6 que la construccion sera con
apuntalamiento temporal por lo que el célculo de las deflexiones se cifie a este
requerimiento. Asimismo, se vio por conveniente calcular también las deflexiones sin
apuntalamiento temporal para tenerlo como dato y concluir las diferencias entre los

dos métodos constructivos.

Anélisis de cargas

Peso propio de la losa = 0.15m x 2400kg/m3 x 2.34m = 842.40 kg/m
PP de la viga = 0.00665m2 x 7850kg/m3 = 52.20 kg/m

Cargas operativas de vaciado = 120kg/m2 x 2.34m = 280.80 kg/m
Piso terminado = 100kg/m2 x 2.34m = 234 kg/m

Cargas vivas = 400 kg/m2 x 2.34m = 936 kg/m

Resumen de cargas a emplear:

gl = Peso propio de la losa + Peso propio de la viga = 894.60 kg/m
g2 = Cargas operativas de vaciado = 280.80 kg/m

g3 = Piso terminado = 234 kg/m

g4 = Peso propio de la losa + Peso propio de la viga + Piso terminado = 1128.60 kg/m

g5 = Cargas vivas = 936 kg/m
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g6 = Piso terminado = 234 kg/m

CASO A: VIGA MIXTA NO APUNTALADA

1.

Deflexién inmediata

Es la deflexién que se produce Unicamente en la construccién no apuntalada, en

la etapa de vaciado de la losa de concreto (Fratelli, 2005).
Las cargas que se tomaran en cuenta en este caso son las siguientes:

g1 = Peso propio de la losa en el ancho tributario de la viga y peso propio del

perfil de acero.

g2 = Cargas vivas en ancho tributario debidas al encofrado y cargas vivas

operativas del vaciado de la losa.

Definiendo las cargas que se produciran en esta etapa pasamos a calcular las
deflexiones para estas cargas (s, (2), obteniendo asi las deflexiones (A1, Ay) las

que se sumaran para calcular la deflexion total (Ao = A1 + Ay).

41 = 5 qll* 5 8.946kg/cm x (986cm)* 247
T384 °El 384 ©2.1x10kg/cm?x 21228cm*
5 2 L% 5 2.808kg/cm x (986cm)*
A2 = a = 9/ ( ) = 0.77cm

384 © EI 384 ©2.1x 10kg/cm?x 21228cm*
A0 = A1+ A2
A0 = 2.47cm + 0.77cm = 3.24cm
Deflexion inicial a corto plazo

Es la deflexion calculada para las vigas mixtas de construcciéon no apuntalada,
gue son producidas por las cargas muertas permanentes obviando el peso propio

de la viga:
gs = Carga del piso, sobrepiso y tabiqueria fija, en su ancho tributario hacia la
viga.

5 q3L* 5 2.34kg/cm? x (986cm)*

= =017
384 © EI 384 ©2.1x 10kg/cm?x 80738.52cm* am

43 =

. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando

n=8.37.

CASO B: VIGA MIXTA APUNTALADA

3.

Deflexién inicial a corto plazo
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Es la deflexion calculada para viga mixta apuntalada, que son producidas por el

peso propio de la losa, peso propio de la viga y el piso terminado.

e 5 q4l* 5 11.286kg /cm? x (986cm)*
~384 *TEl 384 “2.1x 105kg/cm?x 80738.52cm*

= 0.82cm

. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando
n=8.37.

CASO C: VIGA MIXTA APUNTALADA Y NO APUNTALADA
4, Deflexion secundaria a corto plazo para carga viva de uso

5 qg5L* 5 9.36kg/cm? x (986cm)*
A5 = x =

_ = 0.68
384 © EI 384  2.1x 10kg/cm?x 80738.52cm* cam

. La inercia empleada es la correspondiente a la viga compuesta, usando
n=8.37.

5. Deflexién a largo plazo bajo carga sostenida

5 qg6lL* 5 2.34kg/cm? x (986cm)*
46 = x =

_ =0.28
384 EI 384 ' 2.1x 105kg/cm?x 49367.23cm* o

° Debido al creep y retraccion, usando (2n=16.74).
Deflexion total para la viga no apuntalada:
A=A1+A42+ A3+ A5+ 46 =2.47cm + 0.77cm + 0.17cm + 0.68cm + 0.28cm
=437cm
Deflexion total para la viga apuntalada:
A=A4+ A5+ 46 = 0.82cm + 0.68cm + 0.28cm = 1.78cm

En el subcapitulo 2.2.2.7 se describié los limites para las deflexiones sugeridos por la

norma E.060, y son las siguientes:

o L/180 = 986cm/180 = 5.48 cm
. L/360 = 986cm/360 = 2.74 cm
o L/480 = 986cm/480 = 2.05 cm
. L/240 = 986cm/240 = 4.11 cm

La deflexidn total para la viga con apuntalamiento temporal es de 1.78cm siendo menor
a los limites (L/180, L/240, L/360 y L/480), por lo que el comportamiento ante las cargas
de servicio es adecuado.
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CAPITULO IX
DISENO DE VIGAS DE CONCRETO

9.1. INTRODUCCION

El entrepiso del proyecto tendra un vaciado en una sola etapa, generando un comportamiento
monolitico entre la losa y la viga, el estribaje de las vigas y los aceros negativos de la mismas
unificaran el sistema (Viga-Losa) generando una interfaz monolitica. Por todo lo mencionado
es preciso decir que la seccién de viga que trabaja monoliticamente con la losa sera una

seccion T.

El disefio de vigas de concreto armado, generalmente se realizan para esfuerzos de flexion y
cortante, provenientes de las cargas por gravedad y las de sismo que actuaran sobre la
estructura, por ello se consideran las cinco combinaciones de carga de disefio de la horma
E.060.

A modo de ejemplo el presente capitulo presenta el disefio de una viga (VM-B-2° 25x80)

perteneciente al segundo entrepiso del proyecto.
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Figura 105: Viga (VM-B-2° 25X80).

9.2. COMPORTAMIENTO DE VIGAS T

Para analizar y disefiar una viga T debemos primero entender el comportamiento de la misma
ante momentos positivos y negativos, identificando las zonas comprimidas en cada caso, pues

ello nos ayudara a determinar el ancho (bf) que a su vez lo utilizaremos para el disefio.

Lafigura 106 muestra una viga continua monolitica con una losa maciza de piso, en laimagen
se muestra el estado de agrietamiento en las zonas de momentos negativos y positivos,

ademas de las secciones transversales de estas mismas zonas.
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Figura 106: Zonas de momentos positivos y negativos en vigas T.

|l bf I 1[ bf { As
ne T r/////ﬁev/////;\ vt | G070 L - |
e I I i _,/ - . /, ——
| Compresion . L
. : ' I bw t
Corte A-A M+ Corte A-A M+ Compresién Corte B Mi-
Seccidn rectzngular a <hf Seccién T a>hf orte

Seccidn rectangular

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

9.2.1. SECCION A: ZONA DE MOMENTO POSITIVO - ALA EN
COMPRESION

En esta seccion el ala esta a compresion y el alma a traccién. Para este estado se
tendran dos casos, una en la cual la profundidad del bloque equivalente esta dentro
del espesor de la losa y sobrepasa el espesor de la losa, generando una zona de
compresion de forma T (Ottazzi Pasino, 2014).

o Caso 1 (a<hf) — Bloque de compresiones dentro del espesor del ala. En este
estado (figura 107) la seccién se analiza y se disefia como si fuera una seccién

rectangular con b=bf (ancho efectivo) (Ottazzi Pasino, 2014).
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Figura 107: Bloque de compresiones menor al espesor del ala.

P 23 (. ¥ a4 ]
y = s 3
af j_”/ EZFZFZ 77 ZZ 1 | lVf///// Z 1a
|
“— d =
J’fu+ | i
—¢—o 7
s s e WS i
A Bw A AL As

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

o Caso 2 (a>hf) — Bloque de compresiones sobrepasa el espesor del ala. En este
estado (figura 108) la seccion se analizara y se disefiard por superposicion como
la suma de los resultados que corresponden al céalculo por separado de los

aceros en las zonas comprimidas del ala y del alma (Ottazzi Pasino, 2014).

Figura 108: Bloque de compresiones mayor que el espesor del ala.

r A "
frzzz7 7zt w2z~ 1222 [
d «“— : : “— ((—:
Mn+ - \ | Mnf My
Jﬁ (;T:E\ LR_J ®
bt Y f e

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

Al aplicar la superposicién de cada uno de los casos mencionados, estos se analizan
como si fueran secciones rectangulares. Muchos estudios han demostrado que realizar
esta simplificacién genera porcentajes de error muy pequefios, por lo que se justifica
plenamente (Nilson, 1999).
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9.2.2. SECCION B: ZONA DE MOMENTO NEGATIVO - ALA EN
TRACCION

En estas zonas, las alas estan en traccion y el alma en compresion, por lo que estas
secciones se diseflan como secciones rectangulares de un ancho bw. La figura 109
muestra las principales caracteristicas de estas secciones solicitadas a momentos

negativos.

Figura 109: Bloque de compresiones dentro del alma.

(fAS

T Qs eee— i J'\‘
d

)

1

Fuente: (Ottazzi Pasino, 2014).

9.3.

DISENO A FLEXION
9.3.1. ANCHO EFECTIVO DEL ALA EN VIGAS T

El ancho efectivo contribuyente en la resistencia de la viga T, se calculard de acuerdo
a lo estipulado en la Norma E.060-2009, en su seccion 8.11.
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Tabla 91: Disposiciones para el ancho efectivo del ala en vigas T.

DISPOCICIONES PARA EL ANCHO EFECTIVO DEL ALA (Bef) PARA UNA VIGA T

CON DOS ALAS CON UNA SOLA ALA
b Bef | Bef

// //»//’//,:'////44/ / ////,

SIS,

== ,.,,;-f;?//. / . ' l_c

Menor de: |

Menor de:
-8h - 8h Menor de:
-swi2 U - Sw/2 7 - 6h
-Ln/8 -Ln/8 v - Sw/2
-Ln/12
Bef | | Bef

}
T ! T i

1 % % % I=

Sw "ow
Donde:
bef = Ancho Efectivo
Bw = Ancho de alma
h = Peralte de ala
Sw = Luz libre entre vigas
Ln = Luz libre de viga

bw Sw "bw Sw bw

Fuente: Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2009).

La luz libre de la viga (VM7’-B-2° 25x80) es de 6.30m y su ancho (bw) es de 0.25m. La
ubicacion de esta viga con respecto a la viga compuesta (VM7’-VC2-B’-2°) tiene una
distancia libre Sw de 2.22m y hacia placa (PL1) una distancia libre Sw de 4.14m.

Asimismo el espesor de la losa (h) es de 0.15m.

Reemplazando estos valores en las expresiones descritas en la tabla 91, se obtiene

lo siguiente:
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Figura 110: Ancho Efectivo de Viga (VM7’-B-2°).

Bef

Menor de:

a) 8xh = 8x0.15 = 1.20m

Menor de:

a) 8xh = 8x0.15 = 1.20m

Swl 4.14 Sw2 222 111
b)——=——=207m —=——=111m

Ln 6.30 ILn 6.30

—_— == —=——-=0.7875
c) 3 0.7875m c) 3 3 m

Por lo que el ancho efectivo (bef) sera:
In Ln
Bef = rl + 'l + bw = 0.7875 + 0.7875 + 0.25 = 1.825m

9.3.2.

ACERO MINIMO EN SECCIONES T

9.3.2.1. Acero minimo positivo — seccion t con el ala en
compresion
La norma E.060-2009 en su seccién 10.5.2, indica que cuando la seccion

sea rectangular o cuando se trate de una viga de seccion T con el ala a

compresion, el area de acero minimo no sera menor de:

!

0.7\/f’c
fy

Esta expresion refleja que el acero minimo es la necesaria para que la

As™min = xbwxd 8-1

resistencia de disefio de la seccidn sea por lo menos 1.5 veces el momento

de agrietamiento de la seccion.
La expresion 8-1 se demuestra de la siguiente manera:

¢Mn = 1.5xMcr
Donde:
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a
¢Mn = Resistencia minima de la seccién = 0.9xAsminxfyx (d — E)

Mcr = Momento de agrietamento = Sxfr
S = moédulo de seccién
fr = Médulo de rotura del concreto
Por lo que la expresion puede quedar de la siguiente manera:
bwxh?

12
h

2

a
dAsmin x fy x (d - E) = 1.5x x2+/f'c

(h)se puede aproximar a (1.1d)

a
(d — E) que es el brazo de palanca, se puede aproxima a (0.95d)

0.9xAsmin x fy x (0.95d) = 1.5 [ (22 UAD22) )
.9xAsmin x fy x (0.95d) = 1.5x 12(11d) x24/f'c

1.5x ((%) x24/f'c )
0.9xfyx(0.95d)

0.605xbwxdx./f'c
0.855xfy

Asmin =

Asmin =

!

0.7,/f'c

Astmin = xbwxd

Notese que la expresion 8-1 queda demostrada siempre y cuando usemos
(1.5Mcr). La norma E.060 utiliza (1.2Mcr) lo cual no es coherente con la

expresion que presenta.

Para la viga de andlisis la siguiente cantidad de acero minimo:

e . _07V280
fy WX T 4500

AsTmin = x25x74 = 5.16 cm?2

9.3.2.2. Acero minimo negativo —secciéon tcon el ala en tracciéon

La norma E.060-2009 no muestra una expresion directa para el calculo del
acero minimo negativo en secciones T. Por su parte la norma ACI 318-19
en su seccion R9.6.1.2 indica que en secciones en las que se tenga el ala a
traccion, el acero minimo es alrededor del doble de la correspondiente en
una seccion rectangular o de la correspondiente en una seccidn con ala en

compresion.
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T\ f'c
fy

As™min = x(Bef o 2bw)xd 8-2)

Donde:
bw, debera tomarse como el menor valor entre Bef y 2bw
2xbw = 50cm; Bef = 182.5

Por lo que tomaremos 50cm

7+ f'c 0.7v/280
As™min = f x2xbwxd = WxeZSxM = 10.32 cm?2

9.3.2.3. Acero minimo positivo y negativo considerando la

seccion t.

La norma E.060-2009 en su seccién 10.5.1 indica que, para cualquier
seccién de un elemento estructural sometido a flexién, excepto en zapatas
y losas macizas, el area de acero minimo debera cumplir la siguiente

expresion:
¢Mn = 1.2xMcr
PpAsminx fy x (d — %) = 1.2 x (Sxfr)
Por lo que obtenemos las siguientes expresiones:

1.2x(S*xfr)

Asmin(+) = 0.9xfyx(0.95xd) ®=4)
i B 1.2x(S™xfr)
Asmin(=) = 0.9xfyx(0.95xd) ®=5

En la seccién 9.4.1 de la presente tesis se calculé el ancho efectivo que
tendra la viga de seccion T (VM7’-B -2° 25X80), por lo que las caracteristicas

geomeétricas son las siguientes:
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/D ‘ A \I
ro(e) ~ N
| O | , 15 vy

777777777777777777 | |  Eje Centroidal |~
As(+)mTn Yb
RR¥od L

25

Bef = Ancho efectivo de ala = 182.5cm
hf = Espesor de ala = 15cm

bw = Espesor de alma = 25cm

Por lo que procedemos a calcular el acero minimo positivo y negativo

considerando todas las propiedades de la secciéon T como tal:
Calculamos Yby Yt:

) ¥h 1.825x0.15x0.725 +0.25%0.65x0.325 _
* = =0.
1.825x0.15 + 0.25x0.65 mn

(*) Yt = 0.80 — 0.576 = 0.224m

La inercia de la secciéon bruta se calculara utilizando el teorema de los ejes paralelos:

25x653
(*)Ig = 5 + 25x65x(57.6 — 32.5)2
182.5x153
+——— +182.5x15x(57.6 — 72.5)2 = 2254982.167 cm*

12

Calculamos el médulo de seccion positivo
g 2254982.167 cm*
T Yb 57.6 cm

Calculamos el médulo de seccién negativo

__Ig  2254982.167 cm*
Yt 22.4 cm

St = 39148.996 cm3

= 100668.847 cm?3

Moébdulo de rotura del concreto
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k
fr =2xVv280 = 33.4664—g
cm2

Momento de agrietamiento positivo:
Mcrt = 39148.996x33.4664 = 1310175.96 kg — cm
Momento de agrietamiento negativo:

Mcr~ =100668.847x33.4664 = 3369023.90 kg — cm

Relacion entre momentos de agrietamiento negativo y positivo:
Mcr~ 3369023.90

= =2
Mcrt 1310175.96
Area de acero minimo positivo:

1.2x(39148.996x33.4664)
0.9x4200x(0.95x74)

= 5.91 cm?

Astmin =
Area de acero minimo negativo:

oo 1:2x(100668.847x334664)
S M = T 9x4200%(0.95x74) el

Nota: Si hubiéramos elegido una menor ala de la seccion T, el area de acero

minimo seria mucho menor de la calculada.

9.3.2.4. Eleccion del acero minimo

Para el acero minimo con el ala a compresién se utilizara lo indicado en la

seccion 9.3.2.1, por lo que se tiene 5.16cm2.

Para el acero minimo con el ala a traccién consideraremos lo indicado en la
seccion 9.3.2.2, teniendo el doble del area de acero minimo de la seccién

con el ala a compresion, por lo que se tiene 10.32cm?2.

9.3.3. REQUISITOS DE RESISTENCIA EN VIGAS PERTENECIENTES A
UN SISTEMA ESTRUCTURAL DE MUROS

El armado del acero en las vigas seguird las recomendaciones de la norma E.060-

2009 en su capitulo 21 y esta expresada en la figura 111.
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Figura 111: Minima resistencia de una viga con respecto a su armado en un sistema
estructural de muros de concreto armado.

Mr(—) Mr(-)
en cara encara

Mr maximo en la cara de cualquier nudo
4

Mr(-)en cualquier seccion >

A 4
Mr maximo en la cara de cualquier nudo

4

Mr(+)en cualquier seccion =

/\/ Mr(=)en la cara Mr(=)en la cara

Mr(+) encara = 3 Mr(+) en cara = 3

Fuente: Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2009).

9.3.4. DISENO A FLEXION

Teniendo en cuenta todos los puntos mencionados y analizados, se pudo realizar el
disefo a flexién de la viga (VM7’-2°-B 0.25X0.80).

A continuacion, se muestra la elevacion de la viga a disefar (figura 112), diagrama de

momento flector (figura 113), y una tabla resumen con el disefio por flexion (tabla 92).

Figura 112: Elevacion de viga (VM7°-B 2° .25X.80).
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Figura 113: Diagrama de envolventes de momento flector para la viga (vm) del segundo nivel.

-25.42ton-m

-18.26ton-m

=

+17.50ton-m

Tabla 92: Resumen de disefio por flexion de la viga (VM7 ”-B-2° 0.25x0.80).

DISENO POR FLEXION

Seccion 1 Seccion 2 Seccion 3
Mu (Ton-m) -25.42 -18.26 +17.50
b (m) 0.25 0.25 1.825
h (m) 0.80 0.80 0.80
d (m) 0.72 0.72 0.74
As req 9.97 cm2 7.05 cm2 6.55 cm2
As min 10.32 cm2 10.32 cm2 5.16 cm2
As colocado 2¢3/4” + 395/8” 293/4” + 395/8” 203/4” + 195/8” = 7.68 cm2
=11.68 cm2 =11.68 cm2
a 8.24 cm<15cm 8.24 cm<15cm

Nota: La altura del bloque equivalente de compresiones paralos momentos negativos esta

dentro de la altura del ala, por lo que la suposicién inicial es correcta.

La distribucion de los aceros a flexion queda de la siguiente manera:
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Figura 114: Distribucion de Aceros a Flexién de la Viga VM7’-B-2° (25X80).
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9.4. DISENO A CORTE

Para el disefio a corte la norma E.060 (2009), establece dos métodos de disefio ante las

fuerzas cortantes, las cuales son el método de la resistencia y el método de la capacidad. A

continuacion, se detallara los requisitos de confinamiento, y los dos métodos mencionados.

9.4.1.

REQUISITOS DE CONFINAMIENTO

La norma E.060-2009, en su seccion 21.4.4.4, nos muestra los requisitos de

confinamiento para vigas sismicas pertenecientes a un sistema de muros estructurales

o dual tipo I, y son las siguientes:

Figura 115: Requisitos de confinamiento en viga sismica correspondiente a sistema estructural
de muros o dual tipo I.

4/\/,

(2h) ZONA
DE CONFINAMIENTO

d/
ZONA CENTRAL (2h) ZONA
ESPACIAMIENTO MAXIMO (d/2) DE CONFINAMIENTO

4/\/,

.60

(A

A

ESPACIAMIENTO MAXIMO EN ZONA DE

CONFINAMIENTO:

(*)

d/4, Pero no necesariamiente
menor de 15cm.

Diez veces el diametro de Ia
barra longitudinal confinada de
menor diagmetro.

24 veces el digmetro de la barra
del estribo cerrado de
confinamiento.

30cm.

Primer estribo < 10cm de la cara

Fuente: Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccidon y Saneamiento, 2009).

9.4.2.

DISENO POR RESISTENCIA

El disefio por resistencia para fuerzas cortantes busca que la resistencia de la seccién

de concreto al corte (¢pVc) sea capaz de resistir la cortante Ultima presente en la viga
(Vu).
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pVe = Vu

En el supuesto de no cumplir con este requerimiento, se incorporara estribos que

resistan el remanente de la solicitacion, teniendo asi:
d(Vc+Vs)=Vu

Despejando Vs, tenemos:
(Vu—@Vc)
s = 0
La Norma E.060 - 2009, en su seccidn 11.5.7.2, indica que cuando se utilice refuerzo
de cortante perpendicular al eje del elemento se puede emplear la siguiente expresion
para calcular el (Vs) y es la siguiente:

Av fyd
S =
s

Si despejamos (S) obtendremos lo siguiente:
_Avfyd
ST s

Donde:
@Vc = Resistencia al corte del concreto (kg)
Vs = Resistencia al corte de los estribos (kg)

Vu = Cortante Ultimo (kg)

@ = Factor de reduccién de la resistencia al corte (0.85)

Av = Area de acero de los estribos (cm?)

d = Peralte efectivo (cm)

s = Espaciamiento entre estribos

La norma E.060-2009, en su secciéon 11.5.7.9 limita el valor de Vs a un valor de
Vsmax = 2.1\/ﬂ bw d. En caso el valor de que Vs sobrepase este limite, se debe

aumentar la seccién del elemento o la resistencia a la compresion del concreto.

Adicionalmente, la norma E.060-2009, en su seccién 11.5.5.3 indica que cuando Vs

supere el valor de 1.1/ f'c bw d, el espaciamiento maximo a utilizar sera el siguiente:

d
Smax = 300mm 6Z

Cuando Vs es menor del valor 1.1,/ f'c bw d, el espaciamiento maximo a utilizar sera

el siguiente:

d
Smax = 600mm (')E
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Teniendo en cuenta todo lo mencionado anteriormente, se procede con el disefio por

resistencia.

La norma E.060, en su seccion 21.4.3.1 indica que para obtener el cortante maximo
se debera generar las combinaciones de disefio con un factor de amplificacion para

los valores del sismo igual a 2.5.

Por lo que el diagrama de fuerza cortante para la viga VM7’-B-2° 25X80 queda de la

siguiente manera:

Figura 116: Diagrama de Fuerzas Cortantes para la Viga (VM7°-B-2° 25X80).

21 ton

15 ton

Tabla 93: Resumen del Disefio a Fuerza Cortante por Resistencia.

DISENO A FUERZA CORTANTE POR RESISTENCIA

IZQUIERDA DERECHA
Vud 21 ton 15 ton
f’c (Resistencia a la compresion) 280 kg/cm2 280 kg/cm2
Fy (Esfuerzo ala fluencia) 4200 kg/cm2 4200 kg/cm2
¢ (Factor de reduccién) — E.060 0.85 0.85
bw (Ancho del alma) 25cm 25cm
h (Peralte) 80 cm 80 cm
d (Peralte efectivo) 74 cm 74 cm
Diametro de estribo 3/8” 3/8”
Av 1.42 cm2 1.42 cm2
¢Vc=g0.53xraiz(f'c)xbwxd 13.95 ton 13.95 ton
(pVc) /12 6.94 ton 6.94 ton
Vs 8.30 ton 1.24 ton
S reg= (Av. fy. d)/Vs 53 cm -
1.1xraiz(f'c)xbwxd 34.05 ton 34.05 ton
2.1xraiz(f'c)xbwxd 65.01 ton 65.01 ton
. Vs>1.1,/f exbwxd, s=30cm o d/4 - -
S max
Vs<1.1,/f cxbwxd, s=60cm o d/2 30cm 30 cm
S d/4 18 cm 18 cm
Lot leen | ioom
; . e cm cm
Confinamiento 30cm 30 em 30 em
S zona central d/2 30 cm 30 cm
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Por lo que el espaciamiento de estribos a lo largo de la viga es el siguiente:

$3/8”; 1@.10, 11@.15; rto@.30

9.4.3. DISENO POR CAPACIDAD

La metodologia del disefio por capacidad en vigas sismorresistentes consiste en
proporcionar el acero transversal suficiente que permita asegurar que la falla se de en

primera instancia por flexién (Falla ductil) antes que por corte (Falla fragil).

El maximo sismo que se puede presentar en una viga es aquel en la cual los dos
momentos de extremo alcancen sus valores de fluencia, es decir que el momento
actuante sea el que ocasione que los aceros entren en fluencia, y, por tanto, el cortante
gue se producira nunca sera mayor a la suma de los momentos de fluencia divididos

por la longitud libre, independientemente de que tan fuerte sea el sismo.

En el caso de las vigas, al cortante producido por los momentos de fluencia se le
adiciona el cortante producido por las cargas verticales (cargas muertas + cargas
vigas) amplificadas por un factor de seguridad de 1.25, y se disefian los estribos para
soportar esta cortante, con esta disposicion se logra que la viga nunca falle a cortante,

independientemente de que tan grande o pequefio sea el sismo.

La viga no podra fallar a cortante, pues el esfuerzo producido por el sismo esta limitado
por la fluencia de las secciones de extremo; es decir, existe una especie de fusible que
impide que entre mas cortante del que puede resistir, pues antes fallaria por flexion. Si
disefiamos la viga con estos conceptos se esta forzando a que se presente un modo

de falla ductil.

9.4.3.1. Calculo del acero requerido por cortante en un sistema

de pérticos y duales tipo Il.

La norma E.060, (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,

2009), indica lo siguiente:

. La fuerza cortante de disefio, Vu, de los elementos en flexién, debera
determinarse a partir de la suma de las fuerzas cortantes asociadas
con el desarrollo de las resistencias probables en flexion
(Mpr=1.25Mn) en los extremos de la luz libre del elemento y la fuerza
cortante isostatica calculada para las cargas de gravedad tributarias

amplificadas.

218



) La resistencia probable, es aquella que toma en cuenta la posibilidad
de que la resistencia de los materiales resulta mayor que las
resistencias especificadas, por o que el momento probable queda

expresado de la siguiente manera:

Mpr = 1.25fyAs (d — %)

Figura 117: Fuerza cortante de disefio en vigas pertenecientes a un sistema de porticos y
duales tipo Il.

SISMO
DERECHA—IZQUIERDA

SISMO
1ZQUIERDA-DERECHA

Wu=1.25{CM+CV) Wu=1.25(CM+CV)
Mpri=1.25Mni Mprd=1.25Mnd Mpri=1.25Mni Mprd=1.25Mnd
] [] [
" Ln Ln
Yui Vud Vui Vud
DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES
Vud Vui
Vud=(Mprd+Mpri)/In + Wu.In/2 Vui={Mprd+Mpri)/In + Wu.In/2

Fuente: Adaptacion de la norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
2009).

9.4.3.2. Calculo del acero requerido por cortante en un sistema

de muros y duales tipo i.

La norma E.060, (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento,

2009), indica lo siguiente:

La fuerza cortante de disefio, Vu, de las vigas que resistan efectos sismicos,

no debe ser menor que el menor valor obtenido de (a) y (b):

a. La suma del cortante asociado con el desarrollo de los momentos
nominales (Mn) del elemento en cada extremo restringido de la luz
libre y el cortante isostatico calculado para las cargas de gravedad

tributarias amplificadas.
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b. El cortante maximo obtenido de las combinaciones de carga de disefio

con un factor de amplificacion para los valores del sino igual a 2.5.

Figura 118: Fuerza cortante de disefio en vigas pertenecientes a un sistema de muros y duales
tipo I.

SISMO
DERECHA—IZQUIERDA

SISMO
IEQUIERDA—DEREGHA

Wu=1.25(CM-+(V) Wu=1.Z5(CM+LV)
Mni Mnd Mni Mnd
® 0
Ln Ln
Vui Yud Vui Vud
DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES DIAGRAMA DE FUERZAS CORTANTES
Vud Vi
Vud={Mnd+Mni)/In + Wuln/2 Vui={Mnd+Mni)/In + Wuln/2

Fuente: Adaptaciéon de la norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construcciéon y Saneamiento,
20009).

Las vigas del proyecto pertenecen a un sistema de muros estructurales, por

lo que emplearemos las indicaciones de la figura 118.

9.4.3.3. Disefio por capacidad
a. Cargas de gravedad tributarias amplificadas “1.25(CM+CV)”

La tabla 94 y 95 muestran las cargas muertas y cargas vivas para la

viga en su ancho tributario:
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Tabla 94: Carga Muerta para la Viga VM7’-B-2° 25X80.

CARGA MUERTA

CALCULO

Peso propio 2400x0.25x0.80 480 kg/m
Peso de losa maciza 2400 x (0.15x2.35) 846 kg/m
Peso del piso terminado 100 x (2.35+0.25) 260 kg/m

Total = 1586 kg/m

Tabla 95: Carga Viva para la Viga VM7’-B-2° 25X80.

CARGA VIVA

Sobrecarga

CALCULO

’ 400 x (2.35+0.25)

1040 kg/m

Total =

1040 kg/m

Amplificando estas cargas obtenemos:

1.25(CM + CV) = 1.25(1586 + 1040) = 3.28 ton/m

b.

Momentos nominales en cada extremo (Izquierda, Derecha)

Figura 119: Momentos Nominales en cada extremo de la Viga VM7°-B-2° 25X80.

@

| .60

VM7 =B=2"(.25x.80)

6.30

(=)

a3
(s}

:m2 —|/\ As=11.68 em2 As=11.68 em2 —/\/—
ton—m | #Mn=29.36 ton—m PMn=29.36 ton—m |
ton—m Mn=32.62 ton—m Mn=32.62 ton—m
| 325/8" 2083/4" 3e5,/8" |
| N — 2 7_&
- T
W
T L T v
203/4"/ | 185/8" \203/4”
n2 As=5.68 cm2 As=5.68 cm2 N
ton—m @Mn=15.31 ton—m @Mn=15.31 ton—m N ¢
‘fon—m Mn=17.02 ton—m Mn=17.02 ton—m A\

Cortante por capacidad

-

La cortante por capacidad es la suma del cortante asociado con el

desarrollo de los momentos nominales (Mn) y el cortante isostatico

calculado para las cargas de gravedad tributarias amplificadas.
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(Mnd + Mni) 4 Wu.Ln 3262+ 17.02  3.28x6.3

In > 63 + 2 = 18.21 ton

Vu(izquierda) =

(Mnd + Mni) 4 Wu.Ln  32.62 +17.02 3.28x6.3

Vu(derecha) = In > = 3 + >

= 18.21 ton

Nota: Las cortantes por capacidad son menores a las cortantes
obtenidas del analisis estructural amplificadas en 2.5 al sismo. Por lo

que se disefiara por el método de capacidad.

Tabla 96: Resumen del Disefio a Fuerza Cortante por Capacidad.

DISENO A FUERZA CORTANTE POR RESISTENCIA

IZQUIERDA DERECHA
Vud 18.21 ton 18.21 ton
f’c (Resistencia a la compresién) 280 kg/cm2 280 kg/cm2
Fy (Esfuerzo a la fluencia) 4200 kg/cm2 4200 kg/cm2
¢ (Factor de reduccién) — E.060 0.85 0.85
bw (Ancho del alma) 25¢cm 25cm
h (Peralte) 80 cm 80 cm
d (Peralte efectivo) 74 cm 74 cm
Diametro de estribo 3/8” 3/8”
Av 1.42 cm2 1.42 cm2
¢Vc=g0.53xraiz(f'c)xbwxd 13.95 ton 13.95 ton
(pVce) 12 6.94 ton 6.94 ton
Vs 5.02 ton 1.24 ton
S reqg= (Av. fy. d)/Vs 85 cm -
1.1xraiz(f'c)xbwxd 34.05 ton 34.05 ton
2.1xraiz(f'c)xbwxd 65.01 ton 65.01 ton
. Vs>1.1,/f cxbwxd, s=30cm o d/4 - -
S max
Vs<1.1,/f cxbwxd, s=60cm o d/2 30 cm 30 cm
d/4 18 cm 18 cm
o e 10dbl 15 cm 15 cm
Confinamiento eitibe 20 cm 20 cm
30cm 30cm 30cm
S zona central d/2 30cm 30cm
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Por lo que el espaciamiento de estribos a lo largo de la viga es el siguiente:

Finalmente, la distribucion de los aceros a flexién y los estribos quedan de la siguiente manera:

Figura 120: Plano Final de Viga VM7’-B-2° 25X80

$3/8”; 1@.10, 11@.15; rto@.30
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9.5. CONTROL DE LAS DEFLEXIONES

En el subcapitulo 4.2.2 se realizé el predimensionamiento de las vigas de concreto, siguiendo
la recomendacion de tener un peralte entre L/12 a L/10 para asi no tener posibles problemas
con las deflexiones. En este subcapitulo se verificara si el peralte y la distribucién de aceros
gue se obtuvo del disefio, son adecuados para el control de las deflexiones. A continuacién,
se muestra la distribucién de aceros que se obtuvo para la viga (VM-2°-B 25x80) las cuales

seran necesarias para calcular la deflexion en la viga.

Figura 121: Distribucion de aceros para la viga VM7’-2°-B (.25X.80).

@ VM 7'—B—2"(.25x.80)

2.00 | .e0 6.30 .60

1.00 2.00 2.00 45
|4 203/4" |\1 ‘ |H 305/8" 12 |13 223/4" 12 Je5/8” |H
e ‘ — L
1 Zl
.35
.80 74
T I + 1 L L
03/4"/ 23/4" 1¢5/8" 03/4”
PRECtZE li4 [PRCEZE I2 lresssm | I2 \zse|
e 1.00 o 1.00 M
£73/8"9:10.10,Rt0®.15 c-1 [13/8"9:10.10,110.15,Rt0@.30 c-2
22 33 44
1—'25 203/4” 1—’25 $203/4" 1—'25 $203/4"

305,/8"

i25/8" 195/8"
203/4" 203/4” 203/4"

.80 .80 .80

El célculo de las -deflexiones se desarrollara siguiendo las estipulaciones de la Norma
Peruana E.060-2009. En la tabla 97 se presentan los parametros considerados en el calculo

de las deflexiones.
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Tabla 97: Parametros considerados en el calculo de las deflexiones.

PARAMETROS VALOR |
Ancho de Disefo (b) 25 cm
Peralte o Espesor de Losa (h) 85 cm
Peralte Efectivo de la Losa (d) 76 cm
Resistencia a la Compresion (f'c) 280 kg/cm2
Resistencia a la Fluencia del Acero (Fy) 4200 kg/cm2
Modulo de Elasticidad del Concreto (Ec) 15000x3/280 = 250998.01 kg/cm2
Médulo de Elasticidad del Acero (Ea) 2000000 kg/cm2
indice Modular (n) 7.97
Carga viva que actla permanentemente (Ottazzi 30%
Pasino, 2014). (*)

9.5.1. CALCULO DE LAS DEFLEXIONES POR LA NORMA E.060.

La norma Peruana E.060 indica que cuando a lo largo de todo el elemento, bajo cargas

de servicio, se cumpla que Mcs < Mcr se podré utilizar:
Ief = Ig
Cuando en alguna seccion Mcs > Mcr, entonces:
Ief = Icr
Donde:
Mcr = Momento de agrietamiento.
Mcs = Momento por carga de servicio.
lg = Momento de Inercia de la seccién bruta.
Icr = Momento de Inercia de la seccion fisurada.
lef = Momento de Inercia efectivo de la seccidn donde se evallan las deflexiones.

La figura 122 muestra los momentos por carga muerta, carga viva y carga de servicio
para la viga VM7’-2°-B (.25X.80):
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Figura 122: Momentos por carga muerta, carga viva y carga de servicio para la viga VM7’-2°-B
(.25X.80).

Mcm=-6.95 ton-m
Mcv=-4.97 ton-m
Mcs=-11.92

Mcm=-10.06 ton-m
Mcv=-6.67 ton-m

Mcs=-16.73 ton-m

Mcm=+11.41 ton-m
Mcv=+4.89 ton-m
Mcs=+16.30 ton-m

Donde:
o Mcm = Momento por carga muerta a la cara de la viga.
o Mcv = Momento por carga viva a la cara de la viga.

o Mcs = Momento por cargas de servicio (Mcm+Mcv).

9.5.1.1. Calculo del momento de agrietamiento

_bxh3_25x853

I = 1279427 cm*
9=12 12 9427 cm
kg
fr=2xfc=2x280 = 33.4664 —
85
Yt = 7 =425cm

frxlg 33.4664 x 1279427

Mer =—5; 425

= 1007478 kg.cm = 10.08 ton.m

Donde:

o Ig = Inercia bruta.

o fr = Mddulo de rotura del concreto

o Yt = Distancia de la fibra superior o inferior al centroide del elemento.

o Mcr = Momento de agrietamiento.
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Si comparamos los momentos actuantes por cargas de servicio

respecto al momento de agrietamiento se obtiene lo siguiente:
. 16.73ton.m > 10.08 - Mcs1 > Mcr — lef = Icr
o 11.92ton.m > 10.08 - Mcs2 > Mcr - lef = Icr
. 16.30ton.m > 10.08 - Mcs2 > Mcr — lef = Icr

Por lo que para el calculo de las deflexiones se empleara como inercia

efectiva, la inercia de la seccidn fisurada.

9.5.1.2. Calculo del momento de inercia efectiva

El momento de inercia efectiva sera igual al momento de inercia de la
seccion fisurada, para determinar este valor se emplea la siguiente
expresion:

3

Icr =

+n.4s(d —c)?> + 2n—1DA's(c — d')?

b
E'CZ +(M(A's+As) —A's).c— (n.(As.d + A's.d") —A's.d") =0

Tabla 98: Momentos de inercia fisurada.

Icr (-) Izquierda

Icr (+) Central

Icr (-) Derecha

Ea 2000000 kg/cm2 Ea 2000000 kg/cm2 Ea 2000000 kg/cm2
Ec 250998 kg/cm2 Ec 250998 kg/cm2 Ec 250998 kg/cm2
n 7.97 n 7.97 n 7.97

h 85 cm h 85 cm h 85 cm

d' 9cm d' 9cm d' 9cm

d 76 cm d 76 cm d 76 cm

As 11.68 cm2 As 7.68 cm2 As 11.68 cm2
A’s 5.68 cm2 A’s 5.68 cm2 A’s 5.68 cm2

c 18.27 cm (] 15.22 cm c 18.27 cm

Icr (=) 368285.76 cm4 lcr (4) 258734.23 cm4 lcr (-) 368285.76 cm4

B Icr(—)izquierda + Icr(—)derecha + 2xlcr(+)central

lef

4

368285.76cm* + 368285.76cm* + 2x258734.23cm*

lef =

4

= 313510 cm*
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9.5.1.3. Calculo de la deflexion

Para calcular la deflexion de la losa simplemente apoyada en sus bordes, se

usara la siguiente expresion:

5 x L?

A= mx(Mpositivo — 0.1(Mnegativo izq. +Mnegativo der.))

Deflexién instantanea por carga muerta

Aicm = 5% 630° (11.41 — 0.1(10.06 + 6.95))x10° = 0.51
M = 48 x 250998.01 x 313510 " * A IR) )X = Do em

Deflexién diferida por carga muerta
A's = 5.68cm2

_ 5.68cm2
"~ 25x85c¢m2

S 2
"~ 1+50p" 1+ 50x0.00267

p' = 0.00267

=1.76

A

Adcm = 0.51x1.76 = 0.90 cm
Deflexién instantanea por carga viva

Aicy = 5 x 630° (4.89 — 0.1(6.67 + 4.97))x10° = 0.20
*Y = 18 x 250998.01 x 313510 "\ O 7))L = Hetem

Deflexion diferida por carga viva al 30%
Adcv(30%) = 0.20x1.76x0.3 = 0.11cm
DEFLEXION TOTAL
ATOTAL = Adcm + Aicv + Adcv(30%) = 0.90 + 0.20 + 0.11 = 1.21cm

En el subcapitulo 2.2.2.7 se describid los limites para las deflexiones

sugeridos por la norma E.060, y son las siguientes:
o L/180 = 630cm/180 = 3.50 cm
o L/360 = 630cm/360 = 1.75 cm
. L/480 = 630cm/480 = 1.31 cm
o L/240 = 630cm/240 = 2.63 cm

La deflexion total para la viga es de 1.21cm siendo menor a los limites
(L/180, L/240, L/360 y L/480) por lo que el comportamiento ante las cargas

de servicio es adecuado.
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CAPITULO X
DISENO DE COLUMNAS

10.1. INTRODUCCION

Las columnas son elementos estructurales encargados de recibir las cargas provenientes de
las vigas y transferir estas cargas hacia la cimentacion, ademas de proporcionar rigidez lateral
al formar pdrticos junto a las vigas. Las columnas estan sometidas principalmente a esfuerzos

de flexo-compresién y corte.

Es importante mencionar que se espera que las columnas del proyecto trabajen,
practicamente, bajo solicitaciones de gravedad, puesto que el edificio cuenta con placas que

toman un gran porcentaje de las solicitaciones sismicas.

A modo de ejemplo se presenta el disefio por flexo compresion y corte de la columna (C-01),
la cual fue predimensionada en la seccién 4.2.5, esta columna se ubica en la interseccion de

los ejes 2 y B (figura 123).
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Figura 123: Ubicacién de columna C-01.
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10.2. DISPOSICIONES GENERALES PARA EL DISENO DE COLUMNAS

10.2.1. DISPOSICIONES ESPECIALES DE LA NORMA E.060 PARA
COLUMNAS SISMORRESISTENTES

Tabla 99: Disposiciones especiales de la norma E.060 (2009) para columnas sismorresistente.

| SECCION | DISPOSICION

21.3.2.1 La resistencia minima a la compresion del concreto sera de 210 kg/cm?2

21.3.2.2 La resistencia méxima a la compresion del concreto serd de 550 kg/cm2

11.5.2 El esfuerzo maximo de fluencia del acero de refuerzo sera de 4200 kg/cm2
21.45.1 La cuantia de refuerzo longitudinal no sera menor que 1% ni mayor que 6%.
21.45.3 Los estribos seran como minimo de 8mm para barras longitudinales de hasta 5/8”
de diametro, de 3/8” para barras longitudinales de hasta 1” de diametro y de 1/2"
para barras longitudinales de mayor diametro.

Fuente: Adaptaciéon de la norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
20009).

10.3. DISENO A FLEXO-COMPRESION

Teniendo en cuenta los puntos anteriormente mencionados, se realiza el disefio a flexo
compresion, la tabla 100 muestra los estados de carga, la tabla 101 y 102 muestran

las combinaciones ultimas de disefio para un sismo en Xy un sismo en Y.
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Tabla 100: Estados de Carga para columna C1.

C-1 P (Ton) Vx (ton) Vly (ton) Mx (Ton-m) | My (Ton-m)
Cm 52.94 1.90 0.73 1.04 2.59
Cv 28.24 1.14 0.66 0.90 1.57
Sdx -1.26 0.29 1.72 4.91 0.41
Sdy 3.84 3.18 1.06 1.63 8.10

Tabla 101: Combinaciones ultimas de disefio para un sismo en X.

PARA UN SISMO EN X

COLUMNA C-1 COMBINACIONES P (Ton) MX (Ton-m)
1.4CM+1.7CV 122.12 2.99
1.25(CM+CV) +SX 100.22 7.34
SISMO X
1.25(CM+CV) -SX .
ST ( ) 102.74 2.49
0.9CM+SX 46.39 5.85
0.9CM-SX 48.91 -3.97
1.25(CM+CV) +SX -100.22 -7.34
SISMO X
1.25(CM+CV) -SX .
NG ( ) 102.74 2.49
0.9CM+SX -46.39 -5.85
0.9CM-SX -48.91 3.97

Tabla 102: Combinaciones ultimas de disefio para un sismo en Y.

PARA UN SISMO EN Y

COLLiA CL COMBINACIONES P (Ton) | My (Ton-m)
1.4CM+1.7CV 122.12 6.30
1.25(CM+CV) +SY 100.22 13.30
SISMO Y 102.74 -2.90
POSITIVO 1.25(CM+CV) -SY . .
0.9CM+SY 46.39 10.43
0.9CM-SY 48.91 5.77
1.25(CM+CV) +SY -100.22 -13.30
oM -102.74 2.90
NEGATIVO 1.25(CM+CV) -SY . .
0.9CM+SY -46.39 -10.43
0.9CM-SY -48.91 5.77

10.3.1. DETERMINACION DEL AREA DE ACERO

Con la seccién de columna ya predimensionada en el capitulo 4.2.5 se determina el
area de acero minimo de la columna con una cuantia del 1%, por lo que el armado

preliminar de la columna es el siguiente:
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Figura 124: Seccién de columna C1.
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10.3.2. DIAGRAMA DE INTERACCION

El disefio por flexo-compresion se realiza determinando el diagrama de interaccion
(Envolvente de falla) de la columna, la cual representa el lugar geométrico de todos
los valores de momento y carga axial que hacen fallar a la columna (¢Mn ¢Pn), por lo
gue se tendra que verificar que todas las combinaciones ultimas de disefio posibles

(Mu, Pu), estén dentro del diagrama.

Si se analiza una seccion transversal de columna sometido a flexo-compresién y con
una determinada distribucion de acero, se puede obtener el diagrama de interaccion
variando sucesivamente la ubicacion del eje neutro “c”. Para cada ubicacién del eje

neutro se calcula por equilibrio la resistencia de la seccion (¢Mn ¢Pn).

Generalmente cuando se realizan calculos manuales, no son necesarios determinar
muchos puntos del diagrama de interaccién, bastar4 con calcular algunos puntos

notables, como los que se indican a continuacion:
a. Punto 1: Compresion pura

b. Punto 2: Fisuracién incipiente

C. Punto 3: Falla balanceada

d. Punto 4: Cambio de valor de ¢

e.  Punto 5: Flexion pura
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f.

Punto 6: Traccion pura

Debido a la distribucion uniforme del acero de refuerzo que se le dio a la columna, el

centro geométrico de la seccién coincide con el centro plastico.

El proceso a seguir para la construccion del diagrama de interaccion es el siguiente:

a.

b.

Célculo del centro plastico de la seccién
Profundidad del eje neutro “c” (asumida)
Profundidad del bloque de compresion:

a=plc

Calculo de las deformaciones, por relacion de triangulos:

Esi _ 0.003
c—di ¢

Célculo de los esfuerzos, por ley de Hooke:

fi= €si.Es
Sifi<fy— fi
Sifizfy->fi=fy

Fuerza producida en cada capa de acero:

Fi = Asi. fi
Momento producido por cada capa de acero:

Mi = Fi.yi
Fuerza de compresion del concreto:

Cc = 0.85f'c.b.a

Momento producido por la fuerza Cc:

Mc = Cc.yc

Valor de Pn:

Pn = Cc +z Fi
Valor de Mn:

Mn = Mc + Z Mi

Excentricidad:
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Mn
Pn

10.3.2.1. Centro pléastico de la seccidn

La tabla 103 muestra el calculo del centro plastico de la seccién de

columnas C1.

Tabla 103: Centro plastico de la Seccion.

Fuerza Resistente Brazo Fuerza x Brazo

Concreto 0.85x280x2639.23 628.14 0.46 291.96
Capal (4200-0.85x280) x2 7.924 0.84 6.67
Capa 2 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.76 5.99
Capa 3 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.70 5.54
Capa 4 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.67 5.32
Capa5 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.61 4.86
Capa 6 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.58 4.56
Capa 7 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.48 3.81
Capa 8 (4200-0.85x280) x2 7.924 0.38 3.05
Capa 9 (4200-0.85x280) x4 15.848 0.21 3.39

Capa 10 (4200-0.85x280) x4 15.848 0.04 0.67

Total=| 723.22 335.81
Ycp= 0.46m

10.3.2.2. Puntos notables
Punto 1. Compresion pura (¢=0.70)

Po = 0.85xAcxf'c + Astxfy

Po = 0.85(4g — Ast)xf'c + Astxfy

Po = 0.85(2639.23 — 24)x280 + 24x4200

Po = 723.23 ton

De lo que se obtiene los siguientes puntos notables:
Po = 723.23 ton

aPo = 578.58 ton

$dPo = 506.26 ton

adPo = 405.01 ton

Punto 2. Fisuracion Incipiente (¢=0.70)
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Donde el esfuerzo en el acero mas alejado del borde en compresion es nulo.

Figura 125: Diagrama de Deformaciones y Fuerzas para Fisuracién Incipiente.

FISURACION INCIPIENTE

SECCION PERFIL DEFORMACIONES FUERZAS
0 10=2cm2 \ e | T T T T T P w0 —— |
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1 As6=2cm2 23 B ] ke
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a=72.89 —
I Asd=2em? £s4| [e=85.79 1112 @ Fs4 — ye=7.40
o CENTROFLASTICO CENTROFLSTIEO - LA S T
f — —As3=em2 —+ e ——
: 25.05 e
| 46.42 ! As2=dcm2 52 —_— —t )
Es
[ R VS e e N EFEr
c=85.75cm
a=7289cm

Area del bloque comprimido equivalente = 2211.47 cm?

Tabla 104: Fuerzas a Compresién y Traccion.

As Deformacion Esfuerzo (fs Fuerza
Capa 10 2cm2 0.0028 0.0028x2000000=4200 kg/cm?2 8.40 ton
Capa 9 2cm2 0.0025 0.0025x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 8 2cm2 0.0023 0.0023x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 7 2cm2 0.0022 0.0022x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 6 2cm2 0.0020 0.0020x2000000=3994.87 kg/cm2 7.99 ton
Capab 2cm2 0.0019 0.0019x2000000=3729.47 kg/cm2 7.46 ton
Capa 4 2cm2 0.0015 0.0015x2000000=3062.60 kg/cm2 6.13 ton
Capa3 2cm2 0.0012 0.0012x2000000=2395.72 kg/cm2 4.79 ton
Capa?2 4cm?2 0.0006 0.0006x2000000=1197.86 kg/cm2 4.79 ton
Capal 4cm2 0.0000 0.0000x2000000=0 kg/cm2 0.00 ton

Cc = 0.85x280x2211.47 = 526.33 ton

Pn =8.40 + 8.40 + 8.40 + 8.40 + 7.99 + 7.46 + 6.13 + 4.79 + 4.79 + 526.33
Pn =591.09 ton
Mn = 8.40x0.3778 + 8.40x0.2922 + 8.40x0.2348 + 8.40 x 0.2066
+ 7.99x0.1492
+7.46x0.1113 + 6.13x0.016 — 4.79x0.07933 — 4.79x0.25054
+ 526.33x0.07387
Mn = 48.76 ton —m
¢Pn = 413.76 ton
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Figura 126: Diagrama de Deformaciones y Fuerzas para la Falla Balanceada.

¢Mn = 34.13 ton

Punto 3. Falla balanceada (¢=0.70)

¢ =50.44 cm
a=4288cm

Area del bloque comprimido equivalente = 1459.03 cm?

Cc = 0.85x280x1459.03 = 347.25 ton
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Tabla 105: Fuerzas a traccion y Compresion.
As € Esfuerzo (fs Fuerza
Capa 10 2cm2 0.00266 0.00266x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa9 2cm2 0.00215 0.00215x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 8 2cm2 0.0018 0.0018x2000000=3600 kg/cm2 7.20 ton
Capa7 2cm2 0.00164 0.00164x2000000=3280 kg/cm2 6.56 ton
Capa 6 2cm2 0.00130 0.0013x2000000=2600 kg/cm2 5.20 ton
Capab 2cm2 0.00107 0.00107x2000000=2140 kg/cm2 4.28 ton
Capa4 2cm2 0.0005 0.0005x2000000=1000 kg/cm2 2.00 ton
Capa 3 2cm2 0.00006 0.00006x2000000=120 kg/cm2 0.24 ton
Capa 2 4cm2 0.00108 0.00108x2000000=2160 kg/cm2 8.64 ton
Capal 4cm2 0.0021 0.0021x2000000=4200 kg/cm2 16.80 ton

Pn =8.40+ 8.40 + 7.20 + 6.56 + 5.20 + 4.28 + 2.00 — 0.24 — 8.64 — 16.80
+ 347.25
Pn = 363.61ton

Mn = 8.40x0.3778 + 8.40x0.2922 + 7.20x0.2348 + 6.56 * 0.2066
+ 5.20x0.1492
4.28x0.1113 + 2.00x0.016 + 0.24x0.0793 + 8.64x0.2505 + 16.80 * 0.4216 +
347.25x0.1856

Mn = 83.67 ton —m
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¢Pn = 254.53 ton
¢Mn = 58.57 ton

Punto 4. Cambio de valor de ¢ (¢=0.70)
Pt = 0'1(f' Ag)
B VAT

0.1
Pt = 07 (280x2639.2323)

Pt = 105.57 ton

¢ =26.60cm

a=22.61cm

Area del bloque comprimido equivalente = 586.40 cm?

Cc = 0.85x280x586.40 = 139.56 ton

Figura 127: Diagrama de Deformaciones y Fuerzas para el cambio de (¢).

CAMBIO DE PHI
SECCION e ERL DEFORMACIONES S _FUERZAS
s 2500 As10=2em2 = —En s
& SRR R ; B 7 e i e = e { e

- Asd=2cm2 = £94 " L e |

/ e As3=2cm2 e £s3 _:.93 oo ’ ) —)&V :Fi;ug N

4542 PUp—— £s2 *2 17 E2__y

Tabla 106: Fuerzas a traccion y Compresion.
|  As | € | Esfuerzo (fs) | Fuerza |

Capa 10 2cm2 0.00235 0.00235x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 9 2cm2 0.00138 0.00138x2000000=2760 kg/cm2 5.52 ton
Capa 8 2cm2 0.00073 0.00073x2000000=1466 kg/cm2 2.93 ton
Capa7 2cm2 0.00042 0.00042x2000000=830 kg/cm2 1.66 ton
Capa 6 2cm2 0.00023 0.00023x2000000=464 kg/cm2 0.93 ton
Capa5 2cm2 0.00066 0.00066x2000000=1320 kg/cm2 2.64 ton
Capa 4 2cm2 0.00174 0.00174x2000000=3470 kg/cm2 6.94 ton
Capa 3 2cm2 0.00281 0.00281x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa?2 4cm2 0.00474 0.00474x2000000=4200 kg/cm2 16.80 ton
Capal 4cm2 0.00667 0.00667x2000000=4200 kg/cm2 16.80 ton

Pn =8.40+552+293+1.66—-093 —2.64 —6.94 —8.40 —16.80 — 16.80
+ 139.56
Pn = 105.57 ton
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Mn = 8.40x0.3778 + 5.52x0.2922 + 2.93x0.2348 + 1.66 * 0.2066
—0.93x0.1492 —

2.64x0.1113 — 6.94x0.016 + 8.40x0.0793 + 16.80x25.05 + 16.80x42.17 +

139.56x0.2855

Mn = 57.08 ton —m

¢Pn = 73.90 ton

¢Mn = 39.96 ton

Punto 5. Flexion Pura (¢=0.90)

c=17.55cm
a=1492cm

Area del bloque comprimido equivalente = 258.81 cm?

Cc = 0.85x280x258.81 = 61.60 ton

Figura 128: Diagrama de Deformaciones y Fuerzas para flexién pura.
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Tabla 107: Fuerzas a traccion y Compresion.

| As | € \ Esfuerzo (fs) | Fuerza
Capa 10 2cm2 0.00201 0.00201x2000000=4016 kg/cm2 8.03 ton
Capa9 2cm2 0.00055 0.00055x2000000=1090 kg/cm2 2.18 ton
Capa 8 2cm2 0.00044 0.00044x2000000=872 kg/cm2 1.74 ton
Capa?7 2cm2 0.00092 0.00092x2000000=1836 kg/cm2 3.67 ton
Capa 6 2cm2 0.00190 0.00019x2000000=3798 kg/cm?2 7.60 ton
Capab 2cm2 0.00255 0.00255x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 4 2cm2 0.00418 0.00418x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 3 2cm2 0.00581 0.00581x2000000=4200 kg/cm2 8.40 ton
Capa 2 4cm2 0.00873 0.00873x2000000=4200 kg/cm2 16.80 ton
Capal 4cm2 0.01166 0.01166x2000000=4200 kg/cm2 16.80 ton

Pn =8.03+ 218 —-1.74 - 3.67 —7.60 — 8.40 — 8.40 — 8.40 — 16.80 — 16.80
Pn = 0.00 ton
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Mn = 8.03x0.3778 + 2.18x0.2922 — 1.74x0.2348 — 3.67x0.2066
— 7.60x0.1492 —
8.40x0.1113 — 8.40x0.016 + 8.40x0.0793 + 16.80x0.2505 + 16.80x0.4217
Mn = 3299 ton —m
¢Pn = 0.00 ton
¢Mn = 29.69 ton

Punto 6. Traccion Pura (¢=0.90)

To = Astxfy ton
To = 24x4200
To =100.8ton

¢$To = 90.72 ton

10.3.2.3. Diagrama de interaccion en x, y

Figura 129: Diagrama de Interacciéon en X para la columna C1.

Diagrama de Interaccion en X - C1
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Figura 130: Diagrama de Interaccién en Y para la columna C1.

Diagrama de Interaccionen Y - C1
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La distribucién de los aceros verticales a flexo compresion quedan de la

siguiente manera:

Figura 131: Distribucion de aceros verticales a flexo compresion.
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10.4. DISENO A CORTE

Con el disefio a flexo-compresion culminado, el siguiente paso fue disefiar ante los esfuerzos

cortantes actuantes, siguiendo las disposiciones de la norma E.060 (2009).

La norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento, 2009) en su articulo
21.4.3 indica que, la fuerza cortante de disefio, para columnas que forman parte de un sistema

de muros, debe tomarse como el menor valor entre:

a. La fuerza cortante asociado a la suma de los momentos nominales en funcién a la fuerza
axial Pu que dé como resultado el mayor valor de momento nominal, dividido entre la

altura libre del elemento. (disefio por capacidad).

b. El cortante maximo asociado a las combinaciones ultimas de disefio, amplificando a los

valores del sismo en 2.5. (disefio por resistencia).

10.4.1. REQUISITOS DE CONFINAMIENTO

La norma E.060-2009, en su seccion 21.4.5, nos muestra los requisitos de
confinamiento para columnas sismicas pertenecientes a un sistema de muros

estructurales o dual tipo |, y son las siguientes:
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Figura 132: Requisitos de confinamiento en columna sismica correspondiente a sistema
estructural de muros o dual tipo | — Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y

Saneamiento, 2009).

Espaciamiento minimo en
el nudo es de 15cm,
Articulo 271.4.5.5

ESPACIAMIENTO MAXIMO EN ZONA DE

CONFINAMIENTO, ARTICULO (21.4.5.3):

Y]

r
ZONA DE CONFINAMIENTO,

ARTICULO (21.4.5.3):
—Ln/6;
—Mayor dimensién de
la seccidén iransversal;
—50¢cm

ZONA CENTRAL

— Ocho veces el didmeltro de la
barra longitudinal confinada de
menor didmetro

— La mitad de lo menor dimensién

de lg seccién transversal del
elemento.
- 10 cm

(*) Primer estribo < 10cm de lg carg

ZONA DE CONFINAMIENTO,

ARTICULO (21.4.5.3):

—Ln/6;
—Mayor dimension de
la seccién transversal,

—50cm

ESPACIAMIENTO MAXIMO EN ZONA
CENTRAL, ARTICULO (21.4.5.4):

— 16 veces el diégmetro de las barras

longitudinales.

— 48 veces del didmetro de los
estribos.

— Menor dimensidn transversal del
elemento.

- 4/2.

— 30 cm

Espaciamiento minimo en
el nudo es de 15cm,
Articulo 21.4.5.5
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10.4.2. DISENO POR RESISTENCIA

El cortante méximo es obtenido de las combinaciones de cargas ultimas, amplificando

los valores del sismo en 2.5.

Tabla 108: Espaciamientos de estribos por método de la resistencia.

COMBINACIONES Pu(ton) Vu(ton) gVc(ton) ‘ Vs(ton) ‘ S(cm)
1.4CM+1.7CV 112.10 4.60 13.79 - -
1.25(CM+CV) + 2.55X 95 27 4.53 3 1s - -
1.25(CM+CV) — 2.58X 91.85 3.08 13.30 - -
0.9CM + 2.5S8X 47 14 2.44 1161 - -
0.9CM- 2.55X 43.72 0.99 1179 - -

COMBINACIONES Pu(ton) Vu(ton) gVc(ton) Vs(ton) S(cm)

1.4CM+1.7CV 2.14
112.10
13.79
1.25(CM+CV) + 2.55X 98.33 4.39 ] -
. 13.12
1.25(CM+CV) — 2.55X 104.63 091 13.30 ] ]
0.9CM + 2.55X 3.31 ) ]
44.50
11.61
0.9CM- 2.55X 50.80 -1.99 11.79 ] ]
Donde:

Nu
PVc=0x053xbxdx (1+m)x,/fc

Vu—@Vc
Vs = ———
0]
_ Avxfyxd
5= Vs

A continuacion, se calcula los espaciamientos minimos en la zona de confinamiento,
en la zona central y en el nudo (Columna-Viga) las cuales se describieron en la tabla
109.
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Tabla 109: Espaciamientos minimos en zona de confinamiento, zona central y en el nudo.

ESPACIAMIENTOS MINIMOS EN ZONA DE CONFINAMIENTO, ZONA CENTRAL Y EN EL

NUDO

S 8dbl 12.7 cm
Zonade Mitad de la menor dimensién de la seccion transversal 12.5cm

Confinamiento 10cm 10 cm
16dbl 25.4 cm
48dbe 45.7 cm

S zona central Menor dimensién transversal del elemento 25cm
d/2 27.5cm

30 cm 30cm

S nudo Minimo 15 cm 15 cm

Longitud de confinamiento

Tabla 110: Longitud de confinamiento.

\ DISPOSICION VALOR
Ln/6 4.40/6 =75 cm
Mayor dimensidén de la seccidn transversal 60 cm
50 cm 50 cm

10.4.3. DISENO POR CAPACIDAD

La fuerza cortante asociado con el desarrollo de los momentos nominales asociados a

la fuerza axial Pu que dé como resultado el mayor momento nominal, se determina

utilizando el diagrama de interaccion obtenida previamente, localizando el mayor

momento nominal correspondiente a las distintas cargas axiales Pu.
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Figura 133: Diagrama de Interaccion de columna C1 en la direccién Y.
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Figura 134: Fuerza de Disefio en Columnas.
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Tabla 111: Espaciamientos de Estribos por método de la Capacidad.

COMBINACIONES Pu(ton) | Mn(t-m) | Vu(ton) @Vc(ton)  Vs(ton)
1.4CM+1.7CV 122.12 58 34.12 13.79 23.91 13.72
1.25(CM+CV) + 2.55Y 98.33 55 32.35 13.12 22.62 14.50
1.25(CM+CV) — 2.558Y 104.63 55 32.35 13.30 22.41 14.63
0.9CM + 2.5SY 44.50 40 23.53 11.61 14.02 23.40
0.9CM- 2.558Y 50.80 40 23.53 11.79 13.81 23.75

Nota: Se usaran los espaciamientos obtenidos por el método de la resistencia ya que son
menores a los obtenidos por el método de capacidad.

Asimismo, por el método de la resistencia en teoria no se necesitan estribos, por lo

que se emplearan los espaciamientos minimos en la zona de confinamiento, zona

central y en el nudo.

La distribucién de los estribos de la columna queda de la siguiente manera:
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Figura 135: Distribucion de Estribos en Columna C1.
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CAPITULO XI
DISENO DE PLACAS

11.1. INTRODUCCION

Las placas o muros de corte son elementos verticales que tienen una longitud mucho mayor
a su espesor. Tienen como funcion principal absorber las fuerzas sismicas horizontales
producidas por el sismo aportando rigidez lateral al sistema. Las placas trabajan

principalmente a cargas axiales, fuerzas cortantes y momentos flectores simultaneamente.

El disefio de las placas se hara siguiendo los lineamientos de la norma E.060-2009 y como

complemento el ACI 318-19.

A modo de ejemplo se disefiara a flexo compresion y corte la placa PL1, la cual se muestra

en la siguiente imagen:
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Figura 136:: Ubicacion de la Placa PL-1.
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11.2. DISPOSICIONES GENERALES PARA EL DISENO DE PLACAS

11.2.1. ESPESOR MINIMO DE MURO

El espesor minimo de muros de corte busca evitar los fallos por pandeo fuera del plano,

y controlar la esbeltez. Por lo que sera importante controlarlos.
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Tabla 112: Espesores Minimos de Muros de Corte, NTE E.060 y ACI 358-19.

ESPESORES MINIMOS DE MURO

1/25 de la altura libre

N.T.E. E.060-2009 15
(PERU) cm

10cm (MDL)
1/20 de la altura libre

PROYECTO NTE E.060-2019

(PERU) 101
10cm (MDL)

Hu/25

ACI|.318.19 10cm

Si hw/lw = 2 y c/lw = 3/8, El espesor
minimo de borde debe ser de 30cm

11.2.2. CUANTIAS MINIMAS Y ESPACIAMIENTOS MAXIMOS

Tabla 113: Cuantias minimas verticales y horizontales.

CUANTIAS MINIMAS PARA ACERO CON Fy=4200 kg/cm2

N.T.E. E.060-2009 ph =0.0025

(PERU) Y PROYECTO NTE
E.060-2019 (PERU)

hm
pv =05 (2.5 - E) (ph — 0.0025) > 0.0025

ph = 0.0025

ACI.318.19

hm
pv =0.5 (2.5 — m) (ph — 0.0025) = 0.0025

Ambas normas contemplan que, si el cortante es muy bajo, tal que:
Vu < 0.5¢Vc
Las cuantias minimas pueden disminuir a:

pv = 0.0015
ph = 0.0020
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Tabla 114: Espaciamientos Maximos del Refuerzo.

ESPACIAMIENTOS MAXIMOS DEL REFUERZO |

N.T.E. E.060-2009
(PERU) Y PROYECTO NTE
E.060-2019 (PERU)

Horizontal = Menor entre (3h; 400mm)

Vertical = Menor entre (3h; 400mm)

ACI.318.19

Horizontal = Menor entre (3h; 450mm;lw/5)

Vertical = Menor entre (3h; 450mm;lw/3)

11.2.3. EXIGENCIA PARA EL USO DE DOBLE MALLA EN MUROS DE

CORTE

Tabla 115: Uso de doble malla en muros de corte.

\ USO DE DOBLE MALLA EN MUROS DE CORTE

N.T.E. E.060-2009

Cuando el espesor del muro sea mayor o igual a
200mm.

(PERU) Y PROYECTO NTE gicgc'fg
E.060-2019 (PERU) e Cuando la fuerza cortante exceda
0.534/f'c. Acv
Cuando el muro tenga un espesor mayor o igual
a 250mm, excepto en muros de sétano de 1

Seccion piso.

ACl.318.19 11.7.23y
18.10.2.2

Cuando la fuerza cortante exceda

0.53,/f'c. Acv

Todas las placas del proyecto cuentan con espesores de 25cm, por lo que tendriamos

gue usar doble malla en todos los casos.

11.2.4. APOYO LATERAL DE REFUERZO (ESTRIBOS)

La norma peruana E.060 (2009), el proyecto de norma E.060 (2019) y el ACI.318.19

indican que es necesario colocar estribos para confinar el refuerzo vertical en el alma

del muro, cuando el refuerzo vertical colocado se requiera por compresion y cuando la

cuantia del refuerzo distribuido en el muro es mayor o igual a 1%.
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11.2.5. ALA EFECTIVA

La norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2009), en el

subcapitulo 21.9.6.3, indica:

En muros con alas, el ancho efectivo del ala tanto en compresion como en
traccion, debe extenderse desde la cara del alma una distancia igual al menor
valor entre la mitad de la distancia al alma de un muro adyacente y el 10% de la

altura total del muro (hm).

La altura total del muro (PL1) del proyecto es de 7.9 m hasta el segundo nivel con

diafragma rigido, con un ala de 60cm.

El 10% de la altura total del muro es de 0.79 m, por lo que se podra usar la totalidad

del ala para el disefio.

11.3. ANALISIS DE CARGAS
11.3.1. ESTADOS DE CARGAS

Del andlisis de gravedad y sismo se han obtenido las cargas y momentos Gltimos

actuantes para el primer piso:

Tabla 116: Estados de carga para placa PL1.

Mx (ton-m) My(ton-m)

CM 74.39 -11.24 0.97 -0.38 0.65
Ccv 10.38 -2.34 0.52 -0.03 0.35
SX -2.54 446.54 0.39 68.15 0.27
SY -15.28 61.49 20.17 5.99 6.32

11.3.2. COMBINACIONES ULTIMAS DE DISENO

De acuerdo con las combinaciones ultimas de disefio estipuladas por la norma E.060,

se tiene lo siguiente:
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Tabla 117: Combinaciones ultimas de disefio para un sismo en X.

COMBINACION Pu (ton) | Mu (ton-m) Vua (ton)
1.4CM+1.7CV 121.79 -19.71 -0.58
1.25(CM+CV) + SX 103.42 429.57 67.64
1.25(CM+CV) - SX 108.50 -463.52 -68.66
0.9CM+SX 64.41 436.42 67.81
0.9CM-SX 69.49 -456.66 -68.49

Tabla 118: Combinaciones ultimas de disefio para un sismo en Y.

COMBINACION Pu (ton) | Mu (ton-m) Vua (ton)
1.4CM+1.7CV 121.79 2.24 1.51
1.25(CM+CV) + SY 90.68 22.03 7.57
1.25(CM+CV) - SY 121.24 -18.31 -5.07
0.9CM+SY 51.67 21.04 6.91
0.9CM-SY 82.23 -19.30 -5.74

11.4. DISENO A FLEXO COMPRESION

Se siguen las hipotesis basicas del disefio por concreto armado, con la particularidad que se
estima la capacidad a flexion para diferentes iteraciones del eje neutro a manera de obtener

un par de momento y axial resistente, obteniendo asi el diagrama de interaccion.

Para iniciar con la elaboracién del diagrama de interaccién, (Blanco Blasco, 1994) sugiere la

siguiente expresion para calcular el area de acero preliminar a colocar en la placa.

Mu
@.d.fy

As =

Donde:

Mu = Momento ultimo maximo obtenido de las combinaciones de disefio
@ = 0.90 (Flexo compresion)

d = Peralte efectivo a corte (Lx0.80)

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

La siguiente tabla presenta el predimensionado de estos aceros:

Tabla 119: Predimensionamiento de aceros a flexo compresion.

PREDIMENSIONAMIENTO DE ACEROS A FLEXOCOMPRESION
Mu (ton-m) @ Fy(kg/cm2) d (Lx0.80) (m) As

MURO(PL1) 463.52 0.90 4200 445x0.8=356 34.50 cm2
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Por lo que se empled 12035/8” en cada borde de la placa, para la distribucion de aceros
verticales en el alma del muro se emple6 la cuantia minima de 0.0025, calculada de la

siguiente manera:

As(1m) = 0.0025x100x25 = 6.25¢m2

6.25
As(2 mallas) = — = 3.125cm2

3
As colocado = (Z)§@ZOCm

Figura 137: Predimensionamiento de aceros verticales a flexo compresion.

4.45

i

\/#3/8"@.20

Con la distribucién de aceros planteada, se desarrolla el diagrama de interaccion de la placa
PL1, y se corrobora que los puntos ultimos de disefio obtenidas de las combinaciones ultimas,

estén dentro del diagrama de interaccion (figura 138).
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Figura 138: Diagrama de Interaccion de Disefio en X.
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Todos los pares ordenados (Momentos Ultimos y carga axial) de las combinaciones ultimas
de disefio se encuentran dentro del diagrama de interaccion por lo que el disefio a flexo-

compresion es adecuado.

11.5. DISENO A CORTE POR CAPACIDAD

La capacidad por cortante de una placa se da igual que para el resto de elementos
estructurales de concreto armado. Teniendo el aporte de la resistencia del concreto mas la

capacidad del acero de refuerzo horizontal.

n=Vc+Vs
Donde:
° Vn = Capacidad por cortante de la placa
. Vs = Aporte del acero horizontal a la resistencia a corte
. Vc = Aporte del concreto a la resistencia a corte

Esta capacidad a corte es reducida por un factor de reduccién de la resistencia, y debera ser

mayor a la cortante ultima amplificada, obteniendo la siguiente expresion:
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Vu < @Vn
Vu <@Vec+Vs)

® = 0.85, Norma E.060 — 2009

Donde:
. Vu = Cortante ultima amplificada por capacidad
. Vn = Aporte del acero horizontal a la resistencia a corte

11.5.1. CORTANTE ULTIMA AMPLIFICADA POR CAPACIDAD

Para el calculo de las cortantes por capacidad la E.060-2009, establece la siguiente

expresion:
Vu = Vua. Q.6

Donde:
o Vua = Demanda de Fuerza cortante
o — Mn

Mua
. 6 = Factor de redundancia
. Mn = Momento nominal
o Mua = Demanda de momento flector

La norma E.060-2009, indica un limite para la sobrerresistencia igual a R.

La norma E.030-2018, indica que todo elemento que lleve mas del 30% de la cortante
sismica deberd ser amplificado por un factor de redundancia (6=1.25). En el
subcapitulo 5.7.5 se verificd que la Placa PL1 lleva el 45% de la fuerza cortante

sismica, por lo que amplificaremos a la demanda por fuerza cortante por 1.25.

La demanda por fuerza cortante, fue obtenido a través de la combinacion 1.25(cm+cv)
+sx. Asimismo, se tienen los siguientes Cargas axiales y momentos Ultimos para la

misma combinacion (tabla 120).
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Tabla 120: Demanda por fuerza cortante.

COMBINACION

1.25(CM+CV) + SX

103.42

Mu (ton-m)

429.57

Vua (ton)

67.64

1.25(CM+CV) - SX

108.50

463.52

68.66

La sobrerresistencia sera calculada mediante el diagrama de interaccién nominal de la

placa PL1 (figura 139). La tabla 121 muestra el calculo de la cortante ultima

amplificada.

Figura 139: Diagrama de interacciéon nominal en X.
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Tabla 121: Cortante tltima amplificada por capacidad.

COMBINACIONES

2500 3000

NIVEL | Vua(ton) Mn (ton-m) Mu (ton-m) ‘ Q ‘ 5 ‘
1 67.64 830 429.57 1.93 | 1.25 163.18 ton
1 68.66 880 463.52 1.90 | 1.25 163.07 ton
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Por lo que la cortante dltima de disefio amplificada (Vu) es 163.18 ton y no deberé ser

mayor a la cortante maxima permisible que puede soportar la placa (@Vn max).

Vu < @Vn méx

11.5.2. VERIFICACION A LA RESISTENCIA MAXIMA A CORTE

Independiente del refuerzo que pueda necesitar el muro, no se puede tener un cortante

mayor al que puede resistir el concreto. La norma E.060-2009, nos indica el siguiente

limite:
Vu < @Vn max = 0.85x2.65 \/f'c tm.d
d =0.80L
Donde:
. tm = Espesor de la placa
o d = Peralte efectivo de la placa
. tm = Espesor del muro
o L = Longitud total del muro

Si se supera este valor de cortante maximo, no se puede proceder con el disefio (No

importa cuanto refuerzo por corte se coloque, el concreto fallard).

La siguiente tabla muestra la verificacion de la cortante maxima permisible:

Tabla 122: Control de la cortante maxima permisible.

f'c Lm d tm @Vn max (Vu) Verificacion:
(kg/cm2) (cm) (cm) (cm) (ton) (ton) Vu< @Vn méax

280 445 356 25 335.45 163.18 Cumple

La placa resistira la cortante de disefio amplificada con un buen comportamiento.

11.5.3. RESISTENCIA AL CORTE QUE APORTA EL CONCRETO (VC)

El concreto aporta una resistencia al corte, dependiendo de la resistencia a la
compresion del concreto, la seccién en planta y seguin su relacion de esbeltez que

tenga, teniendo la siguiente expresion:
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Ve =ac./f'c Acw

Donde:

) ac = Factor de esbeltez
hm

. ac=080-»> —<15
Im
hm

. ac=053-> —=>20
Im

. 0.53<ac<0.80—>1.5<’l‘—::<2

La altura total del muro a disefiar es de hm=14 metros y su longitud es de Im=4.45
metros, lo que al dividir 14m/4.45m obtenemos un valor de 3.11, por lo que se emplea

un factor de ac = 0.53.

La razon por la que existe este factor en funcién de la esbeltez, es que se conoce de
manera empirica que las placas bajas poseen un mejor comportamiento bajo cortante,
dado el bajo momento flector en relacion a su cortante soportado. A mayor sea la

esbeltez del elemento, este efecto se va estabilizando.

Tabla 123: Resistencia al corte que aporta el concreto.

f'c Lm d tm Acw
(kg/cm?2) (cm) | (cm) (cm) (cm2)

280 445 356 25 8900 0.53 78.93

11.5.4. RESISTENCIA AL CORTE QUE APORTA EL ACERO
HORIZONTAL (VS)

La norma E.060, indica que la contribucién del acero de refuerzo esta dada por:

Vs = Acw.ph. fy

Donde:

o Acw = Area efectiva del muro

o ph = Cuantia horizontal

o fy = Esfuerzo de fluencia del acero

Se calcula el acero horizontal requerido que satisfaga el cortante de disefio actuante:
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Tabla 124: Célculo de laresistencia al corte que aporta el acero horizontal (Vs).

Acw fy Av pt
(cm2) (kg/cm2) (cuantia)
#Acero Acada  Espaciado
8900 4200 3/8” @ 15cm 0.00379 141.67
Donde:

s )

= 0.00379
2o 0.003

pt =

11.5.5. RESISTENCIA TOTAL AL CORTE DE LA PLACA (9VN)

La resistencia total al corte de la placa se considera teniendo el aporte de la resistencia

del concreto mas la capacidad del acero de refuerzo horizontal.

Vn=Vc+Vs
oVn =@(Vc + Vs)

Tabla 125: Resistencia total al corte de la placa (dVn).

Vc Vs Vn

(ton) (ton) (cm)
78.93 141.67 220.60 0.85 187.51

La cortante Gltima amplificada es de 163.18 ton y la resistencia al corte de la placa es
de 187.51, teniendo una ratio de (187.51/163.18=1.15), por lo que el disefio es
satisfactorio usando @3/8” @.15m.

Figura 140: Distribuciéon de los aceros de refuerzo en planta para la placa PL1.

03/870.15

N\ a3/8"0.20
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11.6. DISENO DE LOS ELEMENTOS DE BORDE ESPECIALES

11.6.1. NECESIDAD DE ELEMENTOS DE BORDE

La norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccidon y Saneamiento, 2009) en su

subcapitulo 21.9.7.4, indica:

Los elementos de borde en zonas de compresion deben ser confinados cuando

la profundidad del eje neutro exceda de:

Im
C=2———r—
600(6u/hm)

Donde:

o ¢ = Profundidad del eje neutro.
o Im = Longitud total del muro.

o hm = Altura total del muro.

o éu = Desplazamiento lateral inelastico producido por el sismo de disefio en el

nivel mas alto correspondiente a hm.

La profundidad del eje neutro “C” se calcula por equilibrio de fuerzas y compatibilidad

de deformaciones, considerando la carga axial ultima “Pu” y la resistencia nominal a

flexién “Mn”, cuando el muro se desplaza en la misma direccién du (figura 141). La

carga axial “Pu” debe ser consistente con “Ou”.

Figura 141: Esquema de la profundidad del eje neutro.
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Usando SD (Section Designer) de sap2000 se puede encontrar el valor de “C” para

cualquier tipo de seccidn, a través del Diagrama de Momento — Curvatura (M-8).

A continuacion, se modela la distribucién de aceros verticales y la seccién completa

de la placa en Section Designer del software Sap2000:

Figura 142: Section Designer para la Placa PL1 en Software Sap2000.

[ 54P2000 Section Designer - PL1 TESIS - o be
File Edit Miew Define Draw Select Displyy Options Help

e/ pRReeAN BEE LS

Azl o

A48 H -

A

[

T Guite Intersecion
Ready X=1.00¥ =1.50 Tonf,m, € v Done.

Para obtener el diagrama de momento — curvatura, se necesita los siguientes valores:
o Pu = 114.64 ton.
. Mn = Obtenida de la distribucion de aceros verticales.

El valor “Pu” sera proveniente de la combinacion de disefio (1.25(cm+cv) +Sx), puesto

gue esta combinacion es consistente a la fuerza sismica que ocasiona el

desplazamiento del muro “6u”.
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Figura 143: Diagrama de Momento Curvatura para la Placa PL1.
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A través del diagrama de (momento curvatura), se obtuvo la deformacién unitaria del

acero para las condiciones anteriormente descritas.

Por relacion de triangulos podremos obtener la profundidad del eje neutro, mediante

la siguiente expresion:

_ Lx0.003  493x0.003
€T (0,003 +es) _ (0.003 + 0.0312)

=43 cm

Donde:
¢ = Profundidad del Eje neutro.

L = Longitud total de la distribucion de los aceros

€S = deformacion unitaria del acero = 0.0312
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Figura 144: Profundidad del eje neutro de placa PL1.
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El desplazamiento del muro “6u” es de 0.66 cm y la altura total del muro hasta el nivel

diafragmado es de 709 cm, teniendo una relacién (0.66/790 =0.001), por lo que se

tomara el valor de 0.005 como minimo.
Volviendo a la ecuacion inicial tenemos:

Im 4.45
€2 Suy’~ 600(0.005)
600 (53

= 1.48m

Por lo que no se requiere un elemento de borde especial, asi mismo es de buena

practica concentrar refuerzo vertical en los bordes del muro.

11.6.2. ESPACIAMIENTO DEL ESTRIBAJE EN LOS BORDES

La norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2009) en su
seccion 21.9.7.7 sugiere espaciamientos minimos de los estribos cuando no se
requiera elementos de borde, pero si se concentre aceros verticales en los bordes del

muro y son las siguientes:
o 25cm
J 16dbl = 25cm

. 48dbe = 45cm
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Donde:

o dbl = didmetro de las barras longitudinales.

. dbe = diametro de los estribos.

Por lo que el espaciamiento de los estribos en los bordes puede ser de 25 cm.

Asimismo, para guardar concordancia con los aceros horizontales emplearemos un

espaciamiento de 15cm.

Figura 145: Distribucion de estribos en elevacion para la placa PL1.
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Finalmente, la distribucion de los aceros haorizontales, verticales y los estribos de los elementos de borde de la placa PL-1 queda de la

siguiente manera:

Figura 146: Distribucién final de los aceros de placa PL-1.

83/8°G.15

4,45
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Figura 147: Detalle de anclaje de refuerzo horizontal dentro del nacleo confinado para la placa PL-1.

Menor & igual a 10cm ¢ DOBLA CON PENDIENTE 1:6 MAXIMO, Y ANCLA
) POR DENTRO DEL NUCLEO CONFINADRO DE PLACA

{ u/’ NUCLEC CONFINADO DE PLACA
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CAPITULO Xl
DISENO DE LA CIMENTACION

Cada terreno a cimentar tiene caracteristicas propias y reacciona ante las cargas de distintos
modos. La flexibilidad del cimiento respecto al suelo, el nivel de cimentacion y el tipo de terreno
influyen en la distribucion de la reacciéon del terreno (Harmsen Gomez de la Torre, 2005). La

figura 148 muestra la distribucién de presién para dos tipos de suelos: granular y cohesivo.

En terrenos granulares se tienen presiones en los bordes de la cimentacibn menores que en
la zona central, en suelos cohesivos, ocurre lo contrario, las presiones en los bordes de la
cimentacion son mayor que en la zona central (Harmsen Gomez de la Torre, 2005). La presion
admisible del terreno alcanza una capacidad de 10 ton/m2 para cargas de gravedad, el cual
puede ser amplificado en un 30% para cargas de sismo y llegar a una resistencia de 13 ton/m2
segun el articulo 15.2.4 de la norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y
Saneamiento, 2009), ademas de reducir las fuerzas sismicas en un 80% llevandola a un
estado de servicio segun el articulo 15.2.5 de la norma E.060 (Ministerio de Vivienda,

Construccion y Saneamiento, 2009).
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Figura 148: Distribuciéon de la reaccidn del suelo en terrenos granulares y cohesivos.
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Fuente: (Harmsen Gémez de la Torre, 2005).
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(b) Suelo Cohesivo
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En el subcapitulo 4.2.7 se predimensioné la cimentacion del proyecto, empleandose un

emparrillado de cimentacion, tal como se muestra en la figura 149.
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Figura 149: Emparrillado de Cimentacion.
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12.1. MODELO DEL EMPARRILLADO DE CIMENTACION.

Para el andlisis del emparrillado de cimentacion se utilizara el programa SAFE 16.0.1, en el
cual se exportara las cargas (CM, CV, y SISMO) provenientes del ETABS. Ademas, se coloca
al emparrillado de cimentacion un coeficiente de balasto de 2200 ton/m3 segun (Morrison ,
1993), ademas indica que el modulo de balasto es aproximadamente 200 veces de la

capacidad del suelo. A continuacion, se muestra el modelo realizado en la figura 150.

Figura 150: Vista 3D del modelo de la cimentacion en SAFE.
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12.1.1. VERIFICACION DE LAS CARGAS EXPORTADAS DEL ETABS AL
SAFE

Las cargas del modelo dindmico fueron exportadas al SAFE, de manera que el
momento en la base sea la misma tanto en el ETABS como en el SAFE, con el fin de
tener la seguridad que el andlisis se esté realizando con las cargas correctas y no se

pierdan valores de fuerzas axiales y momentos flectores.

La figura 151 y 152 muestran los valores de los momentos en la base en ambos

softwares Etabs y Safe respectivamente, asimismo se ve que los valores son cercanos.

Figura 151: Momentos volcantes del Software Etabs.

(D Base Reactions - [m] x
File Edit Format-Filter-Sort  Select  Options
Units: As Noted Hidden Columns: MNo Sort: None Base Reactions ~
Fitter: Hone
Qutput Case Case Type Step Type FX FY FZ MX MY MZ X Y Z
tonf tonf tonf tonf-m tonf-m tonf-m m m m
3 Sdx LinRespSpec Max 142 8709 1.1423 o 7.8303 998 6475 16252708 o o
Sdy LinRespSpec Max 1.1423 142.9949 o 995 6442 8.0259 12209196 o o

< >

Record: 1 of2 Add Tables, | I Done |

Figura 152: Momentos volcantes del Software Safe.

] sum OFf Reactions 7 x
Fle  Format-Fiter-Sot  Select  Options
Units: As Noted Sum Of Reactions ~
QOutputCase CaseType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMX GlobalMY GlobalMZ GlobalX GlobalY GlobalZ
Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m m
b SDX LinStatic -136.0743 12,3673 -0.0062

sDY LinStatic -11.576 1935478 -0.007 . 1753.47732

Record: | << ” < || 1 ” > ” > |°{2 Add Tables... | | Done

12.2. ESFUERZOS ACTUANTES EN EL SUELO

Se presentan las presiones por servicio en la Figura 153 para la combinacién de (CM + CV),
las presiones por sismo en las figuras 154, 155, 156 y 157 para las combinaciones de carga
de (CM + CV £ SX)y (CM + CV £ SY).
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Figura 153: Presiones por (CM+CV) (ton/m2).

Figura 154: Presiones por (CM+CV+SX) (ton/m2).
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Figura 155: Presiones por (CM+CV-SX) (ton/m2).
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Figura 157: Presiones por (CM+CV-SY) (ton/m2).
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Para presiones por cargas de gravedad se observa en la figura 153 que las presiones
se encuentran por debajo de la presién admisible que es de 10 ton/m2. Asimismo, para
las presiones con sismo se observa en las figuras 154, 155, 156 y 157, que de igual

manera nos encontramos por debajo de la presion admisible por sismo de 13 ton/m2.

12.3. VERIFICACION DE LA CAPACIDAD PORTANTE

En la presente seccion se realizara un calculo manual de la presion por gravedad y sismo con
el fin de tener un valor estimado con el que se pueda comparar los resultados de la seccién

12.2 y se tienen las siguientes consideraciones:

° Se considera que la presion es constante en toda la platea.

. Se considera como fuerza cortante en la base a la totalidad de la fuerza cortante
dinamica.

° Se considera como momento flector en la base a la totalidad del momento dinamico.
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12.3.1. VERIFICACION MANUAL DE LA CAPACIDAD POR GRAVEDAD

Para la verificacion por gravedad se utiliza el peso de la carga muerta, el peso propio

del emparrillado de cimentacion, la carga viva, la sobrecarga, piso terminado y el area

de la platea. Se muestra el calculo de la presién manual por gravedad:

Por lo que se tienen Los siguientes pesos:

Tabla 126: Pesos.

PESOS

Peso de relleno 1.87ton/m3 x 0.95m x 222m2 394.38 ton
Peso de falso piso 2.30ton/m3 x 0.20m x 222m2 102.12 ton
Peso de solado 2.30ton/m3 x 0.10m x 222m2 51.06 ton
Peso de cimentacién 2.40ton/m3 x 0.55m x 222m2 293.04 ton
Peso de Sobrecarga 0.30ton/m2 x 222m2 66.60 ton
Carga muerta 544.14 ton
Carga viva 177.01 ton

TOTAL: 1551.76 ton

1551.76 ton )
o= W =7ton/m

Respecto a las presiones obtenidas en SAFE por servicio segun la figura 12.4, los

valores varian en el rango de 2.5 ton/m2.
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12.3.2. VERIFICACION MANUAL DE LA CAPACIDAD BAJO CARGAS SISMICAS

Tabla 127: Estados de carga con cargas sismicas en etapa de servicio.

Pm Pv Mmx Mvx Mmy Mvy Sum Y Sum gy = Sum gx
Elemento (Ton) (Ton) (Ton-m) (Ton-m) (Ton-m) (Ton-m) (m+v+s) (m+v) (m+v)
PL1 74.39 10.38 11.24 2.34 -0.97 -0.52 357.232 16.136 370.812 14.646 -1.49 13.58
PL2 74 9.98 26.73 12.83 0.8 0.4 362.432 16.008 401.992 17.208 1.2 39.56
PL3 62.75 2.28 -1.36 -1.04 -1.8 -1.07 11.496 223.024 9.096 220.154 -2.87 -2.4
PL4 94.86 27.11 -1.78 -1.04 -1.8 -1.07 10.68 216.48 7.86 213.61 -2.87 -2.82
C1 52.94 28.24 2.59 1.57 1.04 0.9 3.928 6.48 8.088 8.42 1.94 4.16
Cc2 36.38 18.23 1.87 1.12 -1.68 -1.03 11.672 3.936 14.662 1.226 -2.71 2.99
C3 57.92 33.19 -0.39 -0.22 3.47 2.27 10.808 2.704 10.198 8.444 5.74 -0.61
C4 53.46 28.57 -2.8 -1.67 0.5 0.6 10.272 3.28 5.802 4.38 1.1 -4.47
C5 37.44 19.03 -1.59 -0.97 -2.06 -1.24 7.528 4.072 4.968 0.772 -3.3 -2.56
Sumatoria | 544.14 | 177.01 34.51 12.92 -2.5 -0.76 786.048 492.12 833.478 488.86 -3.26 47.43
Donde:

Pm, Pv = Peso por carga muerta en servicio, Peso por carga viva en servicio

Mmx, Mmy = Momentos por carga muerta en X, Momentos por carga muertaen Y.

Mvx, Mvy = Momentos por carga viva en X, Momentos por carga viva en Y.

Msx, Msy = Momentos de sismo en X, Momentos de sismo en Y.

Sum X (m+v+s) = Sumatoria de momentos por carga muerta, carga viva y carga de sismo en X.
Sum Y (m+v+s) = Sumatoria de momentos por carga muerta, carga viva y carga de sismoen Y.

Sum gx (m+v) = Sumatoria de momentos por cargas muertas y vivas en servicio en direccion X.
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Sum gy (m+v) = Sumatoria de momentos por cargas muertas y vivas en servicio en direcciéon Y.

Excentricidad de la cimentacién

Elemento ‘ Peso(m+v) ‘ X(m) ‘

(Peso)x(X) ‘ Momentos(x)

(Peso)x(Y) Momentos(Y)
PL1 84.77 7.99 21.41 677.31 460.12 1814.93 18.68
PL2 83.98 7.99 0 671.00 492.60 0.00 21.21
PL3 65.03 0 10.69 0.00 11.97 695.17 275.91
PL4 121.97 15.99 10.69 1950.30 10.53 1303.86 267.73
C1 81.18 5.39 16.95 437.56 9.07 1376.00 10.04
C2 54.61 12.62 16.95 689.18 17.58 925.64 2.21
C3 91.11 1.85 10.69 168.55 12.90 973.97 9.12
C4 82.03 5.39 4.43 442.14 8.37 363.39 5.20
C5 56.47 12.62 4.43 712.65 6.85 250.16 1.79
PL1 721.15 5748.70 1029.99 7703.12 611.89
Peso(X)+
Momentos 6778.69 Peso(y)+ 8315.01
(x) Momentos (y)
Xcg= 9.40m| |Ycg= 11.53 m
CGx= 8.00m| |CGy= 10.90 m
Excentricidad 1.40 m| |Excentricidad 0.63m
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Figura 158: Centro de cargas y centro de masas de la cimentacion.

@ CENTRO DE CARGAS
@ CENTRO DE MASAS

8) 7

VERIFICACION BAJO CARGAS SISMICAS EN DIRECCION (X)

1552 (833.5+4 1629x1.40)x9.99 (—3.26 + 1552x0.63)x12.37

qact =+ 6072.79 + 1162.45 = 12.97t/m2
,_ 1552 (8335+1620x140)x9.99 (-326+1552x063)x1237 '
19t =557 6072.79 1162.45 =10.90¢/m
1552  (833.5 + 1629x1.40)x9.99 (—3.26 + 1552x0.63)x12.37
q act = - = 3.08t/m2

222 6072.79 1162.45
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1552  (833.5 4+ 1629x1.40)x9.99 (—3.26 + 1552x0.63)x12.37
222 6072.79 1162.45

q act = = 1.01t/m2

Ningun valor excede la presiéon admisible por sismo (q adm = 13 ton/m2), por lo que la
cimentacion no tendra inconvenientes. Asimismo, se tienen valores similares a las

obtenidas por el programa Safe, como se aprecia en las figuras 154 y 155.
VERIFICACION BAJO CARGAS SISMICAS EN (Y)

1552 (488.9 + 1552x0.63)x12.37 (47.43 + 1552x1.48)x9.99

qact =+ 1162.45 + 6072.79 = 12.20t/m2
,_ 1552 (4889 +1552x0.63)x1237 (4743 + 15520148)x999 _
qact =55 1162.45 6072.79 =4.90t/m
,_ 1552 (4889 +1552x0.63)x1237 (47434 1552x148)x9.99
et =52 1162.45 6072.79 =9.08t/m
1552  (488.9 + 1552x0.63)x12.37 (47.43 + 1552x1.48)x9.99
q act = - - = 1.78 t/m2

222 1162.45 6072.79

Ningun valor excede la presién admisible por sismo (q adm = 13 ton/m2), por lo que la
cimentacion no tendrd inconvenientes. Asimismo, se tienen valores similares a las

obtenidas por el programa Safe, como se aprecia en las figuras 156 y 157.

12.4. DISENO POR CORTANTE Y FLEXION DEL EMPARRILADO DE

CIMENTACION

Se calcula el acero necesario por corte y flexién para las vigas de cimentacion, la verificacion

por punzonamiento sera obviada puesto que en este sistema de cimentacion no se presenta.

Con el disefio finalizado para las vigas de cimentacion se procede a calcular el acero

necesario por flexién para la losa del emparrillado.

Las combinaciones utilizadas para el disefio son las siguientes:

1.ACM+1.7CV
1.25(CM+CV) + SX
1.25(CM+CV) + SY
0.9CM + SX

0.9CM £ SY

La envolvente de las combinaciones de carga de disefio se utiliza para el calculo de momentos

flectores y fuerzas cortantes de disefio.

279



12.5. DISENO POR CORTANTE Y FLEXION DEL EMPARRILADO DE
CIMENTACION

Se calcula el acero necesario por corte y flexién para las vigas de cimentacion, la verificacion
por punzonamiento sera obviada puesto que en este sistema de cimentacion no se presenta.
Con el disefio finalizado para las vigas de cimentacion se procede a calcular el acero

necesario por flexién para la losa del emparrillado.

Las combinaciones utilizadas para el disefio son las siguientes:
. 1.4CM+1.7CV

e 1.25(CM+CV) + SX

e  1.25(CM+CV)+SY

. 0.9CM £ SX

. 0.9CM + SY

La envolvente de las combinaciones de carga de disefio se utiliza para el calculo de momentos

flectores y fuerzas cortantes de disefio.

12.5.1. DISENO DE LA VIGA DE CIMENTACION
12.5.1.1. Disefio a corte

Las fuerzas cortantes son absorbidas por las vigas de cimentacion, lo que
genera una reduccion considerable del peralte de la losa de cimentacion.
Asimismo, en este sistema de emparrillado de cimentacion con vigas, no se

presenta punzonamiento.

La figura 159, muestra la incorporacion de la envolvente de cargas producto

de las combinaciones ultimas de disefio para las vigas de cimentacion.

Lafigura 160, presenta los diagramas por fuerza cortante para la envolvente

de cargas ultimas de disefio para todas las vigas de cimentacion.
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Figura 159: Esfuerzos actuantes de disefio en vigas de cimentacion.
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Figura 160: Diagrama de Fuerzas cortantes en vigas de cimentacion.

\EE

Las tablas 128, 129 y 130 muestran el disefio a cote de las vigas de

cimentacion.
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Tabla 128: Resumen de disefio por corte en vigas de cimentacion.

DISENO A FUERZA CORTANTE

Vud 63 ton 59 ton
fc 280 kg/cm2 280 kg/cm2
Fy 4200 kg/cm2 4200 kg/cm?2
(1) 0.85 0.85
bw 35cm 35cm
h (Peralte) 100 cm 100 cm
d (Peralte efectivo) 94 cm 94 cm
Diametro de estribo 3/8” 3/8”
Av 1.42 cm2 1.42 cm2
¢$Vc=g0.53xraiz(f'c)xbwxd 24.80 ton 24.80 ton
(pVce) 12 12.40 ton 12.40 ton
Vs 44.94 ton 40.23 ton
S reg= (Av. fy. d)/Vs 12.5cm 12.5cm
1.1xraiz(f'c)xbwxd 60.56 ton 60.56 ton
2.1xraiz(f'c)xbwxd 115.61 ton 115.61 ton
. Vs>1.1,/f cxbwxd, s=30cm o d/4 - -
S méax
Vs<1.1,/f"cxbwxd, s=60cm o d/2 40 cm 40 cm
S d/4 20 cm 20 cm
; . e cm cm
Confinamiento 30em 30 em 30 em
S zona central d/2 40 cm 40 cm

Tabla 129: Resumen de disefio por corte en vigas de cimentacion (Continuacion).

DISENO A FUERZA CORTANTE (CONTINUACION)

Vud 55 ton 50 ton
fc 280 kg/cm2 280 kg/cm2
Fy 4200 kg/cm2 4200 kg/cm2
[ 0.85 0.85
bw 35cm 35cm
h (Peralte) 100 cm 100 cm
d (Peralte efectivo) 94 cm 94 cm
Diametro de estribo 3/8” 3/8”
Av 1.42 cm2 1.42 cm2
¢$Vc=g0.53xraiz(f'c)xbwxd 24.80 ton 24.80 ton
(pVc) 12 12.40 ton 12.40 ton
Vs 35.53 ton 29.65 ton
S reg= (Av. fy. d)/Vs 15cm 17.50 cm
1.1xraiz(f'c)xbwxd 60.56 ton 60.56 ton
2.1xraiz(f'c)xbwxd 115.61 ton 115.61 ton
, Vs>1.1,/f cxbwxd, s=30cm o d/4 - -
S max
Vs<1.1,/f cxbwxd, s=60cm o d/2 40 cm 40 cm
S d/4 20 cm 20 cm
; . e cm cm
Confinamiento 30em 30 om 30 om
S zona central d/2 40 cm 40 cm
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Tabla 130: Resumen de disefio por corte en vigas de cimentacion (Continuacion2).

DISENO A FUERZA CORTANTE (CONTINUACION) |

Vud 44 ton 39 ton
fc 280 kg/cm?2 280 kg/cm2
Fy 4200 kg/cm2 4200 kg/cm?2
(1) 0.85 0.85
bw 35cm 35cm
h (Peralte) 100 cm 100 cm
d (Peralte efectivo) 94 cm 94 cm
Diametro de estribo 3/8” 3/8”
Av 1.42 cm2 1.42 cm2
¢$Vc=g0.53xraiz(f'c)xbwxd 24.80 ton 24.80 ton
(pVce) 12 12.40 ton 12.40 ton
Vs 22.59 ton 16.70 ton
S reg= (Av. fy. d)/Vs 22.5cm 30cm
1.1xraiz(f'c)xbwxd 60.56 ton 60.56 ton
2.1xraiz(f'c)xbwxd 115.61 ton 115.61 ton
. Vs>1.1,/f cxbwxd, s=30cm o d/4 - -
S méax
Vs<1.1,/f"cxbwxd, s=60cm o d/2 40 cm 40 cm
S d/4 20 cm 20 cm
; . e cm cm
Confinamiento 30em 30 em 30 em
S zona central d/2 40 cm 40 cm

12.5.1.2. Disefio a flexién

Se presenta los diagramas de momentos flectores para la envolvente de
cargas ultimas de disefio para todas las vigas de cimentaciéon en la figura
161.
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Figura 161: Diagrama de momentos flectores para las vigas de cimentacién.

=1

—

Las tablas 131, 132 y 133 muestran el disefio a flexién de las vigas de

cimentacion.
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Tabla 131: Resumen de disefio a flexion — Momentos negativos.

Mu (ton-m) -90 -80 -78 -68

b (cm) 35 35 35 35

h (cm) 100 100 100 100

d (cm) 90 90 92.5 92.5

As req 28.77 cm2 25.31 cm2 24.63 cm2 21.25 cm2

As min 19.60 cm2 19.60 cm2 19.60 cm?2 19.60 cm?2

601" 491" + 293/4” 491" + 293/4” = 4¢1” + 203/4” =
Haeeloese =30.60 cm2 =26.08 cm2 26.08 cm2 26.08 cm2
a 15.43 cm 13.15cm 13.15cm 13.15cm

¢$Mn (ton-m) 95.18 82.24 82.24 82.24

Tabla 132: Resumen de disefio a flexion — Momentos positivos.

Mu (ton-m) 90 56 51 48
b (cm) 140 140 140 140
h (cm) 100 100 100 100
d (cm) 88 90 90 90
As req 27.60 cm2 16.66 cm2 15.15 cm2 14.25 cm2
As min 9.80 cm2 9.80 cm2 9.80 cm2 9.80 cm2
601” 4¢1” 2¢1” + 295/8” 201" + 205/8”
S eelesstie =30.6 cm2 =20.4 cm2 =15.88 cm2 =15.88 cm2
a 3.29 cm 2.57 cm 2.00 cm 2.00 cm
¢éMn (ton-m) 99.56 68.41 53.42 53.42

Tabla 133: Resumen de disefio a flexion — Momentos positivos (Continuacion).

Mu (ton-m) 41 37 32

b (cm) 140 140 140

h (cm) 100 100 100

d (cm) 90 90 90

As req 13.04 cm2 10.96 cm2 10.16 cm2

As min 9.80 cm2 9.80 cm2 9.80 cm2

201" + 203/4” = 15.88 201" + 103/4” 261" =10.20 cm2
As colocado cm2 =13.04 cm2
a 2.00 cm 1.64 cm 1.29cm

éMn (ton-m) 53.42 43.96 34.45

Las figuras 162, 163, 164, 165, 166, 167, 168 y 169 muestran la distribucion

de aceros en las vigas de cimentacion.
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Figura 162: Viga de cimentacion 1.
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Figura 164: Viga de cimentacion B.
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Figura 166: Viga de cimentacién B.
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Figura 168: Viga de cimentacién 2.

vCc=2 ((35x1.00)

6.11
NFP -7.00
.
1
N
vc—};\(/é%)( IR RN RIRI,
ooz (Ioxyoe - 251"
T
I 1
451 45
L 4 |
? —F
13 2224 I I e 4
193/8°:10.10,13.15.Rt0©.40 £73/8°9:10.10.108.20,Rt00.40
.50 50 |
1-1 3-3 4-4
NFP_—7.00 NFP_—7.00
- -
Z % ; -
ESNES SN ESASNENNENANN
2ot L 35 281" p 35,
| | “_4 B |
351 50 ] 451,50 ~jﬁ1.
r g r : [ j [
NFC -8.65 T 55 NFC -8.65 T 203/4 55 NFC —8.65 T 2834 95 NFC —8.65 55
\ J \ J \ \ J
L] L] L1 N 1
427 “ 421 r 401 ~ 401 =
VARIABLE VARIABLE
Figura 169: Viga de cimentacién 7.
VC=7 (.35x1.00) @
6.11 .60
7 {
NEP 700‘ —\
R RO RIE R RS R R RS RY R R R R R R E R RIS RIS R XI e R R R X,
ve—7 (35X 1.00 .90 ve-lo” (35x100)
201" 201" 267" T
22" 2 n-2ry 14 221 i
1 : 1
!
= ]
.45 45
| : , 1
|3 223/47) li2 I ot | 4
£93/8"0:1€.10,130.15,Rt00.40 £93/8"0:1€.10,100.20,Rto©.40
.50 0 .50
1-1 2-2 33 4-4
NFP —7.00 NFP —7.00 NFP ~7.00 NFP —7.00
\ \ \ \

: 3 TS : TR 3 3
ESSSSSESS BN SRS AN SSASENAN ESA SN EENENAN
.35 .35 .35 .35
401" T 401" T 1 201" 1 201" 1 1

451, 431.50 —]51. o 451.50
NFC -8.65 55 NFC -8.65 203/4" 58 NFC -8.65 ‘J 203/4" 255 NFC -8.65 755
— == — [ — |
v v v L1
4971 r 4 ™ 4a7 r 487 ™
VARIABLE j VARIABLE VARIABLE VARIABLE

290



12.5.2. DISENO DE LA LOSA DE CIMENTACION

La losa de cimentacion, la cual es parte del emparrillado de cimentacion con vigas,
esta sometida Unicamente a flexidon, puesto que los esfuerzos cortantes y el

punzonamiento lo absorben las vigas de cimentacion.

Se presenta el diagrama de momentos flectores para la losa de cimentacion en la

figura 170 Y 171.

Figura 170: Diagrama de momentos flectores-losa de cimentacion (direccién x).
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Figura 171: Diagrama de momentos flectores-losa de cimentacién (direccién y).
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El acero minimo que se emplea es de (0.0012xbxh) puesto que se distribuira en las
dos capas, teniendo asi 6.6cm2/m para un peralte de 55cm. Si empleamos acero de
@1/2", tenemos una distribucion de @1/2” @17.5¢cm, la cual cuenta con un momento
resistente (@Mn = 12.27 ton-m), siendo mayor a los momentos actuantes de la
cimentacion, por lo que se distribuira el acero minimo en todo el emparrillado de

cimentacion.

La distribucién de aceros en la losa de cimentacién es plasmada en la figura 172:
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Figura 172: Distribucién de aceros en losa de cimentacion.
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CONCLUSIONES

La configuracién estructural del sistema de entrepiso con soporte de vigas compuestas
fue tal que estas vigas estén simplemente apoyadas sobre las vigas de concreto armado
perimetrales, es decir un sistema de vigas sobre vigas, esto generd que solo se tengan
momentos positivos donde la losa de concreto armado contribuyé en la resistencia a la
flexion, en caso se tengan momentos negativos la losa no contribuird en la resistencia

puesto que estara fisurada.

La configuracion estructural para el sistema de techo ligero ayudd a no tener peraltes
de vigas grandes, puesto que cada vigueta reticular estuvo distanciada a 1.6m respecto
a la otra, teniendo asi un area tributaria de carga baja, los atiezadores colocados a cada
1.7m ayudaron a reducir la esbeltez de la brida superior e inferior, por lo que se

obtuvieron perfiles adecuados.

La alternativa planteada para los entrepisos (Sistema de techo con soporte de vigas
compuestas), fueron eficientes para cubrir las luces libres del ambiente, con peraltes de
vigas compuestas de 50cm para luces de hasta 12.5m. También se comprob6 en el
subcapitulo 8.5 la efectividad de las vigas compuestas que resisten entre dos a tres
veces mas ante la flexibn positiva, respecto a las vigas metélicas sin la accion

compuesta.

La alternativa planteada para el techo (Techo ligero con soportes metélicos), aligero el
peso de la estructura en su totalidad, teniendo una ratio de peso de (0.58 ton/m2) que
es casi la mitad de una estructura netamente de concreto armado que ronda (1 ton/m2).
Asimismo, se cubrieron luces de hasta 15.6m con un peralte de viga reticular metalica
de 70cm.

El sistema de entrepiso tuvo un buen comportamiento ante las deflexiones originadas
por las cargas de servicio, estando por debajo de los limites permitidos por la Norma
E.060, esto gracias al aporte de inercia de la losa de concreto que trabaja en conjunto

con la viga metalica generando la accién compuesta.

El sistema de techo tuvo un buen comportamiento ante las deflexiones aun cuando no
se tiene un aporte del concreto armado, esto por su bajo peso y el adecuado peralte de

las viguetas reticulares.
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FUTURAS LINEAS DE INVESTIGACION

Realizar investigaciones similares, donde se puedan utilizar otros tipos de tecnologias:
estructuras metdlicas; estructuras compuestas; estructuras laminares; estructuras de

concreto pretensado; estructuras de madera.

Realizar investigaciones con proyectos de otras especialidades, tales como: carreteras;

pavimentos; puentes; obras hidraulicas; disefio vial; infraestructuras sanitarias.
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(DISTRIBUCION DE ACEROS EN PLANTA)
f'c=280 kg/cm2

(Ver elevacién PL1)
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[ECHO T1°

NPT.—3.50
(losa_maciza h=.15) zona con achurada simple

(S/C=350kqg/m2)

4.59
4.39

¢

|
@

.

o6

é

2.41

M guﬂ!)m

d

[ ol ]
2.51

5 e o

@ 1.80 @ 2.51 @ 2.41 @ 2.31 @ 1.65 @ 1.65 Q} 2.50 @ 2.42 Q

ESPECIFICACIONES

CONCRETO ARMADO

COLUMNAS, PLACAS Y VIGAS:

f'e = 280 Kg/cm2

fy = 4200 Kg/ecm2

C:H 1:12 ESPESOR 10cm. EN TODAS LAS

DETALLE G1: DOBLADO DE ESTRIBOS

SOLADO:
LOSA ARMADAS EN CONTACTO CON EL SUELO
con el suelo
RECUBRIMIENTOS
COLUMNAS Y VIGAS PERALTADAS 4.0 cm g |r(em.)|a(em.)
LOSA MACIZA 2.0 em. 8mm 25 10
CIMENTACION 7.5 cm. 38" 3 12
MUROS DE CONCRETO 2.5 cm. 172" 4 16
ACERQO ESTRUCTURAL
PERFILES Y PLANCHAS:
fy= 2330 Kg/cm2
VARILLAS LISAS:
fy= 2330 Kg/cm2
SOLDADURA:
Electrodo E60XX
,I«L— 2 Ldg e
T 172" .30 .25
< indicado /8" i i
_‘L_ { 3/47 45 .35
Ldg 1 1 .60 45
=;EI%+ VIGAS PERALTADAS
ANCIAJE TIPICO DE VIGAS SISMICAS EN COLUMNAS EXTREMAS
— —
= w 2 | 2 VALORES DE a
2 # INFERIOR | ® SUPERIOR*
1 ‘VE 1/2° 40 .60
l [ [ 5/8" .50 .70
1% sl %] [l .
L, | L, 34 .65 .90
- 1" 115 1.60

DEBE EXCEDER 0.15m,

NOTA.—(a) NO EMPALMAR MAS DEL 50 X DEL AREA TOTAL EN UNA MISMA SECCION.
(b) EN CASO DE NO EMPALMARSE EN LAS ZONAS INDICADAS o CON LOS PORCENTAJES ESPECIFICADOS,
AUMENTAR LA LONGITUD EN UN 30 X o CONSULTAR AL PROYECTISTA
(c) EN LA NORMA E.060, INCISO 21.5.2.3, EL REFUERZO TRANSVERSAL QUE ENVUELVE LAS BARRAS NO

*NOTA: PARA LOSAS Y VIGAS
CHATAS DE PERALTE MENOR O
IGUAL A 30cm, SE CONSIDERARAN
PARA TODOS LOS CASOS (@
SUPERIOR E INFERIOR) LOS
VALORES DE EMPALMES FARA @&
INFERIOR.

LMPALMES TRASIAPADOS PARA VIGAS

UNIVERSIDAD CONTINENTAL

PROYECTO DE TESIS PARA OPTAR EL TITULO DE INGENIERO CIVIL
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[ECHO Z2°

NPT.+0.00
(losa_maciza _h=.15) zona con achurada simple

(S/C=400kg/m2)

4.39

@ 1.80 @ 2.51 @ 2.41 @ 2.31 @ 1.65 @ 1.65 Q; 2.30 @ 2.42 Q

4.39

2.41

2.51

1.80

@ @ ®

@ ©

@

58S

ESPECIFICACIONES

CONCRETO ARMADO

COLUMNAS, PLACAS Y VIGAS:
fle = 280 Kg/ecm2

fy = 4200 Kg/cm2

SOLADO: C.:H 1:12 ESPESOR 10cm. EN TODAS LAS DETALLE C1: DOBLADO DE ESTRIBOS
LOSA ARMADAS EN CONTACTO CON EL SUELO
con el suelo
RECUBRIMIENTOS
COLUMNAS Y VIGAS PERALTADAS 4.0 em 4 r(em.)|a(em.)
LOSA MACIZA 2.0 cm. 8mm 2.5 10
CIMENTACION 7.5 ecm. 3/8" 3 12
MUROS DE CONCRETO 2.5 cm. /27 4 16
ACERQ ESTRUCTURAL
PERFILES Y PLANCHAS:
fy= 2330 Kg/cm2
VARILLAS LISAS:
fy= 2330 Kg/cm2
SOLDADURA:
Electrodo E60XX
1&7 z Ldg e
q" 1/2" .30 .25
i indicado il i il
AL_ { 3/47 45 .35
= VIGAS PERALTADAS
ANCIAJE TIPICO DE VIGAS SISMICAS EN COLUMNAS EXTREMAS
— e - . —
l I VALORES DE a
; [ # INFERIOR | @ SUPERIOR*
1 }' 1/2° 40 .60
5/8" . .
) I w4 [ w4 l v - 2 ~
L — 4 ad <
‘ 1" 1.15 1.60
NOTA.—(a) NO EMPALMAR MAS DEL 50 X DEL AREA TOTAL EN UNA MISMA SECCION.
(b) EN CASO DE NO EMPALMARSE EN LAS ZONAS INDICADAS o CON LOS PORCENTAJES ESPECIFICADOS, *NOTA: PARA LOSAS Y VIGAS
AUMENTAR LA LONGITUD EN UN 30 ¥ o CONSULTAR AL PROYECTISTA. CHATAS DE PERALTE MENOR O
(c) EN LA NORMA E060, INCISO 21.5.2.3, EL REFUERZO TRANSVERSAL QUE ENVUELVE LAS BARRAS NO IGUAL A 30cm, SE CONSIDERARAN
DEBE EXCEDER 0.15m, PARA TODOS LOS CASOS (2
SUPERIOR E INFERIOR) LOS
VALORES DE EMPALMES PARA @
INFERIOR.
EMPALMES TRASLAPADOS PARA VIGAS

UNIVERSIDAD CONTINENTAL

PROYECTO DE TESIS PARA OPTAR EL TITULO DE INGENIERO CIVIL

Y ACERO ESTRUCTURAL
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&
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ANCLAJE TIPICO DE VIGAS SISMICAS EN COLUMNAS EXTREMAS
] v ] & ] = ] VALORES DE a
[ @ INFERIOR | @ SUPERIOR*
¥ ]‘—“—I ’} /2" 40 .50
ST T. R

NOTA.—(a) NO EMPALMAR MAS DEL 50 X DEL AREA TOTAL EN UNA MISMA SECCION.

(b) EN CASO DE NO EMPALMARSE EN LAS ZONAS INDICADAS o CON LOS PORCENTAJES ESPECIFICADOS, *NOTA: PARA LOSAS Y VIGAS

CHATAS DE PERALTE MENOR O
IGUAL A 30cm, SE CONSIDERARAN
PARA TODOS LOS CASOS (@
SUPERIOR E INFERIOR) LOS
VALORES DE EMPALMES PARA ¢
INFERIOR.

LMPALMES TRASLAPADOS PARA VIGAS

AUMENTAR LA LONGITUD EN UN 30 X o CONSULTAR AL FROYECTISTA.
(c) EN LA NORMA E.060, INCISO 21.5.2.3, EL REFUERZO TRANSVERSAL QUE ENVUELVE LAS BARRAS NO
DEBE EXCEDER 0.15m,
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NOTA.—(a) NO EMPALMAR MAS DEL 50 % DEL AREA TOTAL EN UNA MISMA SECCION.

(b) EN CASO DE NO EMPALMARSE EN LAS ZONAS INDICADAS o CON LOS PORCENTAJES ESPECIFICADOS,

AUMENTAR LA LONGITUD EN UN 30 X o CONSULTAR AL PROYECTISTA.

(c) EN LA NORMA E.060, INCISO 21.5.2.3, EL REFUERZO TRANSVERSAL QUE ENVUELVE LAS BARRAS NO
DEBE EXCEDER 0.15m,
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