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RESUMEN

El presente tema de tesis busca, como principal objetivo, dar a conocer las principales
diferencias entre las normativas vigentes de andlisis sismico y disefio en concreto
armado en Peru, Estados Unidos y Chile en la concepcion de un edificio real. Para
esto, se desarrollé el andlisis y disefio estructural de un edificio de 5 niveles de
concreto armado que forma parte de un conjunto de edificios destinados al uso de

hotel que forman una sola estructura continua de manera conjunta.

En primer lugar, se realizé la estructuracion de los elementos estructurales presentes
en el edificio siguiendo las reglas y pautas planteadas por diversos autores de libros

y tesis de ingenieria estructural de origen peruano.

Una vez que estuvieron definidas de manera béasica las dimensiones de los
elementos, se realizd el analisis sismico segun las distintas normativas vigentes en
los paises mencionados, siguiendo procesos distintos para cada caso segun lo
normado. Inicialmente se plante6 un sistema dual de concreto armado en base al
predimensionamiento y a la arquitectura brindada. Sin embargo, para poder cumplir
las exigencias descritas por cada norma, la estructura original se vio modificada
obteniendo que la norma chilena exige una estructura de muros estructurales de gran
rigidez, la norma peruana también exige una estructura de muros estructurales, pero
de menor rigidez que la norma chilena, y la norma norteamericana exige una

estructura dual mas flexible que los casos anteriores.

Respecto al disefio en concreto armado, y con el propésito de tener las mismas
condiciones iniciales, se realiz6 el disefio en base a la estructura obtenida después
del analisis sismico con la normativa peruana y con las mismas condiciones iniciales
de carga. Después de realizado el disefio segun las normativas vigentes en cada
pais, se descubri6é que las normativas tienen diversos niveles de exigencia respecto
a las otras en algunos puntos. Por ejemplo, la norma peruana es mas exigente con:
1) las columnas con baja carga axial y altos momentos flectores; 2) el acero minimo
negativo de vigas T y 3) el refuerzo horizontal de placas, entre otros. Por otro lado,
las normas chilena y norteamericana son mas exigentes con las columnas con alta
carga axial, con el acero minimo de vigas rectangulares, con el confinamiento de

vigas y columnas, entre otros.
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ABSTRACT

This thesis theme seeks, as the main objective, to show the main differences between
the current regulation codes of seismic analysis and design in reinforced concrete
structures in Perd, Chile and USA when they are applied in a real building conception.
For this, the analysis and structural design of a 5-story reinforced concrete building,
that is part of a group of building destined to the use of hotel that form a single

continuous structure together, was developed.

First of all, the structuring of the structural elements presented in the building was
carried out following the rules and guidelines proposed by many different Peruvian

authors of structural engineering books and theses.

Once the dimensions of the elements were defined in a basic way, the seismic
analysis was carried out according to the different regulations of each country
following the different processes for each case as the codes say. Initially, a dual
system of reinforced oncrete was proposed based on the pre-dimensioning and the
architecture. However, in order to comply with the requirements described by each
standard, the original structure was modified obtaining that the Chilean code requires
a structure of structural walls of great stiffness, the Peruvian code also demands a
structure of structural walls with less stiffness that the Chilean one, and the North
American coded demands a dual system, one more flexible structure than the

previous cases.

Regarding the reinforced concrete design, and with the purpose of having the same
initial conditions, the design was made based on the structure obtained after the
seismic analysis with the Peruvian code and with the same initial load conditions.
Afted carrying out the design according the code regulations of each country, the
result was that the codes have different levels of demand in some cases. For example,
the Peruvian code is more demanding with: 1) columns with low axial load and high
bending moments; 2) the minimum negative steel reinforcement of T beams and 3)
the horizontal reinforcement of concrete walls, and others. On the other hand, the
Chilean and North American codes are more demanding with the columns with high
axial load, with the minimum steel reinforcement of rectangular beams, with the

confinement of beams, columns and walls.
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INTRODUCCION

Como bien es sabido, el Perl estad ubicado en una de las zonas de mas alta
sismicidad en el mundo por lo que todas las estructuras deben cumplir con
estandares normativos para poder garantizar su seguridad y su correcto
funcionamiento ante cualquier eventualidad sismica. Debido a esto, este pais cuenta
con una norma sismica exigente: La norma E.030 — Disefio Sismorresistente. Sin
embargo, Perl no es el Unico pais que debe garantizar seguridad y funcionamiento
de las estructuras ante los efectos sismicos ya que hay paises como Estados Unidos,
Chile, Japon, entre otros, que también tienen sus propias normas sismicas que
buscan garantizar la seguridad y funcionalidad de las estructuras. Ante esto nace la
pregunta sobre cuales son las principales diferencias entre las normas sismicas de
los diversos paises al ser aplicadas en la concepcion de un mismo edificio. Como
punto central se decidié6 comparar la normativa peruana con la normativa chilena (la
mas exigente en Latinoamérica) y con la norteamericana (pais lider en investigacion
y desarrollo), ademas de las normativas de disefio sismorresistente en concreto

armado.

En el capitulo | se presenta el planteamiento del estudio, explicando el por qué estos
paises son considerados como sismicos, y las principales razones por las cuales se

realiz6 esta investigacion.

En el capitulo Il se da a conocer el marco tedrico en el cual se presentan los
conceptos principales que se deben tener en cuenta para poder realizar y

comprender el analisis y disefio estructural.

En el capitulo lll se presenta el proyecto analizado, su configuracién y la

estructuracion de sus elementos estructurales.

En el capitulo IV se presenta las principales diferencias entre las normas de concreto
armado y disefio sismorresistente de los diversos paises, mostrando los parametros

y las distintas metodologias utilizadas en cada una.

En el capitulo V se presenta el analisis y disefio de las losas de techo analizando sus
deflexiones, paso muy importante a realizar antes de hacer el andlisis de la estructura

general.
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En el capitulo VI se muestra el andlisis estructural con el método de pérticos planos
ante cargas de gravedad y sismicas del proyecto utilizando las distintas normativas

sismicas.

En el capitulo VIl presenta el disefio estructural de los elementos de concreto armado
utilizando las distintas normativas y teniendo como base la estructura y el modelo
obtenidos a partir del analisis sismico realizado con norma peruana con el fin de tener

las mismas condiciones iniciales antes de disefar.

Después de realizado el andlisis y disefio segun las normativas vigentes en cada
pais, se descubrid que las normativas tienen diversos niveles de exigencia respecto
a las otras en algunos puntos. Por ejemplo, la norma peruana es mas exigente con:
1) las columnas con baja carga axial y altos momentos flectores; 2) el acero minimo
negativo de vigas T; y 3) el refuerzo horizontal de placas, entre otros. Por otro lado,
las normas chilena y norteamericana son mas exigentes con las columnas con alta
carga axial, con el acero minimo de vigas rectangulares, con el confinamiento de

vigas y columnas, entre otros.
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CAPITULO |

PLANTEAMIENTO DEL ESTUDIO

1.1. PLANTEAMIENTO Y FORMULACION DEL PROBLEMA
La estructura del planeta Tierra esta conformada por capas clasificadas de acuerdo
a: 1) su composicién quimica y 2) a sus propiedades fisicas, tal como se ve en la

figura N° 1.
s
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Figura N° 1 — Capas del planeta Tierra.
Fuente: Ciencias de La Tierra: una introduccion a la geologia fisica (Tarbuck, y otros, 2005)



Las capas clasificadas de acuerdo a su composicion quimica son tres: la corteza
terrestre, el manto y el nlcleo. La corteza, compuesta principalmente de roca rigida,
posee un grosor promedio de 7 km en la zona oceénica y de 35 km en la zona
continental. El manto posee un espesor promedio de 2900 km y el nucleo, ubicado al
centro de la tierra, estd compuesto principalmente por aleaciones entre niquel y hierro
con cantidades bajas de oxigeno, silicio y azufre.

Las capas clasificadas de acuerdo a sus propiedades fisicas, son cinco: la litésfera,
la astendsfera, la mesésfera, el nicleo externo y el nucleo interno. La litésfera, que
posee un grosor desde 5 km hasta 250 km, comprende la totalidad de la corteza y
parte del manto y actia como un solido rigido. La astendsfera, ubicada debajo de la
litésfera 'y con un espesor de 660 km, es una capa blanda con una mayor temperatura
y presion que su predecesora, por lo que presenta pequefias cantidades de roca
fundida en su parte superior que permiten que la litosfera sea capaz de moverse de
manera independiente sobre la astendsfera. La mesésfera, conformada por la parte
inferior del manto, posee un espesor de 2240 km y esta conformada por rocas
también muy calientes, pero con mayor resistencia que las de la astenosfera. El
ndcleo externo e interno estan compuestos por una aleacion de hierro y niquel, pero
debido a la diferencia de presiones, el nlcleo externo es una capa liquida mientras

que el ndcleo interno se comporta como un sélido.

De estas capas, la responsable de la actividad sismica en el planeta es la litésfera.
Esta capa se encuentra dividida en fragmentos rigidos de gran tamafio denominados
placas tectonicas. Estas placas son de diversa forma y tamafio, de las cuales las 7
mas grandes son reconocidas como placas principales: 1) La Placa Norteamericana;
2) La Placa Sudamericana; 3) La Placa del Pacifico; 4) La Placa Africana; 5) La Placa
Euroasiatica; 6) La Placa Australiana; y 7) La Placa Antartica. Estas placas, juntas a
otras de menor tamafio, se encuentran en un constante movimiento una respecto a
la otra, interactuando en sus bordes entre si, tal y como se puede observar en las
figuras N° 2, N° 3y N° 4.
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Figura N° 2 — Placas tectonicas.
Fuente: USGS (De USGS - Versién en espafiol Daroca90 -

http://pubs.usgs.gov/publications/text/slabs.html, CC BY-SA 3.0,
https://commons.wikimedia.org/w/index.php?curid=31474745)

Figura N° 3 — Placas tectonicas y su distribucion en la superficie de la tierra.
Fuente: Ciencias de La Tierra: una introduccion a la geologia fisica (Tarbuck, y otros, 2005)
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Figura N° 4 — Placas tectdnicas y la interaccién entre sus bordes.
Fuente: Ciencias de La Tierra: una introduccién a la geologia fisica (Tarbuck, y otros, 2005)

La forma en la que interactian las placas en sus bordes permite su clasificacion en
tres tipos:

e Bordes divergentes o constructivos: Son bordes en los cuales las placas
tectdnicas se separan una de la otra y se caracterizan por formar nuevo suelo

oceanico con el material que asciende desde el manto terrestre.



e Bordes convergentes o destructivos: Son bordes en los cuales las placas
tectonicas chocan directamente. Este tipo de borde se clasifica en dos tipos:
borde de subduccién y borde de colision. En el borde de subduccién, una de
las placas se desplaza por debajo de la otra. Este tipo de borde es el
presentado en Sudamérica, entre las Placas Sudamericana y de Nazca. El
borde de colisién es aquel borde donde las placas colisionan directamente
entre si, comprimiéndose y formando cadenas de montafia.

e Bordes de falla transformante: Son bordes en los cuales las placas se

mueven de manera paralela un respecto a la otra, como una cizalla.

En la figura N° 5 se pueden observar los tipos de borde en cada una de las principales

placas del planeta.

Bordes: =~ Subduccion ~—Colision  ~~~ Divergente - Transformacion

Figura N° 5 — Tipos de borde en las principales placas.
Fuente: Ingenieria Sismorresistente (Mufioz Pelaez)

De estos tipos de bordes, los convergentes son los principales causantes de la
actividad sismica del planeta, seguidos en menor medida por los de falla
transformante. La zona del mundo donde se concentra la gran mayoria de actividad
sismica es una zona llamada “El Anillo de Fuego o Cinturon Circumpacifico” (ver
figura N° 6).
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Figura N° 6 — Anillo de Fuego o Cinturén Circumpacifico.
Fuente: Wikipedia (Dominio publico sin derechos de autor).

Ecuador

Fosa de |ava

o
Y
s 5;‘57
Fosa de las Sandwich
del sur

-

Algunos paises pertenecientes a esta zona son Chile, Pert, México, Estados Unidos,
Céanada, Japon, Indosenia, entre otros, y es en este anillo de fuego donde ocurren
aproximadamente el 90% de los sismos que ocurren en el mundo, incluyendo a los
terremotos mas fuertes que se han dado en la historia. Los méas potentes del tltimo
siglo son los siguientes:

a) Valdivia, Chile — 22 de mayo de 1960 — Fue el terremoto mas potente que se
ha registrado en la historia de la humanidad. Present6 una Magnitud de Momento
Mw = 9.5 y una intensidad en la Escala Modificada de Mercalli My = XI, dejando
aproximadamente 5700 muertos y 2 millones de familias sin techo. Junto a un
posterior tsunami y una erupcion volcanica, dej6 dafios por un total de U.S. $ 500
millones.

b) Anchorage, Alaska — 27 de marzo de 1960 — EIl terremoto mas potente
sucedido en los Estados Unidos. Tuvo una magnitud My = 9.2 y una intensidad
Mwm = XI. Junto a un posterior tsunami, dejé 139 muertos y U.S. $ 311 millones
en dafios y pérdidas materiales.

c) Sumatra, Indonesia — 26 de diciembre de 2004 — El peor evento sismico
sucedido en la historia del Océano indico. Alcanzé una magnitud Mw = 9.3 y una
intensidad My = I1X. Junto a un tsunami de 40 metros de altura, dej6 casi 16 mil

muertos y U.S. $ 10 mil millones en dafios y pérdidas.



d) Concepcién, Chile — 27 de febrero de 2010 — Con una magnitud Mw = 8.8 y
una intensidad My = IX, dejé 480 muertos y un aproximado de U.S. $ 30 mil

millones en dafios y pérdidas.
En Peru, los terremotos mas fuertes ocurridos en su historia son:

e) Huaréz, Ancash — 31 de mayo de 1970 — Terremoto de magnitud Mw = 7.8 e
intensidad My = IX. Ocasion6 una avalancha que sepulto las ciudades de Yungay
y Ranrahirca. El saldo de victimas mortales fue aproximadamente de 67 mil, y
los dafios materiales ascendieron a U.S. $ 250 millones.

f) Atico, Arequipa — 23 de junio de 2011 — Con una magnitud Mw = 8.4 y una
intensidad My = VIII, dejé 102 muertos y 320 mil damnificados.

g) Pisco, Ica — 15 de agosto de 2007 — Con una magnitud Mw = 7.9 y una
intensidad Mw = VIII, fue el Ultimo terremoto significativo ocurrido en Peru. Dejo

595 muertos y 431 mil damnificados.

Tabla N° 1 - Terremotos mas fuertes del Per( y del mundo.

Evento Mw Mwm

Valdivia - Chile (1960) | 9.5| xI

Anchorage — Alaska (1964) | 9.2 | Xl

Sumatra — Indonesia (2004) | 9.3 | IX

Concepcién — Chile (2010) | 8.8 | IX

Huaraz — Peru (1970) 7.8 IX

Atico — Peru (2001) 8.4 |Vl

Pisco — Peru (2007) 7.9 v

Se puede apreciar que Perl, a pesar de haber sufrido sismos con una magnitud
menor, ha sufrido dafios mas graves que los sucedidos en otros paises que han

tenido sismos con magnitudes mas severas, en especial el ocurrido en Chile el 2010.

Esta situacion tiene su origen principalmente en dos aspectos: La carente formacion
académica relacionada a la ingenieria sismorresistente en gran parte de los
profesionales de ingenieria civil y arquitectura, y la carencia de cultura sismica en la

poblaciéon del Peru.



En todos los paises con actividad sismica se ve la necesidad de desarrollar
normativas de alta calidad y exigencia para el disefio de edificaciones,
actualizandolas constantemente conforme van sucediendo nuevos y mas potentes
terremotos. Sin embargo, existen diversos pardmetros a tomar en cuenta en cada
una de las normas, siendo en algunos paises mas conservadores que en otros. A
partir de esto es que, en esta tesis, se busca conocer las principales diferencias en
el andlisis y disefio estructural de un edificio utilizando normativas extranjeras y
comparandolos con el realizado con las normativas peruanas, escogiendo como
punto de partida dos paises ubicados, al igual que Perud, dentro del cinturén
Circumpacifico: Estados Unidos y Chile. Se escogi6é Estados Unidos debido a que es
el pais lider en investigacion y desarrollo. Sus normas son tomadas como base para
el desarrollo de las normas de distintos paises. Y se escogid Chile debido a que es
el pais sudamericano que mayor desarrollo sismico ha alcanzado en las Ultimas
décadas, siendo que ha sufrido sismos con mayor magnitud que los sufridos por

Peru, pero con menor impacto social y econémico.

Por tanto, esta tesis también busca mostrar al publico ingenieril los significados de
los principales parametros de las distintas normativas y su correcta aplicacién en una

estructura real, incluyendo también a las normativas de disefio en concreto armado

1.1.1. PROBLEMA GENERAL
¢, Cual es la influencia de las normativas peruana, chilena y norteamericana en el

analisis y disefio estructural de un edificio de concreto armado?

1.1.2. PROBLEMA ESPECIFICO

a) ¢Cual es lainfluencia de cada norma en la estructura de un edificio de concreto
armado después de un analisis sismorresistente?

b) ¢Cual es la influencia de cada norma en el disefio en concreto armado de un

edificio y sus elementos estructurales?

1.2. OBJETIVOS
1.2.1. OBJETIVO GENERAL

Determinar la influencia de las normativas peruana, chilena y norteamericana en el

analisis y disefio estructural de un edificio de concreto armado.



1.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

a) Determinar de qué manera influye cada norma en la estructura de un edificio de
concreto armado después de un andlisis sismorresistente.

b) Determinar de qué manera influye cada norma en el disefio final en concreto

armado de los elementos estructurales de un edificio.

1.3. JUSTIFICACION Y DELIMITACION DEL TEMA

Actualmente hay muy pocas investigaciones publicas que se dediquen a sefalar las
principales diferencias entre las distintas normativas extranjeras respecto a las
peruanas en el tema de edificaciones. Este tipo de estudios se llevan a cabo de
manera privada dentro de las firmas ingenieriles y dentro de los comités que

desarrollan las mismas normas.

El fin de esta investigacion es encontrar las principales diferencias entre las
normativas peruana, chilena y norteamericana en los ambitos de analisis y disefio
sismorresistente en concreto armado, de tal manera que se puedan rescatar criterios

y mejoras a tener en cuenta al momento de la aplicacion de las normativas peruanas.

También es importante sefialar que, como se menciond previamente, gran parte de
la responsabilidad y correcta seguridad sismica de las estructuras cae sobre los
hombros de los profesionales. Por lo tanto, el presente tema de tesis también busca
mostrar al publico ingenieril los significados de los principales parametros de las
distintas normativas y su correcta aplicacion en una estructura real en los ambitos de

analisis y disefio sismorresistente en concreto armado.

Para esto, se realizé especial énfasis en el analisis y disefio de la superestructura de
un edificio, dejando momentaneamente de lado la cimentacién, pero dejando puertas
abiertas a un posterior analisis comparativo entre normativas realizado por futuros

tesistas.



2.1.

CAPITULO Il

MARCO TEORICO
ANTECEDENTES

Este tipo de comparaciones normativas se lleva acabo mas que nada de manera

interna dentro de las firmas ingenieriles o en los comités encargados del desarrollo

de las normas. Pocos son los trabajos o articulos de investigacién dedicados a este

tipo de analisis. Sin embargo, el presente tema de tesis tomé como base de

inspiracion lo siguiente:

a)

b)

C. Pefia, M. Medalla, M. E. Bravo, P. Hidalgo — Pontificia Universidad Catdlica
de Chile. Desarrollo del articulo de investigacion “Disposiciones NCh2369 vs
ASCE7 - Aplicacién a Marcos de Momento”, presentado en el XI CONGRESO
CHILENO DE SISMOLOGIA E INGENIERIA SISMICA en marzo del 2015. En
este articulo se realizd la comparacion de las disposiciones de la normativa
chilenay la norteamericana en el analisis y disefio sismico de un pértico industrial
de acero estructural, llegando a la conclusién de que la norma estadounidense
busca mayor ductilidad en el disefio, mientras que la norma chilena busca una
estructura mas rigida, algo que a simple vista se podria traducir en un disefo
chileno mas apegado al lado de la seguridad, pero que origina mayores
aceleraciones de entrepiso, algo que en estructuras industriales representa
mayor peligro debido a la naturaleza delicada de los contenidos almacenados.
En conclusion, la norma estadounidense brinda mayor seguridad en el caso
industrial (Pefa, y otros, 2015).

C. Pefia, M. Medalla, M. E. Bravo, P. Hidalgo — Pontificia Universidad Catoélica
de Chile. Desarrollo del articulo de investigacion “Disposiciones NCH2369 vs
ASCE7 - Aplicacion a Marcos Arriostrados”, presentado en el Xl
CONGRESO CHILENO DE SISMOLOGIA E INGENIERIA SISMICA en marzo

del 2015. Este articulo también busca encontrar las diferencias entre normativas
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d)

e)

en el andlisis y disefio de una estructura industrial con arriostre lateral. Al igual
que el articulo mencionado anteriormente, se encontr6 que la normativa
estadounidense posee un andlisis y un disefio més cercano a buscar la
proteccion limitando las aceleraciones de una estructura industrial (Pefia, y otros,
2015).

Freddy J. Lanza, Scarlet H. Puentes, Fernando Villalobos — Universidad de
Carabobo. Desarrollo del articulo de investigacion “Estudio comparativo de la
norma sismorresistente venezolana actual con cédigos sismicos de otros
paises”, publicado en diciembre del 2003. Este articulo compara la norma
venezolana con las normas chilena, mexicana, estadounidense y japonesa,
encontrando que la norma chilena es la mas exigente en cuanto al analisis
sismico, ya que pide un analisis dindmico; que las normas chilena y
estadounidense buscan aprovechar mejor la ductilidad de las estructuras
respecto a las otras hormas; y que la norma japonesa busca garantizar un disefio
mas seguro aumentando notablemente la cortante basal de disefio respecto a
las otras normas (Lanza, y otros, 2003).

José Acero Martinez — Pontificia Universidad Catolica del Peru. Desarrollo de
tesis “Comparacion de Normas Sismicas mas utilizadas para puentes
continuos en el Peru y sus métodos de analisis”. En esta tesis de maestria
se compararon las normas AASHTO STANDARD, AASHTO LRFD, CALTRANS
y la norma sismica de puentes de Japén. En base a este estudio comparativo,
se realizé una propuesta de norma sismica que toma los puntos fuertes de cada
una de las normas estudiadas. Si bien no es una comparacién a nivel de
edificaciones, si es una base de inspiracion para el desarrollo del presente tema
de tesis (Acero Martinez, 2004).

Luis Andrade Insta — Pontificia Universidad Catdlica del Pera. Desarrollo de
tesis “Control de la deriva en las normas de disefio sismorresistente”. Esta
tesis de grado compara el control de derivas planteado en las normas sismicas
de Perq, Chile, Colombia, México, Turquia y Estados Unidos, encontrando que
la norma peruana es la mas exigente para edificios de periodos cortos, que la
colombiana es mas exigente para edificios de periodos intermedios, y que la
norma chilena es la mas exigente para edificios de periodos altos. Siendo la

norma norteameticana la menos exigente de todas (Andrade Insua, 2004).
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2.2. BASES TEORICAS

El disefio estructural es el proceso mediante el cual el proyectista, o ingeniero
estructural, determina las formas, dimensiones y caracteristicas que ha de tener una
estructura con el objetivo de que sea capaz de soportar las solicitaciones a las que

sera sometida durante su periodo de funcionamiento (Meli, 2007).

Con el fin de poder realizar este proceso, es importante conocer los conceptos
fundamentales que dominan el disefio estructural, conceptos tales como las
propiedades principales del material del que estard compuesta la estructura (en esta
tesis, el concreto armado), el sistema estructural sobre el cual funciona la estructura,
las acciones que actian sobre ella, las respuestas que presenta la estructura ante
dichas acciones, tener claro el concepto de estados limites, las filosofias de disefio
estructural y las normativas vigentes que dan los parametros minimos al momento
de disefiar y construir. Es importante mencionar que cada uno de estos conceptos
varia segun el pais para el que se hace el disefio y las normas que lo rigen, sin

embargo, la teoria que los domina es una misma.

2.2.1. NORMATIVAS

Las normativas, normas o0 codigos son documentos que establecen los requisitos
minimos que deben cumplir los disefios y las construcciones para que estan puedan
desempenfarse correctamente durante su tiempo de vida. Muchas personas pueden
llegar a pensar que las normas limitan y restringen al ingeniero en el desarrollo de los
proyectos, poniendo como sustento que en la antigliedad se construyeron grandes
estructuras sin necesidad de tener normativas (Las pirdmides de Giza, por ejemplo).
Sin embargo, obvian el detalle de que el nimero de fallos estructurales y de muertes
de trabajadores fue, probablemente, muy grande y que estos desaciertos no son
mencionados en la historia. La importancia de las normas radica en que no se han
elaborado con el propdsito de restringir al ingeniero, sino con el de proteger al publico

y a los trabajadores (McCormac, 2002).

Cada pais alrededor del mundo ha desarrollado normativas que rigen el disefio de
sus edificaciones. Estas normativas estan basadas en sus experiencias propias,
adaptandose a sus condiciones locales y a las necesidades de su poblacion. Es por
esto que, si bien las normativas son muy similares entre paises, tienen diferencias

gue satisfacen las exigencias individuales de cada pais. En este tema de tesis se
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realizo el disefio utilizando normativas de 3 paises distintos: Peru, Chile y Estados
Unidos.

2.2.1.1. NORMATIVA PERUANA
Las normas peruanas que se utilizaran en el presente tema de tesis son las

siguientes:

e E.020 - Cargas: Especifica los pesos especificos de los materiales mas
comunes utilizados en la construccion, y las sobrecargas en funcion del uso de
las estructuras.

e E.030 — Disefio Sismorresistente: Define los parametros minimos a tener en
cuenta al momento de hacer el analisis sismico de una edificacion.

e E.060 — Concreto Armado: Establece los requisitos que se deben cumplir al

momento de realizar el disefio de elementos de concreto armado.

2.2.1.2. NORMATIVA CHILENA
En Chile, la institucion encargada de las normativas es el Instituto Nacional de

Normalizacion (INN). Las normas chilenas que se utilizaran son las siguientes:

e NCh430 - Hormigdn Armado — Requisitos de disefio y célculo: Esta norma
toma como base la nhorma ACI 318-08, tomandola fielmente y modificando los
puntos que cree convenientes. Fue reemplazada por el D.S. N° 60 — 2011.

e NCh433 - Disefio Sismico de Edificios: Establece los pardmetros minimos a
tener en cuenta al momento de hacer el analisis sismico.

e NCh1537 — Disefio Estructural — Cargas Permanentes y Cargas de Uso:
Especifica los pesos especificos de diversos materiales, incluyendo los de
construccioén, y las sobrecargas en funcion del uso de las estructuras.

e NCh3171 - Disefio Estructural — Disposiciones generales y Combinaciones
de Carga: Norma que define los tipos de cargas que actdan sobre las

estructuras, las combinaciones de carga y los métodos de disefio estructural.

Adicionalmente, después del sismo ocurrido el 27 de febrero del 2010 en Valdivia, se
emitieron los siguientes decretos supremos de uso obligatorio al momento de realizar

el analisis y disefio de edificaciones:

e D.S.N°602011: Decreto supremo que modifica los estandares a tener en cuenta
en el disefio y célculo de hormigbn armado segun la norma NCh430,

remplazandola. Sigue usando como base la norma ACI 318-08.
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e D.S.N°612011: Decreto supremo que modifica los estandares a tener en cuenta

en el disefio sismico de edificios segun la norma NCh433.

2.2.1.3. NORMATIVA NORTEAMERICANA

Estados unidos es el pais lider en investigacion, por lo que sus normas son usadas
como referencia por muchos paises. Al ser este un pais muy grande, existen diversas
entidades que regulan las normas, lanzando Codigos generales de construccion
y Cdédigos de disefio. Los Cdodigos generales de construccién regulan los
requisitos minimos a tener en cuenta al momento disefiar y construir, y son lanzados
por organismos gubernamentales como la American Society of Civil Engineers
(ASCE) v la International Code Council (ICC). Los Cédigos de disefio brindan
normas técnicas detalladas que rigen el disefio real de estructuras (Hibbeler, 2012).
Algunos organismos que lanzan coédigos de disefio son el American Concrete
Institute (ACI), American Institute of Steel Construction (AISC), American Forest and

Paper Association (AFPA), entre otros.

Es importante indicar que ninguno los cddigos lanzados por las instituciones
mencionadas tiene caracter legal a nivel nacional, a menos que formen parte del
reglamento de construccion de la localidad o formen parte de un contrato particular
(McCormac, 2010). Es decir, cada estado norteamericano decide, en su legislacion

independiente, qué codigos utilizar.

Las normas norteamericanas mas utilizadas en Estados Unidos, que se utilizarédn en

el desarrollo de la tesis son las siguientes:

e ACI 318-14 - Building Code Requirements for Structural Concrete:
Desarrollado por el ACI. Regula el andlisis y el disefio en elementos de concreto
armado.

e ACI435R-95 - Control of Deflection in Concrete Structures: Desarrollado por
el ACI. Regula el analisis y control de deflexiones en elementos de concreto
armado.

e ASCE 7-16 — Minimum Design Loads and Associated Criteria for Buildings
and Other Structures: Desarrollado por el ASCE. Regula de manera especifica
y detallada el uso y andlisis de las diversas cargas que pueden actuar sobre una

estructura (cargas muertas, vivas, de lluvia, nieve, sismicas, etc).
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2.2.2. CONCRETO ARMADO
En este caso, el edificio a analizar estd conformado por concreto armado debido a
que es una tecnologia altamente utilizada en el medio, de fécil produccion,

adquisicion y comprension en el ambito de la construccion.
Las principales ventajas del concreto armado son:

o Esde facil adquisicion ya que sus componentes (agua, cemento, agregados) son
faciles de hallar en cualquier locacion geogréfica.

¢ No requiere de mucha técnica para su fabricacion, mas que un adecuado control
en dosificaciones (a cargo de ingenieros o0 maquinas dosificadoras
automatizadas). No necesita de mano de obra altamente calificada.

e Debido a su naturaleza inicial fluida, puede acomodarse a cualquier forma
estructural con mucha facilidad, adaptandose a los requerimientos
arquitecténicos.

¢ Requiere menos mantenimiento que las estructuras de acero o madera.

e Es un material con alta resistencia al fuego, logrando soportarlo por un periodo
de entre 1 a 3 horas sin necesidad de ningun sistema especial de proteccion
(Wight, y otros, 2012), caracteristica que el acero estructural y la madera
carecen.

(Ottazi Pasino, 2011)

Aungque como todo material, también presenta desventajas que se deben tener en

cuenta, siendo las principales las siguientes:

e El concreto posee una baja resistencia a los esfuerzos de traccién, razén por la
cual se hace necesario la incorporacion de acero de refuerzo en las zonas mas
susceptibles a sufrir este tipo de esfuerzos.

e Es inevitable que se presenten fisuras en los elementos de concreto armado,
haciendo necesario la incorporacién de acero para controlar la fisuracion.

e Debido a que inicialmente se encuentra en un estado de fluidez, es necesaria la
utilizacién de encofrados para amoldar el concreto. Esto consume tiempo y mano
de obra que se traducen en costo adicional.

e La naturaleza del concreto hace que este desarrolle su resistencia conforme
pasa el tiempo, por lo cual es necesario esperar a que el concreto sea lo

suficientemente resistente antes del retiro de encofrados y la continuacion de la
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construccién. Estos tiempos de espera se pueden reducir con la utilizacion de
aditivos especiales, sin embargo, esto también se traduce en un costo adicional.
(Ottazi Pasino, 2011)

2.2.3. ACCIONES SOBRE LAS ESTRUCTURAS

También llamadas solicitaciones o cargas, son las fuerzas, esfuerzos vy
deformaciones que debe ser capaz de soportar una estructura durante su periodo de
vida. Estas acciones pueden ser causadas por agentes propios de la estructura
(como el peso propio) y por agentes externos a ella (como el peso de las personas).

2.2.3.1. CARGAS MUERTAS

Son todas las cargas inherentes o adheridas a la estructura. Entre ellas se puede
encontrar al peso propio de los elementos estructurales; al peso de los acabados
arquitecténicos, tales como pisos, enchapados, tarrajeos, etc.; al peso de los

aparatos sanitarios. Estas cargas siempre estan presentes en la estructura.

Las normas de construccibn en cada pais brindan al ingeniero estructural las
magnitudes de las cargas muertas con las que se deben trabajar, aspecto que se
vera con mayor profundidad en el metrado de cargas.

2.2.3.2. CARGAS VIVAS

Las cargas vivas son cargas que no siempre estaran presentes en la estructura, tales
como el peso de las personas que ocupan el edificio, el peso de vehiculos o el peso
de aparatos o muebles que pueden removerse. Todas las cargas que no son
muertas, son consideradas como vivas (McCormac, 2002), cargas tales como las
ambientales (lluvia, viento, inundaciones, sismo, nieve, etc). Sin embargo, estas
cargas ambientales tienen un tratamiento distinto a las cargas vivas de uso, puesto
que su incidencia depende grandemente de la ubicacién geogréfica y de las

condiciones de trabajo de la estructura.

2.2.3.3. CARGAS SISMICAS

En paises como Estados Unidos, Chile y Peru, la actividad sismica es un factor muy
importante a tener en cuenta al momento de concebir las estructuras. Los eventos
sismicos producen aceleraciones en el terreno, haciendo que las estructuras
reaccionen ante estos movimientos inducidos. Dependiendo del tipo de suelo y del
sistema estructural, cada una reacciona de manera diferente ante las demandas

sismicas. Debido a esto, los paises con actividad sismica desarrollan normas
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estrictas que regulan el andlisis y el disefio de las estructuras ante los efectos

sismicos con el fin de garantizar su correcto funcionamiento.

2.2.3.4. OTRAS CARGAS
Dependiendo del pais, de la ubicacién geogréfica y de las condiciones de trabajo de
la estructura, es importante considerar otras cargas ambientales que tendran mayor

impacto en las estructuras que los sismos:

e Empujes de Liquidos, Tierray Materiales a Granel: Estructuras como piscinas
y cisternas (empuje de liquidos y tierra) o silos de almacenamiento (empuje de
materiales a granel, como granos vegetales) deben soportar este tipo de cargas.

¢ Hundimientos Diferenciales: Se da cuando la cimentacion de una estructura
sufre distintos hundimientos en zonas distintas. Estos hundimientos diferenciales
producen esfuerzos internos dentro de la estructura, esfuerzos que deben
tenerse en cuenta si los hundimientos sobrepasan los establecidos por las
normas.

e Cargas de Nieve, Lluvia, Granizo y Hielo: En zonas donde la temperatura
alcanza niveles muy bajos (como Cerro de Pasco o los nevados de Huaraz), es
importante tener el efecto que tendran estas cargas sobre los techos de las
estructuras.

e Cambios Volumétricos: Es sabido que todo tipo de material, al haber un
aumento o una reduccion en la temperatura de su medio ambiente, tiende a
aumentar o reducir su volumen. Estos cambios volumétricos producen esfuerzos
internos dentro de la estructura que, si son significantes, también deben tenerse
en cuenta.

e Cargas de Viento: En estructuras bajas de concreto, debido a su gran rigidez y
peso, el viento no suele tener mayor efecto. Sin embargo, en estructuras altas y,
generalmente, de acero estructural, el viento adquiere importancia debido al
poco peso Y a la gran flexibilidad de estas estructuras. Al igual que el analisis y
disefio ante cargas de sismo, el andlisis y disefio ante cargas de viento requiere
un analisis y cuidado especial.

e Acciones durante el Proceso Constructivo: Es comuin pensar en analizar y
concebir las estructuras para las cargas que tendrd que soportar durante su
tiempo de vida (Meli, 2007), sin embargo también es importante considerar las
cargas a las que sera sujeta la estructura durante el proceso de construccion,

mientras esta aun no desarrolla el 100% de su resistencia de disefio (en el caso
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de estructuras de concreto armado), ni adquiere la hiperestaticidad de la
estructura completa. El tener en cuenta estos factores se ha vuelto importante
en los ultimos afios.

(Meli, 2007)

2.2.4. RESPUESTAS DE LAS ESTRUCTURAS

Cuando las acciones mencionadas se presentan sobre una estructura, hacen que
esta tenga una respuesta, pudiendo medirse a través de los siguientes parametros
fisicos (Meli, 2007):

2.2.4.1. FUERZAS INTERNAS
Cuando sobre una estructura acttan fuerzas externas (las cargas), dentro de ella se
presentan fuerzas internas que resultan en momentos flectores, fuerzas cortantes y

fuerzas axiales.

2 LUZ DE LA VIGA (m) T

" CARGA DISTRIBUIDA (Ton/m)

e

Corte {

Corte {

TERERE,
Apoyo Fijo M (Ton-m) M (Tonm) V (Ton) Apoyo Movil

N\ i/
} N (Ton) > < M (Ton) |J L
\

/ \
\ (Ton)

Figura N° 7 — Representacion de Momentos Flectores, Fuerzas Cortantes y Fuerzas Axiales
en el interior de un elemento estructural tipo viga.

La funcién del ingeniero estructural es dotar a las estructuras de suficiente capacidad

para que puedan soportar estas reacciones en su interior.

2.2.4.2. DEFORMACIONES
Siempre que un elemento estructural es cargado, presenta deformaciones angulares

(giros) y deformaciones lineales (desplazamientos o deflexiones).

Las deformaciones angulares son las rotaciones que sufren los elementos
estructurales a lo largo de sus ejes, mientras que las deformaciones lineales son los
desplazamientos verticales u horizontales. Por ejemplo, para la viga mostrada en la

figura anterior, las deformaciones que esta presentaria son las siguientes:
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Figura N° 8 — Deformaciones angulares y lineales tipicas en elemento tipo viga.

En inevitable que en una estructura no se presenten estas deformaciones. Por méas
pequefias que sean, siempre estan. Es la labor del ingeniero estructural garantizar
que estas deformaciones no sean perceptibles a simple vista, que no generen
problemas con el funcionamiento de la estructura, y que no afecte a los elementos
no estructurales dentro de la estructura (una deflexion excesiva puede ocasionar

agrietamientos en tabiques o quiebre de vidrios ubicados sobre una viga).

2.2.4.3. AGRIETAMIENTOS

Los esfuerzos internos provocados en el interior de los miembros de las estructuras
tienden a formar grietas o fisuras en las zonas méas vulnerables. Por ejemplo, la
siguiente figura muestra agrietamientos causados por fuerzas axiales de tensién en
elementos delgados y gruesos (a), por momentos flectores en una viga (b), y por

fuerzas cortantes en una viga (c).

P

~EB- E

Thin section .*_+_-_n_4 .-_4 _4_

Thick section

(a) Direct tension.

(Ligiand) (

{b} Bending with or without axial load.

T___J;Ld i

Flexure-shear 1 Web-shear

{c) Shear. .
Figura N° 9 — Fisuras estructurales principales.

Fuente: Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).
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Estas fisuras, en concreto armado, se dan debido a los esfuerzos de traccion ya que
el concreto armado tiene poca capacidad de resistir este tipo de esfuerzos. Para
evitar y controlar estas fisuras es que se utiliza el refuerzo de acero para que este
pueda resistir las tracciones y disminuir lo més posible las deformaciones unitarias
en el interior de los elementos. Es inevitable que estas fisuras no se presenten, sin
embargo, es funcion del ingeniero estructural reducirlas al méximo posible 0 a un

maximo permisible.

2.2.4.4. DANO

El dafio en una estructura se da cuando esta es incapaz de absorber los esfuerzos
internos que se le presentan. Es importante mencionar que el dafio en una estructura
no significa el colapso de la misma, ya que la estructura podria aiun mantenerse en
pie a pesar de estar dafiada. El dafio permite avisarle al publico que algo anda mal
en la estructura por lo que, si fuera necesario, se podria evacuar el edificio antes de
que este colapse. En las siguientes figuras se pueden observar ejemplos de

elementos estructurales dafiados debido a altas solicitaciones.

Grieta

—» causada por

: ¥ fuerza
Figura N° 10 — Dafio estructural en una losa de piso debido a una falla por fuerza cortante.
Fuente: Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).

Figura N° 11 — Dafio de una columna durante el terremoto de San Francisco de 1971
(E.E.U.U.).
Fuente: Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).
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Figura N° 12 — Dafio en una viga debido a un mal traslape del acero longitudinal superior.
Fuente: Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).

El ingeniero estructural debe disefiar las estructuras para evitar que estas se dafien
durante su vida util, y garantizando que el dafio durante eventos excepcionales sea

controlado para que sea posible la evacuacion de las personas si fuese necesario.

2.2.5. ESTADOS LIMITES
Cuando empezaron a concebirse y disefiarse estructuras de manera formal e

ingenieril, surgieron interrogantes como:

e ¢ Cudl es la vida util que debe tener la estructura?

e (Cuéles son los valores maximos, minimos y promedios de las acciones
externas que debe soportar la estructura?

e (;Cuales son las fuerzas o esfuerzos internos que se generan en la estructura
por las acciones externas?

e (;Cual debe ser el grado de seguridad razonable del que se debe dotar a la
estructura?

e ¢ Cual es el costo econdmico aceptable?

e ¢Lasolucion propuesta es estéticamente aceptable?

(Ottazi Pasino, 2011)

Para poder establecer un estandar estructural que responda a estas interrogantes,
se definié el concepto de Estado Limite. Se dice que una estructura alcanza un
estado limite cuando ya no es capaz de cumplir alguna de las funcionas para las
cuales fue concebida. Segun James Wight y James MacGregor (Wight, y otros,
2012), los estados limites para estructuras de concreto armado pueden ser divididos
en tres grupos basicos: los estados limites Ultimos, los estados limites de servicio y

los estados limites especiales.
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2.2.5.1. ESTADOS LIMITES ULTIMOS

Son estados en los cuales se tiene el colapso parcial o total de la estructura, pudiendo
traducirse en pérdidas econdémicas y de vidas humanas. Debido a esto, deben tener
una probabilidad muy baja de ocurrencia (Wight, y otros, 2012). Los principales

estados limites ultimos son:

e Pérdida de Equilibrio: Se da cuando no pueden desarrollarse las reacciones
necesarias para mantener el equilibrio de una estructura. Un ejemplo claro podria
darse en el deslizamiento o en el volteo de un muro de contencién (Ottazi Pasino,
2011).

e Rotura: Se da cuando alguno de los elementos estructurales falla o se rompe,
llevando al colapso total o parcial de la estructura. En este estado limite se basa
la mayoria del disefio en concreto armado (Wight, y otros, 2012).

e Colapso Progresivo: Se da cuando un elemento es cargado con una carga
mayor a la que puede soportar, provocando su falla. Al fallar este elemento, la
sobrecarga es transmitida a los elementos cercanos, provocando también su
falla sucesiva hasta que la estructura total colapse. Este tipo de colapso puede
prevenirse o atenuarse mediante detalles adecuados del refuerzo que permitan
amarrar a los elementos estructurales entre si, proveyendo trayectorias
alternativas a las sobrecargas en caso de que un elemento falle (Ottazi Pasino,
2011).

e Formacion de un Mecanismo Plastico: Se da cuando se han formado las
suficientes rotulas plasticas para que la estructura pueda transformarse en un
mecanismo, convirtiéndola en una estructura inestable (Wight, y otros, 2012).

e Inestabilidad: En concreto armado, la inestabilidad esta dada por el pandeo de
las columnas (Wight, y otros, 2012). En estructuras de acero, también se
considera el volcamiento de vigas.

e Fatiga: Se presenta cuando hay constantes ciclos de carga y descarga de los
elementos estructurales, provocando su repentina falla (Wight, y otros, 2012)
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2.25.2. ESTADOS LIMITES DE SERVICIO
Estos estados limites se dan cuando se interrumpe el funcionamiento normal de las
estructuras sin necesidad de llegar al colapso (Wight, y otros, 2012). Los principales

estados limites de servicio son:

o Deflexiones Excesivas: Durante el periodo normal de funcionamiento de una
estructura, las deformaciones excesivas podrian causar el mal funcionamiento
de maquinarias, el quiebre de tabiques, de vidrios y ventanas y podrian ser
visualmente perceptibles e inaceptables arquitectonicamente (Wight, y otros,
2012).

e Excesivo Agrietamiento: El agrietamiento excesivo podria traducirse en
corrosién del acero de refuerzo y el posterior deterioro del concreto (Ottazi
Pasino, 2011). También un agrietamiento excesivo podria traducirse en
filtraciones indeseables en estructuras que almacenen liquidos, tales como
reservorios, piscinas o cisternas de agua.

e Vibraciones Indeseables: La vibracidon constante de un piso podria causar
miedos e inseguridades en las personas que circulen en él, aunque este no es

mayor problema en estructuras de concreto armado (Wight, y otros, 2012).

2.2.5.3. ESTADOS LIMITES ESPECIALES

Estos estados limites se dan en condiciones excepcionales, tales como:

¢ Dafo o colapso provocado por un sismo extremo.
e Dafo provocado por incendios, explosiones o choques de vehiculos contra la
estructura.
e Dafio provocado por corrosion o deterioro de la estructura, etc.
(Wight, y otros, 2012)

2.2.6. DISENO PARA ESTADOS LIMITES
James K. Wight y James G. MacGregor, en su Libro Reinforced Concrete: Mechanics
and Design (Wight, y otros, 2012), indican el proceso general que se debe seguir al

momento de disefiar una estructura, siendo el siguiente:
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1. IDENTIFICACION DE POTENCIALES —‘
MODOS DE FALLA

—]

Consiste en identificar cuales seran los

estados

estructura que se desea disefiar.

limites que predominaran en la

2. DETERMINACION DE NIVELES
ACEPTABLES DE SEGURIDAD

—]

Estos niveles se encuentran estandarizados
en cada pais através de las respectivas
nomas, especificando las combinaciones de
cargas y los factores de seguridad que se
deben utilizar.

3. DISENO ESTRUCTURAL ANTE LOS
ESTADOS LIMITES SIGNIFICATIVOS

predominantes.

Disefiar la estructura teniendo en cuenta la
normativa respectiva y los estados limites

Figura N° 13 — Proceso de Disefio de una estructura.
Fuente: Adaptacion de Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).

estructuras de manera formal e ingenieril.

Este es el proceso global que se utiliz6 al momento de empezar a disefar las
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2.2.7. FILOSOFIAS DE DISENO

Una vez entendidos los conceptos anteriores, el siguiente procedimiento consiste en
realizar el disefio estructural. Sin embargo, en la actualidad existen dos filosofias que
dominan el disefio de cualquier tipo de estructuras. El ingeniero estructural debe

conocer como es que funcionan ambas filosofias.

2.2.7.1. DISENO POR ESFUERZOS ADMISIBLES

En inglés es conocido como Allowable Strength Design (ASD). Es una filosofia
determinista (Jiménez Montoya, y otros, 2001) que busca que los efectos causados
por las maximas cargas de servicio no sobrepasen un porcentaje del esfuerzo
maximo de fluencia de los materiales, usualmente entre el 40% y 50% (Wight, y otros,

2012), buscando asi que la estructura trabaje dentro del rango elastico.

La seccion 2.4 del ASCE 7-16 brinda las siguientes combinaciones de carga al

momento de utilizar esta filosofia de disefo:

e D

e D+L

e D+(LroSOR)

e D+075L+0.75(LroS0OR)

e D+(0.60W)

e D+075L+0.75(0.60W)+0.75(Lro S0 R)
e 06D+06W

e D+0.7E,+0.7 Ex

e D+0525E,+0.525E,+0.75L+0.75S

Donde:

e D = Carga Muerta

e L =Carga Viva

e L,=Carga Viva de Techo

e S =Carga de Nieve

e R =Carga de Lluvia

e W =Carga de Viento

e E,; En = Cargas verticales y horizontales de sismo

(American Society of Civil Engineers, 2016)
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Como se puede observar, en las combinaciones se utilizan las cargas en su estado
de servicio, es decir, sin amplificar. En el caso en el que aplica algunos factores es
para realizar una reduccién probabilistica o porque la carga fue calculada en estado
ualtimo y requiere ser utilizada en estado de servicio. El Unico factor de seguridad que
se aplica en este método de disefio esta en la limitacion que se pone al esfuerzo de
fluencia, buscando que las combinaciones de carga no sobrepasen el esfuerzo

admisible planteado.

Al hacer que las estructuras trabajen en el rango elastico, mientras mas grandes sean
las cargas de servicio, mayores seran las dimensiones que necesitan los miembros
estructurales para no sobrepasar el esfuerzo admisible que debe soportar el material.
Con el tiempo, se llegd a ver que este es un disefio antieconémico puesto que no se

aprovecha la ductilidad de los materiales estructurales.
Sin embargo, es importante tener en cuenta este tipo de disefio por lo siguiente:

e Algunos proyectistas disefian estructuras contenedoras de liquido con la filosofia
ASD, puesto que mantiene los esfuerzos en un nivel bajo, minimizando las
fisuras en la estructura, tema muy importante para evitar la filtracion de los
liquidos.

e ElImétodo ACI para calcular los momentos de inercia usados en el célculo de las
deflexiones, requiere el conocimiento en alguna medida del método de esfuerzos
de trabajo.

e Eldisefio de miembros de concreto pretensado se basa no solo en el método de
resistencia, sino también en los céalculos de esfuerzo elastico en las condiciones
de carga de servicio.

(McCormac, y otros, 2011)

2.2.7.2. DISENO POR RESISTENCIA

En inglés es conocido como Load Resistance Factor Design (LRFD). Es una
filosofia probabilista (Jiménez Montoya, y otros, 2001) ya que, en la realidad, es
imposible conocer con total certeza las magnitudes de las cargas que actlian sobre
una estructura, ni la completa calidad de los materiales que conforman la estructura.
Para compensar ambas incertidumbres, esta filosofia basa su seguridad en dos

factores: Factores de Carga y Factores de Resistencia.
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Factores de Carga: Debido a que no se conoce con certeza la magnitud de las
cargas que actdan sobre una estructura en un determinado momento, se aplican
factores de amplificacion de cargas que permiten tener una mayor seguridad
respecto a estas. A diferencia del método ASD, el método LRFD aplica distintos
factores dependiendo de la naturaleza de las cargas. Por ejemplo, como la carga
muerta es mucho més precisa de determinar, el factor de amplificacion de esta
es menor que el utilizado en las cargas vivas, cuya accion y duracién es de dificil
estimacién. La seccion 2.3 del ASCE 7-16 brinda las siguientes combinaciones
de carga al momento de utilizar el método LRFD:

e 14D

e 12D+16L+05(L,oS0oR)

e 12D+16(L,oSOR)+(LO0.5W)

e 12D+10W+L+05(LroS0oR)

e 09D+10W

e 12D+E/+En+L+0.2S

e 09D-E/+Es

Donde:

e D = Carga Muerta

e L =CargaViva

e L, =Carga Viva de Techo

e S =Carga de Nieve

e R =Cargade Lluvia

e W = Carga de Viento

e E,; En = Cargas verticales y horizontales de sismo

(American Society of Civil Engineers, 2016)

Como se puede observar, el método LRFD amplifica las cargas segun la
naturaleza de estas. También se debe mencionar que las distintas
combinaciones obedecen a probabilidades de ocurrencia de las cargas. Por
ejemplo, la probabilidad de que se presenten cargas de Viento (W) y de Sismo
(E) en su maxima capacidad al mismo tiempo es muy remota, por lo que no se

considera ninguna combinacion donde estas cargas interactuen.

Factores de Resistencia: El otro factor de seguridad que considera el método

LRFD es el de los factores de resistencia. Este es un factor que tiene en cuenta
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las incertidumbres respecto a la calidad de los materiales (y por ende, su
resistencia), las aproximaciones en las ecuaciones de disefo, las
aproximaciones del analisis estructural, las posibles variaciones de dimensiones
de las secciones de los elementos durante su construccion, entre otros

(McCormac, y otros, 2011).

Tabla N° 2 — Factores de Reduccion de Resistencia en Concreto Armado.

Accion o Elemento Estructural 4]
Momento, fuerza axial o ambos combinados 0.65a0.90
Cortante 0.75
Torsion 0.75
Aplastamiento 0.65
Zonas de anclaje postensado 0.85
Cartelas y ménsulas 0.75
Puntales, tensores, zonas nodales y areas de apoyo
o . 0.75
disefiadas con el método puntal-tensor
Componentes de conexiones de miembros prefabricados
controlados por fluencia de los elementos de acero a 0.90
traccién
Elementos de Concreto Simple 0.60
Anclaje en elementos de concreto 0.45a0.75

Fuente: Adaptacion de Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural ACI 318-14

(American Concrete Institute, 2014).

Se hace mencion de los valores indicados por las normas ASCE 7-16 y ACI 318-14
debido a que son normas estadounidenses en las cuales se basan las normas de
muchos paises. En el capitulo IV se presentan los distintos valores que cada una de

las normativas considera para el andlisis y disefio en concreto armado.
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CAPITULO Il

ARQUITECTURA Y CONFIGURACION DEL EDIFICIO

3.1. DESCRIPCION DEL PROYECTO

El proyecto brindado por la asesora (Anexo N° 01) para el presente tema de tesis
corresponde al médulo del proyecto “Centro de Esparcimiento Mayor”, hotel
ubicado en el distrito de Chupaca. El hotel consta de 7 méddulos o sectores
independientes estructuralmente, pero que conforman una sola estructura continua
arquitecténicamente. El edificio analizado corresponde al sector 2, tal como indica la

siguiente figura:

SECTOR 2

Figura N° 14 — Vista general del proyecto al que corresponde el edificio analizado.
Fuente: Asesora de Tesis.

El edificio consta de 5 niveles, donde los 4 primeros estan destinados a un servicio
de hospedaje y el 5% nivel, que ocupa el sector de la escalera, corresponde a un
pasadizo con servicios higiénicos. Sobre el techo del 5% nivel se ubica el cuarto de
maquinas del ascensor y dos tanques de agua de 2500 Lt cada uno. La profundidad

del foso de ascensor es de 1.70 m.
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El techo del 4* nivel, en la zona de las habitaciones, consta de una losa a dos aguas
con un angulo de inclinacion de 15° a cada lado y claraboyas para la ventilacion de
los ductos.

La altura de piso a piso del 1° al 4% nivel es de 3.15 m. La altura del ultimo nivel es

de 4.15 m. El nivel de la cumbre del techo a dos aguas es de 13.725m
Las caracteristicas principales del suelo sobre el cual se ubica el edificio son:

e Tipo de suelo : GW-GM. Grava bien graduada con limo y arena.

Sin presencia de sulfatos, napa freatica ni de asentamientos diferenciales.

e Capacidad portante 4 kg/cm?
e Nivel de desplante ; 1.50m
e Valor de ensayo de penetracion estandar : 45

En base a la arquitectura y datos del estudio de mecénica de suelos brindados por la

asesora, se llevd acabo la realizacion del proyecto.

3.2. CONFIGURACION
3.2.1. CONFIGURACION ESTRUCTURAL

Al vivir en un pais con actividad sismica, la configuracion que tienen los edificios es
de vital importancia para poder predecir su comportamiento ante estos eventos.
Blanco Blasco, en su libro Estructuracion y Criterio de Edificios de Concreto Armado
(Blanco Blasco, 2010) plantea los siguientes criterios a tener en cuenta al momento

de configurar un edificio:

e Simplicidad y Simetria: Mientras mas simple es una estructura, es mucho mas
facil analizarla y predecir su comportamiento ante eventos sismicos. Por
ejemplo, analizar una estructura de forma cuadrada de un solo nivel es mucho
mas facil que analizar una de forma heptagonal y de alturas variables. También
se debe buscar simetria tanto en la ubicacién de los elementos estructurales que
resisten las fuerzas laterales (placas y columnas) como de las masas que
soportara la estructura, caso contrario se producirdn efectos de torsion en planta
al momento de la ocurrencia de los eventos sismicos. Es importante mencionar
que el ingeniero estructural no debe limitarse a disefiar estructuras netamente
cuadradas y faciles de analizar. Sino que debe estar en la capacidad de darle
solucion a cualquier tipo de estructura para que pueda tener un buen

comportamiento sismorresistente.
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Resistencia y Ductilidad: Se debe dotar a las estructuras de la resistencia
necesaria para que sea capaz de soportar todas las cargas que actian sobre
ella y transmitirlas hasta la cimentacion sin ninguna probabilidad de falla.
También se le debe dotar de la ductilidad suficiente para que, durante eventos
especiales como los sismicos, sea capaz de disipar energia mediante la
deformacioén ductil de sus elementos. Se debe garantizar, en el disefio de cada
una de las secciones de concreto armado, que la falla del acero (falla ddctil)
suceda antes que la falla del concreto (fragil).

Hiperestaticidad y Monolitismo: Es importante garantizar el monolitismo y
darle la suficiente hiperestaticidad para que, en el caso que falle uno de sus
miembros, las cargas sean transmitidas a otros miembros para poder evitar el
colapso de la estructura.

Uniformidad y Continuidad de la Estructura: Los miembros de las estructuras
deben tener continuidad sin cortarse ni tener cambios bruscos de seccién entre
un pafio y otro (en el caso de vigas) o entre un piso y otro (en el caso de columnas
y placas). Si es posible, también se debe buscar la uniformidad de los elementos
estructurales, por ejemplo, buscar que la mayoria de las vigas o columnas tengan
la misma seccion para facilitar su construccion.

Rigidez Lateral: La rigidez lateral es la capacidad que tienen las estructuras de
resistir cargas laterales, como las sismicas. Es importante que las estructuras
tengan esta capacidad para resistir al menos en dos direcciones ortogonales
(usualmente ejes X e Y) para que no sufra deformaciones importantes (las cuales
estan normadas) ante la ocurrencia de eventos sismicos.

Existencia de Diafragma Rigido: La existencia de un diafragma rigido en cada
nivel de piso garantiza que todos los puntos del piso tengan una Unica
deformacién ante la accién de una carga lateral. Predecir el comportamiento de
la estructura en general teniendo diafragmas rigidos es mucho mas facil, y
garantiza un buen comportamiento de la estructura. Un diafragma rigido se logra
haciendo que el piso sea de concreto armado, el cual debe estar caracterizado

por los requisitos estipulados en las normas vigentes sismorresistentes.

En base a los criterios mencionados de estructuracion, y a la arquitectura brindada

por la asesora, se escogio trabajar con un sistema de pérticos y placas de concreto

armado. Segun la arquitectura, pudieron colocarse sistemas resistentes de

albafileria confinada en el eje Y, pero esta posibilidad quedé descartada por el
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propietario, para darle versatilidad a la estructura, previendo un posible cambio de
uso en el futuro en el que se puedan unir los ambientes de las habitaciones.

Se decididé conservar, inicialmente, la posicion de las columnas planteadas por la
arquitectura. El sistema estructural resistente principal esti ubicado entre los ejes 1
— 3y B-Fconsistiendo en placas T y columnas L segun la arquitectura. Estas placas
y columnas estadn unidas por vigas que abarcan luces de eje a eje de 8.15m
aproximadamente, con luces libres de 6.75men Y y 6.70m en X.

@ ®

Figura N° 15 — Estructura inicial del proyecto.

Una vez definida la estructura inicial, se decidio trabajar con los siguientes materiales:

e Concreto con resistencia a la compresion de 210 kg/cm?.

e Acero grado 60, con esfuerzo de fluencia igual a 4200 kg/cm?.

32



3.2.2. DIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Con el fin de garantizar la funcionalidad de los elementos estructurales, evitando que

estos se deflecten excesivamente, existen expresiones de dimensionamiento tanto

para vigas como para losas. Las vigas y losas del proyecto se dimensionaron con

estas expresiones, aunque de todas formas se realizé el control de deflexiones en

las losas en el capitulo V.

3.2.2.1. DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS

Las vigas que forman parte de los sistemas estructurales principales se

dimensionaron utilizando las siguientes expresiones:

Ln< <Ln
12 10

Donde:

In = Luz libre de la viga
h = peralte de la viga

b = ancho de la viga

(Blanco Blasco, 2010)

Las vigas que unen las placas y columnas principales en todos los niveles,
ubicadas entre los ejes 1 — 3y B — F, tienen una luz libre promedio de 6.75m, por

lo que se les asign6 una seccion de 25cm x 65¢cm.

A las vigas ubicadas entre los ejes 3 — 5y B — G se les dio la misma dimensién
para lograr la uniformizacion con las otras vigas y por que también forman parte

de poérticos considerables.

Las vigas en volado del quinto nivel, entre los ejes 5 y 6 no resisten esfuerzos
provocados por la accién sismica lateral por su condicion de volado. Solo
soportan cargas de gravedad y su dimensionamiento se realizé6 con las

siguientes expresiones:
Ln <h< Ln
6 4
(Sanchez Arévalo, 2006)
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Al ser su luz libre de 2.86m, su dimension final es de 25cm x 65cm. Mantienen

la misma seccion de las vigas principales para mantener la continuidad.

La viga del eje 6, en el quinto nivel, se apoya en las vigas en volado que hacen
del eje 5. La mayor luz libre de esta viga es de 4.925m. Ya que no forma parte
de los sistemas estructurales resistentes del edificio, solo soportara cargas de
gravedad. Por lo tanto, para su dimensionamiento se utilizé la siguiente

expresion:

Ln
16

(Sanchez Arévalo, 2006)

Finalmente, a esta viga se le uniformiz6 con una dimension de 25cm x 65cm.

3.2.2.2. DIMENSIONAMIENTO DE LOSAS

Se comenzo con el dimensionamiento de las losas ubicadas entre los sistemas
estructurales principales, entre los ejes 1 — 3y B — F. Debido a su naturaleza casi
cuadrada, se decidi6 que sea una losa maciza bidireccional para que pueda
transmitir su carga de forma equivalente a sus cuatro bordes. El dimensionado

de esta losa se realizé con las siguientes expresiones:

Donde:

In = Luz libre mas corta
h = espesor de la losa maciza
2p = perimetro de la losa

(Blanco Blasco, 2010)

Los pafios tienen un perimetro de 31.49m y una luz corta de 7.85m, por lo que

el peralte varia entre 17.45cm y 19.61. Se le asign6 un peralte de 17.5cm.

Una manera alternativa de Predimensionar las losas bidireccionales es utilizando

las expresiones dadas, de manera global, por las normativas y la teoria de
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concreto armado, las cuales dependen de la relacion de inercias entre la viga y

I .
la losa, a; = ”’ga/l )
osa

Si la relacién de inercias es menor que 0.20, la losa se predimensiona como si
fuera una losa plana sin vigas interiores ya que la rigidez de las estas es
practicamente nula. Este predimensionamiento esta dado en las distintas

normativas.

Si la relacion de inercias esté entre 0.20 y 2.00, la losa se predimensiona con la

siguiente expresion:

_ 1,(080 +fy/14000)
36+ 5B(apm — 0.20)

; pero no menor que 12.5 cm.

Y si la relacion de inercias es mayor que 2.00, la losa se predimensiona con la

siguiente expresion:

_ 1,(0.80 + fy/14000)
B 36 +9p

; pero no menor que 9 cm.

Donde:

ay = Relacion de inercias de la viga y la losa.

arm = Promedio de relacion de inercias de los cuatro lados
h = Peralte de la losa (cm).

l, = Luz libre mayor (cm).

fy = Esfuerzo de fluencia del acero (kg/cmz).

B = Relacién entre luz libre mayor y luz libre menor.

(Art. 9.6.3.3 — Norma E.060)

(Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2013)

La luz libre en la direccién Y es de 7.90 m, y en la direccion X es de 7.85 m. La

luz libre de la losa delantera es de 2.49 m.
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A1° 0.35x0.40 g VA1 0.35x0.40 @ VA1* 0.35x0.40 @ VA1 8.35x0.40

V21° b.25x0.85
V11" D.25x0 85

=
VF1" 0 260 68

Figura N° 16 — Vista en planta de losa bidireccional a Predimensionar.

Para calcular las inercias de las vigas, se toma una seccion T o L proyectada
sobre la losa, pero con un ancho no mayor a 4 espesores de losa a cada lado. Y
para calcular las inercias de las losas, se toma la mitad de las luces libres a cada
lado, tal y como sefialan los siguientes graficos:

Ay, but not more

than 4h by + 2hy, but not more
/ than by + 2{4k)

l
[Z/J S e
-

212 B2

(! [ A \

{c} Section for lp—Interior beam

'-._i/ ,i/

(d} Section for Ig—Interior beam.

Figura N° 17 — Esquema de viga y losa a tomar para el calculo de inercias.
Fuente: Reinforced Concrete: Mechanics and Design (Wight, y otros, 2012).

Para la losa analizada, las secciones, las inercias y las respectivas relaciones

son las siguientes:
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Tabla N° 3 — Secciones de Losa y Viga y relacion de inercias para losa bidireccional.

Secciones de Vigas y Losas y relacion de inercias para losa bidireccional.

i I, = 0.009035 m*
I, = 0.001863 m*
| 4,1725 |
o S50 oy = 4.849
;’ } 3,9225 e
=T
Eje 2
0,250
) Jfﬂ 4T
3 % I, = 0.010781 m*
I, = 0.003615 m*
} 8,0950 |
| p.250 ‘ ar = 2.982
g{ f 3,9285 L 3,9225 { f
Slpky o]
I, = 0.010695 m*
I, = 0.002137 m*
| 5,4175 .
‘ 0,2500 b ar = 5.006
E } 3,9285 % H L2450y E‘
gee et
Eje F
0,250
K /10,475
. I, = 0.009035 m*
I, = 0.001876 m*
| 4,2000 %
0,23500
g{ % .f'} 32,9500 % Off = 4817
X J Zeh
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De la tabla anterior, se obtiene que la relacion promedio de inercias es igual a
arm = 4414, por lo que el predimensionamiento se verifica con la segunda

expresion.

f 4200
_ (080 + ¥/14000) _790(080 + /14000)

= 19.28
36 + 98 36 + 9(1.007) o

Estas expresiones se dan con el fin de garantizar que las deflexiones de la losa
no sean significativas (Harmsen Gomez de La Torre, 2002). Como se puede
observar, el peralte recomendado segln estas expresiones mas elaboradas es
de 19.28 cm, peralte muy similar al propuesto por la expresion recomendada de
predimensionamiento (L/40 = 19.61cm). Sin embargo, como la primera
expresion recomendo6 un peralte de 17.49cm, se escogié el peralte de 17.5 cm
y, para validarlo, se realizé el control de deflexiones en el punto 5.5.2.3. de la
presente tesis.

Finalmente, la losa queda con peralte de 17.5 cm.

La losa ubicada entre los ejes 3 — 5y F — G tiene unas dimensiones 4.525m x
4.925m, por lo que tendria una relacién de luces igual a 1.08 (menor a 2). Se
decidié hacerla maciza bidireccional con un peralte igual a 15cm. La losa
adyacente, que conforma la recepcion del ascensor, fue uniformizada con este
mismo peralte.

La losa frontal, correspondiente al pasadizo ubicado entre los ejes A y B, tiene
una relacion de luces igual a 8.32 (20.715 / 2.49), teniendo asi un
comportamiento unidireccional. Para dimensionar esta losa se utilizo la siguiente
expresion:

ln<h
30

(Sanchez Arévalo, 2006)

Al tener una luz corta de 2.49m, por célculo resulté un peralte igual a 8.3cm. Sim
embargo, se le asign6 un espesor de 15cm para uniformizarla con la losa ubicada

entrelosejes4 -5y F -G.

En el dltimo techo, en la zona de la escalera, la losa ubicada entre los ejes 5y 6,
debido a su relacién de luces (4.925/2.635 = 1.87) tiene un comportamiento

bidireccional. Segun el calculo de 2p/180, deberia tener un peralte de 8.5cm sim
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embargo se le asigno6 uno igual a 15cm para uniformizar con la losa interna entre
los ejes 3—5y F - G. La losa ubicada entre los ejes 3—-5y B — C, debido a su
forma casi cuadrada (4.525/4.00 = 1.13), también tiene un comportamiento
bidireccional. También se le asign6 un peralte de 15cm. Todas las demas losas
de este techo se uniformizaron con este peralte, colocandose también vigas
chatas (25cm x 15cm) alrededor del ducto ubicado entre los ejes 5y 6.

e Lalosa inclinada del 4" techo posee un comportamiento especial. Debido a su
cumbre en el nivel superior, ambas losas a cada lado de la cumbre se soportan
entre si. Gracias a este comportamiento, las luces libres en la direccion Y se
acortan, haciendo posible armarla para que trabaje en una sola direccién. La luz
corta es igual a 3.95m, por lo que, con la expresién de Ln/30, a la losa se le

asigno un peralte igual a 15cm.

3.2.2.3. DIMENSIONAMIENTO DE ESCALERA
Se plantearon vigas en volado que nacen de las columnas para que puedan soportar
la losa del descanso armada en la direccién Y. Las vigas en volado tienen una luz de

1.80m, por lo que se les asignd una dimension de 25cm x 50cm.

La losa maciza del descanso, descansando sobre ambos volados, tiene una luz libre

de 4m. Se le asigné un peralte de 20cm.

A las escaleras se les dio pasos de 30cm y 20 contrapasos de 15.75cm para que
cumplan lo demandado por el Reglamento Nacional de Edificaciones:

60cm < 2CP + P < 64cm
Donde:

CP = Contrapasoy P = Paso
(Norma A.010 — Art. 29)
(Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2013)

Los tramos de la escalera se apoyan en la viga de piso del eje 5y en el descanso de
la escalera. La luz libre de los tramos es de 2.70m y para su dimensionamiento se

utilizaron las siguientes expresiones:

Ln< t<Ln
25 20

Donde:
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t = Ancho de la gargante del tramo

(Morales Morales, 2006)

Por lo cual se le asigné un ancho de garganta igual a 15 cm a ambos tramos. La

estructura de la escalera qued6 como muestra la siguiente figura:

® @ ©

©
J“Ti— 026065 =

025x0.65— |

NVELDE FIAD

Figura N° 18 — Estructura de la escalera.

3.2.2.4. DIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

Debido a que esta es una fase de predimensionamiento, se le dio el mismo
tratamiento a las columnas y a las placas y se decidié conservar las dimensiones
propuestas en la arquitectura. Como columnas se consideraron todos los elementos
donde la relacion entre largo y ancho es menor que 4, y como placas a los demas

elementos. De esta manera, las columnas y placas consideradas son las siguientes:
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Tabla N° 4 — Tabla de columnas y placas del proyecto.

COLUMNAS PLACAS
0,40
j— ™| 0,55 0,30 0,55 .
o A1, A5 ol 1 = .
Q |
S
0,25 0
=1 Aa, AB, Ay, AD, Ac =
1 = |
L :__d:
0,85
—t
5] B1, B3, F1,F3 B2, F2
o) (o]
! o)
o o
0,30
& 7] cS
al L
(e
@| . 0,50
C;—.—
D4, E4
w7
™
o
0,50
(%jr D5, ES, G3
1,00
e
& G5
=

Se verificd que los elementos cumplan por lo menos con soportar las cargas de

gravedad mediante la siguiente expresion:

A>———F
T 045 f'c

Donde:

A = Area de la columna
P = Peso de cargas de gravedad
f'c = Resistencia a la compresion del concreto

(Sanchez Arévalo, 2006)
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Figura N° 19 — Areas Tributarias de columnas y placas.

El peso P se puede aproximar considerando un peso promedio de 1 Ton/m2. La
siguiente tabla muestra el valor de las areas tributarias, el peso aproximado que
soportan los elementos, el area requerida y el area proporcionada.
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Tabla N° 5 — Célculo de Area de Columnas y Placas.

Area N® Area Area
Elemento Tributaria . Requerida Proporcionada

(m?) Niveles (cm?) (cm?)
A-1 3.326 4 13.30 141 1600
A-a 5.594 4 22.38 237 1000
A-B 5.335 4 21.34 226 1000
A-y 5.335 4 21.34 226 1000
A-d 5.335 4 21.34 226 1000
A-€ 5.594 4 22.38 237 1000
A-5 3.326 4 13.30 141 1600
B-1 22.720 4 90.88 962 4200
B-2 44.078 4 176.31 1866 5850
B-3 36.208 5 181.04 1916 4200
C-5 4.900 5 24.50 259 900
D-4 7.400 5 37.00 392 2550
D-5 3.498 5 17.49 185 1500
E-4 5.697 5 28.49 301 2550
E-5 6.487 5 32.44 343 1500
F-1 17.525 4 70.10 742 4200
F-2 34.000 4 136.00 1439 5850
F-3 22.021 5 110.11 1165 4200
G-4 4.137 5 20.69 219 1500
G-5 7.768 5 38.84 411 3000

Segun la tabla, todas las columnas y placas tienen mas que el area requerida.
Finalmente, las dimensiones de estos elementos estan sujetas al analisis sismico
segun cada normativa, pudiendo asi disminuir dimensiones si es necesario, 0

aumentarlas.
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CAPITULO IV

PARAMETROS PRINCIPALES SEGUN CADA NORMATIVA

Antes de comenzar con los analisis y disefios estructurales, es importante establecer

los principales pardmetros establecidos por las normas utilizadas.

4.1. NORMAS SISMICAS
4.1.1. NORMA PERUANA

4.1.1.1. ZONIFICACION SiSMICA

La norma peruana E.030 divide al Perd en 4 zonas sismicas basandose en el peligro
sismico existente en cada lugar. Para cada una de las zonas sismicas, la norma
establece un parametro Z, interpretado como la aceleracién maxima horizontal en un
suelo rigido con la probabilidad de 10% de ser excedida en 50 afios (Norma E.030 —
Art. 2.1) (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2016).

Figura N° 20 — Mapa de Zonificacién Sismica del Peru.
Fuente: Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2016).
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Tabla N° 6 — Factor de Zona Z.

Factor de Zona - Z

Zona Sismica Z
4 0.45¢g
3 0.35¢g
2 0.25¢g
1 0.10¢g
Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Mini;tglrig) de Vivienda, Construccién y Saneamiento,

El edificio esta ubicado en el distrito de Chupaca, en Huancayo, por lo cual pertenece
ala Zona Sismica 3. El parametro Z es igual a 0.35g.

4.1.1.2. PERFILES Y PARAMETROS DE SUELO
La norma peruana E.030 establece 4 perfiles sismicos para la clasificacion de los
suelos. De forma resumida, junto a los parametros que los caracterizan, se presentan

en la siguiente tabla:

Tabla N° 7 — Perfiles del suelo y caracteristicas - Peru.

Perfiles de Suelo y sus caracteristicas

Suelo Tipo A Neo
So Roca Dura > 1500 - -
S1 ‘ Roca o Suelos muy rigidos 1500 - 500 >50 >0.100
S ‘ Suelos Intermedios 500 - 180 50-15 0.100 - 0.050
Ss | Suelos Blandos < 180 <15 | 0.050-0.025
Sa ‘ Condiciones Excepcionales * * *
Donde:

Vs = Velocidad promedio de propagacion de ondas de corte (m/s).

Nso = Promedio ponderado de los valores obtenidos de un ensayo de penetracion estandar.

Para suelos granulares (golpes/pie).

Su = Promedio ponderado de la resistencia al corte en condicion no drenada. Para suelos

cohesivos (Mpa).

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

Segun el perfil de suelo y la zona sismica, la norma establece los parametros de sitio
S (Factor de amplificacion del suelo), Te (Periodo que marca el fin de la plataforma
del Espectro de Aceleraciones) y T, (Periodo para el cual se considera que las

estructuras tienen un desplazamiento constante).
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Tabla N° 8 — Factor de amplificacion de suelo S.

Factor de Amplificacion de Suelo - S

Tipo de Suelo
Z4 0.80 1.00 1.05 1.10
Z3 0.80 1.00 1.15 1.20
Z> 0.80 1.00 1.20 1.40
Z; 0.80 1.00 1.60 2.00

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,

Tabla N° 9 — Periodos de suelo Tpy Tt.

2016).

Periodos de Suelo Tpy Ti

So Sl SZ S3
Tp 0.30 0.40 0.60 1.00
TL 3.00 2.50 2.00 1.60

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,

2016).

Segun el anexo N° 01, el valor del ensayo de penetracion estandar del suelo es de

45, por lo que le corresponde un perfil S;: Suelo Intermedio. Al tener un suelo S2 en

una zona sismica 3, el Factor de Amplificacion S es de 1.15 y los periodos Te y TL

son de 0.60 seg y 2.00 seg, respectivamente.

En base a estos parametros, se define un Factor de Amplificacién Sismica (C) que

representa el factor de amplificacion de la aceleracién estructural respecto a la

aceleracion del suelo. Este factor depende del periodo de vibraciéon de la estructura

(M.
SiT < Tp,entonces C = 2.5
T,
SiTp <T < T, ,entonces C = 2.5 (?P)
, Tp-T,
SiT, <T,entonces C = 2.5( T2 )
4.1.1.3. CATEGORIA DE LAS EDIFICACIONES Y FACTOR DE USO

Segun su funcién, las edificaciones se clasifican en cuatro categorias, cada una con

un factor de uso (U) que representa la importancia que tiene la edificacién ante la

sociedad.
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Tabla N° 10 — Categoria de las Edificaciones y Factor de Uso - Pera.

Categoria de las Edificaciones y Factor de Uso - Peru

Factor de Uso
]

Categoria Descripcién

Al: Establecimientos de Salud de segundo y tercer | 1 (Con Aislacién
Edificaciones nivel segun el Ministerio de Salud Sismica)
Esenciales | A2: Edificios gubernamentales, de servicios publicos 15
y edificios esenciales en caso de catastrofe '
B Edificaciones Bibliotecas, museos y edificios con frecuente 13
Importantes aglomeracién de personas '
c Edificaciones | Edificios comunes como viviendas, oficinas, hoteles 1
|| Comunes y restaurantes.
D Edificaciones Construcciones Provisionales para depdsitos, A criterio del
| | Temporales casetas y otras similares Proyectista
Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento,
2016).

El edificio del tema de tesis es parte de un hotel, por lo que pertenece a la Categoria
C - Edificaciones Comunes. Para esta categoria, le corresponde un factor de uso
Uigual a 1.

4.1.1.4. PESO SISMICO

Cuando el sismo actia sobre una estructura, se considera que actia sobre el total
de la carga muerta y un porcentaje de la carga viva, dependiendo del tipo de
edificacion.

Tabla N° 11 — Peso Sismico - Perd.

Peso Sismico - Peru

Edificacion ey
Categoria Ay B 100% | 50%
Categoria C 100% | 25%
Depdsitos 100% | 80%

Azoteas y Techos 100% | 25%
Tanques y Silos 100% | 100%

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

El edificio analizado en esta tesis es de categoria C, de habitacion, por lo cual se le

consider6 un 25% de su carga viva al momento de la ocurrencia del sismo.

41.15. SISTEMA ESTRUCTURAL
Para concreto armado, la norma peruana E.030 establece cuatro sistemas

estructurales y, para cada uno de ellos, establece un Coeficiente Basico de

Reduccién de Fuerzas Sismicas, Ro.
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Tabla N° 12 — Sistemas Estructurales y Coeficientes Basicos de Reduccion - Peru.

Sistemas Estructurales - Perl

Sistema Estructural Descripcién

o Sistema donde al menos el 80% de la fuerza cortante basal
Porticos . - 8
actla en las columnas de los porticos.
Dual Sistema donde entre un 20% y 70% de la fuerza cortante basal 7
actla en los muros estructurales.
I 0,
Muros Estructurales Slst,ema donde al menos el 70% de la fuerza cortante basal 6
actla en los muros estructurales.
Sistema donde se utlizan como principales elementos
Muros de Ductilidad |sismorresistentes muros de espesores reducidos, sin 4
Limitada elementos de confinamiento y con acero colocado en una sola
capa.
Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

A primera vista, se puede ver que el edificio estd soportado por placas y pérticos de
concreto armado, por lo que su sistema resistente es el Dual. Para este sistema, el
coeficiente basico de reducciéon Ro es igual a 7. Sin embargo, este supuesto se
verifica posteriormente determinando la cantidad de cortante basal que se lleva cada

uno de los elementos.

4.1.1.6. REGULARIDAD ESTRUCTURAL

La norma peruana E.030 establece criterios de irregularidad que buscan darles una
clasificacion a las estructuras de acuerdo a su configuracion geométrica estructural.
La experiencia ingenieril ha demostrado que las estructuras irregulares, pese a tener
un buen disefio estructural o haber sido hechas con un muy buen proceso
constructivo, tienen un mal desempefio frente a cargas sismicas en comparacion con
las estructuras regulares. Si una estructura no presenta irregularidad, su
comportamiento estructural ante un evento sismico sera mucho mejor que si la
presentara. Las irregularidades pueden ser clasificadas como irregularidades en

altura o como irregularidades en planta.

Las irregularidades modifican el coeficiente basico de reduccidon sismica, Ry,
multiplicandolo por el coeficiente de irregularidad en altura (l) y por el coeficiente de
irregularidad en planta (lp).

R=1I,"1, Ry

Cada uno de estos coeficientes depende de la irregularidad presente en la estructura.
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Las irregularidades en altura son las siguientes:

IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ - PISO BLANDO: Esta irregularidad se puede
dividir en dos: irregularidad moderada e irregularidad extrema.

La irregularidad moderada se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
andlisis, la deriva de entrepiso es mayor que 1.4 veces la deriva del entrepiso
inmediato superior, 0 mayor que 1.25 veces el promedio de las derivas de los tres
niveles superiores adyacentes.

La irregularidad extrema se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
andlisis, la deriva de entrepiso es mayor que 1.6 veces la deriva del entrepiso
inmediato superior, 0 mayor que 1.4 veces el promedio de las derivas de los tres

niveles superiores adyacentes.

4—“”3 A 3 =Chiz— Gupd /s

i3 A o =i 62/ s
Nive A i1 =( 6i+1— 5i)/hi+1
i Ai=6/h

i |

Figura N° 21 — Derivas para irregularidad de rigidez — Norma Peruana.

Tabla N° 13 — Expresiones para irregularidad de rigidez — Norma Peruana.

EXPRESIONES PARA IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ - PISO BLANDO ‘

Irregularidad Moderada de Rigidez ‘ Irregularidad Extrema de Rigidez ‘

Ai> 14 " Ai+1 Al> 16 " Ai+1
0 . 0
j Si
St A 1.25 - (bjq + A1'3+2 +443) A 14 (Djpr + Ai3+2 + Aiys3)
I, = 0.75 I, = 0.50

Si las derivas calculadas en el edificio sobrepasas alguno de los limites
mencionados por la norma y expuestos en la tabla anterior, entonces la estructura
presenta irregularidad de rigidez.

Adicionalmente se menciona que actualmente existe un proyecto de norma E.030
donde se cambia el método de célculo de esta irregularidad, siendo igual que el

presentado por el ASCE en el punto 4.1.3.9.
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e IRREGULARIDAD DE RESISTENCIA - PISO DEBIL: Estairregularidad se puede
dividir en dos: irregularidad moderada e irregularidad extrema.
La irregularidad moderada se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, la resistencia a fuerzas cortantes de un entrepiso es inferior al 80% de la
resistencia del entrepiso inmediato superior.
La irregularidad extrema se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, la resistencia a fuerzas cortantes de un entrepiso es inferior al 65% de la

resistencia del entrepiso inmediato superior.

MODERADA EXTREMA
R+t S Sk
> Ry <0.80R ¢+ red <0.69R¢+1»
Entonces: Entonces:
la=0.72 Ia = 0.20

TEREE IR TR TR

Figura N° 22 — Expresiones para Irregularidad de resistencia — Norma Peruana.

La resistencia ante cargas laterales de un entrepiso (Rg) esté relacionada de
manera directa con la resistencia al corte de los elementos estructurales de ese
entrepiso (@Vc)), y de manera inversa al grado de esbeltez de estos, faciimente

identificado con la altura (hg)).

Una manera de determinar la resistencia de las columnas de cada entrepiso es

mediante la expresién dada por la norma peruana:

[ Pu
Q)VC—Q)053 \/fc (1+m> bw d

@ = Factor de reduccion de resistencia

V. = Fuerza cortante resistente nominal (kg)

f'. = Resistencia a la compresion del concreto (kg/cmz)
P, = Carga axial a compresion amplificada (kg)

Ay = Area bruta de la seccién (cm?)

b,, = Ancho del alma (cm)

d = Peralte efectivo (cm)

(Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2013)
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Si alguno de los pisos del edificio no cumple con los limites dados, entonces el
edificio presenta irregularidad de resistencia.

IRREGULARIDAD DE MASA O PESO: Esta irregularidad se da cuando el peso
de un piso es mayor que 1.5 veces el peso de un piso adyacente. Este concepto

no se aplica en las azoteas ni en los sétanos.

Si
My Mi>1.5Mig
O

M, M; >1.5M;_4
Entonces:
Mi-1
Ta = 0.90

TERRRRY TR TR TR

Figura N° 23 — Expresiones para Irregularidad de masa — Norma Peruana.

Si en alguno de los pisos no se cumplen los limites dados, entonces la edificacién
presenta irregularidad de masa.

IRREGULARIDAD GEOMETRICA VERTICAL: Esta irregularidad se da cuando,
en cualquiera de las direcciones de andlisis, la dimension en planta de la
estructura resistente a cargas laterales es mayor que 1.3 veces la correspondiente

dimensidén de un piso adyacente. Este concepto no se aplica en azoteas o s6tanos.

B % B #
__ Sh
B >13b
Entonces:
- Ia =090

Figura N° 24 — Expresiones para Irregularidad geométrica vertical — Norma Peruana.

DISCONTINUIDAD DE LOS SISTEMAS RESISTENTES: Esta irregularidad se
puede dividir en dos: irregularidad moderada e irregularidad extrema.

La irregularidad moderada se da cuando cualquier elemento que soporte mas del
10% de la cortante basal presen te desalineamiento vertical tanto por un cambio
de orientacién como un desplazamiento del eje en una magnitud mayor al 25% de

la dimensién del elemento.
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La irregularidad extrema se da cuando este desalineamiento se da en un elemento
gue soporte mas del 25% de la cortante basal.

AR

o
|
|
_I_ Si Sit
Vi, | 420290 | vi 0 Vi >10%V o Vi 0 Vi >25%V
_|_I
vV, I Entonces: Entonces:
__:__ la =10.80 la =0.60
|
|

Figura N° 25 — Expresiones para Irregularidad de discontinuidad de los sistemas resistentes
— Norma Peruana.

Las irregularidades en planta son las siguientes:

o IRREGULARIDAD TORSIONAL: Esta irregularidad se puede dividir en dos:
irregularidad moderada e irregularidad extrema.
La irregularidad moderada se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del
edificio, calculado incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.2 veces el
desplazamiento relativo del centro de masas del mismo entrepiso para la misma
condiciébn de carga. Se aplica solo si el maximo desplazamiento relativo de
entrepiso es mayor que 50% del desplazamiento maximo permisible.
La irregularidad extrema se da cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, el limite sefialado anteriormente es de 1.5.

o — — 7 | | Amox
— \ St

| Sh
| l
! \
\ \ Amox >1.2Am  Amox > 1.5Acm
Q
® IACM \ Entonces: Entonces:
\ Ip=075 Ip = 0,60

Figura N° 26 — Expresiones para Irregularidad torsional — Norma Peruana.

¢ IRREGULARIDAD POR ESQUINAS ENTRANTES: Esta irregularidad se da
cuando, en ambas direcciones, las esquinas entrantes superan el 20% de la
respectiva dimensién en planta.
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a>024 y b >02B

Entonces:
Ip=1090

Figura N° 27 — Expresiones para Irregularidad por esquina entrante — Norma Peruana.

e IRREGULARIDAD POR DISCONTINUIDAD DE DIAFRAGMA: Esta irregularidad
se da cuando en los diafragmas hay aberturas que ocupan un area mayor al 50%
del area total del diafragma, o cuando el area de la seccion transversal de la losa
que queda es menor al 25% del area de la seccion transversal total. Si la losa
fuera de espesor constante, esto ultimo se puede verificar si la longitud de estas

aberturas sobrepasa del 75% de la longitud total en una seccion transversal (Ver
Figura N° 22).

NE

a >07%4 o b >075B
o
ab >05AB

Entonces:

Ip =085
Figura N° 28 — Expresiones para Irregularidad por discontinuidad de diafragma con espesor
de losa constante — Norma Peruana.

¢ IRREGULARIDAD POR SISTEMAS NO PARALELOS: Esta irregularidad se da

cuando, en cualquiera de las direcciones, los sistemas resistentes a cargas
laterales no son paralelos.

EJes No Parcolelos

Entonces:
Ip =0.90

Figura N° 29 — Irregularidad por sistemas no paralelos — Norma Peruana.
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De manera resumida y conjunta, todas las irregularidades descritas se agrupan en
las siguientes tablas:

Tabla N° 14 — Irregularidades Estructurales en Altura.

Irregularidades Estructurales en Altura

Irregularidad
Moderada

Extrema | 0.50
Moderada | 0.75
Extrema

Irregularidad de Rigidez - Piso Blando:

Irregularidad de Resistencia — Piso Débil:

Irregularidad de Masa o Peso:
Irregularidad Geométrica Vertical:
Moderada
Extrema | 0.60

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

Discontinuidad en los Sistemas Resistentes:

Tabla N° 15 — Irregularidades Estructurales en Planta.

Irregularidades Estructurales en Planta
Irregularidad

Irregularidad Torsional:
Extrema

Esquinas Entrantes
Discontinuidad de Diafragma
Sistemas no paralelos

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

De acuerdo a la definicion de estas irregularidades, la norma peruana E.030
establece el grado de irregularidad que se puede permitir en las edificaciones segun
su categoria y la zona sismica en la cual se ubica.

Tabla N° 16 — Categoria y Regularidad de las Edificaciones.

Categoria y Regularidad de las Edificaciones
Categoria Zona Restricciones

No se permiten irregularidades

1 No se permiten irregularidades extremas

4,3y 2 No se permiten irregularidades extremas
1 Sin restricciones

4y 3 No se permiten irregularidades extremas

2 No se permiten irregularidades extremas excepto en

edificios de hasta 2 pisos y 8 m de altura

1 Sin restricciones
Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).

Una vez establecido el grado de irregularidad de una estructura, la e I, se calcula el
Coeficiente Real de Reduccion de Fuerzas Sismicas, R.
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R=1I,"1, Ry

El edificio en analisis es de categoria C y se encuentra ubicado en la zona sismica 3,
por lo que se permiten irregularidades a excepcion de las extremas. La determinacion

de estas irregularidades se ve con mayor profundidad en el punto 6.3.1.

4.1.1.7. ANALISIS ESTATICO
El método de andlisis estatico es un método aproximado cuyo uso esta permitido en

los siguientes casos:

e Cualquier estructura ubicada en la zona sismica 1.
e En otras zonas, estructuras regulares de 30 m de altura como maximo.
e Cualquier estructura regular o irregular de muros portantes de concreto armado

o albafileria de 15 m de altura como méaximo.

La norma E.030 establece una expresion para el calculo de la cortante basal (V) en

funcién de todos los parametros sismicos mencionados previamente.

Vo Z:-U-C-S p
B R
Esta cortante basal se puede distribuir en cada uno de los diafragmas del edificio con
las siguientes expresiones:
P;(h)"

Fo= ooV n k=
PRI

1.0; Si T < 0.50 seg.
0.75+ 0.5T; Si T > 0.50 seg.

F; = Fuerza sismica en el nivel i (Ton)

P; = Peso sismico en el nivel i (Ton)

h; = Altura desde el nivel basal hasta el nivel i (m)

k = Exponente relacionado con el periodo fundamental de la estructura
V = Cortante basal (Ton)

(Norma E.030) (Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento, 2016)

Debido a que el edificio en analisis esta ubicado en la zona sismica 3, aparentemente
es irregular y esta soportada por un sistema dual, no puede ser analizada mediante
un andlisis estatico. Sin embargo, se utiliz6 este método para la determinacién de las

irregularidades.
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4.1.1.8. ANALISIS DINAMICO
Para el analisis dinamico, la norma establece un espectro de aceleraciones (Sa) en

funcion de los parametros sismicos mencionados previamente:

_Z-U-C-S
@ R

Utilizando el espectro de aceleraciones, para cada modo de vibracion, se calcula la

cortante sismica actuante en el edificio. Al momento de utilizar el método dinamico,

la norma peruana E.030 exige una fuerza basal minima igual al 80% de la calculada

por el método estatico, para el caso de estructuras regulares, y una fuerza basal

minima igual al 90% de la calculada por el método estatico, para el caso de

estructuras irregulares.

4.1.1.9. DESPLAZAMIENTOS REALES O INELASTICOS

Los desplazamientos reales o inelasticos de una estructura son los desplazamientos
gque se dan cuando el edificio ha incursionado en el régimen inelastico. Tedricamente,
estos desplazamientos deberian calcularse mediante un andlisis estructural
inelastico, considerando rétulas plasticas y pérdida de rigidez por agrietamiento de
vigas y columnas. Sin embargo, las normas establecen su calculo a partir del analisis
estructural elastico realizado, multiplicando los desplazamientos obtenidos del
analisis sismico por un factor de 0.75R para estructuras regulares, y por un factor de

R para estructuras irregulares.

Figura N° 30 — llustracién de los desplazamientos en una estructura ante cargas laterales.

Tabla N° 17 — Calculo de Desplazamientos Reales.

Célculo de Desplazamientos

Desplazamiento del Desplazamiento Inelastico
Analisis Estructural  Estructura Regular Estructura Irregular
i 6+ R &i- 0.75R
Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2016).
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4.1.1.10. DISTORSIONES DE ENTREPISO
La distorsion de entrepiso, deriva de entrepiso o drift, es la relacidbn entre

desplazamiento relativo de dos entrepisos y la altura del entrepiso. La norma E.030
limita estas distorsiones dependiendo del material del edificio (concreto, acero,

albanileria o madera). Para estructuras de concreto armado, la distorsién esta

limitada a 0.007.
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Figura N° 31 — llustracion de derivas de entrepiso.

Tabla N° 18 — Distorsion limite de entrepiso - Pera.

Distorsion limite de entrepiso - Peru

Material (Ai/ hei)
Concreto Armado 0.007
Acero Estructural 0.010

Albaifileria 0.050

Madera 0.010

Fuente: Adaptacion de Norma E.030 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,

2016).
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4.1.2. NORMA CHILENA
4.1.2.1. ZONIFICACION SiSMICA

La norma chilena NCh 433, de forma similar a la nhorma peruana, divide a Chile en 3
zonas sismicas. Para cada una de las zonas sismicas, la norma establece un
pardmetro Ao, interpretado como la aceleracion efectiva méaxima del suelo (Norma
NCh 433 — Art. 3.2) (Instituto Nacional de Normalizacién, 2009).

Figura N° 32 — Mapa de Zonificacion Sismica del Chile.
Fuente: Adaptacion de Norma NCh433 (Instituto Nacional de Normalizacién, 2009).

Tabla N° 19 — Factor de Zona Ao.

Factor de Zona — Ag
Zona Sismica Ao
3

0.40¢g
2 0.30g
1 0.20g

Fuente: Adaptacion de Norma NCh433 (Instituto Nacional de Normalizacién, 2009).

Debido a que el edificio esta ubicado en Perd, se hace imposible la utilizaciéon del
mapa chileno. Para poder escoger un parametro Ao de la norma NCh 433, se tuvo en
cuenta que el edificio en Perl esta ubicado en la zona sismica 3, de sismicidad media
alta, con un parametro Z igual a 0.35 g. La zona sismica chilena de sismicidad similar

es la Zona Sismica 2, por lo que el parametro Ao es igual a 0.30g.
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4.1.2.2. PERFILES Y PARAMETROS DE SUELO
A raiz del terremoto del 27 de febrero de Chile, el Decreto Supremo N° 61 establece
5 perfiles sismicos para la clasificacion de los suelos. De forma resumida, junto a los

parametros que los caracterizan, se presentan en la siguiente tabla:

Tabla N° 20 — Perfiles del suelo y caracteristicas - Chile.

Perfiles de Suelo y sus caracteristicas - Chile

Suelo Tipo
Roca, suelo cementado > 900 > 50% >10
Roca blanda o fracturac_la, suelo muy denso > 500 >0.40 | > 50
o0 muy firme
Suelo denso o firme > 350 >0.30 (240
Suelo medianamente denso o firme >180 >30|=0.05
Suelo de compaC|d_ad, 0 consistencia <180 520 |<0.05
mediana

Donde:
Vs30 = Velocidad promedio de propagacion de ondas de corte en los 30 metros superiores (m/s)
N: = indice de penetracion estandar.
RQD = Rock Quality Designation, segun ASTM D 6032
Qu = Resistencia a la compresién simple del suelo (Mpa)
Su = Resistencia al corte en condicién no drenada del suelo.
Fuente: Adaptacion de D.S. N° 61 — 2011 (Ministerio de Vivienda y Urbanismo, 2011).

Segun el perfil de suelo y la zona sismica, el D.S. N° 61 los siguientes parametros:

Tabla N° 21 — Parametros que dependen del tipo de suelo.

Pardmetros dependientes del suelo

Tipo de Suelo ‘ S ‘To (seg)‘ T’ (seq) ‘ n

A 0.90 0.15 0.20 1.00 2.00
B 1.00 0.30 0.35 1.33 1.50
C 1.05 0.40 0.45 1.40 1.60
D 1.20 0.75 0.85 1.80 1.00
E 1.30 1.20 1.35 1.80 1.00

Fuente: Adaptacion de D.S. N° 61 — 2011 (Ministerio de Vivienda y Urbanismo, 2011).

Segun el anexo N° 01, el valor del ensayo de penetracion estandar del suelo es de
45, por lo que le corresponde un perfil C: Suelo Denso o Firme, con los parametros
correspondientes segun la tabla anterior (S = 1.05, T, = 0.40 seg, T' = 0.45 seg, n =
1.40, p = 1.60).

4.1.2.3. CATEGORIA DE LAS EDIFICACIONES Y FACTOR DE USO
La norma chilena NCh 433 clasifica las edificaciones en cuatro categorias segun su
funcion, teniendo cada una un factor de uso (I) que representa la importancia que

tienen ante la sociedad.
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Tabla N° 22 — Categoria de las Edificaciones y Factor de Uso - Chile.

Categoria de las Edificaciones y Factor de Uso - Chile

Factor de Uso
0]
0.6

Categoria Descripcién

| Instalaciones menores de almacenaje, instalaciones
agricolas y obras provisionales
Il Edificios habitacionales 1.0
Bibliotecas, museos y edificios con frecuente aglomeracion
de personas
Edificios gubernamentales, de servicios publicos y edificios
esenciales en caso de catastrofe
Fuente: Adaptacién de Norma NCh 433 (Instituto Nacional de Normalizacién, 2009).

1.2

1.2

El edificio del tema de tesis es parte de un hotel, por lo que pertenece a la Categoria

Il. Para esta categoria, le corresponde un factor de uso | igual a 1.

4.1.2.4. PESO SISMICO
Cuando el sismo actla sobre una estructura, se considera que actia sobre el total
de la carga muerta y un porcentaje de la carga viva, dependiendo del tipo de

edificacion.

Tabla N° 23 — Peso Sismico - Chile.

Peso Sismico - Chile

Edificacion
lyll 100% | 25%
'y IV 100% | 50%

Fuente: Adaptacion de Norma NCh 433 (Instituto Nacional de Normalizacion, 2009).

Debido a que el edificio pertenece a la Categoria Il, de habitacién, se considero el

25% de su carga viva en el andlisis sismico.
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4.1.25. SISTEMA ESTRUCTURAL

Para concreto armado, la norma chilena NCh433 establece tres sistemas
estructurales con sus respectivos factores de modificacién de respuesta, R o Ro, que
reflejan la capacidad de absorcion y disipacion de energia de la estructura. El factor

R se utiliza para el andlisis estatico y el factor Ro para el analisis dinamico.

Tabla N° 24 — Sistemas estructurales y coeficientes de reduccién- Chile.

Sistema Estructural ‘ Descripcion

Sistemas de Muros y | .. . o .
X Sistema donde las acciones gravitacionales y sismicas son
otros sistemas e 2 . 7111
; resistidas por muros o por porticos arriostrados.
arriostrados
o Sistema donde las acciones gravitacionales y sismicas, en
Porticos . . g - - 7|11
ambas direcciones de analisis, son resistidas por porticos.
. . Sistema donde las acciones gravitacionales y sismicas son
Sistemas Mixtos g e . ) 7111
resistidas por una combinacién de los sistemas anteriores.

Fuente: Adaptacion de Norma NCh 433 (Instituto Nacional de Normalizacion, 2009).

El edificio esta soportado por placas y pérticos de concreto armado, por lo que su
sistema resistente es Mixto. Para este sistema, el factor de modificacion de
respuesta para un analisis estético, R es igual a 7, y para un analisis dindmico, Ro es
igual a 11.

4.1.2.6. REGULARIDAD ESTRUCTURAL
A diferencia de la norma peruana E.030, la norma chilena NCh 433 no hace mencién
de la regularidad estructural. El Unico control que se debe hacer en una estructura es

el control de desplazamientos, sefialado en el punto 4.1.2.10.

4.1.2.7. ANALISIS ESTATICO

Para el realizar el andlisis estético, la norma NCh 433, junto al D.S. N° 61 y utilizando
todos los pardmetros mencionados anteriormente, establece un coeficiente sismico
C.

2.75-S- A,
c="m 20

T . _Ap-S
—)" >
g-'R

T* 6g

(

Donde T* es el periodo de mayor masa traslacional de la estructura.

Dependiendo del factor de modificacion de respuesta, la norma NCh 433 limita el

valor maximo que puede tomar el coeficiente sismico.
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Tabla N° 25 — Valor maximo del coeficiente sismico.

Valor Maximo del Coeficiente
Sismico - Chile

R Crnax

2 0.90 SAd/g
3 0.60 SAd/g
4 0.55 SAd/g
5.5 0.40 SAd/g
6 0.35 SAd/g
7 0.35 SAd/g

Fuente: Adaptacion de Norma NCh433 (Instituto Nacional de Normalizacion, 2009).

Utilizando este coeficiente sismico, la norma NCh 433 establece la siguiente
expresion para el célculo de la cortante basal, Q.

Q=C-1-P

Esta cortante basal se puede distribuir en altura mediante las siguientes expresiones:

APy N Zyx-1 Zy
sznAPQAk—\/lH 1-2

F, = Fuerza sismica aplicada en el nivel k (Ton)

A, = Factor de ponderacion para el peso asociado al nivel k
P, = Peso sismico asociado al nivel k (Ton)
Z, = Altura desde el nivel basal hasta el nivel k (m)
A, = Factor de ponderacion para el peso asociado al nivel k
H = Altura total del edificio (m)
Q = Cortante basal (Ton)
(Norma NCh 433) (Instituto Nacional de Normalizacion, 2009)

Este método de analisis estatico es un método aproximado cuyo uso esta permitido

en los siguientes casos:

e Cualquier estructura de la categoria | y Il ubicada en la zona sismica 1.
e En todas las estructuras de no mas de 5 pisos y con un méaximo de 20 m de

altura.
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Tampoco esta permitido la utilizacion de este método para el disefio del edificio, por
lo que no se utiliz6. Sin embargo, fue utilizado para la determinacién de derivas para

guardar uniformidad con la normativa peruana.

4.1.2.8. ANALISIS DINAMICO
Para el analisis dinamico, la norma establece un espectro de aceleraciones (Sa) en

funcion de los parametros sismicos mencionados previamente:

[-S-4y-«a
ST TR
El factor de amplificacion a se calcula para cada modo de vibracién del edificio (Th).

El coeficiente a y el factor de modificacién R* se calculan mediante las siguientes

expresiones:

T
L+ 4507 S -
DTy e -

1+ (%)3 0.10- Ty + Ry

a =

4.1.2.9. DESPLAZAMIENTOS REALES O INELASTICOS
De manera similar a la norma peruana, los desplazamientos reales o inelasticos del
edificio se calculan multiplicando los desplazamientos obtenidos del andlisis

estructural por el coeficiente de reduccién sismica R.

4.1.2.10. DISTORSIONES DE ENTREPISO
La norma NCh 433 establece un solo limite para la distorsion del entrepiso

independientemente del material de la estructura.

Tabla N° 26 — Distorsion limite de entrepiso - Chile.

Distorsidn limite de entrepiso - Chile

Lugar (Ai/hei)
Centro de Masas 0.002
0.001 més que en
Cualquier Punto el Centro de
Masas

Fuente: Adaptacién de Norma NCh 433 (Instituto Nacional de Normalizacién, 2009).
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4.1.3. NORMA NORTEAMERICANA
4.1.3.1. TERREMOTO MAXIMO CONSIDERADO

A diferencia de las normas peruana y chilena, la norma norteamericana no divide su
mapa territorial en zonas sismicas, sino que traza sobre él curvas de isovalores que
representan aceleraciones en porcentaje de la gravedad, en funcién del Terremoto
Maximo Considerado (Maximum Considered Earthquake — MCE), el cual es el
terremoto mas desfavorable o extremo que se considera que ocurre una vez cada
2500 afos.

El ASCE 7 — 16 establece los parametros de respuesta espectral, Ss y Si1, que
representan la aceleracion con las que el MCE afecta las estructuras de periodo corto
y periodo largo respectivamente (McCormac, y otros, 2011). Los mapas que presenta
el ASCE 7-16, de forma adaptada en una escala de colores que muestra la
aceleracién en porcentaje de la gravedad, son los siguientes:

[—E
T s-10
w15
[ is-an

| —

| — 1]
[ ]30-35

| — 1]
[C——J40-50
[—__1s0-éb
[ ]&0-70

| — ]

| — =]
[ so-100
I 100-125
I 125150
I 150200
I 200

Figura N° 33 — Mapa de Riesgo Sismico para determinar el parametro Ss (Para estructuras
de periodo corto) en Estados Unidos.
Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
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o2
] =4
—
-
[ Je-10
C—Jw-1s
[ Jis-ao
[ Jeo-es
[Ces-a
[ =0-40
T 4050
[ so-s0
N c0-75
I 75-100
I 100

Figura N° 34 — Mapa de Riesgo Sismico para determinar el parametro S1 (Para estructuras
de periodo Largo) en Estados Unidos.
Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Para poder ubicar correctamente el edificio en estudio en la zona estadounidense, se
utilizd como referencia el mapa sismico de la norma UBC - 97, ya que este mapa

muestra una zonificacion sismica y aceleraciones similares a las normas de Peru y
Chile.

United States Seismic Zones Map

e - s N Seismic Zones
N . (Ground Acceleration)

[ zone 0= 0.05
B zone 1 = 00758
[ zone 24 = 0,155
[[7] zone 28= 0.205
[ zone 3 = 0.308
[ 7one 4 = 0.408

Source: 1997 Edition UBC

Caribbean & Viegin Ivlands

Figura N° 35 — Mapa de Zonificacion Sismica Estadounidense de 1997.
Fuente: Norma UBC-97.
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Teniendo como base que para Perud se obtuvo una aceleracion Z = 0.35g y para Chile
A, = 0.30g, se decidio tomar como referencia la zona sismica estadounidense 3, con
aceleracion de 0.30g. En base a esta referencia, se coloco la estructura en la esquina
superior izquierda de los mapas actuales del ASCE 7-16 (Figuras N° 27 y N° 28), ya
gue es en esta zona donde se encuentran las aceleraciones mas grandes para la
antigua zona sismica 3, obteniendo los parametros de respuesta espectral Ss= 1.50g
y S1=0.60g.

4.1.3.2. PERIODO DE TRANSICION

El periodo de transicion (T.) al igual que en la norma peruana, es un periodo que
demarca el espectro de respuesta, sefialando a partir de qué periodo las
edificaciones poseen un desplazamiento constante antes cargas sismicas. Este
periodo se determina a partir del siguiente mapa brindado por el ASCE 7-16 y es

independiente del perfil de suelo presente:

Figura N° 36 — Mapa de Periodo de Transicion, Ti.
Fuente: Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Como el edificio estd ubicado en la esquina superior izquierda, el parametro T,
correspondiente a esa zona tiene un valor aproximado minimo de 6 segundos. El
valor exacto de este parametro no tiene mayor influencia en el edificio en estudio ya
gue el periodo para un edificio de concreto armado de 5 pisos varia entre los 0.4 y

0.6 segundo. Este parametro influye solamente en edificios de gran altura.
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4.1.3.3. PERFILES Y PARAMETROS DE SUELO

El Capitulo 20 del ASCE 7-16 establece 5 perfiles sismicos para la clasificacion de
los suelos. De forma resumida, junto a los pardmetros que los caracterizan, se
presentan en la siguiente tabla:

Tabla N° 27 — Perfiles del suelo y caracteristicas — E.E.U.U.

Perfiles de Suelo y sus caracteristicas — E.E.U.U.

Suelo Tipo
A Roca Dura > 1500 - -
B Roca 750 - 1500 - -
C Suelos muy densos y roca blanda 360 — 750 > 50 >0.100
D Suelo rigido 180 - 360 15-50 | 0.050-0.100
[E Suelo de arcilla blanda <180 <15 <0.05
Donde:
Vs30 = Velocidad de propagacion de ondas de corte en los 30 metros superiores (m/s)
Nso = Indice de penetracion estandar.
Su = Resistencia al corte en condicidn no drenada del suelo (MPa)

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Segun el perfil de suelo y parametros de respuesta espectral dados por los mapas
sismicos, se determinan los coeficientes de sitio Fa y Fy segln las siguientes tablas:

Tabla N° 28 — Coeficiente de sitio para periodos cortos, Fa.

Coeficiente de Sitio para periodos cortos, Fa

Tipo de Suelo Ss<0.25 Ss=0.50 Ss=0.75 Ss=1.0 Ss=1.25 Ss21.50

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
C 1.3 1.3 1.2 1.2 1.2 1.2
D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0 1.0
E 2.4 1.7 1.3 Ver 11.4.8 de ASCE 7-16

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Tabla N° 29 — Coeficiente de sitio para periodos largos, Fv.

Coeficiente de Sitio para periodos largos, Fy

Tipo de Suelo S;<0.1 S;=0.2 S;=03 S;=04 S;=05 S120.6

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
C 15 15 15 15 15 14
D 2.4 2.2 2.0 1.9 1.8 1.7
E 4.2 Ver 11.4.8 de ASCE 7-16

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Segun el Anexo N° 01, el valor del ensayo de penetracion estandar del suelo sobre
el cual se cimentaré el edificio es de 45, por lo que le corresponde un perfil D: Suelo
Rigido. En funcion de los parametros de respuesta espectral y del perfil de suelo, los

coeficientes Fay Fy, son 1.0 y 1.7, respectivamente.

68



4.1.3.4. ACELERACIONES DE LA RESPUESTA ESPECTRAL Y
ACELERACIONES DEL ESPECTRO DE DISENO
Los pardametros de la respuesta espectral se ven modificados por los coeficientes de
sitio, los cuales dependen del tipo de suelo sobre el que se ubica el edificio. Este
valor modificado tiene por nombre “Aceleracion de la respuesta espectral” (Sus y Swmi),
y se calculan multiplicando los pardmetros de la respuesta espectral por sus
respectivos coeficientes de sitio.
Sus =S5 F,=15-1.0=1.50g

Sy1=S,"F,=06-17=1.02g

La norma ASCE 7-16 realiza los requerimientos de disefio para sismos menos
severos que el Terremoto Maximo Considerado (MCE), realizando el disefio para
sismos que se consideran que ocurren cada 500 afios (McCormac, y otros, 2011).
Los parametros de respuesta de disefio (Sps Y Spi) se calculan multiplicando las

aceleraciones de la respuesta espectral por un coeficiente de 2/3.
Sps =2/3"Sys=2/3-150=1.00g
Sp1=2/3-Sy1=2/3-1.02=0.68¢g

4.1.3.5. CATEGORIA DE RIESGO DE LAS EDIFICACIONES Y FACTOR
DE IMPORTANCIA SISMICA

El ASCE 7-16 clasifica las edificaciones en cuatro categorias de riesgo en funcion de

su uso, teniendo cada una un factor de importancia sismica (le) que representa la

importancia que tiene la edificacion ante la sociedad.

Tabla N° 30 — Categoria de las Edificaciones y Factor de Importancia — E.E.U.U.

Categoria de Riesgo de las Edificaciones y Factor de Importancia Sismica - E.E.U.U.

Factor de
Descripcion Importancia
Sismica (le)

Categoria
de Riesgo

Edificios y otras estructuras cuya falla representan un bajo riesgo a
| la vida humana (Instalaciones agricolas, instalaciones temporales e 1.00
instalaciones pequefias de almacenaje).

I Edificios y otras estructuras no pertenecientes en las categorias I, lll

1.00
y IV.
Edificios y otras estructuras cuya falla puede significar en un riesgo
1l importante a la vida humana (Edificios con gran aglomeracion de 1.25

personas, escuelas, universidades).

Edificios y otras estructuras disefiadas como esenciales y/o cuya
v falla representa un gran peligro a la comunidad (Hospitales, 1.50
Estaciones de bomberos, Refugios, etc).

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

69



El edificio del tema de tesis es parte de un hotel, por lo que pertenece a la Categoria
Il. Para esta categoria, le corresponde un factor de importancia sismica le igual a 1.0.

4.1.3.6. PESO SiSMICO
El punto 12.7.2. del ASCE 7-16 establece que el peso sismico de una estructura debe
contemplar el total de la carga muerta, y todas las siguientes cargas:

¢ En ambientes que sirven de almacenamiento, adicionar el 25% de la carga viva,
excepto cuando esta adicion de carga viva no representa méas del 5% del peso
sismico en cada nivel, o en garajes publicos o parkings.

e En edificios donde se han contemplado particiones o separaciones de
ambientes, adicionar el peso total de las particiones o un peso minimo de 50
kg/m?2.

e Adicionar el peso total de equipamiento permanente.

e Donde la carga de nieve en techos planos excede de 150 kg/m?, adicionar el
20% de esta carga.

o Peso de miradores y otros materiales en techos de jardin y ambientes similares.

Por lo tanto, para el peso sismico del edificio se considera el total de la carga muerta

y el 25% de la carga viva.

4.1.3.7. CATEGORIAS DE DISENO SISMICO

Dependiendo del tipo de suelo, de la categoria de riesgo de la edificacion y de la
ubicacién geografica, el ASCE 7-16 define las categorias de disefo sismico A, B, C,
D, Ey F. Cada una de estas categorias tiene requisitos y limites especificos a tener
en cuenta tanto para su concepcién, su analisis y su disefio, siendo la categoria A la

menos exigente y la categoria F la mas exigente.

A las estructuras de categoria I, Il y lll, localizadas en zonas donde el pardmetro S

es mayor o igual a 0.75, se les asigna la categoria de disefio sismico E.

A las estructuras de categoria IV, localizadas en zonas donde el parametro S; es

mayor o igual a 0.75, se le asigna la categoria de disefio sismico F.

Para todas las demas estructuras, la categoria de disefio sismico se determina segun

las siguientes tablas:
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Tabla N° 31 — Categoria de disefio sismico basada en parametro de aceleracién del
espectro de disefio de periodo corto, Sps.

Categoria de Edificacion

Valor de Sps I, 110l IV
Sps < 0.167 A A
0.167 < Sps < 0.330 B C
0.330 = Sps < 0.500 C D
0.500 < Sps D D

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Tabla N° 32 — Categoria de disefio sismico basada en parametro de aceleracion del
espectro de disefio de periodo largo, Spz.

Categoria de Edificacion

Valor de Sp: I, 11 olll v

Sp1 < 0.067 A A
0.067 = Sp1 <0.133 B C
0.133 = Spz1 < 0.200 C D

0.200 < Sps D D

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

Sabiendo que el edificio pertenece a la categoria Il, que el pardmetro S; es igual a
0.60g y los pardmetros Sps Y Sp1 son iguales a 1.00g y 0.68 g respectivamente, se le

asigna la Categoria de Disefio Sismico D.

4.1.3.8. SISTEMAS ESTRUCTURALES Y COEFICIENTES SISMICOS

La norma ASCE 7-16 presenta seis principales sistemas estructurales:

e SISTEMA DE MUROS DE CARGA: Bearing Wall Systems, son sistemas
donde tanto las cargas de gravedad como las cargas sismicas son soportadas
por muros estructurales.

e SISTEMA DE PORTICOS DE CONSTRUCCION: Building Frame Systems,
son sistemas donde las cargas de gravedad son soportadas por poérticos, y las
cargas sismicas son soportadas por riostras 0 muros estructurales.

e SISTEMA DE PORTICOS RESISTENTES A MOMENTO: Moment-Resisting
Frame Systems, son sistemas donde tanto las cargas de gravedad como las
cargas sismicas son soportadas por porticos.

e SISTEMAS DUALES: Dual Systems, son sistemas donde tanto las cargas de
gravedad como las cargas sismicas son soportadas por una combinacion de
muros estructurales y porticos, donde estos ultimos deben soportar al menos el

25% de la carga sismica.
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e SISTEMAS DE COLUMNAS EN VOLADIZO: Cantilevered Column Systems,
son sistemas utilizados principalmente en estructuras de un piso 0 en azoteas.
Columnas empotradas en su base son las encargadas de soportar tanto las
cargas de gravedad como las cargas sismicas.

e SISTEMAS DE ACERO NO ESPECIFICAMENTE DETALLADOS PARA
RESISTENCIA SISMICA: Steel Systems Not Specifically Detailed for
Seismic Resistance, son sistemas estructurales de acero que no encajan en las
categorias previamente mencionadas. Su uso estd permitido solamente en
zonas de baja sismicidad sismica, pudiendo formar parte solo en estructuras

pertenecientes a las categorias de disefio sismico A, B o C.

Cada una de estas categorias contiene subcategorias, dependiendo del material y el
sistema especifico utilizado y se indica para que categorias de disefio sismico puede
utilizarse. Por ejemplo, dentro de la primera categoria, de muros de carga, se pueden
encontrar las subcategorias de muros especiales de corte de concreto armado
(utilizable en todas las categorias de disefio sismico), muros ordinarios de corte de
concreto armado (prohibidas en las categorias D, E y F), muros intermedios de corte
de albafileria armada (prohibidas en las categorias D, E y F), muros ligeros de

madera (utilizables en todas las categorias de disefio sismico), etc.

Adicionalmente, cada subcategoria presenta tres factores a tener en cuenta en el
analisis y disefio sismico. El coeficiente de modificacion de respuesta, R; El factor de

sobre-resistencia, Qo; y el factor de amplificacion de las deformaciones, Cq.

El edificio en estudio esta conformado por un Sistema Dual de porticos especiales,
cuyo subsistema es de muros especiales de corte de concreto armado. Para este
sistema, los parametros son R =7, Qo =2 %y Cy = 5 ¥, segln la tabla 12.2-1 del
ASCE 7-16, traducida en el Anexo N° 02. De manera similar a la norma peruana, el
sistema estructural esta sujeto a verificacion después del correspondiente analisis

sismico en el punto 6.3.3.

4.1.3.9. REGULARIDAD ESTRUCTURAL
De forma similar a la norma peruana E.030, la norma norteamericana ASCE 7-16
establece criterios de irregularidad en planta (Horizontal) y en altura (Vertical) que se

deben tener en cuenta al momento de concebir las estructuras.
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Las irregularidades no se verifican en todas las estructuras, sino solo en las indicadas

por la misma norma segun la categoria de disefio sismico. Si un edificio tiene dos o

mas irregularidades presentes, de manera horizontal o vertical por separado, debe

ser disefiada como una estructura irregular. Y también, segun la categoria de disefio

sismico, hay irregularidades que no estan permitidas.

la.

5a.

5b.

Tabla N° 33 — Irregularidades Estructurales Verticales.

Irregularidades Estructurales Verticales

Irregularidad

Rigidez — Irregularidad de Piso Blando:

Esta irregularidad existe cuando hay un piso en el cual la rigidez
lateral es menor que el 70% de la rigidez del piso superior o menor
gue el 80% de la rigidez promedio de los tres pisos superiores.

Verificar
en
Categoria

D,EyF

Prohibido
en
Categoria

Rigidez - Irregularidad Extrema de Piso Blando:

Esta irregularidad existe cuando hay un piso en el cual la rigidez
lateral es menor que el 60% de la rigidez del piso superior o menor
gue el 70% de la rigidez promedio de los tres pisos superiores.

D,EYF

EyF

Irregularidad de Masa o Peso:

Cuando el peso sismico de un piso es mayor que 1.5 veces el
peso sismico de un piso adyacente. No aplicable en azoteas ni
sétanos.

D,EYF

Irregularidad Geométrica Vertical:
Cuando en cualquiera de las direcciones de andlisis, la dimension
en planta de la estructura resistente a cargas laterales es mayor
que 1.3 veces la correspondiente dimension en un piso adyacente.
No aplicable en azoteas ni s6tanos.

D,EyF

Irregularidad de Discontinuidad de Elementos Verticales
Resistentes:

Esta irregularidad se da cuando hay una discontinuidad de los
elementos verticales de los sistemas resistentes.

Discontinuidad en los Sistemas Resistentes — Irregularidad
de Piso Débil:

Esta irregularidad existe cuando la resistencia a cargas laterales
en un piso es menor que el 80% de la resistencia del piso superior.

EyF

Discontinuidad en los Sistemas Resistentes — Irregularidad
Extrema de Piso Débil:

Esta irregularidad existe cuando la resistencia a cargas laterales
en un piso es menor que el 65% de la resistencia del piso superior.

D,EyF

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
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Irregular:

K,<07K,,
or

K; < % (Kot Kot Kig)

Irregular:

M>15M,,
ar
M>15M,,

Irregular:

offset > L,
or
offset =L ...

Type 1. Stiffness — Soft Story

il
M.

Type 2. Weight (Mass)

| -

| El'fss:l

Type 4. In-Plane Discontinuity

St
Str;

Extreme:
K, <06k,
or

K; {GT? (Kt Koot K)

Irregular:
L>130,,

Irregular:
Str< 0.8 8,

Extreme:
Str= 0658, ,

Type 5. Lateral Strength — Weak Story

Figura N° 37 — Irregularidades Estructurales Verticales.

Fuente: Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
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Tabla N° 34 - Irregularidades Estructurales Horizontales.

Irregularidades Estructurales Horizontales

Irregularidad

Irregularidad Torsional:
Esta irregularidad existe cuando, el maximo desplazamiento
relativo de entrepiso en un extremo del edificio, calculado
incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.2 veces el
desplazamiento relativo promedio de los dos extremos del edificio.

Categoria

Prohibido
en
Categoria

Verificar
en

Irregularidad Torsional Extrema:

Esta irregularidad existe cuando, el méximo desplazamiento
relativo de entrepiso en un extremo del edificio, calculado
incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.4 veces el
desplazamiento relativo promedio de los dos extremos del edificio.

EyF

Irregularidad por Esquinas Entrantes:

Esta irregularidad se da cuando tiene esquinas entrantes cuyas
dimensiones en ambas direcciones son mayores que 15% de la
correspondiente dimensién total en planta.

Irregularidad por Discontinuidad del Diafragma:
Esta irregularidad se da cuando se presentan aberturas que
cubren un area mayor al 50% del rea total del diafragma

Irregularidad de Desalineamiento Horizontal de Elementos
Resistentes:

Esta irregularidad se da cuando hay un desalineamiento horizontal
en la continuidad de al menos un elemento sismorresistente

Sistemas no Paralelos:

Esta irregularidad se da, cuando en cualquiera de las direcciones
de analisis, los elementos resistentes a fuerzas laterales no son
paralelos.

X

[T X
A max | A T o — /
/ " L XA
[ i \; g[}r
| A Amax+Amin | Trregular:
. N 2 ! A mar o2
T f Apg 0 °
i Extreme:
Amax
Seismic B g >14
force )
Type 1. Torsional Type 2. Reentrant corner
X
Rigid Flexibl Open ¥
Type 3. Diaphragm discontinuity
/—Wall below
H/ |_.—Wall above
I
I
i
u

Type 4. Out-of-plane offset Type 5. Nonparallel system

Irregular:
% >0.15

_and
%wﬁ).li

Irregular:
1

An,w..>?XY

Figura N° 38 — Irregularidades Estructurales Horizontales.
Fuente: Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
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La unica irregularidad prohibida en las estructuras de categoria D es la Irregularidad
Extrema de Piso Débil (Irregularidad Horizontal 5b).

4.1.3.10. ANALISIS ESTATICO
El método de analisis estatico es un método aproximado cuyo uso estd permitido en

los siguientes casos:

o En todas las estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico B y
C.

e A las estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico D, E 'y F
pertenecientes a las categorias de riesgo | y Il que no excedan de 2 niveles.

e Alas estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico D, E 'y F que
estén conformadas por porticos ligeros.

e Alas estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico D, E 'y F que
no tengas irregularidades y no excedan los 50 m de altura.

e Alas estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico D, E 'y F que
excedan los 50 m de altura que no tengan irregularidades y cuyo periodo T sea
menor que 3.5 Sp1/Sps.

e Alas estructuras pertenecientes a las categorias de disefio sismico D, E 'y F que
no excedan los 50 m de altura y presenten solo las irregularidades horizontales
2, 3,4 05y solo las irregularidades verticales 4, 5a o 5b.

La cortante basal, V, para este método, se calcula mediante la siguiente expresion:
V=CoW
Donde:

V = Cortante basal (Ton)
Cs = Coeficiente de respuesta sismica
W = Peso sismico efectivo (Ton)

(American Society of Civil Engineers, 2016)
Esta fuerza también puede distribuirse en altura mediante las siguientes expresiones:

P;(hy)*

F o= 1.0;Si T < 0.50 seg.
b i B(hy)E

VA =
vorok {0.75 +05T;Si T > 0.50 seg.

F; = Fuerza sismica en el nivel i (Ton)
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P; = Peso sismico en el nivel i (Ton)
h; = Altura desde el nivel basal hasta el nivel i (m)
k = Exponente relacionado con el periodo fundamental de la estructura
V' = Cortante basal (Ton)
(American Society of Civil Engineers, 2016)

El coeficiente de respuesta sismica se determina mediante la siguiente expresion:

S
Cszﬁ

R
(E)
Donde este coeficiente no puede exceder los siguientes valores:

SDl

T

SiT < T, ,entonces C; <

Sp1-Ty,
R
2.2
T2 (1)

SiT, <T,entonces Cs <

Adicionalmente, en cualquier situacién, el coeficiente Cs no debe ser menor de:
Cs = 0.044 - Spg -1, = 0.01

Y si la estructura esta ubicada en una zona donde el parametro S; es mayor o igual

que 0.60 g, el parametro Cs no debe ser menor de:

_ 05 - SDl

)

N

El periodo fundamental de vibracién (T) puede ser determinado mediante un analisis
dinamico, pero no puede exceder de la multiplicacion de los coeficientes Cy y Ta, los

cuales se determinan mediante las siguientes tablas y la siguiente expresion:

Tabla N° 35 — Tabla para determinar los coeficientes C: y x para el andlisis estatico.

Sistema Estructural Ct X
Sistemas de Pérticos de Acero Estructural 0.0724 0.80
Sistemas de Pérticos de Concreto Armado 0.0466 0.90

Pérticos de Acero Estructural Arriostrados

Excéntricamente 0.0731 0.75
Pérticos con Riostras de Pandeo Restringido 0.0731 0.75
Todas las demas estructuras 0.0488 0.75

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
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Tabla N° 36 — Tabla para determinar el coeficiente Cu para el andlisis estatico.

Pardmetro de Respuesta de Disefio para

periodos largos, Sp1

20.40 1.4
0.30 1.4
0.20 1.5
0.15 1.6

<0.10 1.7

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).
Ta = Ct " hx

Donde:

T, = Periodo fundamental de vibracion aproximado (seg)
C: y x = Coeficientes
h = Altura del Edificio (m)
(American Society of Civil Engineers, 2016)

El edificio en estudio es de 17.65 metros de altura, cuyo sistema estructural es de
muros de corte con porticos especiales de concreto armado y posee un parametro
Spi igual a 0.68 segundos, por lo que los parametros C;, X, Tay Cu son 0.0488, 0.75,
0.42 y 1.4 respectivamente. Por lo tanto, el valor maximo que puede tomar el
coeficiente T de la edificacion es igual a Cy - Ta= 1.4 - 0.42 = 0.588 seg.

Al igual que con la norma peruana, este método se utilizé para la determinacion de

las irregularidades, mas para el disefio en si se utilizé el método de analisis dinamico.

4.1.3.11. ANALISIS DINAMICO
Para el andlisis dinamico, la norma define directamente el siguiente espectro de

respuesta de disefio, Sa, en funcidon de los parametros definidos anteriormente:

-
8,=Sps(0.4+0.6=)
7()

SDS'

Sp1 g SoTy
a7 o

Aceleracion de respuesta espectral, S, (g)

Ty Ty 1.0 TI!
Periodo T (seg)
Figura N° 39 — Espectro de Respuesta de Disefio.
Fuente: Disefio de Concreto Reforzado (McCormac, y otros, 2011).
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Las funciones y los rangos que conforman el mencionado espectro de disefio son:

T
SiT <T,,entonces S, = Sps (0.4 + O.6T—>
0

SiTy T <Tg,entonces S, = Sps

. _ Sp1

SiT¢ <T <T,,entonces S, = T
Sp1- T

SiT, <T,entonces S, = D;,Z L

Donde:

T = Periodo fundamental de la estructura (seg)
_ Sp
Ty = 0.2( /SDS) (seg)

S
Ty =>P/s  (seg)

T, = Periodo largo de transicién (seg)
(American Society of Civil Engineers, 2016)

Para poder realizar el andlisis modal espectral, se toma este espectro y es
multiplicado por el factor de importancia sismica, le, y dividido por el coeficiente de

modificacion de respuesta, R.
El periodo de vibracién puede ser como maximo el valor de C,T..

Si la cortante dinamica V: es menor que la cortante estética V, las fuerzas de disefio
(no el espectro) deben escalarse de tal manera que la cortante dinamica sea igual a

la cortante estética.

4.1.3.12. DESPLAZAMIENTOS REALES O INELASTICOS

Para determinar los desplazamientos reales, o inelasticos, de la estructura, se toman
los desplazamientos obtenidos del andlisis estéatico o dinamico, se multiplican por el
factor de amplificacion de deflexiones, Cq, y se dividen por el factor de importancia

sismica, le.

Donde:

6 = Desplazamiento Real (m)
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C4 = Factor de amplificaciéon de desplazamientos

8. = Desplazamiento obtenido del analisis estructural (m)

I, = Factor de importancia sismica

(American Society of Civil Engineers, 2016)

Si la cortante basal dinamica V: es menor que Cs-W, donde Cs es 0.5-S; - I./R, los

desplazamientos obtenidos dinamicamente deben ser amplificados por C - W /V.

4.1.3.13. DISTORSIONES DE ENTREPISO

Los limites de distorsiones de entrepiso, segun la norma ASCE 7-16, son los

siguientes:

Tabla N° 37 — Distorsion limite de entrepiso — E.E.U.U.

Estructura

Estructuras distintas de muros de corte de albaifileria, de
4 pisos 0 menos, con muros interiores, separaciones,

Categoria de
Edificacion

loll

\Y

. . ; 0.025 |0.020| 0.015
techos y sistemas de muros exteriores que han sido
disefiados para cumplir las derivas.
Estructuras de muros de corte en voladizo de albadileria | 0.010 |0.010| 0.010
Otras estructuras de muros de corte de albafiileria 0.007 |0.007| 0.007
Todas las demas estructuras 0.020 [0.015| 0.010

Fuente: Adaptacion de Norma ASCE 7-16 (American Society of Civil Engineers, 2016).

La estructura en estudio, perteneciente a la categoria de riesgo Il, cae dentro de la

cuarta categoria Todas las demas estructuras, por lo que el limite de distorsiones

es de 0.020.
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4.2. NORMAS DE CONCRETO ARMADO EN PERU, CHILE Y ESTADOS

UNIDOS

Las normas de concreto armado utilizadas en el presente tema de tesis fueron:

e Perla: E.060 — Concreto Armado (Ministerio de Vivienda, Construccion y
Saneamiento, 2013).

e Estados Unidos: ACI 318RS-14 — Requisitos de Reglamento para Concreto
Estructural (American Concrete Institute, 2014).

e Chile: ACI 318RS-08 — Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural
(American Concrete Institute, 2008).

e Chile: D.S. N°60 — 2011 — Aprueba Reglamento que fija los requisitos de disefio
y célculo para el hormigén armado y deroga el decreto N°118, de (V. y U.), de
2010 (Ministerio de Vivienda y Urbanismo, 2011).

En el caso de Chile, el D.S. N°60 — 2011 es un decreto que modifica las disposiciones
del ACI 318RS-08 (vigente en Chile y reemplazando la norma NCh 430), adaptandolo
a los requerimientos del pais.

4.2.1. MODULOS DE ELASTICIDAD
Segun cada normativa, los modulos de elasticidad del concreto y del acero estan
definido por las siguientes expresiones:

Tabla N° 38 — Expresiones para el calculo de médulos de elasticidad.

Célculo de Médulo de Elasticidad del Concreto y el Acero

Per( | Chile E.E.U.U.
E.060 'ACI 318RS-08 + D.S. N°60 2011 ACI 318RS-14
Art. 8.5.2 Art. 8.5.1 Art. 19.2.2.1
E, = 15000 [f', E, = 15100 [f',
Art. 8.5.6 Art. 8.5.2 | Art.21221

E; = 2000000 kg/cmz

Donde:

E; = Moédulo de elasticidad del acero (kg/cmz)

E. = Médulo de elasticidad del concreto (kg/cmz)

f'. = Resistencia a la compresion del concreto (kg/cmz)
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El proyecto se realizd con un concreto con f'c = 210 kg/cm2, por lo que los moédulos

de elasticidad del concreto son los siguientes:

Tabla N° 39 — Valor de Médulo de Elasticidad del concreto.

Moédulo de Elasticidad del Concreto

| Chile E.E.U.U.
'ACI 318RS-08 + D.S. N°60 2011 ACI 318RS-14
Art. 8.5.2 Art. 8.5.1 Art. 19.2.2.1

kg
E. = 217370.65 / 2
¢ E. = 218819.79 kg/c 2

4.2.2. FACTORES DE AMPLIFICACION DE CARGA

Cada una de las normas de concreto armado establece los factores con los que se
amplifican las cargas, a excepcion de la norma chilena. Las amplificaciones de cargas
en el territorio chileno estan normadas por la norma NCh 3171 — Disefio Estructural,
Disposiciones Generales y Combinaciones de Carga (Instituto Nacional de
Normalizacion, 2010). Las combinaciones de carga que se utilizaron en el presente
tema de tesis fueron:

Tabla N° 40 — Combinaciones de Carga.

COMBINACIONES DE CARGA

Chile E.E.U.U.
NCh 3171 ACI 318-14
Art. 9.2. Art. 9.1.1. Art. 5.3.1.
- 1.4CM 14CM
1.4CM+1.7CV 1.2CM+16CV 1.2CM+1.6CV

1.25CM+125CV+CS|12CM+CV+14CS|1.2CM+CV +CS
1.25CM+1.25CV-CS|12CM+CV-14CS|12CM+CV-CS

09CM+CS 09CM+14CS 09CM+CS
09CM-CS 09CM-14CS 09CM-CS

Las cargas muertas estan representadas por el simbolo CM, las cargas vivas por CV
y las cargas sismicas por CS.

Como se puede observar, la carga sismica en el caso chileno se amplifica por un
coeficiente de 1.4, lo que significa que los valores obtenidos mediante la normativa
chilena son valores de servicio, mientras que los obtenidos mediante las otras

normativas son valores Ultimos.
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4.2.3. FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA
Los principales factores de reduccion de resistencia utilizados en el presente tema

de tesis, segun cada normativa, son los siguientes:

Tabla N° 41 — Factores de reduccién de resistencia.

FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA (@)

Perd | Chile  EEUU.
Efecto E.060  ACI318-08 + D.S. N°60 2011 ACI 318-14
Art. 9.3.2. Art. 9.1.1. Art. 21.2.1.
Flexion sin carga axial 0.9
Carga axia! de trgccién cono 0.9
sin flexion ) 0.65a 0.90 0.65a0.90
Carga axial d_e compresién 0.7
con o sin flexion )
Cortante 0.85 0.75 0.75
Torsion 0.85 0.75 0.75

En el caso de los tres primeros efectos, para las normativas chilena y norteamericana,
el factor de reduccion de resistencia @ varia linealmente segun el siguiente gréfico.

Otros
Controlada Controlada
por. — Transicion por traccién
compresion = >t -
| -
&= &y £ =0.005

Figura N° 40 — Variacion de @ con la deformacién unitaria neta de traccion en el acero
extremo a traccion.
Fuente: ACI 318RS-14 (American Concrete Institute, 2014).

El valor de la deformacion unitaria de fluencia del acero, €y, es igual a fy/E, donde fy

es el esfuerzo de fluencia del acero y E el médulo de Elasticidad. Para el proyecto se

utiliz6 un acero con;

f, = 4200 kg/cmz y E = 2000000 kg/cmz

Por lo tanto, la deformacion unitaria de fluencia del acero, €y, para el andlisis con las

distintas normativas, es de 0.0021.
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Para que un elemento tenga un @ = 0.90, la deformacion unitaria de traccion en el
acero extremo a traccion debe ser mayor o igual que 0.005. Si la deformacion unitaria
esta entre la deformacion unitaria de fluencia (0.0021) y el valor de 0.005, el valor de
@ varia linealmente desde 0.65 hasta 0.90 (0.75 hasta 0.90 en el caso de columnas
con espirales). En Per0, basta con que la deformacién unitaria del acero sea mayor
que 0.0021 para que el valor de @ sea igual a 0.90.

En el caso de las otras normas, para poder garantizar un @ igual a 0.90, se puede

estimar una cuantia maxima que garantice la deformacién del acero de la siguiente

manera:
0.003
OI
L ©
0.005
¢ =0.375d

Cc = 0.85f" _b(Bc)
T = Af,

0.85f" b(B;)(0.375d)
A =
Iy

Para un f'c = 210 kg/cm?, el valor de B; es 0.85. Teniendo un fy, = 4200 kg/cm?, para
poder garantizar un & igual a 0.90, las secciones rectangulares de viga deben tener
una cuantia maxima de:

p =0.0135
En el caso en que la cuantia de acero sobrepasa este valor, la deformacion unitaria
del acero a traccion es menor a 0.005 por lo que el valor de @ varia linealmente entre

los limites indicados.
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4.2.4. DETALLES DEL REFUERZO
4.2.4.1. DIAMETROS MINIMOS DE DOBLADO

Para garantizar un correcto comportamiento de las barras, las normas establecen el
didmetro minimo que se le debe dar al doblado de barras.

a

= ©

oD

Figura N° 41 — llustracion de diametro de doblado.

El diametro minimo interno de doblado para barras longitudinales en traccioén, para
las distintas normativas, esta dado por:

Tabla N° 42 — Célculo de diametro minimo de doblado para barras corrugadas en traccion.

Diametro minimo de doblado para barras en traccién

Diametro de Barras 1/4"a1” 11/8” a13/8” 111/16” a2 1/4"
E.060

Art. 7.2.1

ACI 318RS-14

Art. 25.3.1

ACI 318RS-08 + DS N°60 2011

6d, 8d, 10d,

El valor de los diametros minimos de doblado, para los aceros utilizados en el
proyecto, son:

Tabla N° 43 — Diametro minimo de doblado para barras corrugadas en traccion.

Diametro minimo de doblado para barras en traccion (Lqgc) (cm)

dp Peru Chile EEUU
8mm 4.8
3/8" 5.7
12mm 7.2
1/2" 7.6
5/8" 9.5
3/4" 11.4
1" 15.2

En el caso de estribos y grapas, la geometria es la siguiente:
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Figura N° 42 — llustracién de dimensiones en estribos.

Los diametros minimos de doblado, segun las distintas normativas, estan dados por:

Tabla N° 44 — Calculo de didmetro minimo de doblado para estribos y grapas.

Diametro minimo de doblado para estribos y grapas

Diametro de Barras ‘ 5/8” y menores Barras mayores
E.060

Art. 7.2.2
ACI| 318RS-14

sEUS Art. 25.3.2

chile AC! 318RS-08 + DS N°60 2011
Art 7.2.2

Perl

4d, Segun tabla anterior

El diametro interno de doblado de los estribos y grapas utilizados son:

Tabla N° 45 — Diametro minimo de doblado para barras corrugadas en traccion.

Diametro minimo de doblado para estribos y grapas (Ldc) (cm)

dp Peri Chile EEUU
2.4
3.2
3.8

También se establece una extension recta después del doblado segun las siguientes

expresiones:

Tabla N° 46 — Célculo de extension de estribos y ganchos.

Extensién en estribos y ganchos

Sin responsabilidad Con responsabilidad

Norma L =
sismica sismica

E.060 Art. 7.1.3 Art. 21.1 8db o 7.5cm
: o 6db
ACI 318RS-08 + DS N°60  puyeeE Art21.5.3
2011 6dbo7.5cm
ACI 318RS-14 Art. 2532 | 6dbo 7.5cm | Art25.3.2
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Las medidas de la extension para los estribos y grapas utilizados, son los siguientes:

Tabla N° 47 — Extensién de estribos y ganchos.

Extensién en estribos y ganchos (cm)

Sin responsabilidad sismica‘ Con responsabilidad sismica
Chile E.E.U.U.

6mm 0.036 75
8mm 0.048 75 '
3/8" 0.057 76=8 7.5

4.2.5. LONGITUDES DE DESARROLLO Y EMPALMES
4.2.5.1. LONGITUD DE DESARROLLO DE BARRAS EN TRACCION (Ld)

Las longitudes de desarrollo para barras en traccién, segin cada normativa, se

calculan con las siguientes expresiones:

Tabla N° 48 — Calculo de Longitud de desarrollo de barras en traccion.

Longitud de desarrollo de barras en traccion (Lq)

EYAL
Didmetro de Barras ‘ Barras de %" y Barras mayores de

menores AL
e (fywtweA> R

7 b -

Art.12.2.2 max\\8.2,/f', max{ 6.6y/f
30 cm 30 cm

ACI 318RS-14 " -~

E.E.U.U. Art. 25.4.2.2 (yife’)db LS
 ACI318RS-08 + DS N°60 2011 [Pl max | 5. 3/1\/f_c
Shiie Art 12.2 30 cm 30 cm

Donde:

fy = Esfuerzo de fluencia del acero = 4200 kg/cmz

f'c = Resistencia a la compresion del concreto = 210 kg/cmz

Y, = Factor de posicioén de la barra

Y, = Factor por tratamiento superficial de la barra
A = Factor por peso de concreto

d, = Diametro de la barra
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Tabla N° 49 — Factores que afectan la longitud de desarrollo de barras en traccion.

Factores que afectan la longitud de desarrollo de barras en traccion
Perl Chile E.E.U.U.

., ACI 318RS-08 +
Factor Descripcion E.060 DS N°60 2011 ACI| 318RS-14

Art. 12.2.4

Art. 12.2.4 Art. 25.4.2.4

Barras superiores, que tienen 300

mm o mas de concreto por debajo 13
de ellas
Otras barras 1
Barras con tratamiento superficial
epoxico y recubrimiento menor 15
que 3db o espaciamiento libre ’
menor que 6db
Otras barras o alambres con 12
tratamiento superficial ep6xico )
Barras sin tratamiento superficial 1
Concreto liviano 13 0.75 0.75
Concreto de peso normal 1

Se utilizaron barras sin tratamiento superficial y concreto de peso normal, por lo que

las longitudes de desarrollo para los distintos didmetros de barra utilizados son:

Tabla N° 50 — Longitudes de desarrollo de barras a traccion.

Longitud de desarrollo de barras a traccién (Lqg) (cm)

Barras Superiores ‘ Otras Barras
E.E.U.U.y Chile | Variacion ‘ Peru E.E.U.U. y Chile Variacion
8mm | 36.8=40 45.7 = 50 30.0=30 35.1=35
3/8" 43.8 =45 54.4 = 55 33.7=35 41.8 =45
12mm | 55.1=55 68.5=70 24.94% 42.4=45 52.7=55 24.94%
1/2" 58.4 = 60 725=75 44.9 = 45 55.8 =60
5/8" 729=75 90.6 = 95 56.1 =60 69.7=70
3/4" 87.5=90 108.8 =110 67.3=70 83.7=85
1" 145.0 = 145 180.6 = 185 24.53% | 111.5=115 138.9 = 140 24.53%

Se puede notar que las longitudes segln norma chilena y norteamericana son

mayores en un 24% aproximadamente que las longitudes seguin norma peruana.
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4.2.5.2.
(de)

LONGITUD DE DESARROLLO DE BARRAS EN COMPRESION

Las longitudes de desarrollo de barras en compresion se calculan con las siguientes

expresiones:

Tabla N° 51 — Calculo de Longitud de desarrollo de barras en compresion.

Oonag aade de OllO0 de Dalra e O e O d
060 8RS-08 + D °60 20 A S8RS-14
Art 12.3 Art 12.3 Art 25.4.9
0.075f, ( 0.075f, (0 075f, Y, d,
— Qp — I
f,C {I A f’C {l /1
max max max
| (0.0044fy)db | (0.0044f,)d, | (0. 0044]‘3,)611J
k 20 cm t 20 cm k 20 cm
Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia del acero = 4200 kg/cmz
f'c = Resistencia a la compresion del concreto = 210 kg/cmz
Y, = Factor de refuerzo de confinamiento = 1
A = Factor por peso de concreto = 1
d, = Diametro de la barra

En este caso, las longitudes resultaron las mismas segun las distintas normas:

Tabla N° 52 — Longitudes de desarrollo de barras a compresion.

Longitud de desarrollo de barras en compresion (Lqc) (cm)

(o Peru Chile EEUU
8mm 20.0=20cm
3/8" 20.7=25cm
12mm 26.1=30cm
1/2" 27.6=30cm
5/8" 345=35cm
3/4" 41.4=45cm
1" 55.2 =60 cm
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4.2.5.3. DESARROLLO DE GANCHOS ESTANDAR EN TRACCION (Ldg)

s

Extension 12do

Figura N° 43 — Gancho estandar.

Las longitudes de desarrollo de ganchos estandar se calculan con las siguientes
expresiones:

Tabla N° 53 — Calculo de gancho estandar en traccion.

Desarrollo de ga 0S estandar e % 0 da
01610, A S8RS-08 D °60 20 A SR 4
Art 12.5 Art 12.5 Art 25.4.3
(Q075fbe2 (0 075h e, (0TS bt
L JF. N [ A7 AT,
max { max { max {
8d,
I I I
I 15¢cm I 15cm I 15cm
Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia del acero = 4200 kg/cmz
f'c = Resistencia a la compresién del concreto = 210 kg/cmz
Y, = Factor por tratamiento superficial de la barra = 1
Y. = Factor por recubrimiento = 1
Y, = Factor de refuerzo de confinamiento = 1
A = Factor por peso de concreto = 1
d, = Diametro de la barra

Las longitudes de gancho estandar en traccion para los distintos diametros utilizados
son:

Tabla N° 54 — Longitudes de desarrollo de barras a compresion.

Longitud de desarrollo de gancho estandar (L4g) (cm)

dp Peru Chile EEUU
8mm 17.4=20cm
3/8" 20.7=25cm
12mm 26.1=30cm
1/2" 27.6=30cm
5/8" 345=35cm
3/4" 41.4=45cm
1" 55.2=60cm
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4.2.6. FLEXION
4.2.6.1. ACERO MINIMO A FLEXION

Para vigas, el acero minimo a flexiobn est4d determinado por las siguientes
expresiones:

Tabla N° 55 — Acero minimo a flexion en vigas rectangulares y T.

Acero minimo a flexién en vigas rectangularesy T
Vigas rectangulares

y T con alaen Vigas T con ala en traccién
compresion
Art. 10.5.2

Art 10.5.1

La norma peruana no da una expresion especifica para este caso,
sin embargo, expresa que el acero minimo a flexiéon en cualquier
seccion debe ser el necesario para soportar por lo menos 1.5

0.7\/f'. b d veces el momento de agrietamiento @Mn = 1.5Mcr, donde
i " _2Jf'ly
M, = A

Este momento valor varia segun la geometria de la seccién, por lo
gue no se puede poner una expresion general para seccion T.

Art 10.5.2 (Chile)
Art 9.6.1.2 (EEUU)

OSIINSNES=NUE  Art 10.5.1 (Chile)
Art 9.6.1.2. (EEUU)

ACI 318RS-08 + Viga isostética Viga hiperestética
DS N°60 2011
i (0-8 ! O'S\If’ 0-8 !
S — Te — (@b 7 Tep,a
max Y min 7 max 11
ACI 318RS-14 B 08", 4 4,
(EEUU) fy fy £,

Para losas macizas, el acero minimo a flexion y de control de fisuras esta
determinado por:

Tabla N° 56 — Acero minimo en losas macizas.

Acero 0 e 0Sa a a
060 A SRS-08 D 60 20 A SR 4
0.0018 % 4200 * bh
0.0018bh 0.0018bh max fy
0.0014bh

91



4.2.6.2. ACERO MAXIMO A FLEXION
Para vigas, el acero maximo a flexibn esta determinado por las siguientes
expresiones:

Tabla N° 57 — Acero maximo a flexion en vigas rectangulares y losas.

Acero maximo a flexién en vigas
PERU Art. 10.3.4

En elementos no preesforzados sujetos a flexion ..., el refuerzo de acero
E.060 en traccion no debera exceder de 0.75As, donde Asp es la cantidad de
acero en traccion que produce la falla balanceada.

CHILE Art 10.3.5

ACI 318RS-08 + Para elementos no preesforzados en flexion ..., &t en el estado de
DS N°60 2011 resistencia nominal no debe ser menor de 0.004.

EEUU Art 7.3.3.1-8.3.3.1-9.3.3.1

ACI| 318RS-14 Para losas y vigas no preesforzadas, €: debe ser al menos 0.004.

4.2.7. FUERZA CORTANTE
4.2.7.1. RESISTENCIA DEL CONCRETO

La magnitud de la fuerza cortante que es capaz de soportar una viga de concreto,
segun las distintas normativas, esta dado por las siguientes expresiones:

Tabla N° 58 — Resistencia nominal al corte, proporcionada por el concreto en vigas.

Re e d O al d orte, propo ONnada por e O elo e Ja
060 A 8RS-08 + D 60 20 A 8RS-14
Art 11.3.1.1 Art 11.2.1.1 Art 22.5.5.1
V. = 0.53/f'.b,d V. = 0.534{/f'.b,,d V. = 0.531/f'.b,d
Donde:
A = Factor por peso de concreto = 1(concreto de peso normal)

4.2.8. CONTROL DE DEFLEXIONES
4.2.8.1. DEFLEXIONES INSTANTANEAS

Las deflexiones instantaneas o inmediatas (Ottazi Pasino, 2011) son aquellas que se
dan por el efecto instantdneo que tienen las cargas sobre los elementos. Su
determinacion se da directamente del analisis estructural elastico, teniendo en cuenta

el agrietamiento de las secciones y el aporte del acero de refuerzo.
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Para el célculo de estas deflexiones, se tienen en cuenta tres tipos de inercias: la

inercia bruta, la inercia critica en estado de agrietamiento y una inercia efectiva.

La inercia bruta es la inercia de la seccién de concreto sin considerar el efecto que
tienen los refuerzos de acero. La inercia critica en estado de agrietamiento es la
inercia que se da cuando la totalidad del concreto en traccion se ha fisurado, por lo
que no aporta al célculo de la inercia.

Tabla N° 59 — Inercias para el célculo de deflexiones.

Inercias de secciones rectangulares para el calculo de deflexiones (Ig € lcr)
A's ‘,I%$ = = (n—DA's
= -

b
Pt et i
- Seccion Fisurada
Seccidn Seccién poara Transformado para
de Viga Inercia Bruta Ihercio Critica

El valor de ¢ se calcula de resolver la ecuacion:
2

b
% +[(n— DA's +nds] — [(n — DA'sd’ + nAsd] = 0

Célculo de bh?
Inercias Iy 12 Una vez obtenido c, la inercia critica se calcula con:
3

bc
= +nds(d —c)?> + (n — 1)A's(c — d")?

ICT‘

El valor de n es la relacién entre los modulos de elasticidad del acero y del concreto
(Es/Ec), el cual tiene un valor promedio de 9 para las tres normativas con fc =
210kg/cm?.

Gianfranco Ottazzi (Ottazi Pasino, 2011) y James K. Wight (Wight, y otros, 2012)
mencionan que, para preveer el efecto del flujo plastico o creep en el elemento, se
utiliza un factor de (2n-1) para la transformacion de acero en compresion a concreto,
en lugar de (n-1). Debido a que las diferencias entre utilizar el primer factor frente al
segundo son muy pequefias y brinda resultados mas conservadores, se utilizé el

primer factor para los respectivos célculos.

La inercia efectiva es la inercia normada que se utiliza para el calculo de las

deflexiones. Segun cada normativa, se calcula de la siguiente manera:
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Tabla N° 60 — Valor de inercia efectiva para el control de deflexiones.

0610 A 8RS-08 + D °60 20 A SR /
Art 9.6.2.3 Art 9.5.2.3 Art 24.2.3.5
l,=1,
M\° M.\°
Ie =1y Iez(lwc(:> Ig+[1_(Mc:)llcrslg

Donde:

M., = Momento critico de agrietamiento

M, = Momento actuante de servicio

I, = Momento de inercia efectiva (considerando el acero)

I., = Momento de inercia de la seccion agrietada (considerando el acero)

I, = Momento de Inercia de la seccién bruta (sin considerar el acero)

El momento de agrietamiento esta definido por las siguientes expresiones:

Tabla N° 61 — Momento critico de agrietamiento.

Momento Critico de Agrietamiento (M)

Perd | Chile E.E.U.U.
E.060 ‘ ACI| 318RS-08 + DS N°60 2011 ACI 318RS-14
Art 9.6.2.3 Art 9.5.2.3 Art 24.2.3.5
fi - frl e
Mcr=YgAfr=2 fc Mcr=ygl\fr=2)' fc
t t
Donde:

M., = Momento critico de agrietamiento

f» = Resistencia del concreto a traccion por flexion (Moédulo de Rotura)
Y, = Distancia de eje neutro a fibra mas comprimida

A = Factor por peso de concreto = 1(concreto de peso normal)

El valor de la inercia efectiva varia dependiendo de la naturaleza de la viga.

Tabla N° 62 — Inercia efectiva en vigas simples y en voladizo.

Inercia Efectiva en Vigas Simples y en Voladizo

CHILE EEUU

ACI 318RS-08 + DS N°60 2011 ACI 318RS-14
Art. 9.6.2.4 (c) y (d) Art.9.5.2.4 Art. 24.2.3.7

Para elementos simplemente apoyados en ambos extremos, se usara el momento de
inercia calculado para la seccién central.
Para elementos en voladizo, se usara el momento de inercia calculado para la seccién en el
apoyo del voladizo.
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Tabla N° 63 — Inercia efectiva en vigas continuas.

bIel

Art. 9.6.2.4 (a) y (b)

ACI 318RS-08 + DS N°60 2011 +

ACI 435R-95

Art. 9.5.2.4 + Art. 2.5.2.2

2.5.2.2

Art. 24.2.3.6, 24.2.3.7 + Art.

ACI 318RS-14 + ACI 435R-95

Tramo Exterior
_ 21,5 + I3

e 3
Tramo Interior
_ Ipp + 215 + 15

¢ 4

Tramo Exterior
_ 2.551,, + 0.451 5

I, 3

Tramo Interior
0.6,y + 2.8l +0.61c3

¢ 4

= 0.851,, + 0.151,;

= 0.701,, + 0.15(I,; + I.3)

4.2.8.2.

DEFLEXIONES DIFERIDAS

Las deflexiones diferidas (Ottazi Pasino, 2011) son aquellas que se dan por el efecto

que tienen las cargas sobre el elemento a lo largo del tiempo. Es decir, dependen del

tiempo que la carga actla sobre el elemento. El calculo de este tipo de deflexiones,

segun las normativas, es el siguiente:

Tabla N° 64 — Calculo de deflexiones diferidas.

2 0 de Detlexiones Diterida
060 A 8RS-08 + D 60 20 A 8RS-14
Art 9.6.2.5 Art 9.5.2.5 Art 24.2.4.1
Ad: AAAi
§
p=——"—
2714 50p
Donde:
Ay= Deflexién diferida
A;= Deflexion instantanea
& = Factor dependiente del tiempo = 2.0 para 5 afios o mas
p' = Cuantia del acero en compresion
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4.2.8.3. DEFLEXIONES LIMITES

En base a las deflexiones definidas previamente, las normas de concreto armado

limitan el limite maximo que pueden tener las deflexiones en las estructuras para
poder garantizar su funcionalidad.

Tabla N° 65 - Deflexiones limites.

Célculo de Deflexiones Diferidas
Pert — E.060 — Art 9.6.2.6
Chile - ACI 318RS-08 + DS N°60 2011 — Art 9.5.3.1

E.E.U.U. — ACI 318RS-14 - Art 24.2.2

Tipo de Elemento Deflexién Considerada L|m|te_(je
Deflexion

Techos planos que no soporten ni estén ligados a o . .
) . Deflexiéon inmediata debida a la carga
elementos no estructurales susceptibles de sufrir ) L/180
~ . - viva.
danos debido a deflexiones grandes.
Pisos que no soporten ni esten _Ilgados a Deflexién inmediata debida a la carga
elementos no estructurales susceptibles de sufrir . L/360
~ . ; viva.
dafnos debido a deflexiones grandes.
Pisos o techos que soporten o estén ligados a La parte de la deflexién total que ocurre
elementos no estructurales susceptibles de sufrir | después de la unién de los elementos no L/480
dafios debido a deflexiones grandes. estructurales (la suma de la deflexién a
Pisos o techos que soporten o estén ligados a largo plazo debida a todas las cargas
elementos no estructurales no susceptibles de permanentes, y la deflexion inmediata L/240
sufrir dafos debido a deflexiones grandes. debida a cualquier carga viva adicional)
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CAPITULO V

ANALISIS Y DISENO DE LOSAS

Realizar el andlisis estructural, disefio estructural y el andlisis de deflexiones de las
losas de manera preliminar permite validar y definir los espesores de las losas y, de

esta manera, continuar con el analisis y disefio global de la estructura.

5.1. NORMAS DE CARGAS

Las normas que rigen las cargas muertas y vivas, en los distintos paises, son:

Tabla N° 66 — Normas de cargas.

Normas de cargas

Peru Chile E.E.U.U.

ASCE 7-16

E.020 | NCh 1537 | Capitulo 3: Cargas Muertas
Capitulo 4: Cargas Vivas

Estas normas indican parametros muy similares, siendo algunos ejemplos los

siguientes:
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Tabla N° 67 — Ejemplo de cargas segun las distintas normativas.

Cargas muertas (kg/m?3)

CARGAS
Peru

Cargas vivas (kg/m?)

Concreto simple 2300 2400 2300
Concreto armado 2400 2500 2450
Acero de refuerzo 7850 7850 7850

Bibliotecas
Salas de lectura 300 300 600
Salas de almacenaje 750 500 a mas 1500
Pasillos y escaleras 400 400 800
Centros educativos
Aulas 250 300 400
Pasillos y escaleras 400 400 800

Habitaciones

Hoteles
200

200

Habitaciones 200 200 300
Pasillos y escaleras 200 200 400

300

Pasillos y escaleras

400

500

400

Los valores, si bien son similares, presentan variaciones para los mismos materiales
o0 los mismos ambientes segun las distintas normativas. Esto se debe a las

experiencias y caracteristicas propias de cada pais.

Con el fin de tener las mismas condiciones iniciales de carga al momento de realizar
los andlisis y disefios con las distintas normativas, se decidié utilizar solamente la
norma peruana de cargas.
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5.2. METRADO DE CARGAS
Las consideraciones iniciales que se tuvieron en cuenta para el metrado de losas y

techos son las siguientes:

Tabla N° 68 — Consideraciones para el metrado de losas y techos.

Consideraciones para el metrado de losas y techos
Cargas Muertas

Peso especifico del concreto armado 2400 kg/m3

Peso de piso terminado 100 kg/m?

Peso de falso cielo raso con placas de fibrocemento 4 mm 10 kg/m?
Tabiqueria movil 270 kg/m?

Peso de teja andina Eternit 15 kg/m?

Casa de maquinas de ascensor 1000 kg/m?

Sobrecarga de habitaciones de hotel 200 kg/m?
Sobrecarga de corredores y escaleras 400 kg/m?Z
Sobrecarga de techo con pendiente de 15° 50 kg/m?Z
Sobrecarga de techo plano 100 kg/m?

Previendo un posible cambio en la distribucion de los tabiques existentes a lo largo
del proceso constructivo, se consider6 una carga equivalente correspondiente a
tabiqueria de ladrillo pandereta de 15cm de espesor y altura de 2.90m, teniendo un
peso lineal igual a 1350 kg/m® x 0.15m x 2.90m = 587.25 kg/m. Utilizando la tabla
equivalente de tabiqueria mavil, se obtuvo un valor distribuido de 270 kg/mZ.

Tabla N° 69 — Tabla de cargas equivalentes de tabiques moéviles.

Tabla de cargas equivalentes de tabiques méviles

Peso del Tabique (kg/m) Peso Equivalente (kg/m?)
74 a menos 30
75 a 149 60
150 a 249 90
250 a 399 150
400 a 549 210
550 a 699 270
700 a 849 330
850 a 1000 390

Fuente: Andlisis de Edificios (San Bartolomé Ramos, 1998).

El metrado de cargas de las losas de las habitaciones ubicadas entre los ejes 1-3 y

B—F se presenta en la siguiente tabla:
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Tabla N° 70 — Metrado de cargas de losa e = 17.5 cm — Habitaciones.

Losa e =17.5cm - Habitaciones 1¢, 29 y 3¢ Techo

Carga Muerta

Peso Propio 420 kg/m?
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?
Tabiqueria movil 270 kg/m?

800 kg/m?

Carga Viva
Sobrecarga 200 kg/m?
200 kg/m?

La losa ubicada entre los ejes 3-5 y E-G soporta servicios higiénicos en los 3
primeros techos y un ambiente administrativo de oficina en el 4. Su metrado esta

indicado en la siguiente tabla:

Tabla N° 71 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm — SSHH y Administracion.

Losae =15cm - SSHH 1°, 29° y 3% Techo — Administracion 4%
Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/m?
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?
Tabiqueria movil 270 kg/m?

740 kg/m?

Carga Viva
Sobrecarga 200 kg/m?
200 kg/m?

La losa del pasadizo delantero, ubicada entre los ejes A-B se metr6 segun la
siguiente tabla:
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Tabla N° 72 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm - Pasadizos.

Losae =15cm - PASADIZO 1°, 2%y 3¢ Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/m?
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?

470 kg/m?

Sobrecarga 400 kg/m?

400 kg/m?

Para el metrado de la losa del 5to techo, ubicado entre los ejes B—F y 3—6 se tuvieron

las siguientes consideraciones:

e Elcuarto de maquinas, con peso de 1000 kg/m2, esta sobre la losa ubicada entre
los ejes D-E y 4-6.

® Se ubicaron dos tanques de agua de 2500 Lt cada uno sobre la losa ubicada
entre los ejes E-G y 3-5. Cada uno de estos tanques posee un diametro de
1.55m, ocupando un area de 1.88m?cada uno y, por lo tanto, transmiten una
carga distribuida de 1.33 Ton/m? a la losa. Debido a que no se puede predecir
con total seguridad la ubicacién de los tanques, y para efectos de disefio de la

losa, este peso se consideré en toda el area de la losa.
® Todos los demas espacios son espacios libres de transito.

® La sobrecarga en todos los espacios es de 100 kg/m?2.

Tabla N° 73 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm — Cuarto de Maquinas.

Losa e =15 cm - CUARTO DE MAQUINAS 5% Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/mZ
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?

Méquinas 1000 kg/m?2

1470 kg/m?

Carga Viva
Sobrecarga 100 kg/m?
100 kg/m?
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Tabla N° 74 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm — Cuarto de Tanques.

Losae =15cm - CUARTO DE TANQUES 5! Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/m?
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?
Tanques de Agua 1330 kg/m?

1800 kg/m?2

Carga Viva
Sobrecarga 100 kg/m?
100 kg/m?

Tabla N° 75 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm — Espacios Libres.

Losa e =15cm — ESPACIOS LIBRES 5% Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/m?Z
Piso terminado 100 kg/m?
Falso cielo raso 10 kg/m?

470 kg/m?

Carga Viva
Sobrecarga 100 kg/m?
100 kg/m?

El metrado del techo inclinado a dos aguas con pendiente de 15° se realiz6 segun la

siguiente tabla:

Tabla N° 76 — Metrado de cargas de losa e = 15 cm — Cuarto de Tanques.

Losae=15cm - TECHO INCLINADO A 15° - 4*° Techo

Carga Muerta

Peso Propio 360 kg/m?
Piso terminado 100 kg/m2
Falso cielo raso 10 kg/m?

Teja Andina Eternit 15 kg/m?
485 kg/m?

Sobrecarga

502.11 kg/m?

50 kg/m?

50 kg/m?
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5.3.

AMPLIFICACION DE CARGAS

Las combinaciones de carga que se deben usar para el andlisis de estas losas, segun

las normativas peruana, chilena y norteamericana, son:

Tabla N° 77 — Combinaciones de Carga para Analisis de Losa.

OMBINACIO D AR
060 A 8RS-14
Art.9.2.1 Art.9.1.1 Art.5.3.1
- 1.4CM 1.4CM

1.4CM+17CV

12CM+16CV

12CM+16CV

Siendo las cargas amplificadas para cada una de las losas del edificio, en kg/m?, las

siguientes:

Tabla N° 78 — Cargas amplificadas para todas las losas, segun las normativas de cada pais.

osae abitacione € ° e 0
de Se 0 800 200
Per0 - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 1120 1120
1460 1280 1280
osae e do er Techo — Ad acion 4to Techo
de Se 0 740 200
Peru - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 1036 1036
1376 1208 1208
osae PASADIZO le do e e 0
de Servicio 470 400
Peru - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 658 658
1338 1204 1204
osae ARTO D AQ A oTe 0
de Se 0 1740 100
Pert - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
AMp ada - 2436 2436
2606 2248 2248
osae ARTOS D ANQ o Te 0
de Se 0 1800 100
Pert - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 2520 2520
2690 2320 2320
osae PACIO BR oTe 0
de Se 0 470 100
Pert - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 658 658
828 724 724
osae O ADO A °-4to Techo
de Se 0 502.11 50
Pert - E.060 Chile - NCh 3171 E.E.U.U. - ACI 318
Amp ada - 702.95 702.95
787.95 682.53 682.53
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De la tabla anterior, se puede observar que, para todas las losas, la combinacion de
cargas de las normas chilena y norteamericana resultan menores entre un 6.5% y
12.5% frente a la norma peruana.

5.4. LOSAS UNIDIRECCIONALES

Las losas macizas unidireccionales son aquellas que tienen un lado mucho mas largo
gue el otro, por lo que estructuralmente trabajan en la direccion de la menor luz. Para
gue una losa maciza sea unidireccional, la relacion entre su lado largo y su lado corto
debe ser mayor o igual que 2. Las losas macizas unidireccionales presentes en el
proyecto son la losa inclinada de techo y la losa del pasadizo delantero. En la losa
del techo, la cumbre funciona como un apoyo adicional, haciendo que su
comportamiento sea unidireccional. Las dimensiones de ambas losas se muestran
en las siguientes figuras:

VAR 0.35:0.40 V AT 0.35:0.40 VA 0.3540.40 VAR 0.35x0.40 V A3° 035040 V A3° 0.35:0.40
ema:iza=0-15m

2,491

20,715
]

¥ B3" 0.25:0.55 V B3 0.25x0.55 VY B3" 0.25x0.65

n 2

Figura N° 44 — Luces libres en losa de pasadizo delantero.

‘ |
@ V A 038040 VA4 DA 1] VAS 005048 VAN OISO 1] VAFOI0M8 [0 VAN 350K %
I

Zrractca = 015 m

FECE

-

o R -

7,845 7,845

056’8

TEZ
AT ——

0S6’E

Bacs =0.15 M
s W FA* 0.25x0.66

Figura N° 45 — Luces libres de losa inclinada de techo.
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5.4.1. LOSA INCLINADA DE TECHO
5.4.1.1. ANALISIS ESTRUCTURAL

Esta losa tiene una inclinacion de 15° hacia ambos lados de la cumbre, siendo su

elevacion y su idealizacion las siguientes:

e -
il £ / i T
o = ‘ i/ "“ >
Gecine
¥ F4° 0.25x0.65 ¥ B4® 0.25x0.65 iyl

V A4 0.35x0 40

% 1,650 % 4,075 % 4,075 % 2,750 % 1,700 #

QHHLHHHHHHHHHHHHHHHHH
VLV LIV LDV DV L L L L L

0,442
‘ / ‘ 1,092 *

Figura N° 46 — Elevacion e idealizacién de techo inclinado.

Segun el metrado de cargas, las cargas de servicio y las cargas amplificadas, en

kg/m?, son las siguientes:

Tabla N° 79 — Cargas amplificadas para losa de techo inclinado, segun las normativas de
cada pais.

Losae =15cm - TECHO INCLINADO A 15° - 4to Techo

Cargas de Servicio 50

Perl - E.060 | Chile - NCh 3171 | E.E.U.U. - ACI 318
Cargas Amplificadas - 702.95 702.95
787.95 682.53 682.53

Los diagramas de cortante y momento tanto para el andlisis con norma peruana como

para el andlisis con norma chilena y estadounidense son:
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Figura N° 47 — Diagramas de fuerza cortante y momento flector con normativa peruana.

Figura N° 48 — Diagramas de fuerza cortante y momento flector con normativa chilena y
estadounidense.

Los valores de las fuerzas cortantes al eje y momentos flectores en las caras de los
apoyos, para ambos modelos, se muestran en las siguientes tablas:
Tabla N° 80 — Valor de fuerzas cortantes para techo inclinado segun las distintas normas.

Fuerza Cortante (Ton)

Izquierda Derecha
Peru | E.E.U.U.y Chile Variacién Perud E.E.U.U.y Chile Variacién
1°" Apoyo | 1.26 1.12 11.11% | 1.53 1.37 10.46%
Cumbre 157 14 10.83% | 1.65 1.48 10.30%
29° Apoyo | 1.45 1.29 11.03% | 0.92 0.82 10.87%
3" Apoyo | 1.21 1.08 10.74% | 1.29 1.15 10.85%
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Tabla N° 81 — Valor de momentos flectores para techo inclinado segun las distintas normas.

Momento Flector (Ton-m)

Punto Pert E.E.U.U.y Chile Variacion
1°" Apoyo izquierda |-0.96 -0.85 11.46%
1°" Apoyo derecha |-0.98 -0.87 11.22%
1¢ Tramo 0.52 0.46 11.54%
Cumbre -1.16 -1.03 11.21%
29 Tramo 0.69 0.62 10.14%
29 Apoyo izquierda | -0.64 -0.57 10.94%
2% Apoyo derecha |-0.68 -0.6 11.76%
3% Tramo -0.17 -0.15 11.76%
3%" Apoyo izquierda |-1.02 -0.9 11.76%
3°" Apoyo derecha [-0.96 -0.85 11.46%

El andlisis con norma norteamericana y chilena brinda fuerzas cortantes y momentos
flectores, respecto a los valores con norma peruana, menores en un 11%,

aproximadamente.

5.4.1.2. DISENO ESTRUCTURAL

La fuerza cortante resistente del concreto seguin normativa peruana es igual a:

OV, = 0.53\/f"cb,,d = (0.85)(0.53)(v210 )(100 cm)(12 cm) = 7.83 Ton.

La fuerza cortante resistente del concreto segin normativa chilena y norteamericana

esigual a:

OV, = 00.530/f" b, d = (0.75)(0.53)(1.00)(v210 )(100 cm)(12 cm) = 6.91 Ton.

La fuerza cortante actuante se debe calcular a una distancia “d” de la cara del apoyo,
pero debido a que las fuerzas cortantes maximas en los mismos apoyos (1.65 Ton
para el caso peruano y de 1.48 Ton para los casos chileno y norteamericano) son
mucho menores que lo gque resiste el concreto, no hizo falta calcular la fuerza cortante
a una distancia “d” de los apoyos. El concreto en ambos casos es capaz de resistir

la fuerza cortante. El disefio por flexion se indica en las siguientes tablas:
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Tabla N° 82 — Disefio por Flexién de losa de inclinada de techo e = 15 cm - Peru.

Disefio por Flexidn de losa inclinada de techo e =15 cm - Peru

M primer Apoyo M*primer Tramo ‘ M cumbre M*segundo Tramo ~ Msegundo Apoyo M Tercer Apoyo
0.98 0.52 | 1.16 0.69 0.68 1.02
Cte 0.0360 0.0191 0.0426 0.0254 0.0250 0.0375
w 0.0368 0.0193 0.0438 0.0257 0.0254 0.0383
ASreq (CM?) 2.21 1.16 2.63 1.54 1.52 2.30
Preq 0.0018 0.0010 0.0022 0.0013 0.0013 0.0019
ASmin (cM?) 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7
Asesl(Ema) @ 3/8" @ .25m |F3/8" @ .25m | D 3/8" @ .25m | D 3/8" @ .25m | D 3/8" @ .25m | D 3/8" @ .25m
2.84 2.84 2.84 2.84 2.84 2.84
Peol 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024
Tabla N° 83 — Disefio por Flexion de losa de inclinada de techo e = 15 cm — Chile y
E.E.U.U.
D eno pPo e O e 10Sd ala de (e O € €
0.8 0.46 0 0.6 0.60 0.90
Cte 0.0320 0.0169 0.0378 0.0228 0.0220 0.0331
w 0.0326 0.0171 0.0387 0.0231 0.0223 0.0337
ASreq (cM2) 1.96 1.02 2.32 1.39 1.34 2.02
Preq 0.0016 0.0009 0.0019 0.0012 0.0011 0.0017
ASmin (cM?) 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7 2.7
AScol (€M?) @ 3/8" @ .25m |J 3/8" @ .25m | @ 3/8" @ .25m | J 3/8" @ .25m | 3/8" @ .25m | J 3/8" @ .25m
2.84 2.84 2.84 2.84 2.84 2.84
Peol 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024 0.0024

En este caso, el disefio resultdé el mismo para los casos peruano, chileno y

norteamericano. A este acero principal por flexion se le agregd, de manera

perpendicular, acero por temperatura igual al minimo requerido para losas

(0.0018bh).

5.4.1.3. ANALISIS DE DEFLEXIONES
Esta losa tiene una carga muerta de servicio igual a 502.11 kg/m y una carga viva de

servicio igual a 50 kg/m2. Estas cargas de servicio generan lo siguiente:

CM-0.73T-m
CV- 0.073T-m

CM-0.61T-m
CV-0.06 T-m

CM-0.40T-m

CM-0.59 T-m V- 0.04 T-m

CV-0.06 T-m
CM-0.59 T-m

CV-0.06 T-m

CM - 0.44T-m
CV-0.04T-m

CM-0.33T-m
CV-0.033T-m

Figura N° 49 — Momentos actuantes de servicio para losa inclinada de techo.
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Figura N° 50 — Deformada por cargas de servicio para losa inclinada de techo.

Se puede notar que las mayores deflexiones se dan en los volados y en el segundo

tramo central, inmediatamente después de la cumbre. El analisis de deflexiones se

realizé en esos puntos, empezando por los volados.

Tabla N° 84 — Calculo de Inercias en Voladizo de Techo Inclinado.

Calculo de Inercia en Voladizo de Techo Inclinado

let

=] E.E.U.U.y Chile
Voladizo Voladizo
% As-@38'@.25m |2 As-@38'@.25m
(B i i L (B i 15 L
Seccién giﬂ L . . 7 Q”ﬁ‘ L . . ]
I f f f f 1 I il f f f [
As-33/8"@ .25 m As-33/8"@ .26m
| 1,000 | | 1,000 |
! ! ! }
Ma (T-m) 0.65 0.65
Mer (T-m) 1.09 1.09
ler (cmM?) 4212.51 4212.51
le (cm?) 28125.00 28125.00
Tabla N° 85 — Deflexiones en Voladizo de Techo Inclinado.
Deflexione
A A 00% A 0%) Ad AC 00%) AC 0%) L 480 A o
Perl 0.00223| 0.00022| 0.00007 | 0.00406| 0.00040| 0.00012 0.00625 | 0.00440
E.E.U.U.y Chile | 0.00221| 0.00022| 0.00007 |0.00403| 0.00040| 0.00012 0.00625 | 0.00437

Debido a que es un elemento en voladizo, la deflexién limite se calcul6 con el doble

de la distancia en volado, 2L = 3.00 m (Ottazi Pasino, 2011). Las deflexiones

calculadas son menores que la deflexion limite indicada por las normativas, por lo

que los voladizos de la losa cumplen con lo requerido por las normativas.
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Tabla N° 86 — Célculo de Inercias en Segundo Tramo Central de Techo Inclinado.

Célculo de Inercia en Segundo Tramo Central

E.E.U.U. y Chile
1" Apoyo | Tramo Central 29° Apoyo 1¢" Apoyo Tramo Central 2% Apoyo
o
< As-03/8'@.256m < As-03/8'@.256m
i ) i i i ) i i
Seccioén T . . . T T . . . T
T T T ¥ T T T ¥
As-Jd3/8" @ .25m As-Jd3/8" @ .25m
| 1,000 | | 1,000 |
f ! f !
Ma (T-m) 0.803 0.48 0.48 0.803 0.48 0.48
Mer (T-m) 1.09 1.09 1.09 1.09 1.09 1.09
ler (cm#) 2833.19 2833.19 2833.19 2833.19 2833.19 2833.19
len (€M*) | le1 =28125.00 | le2 = 28125.00 | les = 28125.00 | leax = 28125.00 | le2 =28125.00 | lez = 28125.00
0.61,, + 2.81,, + 0.6]
- ler + Zf:z + 13 I, = e1 4e2 % 070, + 015(l,, + I,s)
le (cm*)
I, = 28125.00 I, = 28125.00
Tabla N° 87 — Deflexiones en Segundo Tramo Central de Techo Inclinado.
Deflexione
A A 00%) | D) 0% Ad Ad 00%) Ad 0%) L 480 A calculo
Peri 0.000459 | 0.000046 | 0.000014 | 0.000821 | 0.000082 | 0.000025 0.008229 | 0.000892
E.E.U.U.y Chile |0.000456 | 0.000045 | 0.000014 | 0.000815| 0.000080 | 0.000024 0.008229 | 0.000885

Debido a que es un techo inclinado, la cumbre funciona como una especie de apoyo,

haciendo que las losas a ambos lados se apoyen entre si sin necesidad de la

existencia de una viga en la cumbre. Debido a esto, la luz de célculo es la existente

entre la cumbre y la viga de apoyo (3.95 m), lo cual incluso denota un menor limite

que si se tomara la luz total entre apoyos. Se puede observar que las deflexiones

calculadas son menores que las deflexiones limites establecidas por las normativas,

por lo que la losa no necesita refuerzos adicionales ni incremento de peralte.
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Los ductos se reforzaron colocando aceros que cubren el area del acero eliminado

por el ducto (2@1/2”’@10cm superior e inferior). La diferencia entre los casos peruano,

chileno y norteamericano fue la longitud de desarrollo extendida méas alla del

perimetro del ducto, siendo de 60 cm para el caso peruano y de 75 cm para los otros

dos casos. Finalmente, los techos quedaron de la siguiente manera:

@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
' /8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
il ..i ! ..‘
@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
0,60 :
L T — T | —T
i > D
SUPERIOR E INFERIOR SUPERIOR E INFERIOR
& 2172 @ 0.10m
@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
@38" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
T =
- @3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
; @3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
|3
]

D38 g 0.35m

Q38" g 0.35m

E’"mﬂ =0.15m

7|e_mam =0.15m

@3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m

Figura N° 51 — Acero en losa inclinada de techo e = 15cm — Per.

@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
! @3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m
& ] 5

23/8" @ 0,30m @3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m

’E 75 '2 75
L | I [=1R | =N ]
= L o o—
i s g —
= 1=

UPERTOR E NFERIOR
201/2" @ 0.10m| &

UPERIOR E INFERICH

R
231/2" @ 0.10m

3 @ 0.25m|

3 @ 0.25m|

23/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m 23/8" @ 0.30m
L]

23/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m @3/8" @ 0.30m

ouE @ 025m

Figura N° 52 — Acero en losa inclinada de techo e = 15¢cm — Chile y E.E.U.U.

o8 @ 0.25m

\e_mam =0.15m

\e_mamza =0.15m

@3/8" @ 0.30m

@3/8" @ 0.30m

23/18" @ 0.30m

23/8" @ 0.30m
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5.4.2. LOSA DE PASADIZO DELANTERO
5.4.2.1. ANALISIS ESTRUCTURAL

La losa delantera del pasadizo se analiz6 teniendo en cuenta dos modelos: el primero
fue considerandola como una losa simplemente apoyada y el segundo fue
considerandola como una losa continua conjuntamente con la losa interior de las

habitaciones, tal y como muestra la siguiente figura:
oV

¢
nm

/,S MOCDELO A a

++++++++++++¢+++¢+++fﬁTﬂTfﬂl
uuumuuuumm

MODELO B - 1* Distribucltn AN

+°\i1++++++++++H+HHHCM2
I A I A A A A A A e A A A A R R R AR 4

o MODELQ B - 2* Distribucitn AN AN
cv 2

mummmuuufffmw

MODELO B - $* Distribucitn

l 8,150 l 2,790 l
1 1 i

Figura N° 53 — Modelos de andlisis de losa de pasadizo delantero.

En el modelo B se considera la alternancia de cargas vivas, realizando 3

distribuciones para poder obtener los momentos mas desfavorables.

Segun el metrado de cargas, la losa interior, que es bidireccional, tiene unas cargas
de servicio igual a CM = 800 kg/m? y CV = 200 kg/m?. Sin embargo, para poder ser
analizada de manera unidireccional, las cargas se redistribuyen segun la siguiente

tabla:
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Tabla N° 88 — Relacion de la carga W que se transmite en las direcciones A y B.

Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
Relacién - z - r . r :
1.00 Wa 0.50 0.50 017 0.50 0.83 0.71 0.29 0.33 0.67
Wh 0.50 0.50 0.83 0.50 0.17 0.29 071 0.67 0.33
0.95 Wa 0.55 0.55 0.20 0.55 0.86 0.75 0.33 0.38 071
Wh 0.45 0.45 0.80 0.45 0.14 0.25 0.67 0.62 0.29
0.90 Wa 0.60 0.60 0.23 0.60 0.88 0.79 0.38 0.43 075
Wh 0.40 0.40 0.77 0.40 012 0.21 0.62 0.57 0.25
0.85 Wa 0.66 0.66 0.28 0.66 0.90 0.83 0.43 0.49 0.79
Wh 0.34 0.34 072 0.34 0.10 0.17 0.57 0.51 021
0.80 Wa 071 0.71 0.33 0.71 092 0.86 0.49 0.55 0.83
Wh 0.29 0.29 0.67 0.29 0.08 014 051 0.45 0.17
0.75 Wa 0.76 0.76 0.39 0.76 094 0.38 0.56 0.61 0.86
Wh 0.24 0.24 0.61 0.24 0.06 0.12 0.44 0.04 014
0.70 Wa 0.81 0.81 0.45 0.81 095 091 062 0.68 0.89
Wh 0.19 0.19 0.55 0.19 0.05 0.09 0.38 0.32 011
0.65 Wa 0.5 0.85 0.53 0.85 0.96 0.93 0.69 0.07 0.92
Wh 0.15 0.15 0.47 0.15 0.04 0.07 0.31 0.03 0.08
0.60 Wa 0.39 0.39 0.61 0.9 047 0.95 0.76 0.80 094
Wh 0.11 0.11 0.39 0.10 0.03 0.05 0.24 0.20 0.06
0.55 Wa 0S8z 092 0.69 092 098 0.96 0.81 0.85 095
Wh 0.08 0.08 0.31 0.08 0.02 0.04 0.19 0.15 0.05
0.50 Wa 094 094 076 094 099 0.97 0.86 0.89 097
Wh 0.06 0.06 0.24 0.06 0.01 0.03 0.14 0.11 0.03

Fuente: Adaptacion de Disefio de Estructuras de Concreto (Nilson, 2001).
Siendo una losa del caso 4 y teniendo una luz corta de 7.845my una larga de 7.900m,

la carga que se redistribuye en la direccion de analisis (luz larga) es de CM = 392
kg/m?y CV = 98 kg/m?.

La losa delantera tiene una CM = 470 kg/m? y una CV = 400 kg/m?. Luego de realizar

el andlisis, se obtuvieron los siguientes diagramas:

3.41

Figura N° 54 — Diagrama envolvente de fuerza cortante para la losa del pasadizo — Norma
Peruana.
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1.30

Figura N° 55 — Diagrama envolvente de momento flector para la losa del pasadizo — Norma
Peruana.

1.68

1.68

0.63

3.04

Figura N° 56 — Diagrama envolvente de fuerza cortante para la losa del pasadizo — Norma
Chilena y Norteamericana.

A

1.17

Figura N° 57 — Diagrama envolvente de momento flector para la losa del pasadizo — Norma
Chilena y Norteamericana.
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Los valores de momento flector son en las caras de los apoyos. En el apoyo derecho,

wyl?
24 °

ya que es un apoyo simple, se considera un momento de monolitismo igual a

Finalmente, los momentos de disefio son los siguientes:

Tabla N° 89 — Valor de disefio para losa de pasadizo segun las distintas normas.

Losa e = 15cm — Pasadizo Delantero 1, 29 y 3¢ Techo

Wy (T/m) 1.338 1.204 10.01%

Momentos Flectores

M- izquieroo (T-m) -3.960 -3.480 12.12%
M* (T-m) 1.300 1.170 10.00%
M perecto (T-m) 0.332 0.299 10.01%
Fuerzas Cortantes
V izquieroo (T) 3.41 3.04 10.85%
V perecto (T) 1.87 1.68 10.16%

5.4.2.2. DISENO ESTRUCTURAL

La fuerza cortante resistente del concreto seguin normativa peruana es igual a 7.83
Ton y segun normativas chilena y norteamericana es igual a 6.91 Ton. La fuerza
cortante actuante se debe calcular a una distancia “d” de la cara del apoyo, pero
debido a que las fuerzas cortantes maximas en los mismos apoyos (3.41 Ton para el
caso peruano y de 3.04 Ton para los casos chileno y norteamericano) son mucho
menores que lo que resiste el concreto, no hizo falta calcular la fuerza cortante a una
distancia “d” de los apoyos. El concreto en ambos casos es capaz de resistir la fuerza

cortante. El disefio por flexion se indica en la siguiente tabla:

Tabla N° 90 — Disefio por Flexién de losa de pasadizo delantero e = 15 cm.

Disefio por Flexién de losa de pasadizo delantero e =15 cm - Peru

Chile y E.E.U.U.
M izquierdo Mperecho M- 1zquierdo
3.96 1.30 0.33 3.48 1.17 0.30
Cte 0.1455 0.0478 0.0122 0.1279 0.0430 0.0110
w 0.1607 0.0492 0.0123 0.1393 0.0441 0.0110
ASieq (CM?) 9.64 2.95 0.74 8.36 2.65 0.66
Preq 0.0080 0.0025 0.0006 0.0070 0.0022 0.0006
ASmin (cM?) 2.7
Ascol (Ccm?) @1/2"@.125m | @12mm@.25m | 91/2"@.125m | 31/2"@.15m | 312mm@.30m | 91/2"@.15m
10.32 452 10.32 8.60 3.77 8.60
Pcol 0.0086 0.0019 0.0086 0.0072 0.0031 0.0072
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El acero de las losas quedd de la siguiente manera:

T i P 7 B I
J—Eﬁl 23/8" @ 0,30m E EJ— 135
TS @3/8"@0.30m S5 B !
E% emaciza:0'15m %% CD@E
N & &
SIS 8P ag
C ] | Bl ] { T
| [ I T — 11 e TT— — 17 [
Figura N° 58 — Acero en losa de pasadizo delantero e = 15cm — Perd.
LT P I I il B B 3
E ©3/8"@0.30m = Z
(o9 238" @0.30m ksl sk !
é@, €maciza = 0.15m E@ g@
—| N — —| 0y
=) S Q) o B
= | I 1 [ ] ]
| I S L T~ I —

Figura N° 59 — Acero en losa de pasadizo delantero e = 15cm — Chile y E.E.U.U.
Debido a la corta luz de esta losa, no fue necesario realizar el analisis de deflexiones.
5.5. LOSAS BIDIRECCIONALES
Al existir diversidad de métodos para el andlisis de losas bidireccionales, las distintas

normativas de concreto armado permiten utilizar cualquier método segun lo indica la

siguiente tabla:

Tabla N° 91 — Método de andlisis de losas macizas bidireccionales segun las distintas

normas.
€000 ae ana ae 10Sa a asS oldailre ONnal€
A 8RS-08 + DS N°60
060 A BRS-14
0
Art. 13.5.1.1 Art. 13.5.1 Art. 8.2.1

Establece que las losas macizas
bidireccionales se pueden analizar,
ademas de otros métodos, mediante el
método de coeficientes del articulo 13.7
de la misma norma.

Establecen que las losas macizas bidireccionales
se pueden analizar mediante cualquier
procedimiento que cumpla con los requisitos de
resistencia.

Por lo tanto, para el andlisis de todas las losas macizas bidireccionales apoyadas en
vigas en sus cuatro bordes se utilizé6 el método de coeficientes establecido por la
norma E.060 — Concreto armado. Para el andlisis de la losa ubicada entre los ejes
4-5 y D-E se utilizaron las tablas de Bares porque, a diferencia de las otras losas,

uno de sus bordes no se encuentra apoyado sobre ningun elemento estructural.
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5.5.1. LOSA APOYADA EN TRES LADOS
5.5.1.1. ANALISIS ESTRUCTURAL

La Unica losa apoyada en solo 3 de sus lados es la losa ubicada entre los ejes 4-5y

D-E. Para el analisis de esta losa se utilizaron las tablas propuestas por el Ing.

Richard Bares (Bares, 1970). La idealizacion y la representacion de los momentos de

esta losa, en el 5% techo, son los siguientes:

Extremo Continuo

74 o /
= 2 Moo
. £ ! e
- o <) AM, -l

Wy WY O SMva o
O 0 o# Ma £
mE £ % g
- Q | -E
! S
o *® M w
- vy

ST uw
Extremo Continuec
1,450 |
!

§ W,y
Figura N° 60 — Idealizacion de losa maciza apoyada en tres lados — 5% Techo.

Los momentos flectores se calculan mediante la siguiente ecuacion:
M, = Caw, A? y My, = Cpw, B?
— 2 — 2
Mva - CvaWuA vab - vaWuB

Donde:

A = Luz libre del tramo en la direcciéon corta = 1.45m

B = Luz libre del tramo en la direccion larga = 1.85m

M, = Momento flector positivo en la direccién corta

M, = Momento flector positivo en la direccion larga

M,, = Momento flector negativo en la direccion corta

M,, = Momento flector negativo en la direccion larga

C, = Coeficiente para momento flector positivo en la direccion corta
C, = Coeficiente para momento flector positivo en la direcciéon larga
Cyq = Coeficiente para momento flector negativo en la direccién corta

C,p = Coeficiente para momento flector negativo en la direcciéon larga

Los coeficientes, considerando un médulo de Poisson del concreto armado p = 0.15,

son los siguientes:

117



Tabla N° 92 — Coeficientes para calculo de Momentos segun tablas de Richard Bares — 5%
Techo.

Coeficientes para célculo de momentos - Richard Bares

A/B Ca Cva

0.78 0.0176 -0.0904 0.0242 -0.0550
Fuente: Adaptacion de Tablas para el Célculo de placas y vigas pared (Bares, 1970).

Por lo tanto, los momentos flectores de disefio de esta losa, siendo analizada con
normativa peruana, chilena y norteamericana, son:

Tabla N° 93 — Valores de Disefio para losa apoyada en tres lados — 5% Techo.

Valores de Disefio para losa apoyada en tres lados — 5% Techo
‘ Peru ‘ Chile E.E.U.U. Variacion

W, (Ton/m) 2.606 2.436 6.52%

Momentos en Direccién Corta

M a conTinuO (T-m) -0.495 -0.463 6.52%
M*a (T-m) 0.096 0.090 6.52%
Momentos en Direccién Larga

Mb conTinuo (T-m) -0.491 -0.459 6.52%
M*, (T-m) 0.216 0.202 6.52%

La losa ubicada del ler al 4to techo, entre los mismos ejes, tiene la siguiente

idealizacion y representacion de momentos:
Extremo Continuo

g

My,

M,
M

v

2
F

§I\IIHIIIHIIIHI\I
1,850

v
|
Extremo Libre

v

My,
Extremo Continuo
1,450 |

Wu T
O LTI

Figura N° 61 — Idealizacion de losa maciza apoyada en tres lados — 5 Techo.

Extremo D‘iscontinuo

Los coeficientes de Bares y los momentos de disefio son los indicados por las

siguientes tablas:
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Tabla N° 94 — Coeficientes para calculo de Momentos segun tablas de Richard Bares — 1°" a
4t Techo.

Coeficientes para célculo de momentos - Richard Bares

A/B Ca Cva

0.78 0.0235 -0.0065 0.0316 -0.0700
Fuente: Adaptacion de Tablas para el Célculo de placas y vigas pared (Bares, 1970).

Tabla N° 95 — Valores de Disefio para losa apoyada en tres lados — 18" a 4% Techo.

Valores de Disefio para losa apoyada en tres lados — Otros Techos

‘ Pert Chile E.E.U.U. Variacion

W, (Ton/m) 1.338 1.204 10.01%

Momentos en Direccién Corta

T ——— ) -0.0184 -0.0166 10.01%
M*a (T-m) 0.0662 0.0595 10.01%
Mb conminuo (T-m) -0.3204 -0.2883 10.01%
M (T-m) 0.1446 0.1301 10.01%

El disefio estructural general de losas se explica en el punto 5.4.2.2. Y debido a sus
luces cortas, tampoco fue necesario realizar el analisis de deflexiones de esta losa.

El detallado de refuerzo de esta losa se puede apreciar en los planos respectivos.

5.5.2. LOSAS APOYADAS EN CUATRO LADOS
Todas las demas losas de la estructura estan apoyadas en sus cuatro lados. A modo

de ejemplo, se desarrolla el analisis y disefio para la losa de las habitaciones.

5.5.2.1. ANALISIS ESTRUCTURAL

Todos los apoyos perimetrales son vigas peraltadas de 25cm x 65cm. Los extremos
superiores y el interior presentan continuidad, mientras que los extremos laterales e
inferiores presentan discontinuidad. De forma separada y simplificada, ambas losas

tendrian las siguientes idealizaciones:

YV VVYVYVVYVYYY
A AA A A A AAA
7.900

A ATAAA A A AA A ATATATATAAAA

} 7,845 i 7,845 #

|
T T

Figura N° 62 — Idealizacién de las losas macizas de las habitaciones.
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Ambas losas son iguales, por lo que solo fue necesario analizar una de ellas y, por

simetria, repetir el acero hacia la otra losa. Durante este proceso, se omitio la

abertura del ducto, el cual fue considerado en el momento de la colocacién de aceros

para su respectivo reforzamiento.

El método de coeficientes establecido por la E.060 calcula los momentos flectores

mediante la siguiente expresion:

Donde:

M, = C,w, A% y My = C,w, B?

A = Luz libre del tramo en la direccion corta

B = Luz libre del tramo en la direccion larga

M, = Momento de flexion en la direccion corta A

M, = Momento de flexion en la direcciéon larga B

C, = Coeficiente de momentos segun las tablas para la direcciéon corta

C, = Coeficiente de momentos segun las tablas para la direcciéon larga

w,, = Carga Ultima uniformemente repartida por unidad de area en la losa

Para el célculo de momentos negativos se utilizé la siguiente tabla:

Tabla N° 96 — Coeficientes para Momentos Negativos.

Siendo los valores para este calculo, los siguientes:

Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9

Relacién proeee— Z - P 7 . r =
1.00 Ca 0.045 - 0.05 0.075 0.071 - 0033 0.061
Ch 0.045 0076 0.05 - - 0.071 0.061 0.033

095 Ca 0.05 - 0.055 0.079 0.075 - 0.038 0.065
Ch 0.041 0072 0.045 - - 0.067 0.056 0.029

090 Ca 0.055 - 0.06 0.08 0.079 - 0.043 0.068
Ch 0.037 0.07 0.04 - - 0.062 0.052 0.025

0.85 Ca 0.06 - 0.066 0.082 0.083 - 0.049 0.072
Ch 0.031 0.065 0.034 - - 0.057 0.046 0.021

0.80 Ca 0.065 - 0.071 0.083 0.086 - 0055 0.075
Ch 0.027 0061 0.029 - - 0.051 0041 0.017

075 Ca 0.069 - 0.076 0.085 0.088 - 0.061 0.078
Ch 0.022 0.056 0.024 - - 0.044 0.036 0.014

070 Ca 0074 - 0.081 0.086 0.091 - 0.063 0.081
Ch 0.017 0.05 0.019 - - 0.038 0.029 0.011

065 Ca 0.077 - 0.085 0.087 0.093 - 0074 0.083
Ch 0.014 0.043 0.015 - - 0.031 0.024 0.008

0.60 Ca 0.081 - 0.089 0.088 0.095 - 0.08 0.085
Ch 0.01 0.035 0.011 - - 0.024 0.018 0.006

D55 Ca 0084 - 0.092 0.089 0.096 - 0.085 0.086
Ch 0.007 0.028 0.008 - - 0.019 0.014 0.005

050 Ca 0.086 - 0.094 0.09 0.097 - 0.089 0.088
Ch 0.006 0022 0.006 - - 0.014 01 0.003

Fuente: Adaptacion de Tabla 13.1 de E.060.
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Tabla N° 97 — Momentos negativos para losa maciza e = 17.5 cm.

Momentos Negativos paralosa macizae =17.5cm

W, (T/m) 1.460 | W, (T/m) 1.28
M-a (T-m) 458 | Ma(T-m) 4.02
M (T-m) 4.46 | M7 (T-m) 3.91

Estos momentos son en los apoyos continuos. Para los apoyos discontinuos se

considera un valor igual a la tercera parte del momento positivo (Art. 13.7.3.5 — E.060)

El calculo de momentos positivos se realiza de forma separada para carga muerta y
carga viva. Para carga muerta, se utiliza la carga muerta amplificada y los

coeficientes de la siguiente tabla:

Tabla N° 98 — Coeficientes para Momentos Positivos por Carga Muerta.

Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
Relacién ; . - . 2 - r r .
1.00 Ca 0.036 0.018 0018 0.027 0.027 0.033 0.027 0.020 0.023
Ch 0.036 0.018 0.027 0.027 0.018 0.027 0.033 0.023 0.020
0.95 Ca 0.040 0.020 0021 0.020 0.028 0.036 0031 0.022 o.024
Ch 0.033 0.016 0.025 0.024 0.015 0.024 0.031 0.021 0.017
0.90 Ca 0.045 0.022 0.025 0.033 0.029 0.039 0.035 0.025 0.026
Ch 0.029 0.014 0024 0.022 0.013 0021 0028 0.019 0.015
0.85 Ca 0.050 0.024 0.029 0.036 0.031 0.042 0.040 0.029 0.028
Ch 0.026 0.012 0.022 0.015 0.011 0.017 0.025 0.017 0.013
0.80 Ca 0.056 0.026 0.034 0.039 0.032 0.045 0.045 0.032 0.029
Ch 0.023 0.011 0.020 0.016 0.009 0.015 0.022 0.015 0.010
075 Ca 0.061 0.028 0.040 0.043 0.033 0.043 0.051 0.036 0.031
Ch 0.019 0.009 0.018 0.013 0.007 0.012 0.020 0.013 0.007
070 Ca 0.068 0.030 0046 0.046 0.035 0.051 0058 0.040 0.033
Ch 0.016 0.007 0.016 0.011 0.005 0.009 0.017 0.011 0.006
0.65 Ca 0.074 0.032 0.054 0.050 0.036 0.054 0.065 0.044 0.034
Ch 0.013 0.006 0.014 0.009 0.004 0.007 0.014 0.009 0.005
0.60 Ca 0.081 0.034 0.062 0.053 0.037 0.056 0073 0.048 0.036
Ch 0.010 0.004 0.011 0.007 0.003 0.006 0012 0.007 0.004
0.55 Ca 0.088 0.035 0071 0.056 0.038 0.058 0081 0.052 0.037
Ch 0.008 0.003 0.009 0.005 0.002 0.004 0.009 0.005 0.003
0.50 Ca 0.085 0.037 0.080 0.059 0.039 0.061 0.089 0.056 0.038
Ch 0.006 0.002 0.007 0.004 0.001 0.003 0.007 0.004 0.002

Fuente: Adaptacion de Tabla 13.2 de E.060.

Siendo los valores para este calculo, los siguientes:

Tabla N° 99 — Momentos positivos por CM para losa maciza e = 17.5 cm.

Momentos Positivos por CM paralosa macizae =17.5cm

W,y em (T/m) 1.120 |Wucm (T/m) 0.960
M*acm (T-m) 1.90 M*acm (T-m) 1.63
M*b cm (T-m) 1.85 M* cm (T-m) 1.58
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Para el célculo del momento positivo por carga viva se utiliza la siguiente tabla:

Tabla N° 100 — Coeficientes para Momentos Positivos por Carga Viva.

Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
Relacién prmm— - " — | | — . - r y :
j I— LN I S | ) | | I 4 )
1.00 Ca 0.036 0.027 0.027 0.032 0.032 0.035 0.032 0.028 0.03
Ch 0.036 0.027 0032 0.032 0.027 0.032 0.035 0.03 0.028
095 Ca 0.04 0.03 0031 0.035 0.034 0.038 0.036 0.031 0.032
Ch 0.033 0.025 0.029 0.029 0.024 0.029 0.032 0.027 0.025
0.90 Ca 0.045 0.034 0.035 0.0039 0.037 0.042 0.04 0.035 0.036
Ch 0.029 0.022 0027 0.026 0.021 0.025 0.029 0.024 0.022
0.85 Ca 0.05 0.037 0.04 0.043 0.041 0.045 0.045 0.04 0.039
Ch 0.026 0.019 0024 0.023 0.019 0.022 0.026 0.022 0.02
0.80 Ca 0.056 0.041 0.034 0.039 0.032 0.045 0.045 0.032 0.029
Ch 0.023 0.017 0.02 0.016 0.009 0.015 0.022 0.015 0.01
0.75 Ca 0.061 0.045 0051 0.052 0.047 0.055 0.056 0.049 0.045
Ch 0.019 0.014 0.019 0.016 0.013 0.016 0.02 0.016 0.013
0.70 Ca 0.068 0.045 0.057 0.057 0.051 0.06 0.063 0.054 0.05
Ch 0.016 0.012 0.016 0.0014 0.011 0.013 0.017 0.014 0.011
0.65 Ca 0.074 0.053 0.064 0.062 0.055 0.064 0.07 0.059 0.054
Ch 0.013 0.01 0014 0.011 0.009 0.01 0.014 0.011 0.009
0.60 Ca 0.081 0.058 0071 0.067 0.059 0.068 0.077 0.065 0.059
Ch 0.01 0.007 0011 0.009 0.007 0.008 0.011 0.009 0.007
0.55 Ca 0.088 0.062 0.08 0.072 0.063 0.073 0.085 0.07 0.063
Ch 0.008 0.006 0.009 0.007 0.005 0.006 0.009 0.007 0.006
0.50 Ca 0.095 0.066 0.088 0.077 0.067 0.078 0.092 0.076 0.067
Ch 0.006 0.004 0.007 0.005 0.004 0.005 0.007 0.005 0.004

Fuente: Adaptacion de Tabla 13.3 de E.060

Siendo los valores para este célculo, los siguientes:

Tabla N° 101 — Momentos positivos por CV para losa maciza e = 17.5 cm.

A (m)

B (m) | 7.900 | 0.0314
Peru Chiley E.E.U.U.

W cv (T/m) 0.340 |Wucv (T/m) 0.320

M*acv (T-m) 0.68 M*acv (T-m) 0.64

M*p cv (T-m) 0.67 |M*cv(T-m) 0.63

Para obtener el momento positivo total, se suman los valores anteriores,
obteniéndose:

Tabla N° 102 — Momentos positivos Totales para losa maciza e = 17.5 cm.

Momentos Positivos Totales paralosa macizae =17.5cm

Peru Chiley E.E.U.U.
M*a (T-m) 2.58 [M*a(T-m) 2.27
M*p (T-m) 252 [M*% (T-m) 2.21
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La fuerza cortante actuante se define mediante la siguiente expresion:

Donde:

A A
V=w,G-d)(1-053)

V = Fuerza cortante por ancho unitario

d = peralte efectivo de la losa

Debido a que esta losa tiene bordes continuos opuestos a los discontinuos, se

incrementa el valor de la fuerza cortante en un 15% (Art 13.7.3.1 — E.060).

Reemplazando los valores, se obtuvieron los siguientes valores de fuerza cortante

actuante:

Tabla N° 103 - Fuerza cortante actuante para losa maciza e =17.5 cm.

Fuerza Cortante Actuante para losa macizae =17.5cm

W, (T/m)

1.460

W, (T/m)

Chiley E.E.U.U.
1.280

V()

3.19

V()

2.80

De forma resumida, se obtuvieron los siguientes valores de disefio:

Tabla N° 104 — Valores de Disefio para losa e = 17.5 cm - Habitaciones.

Losa e =17.5 cm — Habitaciones 1°, 29° y 3¢ Techo

‘ Peru Chile‘ E.E.U.U.
W (T/m)

Momentos en Direccion Corta

M-a continuo (T-m)
M a piscontinuo (T-M)
M*a (T-m)
Momentos en Direccién Larga
M’b continuo (T-m)

M piscontinuo (T-m)

M*p (T-m)

Fuerza Cortante Actuante

Variacion
1.460 1.280 12.33%
4.58 4.02 12.33%
0.86 0.76 12.07%
2.58 2.27 12.07%
4.46 3.91 12.33%
0.84 0.74 12.06%
2.51 12.06%

12.33%

Las demas losas bidireccionales apoyadas en sus cuatro lados se analizaron de la

misma manera, obteniéndose los siguientes resultados:
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Tabla N° 105 - Valores de Disefio para losa e = 15 cm — SSHH y Administracion.

Losae =15cm — SSHH 1°, 29° y 3% Techo — Administracién 4° Techo

BExtremo Discontinuo

WV V VHAV Y

v
A

\ 4

Extremo Discontinuo
A
i
|
|
{
|
il
|
|
|
i
|
|
¥
A
Extremo Discontinuo
(@}
4

v
A

v

| €meciza=0.15 M b 1
PAA A A A

Extremo Discontinuo
4,525

+

‘ Peru Chile E.E.U.U. Variacion

W, (T/m) 1.376 1.208 12.21%

Momentos en Direccién Corta

M*a (T-m) 1.21 1.06 12.21%
'Momentos en Direccionltarga
M*, (T-m) 1.02 0.90 12.21%
FuerzaCortante Actuante
Vv (T) 1.59 1.40 12.21%

Tabla N° 106 — Valores de Disefio para losa e = 15 cm — Cuarto de Maquinas.

Losa e =15 cm - Cuarto de Maguinas 5" Techo
Extremo Continuo

1,890

VYVVVVY

Extremo Continuo

Extremo Continuo

2,635
Chile E.E.U.U. Variacion

2578|2408 6.59%

Momentos en Direccién Corta

M= Continuo (T-m) 0.69 0.64 6.59%
M*a (T-m 0.30 0.27 9.66%
Momentos en Direccién Lar

Mb continuo (T-m) 0.25 0.23 6.59%
Mb piscontinuo (T-m) 0.04 0.03 11.46%
M*p, (T-m) 0.11 0.10 11.46%

Fuerza Cortante Actuante
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Tabla N° 107 — Valores de Disefio para losa e = 15 cm — Cuarto de Tanques.

Losae =15cm — Cuarto de Tanques 5" Techo

Extremo Discontinuo

Extremo Continuo

Extremo Discontinuo

4,525

‘ Peru ‘Chile E.E.U.U.

Y V V VAV Y
S ,

7 1 <
W20 /R
£ e
g | -
// ! lq

?ﬁre‘,_ﬂ_=u15m ;
AA A A A K

Extremo Discontinuo
qQ

Variacion

W, (T/m) 2.690 2.520 6.32%

Momentos en Direccién Corta

M a continuo (T-m)
M a piscontinuo (T-m)
M*, (T-m)

Mb piscontinuo (T-m)
M*p (T-m)

Fuerza Cortante Actuante

v (@)

Momentos en Direccion Larg

3.95
0.62
1.86

QD

0.58
1.74

3.54

3.70
0.58
1.73

0.54
1.61

3.32

6.32%
6.67%
6.67%

7.43%
7.43%

6.32%

Tabla N° 108 — Valores de Disefio para losa e = 15 cm — Espacios Libres (E-G/5-6).

Losae =15cm — Espacios Libres 5to Techo (E-G/5-6)

Extremo Discontinue

v VvV ¥V ¥V Y

W

Exrame Cortinug

BExtremo DIscontinua

2,635

Perta | Chile

E.E.U.U.

Variacion

W (T/m) 0.828 0.724 12.56%

Momentos en Direccion Corta

M a continuo (T-m)
M a piscontinuo (T-M)
M*a (T-m)

Momentos en Direccién
M’b continuo (T-m)
M piscontinuo (T-mM)
M*p (T-m)

Fuerza Cortante Actuante

0.53
0.11
0.34
Larga
0.16
0.04

0.11

0.46
0.10
0.30

0.14
0.03
0.10

12.56%
12.17%
12.17%

12.56%
12.05%
12.05%

12.56%
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Tabla N° 109 — Valores de Disefio para losa e = 15 cm — Espacios Libres (B-D/3-5).

Losae =15cm — Espacios Libres 5to Techo (B-D/3-5)

A 3-45

2/ 2 o

Al <% S

i <3

g/ 9,_,..=o.1;m_ ; <§ i

A aa ALTA At
Extremo Discontinuo
i 4,525
Peri | Chile E.E.U.U. Variacion

W,y (T/m) 0.828 0.724 12.56%
Momentos en Direccién Corta
M-a Discontinuo (T'm) 017 015 1238%
M*a (T-m) 0.50 0.44 12.38%
Momentos en Direccién Larga
M_b Continuo (T'm) 102 089 1256%
M-b Discontinuo (T'm) 015 013 1251%
M*p (T-m) 0.46 0.40 12.51%
Fuerza Cortante Actuant
V (T) 1.00 0.87 12.56%

Tabla N° 110 — Valores de Disefio para losa e = 15 cm — Espacios Libres (B-D/5-6).

Losae =15cm - Espacios Libres 5to Techo (B-D/5-6)

R
. . T
3> 2
£ V%o
8 59 3
e g
; AN
ik |

>

Extremo Continuo

| 2,635 |

Pertd | Chile E.E.U.U. Variacion

0.828 0.724 12.56%

Momentos en Direccién Corta

M-a Continuo (T-m) 0.48 0.42 12.56%
M-a Discont. (T-m) 0.10 0.09 12.25%
M+a (T-m) 0.30 0.26 12.25%
Momentos en Direccién

M-b Continuo (T-m) 0.21 0.18 12.56%
M-b Discont. (T-m) 0.04 0.04 12.25%
M+b (T-m) 0.13 0.11 12.25%

Fuerza Cortante Actuante

V (T) 0.76 0.67 12.56%
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5.5.2.2.

DISENO ESTRUCTURAL

A modo de ejemplo, se muestra el disefio de la losa de las habitaciones.

En primer lugar, se realizd la verificacion por fuerza cortante. En el caso peruano, la

fuerza cortante actuante en la losa es igual a 3.19 Ton. En el caso chileno y

norteamericano, es igual a 2.80 Ton. La fuerza cortante resistente del concreto segun

normativa peruana es:

oV, = ®0.53JEbwd = (0.85)(0.53)(v210 )(100 cm)(14.5 cm) = 9.47 Ton.

La fuerza cortante resistente del concreto segun normativa chilena y norteamericana

€s:

oV, = @0.53/1\/7'wad = (0.75)(0.53)(1.00)(¥210 )(100 cm)(14.5 cm) = 8.35 Ton.

En ambos casos, el concreto es capaz de resistir la fuerza cortante actuante. El

disefio por flexién se indica en las siguientes tablas:

Tabla N° 111 - Disefio por Flexién de losa de habitaciones e = 17.5 cm - Per0.

Disefio por Flexidon de losa de habitaciones e = 17.5 cm - Per(

M-a continuo M-a piscontinuo M*a M’b continuo M’b biscontinuo
4.58 0.86 2.58 4.46 0.84 2,51
Cte 0.1153 0.0217 0.0650 0.1124 0.0211 0.0632
w 0.1245 0.0220 0.0678 0.1210 0.0213 0.0658
ASreq (cM?) 9.02 1.59 4,91 8.77 1.55 4,77
Preq 0.0062 0.0011 0.0034 0.0060 0.0011 0.0033
ASmin (cm?) 3.15
Ascol (cm?) @12mm@.125m | d12mm@.25m | J1/2"@.25m | @12mm@.125m | @12mm@.25m | 31/2"@.25m
9.04 4.52 5.16 9.04 4,52 5.16
Pcol 0.0062 0.0031 0.0036 0.0062 0.0031 0.0036
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Tabla N° 112 - Disefio por Flexion de losa de habitaciones e = 17.5 cm — Chile y E.E.U.U.

Disefio por Flexidon de losa de habitaciones e =17.5 cm - Chile y E.E.U.U.

M-a continuo M-a biscontinuo M*a M’b continuo M’b piscontinuo M*p
4.02 0.76 2.27 3.91 0.74 2.21
Cte 0.1011 0.0191 0.0572 0.0985 0.0185 0.0556
w 0.1080 0.0193 0.0593 0.1050 0.0187 0.0575
ASreq (6M?) 7.83 1.40 4.30 7.61 1.36 4.17
Preq 0.0054 0.0010 0.0030 0.0053 0.0009 0.0029
ASmin (cM?) 3.15
Ascol (cm?) 212"@ .15m |@ 1/2" @ .30m | @ 1/2" @ .30m | J 1/2" @ .15m |F 1/2" @ .30m | D 1/2" @ .30m
8.6 4.30 4.30 8.60 4.30 4.30
Pcol 0.0059 0.0030 0.0030 0.0059 0.0030 0.0030
S 0.0135

En el caso para Chile y E.E.U.U., el coeficiente de reduccion de resistencia para
flexion varia de 0.65 a 0.90. Para esta losa, toma un valor de 0.90 ya que las cuantias
proporcionadas (pc;) son menores al limite de 0.0135, segun el punto 4.2.3 del
capitulo 1V, gracias a lo cual se garantiza una falla controlada por la fluencia del

acero.

Para el corte de acero negativo se dejan, de manera conservadora, bastones de
longitud igual a L./4. Al tener luces promedio de 8 m, los bastones se dejaron con 2m

de longitud.
Las demas losas se disefiaron de manera similar.

5.5.2.3. ANALISIS DE DEFLEXIONES
Tal y como se hizo en el punto 5.3.2, la losa bidireccional se simplifica como una losa

unidireccional para facilitar su analisis.

Ve b b e b b e
v

CMy L 4 v v b v v b

v

v
VAN JAN
| 8,145 |

i i
Figura N° 63 — Idealizacion simplificada de losa bidireccional de habitaciones.

L
R

'
!
Jay

8,145

Segun el metrado de cargas, la losa bidireccional tiene una carga muerta de servicio
igual a 800 kg/m? y una carga viva de servicio igual a 200 kg/m?. Sin embargo, para
poder ser analizada de manera unidireccional, las cargas se redistribuyen segun la

siguiente tabla:
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Tabla N° 113 — Relacion de la carga W que se transmite en las direcciones Ay B.

Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
Relacion { 1 1 | o 1 | 1 { |
1.00 Wa 0.50 0.50 0.17 0.50 0.33 0.71 0.29 0.33 0.67
Wh 0.50 0.50 0.83 0.50 0.17 0.29 0.71 0.67 0.33
0.95 Wa 0.55 0.55 0.20 0.55 0.86 0.75 0.23 0.38 071
Wh 0.45 0.45 0.80 0.45 0.14 0.25 0.67 0.62 0.29
0.90 Wa 0.60 0.60 0.23 0.60 0.38 0.79 0.28 0.43 0.75
Wh 0.40 0.40 0.77 0.40 0.12 0.21 0.62 0.57 0.25
0.85 Wa 0.66 0.66 0.28 0.66 0.90 0.83 0.43 0.49 0.79
Wh 034 0.34 072 034 0.10 0.17 0.57 051 021
0.80 Wa 071 0.71 0.33 071 092 0.26 0.49 0.55 0.83
Wh 0.29 0.29 0.67 0.29 0.08 014 051 0.45 0.17
0.75 Wa 0.76 0.76 0.39 0.76 0.94 0.88 0.56 0.61 0.6
Wh 0.24 0.24 0.61 0.24 0.06 0.12 0.44 0.04 0.14
0.70 Wa 0.81 0.81 0.45 0.81 0.5 0.91 0.62 0.68 0.9
Wh 0.19 0.19 0.55 0.19 0.05 0.09 0.38 0.32 0.11
0.65 Wa 0.85 0.35 0.53 0.85 0.96 0.93 0.69 0.07 092
Wh 0.15 0.15 0.47 0.15 0.04 0.07 0.31 0.03 0.08
0.60 Wa 0.39 0.39 0.61 0.89 097 0.95 0.76 0.80 094
Wh 011 0.11 0.39 0.10 0.03 0.05 0.24 0.20 0.06
0.55 Wa 0.92 0.92 0.69 092 0.98 0.96 0.81 0.85 0.95
Wh 0.08 0.08 0.31 0.08 0.02 0.04 0.19 0.15 0.05
0.50 Wa 0.94 0.94 0.76 0.94 0.99 0.97 0.86 0.89 0.97
Wh 0.06 0.06 0.24 0.06 0.01 0.03 0.14 011 0.03

Fuente: Adaptacion de Disefio de Estructuras de Concreto (Nilson, 2001).

Siendo una losa del caso 4 y teniendo una luz corta de 7.845m y una larga de 7.900m,
la carga que se redistribuye en la direccién de andlisis (luz corta) es de CM = 408
kg/m? y CV = 102 kg/m?.

Los momentos actuantes y las inercias calculadas en los puntos criticos son los

siguientes:

CM-3.09T-m CM-3.09T-m
CV-0.77T-m CV-0.77 T-m

CM-1.90T-m CM-1.90T-m
CV-0.47T-m CV-0.47 T-m

Figura N° 64 — Momentos actuantes de servicio para losa bidireccional de habitaciones.

Con estos momentos de servicio, se calcularon las inercias para las secciones

criticas:
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Tabla N° 114 — Calculo de Inercias en Secciones Criticas de losas de habitaciones.

Calculo de Inercias en Secciones Criticas de losas de habitaciones

lesnt leyt
|
% éﬂ;
Ieed 1934
PERU E.E.U.U.y Chile
Tramo Central Tramo de Apoyo Tramo Central Tramo de Apoyo
1N N 0 2
SlAs-@12mm@.26m | ZAs-@12mm@ .125m | 3| As-@1£2'@.30m 3 As-@12'@.15m
+J_--’:*—f:%° e 1, o EECREERT
Seccion | T . Lo e e e . . T T . T
R e e e ——— ! i i i f T f f
As-@1/2'@ .25 m As-F1/2"@ .25 m As-@1/2"@ .30m As-2Z12"@ .30m
L 1,000 4 | 1,000 | | 1,000 . { 1,000 %
1 i
Ma (T-m) 2.37 3.86 2.37 3.86
Mer (T-m) 1.48 1.48 1.48 1.48
Iy (cm#) 44661.46 44661.46 44661.46 44661.46
ler (cm?) 7025.25 11189.02 7025.65 11178.99
len (cm*) lez = 44661.46 les = 44661.46 lez = 44661.46 les = 44661.46
21 I 2.551,, + 0.45]
I, = e23+ e3 = ez . 3 = 0.851,, + 0.15,5
le (cm*)
I, = 44661.46 I, = 44661.46

Se puede observar que los momentos actuantes son mucho mayores que los

momentos criticos, por lo que aparentemente se deberia utilizar o la inercia critica o

la férmula para utilizar la inercia efectiva, seguin cada normativa. Sin embargo, esta

idealizacion de viga continua no representa fielmente el comportamiento real de las

losas bidireccionales. Arthur H. Nilson (Nilson, 2001) menciona que, en la realidad,

la fisuracion en losas bidireccionales apoyadas en sus bordes no es significativa, por

lo que trabajar con la inercia bruta no representa mayor diferencia en el calculo de

deflexiones. Con esta base, se decidié trabajar con una inercia efectiva igual a la

inercia bruta para todos los modelos.

Perl

0.0100

Tabla N° 115 — Deflexiones de losas de habitaciones.

0.0025

0.0007

Deflexiones (m)

0.0172

0.0043

0.0013

0.0163

Aicv | Ai cvioow) Al cvi@Eowy Ad cw ‘ Ad cvioowy Ad cviEow) A Lim (L/480) A caculo

0.0210

E.E.U.U. y Chile

0.0099

0.0025

0.0007

0.0168

0.0042

0.0013

0.0163

0.0205
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Se puede observar que la deflexion calculada es mayor a la deflexion limite
establecida por cada normativa. Para poder cumplir con los limites, se reforzé la losa

colocando aceros de 5/8” superiores e inferiores en los tramos centrales de la losa.

Tabla N° 116 — Segundo Calculo de Inercias en Secciones Criticas de losas de

habitaciones.

Segundo Calculo de Inercias en Secciones Criticas de losas de habitaciones

lesnt leyt

Ieed 1934

PERU

E.E.U.U.y Chile

Tramo Central Tramo de Apoyo Tramo Central Tramo de Apoyo
§ As-Q58'@.125m § As-O568'@.126m |Z| As-@5B8'@.15m |%| As-O58'@.15m
A S B T T T T TR T R YL T R T e R e 5
| REEE SN RO T R e e. Flyfet g o]
As-C5B"@.125m As-O5/8"'@.125m As-O58"@.15m As-O58"@.15m
% 1,000 }: % 1,000 } # 1,000 # % 1,000 %
Ma (T-m) 2.37 3.86 2.37 3.86
Mer (T-m) 1.48 1.48 1.48 1.48
Ig (Cm4) 44661.46 44661.46 44661.46 44661.46
ler (cmM?) 19902.12 19902.12 16158.19 16158.19
len (CM*) leo = 44661.46 lez = 44661.46 lec = 44661.46 les = 44661.46
21 I 2.551,, + 0.45]
I, = % L= ez 3 °® — 0.85I,, + 0.151,5
le (cmM*)
I, = 44661.46 I, = 44661.46
Tabla N° 117 — Deflexiones de losas de habitaciones con Refuerzo Adicional.
Deflexiones (m)
Aicv | Ai cvioow) | A cviEow) Ad cm ‘ Ad cvaoowy Ad cviEow) A Lim (L/480) A caculo
Per( 0.0100 | 0.0025 0.0007 |0.0123| 0.0031 0.0009 0.0163 0.0157
E.E.U.U.y Chile | 0.0099 | 0.0025 | 0.0007 |0.0133| 0.0033 0.0010 0.0163 0.0168

Con el reforzamiento afiadido, la deflexiéon para la norma peruana es menor que el
limite establecido por la norma (0.0157 m contra 0.0163 m). En el caso para E.E.U.U.
y Chile, la deflexién calculada es mayor que la deflexion limite solo por medio

milimetro, con lo cual puede considerarse que son iguales.

De manera adicional, y a modo de comprobacion, también se modelo la losa de

manera tridimensional utilizando elementos finitos en el sap2000.
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Figura N° 65 — Modelo 3D de losa de habitaciones e = 17.5cm.

Siendo las deflexiones, considerando el reforzamiento, las siguientes:

Tabla N° 118 — Deflexiones de losas de habitaciones con Refuerzo Adicional — Elementos

Finitos.
Deflexione
A A 00%) | £\ 0%) Ad Ad 00 Ad 0 A 480) A calculo
Perd 0.0092 | 0.0023 0.0007 |0.0113| 0.0028 0.0008 0.0163 0.0145
E.E.U.U. y Chile | 0.0092 | 0.0023 0.0007 |0.0124| 0.0031 0.0009 0.0163 0.0156
El andlisis mediante elementos finitos brinda resultados incluso adn mas

conservadores, validando asi tanto el reforzamiento como el espesor brindado.

Ambas losas, con espesor de 17.5 cm, cumplen con las deflexiones normadas,

guedando el detallado de acero como sigue:

] I T

]

2,00
21/2" @ 0.125m

CONTINUA INTERCALADC

o

} 2,00

L4

2,00

|

@1/2" @ 0.25m

21/2" @ 0.25m

[

P12’ @025m |
21j2" @ 0.35m

CONTINUA INTERCALADO

I@1/2" @ 0.125m

@1/2" @ 0.125m '

€maciza = 0-175m

o e

:

CONTINUA INTERCALADO

212" @ 0.25m

@1/2" @ 0.25m

 |@maciza = 0175 m

R

L_
|

=77

P12 @0.25m |

CONTINUA INTERCALADD
@1f2" @ 0.25m

-

Figura N° 66 — Acero en losa de habitaciones e = 17.5cm — Peru.
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CONTINUA INTERCALADO l 2,0C =9 0o 1 CONTINUA [NTERCALADO

_______ 212" @030m T @12"@0.15m | [@1/2' @ 0.15m 1_____z:lxg"_@_ggp@________+_____
@12" @ 0.30m @1/2" @ 0.30m i

jun|
CONTINUA INTERCALADO|

@1/2" @ 0.30m

212" @ 0.30m

CONTINUA INTERGALADO)
@1/2" @ 0.30m

@1/2" @ 0.30m

ju|

Cmaciza = 0-175ﬂiﬁaciza =0.175m
| \
Figura N° 67 — Acero en losa de habitaciones e = 17.5cm — Chile y E.E.U.U.

-

=
=

=

Con el fin evitar la presencia de distintos didmetros de acero en una misma losa, las

varillas de 12mm del modelo peruano fueron uniformizadas a varillas de 2"

El reforzamiento en el perimetro de los ductos se realiz6 colocando un area de acero
gue cubre el area suprimida por el ducto. El reforzamiento se extendi6é una distancia

Ld mas alla del extremo del ducto, segun cada normativa.

Los reforzamientos colocados para controlar las deflexiones en las losas, junto con

los reforzamientos alrededor de los ductos se colocaron en detalles separados.

] | ] | \
0 o— 0.9

0
T T # SUPERIOR E INFERIOR ‘SUPERIOR E INFERIOR
] 3 = | @3/4" @ 0.10m @3/4" @ 0.10m

4{}7

|# 0,9

SUPERIOR E INFERIOR SUPERIOR E INFERIOR
@3/4" @ 0.10m @3/4" @ 0.10m

H @5/8" @ 0.125m @5/8" @ 0.125m
o €maciza = 0.175 M| €120z = 0.175 m =
|

] | \
Figura N° 68 — Reforzamiento en losa de habitaciones e = 17.5cm — Perd.
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SUPERIOR E INFERIOR
@3/4" @ 0.10m

(501

SUPERIOR E INFERIOR
@5/8" @ 0.15m

IS

7\9;”.3(:&3 =0.175m
] |

7le;maciza =0.175m

SUPERIOR E INFERIOR
@5/8" @ 0.15m

y

Figura N° 69 — Reforzamiento en losa de habitaciones e = 17.5cm — Chile y E.E.U.U.

5.6.

ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

El andlisis y disefio de losas se realizé utilizando las respectivas combinaciones de

carga indicadas en cada normativa. La norma peruana indica el uso de la

combinacion (1.4 CM + 1.7 CV) y las otras normas indican el uso del mayor valor
entre las combinaciones (1.4 CM) y (1.2 CM + 1.6 CV). Utilizando las mismas cargas

iniciales de servicio, las cargas Ultimas por cada losa son las siguientes:

Tabla N° 119 — Cargas Ultimas de losas y su variacion.

Iégsa;e?;rl_l?éiﬁ(r)n - Habitaciones 1ler, 1460 1280 12.33%
Teaho — Administracion ato Tesho | 137° 1208 12219%
;%Séarl $_e=cirllicm - PASADIZO 1ler, 2do 1338 1204 10.01%
MAQUINAS 516 Techo 2606 2436 6.52%
#E\T\l%equéssfg] T-e(c-::r?? RIOS B 2690 2520 6.32%
Ié:)os_?_:C:];I.S cm - ESPACIOS LIBRES 828 294 12 56%
kof;,? ZtéST‘;?h;TECHO INCLINARO | 747 95 702.95 10.79%

Las normas chilena y norteamericana de concreto armado dan cargas Ultimas

menores que la norma peruana en hasta un 12.5%. Esta variacion en carga ultima
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arroja momentos flectores de disefio menores en la misma proporcion. Esto indica
que la norma peruana se va del lado de la seguridad al tener mayores factores de

amplificacion de cargas.

Respecto al calculo de deflexiones, no hay mayor diferencia entre las normativas
obteniéndose valores casi iguales, especificamente para este caso debido a que el
momento actuante es menor que el momento critico por lo que se trabaj6 Unicamente
con la inercia de la seccidn bruta. De esta manera solo hubo variacion en la cantidad
de acero colocado. Si se hubiera hecho el célculo de deflexiones con el mismo acero
colocado, los resultados hubieran sido idénticos para las distintas normativas.

La mayor diferencia en losas se encuentra en el acero colocado en las losas
bidireccionales, teniendo para la norma peruana espaciamientos de 12.5 cm y para
las otras normas espaciamientos de 15 cm. Si el disefio se hubiera hecho con la
misma carga ultima, se hubieran obtenido aceros colocados idénticos.

El metrado resumen de aceros para cada normativa es el siguiente:

Tabla N° 120 — Metrado de acero de losas segun las distintas normativas.

Metrado de Acero de losas (kg)

Normativa Peruana\ Chilena y Norteamericana Variacion

ler Techo | 4151.37 3542.77 14.66%
2do Techo | 4151.37 3542.77 14.66%
3er Techo | 4151.37 3542.77 14.66%
4to Techo | 2593.99 2601.15 -0.28%
5to Techo | 1223.50 1223.50 0.00%

LGN\ 16271.61 14452.98 11.18%

De forma global, el disefio utilizando las combinaciones de carga peruanas arroja un
11.18% mas de acero respecto a las otras normas. Este aumento esta controlado por
el disefio de las losas bidireccionales interiores. De forma especifica, las losas
bidireccionales interiores disefiadas con las combinaciones de norma peruana

arrojan aproximadamente un 14% mas de acero respecto a las otras normas.

Si se hubiera disefiado utilizando la misma combinacion de cargas para las tres

normativas, se hubieran obtenido los mismos resultados de acero.

Sin embargo, es importante recordar que el disefio se realiz6 utilizando la normativa
de cargas peruana. Si se hubiera disefiado utilizando las normativas de cargas de
cada pais, el resultado hubiera sido distinto debido a la variacion de los valores de

cargas muertas y vivas.
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CAPITULO VI

ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO

6.1. METRADO DE CARGAS
Al estar trabajando con losas macizas, las cargas sobre ellas se distribuyen a sus
apoyos segun su naturaleza unidireccional o bidireccional, segun como indican las

siguientes figuras.

il ]

AL
2,2625 2,2625

Figura N° 70 — Distribucién de cargas de las losas hacia sus apoyos en 1°, 2° y 3° Techo.
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Figura N° 71 — Distribucién de cargas de las losas hacia sus apoyos en 4° Techo.
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Distribucién de cargas de las losas hacia sus apoyos en 5° Techo.

Figura N° 72
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Las losas unidireccionales (las losas entre el eje Ay B en el 1°, 2°, 3° y 4° techo; la
losa entre los ejes By D en el 4° techo; y los voladizos del 4° *-techo) distribuyen sus
cargas hacia las vigas segun el ancho tributario a cada lado de los apoyos, tal y como
muestran las figuras anteriores. Los apoyos de estas losas, paralelos a la direccion
del armado, tedricamente no reciben carga alguna debido a la direccién del armado,
sin embargo, debido a que son elementos monoliticos de concreto armado junto con
la losa, reciben carga en un ancho tributario aproximado igual a cuatro veces el

espesor de la losa (60 cm).

Las losas bidireccionales distribuyen su carga hacia los apoyos en sus cuatro bordes
(o tres bordes, en el caso de la losa entre los ejes D — E y 4 — 5) formando 45° en la
interseccioén entre los apoyos. Dependiendo del largo y ancho de la losa, esta puede
formas cargas distribuidas triangulares o trapezoidales sobre sus apoyos.

‘ 2,635 *
o Mo 0785, [
; ‘LJCJQ—)J 7|(:]}93\_J‘
or 7K
N / pS
L [l N

Figura N° 73 — Ejemplo de distribucion de cargas de losa bidireccional.

En la figura anterior se muestra como la losa distribuye una carga distribuida
triangular hacia sus apoyos izquierdo y derecho, y una carga distribuida trapezoidal
hacia sus apoyos superior e inferior. Una manera de facilitar el metrado es
transformando el area tributaria triangular o trapezoidal a un area tributaria

rectangular, con un ancho tributario uniforme mediante las siguientes expresiones:

Tabla N° 121 — Areas equivalentes en losas macizas.

Areas Equivalentes
Area Triangular | Area Trapezoidal
Original Equivalente \ Original Equivalente

Ancho Equivalente h = 5 Ancho Equivalente h=(—)=
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A modo de ejemplo, se muestra el metrado de la viga del eje B entre los ejes 1y 3
en los tres primeros pisos. Esta viga soporta una losa bidireccional de 17.5 cm de
espesor, por un lado, y una losa unidireccional de 15 cm, por el otro.
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Figura N° 74 — Ejemplo de ancho equivalente para metrado de viga B.

La losa bidireccional de 17.5 cm le transmite una carga triangular con un ancho
tributario maximo de 3.922 m, lo que se puede reemplazar por un ancho tributario
equivalente igual a 3.922/2 = 1.961 m. La losa unidireccional de 15cm le transmite
una carga uniforme con un ancho igual a 1.245 m. A continuacion se muestra el
metrado de esta viga y el resumen de los metrados de todas las demas vigas:
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Tabla N° 122 — Metrado de cargas de viga B entre 1y 3 del 1° al 3° Techo.

VB -0.25x 0.65entrely 3-1°a3°Techo

Peso Especifico

(kg/m?3) / Peso
por area (kg/m?)

b (m) h (m)

Ancho
Tributario

(m)

CARGA MUERTA

Peso Propio 2400 0.25 0.65 - 390
Peso de Losa 15 cm 360 - - 1.245 448.2
Peso de Losa 17.5 cm 420 - - 1.961 823.62
Piso Terminado 100 - - 3.456 345.6
Falso Cielo Raso 10 - - 3.456 34.56
Tabiqueria Movil 270 - - 2.211 596.97
CM = 2638.95
CARGA VIVA
S/C Pasillo 400 - - 1.245 498
S/C Habitacion 200 - - 2.211 442.2
CvV = 940.2

Tabla N° 123 — Metrado de vigas en direccién X.

METRADO DE VIGAS EN DIRECCION X

NIVEL EJES CM (Ton/m) \ CV (Ton/m)
NEEEE 1-5 1.118 0.638
4 1-5 1.770 0.156
1-3 2.639 0.940
123 3-5 1.003 0.598
4 1-3 3.030 0.272
B 3-5 1.756 0.075
3-5 0.944 0.137
5-6 0.728 0.091
112(3|4 Escalera 1.950 1.145
3-45 0.390 0.000
11234 4.5-5 0.714 0.352
b 3-45 0.944 0.137
4.5-5 1.870 0.200
5-6 1.610 0.151
112(3|4 Escalera 1.950 1.145
3-45 0.949 0.276
1234 4.5-5 1.245 0.528
E 3-45 0.949 0.138
45-5 1.875 0.201
5-6 1.61 0.151
E |2]3 1-3 2.054 0.442
4 1-3 3.171 0.286
1]2][3[4 3-5 1.322 0.276
G 3-5 0.949 0.138
5-6 0.728 0.091
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Tabla N° 124 — Metrado de vigas en direccion Y.

METRADO DE VIGAS EN DIRECCION Y ‘

VIGA | NIVEL | EJES | CM (Ton/m) CV (Ton/m)

1al3 A-B 0.700 0.340

1 B-F 2.054 0.442

4] | A-F 0.737 0.043

, |1 [2]3 A-F 3.623 0.835

4] | A-F 1.038 0.073

B-E 2.054 0.442

123 E-F 2.959 0.687

F-G 1.390 0.295

3 4| | B-E 1.004 0.000

E-G 1.390 0.295

B-D 0.888 0.125

5| D-E 0.415 0.000

E-G 0.992 0.147

4 1]2[3]4 D-E 0.390 0.000
5| D-E 0.64 0

A-B 0.7 0.34

B-D 1.391 0.54

1123 D-E 0.635 0.285

E-G 1.39 0.295

A-B 0.737 0.043

5 4| | B-D 1.391 0.54

D-E 0.635 0.285

E-G 1.39 0.295

B-D 1.301 0.213

5| D-E 2.026 0.117

E-G 1.447 0.244

B-D 0.831 0.113

6 5| D-E 1.347 0.071

E-G 0.872 0.122

6.2. MODELAMIENTO ESTRUCTURAL CON EL METODO DE LOS
PORTICOS PLANOS.

Para poder analizar de forma real estructuras con placas y columnas Ly T, un método

muy conocido es el método de pértico planos (San Bartolomé Ramos, 1994),

caracterizado por cuatro razones principales:

e Subdivide el edificio tridimensional en una serie de porticos planos
bidimensionales que trabajan solo en el plano en el cual estan direccionados.

e Al momento de dividir pérticos concurrentes que comparten una columna L o T,
considera que el ala aporta a la rigidez del elemento en la direccioén de analisis

mediante un ancho efectivo, formando asi dos columnas equivalentes distintas,
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una para cada direccion de analisis. Al momento de colocar las nuevas columnas
en el modelo, se ubican a la mitad de la dimension en la direccion de andlisis,

sin considerar el ala.

Placa T
Li/4 o 6t < Lva, ., |la/4 o 6% < Le/2
L
L2 | 4
— L Lw/2 ‘
boooE
Ny %I X
) +
3 X La/4 o 6% ¢ La/2
+ 5
g
Y Columna Equivalente Columna Equivalente
Direccion Y Direccion X
B —

=X
Figura N° 75 — Anchos efectivos de ala en placa T.

En los pérticos, considera un brazo rigido existente entre el punto donde se
coloca la columna equivalente y el extremo de la columna, donde empieza la
viga real. El médulo de elasticidad de estos brazos rigidos se considera 100
veces mayor al médulo de los demas elementos (San Bartolomé Ramos, 1994).

—
Columnas

Fquivalentes
|

Vigas

[ —

—
Figura N° 76 — Esquema de elementos estructurales idealizados.

e Para lograr que los porticos trabajen conjuntamente, se unifican mediante la

asignacion de diafragma rigido a todos los puntos pertenecientes a cada nivel.
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Figura N° 77 — Esquema de elementos estructurales en planta del edificio.

En el caso de la estructura analizada, se puede observar que, por ejemplo, los
poérticos 1 y 2 no tienen conexion directa con los poérticos B y F. La conexion se
realizé mediante la asignacién del diafragma rigido a todos los puntos de cada

nivel mediante el programa de analisis estructural.

6.2.1. COLUMNAS EQUIVALENTES
A modo de ejemplo, se menciona le proceso de célculo de las columnas equivalentes

de las columnas tipo L ubicadas en B1, F1, B3y F3.

s

0,85
]

O
O+
o

[1p]
- i)
o

0.85

0,30, 0,55
e
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Figura N° 78 — Geometria de columna B1, F1, B3 y F3.

La columna original es una columna L de 0.85 x 0.85 x 0.30 x 0.30. La luz libre, L, de
las alas es de 0.55 m, por lo que el ancho efectivo de las alas es el maximo entre 6t
(6x0.30=180m)yL/M4(0.55/4 =0.1375 m) pero no mayor que L/2 (0.55/2 =
0.275 m). De esta manera, el ancho efectivo de las alas es igual a 27.5 cm en ambos

sentidos. Una vez obtenidas las columnas equivalentes, se realiza el calculo de sus
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centroides, inercias (Ixx 0 lyy), areas totales (Axy) y areas de corte (Ax 0 Ay) en el

sentido de andlisis, mientras que en el sentido ortogonal se le asignan valores nulos.

Los siguientes cuadros muestran las columnas equivalentes de los elementos tipo T

y L de la estructura, y sus propiedades.

Tabla N° 125 — Columnas equivalentes de columna L (0.85x0.85).

ColumnaL 0.85x 0.85 x 0.30 x 0.30
Columnas Equivalentes

Columna Original

Direccion X Direccion Y
0,275
i l b - ~ .
T T T [an}
IR > ™
o ™~ =) o
e TI" Tlw|| +
0 00)]
o ol |~ | e "
o | £ o
€ L i o i 1
0,30, 0,55 0,30, 0,95 \° 0,30, 0,275
t t t t 1 1
B1, B3, F1, F3 lyy(cm?) | 2068583 | Ixx(cm? 2068583
Axy (sz) 3375 Axy (sz) 3375
Ax (cm?) 2550 Ay (cm?) 2550

Tabla N° 126 — Columnas equivalentes de columna L (0.65x0.50).

Columna Original

0,35 0,30,

Columna L 0.65x 0.50 x 0.30 x 0.30
Columnas Equivalentes

Direccion X Direccion Y
Lt A
28 ol|@]
- e )
o e -
j =)
0,30
TR u +EJ,SU'
\0.20 \ 0,10
Iyy (cm*) 390764 | Ixx(cm*) | 788688
Axy (cm?) 2025 Axy (cm?) 2250
Ax (cm?) 1500 Ay (cm?) 1950
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Tabla N° 127 — Columnas equivalentes de columna T (1.40x0.85).

Columna T 1.40 x 0.85 x 0.30 x 0.30
Sl O] : ”Columnas Equlvalente§ _
Direccion X Direccion Y
1,40 0,275 0,275
' 1,40 ' t ]
=1l | -—— | e -+—F -*—".'—,,,,
™M Ipl=) P 7
— M~ ™M ™ |
T M| o ’ o 1
fa=) T . | ==t — -_———
u’J‘ ip]
o -+ — ip]
il o
0,55 0,30, 055 | to-—-d .
+ + + ¢ , 0,55 0,30, 0,59 | 0,30+
T T T T ]
Iyy (cm*) 6921875 Ixx (cm*) 2416663
Axy (sz) 5025 Axy (sz) 4200
Ax (cm?) 4200 Ay (cm?) 2550

Al momento de ingresar las columnas equivalentes en el programa de andlisis

estructural, se ingresaron como secciones generales con las propiedades asignadas

segun el célculo.

General Section

Section Hame

Section Maotes

LB =

Modify/Show Motes.. I

r~ Properties

Section Properties. .. |

Set Modfiers.. |

Propeity Modifiers—— ~ Material——————
[ [ +[[re210Pen -

- Dimersion:

Depth [t3]

Width [t2 ]

085

T L

Section Hame ILB'I =
— Properties
Crozz-section [axial] area ID-33?5 Section modulus about 3 azis |1-
Torsional constant I'I .000E-10 Section modulus about 2 axis |1-
tomert of [nertia about 3 axis IU.DZEI? Plastic moduluz about 3 axis |1-
tament of Inertia sbout 2 axis I‘I -000E-10 Plastic modulus about 2 axis |1-

ID.255
I‘I .000E-10

Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

Radius of Gyration about 3 axis |1-
Fradius of Guration about 2 axis |1-

Cancel I

Figura N° 79 — Propiedades de columna equivalente en X de columna L (0.85x0.85).
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General Section

Section Name

Section Notes

LBty

Modify/Show Nates.

r~ Properties Property bModifier Material
Section Properties.. I ’7 Set Modifiers... I ’V ﬂ fe 210 Pe hd
i~ Dimension;
Depth [13] o3
Width [12) [0.25

w

P

Section Name

et

— Properties

Tarsional constant

Crozs-zection (axial) area

Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

o
oo
Moment of [nertia about 3 axis W
Moment of [nertia about 2 auis W
[
fozms

Section moduluz about 3 asiz |1-
Section modulus about 2 axis |1—
Plastic: modulus about 3 asiz |1-
Plastic: moduluz about 2 asiz |1-
Radiuz of Gyration about 2 axis |1-
Radiuzs of Gyration sbout 2 axis |1-

Cancel |

Figura N° 80 — Propiedades de columna equivalente en Y de columna L (0.85x0.85).

Segun los célculos, se colocaron las propiedades mostradas y calculadas

previamente en la direccién de trabajo de la columna. En el sentido ortogonal, a fin

de evitar errores de calculo en el programa, no se colocaron valores nulos, sino

valores muy cercanos al cero. Las otras propiedades (Mddulo elastico de seccion,

Maodulo plastico de seccion y Radio de giro) son propiedades utilizadas en el disefio

computacional. Puesto que se utilizé el programa solo para el analisis estructural, el

valor de estas propiedades no tiene incidencia en el modelo por lo que se les asigno

un valor de 1, aunque pudo ser cualquier otro valor.
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6.2.2. CENTRO DE MASAS
El centro de masas, en un entrepiso, es el punto sobre el cual se concentran las
masas de todos los elementos de ese entrepiso. Se calcula mediante la siguiente

expresion:

Donde:

Xcy = Ordenada X del Centro de Masas del Entrepiso.

Yeu = Ordenada Y del Centro de Masas del Entrepiso.

M; = Masa del elemento i — ésimo perteneciente al entrepiso.

X; = Ordenada X del centro de gravedad del elemento i — ésimo.

Y; = OrdenadaY del centro de gravedad del elemento i — ésimo.

Es sobre este punto sobre el cual es aplicada la fuerza sismica. Al hablar de efectos
sismicos, este punto es calculado considerando las masas sismicas mencionadas
segun cada normativa. En las siguientes tablas se muestran los pesos sismicos por
niveles, el peso sismico total del edificio y los centros de masas. Se tomé como punto

de referencia la esquina inferior izquierda de la columna G5.
Tabla N° 128 — Pesos sismicos de cada entrepiso.

Peso Sismico

Entrepiso Peso (Ton)
1° Entrepiso 287.16
2° Entrepiso 261.72
3° Entrepiso 261.72
4° Entrepiso 241.32
5° Entrepiso 83.86

TOTAL 1135.78

Tabla N° 129 — Ubicacién del centro de masas de cada entrepiso.

Centro de Masas

Entrepiso ‘ Xewm (M) Yem (M)
1° Entrepiso 10.30 8.20
2° Entrepiso 10.34 8.23
3° Entrepiso 10.34 8.23
4° Entrepiso 9.84 8.33
5° Entrepiso 1.19 5.83
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6.2.3. CENTRO DE RIGIDECES

El centro de rigideces es el punto donde se concentra la rigidez promedio de los
elementos resistentes a cargas laterales en cada entrepiso. La fuerza sismica actia
en el centro de masas, provocando que la planta general gira respecto al centro de
rigideces, el cual actia como punto permanente de giro. Su calculo esta dado por la

siguiente expresion:

Donde:

Xcx = Ordenada X del Centro de Rigideces del Entrepiso.

Ycx = OrdenadaY del Centro de Rigideces del Entrepiso.

K; = Rigidez del elemento i — ésimo perteneciente al entrepiso.
X; = Ordenada X del centro de gravedad del elemento i — ésimo.

Y; = OrdenadaY del centro de gravedad del elemento i — ésimo.

Tabla N° 130 — Ubicacién del centro de rigideces de cada entrepiso.

Centro de Rigideces

1° Entrepiso 11.25 7.43
2° Entrepiso 11.25 7.43
3° Entrepiso 11.25 7.43
4° Entrepiso 11.35 7.68
5° Entrepiso 1.28 6.47
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Se tom6 como punto de referencia el mismo punto tomado para el célculo del centro

de masas.

Con la estructuracion original, se puede observar que existe una excentricidad natural
de 95 cmen Xy 77 cm en Y entre el centro de rigidez y el centro de masas en el
primer entrepiso. Este valor se ajusta automaticamente conforme se cumplen los

requerimientos exigidos por cada normativa.

6.2.4. MODELO ESTRUCTURAL INICIAL
Con los datos anteriores, se procedié a modelar el edificio con el programa Sap2000,

cumpliendo con lo siguiente:

e Para el concreto, se utilizd el modulo de elasticidad establecido en cada
normativa segun el punto 4.2.1.:
(15000\/176 para Peruy 15100\/ch para Chile y Estados Unidos)
e Para los brazos rigidos segun los pérticos planos, se utilizé un moédulo de
elasticidad 100 veces mayor al utilizado para el concreto.
e Para los brazos rigidos asignados mediante el mismo software, se consideré la

rigidizacion de la interseccion total entre vigas y columnas
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e Se colocaron los puntos de Centro de Masas y Centro de Rigideces en cada
entrepiso. En el 4° techo, estos puntos se colocaron a la mitad de la altura entre
la cumbre y las vigas de los ejes By F.

e Se asigné diafragma rigido en todos los entrepisos.

e Se considerd un peso sismico igual al 100% de la carga muerta mas el 25% de

la carga viva, tal y como indica cada normativa

Figura N° 82 — Modelo Estructural del Edificio.

Tabla N° 131 - Periodos de vibracion con mayor masa traslacional del modelo del edificio.

Periodos del Edificio

Porcentaje de
asa Traslacional

X 0.615 81%
Y 0.671 64%

Direccion | T (seq) M

El cambio del médulo de elasticidad, segun cada normativa, no tuvo incidencia en

los periodos de la estructura, siendo el mismo periodo para los tres modelos.
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6.3. ANALISIS SIMICO SEGUN CADA NORMATIVA
6.3.1. NORMA PERUANA

Del punto 4.1.1., se obtuvieron los siguientes pardmetros sismicos:

Tabla N° 132 — Parametros Sismicos — Norma Peruana.

Parametros Sismicos

Z Factor de zona 0.35¢

U Factor de uso 1

C Factor de amplificacién sismica 2.44 en X (Para ane}l?s?s estét@co)
2.23 en Y (Para analisis estatico)

S Factor de suelo 1.15

Periodo limite de la plataforma del

e espectro de aceleraciones. 0.6 seg
T, Periodo inicial de desplazamiento 2.0 seg
constante.
Ro Coeficiente bésico de reduccion 7
la Coeficiente de irregularidad en altura e?
| Coeficiente de irregularidad en 5
P planta ¢
R Coeficiente de reduccién sismica o?

Debido a que el periodo fundamental en ambas direcciones (0.615seg en X y
0.671seg en Y) es mayor al parametro Te (0.6 seg), el coeficiente sismico se calculd

con las expresiones del punto N° 4.1.1.2. (C = 2.5 (T?P)) para el caso de la fuerza

cortante estética.
Los parametros |4, I, y R dependen de la irregularidad presente en el edificio.

Las irregularidades se dividieron en dos tipos: Irregularidades objetivas e
Irregularidades analiticas. Las irregularidades objetivas son las que se pueden
determinar por simple inspeccién del plano del proyecto, y las analiticas son las que

se determinan a partir de un analisis estructural preliminar.

6.3.1.1. IRREGULARIDADES OBJETIVAS
Las irregularidades objetivas son las que pueden determinarse por simple inspeccion

de las masas y dimensiones del edificio.

e |IRREGULARIDADES EN PLANTA
o ESQUINAS ENTRANTES: Esta irregularidad se da cuando la dimension de
la esquina entrante, en cada direccion, sobrepasa el 20% de la dimension total

correspondiente.
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Figura N° 83 — llustracién de irregularidad de Esquina Entrante — Norma Peruana.

Se puede observar que, en ambas direcciones, la dimension de la esquina
entrante es mayor que el 20% de la respectiva dimension total, por lo que
presenta irregularidad en ambas direcciones. Para este tipo de irregularidad, el
factor I, es igual a 0.90.

o DISCONTINUIDAD DEL DIAFRAGMA: Esta irregularidad se da cuando el
area de las aberturas en el diafragma sobrepasa del 50% del area total o, cuando
en cualquiera de las direcciones, la longitud de la abertura sobrepasa al 75% de

la longitud total.
Y

Varamen

7T —
/
/

L

£aT
T 7L

,,,,,, gk
|

X - Longitud Total =21215m (100 %)

i AREA TOTAL = 267.21 m’ (100%} Y f ; Longitud de Abertura = 4.525m  (21.3 %)
AREA DE ABERTURA = 23.28 m? (9%} Y - Longitud Total =14.616m (100 %)
. s = Longitud de Abertura =5.85 m (40.0 %)
X X Y
Figura N° 84 — llustracion de irregularidad de Discontinuidad de Diafragma — Norma

Peruana.

La estructura no presenta este tipo de irregularidad.

IRREGULARIDADES EN ALTURA

o IRREGULARIDAD DE MASA: Se da cuando el peso de un piso es mayor que
el 150% del peso de un piso adyacente. No aplicable para azoteas. Del punto N°
6.2.2., se puede observar que los pesos sismicos del edificio son
aproximadamente iguales en las 4 primeras plantas (287.16 Ton, 261.72 Ton,
261.72 Tony 241.32 Ton — sin contar la azotea), por lo que el edificio no presenta

este tipo de irregularidad.
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o IRREGULARIDAD GEOMETRICA VERTICAL: Se da cuando la dimension
de un piso horizontal de un piso es mayor que el 130% de la dimensién de un
piso adyacente. No aplicable en Azoteas. En el edificio no se encuentra este tipo

de irregularidad.

En resumen, la Unica irregularidad objetiva presente en la estructura es la de esquina
entrante, por lo que el edificio tendria unos pardmetros |, e |a iniciales de 0.9 y 1.0

respectivamente.

6.3.1.2. ANALISIS ESTATICO

Si bien el analisis estatico no esta permitido para el disefio de estructuras irregulares,
puede ser utilizado para la determinacién de las irregularidades. Al tener establecidos
los factores iniciales de irregularidad I, e l., se obtiene el coeficiente de reduccién
sismica R, igual a la-lp-Ro= R (1.0 - 0.9 - 7 = 6.3). Con este valor, y los valores
mencionados previamente, se obtuvieron las siguientes cortantes basales estaticas:

Z-U-C,-S 0.35-1-2.44-1.15
V. = P =

x R 63 +1135.78 = 177.05 Ton

Z-U-Cy'S 0.35-1-2.23-1.15
V. = P =

-1135.78 = 161.82 T
“ R 63 35.78 61.82 Ton

Estos valores se distribuyen en altura segun el punto N° 4.1.1.7. y son aplicados en

el centro de masas de cada piso.

P;(hy)*
IO

1.0; Si T < 0.50 seg.

Fi= 0.75 + 0.5T; Si T > 0.50 seg.

vk

Tabla N° 133 - Periodos, factor k y cortante basal estatica — Norma Peruana.

Direccion T (seg)
X 0.62 1.06 177.05

Y 0.67 1.085 161.82

Tabla N° 134 — Distribucién de Fuerza Sismica en altura — Norma Peruana.

Entren: P P, (Ton) Alt hi (M) Direccion X Direccion Y
ntrepiso eso0o ;i on urani (m T T
P P(h)< a |Fi(Ton) P;(hX Fi (Ton)
287.16 4.05 1264.81 | 10% 18.55 1309.82 | 10% 16.56

261.72 7.20 2121.34 | 18% | 31.12 | 2228.65 | 17% | 28.18
261.72 10.35 3116.55 | 26% | 45.72 | 3304.05 | 26% | 41.78
241.32 13.50 3808.44 | 32% | 55.87 | 4064.48 | 32% | 51.40
83.86 17.65 1758.35 | 15% | 25.79 | 1889.18 | 15% | 23.89

1135.78 12069.48 [ 100% | 177.05 [12796.19 [ 100% | 161.82
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6.3.1.3. DERIVAS

Antes de calcular las irregularidades analiticas, se debe verificar que las derivas del
edificio cumplan con el limite establecido por la norma. Para edificios de concreto
armado, la deriva méaxima es de 0.007. Los desplazamientos y las derivas

encontradas en el edificio son los siguientes:
Tabla N° 135 — Desplazamientos y derivas en direccion X — Norma Peruana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN X
Centro de Masas Punto méas Critico Limite

Entrepiso Altura (m) Aabsoluto Arelativo Aabsoluto Arelativo

Deriva Deriva Derivamax

(m) (m) (m) (m)

0.03402
0.06804
0.09639
0.11655

Aabsoluto Arelativo A Aabsoluto Arelativo
(m)

0.1109 - 0.11466 - -

0.1443 0.0334 [0.0080( 0.15813 | 0.0435 [0.0105| 0.0070

Deriva Derivamax

Entrepiso Altura (m)

Tabla N° 136 — Desplazamientos y derivas en direccion Y — Norma Peruana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN Y
Centro de Masas Punto mas Critico Limite

Entrepiso  Altura (m) = Aapsoluto Arelativo Deriva Aapsoluto Arelativo Deriva Derivamax
(m) (m) (m) (m) (m)
0.0340 0.0340 (0.0084| 0.03402 | 0.0340 |0.0084 0.0070
0.0662 0.0321 (0.0102| 0.06804 | 0.0340 [0.0108 0.0070
0.0939 0.0277 (0.0088| 0.09639 | 0.0284 [0.0090 0.0070
0.1115 0.0176 (0.0056| 0.11655 | 0.0202 |0.0064 0.0070

Entrepiso

(m) (m) (m) (m) (m)
0.1159 - 0.11655 - -
0.1468 | 0.0309 |0.0074| 0.15057 | 0.0340 [0.0082| 0.0070

A Arelaii . A Arelai . Deriva
Altura (m) absoluto relativo Deriva absoluto relativo Deriva max

En primer lugar, se menciona que los desplazamientos se calcularon multiplicando

los obtenidos del analisis estructural por el coeficiente de reducciéon R = 6.3.

Se puede observar que, tanto en direccién X como Y, las derivas sobrepasan el limite
maximo establecido por la norma, por lo que fue necesario aumentar la rigidez de los

elementos en ambos sentidos.

Conforme se fue aumentando la rigidez de los distintos elementos estructurales, se
dio la necesidad de considerar elementos tipo placa segun el siguiente plano:
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V117 025x0.6!
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Ex0.65
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Figura N° 85 — Plano Modificado en Planta — Norma Peruana.
o 1.00
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Figura N° 86 — Placas — Norma Peruana.

R e et B el B §;L4ﬂ+ 40

2ELEMENTOS | 5 ELEMENTOS | 1 ELEMENTO | 3 ELEMENTOS | 1ELEMENTO
Figura N° 87 — Columnas — Norma Peruana.

040
0.30

Al haber aumentado los peraltes y obtener elementos tipo placa, variaron el peso
sismico por cada nivel, los periodos fundamentales del edificio, el coeficiente sismico
C, el coeficiente de reduccién sismica R, la cortante basal y la distribucion de fuerzas

en altura:
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Tabla N° 137 — Parametros Sismicos — Norma Peruana.

Parametros Sismicos

Z Factor de zona 0.35¢

U Factor de uso 1
e 2.50en X

c Factor de amplificacién sismica 250 en Y

S Factor de suelo 1.15

Periodo limite de la plataforma del
Tp . 0.6 seg
espectro de aceleraciones.
T, Periodo inicial de desplazamiento 2.0 seg
constante.

Ro Coeficiente basico de reduccion 6

la Coeficiente de irregularidad en altura 1.0

Ip Coeficiente de irregularidad en planta 0.9

R Coeficiente de reduccién sismica 5.4

Tabla N° 138 — Periodos, factor k y cortante basal estatica — Norma Peruana.

Direccion T (seg) k V (Ton)
X 0.524 1.012 225.582
Y 0.464 1.000 225.582

Direccién X
Pi (hi)k Fi (TOI’])

Direccién Y

Entrepi
ntrepiso Py (hi)¢ F (Ton)

(Ton) (m)

a

Peso P;

Altura h;
a

309.87 1276.23 1254.99

273.60 7.2 2017.13 | 18% | 39.79 | 1969.91 | 18% | 39.96
273.60 10.35 2912.28 | 26% | 57.45 | 2831.75 | 26% | 57.44
250.74 135 3492.31 | 31% | 68.90 | 3384.93 | 31% | 68.67
86.80 17.65 1585.79 | 14% | 31.28 | 1532.09 | 14% | 31.08

1194.61 11283.75(100% | 222.61 [10973.66(100% | 222.61

Con el posterior re-analisis, se obtuvieron los siguientes desplazamientos:

Tabla N° 140 — Desplazamientos y derivas finales en direccion X — Norma Peruana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN X
Centro de Masas \

Punto mas Critico Limite

Entrepiso

10
20
30
40
Entrepiso ‘

Altura (m)

4.05
3.15
3.15
3.15

Altura (m)

Azbsoluto (M) ‘ Arelativo (M)

0.0184
0.0389
0.0578
0.0724

‘ Aabsoluto (m) ‘

0.0184
0.0205
0.0189
0.0146

Aelativo (m)

Der'va ‘ Aabsoluto (m) Arelativo (m) Der'va (m) De”vamax

0.0045
0.0065
0.0060
0.0046

Deriva‘

0.01998
0.04212
0.0621
0.07776

Aabsoluto (m)

0.0200
0.0221
0.0200
0.0157

A clativo (m)

0.0049
0.0070
0.0063
0.0050

Deriva (m)

0.0070
0.0070
0.0070
0.0070

Derivamax

4°
5°

4.15

0.0713

0.0886

0.0173

0.0042

0.0756
0.09504

0.0194

0.0047

0.0070
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Tabla N° 141 — Desplazamientos y derivas en direccion Y — Norma Peruana.

Entrepiso

1°
20
3°
4°

Entrepiso
40
50

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO ENY
Centro de Masas

Altura (m)

4.05
3.15
3.15
3.15

Altura (m)

4.15

Aabsoluto
(m)
0.0151
0.0335
0.0518
0.0664
Aabsoluto
(m)
0.0648
0.0853

Arelativo
(m)
0.0151
0.0184
0.0184
0.0146

Arelativo

(m)

0.0205

Deriva

0.0037
0.0058
0.0058
0.0046

0.0049

Punto mas Critico

Aabsoluto
(m)
0.01674
0.03726
0.05616
0.07074
Aabsoluto
(m)
0.06534
0.08586

Arelativo
(m)
0.0167
0.0205
0.0189
0.0146

Arelativo

(m)

0.0205

Deriva
(m)
0.0041
0.0065
0.0060
0.0046

0.0049

Limite

Derivamax

0.0070
0.0070
0.0070
0.0070

Derivamax

0.0070

Se puede apreciar que todas las derivas estan por debajo del limite establecido por

la norma.

6.3.1.4.

IRREGULARIDADES ANALITICAS

Las irregularidades analiticas son las que deben determinarse a partir de un analisis

sismico preliminar. Se analizan teniendo en cuenta que para una edificacion tipo C

en zona sismica 3 no se permiten irregularidades extremas.

¢ |IRREGULARIDADES EN PLANTA
o IRREGULARIDAD TORSIONAL: Se da cuando el maximo desplazamiento

relativo de entrepiso en un extremo del edificio es mayor que 1.2 veces el

desplazamiento relativo del centro de masas en el mismo entrepiso. Se debe

verificar solo cuando los desplazamientos relativos son mayores de 0.0035 h; en

cada entrepiso.

Entrepiso

10

20

30

40
Entrepiso

4°
5°

Tabla N° 142 - Irregularidad Torsional — Sismo en X — Norma Peruana.

Aabsoluto

(m)

Aabsoluto
(m)
0.0713
0.0886

IRREGULARIDAD TORSIONAL - SISMO EN X
Centro de Masas ‘

Arelativo

(m)

Arelativo

(m)

0.0173

Punto mas Critico

Aabsoluto

(m)

Aabsoluto
(m)
0.0756
0.0950

Arelativo

(m)

Arelativo

(m)

0.0194

Relacién

Arelativo critico
IAreIativo C.M.

Arelativo critico
IAreIativo C.M.

1.125

50% Arelativo max

50% Arelativo max

0.0145
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Tabla N° 143 - Irregularidad Torsional — Sismo en Y — Norma Peruana.

IRREGULARIDAD TORSIONAL - SISMO EN Y

Centro de Masas ‘ Punto mas Critico Relacion
Entrepiso Azbsoluto Avelativo Aabsoluto Avelativo Arelativo critico 50% Avelativo max
(m) (m) (m) (m) 1Aelativo .M.

1° 0.0151 0.0151 0.0167 0.0167 1.107 0.0142

2° 0.0335 0.0184 0.0373 0.0205 1.118 0.0110

3° 0.0518 0.0184 0.0562 0.0189 1.029 0.0110

4° 0.0664 0.0146 0.0707 0.0146 1.000 0.0110
Entrepiso | Ceme || S | oo | St | DRSS 5094 Ao

4° 0.0648 - 0.0653 - - -

5° 0.0853 0.0205 0.0859 0.0205 1.000 0.0145

Ninguna de las relaciones entre desplazamientos es mayor que 1.2, por lo que
no se presenta este tipo de irregularidad. Por lo tanto, sigue manteniéndose el

coeficiente I, = 0.9 por el efecto de esquina entrante.

e |IRREGULARIDADES EN ALTURA
o IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ - PISO BLANDO: Se da cuando la deriva
de un entrepiso es mayor que 1.4 veces la deriva del piso inmediato superior, o
1.25 veces el promedio de las derivas de los 3 pisos superiores. En cada
entrepiso, la distorsion se calcula como el promedio en los extremos del
entrepiso.

Tabla N° 144 — Célculo de Piso Blando — Sismo en X — Norma Peruana.

CALCULO DE PISO BLANDO - SISMO EN X
Izquierda Derecha Promedio Limites

Entrepiso Aa(brsr;J;uto A,(l:ﬁt)ivo Deriva Aa(t,;no;uw A’(’?{:’]“)“’O Deriva Derivagron Lmlnte Limite
1° 0.0194 | 0.0194|0.0048 (0.01782(0.0178 [ 0.0044 | 0.0046 ]0.0094]0.0073
2° 0.0416 [0.0221|0.0070| 0.0378 |0.0200 [ 0.0063| 0.0067 |0.0085|0.0063
3° 0.0610 [ 0.0194|0.0062 | 0.0567 |0.0189(0.0060| 0.0061 |0.0066 -
4° 0.0756 |0.0146 | 0.0046 [ 0.07182 | 0.0151(0.0048| 0.0047 ]0.0059 -
5° 0.0940 [ 0.0184|0.00440.08856 | 0.0167 [ 0.0040| 0.0042 - -
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Tabla N° 145 — Calculo de Piso Blando — Sismo en Y — Norma Peruana.

CALCULO DE PISO BLANDO - SISMO EN Y
Izquierda Derecha \ Promedio Limites

Entrepiso |Aapsoiuto  Avelativo ; Aabsoluto | Arelativo Limite Limite
(m) (m) (m) (m)
1° 0.0157 10.0157]0.0039]0.017280.0173]0.0043| 0.0041 [0.0088|0.0065
2° 0.0346 ]0.0189|0.0060 | 0.0378 [0.0205(0.0065| 0.0063 |0.0077]0.0062
3° 0.0524 10.0178]0.0057 | 0.0545410.0167 | 0.0053| 0.0055 [0.0055 -
4° 0.0648 |0.0124 | 0.0039 [ 0.06696 [ 0.0124 (0.0039| 0.0039 ]0.0075 -
5° 0.0869 10.022110.0053| 0.0891 |0.0221]0.0053| 0.0053 - -

Se presenta irregularidad moderada de Piso Blando. |, toma un valor de 0.75.

Adicionalmente se menciona que si se calculara esta irregularidad utilizando las
expresiones del proyecto de norma E.030, no se hubiera presentado
irregularidad, obteniéndose aproximadamente los valores mostrados en el punto
6.3.3.4. evaluado con la norma ASCE, norma en la que rige la expresion

planteada por la propuesta de norma peruana.

o IRREGULARIDAD DE RESISTENCIA — PISO DEBIL: Se da cuando, en
cualquiera de las direcciones, la resistencia de un entrepiso a fuerzas cortantes
es inferior al 80% de la resistencia del piso inmediato superior.

La resistencia ante cargas laterales (R) de un entrepiso esta relacionada
directamente con la resistencia al corte de los elementos estructurales de ese
entrepiso (@Vci), € inversamente al grado de esbeltez de estos, facilmente
identificado con la altura (hg)).

QVC(i)
hay

Ry =

Una manera de determinar la resistencia de las columnas de cada entrepiso es

mediante la expresion dada por la norma peruana:

’ Pu
0.53 \/fc <1+m> bw d]

V. =0

A modo de ejemplo, se muestran los valores de calculo correspondientes a la

columna Al para el sismo en X.
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Tabla N° 146 — Calculo de Cortante Resistente de columna Al — Norma Peruana.

DIRECCION X DIRECCION Y
A1 (0.40x0.50) A1 (0.40x0.50)

b (cm) 40 b (cm) 50
h (cm) 50 h (cm) 40
d (cm) 44 d (cm) 34
hi (cm) 405 hi (cm) 405
f'c (kg/cm?) 210 f'c (kg/cm?) 210
P (To
CM 20.06 CM 20.06
CcVv 5.36 Cv 5.36
CS-X 4.26 CS-Y 51.53

1.4CM + 1.7CV
1.25(CM+CV) + CS
1.25(CM+CV) - CS

1.4CM + 1.7CV 37.196 | 31.043
1.25(CM+CV) +CS | 83.305 | 35.556
1.25(CM+CV) -CS | -19.755 | 25.470

0.0CM + CS 0.0CM + CS 69.584 | 34.213
0.9CM - CS 0.9CM - CS 33476 | 24.127
) 35.556

Después de analizar las resistencias para cada una de las columnas y placas,
se obtuvieron los siguientes valores resistentes por piso y los respectivos limites

del 80% del valor resistente del piso superior.

Tabla N° 147 — Resistencia ante cargas laterales.

Resistencia ante cargas laterales

Direccion X Direccion Y

Limite - Limite
(kg/cm) (kg/cm)
Primer Piso 981.572 |>| 938.262 957.227 |>| 926.553
Segundo Piso [ 1172.828 |>| 870.227 1158.191 |>| 871.304
Tercer Piso 1087.784 |>| 807.904 1089.130 |>| 818.453
Cuarto Piso 1009.881 [>| 296.816 1023.066 |>| 290.450

Quinto Piso 371.020 |- - 363.062 | - -

Como los valores resistentes de cada piso son mayores que el limite establecido

por la norma, entonces la estructura no presenta irregularidad por piso débil.

Finalmente, se obtiene |, = 0.75 e I, = 0.90, por lo que el coeficiente de reduccién

final es de 6 - 0.75 - 0.90 = 4.05. Esto no afecta las verificaciones anteriores, puesto
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que estas se realizan anulando el coeficiente R al momento de hallar los

desplazamientos, por lo que saldrian exactamente los mismos desplazamientos si se
realizara un re-calculo.

6.3.1.5. ANALISIS DINAMICO

Después de haber analizado las derivas de entrepiso y las irregularidades presentes,

se obtuvieron los siguientes parametros sismicos y el siguiente espectro:

Tabla N° 148 — Parametros Sismicos finales — Norma Peruana.

Parametros Sismicos

A Factor de zona 0.35¢g
U Factor de uso 1

S Factor de suelo 1.15

Periodo limite de la plataforma del
Te . 0.6 seg
espectro de aceleraciones.
T, Periodo inicial de desplazamiento 2.0 seg
constante.

Ro Coeficiente basico de reduccion 6

la Coeficiente de irregularidad en altura 0.75
Ip Coeficiente de irregularidad en planta 0.9
R Coeficiente de reduccién sismica 4.05

Espectro de Aceleraciones del Edificio en Peru
0.3

0.2

—Sa
—TP

0.1 —_—TL

0.05

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
T (seg)

Figura N° 88 — Espectro de aceleraciones del edificio — Norma Peruana.
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Tabla N° 149 — Rango de periodos del espectro de aceleraciones del edificio — Norma

Peruana.

T(sey) C _ Sa(g)
0 2.50 | 0.2485 1 1.50 | 0.1491 2 0.75 | 0.0745
0.1 2.50 | 0.2485 1.1 1.36 | 0.1355 2.1 0.68 | 0.0676
0.2 2.50 | 0.2485 1.2 1.25 | 0.1242 2.2 0.62 | 0.0616
0.3 2.50 | 0.2485 1.3 1.15 | 0.1147 2.3 0.57 | 0.0564
0.4 2.50 | 0.2485 1.4 1.07 | 0.1065 2.4 0.52 | 0.0518
0.5 2.50 | 0.2485 1.5 1.00 | 0.0994 2.5 0.48 | 0.0477
0.6 2.50 | 0.2485 1.6 0.94 | 0.0932 2.6 0.44 | 0.0441
0.7 2.14 | 0.2130 1.7 0.88 | 0.0877 2.7 0.41 | 0.0409
0.8 1.88 | 0.1863 1.8 0.83 | 0.0828 2.8 0.38 | 0.0380
0.9 1.67 | 0.1656 1.9 0.79 | 0.0785 2.9 0.36 | 0.0355

Con el espectro definido, se calcul6 la cortante sismica en la base en cada direccion

mediante la utilizacion del software de célculo:

Tabla N° 150 — Comparacion de Cortantes Estaticas y Dinamicas — Norma Peruana.

Cortante Basal
Direccion | Estatica (Ton) \ Dinamica (Ton) 90% Estatico (Ton)

Al ser una estructura irregular, las cortantes dinAmicas deben ser por lo menos el
90% de la cortante estatica. Para poder escalar los valores, los espectros se

escalaron por factores de 1.103 en la direcciéon X'y 1.100 en la direccién Y.

Espectros de Aceleraciones del Edificio en Peru

0.3
0.25
0.2 AN

\. —5a-X
0.15

Sa (g)

\ Sa-Y
0.1 L
—TL

0.05 S

0 0.5 1 15

N

2.5 3
T (seg)

Figura N° 89 — Espectros finales de aceleraciones del edificio— Norma Peruana.

162



6.3.1.6. DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES

La fuerza cortante basal ocasionada por el efecto sismico es distribuida a cada uno

de los elementos estructurales resistentes (columnas y placas). Esta distribucion se

ilustra en las siguientes imagenes en cada direccion de analisis.

VT % | V@O % | VO % V@M % | V@M %] VO %| VM %
351[1.28] [1.56/0.58) [1.59(0.58] [1.59(0.58 [1.59(0.58] [1.57(0.58] [347[1.28
3 B 5 B i B 7]

%
12.8

238

5] v m

%o

12.0

441

v (T)

3.2

v (T)

12.0

v (T}

#12.98/1.10

Figura N° 90 — Distribucion de Fuerzas Sismicas en X — Norma Peruana.

243

2.99

VT % | VO % | VT} % | VA% | V@M % | V@ % | VDO %
2.87/1.06 04£/0.18 (040015 (041015 [04€(0.17 [0.61/0.23 3.95/146
E2 & B 5] i1 B B
V@ % VT % VD %

23.1/2.65 37.7[12.9

%

115

i34

Figura N° 91 — Distribucion de Fuerzas Sismicas en Y — Norma Peruana.
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En la direccidn X, las columnas resisten el 20.25% de la fuerza cortante mientras que
las placas, el 79.75%.

En la direccion Y, las columnas resisten el 10.78% de la fuerza cortante mientras que

las placas, el 89.22%.

De esta manera queda determinada la conformidad del factor de reduccién sismica

R tomado (6) correspondiente a un sistema de placas de concreto armado.
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6.3.2. NORMA CHILENA
Del punto N° 4.1.2., se obtuvieron los siguientes parametros sismicos:

Tabla N° 151 — Parametros Sismicos — Norma Chilena.

Parametros Sismicos

Ao Factor de zona 0.30g
I Factor de importancia 1
S Factor de suelo 1.05
To Parametro dependiente del suelo 0.40 seg
T Parametro dependiente del suelo 0.45 seg
n Parametro dependiente del suelo 1.40
p Parametro dependiente del suelo 1.60
R Factor de modificacion de respuesta (estatico) 7
Ro Factor de modificacion de respuesta (dinamico) 11

6.3.2.1. ANALISIS ESTATICO
Los periodos fundamentales de la estructura inicial son Tx = 0.615sy Ty = 0.671 s,

por lo cual el coeficiente sismico estético para cada direccién es igual a:

o _275°S-Ay T 275-105-03 045 0 oo

* R T 7 0615
2.75-S A, T' . 2.75-1.05-03 045

b=—Fx @)= 7 067 00707

Estos coeficientes estan dentro de los limites establecidos por la norma chilena:

Tabla N° 152 — Limites del Coeficiente Sismico C — Norma Chilena.

Limites del Coeficiente Sismico C

Minimo Maximo

Ao-S/6g9 =0525 | 0.35-4,-S/g = 0.11025

Con el coeficiente sismico establecido, la cortante basal en cada direccién es:
Qy=Cy-1-P=0.0799-1-1135.78 = 90.7488 Ton

Qy=Cy,-1-P=0.0707-1-1135.78 = 80.2996 Ton

Estos valores se distribuyen en altura y son aplicados en el centro de masas de cada

piso.
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Fk:

Ay Py

7=1Aij

Zy—1
M= [1-
Q k \/ q

Tabla N° 153 — Distribucién de fuerza sismica en altura — Norma Chilena.

Entrepiso Peso Py (Ton) Altura Zx (m)

Ax

APk

%

Fx (Ton)

Direccion X Direccion Y
Fx (Ton)

6.3.2.2. DERIVAS

A diferencia de la norma peruana, la norma chilena no hace menciones de

287.16 20.01% 18.16 16.07
261.72 7.2 0.11| 28.36 |16.17% 14.67 12.98
261.72 10.35 0.13] 33.07 |18.86% 17.11 15.14
241.32 13.5 0.16| 38.18 |21.77% 19.76 17.48
83.86 17.65 0.48| 40.66 |23.19% 21.04 18.62
1135.78 175.36| 100% 90.75 80.30

irregularidad alguna en las edificaciones. Sin embargo, exige un control de derivas

limitado al .002 en el centro de masas y de .001 mas en cualquier otro punto.

Entrepiso

e
-
g0
a°

Entrepiso

Tabla N° 154 — Desplazamientos y derivas en X — Norma Chilena.

Aabsoluto (I’Tl)
0.0168
0.0343
0.0490
0.0602

Aabsoluto (I’Tl)

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN X

Centro de

Arelativo (m)
0.0168
0.0175
0.0147
0.0112

Arelativo (m)

WEEET

Deriva
0.0041
0.0056
0.0047
0.0036
Deriva

Punto mas Critico

Derivamax  Aabsoluto (M) Arelativo (M)

0.0020
0.0020
0.0020
0.0020

Derivamax

0.0182
0.0357
0.0504
0.0609

Aabsoluto (m)

0.0182
0.0175
0.0147
0.0105

Aelativo (m)

Deriva
0.0045
0.0056
0.0047
0.0033

Deriva

Derivamax
0.0051
0.0066
0.0057
0.0046

Derivamax

4°
5°

0.0602
0.0854

0.0252

0.0061

0.0020

0.0602
0.0945

0.0343

0.0083

0.0071
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Tabla N° 155 — Desplazamientos y derivas en Y — Norma Chilena.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN Y

Centro de Masas

Punto méas Critico

ENtrepiSO s Do s S e R B e |
Aabsoiuto (M) | Arelaivo (M)  Deriva  Derivamax  Aabsoluto (M) Arelativo (M)  Deriva  Derivamax
1° 0.0182 0.0182 | 0.0045( 0.0020 0.0203 0.0203 | 0.0050| 0.0055
2° 0.0343 0.0161 |0.0051 | 0.0020 0.0378 0.0175 | 0.0056 | 0.0061
3° 0.0483 0.0140 | 0.0044 | 0.0020 0.0539 0.0161 |0.0051| 0.0054
4° 0.0609 0.0126 | 0.0040 | 0.0020 0.0686 0.0147 |0.0047 | 0.0050
Entrepiso  Aabsoluto (M) | Arelativo (M) Deriva Derivamax  Aapsoluto (M) Arelativo (M)  Deriva  Derivamax
4° 0.0672 - - 0.0686 - -
5° 0.0896 0.0224 |0.0054 ( 0.0020 0.0924 0.0238 | 0.0057 | 0.0064

Los desplazamientos se calcularon multiplicando los obtenidos del analisis
estructural por el factor de modificacién estatico R = 7, y se puede observar que, en
ambas direcciones, las derivas calculadas en el centro de masas sobrepasan el limite
establecido por la norma, por lo que es necesario aumentar la rigidez de los

elementos en ambos sentidos.

Conforme se fue aumentando la rigidez de los distintos elementos estructurales, se

dio la necesidad de considerar elementos tipo placa segun el siguiente plano:

=7 I

WATT 0352040 kA VA1 0352040 V A1° 0,36x0.40 i V A1° 0,35x0.40 || V A1" 0,35x0.40 ] W A1" 0.35x0.40

} €maciza = 0,15 m

V B1° D,25x0,65

[ VB1° 0,250,665

%065

EDIFICIO ADYACENTE

V 217 0.25%0.65

ViiFo

10.25x0_65

10.25x0 .65

PASADIZO EN EDIFICIO ADYACENTE

maciza = 0. 178 mjle .0 = 0,176 m

VF1" 0.25x0.65 | |

e,

W F1" 0,25x0.65 1

JUNTA SISMICA =

V517 0.2540 .65

Cmagiza = 0,15 M i '
|

| ~ JUNTA SISMICA
Figura N° 92 — Plano Modificado en Planta — Norma Chilena.
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Figura N° 93 — Placas — Norma Chilena.

0.40

T

E% = 0.40 :
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Figura N° 94 — Columnas — Norma Chilena.

Se puede observar que, respecto al modelo peruano, el edificio resulté con mayor

presencia de placas, haciéndolo més rigido ante los efectos sismicos. De esta nueva

configuracion, se obtuvieron los siguientes pardmetros:

Tabla N° 156 — Periodos, Coeficientes sismicos y cortante basal estatica — Norma Chilena.

Direccion \ T (seq)
X 0.302 0.21629 0.11025
Y 0.333 0.18863 0.11025

150.25
150.25
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Tabla N° 157 — Distribucién de Fuerza Sismica en altura — Norma Chilena.

) J Direccion X Direcciéon Y
Entrepiso Peso Py (Ton) Altura Zy (m) | Ax | AxPx R

Fx (Ton) Fx (Ton)

1° 368.78 4.05 0.12 | 45.06 |21.40% 32.15 32.15

2° 305.27 7.2 0.11| 33.07 [15.70% 23.59 23.59

3° 305.27 10.35 0.13| 38.57 [18.31% 27.51 27.51

4° 281.70 135 0.16 | 44.57 |21.16% 31.79 31.79

5° 101.76 17.65 0.48| 49.34 [23.43% 35.20 35.20
!EE! 1362.78 210.62 | 100% 150.25 150.25

Con el posterior re-analisis, se obtuvieron los siguientes desplazamientos:

Tabla N° 158 — Desplazamientos y derivas en direccion X — Norma Chilena.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN X

: Centro de Masas Punto mas Critico
N r 1S O o o o [ e B B |
Aabsoluto (M) Arelativo (M)  Deriva  Derivamax  Aabsoluto (M) Arelativo (M)  Deriva  Derivamax

1° 0.0028 0.0028 | 0.0007 | 0.0020 0.0035 0.0035 | 0.0009| 0.0017

2° 0.0063 0.0035 | 0.0011] 0.0020 0.0077 0.0042 |0.0013| 0.0021

3° 0.0105 0.0042 | 0.0013 | 0.0020 0.0119 0.0042 |0.0013| 0.0023

4° 0.0154 0.0049 | 0.0016 | 0.0020 0.0175 0.0056 | 0.0018 | 0.0026
Entrepiso = Aabsoluto (M) | Arelativo (M) Deriva Derivamax  Aabsoluto (M) Avelativo (M)  Deriva  Derivamax

4° 0.0147 - - 0.0161 - -

5° 0.0210 0.0063 | 0.0015( 0.0020 0.0231 0.0070 |0.0017 | 0.0025

Tabla N° 159 — Desplazamientos y derivas en direccion Y — Norma Chilena.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN Y

_ Centro de Masas ‘ Punto mas Critico
Entrepiso
Azbsoluto (M) | Arelativo (m)‘ Deriva Derivamax Aabsoluto (M)  Avrelativo (M) Deriva  Derivamax
1° 0.0035 0.0035 |[0.0009| 0.0020 0.0042 0.0042 |[0.0010| 0.0019
2° 0.0084 0.0049 |[0.0016| 0.0020 0.0091 0.0049 [0.0016 | 0.0026
3° 0.0133 0.0049 |[0.0016| 0.0020 0.0133 0.0042 |[0.0013| 0.0026
4° 0.0189 0.0056 |[0.0018 | 0.0020 0.0189 0.0056 |[0.0018 | 0.0028
Entrepiso | Aapsoluto (M) || Arelativo (M) \ Derivamax  Aabsoluto (M) Avretativo (M) Derivamax
4° 0.0189 - - 0.0189 - -
5° 0.0266 0.0077 |[0.0019| 0.0020 0.0266 0.0077 |[0.0019| 0.0029

En ambas direcciones, las derivas en el centro de masas estan por debajo del limite
de 0.002, y las derivas en los puntos méas alejados estan por debajo de 0.001 mas

respecto a la calculada en el centro de masas.
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6.3.2.3. ANALISIS DINAMICO

Después de haber determinado satisfactoriamente la configuracion del edificio, los
pardmetros fundamentales que intervienen para el andlisis dindmico son los periodos
de mayor masa traslacional en cada direccion (T*x y T*y) Los pardmetros sismicos

finales y los espectros de disefio son los siguientes:

Tabla N° 160 — Parametros Sismicos Finales — Norma Chilena.

Parametros Sismicos

Ao Factor de zona 0.30 g
S Factor de suelo 1.05
To Parametro dependiente del suelo 0.40
n Parametro dependiente del suelo 1.40
p Parametro dependiente del suelo 1.60
| Factor de Importancia 1
Ro Factor de modificacion de respuesta (dinamico) 11
T*x Periodo fundamental de vibracion en X 0.254
T*y Periodo fundamental de vibraciéon en Y 0.280
R*x Factor de reduccidn de la aceleraciéon en X 5.03
R*y Factor de reduccidn de la aceleracién en Y 5.28

Espectro de Aceleraciones del Edificio en Chile

0.2
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Figura N° 95 — Espectros de aceleraciones del edificio — Norma Chilena.
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Tabla N° 161 — Rango de periodos de espectros de aceleraciones en X e Y — Norma

Chilena.

T g Sa-X Sa-Y T 4 Sa-Xx Ssa-Y

(seg) ) C)) (seg) )] C))
0 1.00 |0.0627 |0.0597 1 1.23 |0.0773] 0.0736 2 0.48 |0.0299 | 0.0285
0.1 1.47 |0.0919 | 0.0875 1.1 1.09 |0.0682 | 0.0649 21 | 0.45 |0.0279 | 0.0266
0.2 | 221 |0.1384|0.1318 1.2 | 0.97 |0.0607 | 0.0578 22 | 0.42 |0.0261 | 0.0249
0.3 | 2.70 |0.1693 |0.1612 1.3 | 0.87 |0.0544 | 0.0518 23 | 0.39 |0.0246 | 0.0234
04 | 2.75 |0.1724 |0.1641 1.4 | 0.78 |0.0491 | 0.0468 24 | 037 |0.0231] 0.0220
05 | 252 |0.1577 |0.1502 15 | 0.71 |0.0447 | 0.0425 25 | 0.35 |0.0218 | 0.0208
06 | 220 |0.1377]0.1311 1.6 | 0.65 |0.0408 | 0.0389 26 | 033 |0.0207 | 0.0197
0.7 1.89 |0.1184 |0.1128 1.7 | 0.60 |0.0375| 0.0357 27 | 031 |0.0196 | 0.0187
0.8 | 1.63 |0.1020 |0.0971 1.8 | 0.55 |0.0346 | 0.0330 28 | 030 |0.0186 | 0.0177
0.9 1.41 |0.0884 |0.0842 19 | 0.51 |0.0321| 0.0306 29 | 0.28 |0.0177 | 0.0169

Con el espectro definido, se calcul6 la cortante sismica en la base en cada direccion

mediante la utilizacion del software de célculo:

Tabla N° 162 — Cortante basal dinamica y sus limites — Norma Chilena.

Cortante Basal

Direccion | Dinamica (Ton) ‘ Valor Minimo (Ton) Valor Maximo (Ton)
X 159.65 71.55 150.25
Y 171.10 71.55 150.25

Como la cortante basal dinamica en ambas direcciones es mayor que el maximo
permitido por la norma, los espectros se escalan por factores de 0.941 en la direcciéon

Xy 0.878 en la direccién Y.

Espectro de Aceleraciones del Edificio en Chile
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Figura N° 96 — Espectros finales de aceleraciones del edificio — Norma Chilena.
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6.3.3. NORMA NORTEAMERICANA

Del punto N° 4.1.3., se obtuvieron los siguientes parametros sismicos:

Tabla N° 163 — Parametros Sismicos — Norma Norteamericana.

Parametros Sismicos

Se Parametro de respuesta espectral para estructuras de 150 g
periodo corto
Parametro de respuesta espectral para estructuras de
S1 . 0.60¢g
periodo largo
SUELO Tipo de suelo — Suelo rigido D
Fa Coeficiente de sitio para periodos cortos 1.0
Fv Coeficiente de sitio para periodos largos 1.7
Sus Aceleracion de larespuesta espectral para periodos cortos | 1.50g
Swm1 Aceleracién de larespuesta espectral para periodos largos | 1.02 g
Sps Pardmetro de respuesta de disefio para periodos cortos 1.00 g
Sp1 Pardmetro de respuesta de disefio para periodos largos 0.68 ¢
TL Periodo de transicién 6.00 seg
g:tsi%zgg Categoria de riesgo de la edificacion I
le Factor de importancia sismica 1.0
Categoria
de Disefio Categoria de disefio sismico de la edificacién D
Sismico
R Coeficiente de modificacidn de respuesta 7
Cq Factor de amplificacién de las deformaciones 5%

En el punto 4.1.3.10. se mencioné que el periodo fundamental de la estructura no
debe ser mayor de la multiplicacion de los coeficientes Cy y Ta, dependientes del
sistema estructural y la altura del edificio. C,Ta = 1.4 - 0.42 = 0.588 seg. Como el
periodo en cada direccién de la estructura sobrepasa este valor, se debe regularizar
mediante la rigidizacion de la estructura, lo cual se lograra mediante el control de las
regularidades y distorsiones, tal como se vio al utilizar las normas peruana y chilena.
De manera conservadora, se realizé el calculo estatico utilizando los periodos
obtenidos del analisis estructural inicial ya que con estos se obtienen limites mas

desfavorables para el coeficiente sismico Cs.

Debido a que el periodo fundamental en ambas direcciones (Tx = 0.615segy Ty =
0.671 seg) es menor al parametro T, (6 seg), el coeficiente sismico estatico (Cs) se

calculo con las siguientes expresiones, mencionadas en el punto N° 4.1.3.10.:

S S
CS=LSS D1

@ T
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1.00 0.68

Coy =—— < —— - o, =0.14286 < 0.15796
(Tgp) 0615 (1.00)
1.00 0.68
oy = < —— - €,y =0.14286 < 0.21290

- (TZ)O) 0671 (150)

Y este valor de Cs no debe ser menor de:

Cs > 0.044 - Sps - I, = 0.044-1.00 - 1.00 = 0.044

S 0.60
7 (To0)

Por lo tanto, los coeficientes sismicos Cs son 0.14286 tanto en la direcciéon X como

en la direcciéon Y.

6.3.3.1. ANALISIS ESTATICO
Si bien el analisis estatico no esta permitido para el disefio de este tipo de estructuras,
puede ser utilizado para la determinacion de las irregularidades. La cortante basal

estatica en ambas direcciones es:
V=C,-W =0.14286 - 1135.78 = 162.26 Ton

Estos valores se distribuyen en altura segun el punto N° 4.1.3.10. y son aplicados en

el centro de masas de cada piso.

P;(hy)*
IO

1.0; Si T < 0.50 seg.

Fi= 0.75 + 0.5T; Si T > 0.50 seg.

vk

Tabla N° 164 — Periodos, factor k y cortante basal estatica — Norma Norteamericana.

Direccion T (seq)
X 0.62 1.06 162.26
Y 0.67 1.085 162.26

Tabla N° 165 — Distribucién de Fuerza Sismica en altura — Norma Norteamericana.

Direccion X Direccion Y

Entrepiso Peso P; (Ton) ' Altura h; (m
P! (Ton) Alwrani(m) o wyc | F(Ton) Ph)  a F (Ton)

287.16 4.05 1264.81 | 10% | 17.00 | 1309.82 | 10% | 16.61
261.72 7.20 2121.34 | 18% | 28.52 | 2228.65 | 17% | 28.26
261.72 10.35 3116.55 | 26% | 41.90 | 3304.05 | 26% | 41.90
241.32 13.50 3808.44 | 32% | 51.20 | 4064.48 | 32% | 51.54
83.86 17.65 1758.35 | 15% | 23.64 | 1889.18 | 15% | 23.96
1135.78 12069.48 [ 100% | 162.26 |12796.19 | 100% | 162.26
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6.3.3.2. DERIVAS

De forma similar al andlisis con normativa peruana, antes de calcular las
irregularidades, se debe verificar que las derivas del edificio cumplan con el limite
establecido por la norma. El limite de distorsion marcado por la norma ASCE 7-16,
para este caso, es de 0.020. Los desplazamientos y las derivas encontradas en el

edificio son los siguientes:

Tabla N° 166 — Desplazamientos y derivas en direccion X — Norma Peruana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN X

Centro de Masas ‘ Punto mas Critico Variacion Limite
Entrepiso Altura (m) Aatbsoluto Arelaltivo : Aahsoluto Arelativo : .
(m) (m) Deriva (m) (m) Deriva Derivamax
1° 4.05 0.0220 | 0.0220 |1 0.0054 ] 0.0242 | 0.0242 0.0060 0.0200
2° 3.15 0.0457 | 0.0237 | 0.0075] 0.04895 | 0.0248 0.0079 0.0200
3° 3.15 0.0666 | 0.0209 | 0.0066 | 0.06985 | 0.0209 0.0066 0.0200
4° 3.15 0.0814 | 0.0149 | 0.0047] 0.08415 | 0.0143 0.0045 0.0200
: A bsoluto Arelaltivo : Aahsoluto Arelativo : .
Entrepiso | Altura (m S Deriva Deriva Deriva
P M “"m) | (m) (m)  (m) i
4° - 0.0809 - 0.08305 - -
5° 4.15 0.1045 | 0.0237 | 0.0057] 0.11385 | 0.0308 0.0074 0.0200

Tabla N° 167 — Desplazamientos y derivas en direcciéon Y — Norma Peruana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS - SISMO EN Y

Centro de Masas ‘ Punto mas Critico Variacion Limite

Entrepiso Altura (m) Aabsoluto Arelativo Deriva Aabsoluto Arelativo
(m) (m) (m) (m)

0.0264 | 0.0264 | 0.0065| 0.0264 | 0.0264 0.0065 0.0200

0.0523 | 0.0259 [ 0.0082 | 0.05445 | 0.0281 0.0089 0.0200

0.0754 | 0.0231 [0.0073| 0.0781 | 0.0237 0.0075 0.0200

0.0924 | 0.0171 | 0.0054 ] 0.09405 | 0.0160 0.0051 0.0200
Aa\bsoluto Arela\tivo Deriva Aabsoluto Arelativo

(m) (m) (m) (m)
0.0913 - 0.09185 - -
0.1155 | 0.0242 [0.0058 | 0.11715 | 0.0253 | 0.0061 | 0.0200

Deriva Derivamax

Deriva Derivamax

Entrepiso | Altura (m)

Se recuerda que estos desplazamientos se obtuvieron multiplicando los obtenidos
del andlisis estructural por el coeficiente de amplificacion de desplazamientos, Cq =
5 .

Se puede observar que, tanto en direccion X como Y, todos los desplazamientos
cumplen sobradamente con la deriva limitada por la norma. Por lo tanto, se procede

a calcular las irregularidades presentes en la edificacion. Sin embargo, no se debe
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olvidar que el periodo de la estructura debe cumplir con un periodo méaximo igual a
0.588 segundos segun el punto N° 6.3.3. El que el edificio cumpla con este periodo
se obtendra con las rigidizaciones que se den para evitar las irregularidades. En el
caso de que con la estructuracién actual se cumplan con todas las irregularidades,
se rigidizaria el edificio con el anico fin de cumplir con el periodo limite sefialado por

la norma norteamericana.

6.3.3.3. IRREGULARIDADES OBJETIVAS
Las irregularidades objetivas son las que pueden determinarse por simple inspeccion

de las masas y dimensiones del edificio

e |IRREGULARIDADES HORIZONTALES
o ESQUINAS ENTRANTES (Horizontal 2): Esta irregularidad se da cuando la
dimension de la esquina entrante, en cada direccion, sobrepasa el 15% de la

dimensién total correspondiente.

|,
=
i =
g

I

NG

| e

f*';||
Y —— 16,19=76% 4
21,27=100%

Figura N° 97 — llustracion de irregularidad de Esquina Entrante — Norma Norteamericana.
Se puede observar que, en ambas direcciones, la dimension de la esquina
entrante es mayor que el 15% de la respectiva dimension total, por lo que
presenta irregularidad en ambas direcciones. Segun la tabla normativa, esté

irregularidad esta permitida en las estructuras de categoria D.
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o DISCONTINUIDAD DEL DIAFRAGMA (Horizontal 3): Esta irregularidad se
da cuando el &rea de las aberturas en el diafragma sobrepasa del 50% del area
total.

Bl _waremon__ T xacomes B varomow . vavsmose 1 varomos ¥ varcmos [
|

B e
Y ‘ AREA TOTAL = 257.21 m (100%)
[ { AREA DE ABERTURA = 22.28 m? (9%}
-X

Figura N° 98 — llustracidn de irregularidad de Discontinuidad de Diafragma — Norma
Norteamericana.

La estructura no presenta este tipo de irregularidad.

o IRREGULARIDAD DE DESALINEAMIENTO HORIZONTAL DE
ELEMENTOS RESISTENTES (Horizontal 4): Esta irregularidad existe cuando
hay un desalineamiento horizontal en al menos uno de los elementos
sismorresistentes. Debido a que todos los elementos de la estructura van de
manera continua desde la base hasta el nivel superior, no existe esta
irregularidad.

o IRREGULARIDAD DE SISTEMAS NO PARALELOS (Horizontal 5): Esta
irregularidad se da cuando los sistemas resistentes no son ortogonales entre si.

En la edificacion de analisis, no existe esta irregularidad.

IRREGULARIDADES VERTICALES

o IRREGULARIDAD DE MASA (Vertical 2): Se da cuando el peso de un piso
es mayor que el 150% del peso de un piso adyacente. No aplicable para azoteas.
Del punto N° 6.2.2., se puede observar que los pesos sismicos del edificio son
aproximadamente iguales en las 4 primeras plantas (sin contar la azotea), por lo
que el edificio no presenta este tipo de irregularidad.

o IRREGULARIDAD GEOMETRICA VERTICAL (Vertical 3): Se da cuando la
dimensién de un piso horizontal de un piso es mayor que el 130% de la dimension
de un piso adyacente. No aplicable en Azoteas. En el edificio no se encuentra

este tipo de irregularidad.
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o IRREGULARIDAD DE DISCONTINUIDAD DE ELEMENTOS VERTICALES
RESISTENTES (Vertical 4): Se da cuando existe una discontinuidad vertical en

los elementos resistentes. Debido a que todos los elementos de la estructura van

de manera continua desde la base hasta el nivel superior, no existe esta

irregularidad.

En resumen, la Unica irregularidad objetiva presente en la estructura es la

irregularidad horizontal de esquina entrante. Para que la estructura califique como

irregular, debe tener al menos dos irregularidades. Por lo pronto, la estructura es

regular.

6.3.3.4.

IRREGULARIDADES ANALITICAS

Las irregularidades analiticas son las que deben determinarse a partir de un analisis

sismico preliminar.

e |IRREGULARIDADES HORIZONTALES
o IRREGULARIDAD TORSIONAL (Horizontal 1a): Se da cuando el maximo
desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del edificio es mayor que 1.2

veces el desplazamiento relativo promedio de los dos extremos del edificio en el

mismo entrepiso.

Tabla N° 168 - Irregularidad Torsional — Sismo en X — Norma Norteamericana.

e
9
30
o

Entrepiso

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA TORSION - SISMO EN X

Extremo 1

0.0242
0.0490
0.0699
0.0842

Aabsoluto

0.0242
0.0248
0.0209
0.0143

Arelativo

Deriva

Extremo 2

Aabsoluto
(m)
0.0198
0.0418
0.06215
0.0781

Aabsoluto

Arelativo
(m)
0.0198
0.0220
0.0204
0.0160

Arelativo

Deriva

0.0049
0.0070
0.0065
0.0051

Deriva

Promedio

Relacién

Limite

Derivaprom Dwmax/Dprom Dwmax/Dprom

0.0054
0.0074
0.0065
0.0048

Derivaprom

1.1000
1.0588
1.0133
1.0545

Dmax/Dprom

1.2000
1.2000
1.2000
1.2000

Dmax/Dprom

4°
5°

(m)
0.0831
0.1139

(m)

0.0308

0.0074

(m)
0.0781
0.0957

(m)

0.0176

0.0042

0.0058

1.2727

1.2000
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DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA TORSION - SISMO EN Y

Tabla N° 169 - Irregularidad Torsional — Sismo en Y — Norma Norteamericana.

Extremo 1 Extremo 2 Promedio Relacién Limite

Entrepiso ] y

P Aa(b;;);uw Ar(?;t)'vo Deriva Aa(b;;);um Ar('“;;n)'vo Deriva Derivaprom Dwmax/Dprom Dwmax/Dprom

1° 0.0264 [ 0.0264 [ 0.0065 | 0.0264 [0.0264|0.0065| 0.0065 1.0000 1.2000

2° 0.0501 [ 0.0237(0.0075(0.05445 | 0.0281|0.0089| 0.0082 1.0851 1.2000

3° 0.0726 [0.0226|0.0072 | 0.0781 [0.0237|0.0075| 0.0073 1.0238 1.2000

4° 0.0908 | 0.0182|0.0058 | 0.09405 [ 0.0160|0.0051| 0.0054 1.0645 1.2000
Entrepiso Aa(l}snc’;“w A’(‘:'T";“)i"" Deriva Aaé’;;’;“m Ar(‘:'T"’]“)i"c’ Deriva Derivaprom Dmax/Dprom Dwmax/Derom

4° 0.0908 - 0.09185 - - - -

5° 0.1172 [ 0.0264(0.0064 | 0.1111 [0.0193|0.0046| 0.0055 1.1566 1.2000

Inicialmente, la estructura presenta irregularidad torsional. Sin embargo, se
modifico la estructura para que pueda cumplir con el periodo limite establecido

por la norma.

Tras la modificacién, las derivas, las relaciones entre estas, y la estructura en si

gquedan de la siguiente manera:

Tabla N° 170 - Irregularidad Torsional Final — Sismo en X — Norma Norteamericana.

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA TORSION FINAL - SISMO EN X

Extremo 1 Extremo 2 Promedio Relaciéon ‘ Limite

Entrepiso ! !

¢ Aa(b;;)iuto Ar(e;l:]lt)lvo Deriva Aa(brsr?suto Ar(?l;;l\t)lvo Deriva Derivaprom DMAX/DPROM DMAx/DpROM

1° 0.0215 | 0.0215|0.0053 | 0.0187 [0.0187|0.0046| 0.0050 1.0685 1.2000

2° 0.0446 |0.0231|0.0073 | 0.0396 [0.0209]0.0066| 0.0070 1.0500 1.2000

3° 0.0644 |0.0198 | 0.0063 | 0.0589 [0.0193|0.0061| 0.0062 1.0141 1.2000

4° 0.0787 |0.0143|0.0045| 0.0748 [ 0.0160]0.0051| 0.0048 1.0545 1.2000
Entrepiso Aa(brsr%““’ A’(‘;';“)i"" Deriva Aa(bri:’;“m A'(‘:l;’]“)i"" Deriva Derivaprom Dwmax/Dprom | Dmax/Dprom

4° 0.0781 - 0.0748 - - - -

5° 0.1001 | 0.0220|0.0053 | 0.0924 |[0.0176]0.0042| 0.0048 1.1111 1.2000
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Tabla N° 171 - Irregularidad Torsional Final — Sismo en Y — Norma Norteamericana.

Extremo 1 Extremo 2 Promedio Relacién ‘ Limite
Entrepiso ! y
P Acbsoluto Ar(?;“)'vo Deriva Aa(br;);um Ar(e'r;t)'vo Deriva Derivagrom Dwmax/Dprowm | Dmax/Derom
1° 0.01980.0049 | 0.0248 [0.02480.0061| 0.0055 1.1111 1.2000
2° 0.0193|0.0061 | 0.0512 | 0.026410.0084| 0.0072 1.1566 1.2000
3° 0.0187]0.0059( 0.0732 [0.0220[0.0070| 0.0065 1.0811 1.2000
4° 0.0160]0.0051 | 0.0875 [0.0143[0.0045| 0.0048 1.0545 1.2000

Entrepiso

Arelativo

Deriva

Aabsoluto

Arelativo

Deriva

Derivaprom

Dmax/Dprom

DESPLAZAMIENTOS Y DERIVAS PARA TORSION FINAL - SISMO EN Y

Dmax/Dprom

(m)

(m)

(m)

| WV F170.25«0,65 | VF17 0254065 |

JUNTA SISMICA <

V 51° 0.25x0 65

Cmaciza = 0.15m | i

4 - 00770 | - ) ) -
5 0.0220 [0.0053| 0.0941 |0.0171|0.0041| 0.0047 | 1.1268 | 1.2000
=~ | !7\ V A1° 0,35x0,40 ‘7! V A1" 0.3540,40 |,,| W A1° 0,35x0.40 VAT 0.35:0.40 AT G500 m,_ — —
| =0.15m |
| |
| |
I |
I T Y BTOZ5065 [ W B1° 0254085 T
| === = o
Iy —
= f=
| &
2 <
< | -
>
o | A
o I o
o g : I
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a | ° S 2
=4 LR 5 3
w8
o I y |
~ |2 |
(m]
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Figura N° 99 — Plano Modificado en Planta — Norma Norteamericana.
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Figura N° 100 — Placas y columnas — Norma Norteamericana.

Con esta nueva estructuracion, los periodos son de 0.577 segundos en X y 0.59

segundos en Y, siendo el primero menor al limite establecido y el segundo igual

al limite establecido de C,Ta. = 0.59 seg en el punto N° 6.3.3. También se puede

observar que ninguna de las relaciones entre desplazamientos es mayor que 1.2,

por lo que no se presenta este tipo de irregularidad en la edificacion.
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e |IRREGULARIDADES VERTICALES
o IRREGULARIDAD DE RIGIDEZ - PISO BLANDO (Vertical la): Esta
irregularidad se da cuando la rigidez lateral de un entrepiso es menor que el 70%
de larigidez lateral del piso superior, o menor que el 80% de la rigidez promedio
de los tres pisos superiores. Una manera aproximada de calcular la rigidez lateral
de un entrepiso es dividiendo la fuerza cortante del entrepiso entre el

desplazamiento relativo promedio de este.

Tabla N° 172 — Calculo de Piso Blando — Sismo en X — Norma Norteamericana.

CALCULO DE PISO BLANDO - SISMO EN X

Limites
70% Ksup  80% Kprom
4621.9091 | 4674.6207
4185.3009 | 3232.2773
3463.6694
835.7576

Limites
70% Ksup  80% Kprom

Fuerza
Cortante (Ton)

Rigidez Lateral
- K (Ton/m)
8082.69
6602.73
5979.00
4948.10

Fuerza
Actuante (Ton)

Arelativo

Entrepiso
P! prom (M)

Rigidez Lateral
- K (Ton/m)

Fuerza Fuerza
Actuante (Ton) Cortante (Ton)

Arelativo
prom (M)

23.64 1193.94 - -

Tabla N° 173 — Calculo de Piso Blando — Sismo en Y — Norma Norteamericana.

VERIFICACION DE PISO BLANDO - SISMOEN Y

Entrepiso Ao Fuerza Fuerza Rigidez Lateral Limites
prom (M)  Actuante (Ton) Cortante (Ton) -K (Ton/m) 70% Ksup  80% Kprom
1° 0.0223 16.61 162.27 7284.85 4467.1194 14571.3004
2° 0.0228 28.26 145.66 6381.60 4038.3292 | 3196.7792
3° 0.0204 41.90 117.40 5769.04 3494.2149 -
4° 0.0151 51.54 75.50 4991.74 859.0013 -
Entrepiso Arelativo Fuerza Fuerza Rigidez Lateral Limites
prom (M)  Actuante (Ton) Cortante (Ton) -K (Ton/m) 70% Ksup  80% Kprom
4° - - - - -
5° 0.0195 23.96 23.96 1227.14 - -

Se puede apreciar que la rigidez lateral de cada entrepiso es mayor que los

limites establecidos. Por lo tanto, no se presenta irregularidad de Piso Blando.

181



o DISCONTINUIDAD DE LOS SISTEMAS RESISTENTES -
IRREGULARIDAD DE PISO DEBIL (Vertical 5a): Se da cuando, en cualquiera
de las direcciones, la resistencia de un entrepiso a fuerzas cortantes es inferior

al 80% de la resistencia del piso inmediato superior.

La resistencia lateral se calcula de forma similar a la calculada en el punto N°
6.3.4.1., para norma peruana, pero utilizando el punto 22.5.6.1 de la norma de
disefio en concreto armado ACI 318-14.

®14=®[0.53-A-JE-<1+ il >-bw-d]

140 - Ag

@V. = Fuerza cortante resistente (kg)
A = Factor de Peso = 1 para concreto de peso normal
f'c = Resistencia a la compresion del concreto (kg/cmz)
P, = Carga axial amplificada (kg)
Ag = Area bruta de la seccién (cm?)
b,, = Ancho del alma (cm)
d = Peralte efectivo (cm)

(American Concrete Institute, 2014)

La resistencia de un entrepiso se calcula aproximadamente como

Ry =

hapy
También se utilizan las combinaciones de carga impuestas tanto por el ASCE 7-
16 como por el ACI 318-14, mencionadas en el punto N° 4.2.2. A modo de

ejemplo, se muestran los valores de célculo correspondientes a la columna Al.
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Tabla N° 174 — Calculo de Cortante Resistente de columna Al — Norma Norteamericana.

DIRECCION X
A1 (0.40x0.40)

DIRECCION Y
A1 (0.40x0.40)

b (cm) 40 b (cm) 40
h (cm) 40 h (cm) 40
d (cm) 34 d (cm) 34
hi (cm) 405 hi (cm) 405
f'c (kg/cm?) 210 f'c (kg/cm?) 210
P (To
CM 17.56 CM 17.56
CcVv 5.25 Cv 5.25
CS-X 10.46 CS-Y 46.76
Ri
Py (Ton) (kg/cm) P 0
1.4CM 24.58 11.59 1.4CM 24.58
1.2CM + 1.6 CV 29.47 11.82 1.2CM +1.6 CV 29.47
1.2CM + CV 26.32 11.67 1.2CM + CV 26.32
1.2CM + CV + CS 36.78 12.16 1.2CM +CV +CS 73.08
1.2CM +CV -CS 15.86 11.19 1.2CM +CV -CS -20.44
0.9CM + CS 26.26 11.67 0.9CM + CS 62.56
0.9CM - CS 5.34 10.70 0.9CM - CS -30.96

O
11.59
11.82
11.67
13.85

9.49
13.36
9.00

13.85

Después de analizar las resistencias para cada una de las columnas y placas,

se obtuvieron los siguientes valores resistentes por piso y los respectivos limites

(80% de la resistencia del piso superior).

Tabla N° 175 — Cortante lateral resistente por piso — Norma Norteamericana.

Resistencia a Cortante

Direccion X Direccién Y

Limite Ri-Y Limite
(kg/cm) (kg/cm) (kg/cm)
Primer Piso 711.226 |>| 684.208 685.395 |>| 647.332
Segundo Piso [ 855.260 |>| 635.886 809.165 |>| 595.153
Tercer Piso 794.858 |>| 591.756 743.942 |>| 550.316
Cuarto Piso 739.695 |>| 184.646 687.895 |>| 208.419

Quinto Piso 230.807 | - - 260.524 | - -

Como los valores resistentes de cada piso son mayores que el limite establecido

por la norma, entonces la estructura no presenta irregularidad por piso débil.
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Finalmente, la Unica irregularidad presente en la estructura es la correspondiente a
las esquinas entrantes. Para que una estructura califique como irregular, necesita

tener al menos dos irregularidades. Por lo tanto, la estructura es regular.

6.3.3.5. ANALISIS DINAMICO

Después de definidas las derivas y las irregularidades, no se presentan cambios en
los pardmetros generales del edificio, siendo los siguientes:

Tabla N° 176 — Parametros Sismicos finales — Norma Norteamericana.

Parametros Sismicos

Se Parametro de respuesta espectral para estructuras de 1.50 g
periodo corto
Parametro de respuesta espectral para estructuras de
S1 : 0.60g
periodo largo
SUELO Tipo de suelo — Suelo rigido D
Fa Coeficiente de sitio para periodos cortos 1.0
Fv Coeficiente de sitio para periodos largos 1.7
Swms Aceleracion de larespuesta espectral para periodos cortos | 1.50g
Swm1 Aceleracién de larespuesta espectral para periodos largos | 1.02 g
Sps Pardmetro de respuesta de disefio para periodos cortos 1.00 g
Sp1 Pardmetro de respuesta de disefio para periodos largos 0.68 ¢
TL Periodo de transicién 6.00 seg
le Factor de importancia sismica 1.0
R Coeficiente de modificacion de respuesta 7
Cq Factor de amplificacion de las deformaciones 5%
Con estos parametros, el espectro es el siguiente:
Espectro de Aceleraciones del Edificio en E.E.U.U.
0.16
0.14
0.12
0.1
o8
E 0.08
0.06
0.04
0.02
0
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3

T (seg)

Figura N° 101 — Espectro de aceleraciones del edificio — Norma Norteamericana.

184



Tabla N° 177 — Rango de periodos del espectro de aceleraciones — Norma Norteamericana.

T (seg) Sa(g) S?g')’R T (seg) | Sa(g) S"g‘g')’R T (seg) Sa(g) S?g')’R
0 0.4000 | 0.0571 1 0.6800 | 0.0971 2 0.3400 | .0486
0.1 0.8412 | 0.1202 1.1 0.6182 | 0.0883 2.1 0.3238 | .0463
0.2 1.0000 | 0.1429 1.2 0.5667 | 0.0810 2.2 0.3091 | .0442
0.3 1.0000 | 0.1429 1.3 0.5231 | 0.0747 2.3 0.2957 | .0422
0.4 1.0000 | 0.1429 1.4 0.4857 | 0.0694 2.4 0.2833 | .0405
0.5 1.0000 | 0.1429 1.5 0.4533 | 0.0648 2.5 0.2720 | .0389
0.6 1.0000 | 0.1429 1.6 0.4250 | 0.0607 2.6 0.2615 | .0374
0.7 0.9714 | 0.1388 1.7 0.4000 | 0.0571 2.7 0.2519 | .0360
0.8 0.8500 | 0.1214 1.8 0.3778 | 0.0540 2.8 0.2429 | .0347
0.9 0.7556 | 0.1079 19 0.3579 | 0.0511 2.9 0.2345 | 0.0335

Con el espectro definido, se calcul6 la cortante sismica en la base en cada direccion
mediante la utilizacion del software de célculo:

Tabla N° 178 — Comparacion de Cortantes Dinamicas y Limites — Norma Norteamericana.

Cortante Basal

Direccion  Dinamica (Ton) 100% Estatico (Ton)
X 147.18 162.26
Y 147.44 162.26

La norma ASCE 7-16 exige que la cortante dinamica sea por lo menos igual a la
cortante calculada por el método estético, por lo que, para poder cumplir con esto,
los espectros se escalaron por factores de 1.1025 en la direccion X y 1.1005 en la
direccion Y.

Espectros de Aceleraciones del Edificio en E.E.U.U.
0.18
0.16
0.14
0.12

0.1

Sa (g)

0.08 Sa-X
0.06 Sa-Y
0.04

0.02

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
T (seg)

Figura N° 102 — Espectros finales de aceleraciones del edificio — Norma Norteamericana.
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6.3.3.6. DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES
En este caso, las fuerzas sismicas en cada direccion se distribuyen a los elementos

resistentes de la siguiente manera:

VD % | VM % | VO % VO % | VO % | VI %] VM %
267(1.64) [0.92[0.58] [0.95/0.58] [0.95/0.58 [0.95[058 [0.93[057] [2.69[1.66

B E B B B E 6]
v % VD % V(T
28717.7 101
V{T} %
F052032
V(T %
2.66(226 8
[ : ‘
VM %
7 [5.85] 3.61
A ’
VT % VT % V (T My
372230 10.08.18 28.3 10.0
V{T} % VT %
13.3/8.18 218.05(1.90

E

LiFr )

Figura N° 103 — Distribucion de Fuerzas Sismicas en X — Norma Norteamericana.

Vil % | MM % | VM % | VM % | VM %) VT %] VT %
3.33(206] [0.73]045| [062(038 [058(0.36] [057/0.35| [065[040] [3.02[1.86

7 ] B H H B
VT % VD % Vil %
18111141 1247.88 17.2/10.8
V{T} %
m1.75/1.08
V{T} %
272168
it A
V(T % v (T} VD
2.60/1.60 124 115
V{T} %
344212

e
|

Figura N° 104 — Distribucioén de Fuerzas Sismicas en Direccién Y — Norma Norteamericana.
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En la direccién X, las columnas resisten el 38.14% de la fuerza cortante mientras que
las placas, el 61.86%.

En la direccion Y, las columnas resisten el 37.25% de la fuerza cortante mientras que

las placas, el 62.75%.
De esta manera queda determinada la conformidad del sistema estructura tipo Dual.

6.4. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

Antes de realizar el respectivo andlisis, es importante recordar que las normas
sismicas peruana (E.030) y norteamericana (ASCE 7-16) son normas que incluyen
un factor de amplificacién interno de (1.25 para el caso peruano y 1.40 para el
norteamericano), mientras que la norma sismica chilena (Nch 433) es una nhorma que
no incluye ningun factor de amplificacion interno. Por lo tanto, la mejor manera de
poder comparar las normas, en este caso, es trabajandolas todas sin ningun factor
interno. Para esto, se deben multiplicar los valores de la norma peruana por un factor
de 0.8 (inversa de 1.25) y los valores de la norma norteamericana por un factor de
0.7 (inversa de 1.40).

Es importante recordar que se ha considerado la misma configuracion estructural
inicial antes de hacer el andlisis para cada normativa sismica, segin se muestra en

el Capitulo IlI.

Esta configuracion inicial se vio modificada posteriormente a cada analisis realizado
para cada una de las normas, con el fin que puedan cumplir con los requisitos
especificado para la configuracibn que exige cada una de las normas. Las
configuraciones finales obtenidas después de la utilizacion de cada normativa

sismica, y las respectivas densidades de placas (m/m?), son las siguientes:
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. V A1° 0,35x0,40 P VAT'D35040 ||  VAI"035x040 | |  VAI'035x040 || VA" 035040 | | IR
| €raciza = 0.15m |
le |
I |
o |
|U WV B1° 0.25x0 65 [ VB1° 0.25x0,65 | [ VB 0.2540.55 ] |
B | w
L
e 213 i @ &
=
i | | Q
2 3
Q s S
=) =
o |2 2 8 2l O
] L=] =] (=]
2 =
5 | | 0.25x0.65 | 0,25%0,85 o °l W
o ' /. = A -
E |g = = :>|
I i |
Q8 |
= s / N
91: | | 0.25x0.65 | 0.25x0,65 |
o
g | 2 8
|g €maciza = 0175 M |€0020 = 0.175 M |
| E W F1° 0.25x0 65 | | W F1° 0,25x0,65 | [ 2
o~
I g JUNTA SiSMICA =
T2} b=
I
| o Densidad de Placas (m/m2)
. Norma
| Norma Peruana  Norma Chilena Norteamericana
| €maciza = 0.15m |_| Direccidn X ‘ 0.036 0.081 0.020
B | W G1° 0,250 65 | I N .
- - Direccion Y ‘ 0.040 0.059 0.023
= JUNTA SISMICA

Figura N° 105 - Plano Final en Planta — Norma Peruana.
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PASADIZO EN EDIFICIO ADYACENTE

D W A1® D,35x0,40 i...! W A1® 0,35xD,40 | __i WV A1° D,35x0,40 i __I W A1Y 0,35x0 40 |___! W A1" 0,35x0,40 [ W A1 0,35x0.40 |_||_ s
:Q Cmaciza = 0.15m :
|12 |
|12 |
[ [
I ’7| WV B1" 0,25%0,65 | [V B1" 0,25%0.65 !
| | w
|_
| o |z
= w
| E - 9
= i 72
I <
g | 8 gl S
& ; ki |
| | 2 A5
!| 0.25%0,65| G‘ 9 | w
L | : i
|ig i |
1 - |
i I0.25x0.65!
| | i |
| 5 |
|£ €maciza = 0175 M| €naciza = 0,175 m |
|% W 1" 0.25%0,65 | | W F1° 0.25x40.65 | V¥ e
IS 2 JUNTA SISMICA =
w1 |
i o Densidad de Placas (m/m2)
| 5 : Norma REQUIERE MAYOR
| - Norma Peruana  Norma Chilena Norteamericana
b - Tl Direccion X 0.036 0.081 0.020 RIGIDEZ LATERAL EN
|| Cmaciza=0.15m ||
I | Direccién Y cod0 | 0059 | 0.023 AMBAS DIRECCIONES

= JUNTA SISMICA

Figura N° 106 — Plano Final en Planta — Norma Chilena.
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PASADIZO EN EDIFICIO ADYACENTE

W OA1" 0,35x0,40

5] W A1° 0,35x0,40 52|

WOATT 0,35x0,40

WOATT 0,35x0,40

=] WOATT0,35x0,40

WA 0,35x0,40

Cmaciza

=0.15m

WV B1° 0.25x0.85

WV 51° 0.25x0 85

0.25x0.65 |

[0 25x0.85

W 51° 0.25x0.65

VA1" 0.25x0.85

|0,25x0 .65

W a1® 0.25x0.65

0.25x0.65

0.25x0.65

WV B1° 0.25x0.65 |

_&acim =0.175m

T
||
_

W21T 0.25x0.65

W FE1" 0,25x0,65

o

| ¥ B1° 0.25x0.65

_&aciza =0175m

|
EDIFICIO ADYACENTE

W17 0.25x0.65

[ W 1" 0,25x0,65

il

0.25x0.65

€maciza = 0.15 M : :

Norma

Direccion X

Norma Peruana

0.036

Densidad de Placas (m/m2)

Morma Chilena

0.081

Norma
Norteamericana

0.020

V G1° 0,25%0,85 g

= JUNTA SISMICA

Direccion Y

0.040

0.059

| 0.023 I

Figura N° 107 — Plano Final en Planta — Norma Norteamericana.

JUNTA SISMICA =

REQUIERE MENOR
RIGIDEZ LATERAL EN
AMBAS DIRECCIONES
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Tabla N° 179 — Densidad de Placas segun cada normativa.

Densidad de Placas (m/m?)

Norma Peruana Norma Chilena Normg
Norteamericana

Direccion X 0.036 0.081 0.020

Direccion Y 0.040 0.059 0.023

Se puede observar que la norma chilena exige una estructura mucho mas rigida por
la presencia de placas de grandes dimensiones teniendo una densidad de placas de
0.081 en Xy 0.059 en Y, seguida por la norma peruana (0.036 en Xy 0.040 en Y) y
finalmente por la norma norteamericana (0.020 en X y 0.023 en Y). Esto se debe en
gran medida a las fuerzas cortantes y derivas de entrepiso exigidas por las normas:

Tabla N° 180 — Comparacion de derivas segun cada normativa.

Deriva Maxima Presentada
Con factor de Sin factor de
amplificacion amplificacion

Deriva Maxima Normativa
Con factor de

Sin factor de

amplificacion amplificacion

interna interna interna interna

Peruana 0.007 0.0056 0.0065 0.0052
Chilena - 0.0020 - 0.0019
Norteamericana 0.020 0.0140 0.0089 0.0062

Tabla N° 181 — Comparacion de cortantes basales segun cada normativa.

Cortante Basal (Ton)

Con factor de

Sin factor de

amplificacion amplificacion Variacion
interna interna
Peruana 270.70 216.56 0.00%
Chilena - 150.25 -30.62%
Norteamericana 162.26 113.58 -47.55%

En primer lugar, se puede observar que la norma norteamericana es mas flexible en
cuanto a derivas de entrepiso, teniendo un limite “de servicio” igual a 0.014 (0.020 en
estado “0ltimo”). La norma peruana tiene un limite “de servicio” igual a 0.056 (0.007
en estado “UItimo”) y la norma chilena es la mas exigente teniendo un limite “de
servicio” de 0.002, un limite 2.8 veces mas exigente que el limite peruano y 10 veces

mas exigente el limite norteamericano.
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Respecto a las cortantes basales, la mas exigente es la norma peruana con una

cortante en estado “de servicio” igual a 216.56 Ton (270.70 Ton en estado “UItimo”).

La norma chilena lanza una cortante 30.62% menor con un valor de 150.25 Ton en

estado de servicio. Finalmente, la norma norteamericana es la menos exigente

lanzando una cortante 47.55% menor con un valor de 113.58 Ton en estado “de

servicio” (162.26 Ton en estado “dltimo”)

Después de observados los resultados, se llega a las siguientes conclusiones:

La normativa sismica chilena (Nch 433) posee un enfoque orientado
principalmente a la mayor rigidizacion estructural mediante un control estricto de
los desplazamientos laterales (deriva maxima de 0.002).

La normativa sismica norteamericana (ASCE 7-16) posee un enfoque orientado
a aprovechar la ductilidad de la estructura, obteniendo una estructura mucho mas
flexible mediante el alto limite en el control de derivas (0.020) y las bajas fuerzas
sismicas obtenidas.

La norma peruana es una norma cuyos resultados se encuentran entre los
brindados por las normas chilena y norteamericana, obteniendo una estructura
ni muy rigida ni muy flexible debido al limite intermedio de derivas (0.007), pero
cuyo disefio se torna mas conservador debido a las altas fuerzas sismicas
obtenidas, mas que nada controladas por los castigos derivados de las

irregularidades presentes.
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CAPITULO VII

DISENO DE ELEMTOS ESTRUCTURALES

Se realizo el disefio estructural en concreto armado utilizando las distintas normativas
vigentes de concreto armado en Perd, Chile y Estados Unidos, tomando como base

el modelo analizado con la normativa sismorresistente peruana.

7.1. DISENO DE VIGAS
Debido a que todas las vigas estan conectadas a losas macizas bidireccionales,
todas fueron disefiadas como vigas de seccion T o L. A modo de ejemplo, se muestra

el proceso de disefio de la viga del eje F.

7.1.1. DISENO POR FLEXION
El diagrama envolvente de momento flector del pértico mencionado, con los
momentos dados a la cara del apoyo, es el siguiente:

© 2) )

| 29.28 28.04 | 30.41 26.91 |

(
(

2.0 2.75 1.32 3.44
10.28 10.52

28.38 26.12 28.02 26.48

[
[

8.10 9.50 837 9.23
9.47 28.43 9.55 28.35

(

10.26 10.88 10.24 10.90
28.17 28.23 28.80 27.60

[
[

9.94 9.87 9.55 10.26
Figura N° 108 — Diagrama de momento flector de eje F.

Debido a la similitud de momentos, se realiz6 un disefio uniforme para los tres

primeros niveles y otro disefio para el ultimo nivel. A continuacion, se muestra el
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proceso de disefio del disefio uniforme de los tres primeros niveles segun cada
normativa para el siguiente diagrama envolvente que combina los valores mas

desfavorables de los tres primeros niveles para poder obtener un disefio seguro y

uniforme:
2947 2955 2955 29.47
1090 1111 10.88 10.88 1.1 10.90
Figura N° 109 — Diagrama de momento flector desfavorable de los tres primeros niveles del

eje F.

7.1.1.1. ANCHO EFECTIVO

Las vigas del pértico F son vigas que cargan losa maciza hacia un lado, por lo que
debe ser disefiada como una viga con un ancho adicional aportado por la losa
maciza. Las normas peruana, chilena y norteamericana regulan este ancho adicional

mediante las siguientes expresiones:

Donde:

b, = Ancho Efectivo.

b,, = Ancho del alma de la viga.

L, = Luz libre de la viga.

e = Espesor de la losa.

S = Espaciamiento hacia la siguiente viga.

(Art 8.10.3. — E.060) (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2013)

(Art 8.12.3. — ACI 318-08) (American Concrete Institute, 2008)
(Art 6.3.2.1. — ACI 318-14) (American Concrete Institute, 2014)
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Figura N° 110 — Ancho efectivo en viga con seccion L.

La luz libre de la viga del pértico F, Ly, es de 6.695 m, el espacio a la siguiente viga
es de 7.90 m, y el espesor de la losa maciza es de 17.5 cm. Reemplazando estos

valores en las expresiones anteriores, se obtiene lo siguiente:

(b +ln 025+ 8890 _ 808
wTp =Y 12 oevem

b <<{b, +6e=025+6-0.175=130m

S 7.90
= 0.25 +T =420m

by +3

Por lo que se obtiene una seccién L con un ancho efectivo igual a 0.808 m.

0,808 —
1 f =
+ T
o /// T
> Ig]
\Q / M~
) <t
% ]

;e

Figura N° 111 — Seccién L de viga de eje F.

T

7.1.1.2. ACERO MINIMO
Antes de disefar, se procede a la determinacién del acero minimo. Tal y como se

menciond en el punto N° 4.2.6.1, para secciones L y T, la norma peruana indica que
;. . . .. 0.7\f1c .
el acero minimo positivo se puede determinar por la expresion f—bwd, mientras
y

que no menciona nada para el acero minimo negativo. Para poder determinarlo, se
tiene en cuenta la condicién de que, en cualquier seccion, el acero minimo debe ser
tal que pueda resistir 1.5 veces el momento de agrietamiento, mencionado en el

articulo 10.5.1. de la norma peruana E.060.
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2-Jf -1
oM, = 15-M,, = 1.5-(%)
t

Donde:

@M,, = Momento minimo que debe soportar la viga.
M, = Momento critico de agrietamiento.
f'c = Resistencia a la compresion del concreto.

Iy = Inercia de la seccion bruta.

Y; = Distancia del centroide a la fibra mas tracionada.

Como la seccion es asimétrica, la distancia del centroide hacia la fibra superior e

inferior es distinta, por lo que el acero minimo varia para cada caso.

Las propiedades de la seccion analizada son las indicadas en el siguiente gréfico:

w0

™

u

o 7 I, = 941112411 cm*
+ __7/_- Yy = 236 cm

- 7/1E je de t

T Centrolde v.* = 414 cm

[s=)

Figura N° 112 — Propiedades geométricas de seccién L de viga de eje F.

Reemplazando estas propiedades en la expresién anterior, se obtienen los siguientes
momentos minimos que debe soportar la seccién:

OM,* =9.88T —m

oM, =17.35T —m

La formula general que relaciona los momentos resistentes con el acero de refuerzo
es:

Asfy

Q)Mn = Q)Asfy(d N m)

Despejando el valor del Acero para los momentos minimos que debe soportar la

seccion, se obtuvieron los siguientes valores:

Ag_min” = 4.48 cm?

Ag_min~ = 8.33 cm?
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Utilizando la férmula general para el acero minimo positivo, la cantidad es de 3.54
cm?, la cual es menor a la determinada considerando la seccién L. Sin embargo, ya
gue la norma lo permite, se considera esta cantidad de 3.54 cm? como el acero
minimo positivo. Para el caso del acero minimo negativo, la cantidad es de 8.33 cm?.

En el caso chileno y norteamericano, tal como se mencioné en el punto N° 4.2.6.1.,
para vigas L que forman parte de un sistema hiperestatico, el acero minimo debe

. L. 0.8,/ f7 14
cumplir con el maximo valor entre %bwd y f—bwd. Reemplazando los valores
y y

para ambas expresiones, se obtiene el siguiente acero minimo:
Ag_min” = As_min~ = max(4.07 cm?;4.92 cm?) = 4.92 cm?
Siendo los aceros minimos, segln cada normativa, los siguientes:

Tabla N° 182 — Acero minimo de viga de eje F.

Acero Minimo de viga de eje F

Peru Chile y E.E.U.U.

As-min* 3.54 cm? 4.92 cm?

As-min” 8.33 cm? 4.92 cm?

7.1.1.3. ACERO MAXIMO

El acero maximo, indicado en el punto N° 4.2.6.2., para el caso peruano, es el 75%
del necesitado para que se dé una falla balanceada. Para secciones T o L. Al igual
gue para el acero minimo, esta cantidad depende directamente de la geometria de

la seccion.

Para el caso de momento positivo, el acero maximo se determina calculando el acero
que se equilibra con la zona a compresion dada en condiciones balanceadas, tal y

como ilustra la siguiente figura:

Figura N° 113 — Calculo de acero balanceado para momento positivo en seccion L — Norma
Peruana.
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El acero se determina mediante la ecuacion 0.85- f' - b-a = Ay - f,,. Despejandola,
se obtuvo As; = 29.75 cm? y As; = 41.50 cm?, haciendo asi un area total de acero para
condiciones balanceadas igual a 71.25 cm?. Como el acero maximo permitido por la
norma es el 75% del acero para condiciones balanceadas, el acero maximo para

momento positivo es igual a 53.43 cm?.

Para el caso de momento negativo, el procedimiento es el mismo solo que de manera

inversa en la seccion.

Figura N° 114 — Calculo de acero balanceado para momento negativo en seccion L —
Norma Peruana.

Despejando el area de acero, se obtiene una cantidad de 29.75 cm? para la condicién
balanceada. Por lo tanto, el area maxima permitida para el momento negativo es de
22.31 cm?,

Para el caso chileno y norteamericano, el acero maximo es el que se da cuando la
deformacion unitaria del acero a traccién alcanza el valor de 0.004. Para vigas
rectangulares, esto se traduce en una cuantia maxima de 0.0154-b-d, pero para la
seccion tipo L hay que determinarlo manualmente tanto para acero positivo como

negativo.

Para el caso de momento positivo, el acero maximo se obtiene de la siguiente

distribucion de deformaciones:

M+

Figura N° 115 — Calculo de acero maximo para momento positivo en seccion L — Norma
Chilena y Norteamericana.
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El acero se determina mediante la ecuacion 0.85- f'_-b-a = Ay - f,,. Despejandola,
se obtuvo As; = 21.68 cm? y As; = 41.50 cm?, haciendo asi un area total de acero

maximo positivo igual a 63.17 cm?.

Para el caso de momento negativo, el procedimiento es el mismo solo que de manera

inversa en la seccion.

=<
|
I
ﬁ\\__ -
1]
0,560
[

N = C 0,250
gcu= .0033 e

4]

S

[a]

Figura N° 116 — Calculo de acero maximo para momento negativo en secciéon L — Norma
Chilena y Norteamericana.

Despejando, se obtiene una cantidad de acero maximo negativo de 21.68 cm?.

Sin embargo, es importante sefalar que, para el caso chileno y norteamericano, este
acero calculado con la deformacién de 0.004 conlleva a un recalculo del factor de
reduccion de resistencia por interpolacion entre 0.90 y 0.65. Una practica comun es
calcular el acero maximo garantizando que la deformacién del acero a traccion

cumpla con el valor de 0.005.

Finalmente, de manera fiel a lo que indican las normas, los aceros maximaos son los

siguientes:

Tabla N° 183 — Acero méximo de viga de eje F.

Acero Maximo de viga de eje F

Peru Chile y E.E.U.U.
Asmax’ 53.43 cm? 63.17 cm?

A 22.31 cm? 21.68 cm?
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7.1.1.4. ECUACION DE DISENO
La determinacion del area del acero de refuerzo parte del equilibrio interno de las

fuerzas presentes en una seccion de viga rectangular tipica:

U
ip}
0
o d
c  Ecu=.003 S
N\
fj__j_j__j__ *) I C=0.85-Fc-b-a >
PM=Mul /z___& I —
NS .
T N Es2.0021 T=Asfy

Figura N° 117 — llustracion de fuerzas internas en viga rectangular tipica.

A partir de este equilibrio de fuerzas se puede determinar el area del acero de

refuerzo mediante la resolucién de las siguientes expresiones:

— Asfy S W= Asfy
0.85f.b" °  f.bd

a

a
M, = M, = (DAsfy(d - E)

oM, = M —Q)Af(d—As—fy)
mow e TSI 2.0.85f7 b

_ _ Q)AsfyAsfy
Q)Mn = Mu = Q)Asfyd — W

o ARA( D) A Asf, (df' bd)
@Mn—Mu_ (f/cbd) o 17f’cb (df’cbd)

_ _ Asfy ’ 2 Q)flcbdz . Asfy . Asfy
M = My =0 g b = 7" 7 bd " bd

' bd?
oM, = M, = (Z)-w-(f’cbdz)—(z)f#-wz

M
0=—0.59w2+a)—¢f,—1;m2=—0.59a)2+a)— cte
c

Donde:

@M, = M,, = Momento ultimo que debe soportar la viga.
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w = Indice de Refuerzo

Al resolver la ecuacion cuadratica para el valor del indice de refuerzo a través de la
My

determinacion del valor de la constante TNYE
c

se puede determinar el valor del area

de acero despejandolo del indice de refuerzo.

Pero antes de disefiar, se debe recordar que, al ser una viga de seccion L, el tipo de
disefio depende de la zona comprimida de la viga. En el caso del momento negativo,
la zona comprimida se encuentra en la parte inferior, por lo que el disefio se realiza
con el ancho by del alma. En el caso del momento positivo, la zona comprimida se
encuentra en la parte superior y su profundidad podria superar el ancho del ala. En
el caso en el que no supera el ancho del ala, el disefio se realiza con el ancho efectivo
be de la viga. En el caso en el que supera el ancho del ala, se realiza el disefio como

una viga compuesta.

Traccién Traccién E.‘ Traccién Traccién EJ

,,,,,,,,,,,,

Figura N° 118 — llustracién de zonas comprimidas y traccionadas en viga de seccién L.

7.1.1.5. REQUISITOS MINIMOS DE RESISTENCIA
El dltimo punto a tener en cuenta antes de proceder con el disefio es cumplir con los

requisitos minimos de resistencia a lo largo de la viga

Para el caso peruano, el articulo 21.4.4.3 de la norma E.060, que indica que, para
vigas de sistemas estructurales de muros, la resistencia a momento positivo en la
cara de los nudos no debe ser menor que la tercera parte de la resistencia a momento
negativo en la cara respectiva y que la resistencia a momento negativo o positivo en
cualquier seccién a lo largo de la viga debe ser mayor que la cuarta parte de la

resistencia en cualquier seccion del elemento (Art. 21.4.4.3 — Norma E.060)
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(Ministerio de Vivienda, Construccién y Saneamiento, 2013). De forma grafica, la

representacion es la siguiente:

Mr‘es_ 2 Mr‘esmux/4
en cualquier en cualguier

tramo tramo
\
’-EJ —> Mres \ Mr"es <— ’-EJ
en coara en cora |
| | '
» + - + - <
’-EJ Mr‘es = Mr‘es /3 \‘ Mr‘es 2 Mres /3 ’-EJ
en Caro en cara en cara en coro
superior \ superior
+
MP"E’S 2 MI"ESMOX/4
en cualquler en cualquier
tramo tramo

Figura N° 119 — Condiciones minimas de resistencia en una viga de un sistema estructural
de muros de concreto armado — Norma Peruana.

Los articulos 21.5.2.2. del ACI 318-08 (caso Chileno) y 18.6.3.2. del ACI 318-14 (caso
Norteamericano) indican las mismas restricciones respecto a las resistencias
minimas que se deben cumplir a lo largo de la viga, excepto en la cara inferior de los
nudos, donde el momento resistente debe ser al menos la mitad del correspondiente
al acero de la parte superior del mismo nudo (American Concrete Institute, 2008):

Mres~ = Mres"™/4
en cualguler en cualgquler
tramo tramo
’-EJ —> M res ’-EJ

\ Mres_ <
‘ en cora \ en cara !
| \
rE_[ > Mpast B Mpes™/2 \ Mrest B Mres /2 % ’-E_[
en cara en cara en cara en cara
superlor \ supe rlor
+
Mres = M res2%/ 4
en cualgquler en cualguler
tramo tramo

Figura N° 120 — Condiciones minimas de resistencia en una viga de un sistema estructural
de muros de concreto armado — Norma Chilena y Norteamericana.
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7.1.1.6. DISENO POR FLEXION
Teniendo todos estos puntos en cuenta, se pudo realizar el disefio a flexion de la

viga, primero para el caso peruano:

Tabla N° 184 - Disefio por flexion de viga de pértico F.

Disefio por Flexion de Momentos Negativos Disefio por Flexion de Momentos Positivos
Apoyo 3 \ Apoyo 2 \ Apoyo 1 Apoyo 3 Apoyo2 Apoyol
b (cm) 25 25 25 b (cm) 80.8 80.8 80.8
h (cm) 65 65 65 h (cm) 65 65 65
d (cm) 56 56 56 d (cm) 59 59 59
My (T-m) 29.47 29.55 29.47 My~ (T-m) 10.90 10.88 10.90
cte 0.1989 0.1994 0.1989 cte 0.0205 0.0205 0.0205
w 0.2301 0.2309 0.2301 w 0.0208 0.0207 0.0208
As_req (CmM?) 16.11 16.16 16.11 As_req (CmM?) 4.95 4.94 4.95
As-min (cM?) 8.14 (3@3/4" = 8.52 cm?) Asmin (CM?) | 3.54 (203/4" + 105/8" = 7.68 cm2)
As.max (CM?) 22.31 As.max (CM?) 53.44
As-col (CmM?) 6@3/4" = 17.04 cm? As-col (cm?) 2@3/4" + 15/8" = 7.68 cm?
a(cm) 16.04 a(cm) 2.24
Mres (T-m) 30.91 Mres (T-m) 16.80
MF‘E’S_:17|71T_m<_1,
(303/4°=8.52cmD ‘\\
% — > Mres™=3091T-m \\ Mres =30.91T—m<«— rEj
BB/ 4'=1T 04cm®D \ (683/47=17.04cm®)
,\ |
FEJ —> Myest=16.81T-n \ Mrest=16.81T—m €— FEJ
(BRI 47+195/8°=T £8cmD \ (BP3/4°+195/8°=7.68cn®)

\

\
+_
—> Mpest=16.81T—m
(203/4°+105/8°=7.68cmE)

Figura N° 121 — llustracién de Momentos Resistentes de viga de poértico F — Norma
Peruana.

Como en la parte superior van como minimo 3 aceros continuos, en la parte inferior
también se colocaron 3 aceros continuos para guardar la uniformidad y evitar posibles

malinterpretaciones en el momento de la construccion.

Para el caso chileno y norteamericano, el disefio por flexién es el siguiente:
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Tabla N° 185 - Disefio por flexién de viga de pdrtico F — Norma Chilena y Norteamericana.

Disefio por Flexion de Momentos Negativos

Disefio por Flexion de Momentos Positivos

Apoyo 3 \ Apoyo 2 \ Apoyo 1 Apoyo 3 Apoyo2 Apoyol
b (cm) 25 25 25 b (cm) 80.8 80.8 80.8
h (cm) 65 65 65 h (cm) 65 65 65
d (cm) 56 56 56 d (cm) 59 59 59
Mu (T-m) 29.47 29.55 29.47 Mu (T-m) 10.90 10.88 10.90
cte 0.1989 0.1994 0.1989 cte 0.0205 0.0205 0.0205
w 0.2301 0.2309 0.2301 w 0.0208 0.0207 0.0208
As_req (CM?) 16.11 16.16 16.11 As_req (CmM?) 4,95 4.94 4.95
As-min (cmM?) 4.92 (293/4" = 5.68 cm?) As-min (CM?) | 4.92 (203/4" + 195/8") = 5.68 cm2)
As.max (CM?) 21.68 Asmax (CM?) 63.17
As-col (CmM?) 6@3/4" = 17.04 cm? As-col (CM?) 2@3/4" + 15/8" = 7.68 cm?
a(cm) 16.04 a(cm) 2.24
Mres (T-m) 30.91 Mres (T-m) 16.80

Este disefio se realiz6 con el factor de reduccién de resistencia $=0.90, para

elementos en flexién, tal como se menciond en el punto N° 4.2.3., las hormas vigentes
en Chile y Estados Unidos establecen que este factor de reduccion depende de la

deformacién unitaria del acero extremo a traccién, tal como se muestra en la siguiente

gréfica:

st Otros
Controlada Controlada
por. 1 Transicion por traccion
compresion = > -
I
&= &ty g =0.005

Figura N° 122 — Variacion de @ con la deformacion unitaria neta de traccion en el acero
extremo a traccion.
Fuente: ACI 318-08 (American Concrete Institute, 2008).

Por lo tanto, se procede a verificar la deformacion del acero obtenido del disefio para

poder validar el factor de reduccion utilizado.

204



o \__£s 003 = 003+&s

/ —— 0.1887  0.550
— 2034 _,-J____ o
M | / 5 & = 0.0059 > .005
‘e \ -
scue.oosggé
i

Figura N° 123 — Verificacion de @ para momento negativo de viga de seccion L de pértico F
— Norma Chilena y Norteamericana.

As'fy

La profundidad del eje neutro se calculé con la expresion c = ————
0.85:0.85'f /. by,

, quedando

de esta manera validado el uso del factor de 0.90 como factor de reduccién de

resistencia.
M res —12.00T-m
(2p32/4°=568cmd
FEJ —> Mres =30,91T—n Mres =3091T-m<— FEJ
(603/4*=17.04cm® l (&@3/4°=17.04cn® ‘
| L
% —> Mres™=16,81T-m \ Mpes =16,8LT —m <— (EJ
(PB3/4" 195/ 8" =7 EB8cm®) (PR3/4"+105/ 8" 3=7.68cm

\

\

(. .
Mres =16.81T—-m
(2B3/4*+185/8=7.68cm?)

Figura N° 124 — llustracion de Momentos Resistentes de viga de pértico F — Norma Chilena
y Norteamericana.

7.1.1.7. CORTE DE ACERO
El siguiente paso en el disefio fue realizar el corte de acero. Para esto, se tuvieron
en cuenta los momentos resistentes de las distintas secciones antes y después del

corte para poder ser ubicados en el diagrama envolvente del software.

Primer Corte Segundo Corte
- Ta - Ta
3a3/4" 33/4" 3a3/4"

My\957:30.91—|—*m Mr957:86‘47—|—*m MP957:17.71T*W

Figura N° 125 — Momentos Resistentes después de los cortes de acero de viga de portico F
— Norma Peruana.
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Primer Corte

I23/4"

3ILY/4"

Mre57:30\91—r—m Mresizl7‘7l—r—m

Sequndo Carte

—.

A

203/4"

Mres =12.09T-m

Figura N° 126 — Momentos Resistentes después de los cortes de acero de viga de pértico F

— Norma Chilena y Norteamericana.

Diagrams for Frame Object 57 (V 25 x 65)

End Length Offset [Location)

Dizplay Options

Caze |Env * ﬂ |-End: |4t B2 f+  Scrall for Yalues
ltems  [Maior (v2 and M3) | [MasMin Env = qu%?u%un:q  Show Max
JEnd: |t B3 Location
0.000000 m
(. 69500 ) 0.1 m
Resultant Shear
Shear ¥2
0.7107 Tanf
15,1815 Tonf
at 0.19900 m
Resultant Mament
Moment M3

10.38463 Tonf-m
-26.47383 Tonf-m
at 0.19300 m

Reset to Iniial Units Urits  [Tonf.m.C ~

Figura N° 127 — Ubicacién de momento resistente después del primer corte de acero de
viga de pértico F — Norma Peruana.
Diagrams for Frame Object 57 (V 25 x65)

End Length Qffzet [Location) Dizplay Optionz
Case |En\r E ﬂ |[End: |JE B2 " Scroll forValues
ltems [Majar [v2 and M3) = | [Mas/Min Env =] [DD-”DDDDD“DDD”;“] £ Show Max
J-End: |t B3 Location
0.000000 m
[E.63500 m] 0.815 m
Resultant Shear
Shear ¥2
0.4280 Tonf
-13.2596 Tonf
at 0.81500 m
Resultant Moment
Moment M3
10.47309 Tonf-m
-17. 70164 Tonf-m
at 0.81500 m
Reset to Initial Urnits Uritz | Tanf, m.C

Figura N° 128 — Ubicacion de momento resistente después del segundo corte de acero de
viga de pértico F — Norma Peruana.
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Diagrams for Frame Object 57 (V 25 x65)

End Length Dffzet (Location] Dizplay Optionz
Case |Env X j [End: |Jr B2 +  Scroll for Yalues
Itemz |Mai0r (W2 and k3] j |Ma:-c.-’Min Env ﬂ [DGDUDIIIDDEIDDDIJr:] ™ Show Max
JEnd: |t B3 Location
0.000000 m
(E.GI500 )] 0.814 m
Resultant Shear
Shear ¥2
0.4280 Tonf
-13.2596 Tonf
at 0.81500 m
Resultant Moment
Moment M3
10.47309 Tonf-m
-17. 70164 Tonf-m
at 0.81500 m
Reset to Initial Urnits Units  |Tonf.m.C

Figura N° 129 — Ubicacién de momento resistente después del primer corte de acero de
viga de pértico F — Norma Chilena y Norteamericana.

Diagrams for Frame Object 57 (V 25 x B5)

End Length Offset [Location)

Case |En\r>< j
ltems |Major [¥2 and M3) | [Mas/Min Env = |

1End: | 62
0.000000 m
[0.00000 )

JEnd: |k 63
0000000 rm
[6.69500 m]

Resultant Shear

Resultant Moment

Done

Reset to Initial Urnits

Dizplay Options
(" Scroll for Values
" Show bax

Location

1195 m

Shear ¥2

1.1304 Tonf
-12.0740 Tanf
at 1.19500 m

Moment M3

1017418 Tonf-m
-12.90313 Tonf-m
at 1.19500 m

Units  |Tonf, m,C w

Figura N° 130 — Ubicacién de momento resistente después del segundo corte de acero de
viga de pértico F — Norma Chilena y Norteamericana.

Teniendo las distancias te6ricas de corte, las longitudes se calculan de acuerdo a los
articulos 12.10.3 y 12.10.4 de la norma E.060, los articulos 12.10.3 y 12.10.4 de la
norma ACI 318-08 y los articulos 9.7.3.3 y 9.7.3.4 de la norma ACI 318-14 cuyo

contenido se resume en el siguiente gréfico:
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Figura N° 131 — Condiciones de longitudes de refuerzos de acero.
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Para el caso peruano, para el primer corte, el punto tedérico es de 0.199 m en el apoyo
1y de 0.205 en el apoyo 2, al cual se le agrega el valor del peralte efectivo “d” (59
cm), alcanzando una longitud de 0.789 m en el apoyo 1y 0.795 m en el apoyo 2.
Como estas longitudes son menores que la longitud de desarrollo Ly, se le asigna

esta longitud Lq de 90 cm para barras de 3/4".

Para el segundo corte, el punto tedrico de corte es de 0.815 m en el apoyo 1y de
0.82 m en el apoyo 2. Con la distancia “d” de 59 cm agregada, los refuerzos alcanzan
longitudes de 1.405 m y 1.41 m respectivamente. Como desde el punto teérico de
corte anterior hay una distancia mayor a Lq, la longitud de este refuerzo cumple con
lo establecido por la normativa. De manera conservadora, la distancia se aumenta a

1.50 m para guardar un disefio ordenado.

Para los casos chileno y norteamericano, para el primer corte, el punto tedrico es de
0.815 m en el apoyo 1 y de 0.820 en el apoyo 2, al cual se le agrega el valor del
peralte efectivo d (59 cm), alcanzando una longitud de 1.405 m en el apoyo 1y 1.410
m en el apoyo 2. Estas longitudes cumplen con lo requerido porque son mayores que
la longitud de desarrollo Ly, de 1.10m para aceros de 3/4" segun las normas chilena
y norteamericana de concreto armado. De manera conservadora, las distancias se

aumentan a 1.50 m para guardar un disefio ordenado.

Para el segundo corte, el punto tedrico de corte es de 1.195 m en el apoyo 1y de
1.200 m en el apoyo 2. Con la distancia “d” de 59 cm agregada, los refuerzos
alcanzan longitudes de 1.785 m y 1.790 m respectivamente. Como desde el punto
tedrico de corte anterior no hay una distancia mayor a Lg, la longitud requerida
deberia ser como minimo de 1.92 m, por lo que se aumenta, de manera

conservadora, hasta los 2 m de longitud.
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Finalmente, el acero longitudinal de la viga queda de la siguiente manera:

1374
293/14"
323/14"

1@3/4"
2a3/4"
33/4"

203/4"+125/8"

L

|

Figura N° 132 - Detalle de refuerzo longitudinal de viga de pdrtico F — Norma Peruana.

1,30 1,30
) ——— 3@ e — ,
’-Ej =0 ! 153/4" 12374 # =0
S oGk 2634" ~ N\ \

p_i

v 4

Y

2334+ 1455/8"

Figura N° 133 — Detalle de refuerzo longitudinal de viga de portico F — Norma Chilena y
Norteamericana.

7.1.2. DISENO POR CORTE

El diagrama envolvente de fuerza cortante del portico mencionado, con los valores

dados a una distancia “d” de la cara del apoyo, es el siguiente:

©)

| 15.63

—

15.94

12.93

2

16.26

i

15.21

13.04

et

13.62

13.63

13.96

13.59

13.651

13.98

13.61

13.40

%#

13.59

13.78

Figura N° 134 — Diagrama de fuerza cortante de portico F.

Estos valores se tomaron a una distancia “d” de la cara del apoyo ya que las fuerzas

sobre la viga inducen compresion sobre las columnas y placas que sirven de apoyo

y porque no existe ninguna carga concentrada dentro de esta distancia “d”.

209



Las vigas que forman parte de los principales sistemas resistentes se disefian por el
método de capacidad, sin embargo, también deben ser disefiadas y verificadas por
el método de la resistencia, para que pueda ser capaz de soportar las solicitaciones

en condiciones Ultimas no sismicas.

De manera similar a la tomada en el disefio por flexion, se tom6é como diagrama

desfavorable el correspondiente a la viga del cuarto techo.

7.1.2.1. DISENO POR RESISTENCIA
En primer lugar, se realiza el disefio por resistencia teniendo en cuenta los valores

dados por el diagrama de fuerza cortante.

El disefio por resistencia para fuerza cortante se basa en buscar que la cortante
resistente del concreto (@V.), definida en el punto 4.2.7.1., sea mayor que la fuerza

cortante Ultima presente en la viga (V).
oV, =V,

En el caso en el que no se cumple esta condicién, se busca aumentar la resistencia

incorporando acero en forma de estribos (Vs).
o +V) =21,

Siendo conocidos el valor de la resistencia del concreto [V, = 0.53./f’.b, d (para

Peru) y V, = 0.534,/f'.b,,d (para Chile y Estados Unidos)] y el valor de la cortante
ultima obtenida del diagrama de momento, se puede despejar el valor de la cortante

que necesitan resistir los estribos:
A, f,-d
V, = &
S
Donde:

Vs = Fuerza cortante soportada por los estribos (kg).

A, = Area de acero de los estribos (cm?),

fy = Esfuerzo de fluencia del acero (kg/cmz).

d = Peralte efectivo de la viga (cm).

s = Espaciamiento entre estribos.
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Las normas E.060 (Art. 11.5.7.9), ACI 318-08 (Art. 11.4.7.9), y ACI 318-14 (Art.
22.5.1.2) limitan el valor de Vs a un maximo V;_,qx = 2.1/ f'cby,d. Si el valor de Vs

sobrepasa este valor maximo, deben aumentarse las secciones de la viga o la

resistencia del concreto.

Adicionalmente, las mismas normas (E.060 — Art. 11.5.5.1y 11.5.5.3/ ACI 318-08 —
Art. 11.4.5.1y 11.4.5.3/ACI 318-14 — Art. 10.7.6.5.2) establecen un limite intermedio
Ve_iim = 1.1/ f'.b,,d. Si el valor de Vs es mayor o menor que este limite, las normas

establecen un espaciamiento maximo de estribos:

. d d
PERU:SiVy > Vy_jim = Smax = 300 mm OZ; SiVy < Vyg_tim = Smax = 600 mm 05

d
CHILE Y EEUU:SiV > Vy_tim = Smax =73 SiVs < Viotim = Smax =

2
Teniendo en cuenta lo mencionado anteriormente, se procede con el disefio por

resistencia de los estribos para los valores de la viga del cuarto techo del eje F.

Tabla N° 186 — Disefio de estribos por resistencia de vigas de portico de eje F — Norma
Peruana.

Disefio por Fuerza Cortante

Apoyo 3 Apoyo 2
b (cm) 25 25 25
h (cm) 65 65 65
d (cm) 59 59 59
Vu (T) 15.94 16.26 15.94
o 0.85 0.85 0.85
@V (T) 9.63 9.63 9.63
V>V, Si, disefiar | Si, disefiar | Si, disefar
Vs (T) 7.42 7.80 7.42
Vs-max (T) 44.89 44.89 44.89
Vs-max>Vs Si, Ok Si, Ok Si, Ok
Vs.iim (T) 23.51 23.51 23.51
Vsim>Vs Si Si Si
SaeEkTTETD e (i) d/2=29.50 | d/2=29.50 | d/2 =29.50
600 mm 600 mm 600 mm
Diametro Estribo @ 3/8" @ 3/8" @ 3/8"
Espaciamiento de Disefio S (cm) 47.40 45.11 47.40




Tabla N° 187 — Disefio de estribos por resistencia de vigas de portico de eje F — Norma
Chilena y Norteamericana.

Disefio por Fuerza Cortante

\ Apoyo 3 \ Apoyo 2

Apoyo 1
b (cm) 25 25 25
h (cm) 65 65 65
d (cm) 59 59 59
Vu (T) 15.94 16.26 15.94
@ 0.75 0.75 0.75
@V (T) 8.50 8.50 8.50
V>0V, Si, disefiar | Si, disefiar | Si, disefiar
Vs (T) 9.92 10.35 9.92
Vs-max (T) 44.89 44.89 44.89
Vs-max>Vs Si, Ok Si, Ok Si, Ok
Vs.im (T) 23.51 23.51 23.51
Vs-lim>Vs Si Si SI'
El\s/lgifr'nag"('f;‘)" d/2=29.50 | d/2=29.50 | d/2 =29.50
Diametro Estribo @ 3/8" @ 3/8" @ 3/8"
Esgii‘;';g“se?gr?q)de 35.45 33.99 35.45

Se puede observar que, al disefiar por resistencia, el espaciamiento requerido (45
cmy 34 cm) es mayor que el maximo requerido de 29.50 cm.
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7.1.2.2. METODOLOGIA DEL DISENO POR CAPACIDAD
Al ser esta una viga sismica, se debe tener en cuenta la fuerza cortante ocasionada

en el peor de los casos, al formarse rotulas plasticas en los extremos de la viga.

Como el efecto del sismo se da en ambos sentidos, se tienen en cuenta las rotulas
plasticas que se forman en cada sentido, como se muestra en la siguiente imagen:

CM+CV

2R

|

=
Condiciohes MNormales ’-I
.-"‘
- Sismo de Izguier‘ea QCCJgn
/ T a Derecha = —

suD—der

, T 0)
dracsy

(_c\é"\ Sismo cle Der‘echa
T IT Y_‘_?—--*—__—*-— . a Zgulerca
C:’.sup—lzq o q""'-‘-.___r____i_-_ -
T-:_ T an-aer
‘;)\r/ - OCC\O‘(\/S\Yf

Figura N° 135 — Comportamiento de viga ante efectos sismicos y formacion de rotulas
plasticas.

Como este es un analisis desfavorable, se trabaja considerando los momentos
maximos nominales que son capaces de desarrollar los refuerzos longitudinales en

cada apoyo dependiendo de la direccién del sismo.

La norma peruana E.060, en el articulo 21.3.3, considera que la resistencia real a
fluencia del acero es igual a 1.25 veces el valor normal, por lo que los momentos
nominales obtenidos se amplifican por el factor de 1.25. El articulo 21.4.3. de la
misma norma también indica que las cargas de gravedad, para este andlisis, deben
amplificarse por un valor de 1.25. ldealizando las vigas en cada direccién de trabajo
del sismo, y calculando las fuerzas maximas cortantes, quedan de la siguiente

manera:
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Sismo de Izquierga

o Derecha

1.25 (CM+CWV> 1.25Mn

(QJJJ&&LLLLLLLQ} e
185Mmlme izq I. #
Sismo de Derecha T\/U_WOX_OI
o Izgulerda
1.25Mn .25 (CM+CV>

wmfuilliililiiliuy

1 ESMMMF der

T

\/u—max—iT

Figura N° 136 — Idealizacion de vigas con rétulas plasticas desarrolladas — Norma Peruana.

1. ZS(CM + CV)L 1.25(Mninf_izq + Mnsup_der)
2 L,

PERU:Vy_pax-a =

125(CM + CV)Ln n 1.25(Mnsup_izq + Mninf_der)
2 L,

PERU:V,_nax—i =

La norma vigente en Chile, ACI 318-08 en el articulo 21.5.4.1, indica que la fluencia
real del acero también es igual a 1.25 veces el valor normal y que se debe trabajar
con cargas de servicio amplificadas por un factor de 1.20 para carga muerta y de 1.00

para carga viva.

Para Estados Unidos, el articulo 18.6.5. de la norma ACI 318-14 exactamente lo
mismo que la norma vigente en Chile.

Slsmo de Izgiuler"ﬁa

1.20CM + CV

¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢u) 1 supser

L2oMN e iy |
Slsmo de Derecho Tvu—l“‘lﬂ.x—d
o I[zqulercda

1.23Mn 1L.20CM + CV

wﬁ?ll&l##&&&ll#ll
} Ln

vu—mux—lT

Figura N° 137 — Idealizacion de vigas con rotulas plasticas desarrolladas — Norma Chilena y
Norteamericana.

} 1'85Mmin+‘—der‘
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1.20CM + CV)L, 1.25(Mnypp-ipg + Mgy,
CHILEY EEUU:Vy_max—a = ( 5 ) n + ( inf lzZ sup der)
n

1.20CM + CV)L, 1.25(Mngyp—izg + Miims—
CHILE Y EEUU: Vyy_ppgn—i _ - My | 1.25(Mnsup zqu inf—der)
n

Una vez obtenidos los cortantes maximos por el método de la capacidad, se procede

al disefio utilizando el mismo procedimiento que en el disefio por resistencia.

7.1.2.3. REQUISITOS DE CONFINAMIENTO
La norma peruana E.060, en los articulos 21.4.4.4 y 21.4.4.5 establece pardmetros
especiales de espaciamiento de los estribos para vigas sismicas pertenecientes a un

sistema de muros estructurales.

Zono de Confinamiento Zona de Confinamiento
{ ch { Zona Central { 2h %
% Espociamiento Maximo igual o d/2, \E_\
1 1 I 1 I I 1 I I o I. “
1 1 I 1 1 I 1 I 1 !
% Primer Estribo o 10cm de lo corao. @

Espaciamiento Maximo en Zona de
Confinamiento:

« od/4 = 15cm

10 dy

24 dpe

300 mm

L B 2

Art. 21.4.4.4, Norma E.060

Figura N° 138 — Esquema de espaciamiento de estribos para viga sismica de sistema de
muros — Norma Peruana.
Fuente: Adaptacion de Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento,
2013).

La norma vigente en Chile, ACI 318-08, en el articulo 21.5.3.2 establece también

parametros de estribaje para las vigas sismicas.
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Zona de Confinamiento Zono de Confinamiento

I 2h | Zono. Central 1 2h |
¥ ¥ t i

’-EJ Espaciomiento Maximo igual o d/2. \E‘

Primer Estribo o Scm de la cara,

—
—

Espociamiento Maximo en Zono de
Confinamiento:

« d/4

+ 8 dy
« 24 di.
« 300 mm

Art. 21332, Norma ACI 31B-0B

Figura N° 139 — Esquema de espaciamiento de estribos para viga sismica — Norma
Chilena.
Fuente: Adaptacion de Norma ACI 318-08 (American Concrete Institute, 2008).

La norma norteamericana, ACl 318-14, en el articulo 18.6.4.4 establece también
parametros de estribaje para las vigas sismicas.

Zono. de Confinamiento Zonao de Confinamiento

# 2h 4 Zona Centraol 4 2h I

]_EJ Espaciomiento Maximo igual a o/2.

o

Primer Estribo a 5cm de la carao.

==
o

Espaciamiento Maximo en Zona de
Confinamiento:

« /4
« 6 dy
« 130 mm

Art. 18.6.4.4. Norma ACI 318-14

Figura N° 140 — Esquema de espaciamiento de estribos para viga sismica — Norma
Norteamericana.
Fuente: Adaptacion de Norma ACI 318-14 (American Concrete Institute, 2014).
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7.1.2.4.

DISENO POR CAPACIDAD

Con todas las condiciones establecidas, se procede al disefio de los estribos por el

método de la capacidad (disefio sismico):

Tabla N° 188 — Disefio de estribos por capacidad de vigas de pértico de eje F — Norma

Peruana.

Disefio por Capacidad

SISMO 1-D
b (cm) 25 25
h (cm) 65 65
d (cm) 59 59
Mnizq (T-m) 18.68 34.34
Mnger (T-m) 34.34 18.68
CM (T/m) 3.171 3.171
CV (T/m) 0.442 0.442
Ln (m) 6.695 6.695
Vu (T) 25.02 25.02
) 0.85 0.85
PVe (T) 9.63 9.63
Vu>@Ve Si, disefiar | Si, disefiar
Vs (T) 18.10 18.10
Vs-max (T) 44.89 44.89
Vs-max>Vs Si, Ok Si, Ok
Vsaiim (T) 23.51 23.51
Vsim>Vs Si Si
N .. d/2=29.50 | d/2=29.50
Espaciamiento Maximo (cm)
600 mm 600 mm
Diametro Estribo @ 3/8" @ 3/8"
Espaciamiento de Disefio S (cm) 19.44 19.44
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Tabla N° 189 — Disefio de estribos por capacidad de vigas de pértico de eje F — Norma
Chilena y Norteamericana.

Disefio por Capacidad

SISMO 1D
25 25
65 65
59 59
18.68 34.34
34.34 18.68
3.171 3.171
0.442 0.442
6.695 6.695
24.12 24.12
0.75 0.75
8.50 8.50
Si, disefiar | Si, disefiar
20.83 20.83
44.89 44.89
Si, Ok Si, Ok
23.51 23.51
Si Si
d/2=29.50 | d/2=29.50
@ 3/8" @ 3/8"
16.90 16.90

Para el caso Peruano, el espaciamiento requerido por el método de resistencia es de

45.11 cmyy el requerido por el método de capacidad es de 19.44. Los espaciamientos

minimos exigidos por la norma E.060, es la zona de confinamiento, son de 15cm,

15.875cm, 22.86cm y 30cm, por lo que el detallado final de estribos de la viga queda

de la siguiente manera:

0,90 0,90
163/4" 163/4"
E_[ 1 1,50 | 283/ 4" 283/ 47 | 1,80 E_[
303/4" 303/4"
2B3/4°+185/8"
’-E_[ O ¥3/8"1@10cm, B@15cm, RtoR2Scm c/ext. ’-E_[

Figura N° 141 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma

Peruana.

Para el caso chileno, el espaciamiento requerido por el método de resistencia es de

34.00 cm y el requerido por el método de capacidad es de 16.90 cm. Los
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espaciamientos minimos exigidos por la norma ACI 318-08, es la zona de
confinamiento, son de 14.75cm, 15.24cm, 22.86cm y 30cm, por lo que el detallado
final de estribos de la viga queda de la siguiente manera:

. 1,50 | ) 1,50 .
T T 1 T
R T VLI T - Y T —
rij S48 { 374 1@83/4% { . FE_[
/S Swdsa 28374 N T\
283/47+1@5/,8° —
ri_[ A @z/8"18Scw, 10@12.5cm, RtoB23cm c/lext. ’L

Figura N° 142 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma
Chilena.

Para el caso norteamericano, el espaciamiento requerido por el método de
resistencia es de 34.00 cm y el requerido por el método de capacidad es de 16.90
cm. Los espaciamientos minimos exigidos por la norma ACI 318-08, es la zona de
confinamiento, son de 14.75cm, 9.525cm y 15cm, por lo que el detallado final de

estribos de la viga queda de la siguiente manera:

T T T T
393/4"  303/4°
FEJ 20 ; 93/4" 123747 % 200 FE_[
203/4"  Pa3/4r
H A0 bbb T
1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
I EEEEERENEE
203/4°+185,/8"
FEJ ) #3/8%1@5cm, 17@7.5cm, Rto@25cm c/ext. FEJ

Figura N° 143 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma
Norteamericana.

219



7.1.3. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

La primera diferencia que se puede observar es la cantidad de acero minimo para
vigas T o L exigida por cada una de las normas. La norma peruana exige una cantidad
relacionada al momento critico de agrietamiento de la seccion, mientras que las
normas chilena y norteamericana exigen el mismo acero exigido para vigas
rectangulares. Para el caso del ejemplo realizado, utilizando la viga del pértico F, las

cantidades fueron las siguientes:

+ Seccion de viga

Tabla N° 190 — Acero minimo de viga de eje F.

Acero Minimo de viga de eje F

Peru Chile y E.E.U.U.
As-min* 3.54 cm? 4.92 cm?

As-min’ 8.33 cm? 4,92 cm?

Una diferencia similar se puede observar en las cantidades maximas de acero, siendo

las siguientes:

Tabla N° 191 — Acero maximo de viga de eje F.

Acero Maximo de viga de eje F

Peru Chile y E.E.U.U.
As-max " 53.43 cm? 63.17 cm?
A 22.31 cm? 21.68 cm?

La diferencia de los aceros maximos se da principalmente por el tipo de disefio
adoptado por las normativas. La norma peruana utiliza el disefio convencional, donde
el factor de reducciéon @ es constante e igual a 0.90 para el disefio por flexion, y el
acero maximo es igual al 75% del acero en condiciones balanceadas. La norma
chilena y norteamericana, en cambio, utilizan el disefio unificado donde el factor de
reduccion @ varia desde 0.65 hasta 0.90, dependiendo de la deformacion unitaria del
acero traccionado mas alejado (desde 0.0021 hasta 0.0050), y el acero maximo por

flexion es el acero necesario para garantizar una deformacion minima de 0.0040.
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0.75

0.65 7

Controlada Otros Controlada

por. — Transicién por traccion
compresion =
[

&= &y &= 0.005
Figura N° 144 — Variacion de @ con la deformacion unitaria neta de traccion en el acero
extremo a traccion.
Fuente: ACI 318-08 (American Concrete Institute, 2008).

Otra diferencia notoria es la longitud de los cortes del acero de refuerzo. La
metodologia de célculo es la misma, pero la principal diferencia se debe a las

longitudes de desarrollo de las barras de acero.

Tabla N° 192 — Longitudes de desarrollo de barras a traccién.

Longitud de desarrollo de barras a traccién (Lq) (cm)

Barras Superiores ‘ Otras Barras
Peru E.E.U.U. y Chile | Variacion ‘ Peru E.E.U.U. y Chile Variacion
8mm | 36.8=40 45.7 = 50 30.0=30 35.1=35
3/8" 43.8 =45 54.4 =55 33.7=35 41.8 =45
12mm | 55.1 =55 68.5=70 24.24% 424 =45 52.7 =55 24.24%
1/2" 58.4 =60 725=75 44.9 = 45 55.8 =60
5/8" 729=75 90.6 = 95 56.1 =60 69.7=70
3/4" 87.5=90 108.8 = 110 67.3=70 83.7=85
1" 145.0 = 145 180.6 = 185 24.53% 111.5=115 138.9 = 140 24.53%

En las siguientes figuras se puede observar la diferencia en los aceros longitudinales

y las longitudes de corte:

0,90 0,90
— E Lt 183/4" 123/4" 1,50
% 203/4" 2834 } ‘ %
| 334 3gars” ] |
z = 1l

[— | -

2(@3/4"+105/8" ‘ ‘

Figura N° 145 — Detalle de refuerzo longitudinal de viga de poértico F — Norma Peruana.

—

1,30 1,30
= 3 4" a4
;—E_,# £.00 5 oA T 2.00 ' ’-Ej
] 3G3/4" 263" N\ | |

¥ T 1l
7 b 1l

% ‘ 2D 1D5/5" ‘ % |

Figura N° 146 — Detalle de refuerzo longitudinal de viga de portico F — Norma Chilena y
Norteamericana.
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En cuanto al disefio del acero transversal, no hay mayor diferencia ni en metodologia
ni en resultados respecto al disefio por resistencia. Mas una diferencia notoria puede
observarse en el disefio por capacidad. La norma peruana exige una mayor carga de
calculo frente a las otras normas (1.25CM + 1.25CV vs. 1.20CM + CV).

Sismo de Izquiergu

a Derecha

1.25 (CM+CVD 55MA

(H#iiii&#iiii#ﬂ) e

Inf-lzq #

1.235Mn,

Sjsmo de Derecha T\/U*MQX*d

o Izguierda

1. .23 (CM+CVD

ﬁmfyiillllillllluj

# IESMM\MF der

\/u*mux%?

Figura N° 147 — Idealizacion de vigas con rétulas plasticas desarrolladas — Norma Peruana.

Slsmo e Izquler‘da
a Derecha
1.20CM + CV 1.25Mn

H¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢%) e

1.25Mn, .- 125 % %

Tvu—max—d

Slsmo de Derechao

o [zqulercda

1. 1.20CM + CV

”“ﬁu¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢¢u)

l' 1. ESMHM'F der

r

vu—mux—lT

Figura N° 148 — Idealizacion de vigas con rétulas plasticas desarrolladas — Norma Chilena y
Norteamericana.

Finalmente, el disefio por capacidad arrojé resultados numéricos similares. Sin
embargo, las normativas presentan distintos requisitos de espaciamientos minimos

que controlan el espaciamiento de disefio:

0,90 0,90
183/4" 1e3/4"
@_} 1 150 f 283/ 4" 263/ 4" t 1.90 b @_}
383/4" 303/4"
2B3/4°+185/8"
’-E_[ O ¥3/8"1@10cm, B@15cm, RtoR2Scm c/ext. ’-E_[

Figura N° 149 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma
Peruana.
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1,50 | , 1,50 .

L

T I 1 T

S @3S 4T 3EISLE ———

’-Ej 200 t l@5s4°  ‘lazs4e t 280 FE_[
/S Swdsa 28374 N T\

-|.

203/4°+185/8° —

’-E_[ O e3s81185cm, 10@12.5cm, RtoB25Scm clext. ’-E_[
Figura N° 150 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma
Chilena.

. 1,50 . . 1,50 .

T T T T
303/4"  393/4°
FEJ 2.00 | Ie3/4”  183/4° i 2.0 FE_[
283/4"  203/47

283/4"+185/8"
FEJ 0O #3/871@5cm, 17@7.5cm, RtolR25cm c/ext. FE_[

Figura N° 151 — Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de poértico F — Norma
Norteamericana.

Después de realizado el disefio, la cantidad de acero longitudinal requerido por cada
normativa, para todo el edificio, es la indicada por la siguiente tabla:

Tabla N° 193 — Metrado de acero longitudinal en vigas segun cada normativa.

Metrado de Acero Longitudinal en Vigas (kg)

Peri Chile E.E.U.U. Variacion (%)

Techo 1 | 2,170.72 | 2,166.55 | 2,166.55 -0.19%
Techo 2 | 2,170.72 | 2,166.55 | 2,166.55 -0.19%
Techo 3 | 1,980.03 | 1,982.50 | 1,982.50 0.13%
Techo 4 | 1,750.34 | 1,695.96 | 1,695.96 -3.11%
Techo5 | 80240 | 796.37 | 796.37 -0.75%
8,874.21 | 8,807.93 | 8,807.93 -0.75%

El hecho de que la norma peruana exija una mayor cantidad de acero minimo
longitudinal se compensa con el hecho de que las otras normas exijan una mayor
longitud de desarrollo en los cortes de acero, haciendo que las cantidades totales de

acero sean muy similares

La cantidad de acero transversal requerido por las distintas normas, para todo el

edificio, esta indicado en la siguiente tabla:
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Tabla N° 194 — Metrado de estribos totales en vigas segun cada normativa.

Metrado de estribos totales en Vigas (kg)

Perd % Chile % E.E.U.U. %
Techo 1 530.07 100.00% 591.64 111.62% 743.67 140.30%
Techo 2 530.07 100.00% 591.64 111.62% 743.67 140.30%
Techo 3 530.07 100.00% 591.64 111.62% 743.67 140.30%
Techo 4 489.65 100.00% 537.76 109.82% 714.80 145.98%
Techo 5 284.80 100.00% 303.08 106.42% 373.32 131.08%
TOTAL 2,364.65 100.00% 2,615.78 110.62% 3,319.12 140.36%

De manera global, la norma norteamericana exige 40% mas estribaje que la norma
peruana, y la norma chilena exige un 10 % mas. La principal diferencia se encuentra
en la zona de confinamiento. La cantidad de acero de confinamiento obtenido segun

las distintas normativas es el siguiente:

Tabla N° 195 — Metrado de estribos de confinamiento en vigas segun cada normativa.

Metrado de Estribos de Confinamiento en Vigas (kg)

Peru % Chile % E.E.U.U. %
Techo 1 305.01 100.00% 366.59 120.19% 518.61 170.03%
Techo 2 305.01 100.00% 366.59 120.19% 518.61 170.03%
Techo 3 305.01 100.00% 366.59 120.19% 518.61 170.03%
Techo 4 261.71 100.00% 309.82 118.38% 486.86 186.03%
Techo 5 124.12 100.00% 142.40 114.73% 212.64 171.32%
TOTAL 1,300.85 100.00% 1,551.98 119.30% 2,255.32 173.37%

La norma norteamericana exige 73% mas acero de confinamiento que la norma
peruana mientras que la norma chilena exige 20% mas acero. Fuera de las zonas de
confinamiento, los aceros exigidos son exactamente los mismos para las tres

normativas.

Considerando tanto el acero longitudinal como el transversal, las cantidades de acero

son las siguientes:

Tabla N° 196 — Metrado de acero total en vigas segun cada normativa.

Metrado de Acero total en Vigas (kg)

% Chile %
Techo 1 2,700.79 100.00% 2,758.19 102.13% 2,910.21 107.75%
Techo 2 2,700.79 100.00% 2,758.19 102.13% 2,910.21 107.75%
Techo 3 2,510.09 100.00% 2,574.15 102.55% 2,726.17 108.61%
Techo 4 2,240.00 100.00% 2,233.72 99.72% 2,410.76 107.62%
Techo 5 1,087.20 100.00% 1,099.45 101.13% 1,169.69 107.59%
TOTAL ‘ 11,238.86 | 100.00% | 11,423.71 | 101.64% | 12,127.05 | 107.90%

La norma norteamericana exige 7.90% mas acero que la norma peruana, y la norma

chilena exige 1.64% mas.
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7.2. DISENO DE COLUMNAS
Las columnas son uno de los elementos mas importantes de la estructura ya que son
estas, junto a las placas, las encargadas de soportar el peso del edificio y transmitirlo

al terreno mediante la cimentacion.

A modo de ejemplo, se muestra el proceso de disefio de la columna G3 (0.30 x 0.85),
cuyos estados de carga son los siguientes:

Tabla N° 197 — Estados de Carga de Columna G3 (0.30 x 0.85).

o ( N
&3 p \M XX P

ol ESTADOS DE CARGA |
7‘ ANALISIS XX CM | CVv cs |

P (Ton)| 33.92] 4.44 83.54
MxxSUP (T-m) 1.01| 0.06 23.22

Mxd™ (T-m)| -0.45| -0.07| -23.36

_y .74\{3 ANALISIS YY CM cv CS
X o T 4\{"‘ P (Ton) 33.92 4.44 58.14
M:-t_:;_\jl = My (T-m)| -0.97| -0.17| -10.91
Myy™ (T-m) 0.55 0.11 7.78

Como se realizé el disefio estructural para el analisis dado por la normativa peruana,

los estados de carga se amplificaron usando las combinaciones peruanas:

Tabla N° 198 — Combinaciones de Carga de Columna G3 (0.30 x 0.85).

ANALISIS XX

PARTE SUPERIOR PARTE INFERIOR

COMBINACIONES |Pu (Ton)| Mu (Ton) 'Pu (Ton) [Mu (Ton)

1.4CM+ 1.7 CV

1.25 (CM+CV) + CS| 131.49
1.25 (CM+CV) - CS | -35.59
0.9CM +CS 114.07
0.9CM-CS -53.01

ANALISIS YY

PARTE SUPERIOR PARTE INFERIOR
COMBINACIONES |Pu (Ton) 'Mu (Ton) 'Pu (Ton) 'Mu (Ton)
1.4CM + 1.7 CV
1.25 (CM+CV) + CS
1.25 (CM+CV) - CS
0.9CM +CS
0.9CM-CS

Los estados de carga de fuerza cortante de esta columna, en la direccion fuerte, son:
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Tabla N° 199 — Fuerzas cortantes de columna G3.

ESTADOS DE CARGA DE FUERZA CORTANTE

ESTADO V (Ton) |
CM 0.35
cv 0.05
cs -13.48

7.2.1. DISENO POR FLEXO-COMPRESION

En primer lugar, se determina el &rea de acero minimo que debe tener la columna en
funcion de cada normativa, el cual equivale a una cuantia de 1% segun los articulos
21.4.5.1. de la norma peruana E.060, 21.6.3.1. de la norma vigente en Chile ACI 318-
08 y 18.7.4.1. de la norma norteamericana ACI 318-14. Teniendo en cuenta esta

cuantia, el armado preliminar de acero para la columna es el siguiente:

0,300

$E

2p3/4"

] Ay = 2550 cm?
1| tees/s:

. 2736 cm®
4| Pp3/4”
=X

Figura N° 152 — Armadura Longitudinal inicial de Columna G3 (0.30 x 0.85).

0.830

El disefio por flexo-compresion se realiza determinando el diagrama de interaccion
de la columna y verificando que todas las combinaciones posibles de Momento y
Fuerza Axial, en base a los estados de carga, se ubiquen dentro del diagrama. Este
diagrama se determina calculando la resistencia a flexion y compresion de la seccién
variando la ubicacién del eje neutro a lo largo del peralte de la columna. A modo de
ejemplo, se determina la resistencia de la columna cuando el eje neutro se encuentra

pasando por la segunda capa de acero:

£ = —.00270 feg = 42000 kg/cm?
° g5 = -.00202 fos = 403L3 kg/cm?
2 £, = —.00135 for = 26906 kg/cm?
&5 = —.00067 fon = 13406 kg/cm?
£, =0 foo = 0 kg/cm?
b J|Neutro &, = +.00068 fa = 13594 kg/cm?
&
TFg = 23856 kg +—
Fs = 16125 kg +——F= Cc = 085(210)(30(54.4>= 291312 kg

0,544

F4 = 107620 kg +—
Fa = 53625 kg +—

0,850

—*F, = 3.68(1339.4)=7721.3 kg

Figura N° 153 — Deformaciones y fuerzas internas con eje neutro sobre segunda capa de
acero de columna G3 (0.30 x 0.85).
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Realizando sumatoria de fuerzas y sumatoria de momentos respecto al centro
plastico de la seccién (que, para este caso, coincide con el centroide de la columna
por la simetria de la seccién), se obtienen la fuerza axial y el momento flector

nominales que soporta la seccion para la ubicacion determinada del eje neutro.
Fuerza Axial Nominal = P, = 339696.7 kg = 339.7 Ton
Momento Flector Nominal = M,, = 5979422.1 kg — cm = 59.79 Ton —m

Estos son los valores nominales o ideales de fuerza axial y momento flector que es
capaz de soportar la columna cuando su eje neutro pasa por la segunda capa de
acero. Sin embargo, el disefio se trabaja con valores ultimos, los cuales resultan de

factorizar los valores nominales por el factor de reduccion de resistencia @.

La normativa peruana, en el articulo 9.3.2. de la norma E.060, establece el factor de

reduccion de resistencia de la siguiente manera:
® =0.90; Si:P, <0

P

% =0.90-0.20- ; Si:0 < By < Prpansicion

TRANSICION
@ = 0.70; Si: Prpansicion < Pa
Donde:

P, = Fuerza Axial Nominal (Ton)

0.10
Prransicion = Fuerza Axial de Transiciéon (Ton) = ——- Ay f',

?

El valor de la fuerza axial de transicién, Ptransicion, €S de 76.50 Ton. Como la fuerza
axial nominal calculada (339.7 Ton), en el ejemplo anterior, es mayor que 76.50 Ton,
el factor de reduccion de resistencia es @ = 0.70.

La normativa chilena, en el articulo 9.3.2. de la norma ACI 318-08, y la normativa
norteamericana ACI| 318-14 en su articulo 21.2.2., establecen el factor de reduccién

de resistencia de la siguiente manera:

@ = 0.90; Si: 0.005 < &

& — &
@ = 0.65 + 0.25 M Si: (g, = 0.0021) < &, < 0.005
(0.005 — &)

@ = 0.65: Si: ¢, < (g, = 0.0021)
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Donde:
& = Deformacién Unitaria de capa mas extrema a traccion.

Del ejemplo preliminar, para el calculo segin norma chilena y norteamericana, la
deformacion unitaria en la fibra mas extrema a traccion es de 0.00068, mucho menor
gue el valor limite de 0.0021. Por lo tanto, el factor de reduccién de resistencia es @
= 0.65.

Multiplicando los valores nominales por los factores de reduccién, se obtienen los

siguientes valores ultimos.
Py_perqa = 237.79 Ton
My _pers =41.85Ton—m
Py_chite y ervu = 220.81 Ton
My, —chite y evy = 38.86 Ton —m

Siguiendo el mismo proceso de calculo para las distintas variaciones del eje neutro,

se obtienen los siguientes diagramas de interaccion:

Diagrama de Interaccién XX - PERU

500
» 458 &
400.
350
/ 300 - N

s 250
v 200

S, N 150 . A

- '\\ 100 _

-a0 -60

-150

ominal + —— Mominal - Disefio+ ——Disefio- —— 0.6F0 90EP0  —e—C1-J0G5 —e—C2-)005

—8—C3-XN5 —#—C4-XN5 —8—O5-XH5 —e—Cl-X s— 024300 —C3 - 31 C4-3H  —8— 5 - XK

Figura N° 154 — Diagrama de Interaccion preliminar XX de columna G3 — Norma Peruana.
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Diagrama de Interaccién YY - PERU

e

/

/

A= i
. =
e
/ 200 \
\ / )

4 150 _~
/‘\ L 100 * =

.\\""-\.‘_\_ T -

~ . . -
. "\ *sp | _—
o L] @ [ e g
L | ) — 20
= - =0 —
—_—
L —
==
-150
—— Nominal + Mominzl - Disefio + Disefio- —=—0.8P0 % @g0EPD —A_CL1-YYS —&_C2-YV5
—s—C3-YYS —e—C4-YY5 —e—C3-YYS —e—Cl-¥¥l —=—C2-YVl —=—C3-Y¥l —=C4-Y¥I —+—C5-VVI

Figura N° 155 — Diagrama de Interaccion preliminar YY de columna G3 — Norma Peruana.

Diagrama de Interaccion XX - EEUU Y CHILE

-a0 0 0y —— 40

-150

Disefio- —=— 0.8P0 »—pOEPD  —&—C1-X¥KS —&—C2-XNS

Hominal - Disafio +

—— Nominal +

& C3-XKS —8—C4-XNE —4—C5-XK5 —e—C1-MM] —=—C2-XM —s—C3-300 - CA-3H  —e—C5-XM

Figura N° 156 — Diagrama de Interaccion preliminar XX de columna G3 — Norma Chilena y
Norteamericana.

Diagrama de Interaccién YY - EEUU Y CHILE

J .
~— = 100 -
e e | @ o™
S = 8 I
30 - # o 30
e -50 =
.
.
= —
+
150
—— Nominal + Norminal - Disefio + Disefio- —s—0EPO s p08PD —4—C1-Y¥S —&—(2-¥¥S
—e—C3-YYS —=—C4-TYS —e—C5-Y¥5 —e—C1-¥Yl —=—CZ-¥¥I —=—C3-YYl CA-T¥I  —=—C5-¥¥I

Figura N° 157 — Diagrama de Interaccion preliminar YY de columna G3 — Norma Chilena 'y
Norteamericana.
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Para que la columna sea capaz de soportar las distintas combinaciones de carga,

cada uno de los puntos debe caer dentro del diagrama interno (diagrama altimo).

Como se puede observar, algunos puntos caen fuera del diagrama ultimo, por lo que

fue necesario aumentar la cuantia de los aceros, de la siguiente manera:

0,300

=
J483/4"

- Ag = 2550 cm®

2 }495/8"

As = 30,72 cm®
Y

T L . |J4e3/4
X

Figura N° 158 — Armadura Longitudinal final de Columna G3 (0.30 x 0.85).

Para esta nueva armadura, los diagramas de interaccién son los siguientes:

Diagrama de Interaccién XX - PERU

650

-0 -60

—— Nominal + Nomingl - Disefio+ —— Disefio- —— QBP0 @0.8P0  —S—CL-MXS ——CZ-XX5

—&—C3-3005 —#—C4-NNE e C5-MHS —e—C1-M00 4+ C2-X0 s C3-X0 C4-MKI = C5-XN

Figura N° 159 — Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Peruana.

Diagrama de Interaccién YY - PERU

-30

—— Kominal + Maminal - Disefio+ ——Disefio- —%—08Fo *_gO0BFD  —B—C1-¥YS —&—(C2-¥YS

—&—C3-YY5 —e—C4-YY¥s ——C5-YYS —e—Cl-¥¥l —e—C2-YYl —e—C3-YYI CA-YYl ——C5-YYI

Figura N° 160 — Diagrama de Interaccion final YY de columna G3 — Norma Peruana.
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Diagrama de Interaccién XX - EEUU Y CHILE
650
600

s00 =

- = 350 |
400

—%0 |
300
250
200

150

-a0

—— Nominal + Hominal - Disefio + Disefio-

—=— 0.EFO *—@O0.EPD  —=—CL-XXS —a—C2-XX5

——C3-MHS —e—C4-NMS —#—C5-MH5 —e—C1-XM —e— 0230 —s— 3NN C4-3H  ——CS5-XN

80

Figura N° 161 — Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Chilena 'y

Norteamericana.

Diagrama de Interaccién YY - EEUU Y CHILE

Disefio- —.—C2-¥YS

Disefio +

—— Nominal + Mominal -

—=—0.EP0 = g0.EP0  —+—C1-VYS

—&—C3-YY5 —&—C4-Y¥YS —e—C5-YY5 —a—Cl-Y¥l —=—C2-YYl —=—C3-YY C4-Y¥l —=—C5-¥Yl

30

Figura N° 162 — Diagrama de Interaccion final YY de columna G3 — Norma Chilena 'y

Norteamericana.

Con la nueva armadura longitudinal, todos los puntos caen dentro del diagrama de

interaccion, por lo cual la armadura planteada es correcta.
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7.2.2. DISENO POR CORTE
Con la armadura longitudinal planteada, el siguiente paso fue la determinacién de
estribos mediante el disefio ante fuerzas cortantes, el cual es distinto segun cada

normativa.

Para Perq, el articulo 21.4.3. de la norma peruana E.060 establece que la fuerza
cortante de disefio, para columnas que forman parte de un sistema de muros, debe

tomarse como el menor valor entre:

e El cortante asociado con el desarrollo de los momentos nominales asociados a
la fuerza axial Pu que dé como resultado el mayor momento nominal.

e El cortante obtenido de las combinaciones de carga de disefio con los valores
sismicos amplificados por un factor de 2.5.

(Norma E.060) (Ministerio de Vivienda, Construccion y Saneamiento, 2013)

El primer valor se determina utilizando el diagrama de interaccion obtenido
previamente, localizando el mayor Momento Nominal correspondiente a las distintas

cargas axiales ultimas, P,.

Diagrama de Interaccién XX - PERU

Nominal + —— Nomingl - Disefio+ —— Disefio- —=— D8P0 B0EP0  —=—C1-XM5 —=—C2-)05

—8—C3-MH5 —8—C4-XN5 —8—C5-XHS —s—C1-3 — 02 -3 = C3 - XX £4-3001 — 05 -

Figura N° 163 — Maximo momento nominal de disefio para columna G3 — Norma Peruana.

El maximo momento nominal obtenido es de 70 Ton-m. En base a este momento
nominal se puede calcular la fuerza cortante actuante, mediante la expresion
(2:My)/Ln = (2-70)/3.40 = 41.18 Ton.
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El segundo valor de la fuerza cortante se determina a partir de los estados y las
combinaciones de carga, considerando un factor de amplificacion de 2.5 para la carga
sismica:

Tabla N° 200 — Fuerzas cortantes segun combinaciones de carga de columna G3 — Norma

Peruana.
FUERZAS CORTANTES SEGUN COMBINACIONES DE
CARGA (Ton
COMBINACIONES PERU \
1.4CM+1.7CV 0.575
1.25 (CM+CV) + [2.5] CS 34.200
1.25 (CM+CV) - [2.5] CS -33.200
0.9CM +[2.5] CS 34.015
0.9CM-[2.5] CS -33.385

Por lo tanto, la fuerza cortante actuante es el menor valor obtenido entre 41.18 Ton
y 34.200 Ton.

Para Chile y Estados unidos, el articulo 21.6.5. de la norma ACI 318-08, y para
E.E.U.U., el articulo 17.7.6.1.1. de la norma ACI 318-14, establecen que la fuerza

cortante de disefo, Ve, debe tomarse como el mayor valor entre:

e El cortante asociado con el desarrollo de los momentos nominales asociados a
la fuerza axial Pu que dé como resultado el mayor momento nominal, utilizando
una resistencia del acero de refuerzo igual a 1.25 f,.

e El cortante obtenido de las combinaciones de carga de disefio.

(Norma ACI 318-08) (American Concrete Institute, 2008)
(Norma ACI 318-14) (American Concrete Institute, 2014)

El primer valor se determina utilizando el diagrama de interaccion obtenido
previamente, localizando el mayor Momento Nominal correspondiente a las distintas
cargas axiales ultimas, P..
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Diagrama de Interaccion XX - EEUU Y CHILE
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Figura N° 164 — Maximo momento nominal de disefio para columna G3 — Norma Chilena y
Norteamericana.

El maximo momento nominal obtenido es de 70 Ton-m. El momento a considerar es
el momento probable, considerando el 25% de sobrerresistencia del acero, es decir,
Mpr = 1.25Mn = 1.25-70 = 87.5 Ton-m. En base a este momento probable se puede
calcular la fuerza cortante actuante, mediante la expresion (2-Mpr)/Ln = (2:87.5)/3.40
=51.47 Ton.

El segundo valor de la fuerza cortante se determina a partir de los estados y las

combinaciones de carga:

Tabla N° 201 — Fuerzas cortantes segun combinaciones de carga de columna G3 — Norma
Chilena y Norteamericana.

FUERZAS CORTANTES SEGUN COMBINACIONES DE
CARGA (Ton)

COMBINACIONES CHILE Y E.E.U.U.
14CM+ 1.7 CV 0.575
1.25 (CM+CV) + CS 13.98
1.25 (CM+CV) - CS -12.98
0.9CM +CS 13.795
09CM-CS -13.165

Por lo tanto, la fuerza cortante actuante es el mayor valor obtenido entre 51.47 Ton y
13.98 Ton.

La fuerza cortante resistente del concreto, para columnas, esta dada por las

siguientes expresiones:
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Tabla N° 202 — Fuerza cortante resistente para columnas sismorresistentes.

Fuerza cortante resistente de Columnas

PERU Columnas a Compresién Columnas a Traccién

E.060

P P
Art. 11.3.1.2 - Jf u b V.=0053/f . (1—-—=—) b, -d
Art. 11.3.2.3 o @[0.53 fc(1+140'Ag> bw d] ov @[ fc( 35'Ag> v ]

CHILE

ACI 318-08
Art. 11.2.1.2
Art 11.2.2.3

B, _ ’ _ Ry .. .
EEU.U. QVC:®[0'53‘/z<1+14o-/19)'A'bw'd] ®%—®[0-53\/ﬁ<1 35-Ag) A d]

AC| 318-14
Art. 22.5.6.1.
Art 22.5.7.1

El factor de reduccién de reduccion de resistencia, @, tiene un valor de 0.85 para Peru

y de 0.75 para Chile y Estados Unidos.

Como la fuerza cortante resistente depende directamente de la carga axial, se calculo

el valor para cada una de las combinaciones de carga.

Tabla N° 203 — Fuerza cortante resistente de columna G3 — Norma Peruana.

Fuerza Cortante Resistente - @V. (Ton)
COMBINACIONES Py (Ton) PERU CHILE Y E.E.U.U.
1.4CM+1.7CV
1.25 (CM+CV) + CS
1.25 (CM+CV) - CS
0.9CM +CS
0.9CM-CS

De manera conservadora se utilizé el menor @V, 6.28 Ton para PerG y 5.54 Ton para

Chile y Estados Unidos.

El disefio de estribos se realiza de la misma manera que para vigas, con la Unica
diferencia de espaciamientos. Los requisitos de espaciamiento para las distintas
normativas, tanto en la zona de confinamiento como en la zona central, son los

siguientes:
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TE T

Lot Zona de Confinamiento

Espaciomiento maximo: 8dbl
t/2
100 mm

rZona Central

Espaciomiento maximo: 300 mm
16 dy
.t

Lot Zona de Confinamiento
Longitud minima: Ln/6

h

300 mm

S

Figura N° 165 — Requisitos de espaciamiento de columna de sistema de muros o dual | —
Norma Peruana.
Fuente: Adaptacion de Art. 21.4.5 de Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y

Saneamiento, 2013)

}LOI Zono. de Confinomiento

Espociomiento maximo:  Golkl
t/4
100 mm € 1004€330-hx /3 < 1530 mm

rZono Central
Espociamiento maximo:  6Golkl

150 mm

Lo: Zona de Confinomiento
Longltud minima:  Ln/6
h

PR

Figura N° 166 — Requisitos de espaciamiento de columna de sistema de muros — Norma
Chilena y Norteamericana.
Fuente: Adaptacion de Art. 21.6.4 de Norma ACI 318-08 y Art. 18.7.5 de Norma ACI 318-14
(American Concrete Institute, 2008) (American Concrete Institute, 2014).

Teniendo el valor de la cortante resistente de la columna (@V.), y la cortante actuante
(Vu=34.015Tony Ve =51.47 Ton) se procede con el disefio.
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Tabla N° 204 — Disefio de estribos de columna G3.

Disefio de Estribos Columna G3

Norma Chilenay

SISMO Norma Peruana Norteamericana
b (cm) 30 30
h (cm) 85 85
d (cm) 79 79
Vu (T) 34.20 51.47
") 0.85 0.75
PVe (T) 6.28 5.54
Vi>@V. Si, disefiar Si, disefiar
Vs (T) 32.84 61.24
Vs-max (T) 72.12 72.12
Vs-max>Vs Si, Ok Si, Ok
8 dp 6 dpi
12.70 9.53
Espaciamiento Maximo en zona t/2 b/4
de confinamiento (cm) 15.00 7.50
100 mm So
10.00 12.03
Diametro Estribo @ 3/8" @ 3/8"
Espaciamiento de Disefio S (cm) 14.35 7.69

Segun norma peruana, para soportar la fuerza cortante, la columna necesita un
espaciamiento de 14 cm, siendo el espaciamiento de confinamiento el que domina

por lo que el estribaje final seria el siguiente:
PERU: Estribos $3/8": 1@5cm; 10@10cm; Rto@20cm en Cada Extremo.

Las normas chilena y norteamericana, en sus articulos 21.6.4.4. y 18.7.5.4. del ACI
318-08 y ACI 318-14 respectivamente, exigen un espaciamiento minimo en la zona
de confinamiento para poder garantizar que la columna no pierda capacidad

resistente al momento del descascaramiento del recubrimiento exterior:

s = Asn " fy Ag = Asn " fy
= i = —=
o3-be-fe|(z8) 1] PP

Donde:

s = Espaciamiento del estribo de confinamiento (cm).

Ag, = Area del estribo (cm?).

fy = Esfuerzo de fluencia del acero (kg/cmz).
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b, = Dimensién del nicleo confinado de concreto (cm).
Ay = Area bruta de la columna (cm?).
A = Area confinada de la columna (cm?).

El valor b se mide desde los extremos de las ramas del estribo y el &rea Ach se

calcula de la misma manera.
bec=0,220

|

4>Ach

DO

Figura N° 167 — Valores geométricos para el calculo de estribos de confinamiento — Norma
Chilena y Norteamericana.

1.42 - 4200 oS emag . 4274200
30-85)__1]_ PEM TS =009-22-210 o
2277

s =
0.3-22- 210[(

Como estos espaciamientos son mayores que el calculado por fuerza cortante y que
los limites de espaciamiento, no tienen mayor incidencia. Finalmente, el detallado de

estribos de la columna seria:

CHILEY E.E.U.U.: Estribos §3/8": 1@5cm; Rto@7.5c¢m en cada extremo.
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7.2.3. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

Respecto al acero minimo y maximo permitido en columnas, las tres normativas
manejan los mismos limites de cuantias de 1% y 6%. En el ejemplo desarrollado, la
columna G3, la distribucion de acero es la siguiente:

0,300

o
A|)40374”

2550 cm?®

=
1l

1|}425/8"

N TR YPY
[l

Figura N° 168 — Armadura Longitudinal final de Columna G3 (0.30 x 0.85).

30,72 cm?

As

La primera diferencia se encuentra en el tipo de disefio. La norma peruana también
utiliza un disefio convencional, donde el factor de reduccion @ varia entre 0.90 y 0.70
dependiendo de la carga axial presente y una carga limite de transicién, segun las

siguientes ecuaciones:
®=090; Si:B, <0

P
®=090-020-————; Si:0< P, < Prransicion
TRANSICION

@ = 0.70; Si: Prpansicion < Pn
Donde:

P, = Fuerza Axial Nominal (Ton)

10 ,
5 Ao S

Prransicion = Fuerza Axial de Transiciéon (Ton) =

Por otro lado, las normativas chilena y norteamericana utilizan el mismo disefio
unificado sefalado para flexion de vigas, donde el factor de seguridad varia segun

las siguientes expresiones:

@ = 0.90; Si: 0.005 < &

(St - Sy) .

¢ =0.65+0.25 ;
(0.005 —¢,)

Siz (g, = 0.0021) < &, < 0.005

@ = 0.65: Si: ¢ < (g, = 0.0021)

Donde:
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& = Deformacion Unitaria de capa mas extrema a traccion.

Estas diferencias se ven reflejadas principalmente en la forma del diagrama de
interaccion, tal como se ve en los diagramas obtenidos del ejemplo realizado:

Diagrama de Interaccién XX - PERU

650

e p 0 AN
/" 200 ]

Nominal + —— Nominal - Disefio+ —— Disefio- —— QBP0 B0.BP0  —A—CL-XX5 —=—C2-X6

& C3-35 e C4-NNE & C5-XHS —e—C1l-X0 - C2-MN —e—C3-X CA-XKI  —=—C5-XX

Figura N° 169 — Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Peruana.

Diagrama de Interaccién XX - EEUU Y CHILE

-200

Nominal + —— Nominal - Disefio+ —— Disefio- —s— 0P #08P0  —=—C1-30(5 —a—(2-)05

—a—C3-X5 ——C4-XN5 ——C5-300G —e—Cl-Xx #—C2-XK —+—C3-XxX Ca-XKl  ——(C5-XX

Figura N° 170 — Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Chilena'y
Norteamericana.

Se puede observar que, con la metodologia del disefio unificado, las normas chilena
y horteamericana buscan aprovechar la capacidad de deformacion del acero a
traccion al tener una mayor area de diagrama en las zonas con baja carga axial y alto
momento flector, caso en el cual la norma peruana es mas conservadora. También
se puede notar que las normas chilena y norteamericana exigen una mayor seguridad
respecto a las cargas axiales frente a la exigida por la norma peruana, al tener un

factor de reduccién @ de 0.65 frente a 0.70.
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Respecto al disefio del acero transversal, la norma peruana es mas conservadora al
considerar una amplificacién de la carga sismica igual a 2.5 en las combinaciones de
carga, mientras que las normas chilena y norteamericana no utilizan amplificacion
alguna, y también un mayor factor de reduccién (0.85 frente a 0.75).

Tabla N° 205 — Modificacién de combinaciones de carga para disefio de acero transversal
de columnas.

MODIFICACION DE COMBINACIONES DE CARGA
PARA DISENO DE ACERO TRANSVERSAL DE

COLUMNAS
PERU CHILE Y E.E.U.U.
1.4CM + 1.7 CV 14CM +1.7 CV
1.25 (CM+CV) +[2.5] CS 1.25 (CM+CV) + CS
1.25 (CM+CV) - [2.5] CS 1.25 (CM+CV) - CS
0.9 CM +[2.5] CS 0.9CM +CS
0.9 CM - [2.5] CS 0.9CM-CS

Aunque finalmente, el disefio termina siendo controlado por los espaciamientos

minimos requeridos por las normativas.

Lot Zona de Confinamiento

Espaciomiento maximo: 8dbl
t/2
100 mm

rZona Central

Espaciomiento méaximo: 300 mm
16 cdly
.t

Lot Zona de Confinamiento
Longitud minima: Ln/6

h

= - — 300 mm

Figura N° 171 — Requisitos de espaciamiento de columna de sistema de muros o dual | —
Norma Peruana.
Fuente: Adaptacion de Art. 21.4.5 de Norma E.060 (Ministerio de Vivienda, Construccion y
Saneamiento, 2013)
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Il

Zono de Confinamiento

Lot
}Espnciomiento maximo: 6okl
t/4
100 mm € 100+¢330-hx /3 < 150 mm

rZono Central
Espociamiento méaximo

Eelkal
150 mm

Longltud minima:  Ln/6

h
450 mm

Figura N° 172 — Requisitos de espaciamiento de columna de sistema de muros — Norma
Chilena y Norteamericana.

}Lo: Zono de Confinomiento

Fuente: Adaptacion de Art. 21.6.4 de Norma ACI 318-08 y Art. 18.7.5 de Norma ACI 318-14
(American Concrete Institute, 2008) (American Concrete Institute, 2014).

El espaciamiento final, de la columna del ejemplo, es el siguiente:
PERU: Estribos P3/8": 1@5cm; 10@10cm; Rto@20cm en Cada Extremo.
CHILEY E.E.U.U.: Estribos §3/8": 1@5cm; Rto@7.5cm en cada extremo.

Después de realizado el disefio, la cantidad de acero longitudinal requerido por cada

normativa, para todas las columnas del edificio, es la indicada por la siguiente tabla:

Tabla N° 206 — Metrado de acero longitudinal en columnas segin cada normativa.

Metrado de Acero Longitudinal en Columnas (kg)

Peru Chile E.E.U.U. Variacion (%)

ColumnaCl | 921.70 | 1,124.81 | 1,124.81 +22.04%
Columna C2 | 1,741.84 | 1,741.84 | 1,741.84 0.00%
ColumnaC3 | 47046 | 470.46 | 470.46 0.00%
Columna C4 449.70 449.70 449.70 0.00%
ColumnaPL2 | 2,571.71 | 2,571.71 | 2,571.71 0.00%
Columna PL3 | 2,780.64 | 2,566.75 | 2,566.75 -7.69%
Columna PL4 | 2,884.59 | 2,832.22 | 2,832.22 -1.82%
11,820.65 | 11,757.49 | 11,757.49 -0.53%

Dependiendo especificamente de los estados de carga, las normas son mas estrictas
en uno u otro caso. Por ejemplo, para la columna C1, las normas chilena y

norteamericana exigen mayor cantidad de acero debido al menor factor de seguridad

242



exigido ante cargas de compresién (0.65 frente al 0.70 exigido por Peru). En el caso
de las columnas PL3 y PL4, las normas chilena y norteamericana requieren menor
cantidad de acero debido a que aprovechan mejor la ductilidad del acero haciendo
gue el diagrama de interaccién sea mas grande en la zona de bajas cargas axiales y
altos momentos flectores. De manera especifica para el proyecto, la norma peruana

exige ligeramente mas acero que las otras normas.

Respecto al acero transversal, la cantidad de estribaje total es la siguiente:

Tabla N° 207 — Metrado de estribos en columnas segun cada normativa.

Metrado de estribos en columnas (kg)

Peri Chile E.E.U.U. Variacion (%)

Zona de o
Confinamiento | 2:352-31 | 7,387.91 | 7,387.91 +38.03%

Zona Central 393.33 1,104.01 | 1,104.01 +180.68%
5,745.63 | 8,491.92 | 8,491.92 +47.80%

Se puede observar que la norma chilena y norteamericana son mas exigentes en el

estribaje tanto dentro como fuera de la zona de confinamiento.

Considerando tanto el acero longitudinal como el transversal, las cantidades de acero
son las siguientes:

Tabla N° 208 — Metrado de acero total en columnas segun cada normativa.

Metrado de Acero total en Columnas (kg)
Peri | Chile % E.E.U.U.
Acero

S 11,820.65 | 100.00% | 11,757.49 | 99.47% | 11,757.49 | 99.47%
Longitudinal

Estribos 5,745.63 100.00% 8,491.92 147.80% 8,491.92 147.80%
17,566.28 | 100.00% | 20,249.41 | 115.27% | 20,249.41 | 115.27%

Las normas chilena y norteamericana exigen 15.27% mas acero en columnas que la

norma peruana.
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7.3. DISENO DE PLACAS
Las placas de concreto armado son elementos cuya funcién principal es la de
soportar las cargas laterales inducidas por el movimiento sismico en la estructura. En

el caso en estudio, a modo de ejemplo, se realiza el disefio de la placa del ascensor,
correspondiente al eje 4.

Tabla N° 209 — Estados de Carga de Placa de Eje 4 (2.40 x 0.20).

F)

v ESTADOS DE CARGA
- ANALISIS XX CM

Tabla N° 210 — Combinaciones de Carga de Placa de Eje 4 (2.40 x 0.20).

COMBINACIONES DE CARGA

COMBINACIONES |Pu (Ton)\ Mu (Ton-M) Vu (Ton)
204.03 7.12 0.54

240.24 450.50 73.96
114.62 -438.25 -73.06
174.63 448.00 73.73
49.01 -440.74 -73.30

7.3.1. ANCHO EFECTIVO DE ALAS

Como esta placa tiene alas en sus extremos, cada una de las normas establece el
ancho efectivo que deben tener estas.

Tabla N° 211 — Ancho efectivo de alas de placas segun cada normativa.

A 0 efe O de alas de placa

El menor valor entre:

PERU ; . . .
E.060 — Art. 21.9.6.3 10% de la Mitad de la distancia
Altura del Muro al siguiente alma
CHILE El menor valor entre:
ACI 318-08

D.S. N° 60-2011 — Art. 21.9.5.2 25% de la Mitad de la distancia

EEUU Altura del Muro al siguiente alma
ACI 318-14 — Art. 18.10.5.2
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Como el muro no esta conectado a otro para tomar en cuenta el segundo criterio,
solo se utiliza el primero, obteniendo, para una altura total de 17.65 m, 1.765 m para
el caso peruano y 4.4125 m para los otros casos. Como el ancho de las alas es
solamente de 0.80 m, medidos desde la cara del alma, se considera toda esta
cantidad, por lo que el muro tendré la siguiente geometria al momento de su analisis.

| 1,000 |

0,200

1,800

0,300

——

Figura N° 173 — Geometria de placa de eje 4.

7.3.2. CORTANTE RESISTENTE DEL CONCRETO

La cortante resistente del concreto (V) se calcula de la siguiente manera:

Tabla N° 212 — Cortante resistente del concreto en placas segun cada normativa.

Cortante resistente del concreto en placas - V; \

Si hm/lm < 1.5 Si hm/lm > 2.0

PERU
E.060 — Art. 11.10.5 0.80 ,f’c tel, 0.53 /f'c tly,

CHILE
ACI 318-08
D.S. N° 60-2011 — Art. 11.9.5

EEUU
ACI 318-14 — Art. 11.5.4.5

Donde:

t = espesor del muro (cm)

Im = longitud del muro (cm)

hm = altura total del muro (cm)

0.530/f", - t - (0.8l,,)

La altura total del muro (hm) es de 17.65 m y su longitud (In) es de 2.40 m. Por lo

tanto, las cortantes resistentes del muro para cada caso son:

PERU —V, = 36.87 Ton — @V, = 31.34 Ton
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CHILEYE.E.U.U.—V, = 2949Ton — @V, = 22.12Ton

7.3.3. ACERO LONGITUDINAL Y TRANSVERSAL

El acero minimo longitudinal y transversal del muro debe ser:

Tabla N° 213 — Acero minimo en placas segun cada normativa.

Acero minimo en placas

SiVu< 0.5V

Si Vu>0.5Vc

Espaciamiento

maximo

PERU
E.060 — Art. 11.10.7 y 11.10.10

Pvertical >.0015
Phorizontal =>.0020

Prertical = 0025
Phorizontal = 0025

3t 0 40cm

CHILE
ACI 318-08

Si Vu < 0.50V.

SiVu>0.50Vc

Espaciamiento
maximo

D.S. N° 60-2011 — Art. 11.9.8y
11.9.9

EEUU
ACl 318-14 — Art. 11.6.1y 11.6.2

Pvertical = .0015
Phorizontal = .0025

Pvertical = .0025
Phorizontal = .0025

Im/5 (horizontal),
Im/3 (vertical), 3t o
45cm

Como la cortante Vu = 73.96 Ton es mayor que los limites establecidos en las tres

normativas, la cuantia minima horizontal y vertical por metro de longitud es de .0025.

ASmin - vertical = ASmin - horizontal = 0.0025-20-100 = 5 cm?

Para esta cantidad de acero, corresponde una distribucién de @3/8” @ 25 cm en cada

cara.

7.3.4. ACERO DE CABEZALES

Una manera rapida y aproximada de estimar el acero en los cabezales del muro es

mediante la siguiente expresion:

Donde:

A; = Acero en el cabezal

M, = Momento flector Ultimo

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

d = Peralte efectivo de la placa =

081,

Siendo el momento ultimo igual a 450.50 Ton-m, acero requerido en cada uno de los

cabezales es:
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450.50 - 10°

= = 62.07 cm?
0.90 - 4200 - (0.8 - 240) o

As

Se colocan 12@1” + 2@3/4" (66.88 cm?) en las alas extremas, quedando el armado

preliminar de la siguiente manera:

10,30,

L 2ot + 20340

1,80
B3/8"@25cm
VERTICAL Y HORIZONTAL

10,30,

T 121 + 203740

Figura N° 174 — Armado preliminar de placa de eje 4.

7.3.5. CONFINAMIENTO EN ELEMENTOS DE BORDE
Los elementos de borde, o cabezales, deben confinarse cuando la profundidad del
eje neutro para la maxima carga axial Ultima (c para Pumax) e€xcede los siguientes

valores:

Tabla N° 214 — Limite de eje neutro para confinamiento en placas.

Limite de eje neutro para confinamiento en placas

l
PERU €2 —— 6“/h > 0.005
E.060 — Art. 21.9.7.4 600 (% ) T
CHILE l
ACI 318-08 c= +; 6“/h sin limite inferior.
m
D.S. N° 60-2011 — Art. 21.9.6.2 600 ( “/hm)
Ln s
EEUU c> T35 ; "4/ 20.005
ACI 318-14 — Art. 18.10.6.2 600 (2 %y ) T
m
Donde:
&, = desplazamiento lateral inelastico en el punto mas alto del muro (cm)
Im = longitud del muro (cm)
hm = altura total del muro (cm)
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El valor del desplazamiento lateral en el nivel mas alto, &, es de 7.45 cm.
Reemplazando los distintos valores en las expresiones anteriores, se tienen los

siguientes resultados:

Tabla N° 215 — Determinacion de confinamiento segin cada normativa.

Determinacion de confinamiento

PERU CHILE
c limite 80.00 cm 94.77 cm 53.33cm
c para Py-max 31.62 cm 28.03cm 28.03cm
e No 'nece_sna No _nece.sna No _nece'sr[a
confinamiento | confinamiento | confinamiento

Siendo el Pymax igual a 240.24 Ton, la profundidad del eje neutro para este estado es
de 31.62 cm para la norma peruana (@ = 0.7 — P, = 343.20 > Prransicion = 288T) y de
28.03 para las otras normas (@ = 0.9 — & = 0.0024 > ¢ = 0.0021). Al ser este valor
menor que el limite establecido, la placa no necesita confinamiento en sus elementos
de borde para ninguna de las normativas. Sin embargo, las normas exigen un
estribaje minimo cuando los elementos de borde no necesitan confinamiento:

Tabla N° 216 — Estribaje minimo en elementos de borde sin confinamiento seguin cada
normativa.

Estribaje minimo en elementos de borde sin confinamiento

16 dbl
E 060 _PAErTU21 977 min 48 dbe en toda la altura ?3/8” 1@.05; 6@.15; Rto@.25
25¢cm
CHILE
D o aosont A | min {260‘%1 en toda la altura #3/8”: 1@.05; Rto@.10
21.9.6.5
. (6dbl M
EEUU min {15 o T altura by o ”/4Vu
ACI 318-14 — Art. ?3/8”: 1@.05; 25@.10; Rto@.15
18.10.6.5 min { 28 Odcl;flen altura restante

Finalmente se coloca el estribaje menor entre este, y el calculado para las alas (que

trabajan como columnas) en direccion X.
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7.3.6. DIAGRAMA DE INTERACCION

La armadura longitudinal de la placa queda como se indicO previamente. Los
diagramas de interaccion se calculan de la misma manera presentada para
columnas:

Diagrama de Interaccién XX - PERU

2500.00

= ",
’,r \\\\
___/" 1000.00 e,
. -

™ c/ Py
. B 500.00 o
.y . -
. \\ ] 8 /
. L
.
T N 4 -
=S 200 —
-1400 -1200 -1000 -E0D @""‘--.._'_’:-\.;_{I\_\I_:I -200 o 200 400 ____.--""EIIIEI EDD 1000 1200 1400
—
— =
-5D0De. -
-1000.00
—— nominal + Mominal- Disefio # Disefio- —® — 0EPo — % POEPD —8— C1-MN5 —%— C2-XH5 —8— C3-XNS —&C4 -5 —& C5-XN5

Figura N° 175 — Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Peruana.

Diagrama de Interaccién XX - CHILE Y E.E.U.U.

250000
_,..r"",l- 200000 e
- g = {x
- — 150000 T
,/” - - ‘H\‘n
e - N
o al 100000 \\\\
< P N
P
~ //
S 500,00 -
“‘“‘x\ . . L] - /
TE e feded —
-1400 -1200 -1000 -B00 «55'6'%’:_::.;@0 -200 ] 200 mo___.__.---"'énu BOD 1000 1200 1400
'":-:-.'.T'“.--a,__h.- L
-1000.00
—— nominal + Nominal- Disefio + Disefio - —%— 08F0 —%— B0.EFD —8— C1-¥X5 —8—(C2-XK5 —8—C3 - XX5 —8—C4 - N5 —8—C5-XK5
Figura N° 176 — Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Chilena y
Norteamericana.

Todos los estados de carga caen dentro de los diagramas de interaccion.
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7.3.7. FUERZA CORTANTE DE DISENO

Las distintas normativas definen la fuerza cortante de disefio de la siguiente manera:

Tabla N° 217 — Fuerza cortante de disefio en placas, V..

Fuerza cortante de disefio en placas

. M.\ M 930
PERU =V ( ”); " <R V=73.96( >=152.68T
E.060 — Art. 21.9.5.3. YT M \Mye/ " My, u 450.50
CHILE .
NG ST com%iggé?géiz ((::Iii lslz:r a u=7396T
D.S. N° 60-2011 — Art. 21.9.3 9a.
EEUU El obtenido de las
v, =73.96T

ACI 318-14 — Art. 18.10.6.2 | combinaciones de carga.

Donde:

V,, = Fuerza cortante de disefio (Ton)

V. = Fuerza cortante obtenida de las combinaciones de carga (Ton)
M, = Momento flector obtenido de las combinaciones de carga (Ton-m)
M,, = Momento nominal asociado a la carga Pu (Ton-m).

7.3.8. ACERO TRANSVERSAL

Teniendo las fuerzas cortantes de disefio y las fuerzas cortantes resistentes (31.34T
segun normativa peruanay 22.12T segUln las otras normativas), se puede determinar
el refuerzo por cortante siguiente la misma metodologia presentada para el disefio

de vigas y columnas:

V.

Vs_chiLey suu = 69.12 Ton

) _Ay-fy-d _2.58-4200-225
PERU™ — p 7 142750

=17.08cm = @#1/2"@15cm

Ay f,-d 1424200225 )
SCHILE Y EEUU = v = £9120 =19.41cm = @33/8"@15cm
N

La norma peruana E.060, en su articulo 21.9.5.3. limita este desplazamiento a una

altura desde la base del muro igual al mayor valor entre la longitud del muro (Im),
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Mu/4Vy o los dos primeros pisos. Estos valores son 240 cm, 153 cm y 720 cm. Las

otras normas no indican nada parecido. Finalmente, para el caso peruano, se coloca

este espaciamiento en los primeros 720 cm de altura (@1/2°@15cm) y el

espaciamiento minimo en la altura restante (@3/8"@25cm) . Para el caso chileno y

norteamericano,

(@3/8"@15cm)

Figura N° 177 — Armado final de placa de eje 4 — Norma Peruana.

se

, 0,300

1,800

, 0,300

1,800

, 0,300

, 0,300

coloca el

i

espaciamiento calculado en toda

, 0,200
1

1 1

Fi] B
I

] g
|

|- |
o -8
o 0

23/8"@25¢cm
VERTICAL

LI 1 121t + 2034

, 0,200

0.800 ,
1

1

7

s PR Y

N

HORIZONTAL
J3/8"@15cm

1201" + 203/4"
515
Emgmﬁ
N @4 @s
25 o
Q Q

121" + 203/4"

1201" + 203/4"

la altura

Figura N° 178 — Armado final de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.
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Figura N° 179 — Detalle final de placa de eje 4 — Norma Peruana.
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Figura N° 180 — Detalle final de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.



7.3.9. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

Una de las diferencias mas significativas es el ancho efectivo que deben tener las
alas de una placa. La norma peruana exige un ancho igual al 10% de la altura
mientras que la chilena y norteamericana exigen un ancho igual al 25% de la altura.
Para otros edificios, esta diferencia pudo haber sido significativa. Sin embargo, para

el caso analizado, estas exigencias no tienen mayor relevancia.

Otra diferencia notable es que la norma peruana tiene mayores valores para la fuerza
cortante resistente de las placas, siendo esta dependiente de la relacion entre altura
y longitud del muro, y considerando toda la longitud del muro como efectiva. Por otro
lado, las normas chilena y norteamericana no consideran la relacion altura-longitud,

y utiliza solo el 80% de la longitud del muro como efectiva.

Tabla N° 218 — Cortante resistente del concreto en placas segun cada normativa.

Cortante resistente del concreto en placas - V.

Si hm/lm < 1.5 Si hm/lm > 2.0

PERU
E.060 — Art. 11.10.5 0.80 /f'c tel, 0.53 /f’c tly,

CHILE
ACI 318-08
D.S. N° 60-2011 — Art. 11.9.5

EEUU
ACI 318-14 — Art. 11.5.4.5

Donde:

t = espesor del muro (cm)

Im = longitud del muro (cm)

hm = altura total del muro (cm)

PERU —V, = 36.87 Ton — @V, = 31.34 Ton

0.530/f", - t - (0.8l,,)

CHILEYE.E.U.U.—V, = 2949Ton — @V, = 22.12Ton

Otra diferencia importante se encuentra en los limites del eje neutro para el
confinamiento de las placas:
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Tabla N° 219 — Limite de eje neutro para confinamiento en placas.

Limite de eje neutro para confinamiento en placas

l
PERU cx—"m % >0005
5, hm
E.060 — Art. 21.9.7.4 600 (/) )
CHILE l
ACI 318-08 c= +; 5“/h sin limite inferior.
m
D.S. N° 60-2011 — Art. 21.9.6.2 600 ( ”/hm)
Ln s
EEUU c= =5 ; 4/, 20.005
ACI 318-14 — Art. 18.10.6.2 600 (1> 0y ) Tm
m
Donde:
6, = desplazamiento lateral inelastico en el punto mas alto del muro (cm)
Im = longitud del muro (cm)
hm = altura total del muro (cm)

Tabla N° 220 — Limite de eje neutro para confinamiento de placas.

Limite de eje neutro para confinamiento de placas

PERU CHILE E.E.U.U.
c limite 80.00 cm 94.77 cm 53.33cm
Variacion 100.00% 118.46% 66.66%

Siendo, para el caso analizado, la normativa chilena un 18% mas permisible y la

normativa norteamericana un 34% mas exigente.

Respecto al disefio por flexo-compresion, las diferencias son las mismas que las
mencionadas para las columnas, donde las normativas chilena y norteamericana

buscan aprovechar la ductilidad del acero a traccion.
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Figura N° 181 — Armado final de placa de eje 4 — Norma Peruana.
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Figura N° 182 — Armado final de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.
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Figura N° 183 — Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Peruana.

Diagrama de Interaccién XX - CHILE Y E.E.U.U.
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Figura N° 184 — Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Chilena y
Norteamericana.

Otra diferencia notable es la fuerza cortante requerida para el disefio del acero

transversal. La horma peruana exige una fuerza relacionada a la capacidad instalada
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a flexion en la placa, mientras que las normas chilena y norteamericana realizan el

disefio con la fuerza obtenida de las combinaciones de carga. Para el caso analizado,

esto se traduce en que la norma peruana exige casi el doble de fuerza que las normas

chilena y norteamericana.

Tabla N° 221 — Fuerza cortante de disefio en placas, V..

Fuerza cortante de disefio en placas

ACI 318-14 — Art. 18.10.6.2

. M,\ M 0
PERU V>V, ( "); =~ <R V=73.96( >=152.68T
E.060 — Art. 21.9.5.3. YT \Mye /" Myq v 450.50
CHILE .
G ST comEblir?ggia::]ios ?:i?a Ic‘;jlasr a u=7396T
D.S. N° 60-2011 — Art. 21.9.3 ga.
EEUU El obtenido de las
v, =73.96T

combinaciones de carga.

Donde:

V,, = Fuerza cortante de disefio (Ton)
V. = Fuerza cortante obtenida de las combinaciones de carga (Ton)

M, = Momento flector obtenido de las combinaciones de carga (Ton-m)
M,, = Momento nominal asociado a la carga Pu (Ton-m).

Y, después del disefio por fuerza cortante y los requisitos de espaciamiento, la norma

peruana exige mayor acero transversal, como se muestra en los siguientes gréficos:
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Figura N° 185 — Detalle final de placa de eje 4 — Norma Peruana.
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Figura N° 186 — Detalle final de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.

Siendo finalmente, la cantidad de acero requerido para todas las placas del edificio

los siguientes:

Tabla N° 222 — Metrado de acero longitudinal en placa segun cada normativa.

Metrado de Acero Longitudinal en Placas (kg)

~ Perd Chile  E.E.U.U. Variacién (%)
PlacaPL1 | 2129.28 | 2129.28 | 2129.28 0.00%
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Tabla N° 223 — Metrado de acero longitudinal en placa segun cada normativa.

Metrado de Acero Transversal en Placas (kg)
Variacion (%)

Chile

E.E.U.U.

8195.65 | 8195.65 +63.46%
Zonade 0
Confinamiento 449957 | 6427.96| 6427.96 +42.86%
Zona Central 514.24| 1767.69| 1767.69 +243.75%
Malla Horizontal 336.51 158.42 158.42 -52.92%
TOTAL 5,350.33 | 8,354.08 | 8,354.08 +56.14% |

Se puede observar que las normas chilena y norteamericana son mas exigentes en

el estribaje de los elementos de confinamiento exigiendo 63.46% mas acero que la

norma peruana. Por otro lado, la norma peruana es mas exigente en el enmallado

horizontal, exigiendo aproximadamente el doble de acero exigido por las otras

normas. Esto es debido a que la norma peruana exige un enmallado minimo en los

dos primeros pisos, cosa que las otras normas no.

De manera general, las normas chilena y norteamericana exigen 56.14% mas acero

transversal que la norma peruana.

Considerando tanto el acero longitudinal como el transversal, las cantidades de acero

son las siguientes:

Tabla N° 224 — Metrado de acero total en placa seguin cada normativa.

Metrado de Acero Total en Placa (kg)

Peri % | Chile % E.E.U.U.
Acero o o o
Longitudinal 2,129.28 100.00% 2,129.28 100.00% 2,129.28 100.00%
Acero o o o
Transversal 5,350.33 100.00% 8,354.08 156.14% 8,354.08 156.14%
7,479.61 100.00% | 10,483.36 | 140.16% | 10,483.36 | 140.16%

Las normas chilena y norteamericana exigen 40.16% mas acero en placas que la

norma peruana.
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CONCLUSIONES

Después de analizada una misma estructura bajo tres normas sismicas y de disefio

en concreto armado, se llegé a las siguientes conclusiones:

e La norma sismica chilena, NCh 433 con su modificacion D.S. N° 61 — 2011,
exige una estructura mucho mas rigida, obteniéndose placas de hasta 3
metros de longitud aproximadamente. Esto es debido principalmente al
estricto control de derivas exigido por la norma (.002). Si bien la norma chilena
no contempla los conceptos de irregularidades contemplados por las otras
normas, el control de derivas es muy exigente.
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La norma sismica norteamericana, ASCE 7-16, exige una estructura mucho

mas flexible, notandose notablemente la ausencia de placas. Si bien esta

norma tiene exigencias rigurosas respecto a las irregularidades y los métodos

de analisis, la alta permisibilidad de derivas (.020) da como resultado una

estructura flexible.
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La norma sismica peruana, E.030, da como resultado una estructura

intermedia entre la obtenida con las otras dos normas.
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e Se puede observar que la norma chilena presenta una densidad de placas de
0.081 en X y 0.059 en Y, seguida por la norma peruana (0.036 en X y 0.040
en Y) y finalImente por la norma norteamericana (0.020 en X y 0.023 en Y).
Esto se debe en gran medida a las fuerzas cortantes y derivas de entrepiso

exigidas por las normas.

Densidad de Placas (m/m?)

e Norma : Norma
Norma Peruana Norma Chilena .
Norteamericana

Direccion X 0.036 0.081 0.020

Direccion Y 0.040 0.059 0.023

El disefio en concreto armado se realizé en base a la estructura obtenida con el
analisis sismico hecho con la norma peruana para tener las mismas condiciones

iniciales de estructura y de cargas. Se lleg6 a las siguientes conclusiones:

e La norma peruana es mas exigente respecto al acero minimo negativo de
secciones T debido a que exige trabajar en relacion a los momentos de
agrietamiento mientras que las otras normas les dan el mismo acero minimo
de las secciones rectangulares. Por otro lado, las normas chilena y
norteamericana son mas exigentes respecto al acero minimo de las secciones
rectangulares.

Acero Minimo de viga de eje F

Peru Chile y E.E.U.U.
As-min® 3.54 cm? 4.92 cm?

As-min” 8.33 cm? 4.92 cm?

¢ Una diferencia similar se puede observar en las cantidades maximas de

acero, siendo las siguientes:

Acero Maximo de viga de eje F

Perd Chile y E.E.U.U.
As-max” 53.43 cm? 63.17 cm?
As-max’ 22.31 cm? 21.68 cm?

La diferencia de los aceros maximos se da principalmente por el tipo de disefio
adoptado por las normativas. La norma peruana utiliza el disefio
convencional, donde el factor de reduccion @ es constante e igual a 0.90 para
el disefio por flexion, y el acero maximo es igual al 75% del acero en

condiciones balanceadas. La norma chilena y norteamericana, en cambio,
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utilizan el disefio unificado donde el factor de reduccién @ varia desde 0.65
hasta 0.90, dependiendo de la deformacién unitaria del acero traccionado méas
alejado (desde 0.0021 hasta 0.0050), y el acero maximo por flexion es el acero

necesario para garantizar una deformacién minima de 0.0040.

¢
Iy
0.90
0.757
0.65
Controlada Otros Controlada
por. /7 Transicion por traccion
compresion =
[
&= &y &= 0.005

Respecto al analisis de deflexiones, las normas chilena y norteamericana son
mas precisas en el valor de la inercia efectiva puesto que la calcula teniendo
en cuenta el grado de agrietamiento en funcién del momento de servicio
presente, punto en el cual la norma peruana es conservadora al utilizar los

valores extremos (o bien la inercia critica o la inercia bruta).

060 A 8RS-08 D °60 20 A SR 4

Art 9.6.2.3 Art 9.5.2.3 Art 24.2.3.5
I =1,
I, =1, i =(&)31 +[1—(M">3 I<I
T e M, g M, car =g

Donde:

M., = Momento critico de agrietamiento

M, = Momento actuante de servicio

I, = Momento de inercia efectiva (considerando el acero)

I., = Momento de inercia de la seccion agrietada (considerando el acero)
I, = Momento de Inercia de la seccién bruta (sin considerar el acero)

Sin embargo, esta manera de calcular la inercia efectiva no tuvo mayores
percances en el caso en estudio al tratarse de losas macizas bidireccionales,
elementos en los cuales se considera que no se presenta fisuracion ante
cargas de servicio.

El disefio por flexion de vigas resulta muy similar siendo la principal diferencia
el acero minimo negativo, mayor para la norma peruana por ser secciones
tipo T. Las longitudes de corte son mayores para la norma chilena y
norteamericana, exigiendo aproximadamente 24% mas acero que la norma

peruana. Estos dos aspectos se compensan entre si obteniéndose cantidades
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similares en el metrado de acero. Respecto al disefio por capacidad de vigas,
el procedimiento es mas conservador para el caso peruano debido a las
cargas utilizadas (1.25 CM + 1.25 CV frente a 1.20 CM + CV). Sin embargo,
las otras normas son mucho mas exigentes con los espaciamientos minimos
en la zona de confinamiento. De esta manera la norma chilena exige 19%
mas estribaje que la norma peruana mientras que la norma norteamericana

exige 73% mas en la zona de confinamiento.

2@83/4'+185/8"
— [0 »3/871@L0cm, 8R1Scm, Rto@25cm c/ext,

Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de pértico F — Norma Peruana.
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= [ p3/8718Scm, 10@812.5cm, RtoB23cm clext.

Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de pdrtico F — Norma Chilena.

283/4"+165/8”" |
_QE’—»L O »3/871@5cm, 17R7.5cm, RtoB25cm c/ext. J;‘g’;‘:
Detalle de acero longitudinal y transversal de viga de pértico F — Norma
Norteamericana
Respecto al disefio de columnas, las normas chilena y norteamericana
aprovechan mejor la ductilidad del acero en los casos de baja carga axial y
altos momentos flectores. También son mas exigentes con las columnas con
fuerzas axiales significativas. También son mucho mas exigentes en el
estribaje tanto dentro como fuera de la zona de confinamiento, exigiendo asi

hasta 48% mas estribaje que la norma peruana.

268



Diagrama de Interaccién XX - PERU

650

_,//

-a0 -50 2 a 20y ———— %0 50 0

—— Nominal + Nominal - Disefio +

Disefio- —=— 0.BF0 #08P0  —e—CL1-HM5 —=—C2-X5
—&—C3-HHS —e—C4-¥MS —#—C5-MS e C1-XM = C2-300  —eC3-X0 C4-3H e C5- XN

Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Peruana.
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Diagrama de Interaccion final XX de columna G3 — Norma Chilena 'y
Norteamericana.

Respecto al disefio de placas, ninguna de las normas presenta diferencias en
cuanto al acero longitudinal. Respecto al confinamiento de los elementos de
borde, las normas chilena y norteamericana son mas exigentes obteniendo
hasta 63% mas estribaje que la norma peruana. En cuanto al acero
transversal del alma, la norma peruana es mas exigente puesto que exige un
confinamiento en al menos los dos primeros niveles del edificio, obteniendo

asi casi el doble del acero exigido por la norma chilena y norteamericana.
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Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Peruana.
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Diagrama de interaccion de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.
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Detalle final de placa de eje 4 — Norma Peruana
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Detalle final de placa de eje 4 — Norma Chilena y Norteamericana.
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ANEXO N° 01

e~ Universidad
(= Continental

FACULTAD DE INGENIERIA
ESCUELA ACADEMICA PROFESIONAL DE INGENIERIA CIVIL

TESIS PARA OPTAR POR EL TiTULO DE INGENIERO CIVIL

Area de Estructuras
Concreto Armado

ASESOR : Mg. Ing. Civil Natividad Antonieta Sdnchez Arévalo

TESISTA : Bach. Ing. Civil Favio André Flores Palomino

CODIGO : 2011202309

TITULO : Andlisis y Disefio de un Edificio utilizando Normativa Peruana,

Chilena y Norteamericana

DESCRIPCION DEL PROYECTO PLANTEADO POR LA ASESORA

El tesista debera hacer el andlisis y el disefio de un edificio de concreto armado
utilizando tres normativas: 1) Normativa Peruana; 2) Normativa Chilena; 3) Normativa
Norteamericana.

El edificio corresponde al médulo de un hotel ubicado en el distrito de Chupaca. El
hotel consta de 7 médulos independientes estructuralmente, pero que conforman una
sola estructura continua arquitecténicamente. El edificio brindado al tesista
corresponde al médulo 2 o sector 2, sefialado en la siguiente figura:

SECTOR 2 ﬁ N
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El edificio consta de 5 niveles, donde los 4 primeros estan destinados a un servicio
de hospedaje y el 5to nivel ocupa el sector de la escalera y sobre el cual se ubica
una azotea donde estara ubicada el cuarto de maquinas del ascensor. Las medidas
respectivas estan indicadas en los planos de arquitectura brindados al tesista.

El techo del 4to nivel consta de una losa maciza a dos aguas con un angulo de
inclinacion de 15° a cada lado y claraboyas para la ventilacién de los ductos.

Las caracteristicas principales del suelo son las siguientes:

e Tipo desuelo : GW-GM Grava bien graduada con limo y
arena. Sin presencia de sulfatos, napa freatica ni de asentamientos diferenciales.

e Capacidad portante : 4 kg/cm?

¢ Nivel de desplante : 1.50 m

¢ Valor de Ensayo de Penetracion Estandar : 45

Se adjuntard un analisis y discusién comparativa de los resultados obtenidos con
cada una de las normas.

Se preparard una memoria descriptiva de los analisis efectuados, disefio de los
distintos elementos estructurales, planos completos de todos los elementos
estructurales.

Mg. Ing. Civil Natividad Antonieta Sanchez Arévalo
Asesor de Tesis
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ANEXO N° 02

Traduccién de Tabla 12.2-1 de ASCE 7-16: COEFICIENTES Y FACTORES DE DISENO PARA SISTEMAS RESISTENTES A FUERZAS SISMICAS
(Design Coefficients and Factores for Seismic Force-Resisting Systems)

Limitaciones de los
sistemas estructurales,
incluyendo limitaciones

de alturad hn (ft)

Factor de Categoria de Disefio
Seccion Coeficiente de Sobre Factor de Sismico
ASCE Modificacion de  Resistencia,  Amplificacion de B C D¢ E¢ F
Sistema Resistente a Fuerzas Sismicas 7-16 Respuesta, R @ QoP Deflexiones, Cq©
A. SISTEMAS DE MUROS DE CARGA

1. Muros de corte especiales de concreto armado. 9" 14.2 5 2% 5 NL NL 160 160 100
2. Muros de corte ordinarios de concreto armado. ¢ 14.2 4 2% 4 NL NL NP NP NP
3. Muros de corte detallados de concreto simple. 9 14.2 2 2% 2 NL NP NP NP NP
4. Muros de corte ordinarios de concreto simple. 9 14.2 1% 2% 1% NL NP NP NP NP
5. Muros de corte intermedios prefabricados. 9 14.2 4 2% 4 NL NL 40' 40' 40'
6. Muros de corte ordinarios prefabricados. 9 14.2 3 2% 3 NL NP NP NP NP
7. Muros de corte especiales de albaiiileria armada. 14.4 5 2% 3% NL NL 160 160 100
8. Muros de corte intermedios de albafiileria armada. 14.4 3% 2% 2Ys NL NL NP NP NP
9. Muros de corte ordinarios de albafileria armada. 14.4 2 2% 1% NL 160 NP NP NP
10. Muros de corte detallados de albafiileria simple. 14.4 2 2% 1% NL NP NP NP NP
11. Muros de corte ordinarios de albafiileria simple. 14.4 1% 2% 1% NL NP NP NP NP
12. Muros de corte de albafileria pre-esforzada. 14.4 1% 2% 1% NL NP NP NP NP
13. Muros de corte ordinarios de albafiileria con concreto 14.4 5 21 5 NL 35 NP NP NP

poroso reforzado (AAC).
14. Muros de corte lisos ordinarios de albafiileria con concreto 14.4 11 21 11 NL NP NP NP NP

poroso (AAC).
15. Muros de marcos ligeros (de madera) revestidos con

paneles de madera estructural clasificados para 14.5 6 Y2 3 4 NL NL 65 65 65

resistencia al corte.
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16.

17.

18.

Muros de marcos ligeros (de acero conformado al frio)
revestidos con paneles de madera estructural clasificados
para resistencia al corte.

Muros de marcos ligeros con paneles de corte de
cualquier otro material.

Muros de marcos ligeros (de acero conformado al frio)
con arriostramiento de correas planas.

B. SISTEMAS DE MARCOS DE CONSTRUCCION

B ©® N o

12.

13.

14.

15.

16.
17.

Marcos de acero arriostrados excéntricamente.
Marcos especiales de acero arriostrados
concéntricamente.

Marcos ordinarios de acero arriostrados
concéntricamente.

Muros especiales de corte concreto armado. 9"
Muros ordinarios de corte de concreto armado. ¢

Muros de corte detallados de concreto simple. 9
Muros de corte ordinarios de concreto simple. ¢
Muros de corte intermedios prefabricado. 9

Muros de corte ordinarios prefabricados. 9
Marcos con arriostramiento excéntrico compuesto de
acero estructural y concreto.

. Marcos con arriostramiento excéntrico especial

compuesto de acero estructural y concreto.

Marcos con arriostramiento ordinario compuesto de acero
estructural y concreto.

Muros de corte de placas especiales compuestos de
acero estructural y concreto.

Muros especiales de corte compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros ordinarios de corte compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros especiales de corte de albafiileria armada.

Muros intermedios de corte de albaileria armada.

141

141y
14.5

141

141
141

141

14.2

14.2

142y
14.2.2.7

14.2
14.2
14.2

14.3
14.3
14.3
14.3
14.3

14.3

14.4
14.4

6 %2

5%

2%

2%
2%
2%
2%
2%
2%
2%

2%

2%

2%

2%
2%

3%

3

4%

1%
4%

4%

5%

4%

NL

NL

NL

NL
NL

NL

NL
NL

NL

NL
NL
NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL
NL

NL

NL

NL

NL
NL

NL

NL
NL

NP

NP
NL
NP

NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL
NL

65

35

65

160
160
35i

160
NP

NP

NP
401
NP
160

160
NP
160
160

NP

160
NP

65

NP

65

160
160
35i

160
NP

NP

NP
401
NP
160

160
NP
160
160

NP

160
NP

65

NP

65

100
100
NPi

100
NP

NP

NP
401
NP
100

100
NP
100
100

NP

100
NP
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18.
19.
20.

21.
22.

23.

24.

25.

26.

Muros ordinarios de corte de albafiileria armada.
Muros detallados de corte de albafiileria simple.
Muros ordinarios de corte de albafiileria simple.

Muros de corte de albaiiileria pre-esforzada.

Muros de marcos ligeros (de madera) revestidos con
paneles de madera estructural clasificados para
resistencia al corte.

Muros de marcos ligeros (de acero conformado al frio)
revestidos con paneles de madera estructural clasificados
para resistencia al corte.

Muros de marcos ligeros con paneles de corte de
cualquier otro material.

Marcos de acero estructural con arriostramiento de
pandeo restringido.

Muros de corte de placas especiales de acero estructural.

C. SISTEMAS DE MARCOS RESISTENTES A MOMENTO

1.
2.

©oON o O’

10.

Marcos especiales de momento de acero estructural.
Marcos entramados especiales de momento de acero
estructural.

Marcos intermedios de momento de acero estructural.
Marcos ordinarios de momento de acero estructural.

Marcos especiales de momento de concreto armado. ™
Marcos intermedios de momento de concreto armado.

Marcos ordinarios de momento de concreto armado.
Marcos especiales de momento compuestos de acero
estructural y concreto.

Marcos intermedios de momento compuestos de acero
estructural y concreto.

Marcos parcialmente restringidos de momento
compuestos de acero estructural y concreto.

14.4
14.4
14.4
14.4

145

141

141y
14.5

141
141

141y
12.2.55

141

141y
12.2.5.7
141y
12.2.5.6
142y
12.2.55

14.2

14.2

143y
12.2.55

14.3

14.3

1%
1%

2%

4%

3%

0 w o1

2%
2%
2%
2%

2%

2%

2%

2%

1Y%
13

4%

4%

2%

5%

5%

5%
4%
2%
5%
4%

5%

NL

NL

NL
NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL
NL

NL

NL

160

160
NP
NP
NP

NL

NL

NL

NL
NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL
NP

NL

NL

160

NP
NP
NP
NP

65

65

35

160
160

NL
160
35¢
NP!

NL

NP
NP

NL
NP

100

NP
NP
NP
NP

65

65

NP

160
160

NL
100
NPk
NP!

NL

NP
NP

NL
NP

NP

NP
NP
NP
NP

65

65

NP

100
100

NL
NP
NPk
NP!

NL

NP
NP

NL
NP

NP
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11.

12.

Marcos ordinarios de momento compuestos de acero
estructural y concreto.

Marcos atornillados especiales de momento de acero
conformado al frio. "

D. SISTEMAS DUALES CON MARCOS ESPECIALES DE
MOMENTO CAPACES DE RESISTIR AL MENOS EL 25% DE LA
FUERZA SISMICA

1.
2.

10.

11.
12.

13.

Marcos arriostrados excéntricamente de acero estructural.

Marcos especiales arriostrados concéntricamente de
acero estructural.

Muros especiales de corte de concreto armado. 9"

Muros ordinarios de corte de concreto armado. ¢
Marcos arriostrados excéntricamente compuestos de
acero estructural y concreto.

Marcos especiales arriostrados concéntricamente
compuestos de acero estructural y concreto.
Muros de corte de placas compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros especiales de corte compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros ordinarios de corte compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros especiales de corte de albafiileria armada.

Muros intermedios de corte de albafileria armada.
Marcos de acero estructural con arriostramiento de
pandeo restringido.

Muros de corte de placas especiales de acero estructural.

E. SISTEMAS DUALES CON MARCOS INTERMEDIOS DE
MOMENTO CAPACES DE RESISTIR AL MENOS EL 25% DE LA
FUERZA SISMICA

1.

2.

Marcos especiales arriostrados concéntricamente de
acero estructural. P

Muros especiales de corte de concreto armado. 9"

14.3

141

12.2.51

141
141

14.2
14.2

14.3

14.3

14.3

14.3

14.3

14.4
14.4

141
141

12.25.1

14.1
14.2

3%

0 O N N o

7Y

6%

30

2%
2%
2%
2%
2%
2%
2%
2%

2%

2%
2%

2%
2%

1%

3%

5%

5%

3%

6 Y2

NL

35

NL

NL

NL

NL

NL
NL

NL
NL

NL
NL

NP

35

NL
NL

NL
NL

NL

NL

NL

NL

NL

NL
NL

NL
NL

NL
NL

NP

35

NL
NL

NL
NP

NL

NL

NL

NL

NP

NL
NP

NL
NL

35
160

NP

35

NL
NL

NL
NP

NL

NL

NL

NL

NP

NL
NP

NL
NL

NP
100

NP

35

NL
NL

NL
NP

NL
NL
NL
NL

NP

NL
NP

NL
NL

NP
100
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S

Muros ordinarios de corte de albafileria armada.

Muros intermedios de corte de albafileria armada.
Marcos especiales arriostrados concéntricamente
compuestos de acero estructural y concreto.

Marcos con arriostramiento ordinario compuesto de acero
estructural y concreto.

Muros ordinarios de corte compuestos de acero
estructural y concreto.

Muros ordinarios de corte de concreto armado. 9

F. SISTEMAS INTERACTIVOS DE MUROS DE CORTE Y
MARCOS CON MARCOS ORDINARIOS DE MOMENTO DE
CONCRETO ARMADO Y MUROS ORDINARIOS DE CORTE DE
CONCRETO ARMADO

G. SISTEMAS DE COLUMNAS EN VOLADIZO DETALLADOS
PARA CUMPLIR LOS REQUERIMIENTOS DE:

1.

2.

2

Sistemas de columnas especiales en voladizo de acero
estructural.

Sistemas de columnas ordinarias en voladizo de acero
estructural.

Marcos especiales de momento de concreto armado. ™
Marcos intermedios de momento de concreto armado.
Marcos ordinarios de momento de concreto armado.

Marcos de madera.

H. SISTEMAS DE ACERO ESTRUCTURAL NO
ESPECIFICAMENTE DETALLADOS PARA RESISTENCIA
SISMICA, EXCEPTUANDO SISTEMAS DE COLUMNAS EN
VOLADIZO

14.4
14.4

14.3
14.3

14.3
14.2

142y
12.2.5.8

12.2.5.2
141

141

142y
12.2.55

14.2
14.2
145

141

3%
5%

3%

5%

4%

2%

1%

2%
1%

1%

2%

2%

2%

2%

1%
1%
1%
1%
1%
1%

2%

4%

4%
4%

2%

1Y

2%
1%

1%

NL
NL

NL

NL

NL
NL

NL

35

35

35

35
35
35

160
NL

NL

NL

NL
NL

NP

35

35

35

35
NP
35

NP
NP

160
NP

NP
NP

NP

35
NP!

35

NP
NP
35

NL NL NP

NP
NP

100
NP

NP
NP

NP

35
NP!

35

NP
NP
NP

NP

NP
NP

NP
NP

NP
NP

NP

35
NP!

35

NP
NP
NP

NP

a Coeficiente de modificacion de respuesta, R, para ser usado a lo largo de la norma. Note que R recude las fuerzas a un nivel de resistencia, no a un nivel de
esfuerzos admisibles.
b Donde el valor tabulado del factor de sobre resistencia, Qo, es mayor o igual que 2 ¥, Qo puede ser reducido extrayendo el valor de % para estructuras con
diafragma flexible.
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¢ Factor de amplificacion de deflexiones, Cq, para ser usado en las secciones 12.8.6, 12.8.7y 12.9.1.2

4 NL = Not Limited (Sin Limites), y NP = Not Permitted (No permitido). Para unidades métricas, use 30.5 m para 100 ft y 48.8 m para 160 ft.

¢ Ver seccién 12.2.5.4 para una descripcion de los sistemas resistentes a fuerzas sismicas limitados a edificios con una altura estructural, hn, de 240 ft (73.2 m) o
menos.

fver seccion 12.2.5.4 para una descripcion de los sistemas resistentes a fuerzas sismicas limitados a edificios con una altura estructural, hn, de 160 ft (48.8 m) o
menos.

9 En la seccién 2.3 del ACI 318, un muro de corte es definido como un muro estructural.

h En la seccién 2.3 del ACI 318, la definicion de “muro estructural especial” incluye los prefabricados y los vaceados en obra.

Un incremento en la altura estructural, hn, a 45 ft (13.7 m) esta permitido en almacenes de un solo piso.

I Marcos ordinarios arriostrados concéntricamente de acero estructural son permitidos en edificios de un solo piso con una altura estructural, hn, de hasta 60 ft (18.3
m) donde la carga muerta del techo no excede de 20 Ib/ft?> y en aticos.

kKVer seccion 12.2.5.7 para limitaciones en estructuras asignadas a las categorias de disefio sismico D, Ey F.

'Ver seccién 12.2.5.6 para limitaciones en estructuras asignadas a las categorias de disefio sismico D, Ey F.

M En la seccién 2.3 del ACI 318, la definicion de “marco especial de momento” incluye los prefabricados y los vaceados en obra.

" Los marcos atornillados especiales de momento de acero conformado al frio deben ser limitados a un solo piso con la altura concordante con la norma ANSI/AISI
S400.

° Alternativamente, el efecto de carga sismica incluyendo sobre resistencia, Emn, permite ser basado en la resistencia esperada determinada de acuerdo a la norma
ANSI/AISI S400.

P Los marcos ordinarios de momento estan permitido ser usado en lugar de marcos intermedios de momento para las categorias de disefio sismico B o C.
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ANEXO N° 03
PLANOS

LISTA DE PLANOS:

e A-01: Arquitectura.

o E-00(a): Distribucién estructural después del analisis con horma peruana.

o E-00(b): Distribucion estructural después del andlisis con norma chilena.

e E-00(c): Distribucion estructural después del andlisis con norma norteamericana.

e E-01(a): Placas y columnas (norma peruana).

e E-01(b): Placas y columnas (norma chilena y norteamericana).

e E-02(a): Losa maciza — Primer, segundo y tercer techo (norma peruana).

e E-02(b): Losa maciza — Primer, segundo y tercer techo (norma chilena y
norteamericana).

e E-03(a): Losa maciza (Reforzamiento) — Primer, segundo y tercer techo (norma
peruana).

e E-03(b): Losa maciza (Reforzamiento) — Primer, segundo y tercer techo (norma
chilena y norteamericana).

e E-04(a): Losa maciza — Cuarto techo (norma peruana).

e E-04(b): Losa maciza — Cuarto techo (norma chilena y norteamericana).

o E-05: Losa maciza — Quinto techo (norma peruana, chilena y norteamericana).

e E-06: Vigas de eje A.

e E-07: Vigas de eje B.

e E-08: VigasdeejeDYE.

e E-09: Vigas de eje F.

e E-10: Vigas de eje G.

e E-11:Vigasdeejesly 2.

e E-12: Vigas de eje 3.

e E-13: Vigas de ejes 5y 6.
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