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RESUMEN

Esta tesis tiene como principal objetivo dar a conocer la variacion econémica generada por
el uso de concretos de mayor resistencia a la compresion (350kg/cm? en comparacion a
210kg/cm?), en el disefio estructural de una edificacién de 21 niveles y 2 sétanos de
concreto armado destinada a uso habitacional, ubicada en el distrito y provincia de

Huancayo.

Para determinar esta variacion, se desarrolld el analisis y disefio estructural de tres
modelos estructurales (edificiol, edificio2 y edificio3) con la configuracién de una sola
edificacion. La edificacion estd conformada por 21 niveles y 2 sétanos; los sotanos 1y 2
estan destinados a estacionamientos, el primer nivel y mezanine a tiendas; del segundo al
quinto nivel a oficinas, y por ultimo del sexto al Ultimo nivel a departamentos. El primer
edificio es modelado y disefiado con un concreto de resistencia a la compresion de
210kg/cm? en todos los niveles, el segundo edificio con f'c 350kg/cm? del s6tano 2 al Gltimo
nivel y por Ultimo el tercer edificio con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y f'c 210
kg/cm? del onceavo al dltimo nivel. El sistema estructural resistente de los edificios esta
conformado por vigas, columnas y placas de concreto armado, estructurado bajo una
concepcién sismoresistente y respetando la arquitectura planteada, en la que la direccion
longitudinal “X” corresponde a dual tipo 1y la direccién transversal “Y” corresponde a muros
estructurales. Las losas de techo son aligeradas convencionales y losas macizas, que

permiten cumplir la hipétesis de diafragma rigido.

Definidas las caracteristicas para cada edificio se realiz6 el analisis simico modal espectral
con el programa ESTABS v.15 para la obtencién de esfuerzos internos en cada edificio,
cumpliendo los parametros de la Norma de Disefio Sismoresistente E030. El disefio en
concreto armado se basa en las hipotesis y especificaciones de la Norma de Concreto
Armado E060, que establece el disefio por resistencia garantizando que los elementos
estructurales soporten las solicitaciones de carga a las cuales seran sometidos. Para el
disefio de los elementos estructurales que soportaran carga sismica se ha considerado el
capitulo 21 de la Norma E060.

Finalmente, se demostré que el uso de un concreto de mayor resistencia origina ahorro en
lugar de encarecer la estructura; es asi que se presenta una diferencia significativa, puesto
que, para el edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?,

se obtiene una reduccién del 10.26% en el presupuesto, que significa un ahorro econémico
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de S/ 407,890.65. Asi mismo, en el tercer edificio disefiado con la integracion de dos
resistencias de concretos, se obtiene una reduccion del 9.62% en el presupuesto, lo que
significa un ahorro econémico de S/ 382,448.12, en comparacion al primer edificio disefiado

con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?,
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INTRODUCCION

Las edificaciones de altura media (10-15 pisos) que se construyen en la ciudad de
Huancayo, gracias al desarrollo inmobiliario, son edificios multifamiliares con el uso masivo
del concreto armado, los cuales presentan sistemas estructurales resistentes como duales
y muros estructurales. Estos elementos de la superestructura cuentan con un concreto de
resistencia a la compresion de 210kg/cm? siendo un valor tipico en todo el disefio
estructural. Es asi que, las edificaciones de concreto armado construidas en la ciudad
trabajan con ese valor cuando se elaboren proyectos de edificaciones.

En este contexto no se conoce el aporte que originaria el uso de concretos de mayor
resistencia a la compresion en el disefio estructural al desarrollar proyectos destinados a
edificaciones multifamiliares, teniendo en consideracion que los concretos de mayor

resistencia son mas costosos.

Por consiguiente, la investigacion pretende demostrar si el uso de un concreto de mayor
resistencia originara ahorro en lugar de encarecer la estructura, para lo cual se ha analizado
y evaluado cuantitativamente las diferencias estructurales y econémicas de un edificio de
22 niveles y 2 sétanos, cuando se realice el disefio estructural de tres modelos estructurales
(edificiol, edificio2 y edificio3) con la configuracion de una sola edificacion con el uso de
diferentes resistencias de concreto a la compresion, siendo una mayor que la otra, en su
disefio estructural. Es asi que, el primer edificio es disefiado con un concreto de resistencia
a la compresion de 210kg/cm? en todos los niveles, el segundo edificio con f'c 350kg/cm?
del sétano 2 al dltimo nivel, y por ultimo el tercer edificio con f'c 350 kg/cm? del sé6tano 2 al

décimo nivel, y f'c 210 kg/cm? del onceavo al ultimo nivel.

La presente investigacion cuenta con cinco capitulos.

e Capitulo I: Planteamiento del estudio, en el que se da a conocer el problema
definiendo los objetivos, hipétesis y delimitando del estudio.

e Capitulo Il: Marco tedrico, el que contiene los antecedentes del estudio y la base
tedrica que da respaldo al trabajo desarrollado.

e Capitulo Ill: Metodologia, que comprende el método y alcance de la investigacion.

e Capitulo IV: Desarrollo de la investigacion, que comprende todo el trabajo operativo

del analisis y disefio estructural de los edificios.
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e Capitulo V: Andlisis de resultados, en el que se presenta el analisis comparativo
estructural y econémico de las edificaciones y por ultimo se presentan las

conclusiones.

XX



CAPITULO |
PLANTEAMIENTO DEL ESTUDIO

1.1 PLANTEAMIENTO Y FORMULACION DEL PROBLEMA

El sector inmobiliario en la ciudad de Huancayo ha crecido en los ultimos afios debido a la
necesidad generada por demanda poblacional; es asi que se observa una serie de edificios
ya construidos de uso habitacional de alturas medias de concreto armado como la
“Residencial Innova”, que cuenta con 22 niveles y 2 sotanos (figura 1) y “Las Lomas de
San Antonio 27, con 10 niveles (figura 2). Este desarrollo busca satisfacer las necesidades
habitacionales de los huancainos y las familias que migren hacia la Ciudad Incontrastable,

en busqueda de mejorar su calidad de vida.

Figura 1: Residencial Innova
Fuente: Propia



Figura 2: Las lomas de San Antonio Il
Fuente: Propia

Asi mismo, existen edificaciones de uso habitacional que se encuentran en ejecucion, las
cuales presentan un mayor numero de niveles. Entre ellos se muestra “La Torre Galena”
que cuenta con 23 niveles y 2 so6tanos (figura 3) y la “Residencia Innova II” con 24 niveles

y 2 sétanos (figura 4).

Se observa que dentro del grupo de edificios de uso habitacional de altura media
mencionados en la tabla 1, y los existentes en la ciudad de Huancayo, el material
predominante de construccion es el concreto armado, con sistemas estructurales
resistentes como los duales y muros estructurales. Este material tan usado presenta en la
mayoria de edificaciones un valor del concreto con una resistencia a la compresion de

210kg/cm? en su disefio estructural.

Tabla 1: Edificaciones en la ciudad de Huancayo
Concretos usados

Edificio Plantas superestructura (kg/cm?)
Residencial Innova 23 plantas — 2 s6tanos 280 - 210
Las lomas de San Antonio 10 plantas 210
Torre Galena 23 plantas — 2 sétanos 280 - 210
Las dos torres (etapa 1) 18 plantas — 2 s6tanos 210
Residencial Innova Il 23 pantas — 2 s6tanos 280 - 210

Fuente: Propia



Figura 3: Torre Galena
Fuente: Propia

Figura 4: Residencial Innova Il
Fuente: Propia

En este contexto no se conoce el aporte que originaria el uso de concretos de mayor
resistencia que el convencional (f'c=210kg/cm?) en el disefio estructural cuando se
elaboren proyectos de edificaciones de uso habitacional, entendiendo que el uso
convencional del concreto (f'c=210kg/cm?) obliga a tener secciones mas robustas
principalmente en los primeros pisos, y en el caso de un concreto de mayor resistencia
(fc=350kg/cm?) las secciones se reducen en comparacién a un concreto de menor

resistencia.



Por consiguiente, la investigacion pretende demostrar si el uso de un concreto de mayor
resistencia originara ahorro en lugar de encarecer la estructura, teniendo en cuenta que los

concretos de mayor resistencia son mas costosos.

Para para fines de este estudio se realizara el analisis y evaluacién cuantitativa de las
diferencias estructurales y econémicas cuando se desarrolle el andlisis y disefio estructural
de tres modelos estructurales (edificiol, edificio2 y edificio3) con la configuracion de una
sola edificacion con el uso de concretos de mayor resistencia a la compresion en su disefio
estructural. El primer edificio es disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
de 210kg/cm? en todos los niveles, el segundo edificio disefiado con 350kg/cm? del sétano
2 al ultimo nivel, y por ultimo, el tercer edificio disefiado con 350 kg/cm? del sétano 2 al

décimo nivel y 210 kg/cm?, del onceavo al Ultimo nivel.

1.1.1 Problema general

» ¢Cudl es la variacion del disefio estructural de un edificio multifamiliar de 21
pisos y 2 sotanos de concreto armado con el uso de distintas resistencias a la

compresion del concreto (f'c=210 kg/cm? y f'c=350 kg/cm?)?

1.1.2 Problemas especificos

1. ¢Cudles la variacion del comportamiento estructural de un edificio multifamiliar
de 21 y 2 s6tanos de concreto armado con el uso de distintas resistencias a la
compresion del concreto, respecto del primer edificio disefiado con un concreto
de resistencia a la compresion 210kg/cm? en todos los niveles, con el segundo
edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al Gltimo nivel, y el tercer
edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y f'c 210
kg/cm? del onceavo al dltimo nivel?

2. ¢Cual es la variacion del aspecto econdémico de un edificio multifamiliar de 21
y 2 s6tanos de concreto armado con el uso de distintas resistencias a la
compresion del concreto, respecto del primer edificio disefiado con un concreto
de resistencia a la compresion de 210kg/cm? en todos los niveles, con el
segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al dltimo nivel, y el
tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y f'c

210 kg/cm? del onceavo al Gltimo nivel?



1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Objetivos generales

» Determinar la variacion en el disefio estructural de un edificio multifamiliar de
21 pisos y 2 s6tanos de concreto armado con el uso de distintas resistencias a

la compresion del concreto (f'c=210 kg/cm? y f'¢c=350 kg/cm?).

1.2.2 Objetivos especificos

1. Determinar la variacion del comportamiento estructural de un edificio
multifamiliar de 21 y 2 sétanos de concreto armado con el uso de distintas
resistencias a la compresion del concreto, respecto del primer edificio disefiado
con un concreto de resistencia a la compresion de 210kg/cm? en todos los
niveles, con el segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al
altimo nivel, y el tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al
décimo nivel y f'c 210 kg/cm? del onceavo al Gltimo nivel.

2. Determinar la variacién del aspecto econdmico de un edificio multifamiliar de
21 y 2 s6tanos de concreto armado con el uso de distintas resistencias a la
compresion del concreto, respecto del primer edificio disefiado con un concreto
de resistencia a la compresién de 210kg/cm? en todos los niveles, con el
segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al dltimo nivel, y el
tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y f'c

210 kg/cm? del onceavo al dltimo nivel.

1.3 JUSTIFICACION Y DELIMITACION

Actualmente dentro de las consultorias en proyectos de edificaciones, se presta mucha
atencion al uso de recursos, ya sea en mano de obra, materiales, equipos, y/o tecnologia
en su elaboracion, puesto que se busca aprovechar las ventajas econ6micas del manejo
adecuado de estos recursos. Una edificacion podria ser descompuesta en cinco grandes
grupos: estructuras, arquitectura, instalaciones eléctricas, instalaciones sanitarias y
especiales; de los cuales, el de mayor incidencia econdémica es el grupo de estructuras,
gue a su vez se descompone en las variables de concreto, acero y encofrado de cada
elemento estructural, siendo consideradas estas variables las de mayor relevancia en

temas de costos.



Es asi que, el fin de esta investigacion es encontrar las principales diferencias econémicas

generadas por el uso de concretos de mayor resistencia a la compresion en el disefio

estructural de edificaciones de mediana altura, puesto que en la actualidad solo se cuenta

con informacion empirica de personas con vasta experiencia en el area de consultoria en

ingenieria estructural y construccion de edificaciones de alturas medias.

Para esto, se puso especial énfasis en el andlisis y disefio estructural de la superestructura

de tres modelos estructurales (edificiol, edificio2 y edificio3) con la configuracion de una

sola edificacion, dejando momentadneamente la cimentacion de lado para futuras

investigaciones.

1.4 HIPOTESIS Y DESCRIPCION DE VARIABLES

1.4.1 Hipotesis

> Existe una variacion favorable en el disefio estructural de un edificio

multifamiliar de 21 pisos y 2 sétanos de concreto armado con el uso de distintas

resistencias a la compresién del concreto (f'c=210 kg/cm? y f'¢=350 kg/cm?)

1.4.2 Hipé6tesis especificas

1.

Existe una variacion favorable en el comportamiento estructural de un edificio
multifamiliar de 21 y 2 sétanos de concreto armado con el uso de distintas
resistencias a la compresioén del concreto, respecto del primer edificio disefiado
con un concreto de resistencia a la compresion de 210kg/cm? en todos los
niveles, con el segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al
altimo nivel, y el tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al
décimo nivel y f'c 210 kg/cm? del onceavo al Gltimo nivel.

Existe una variacion favorable en el aspecto econémico de un edificio
multifamiliar de 21 y 2 s6tanos de concreto armado con el uso de distintas
resistencias a la compresion del concreto, respecto del primer edificio disefiado
con un concreto de resistencia a la compresiéon de 210kg/cm? en todos los
niveles, con el segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al
altimo nivel, y el tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al

décimo nivel y f'c 210 kg/cm? del onceavo al ultimo nivel.



1.4.3 Descripcion de variables

En la tabla 2 se presenta la definicion de variables “Resistencia del concreto” y “Disefio

estructural”, asignando las dimensiones, sub-dimensiones e indicadores.

Tabla 2: Operacionalizacion de variables

Variable Definiciéon Dimensiones Indicador

Es la mezcla de
cemento Portland,
agregado fino,

agregado grueso, aire, f'c=210kg/cm2
agua y aditivos en f'c=350kg/cm2
Resistencia proporciones Resistencia a f'c=variable de Ka/em?
del concreto adecuadas para la compresion  350kg/cm2 a 210 9
obtener ciertas kg/cm2
propiedades
prefijadas,
especificamente la
resistencia.
Elaboracién definitiva Area de la seccion Cm
; : . Desplazamientos
- de dimensiones de los Secciones Cm
Disefio . Momentos
elementos Deformaciones Tm*m
estructural estructurales en una Esfuerzos flectores Tm
e, Fuerzas cortantes
edificacion. Tm

Fuerzas axiales




CAPITULO I

MARCO TEORICO
2.1 ANTECEDENTES DEL PROBLEMA

A. MIGUEL ANGEL GOMEZ MARTINEZ — UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA
DE MEXICO (2011- MEXICO), desarroll6 la tesis de pre-grado: "DISENO
ESTRUCTURAL DE EDIFICIOS ALTOS TIPO TORRE EMPLEANDO
CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA”. En el capitulo Il, “Caracteristicas del
concreto de alta resistencia”, sefiala el comparativo de las caracteristicas de
concretos normales y de alta resistencia. Ademas, describe las principales
ventajas y desventajas del concreto de alta resistencia, brinda una breve
introduccion de cuéles son los requisitos de los materiales para lograr la alta
resistencia, e indica procedimientos de mezclado, uso y la aplicacién de estos en

la construccién de edificios altos.

Para Gémez, la economia que representa utilizar un concreto de alta resistencia
se puede ver influenciada directamente en el tamafio de los elementos
estructurales, en especial las columnas para los edificios de altura media y alta.
Debido a que se reducen las dimensiones de los elementos de la superestructura
(vigas, columnas, placas), se produce un material mas durable y resistente.
Adicionalmente, en el sometimiento a un andlisis dindmico en la estructura, se ha
podido demostrar que se obtiene un menor desplazamiento lateral, y con ello
mayor resistencia a la rigidez lateral y un acortamiento de los esfuerzos axiales

del edificio por la reduccion de secciones.



JOSE EDUARDO ALFARO SOBRINO — UNIVERSIDAD VERACRUZANA (2016
— MEXICO), desarroll6 la tesis de maestria: “ANALISIS COSTO — BENEFICIO
DEL USO DE CONCRETOS DE ALTA RESISTENCIA (>800 KG/CM?) PARA LA
REGION DE VERACRUZ”. Esta investigacion pretende encontrar areas de
mejoras en cuanto a los costos y durabilidad de los elementos estructurales con
el uso del concreto de alta resistencia, para lo cual analizé diferentes mezclas con
diversos materiales en base a pruebas de laboratorio como la resistencia a
comprension, modulo de ruptura, masa unitaria, modulo de elasticidad, contenido
de aire, flujo de revenimiento, permeabilidad, abrasién, entre otras. Asi, simul6
una serie de analisis estructurales con diferentes propuestas de materiales con la

finalidad de generar andlisis de costos — beneficios de la edificacion.

Para Alfaro, como resultado de los modelos analizados, se logré la obtencién de
un ahorro significativo al utilizar concretos de alto desempefio (concreto de alta
resistencia), siendo estos mas representativos en elementos de columna, donde
se obtuvo un resultado en costo por debajo del esperado, y considerando que los
elementos vigas son mas costosos, se tiene un ahorro significativo. Analizando
otros aspectos, el autor observo que existen factores adicionales, como una mayor
durabilidad de los elementos estructurales al utilizar concreto de alta resistencia,

con lo cual los beneficios se ven incrementados.

NRMCA — CIP 33 — CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA - informacion técnica
preparada por LA NATIONAL READY MIXED CONCRETE ASSOCIATION
(EE.UU). Aqui se definen los motivos principales para usar concretos de mayor
resistencia: A) Para colocar el concreto en servicio a una edad mas temprana, por
ejemplo el dar trafico a pavimentos a 3 dias de su colocacién. B) Para construir
superestructuras de puentes con luces muy amplias y mejorar la durabilidad de
sus elementos. C) Para satisfacer necesidades especificas de ciertas aplicaciones
especiales como, por ejemplo, durabilidad, médulo de elasticidad y resistencia a
la flexion para sus elementos estructurales. Entre algunas de dichas aplicaciones
se encuentran presas, cubiertas de graderias, cimentaciones marinas,
parqueados y pisos industriales de trafico pesado (cabe sefalar que el concreto
de alta resistencia no es garantia por si mismo de durabilidad). D) Para construir

edificios altos reduciendo la seccién de las columnas e incrementando el



espacio disponible, siendo este Ultimo aspecto el que tiene mayor importancia

para la investigacion con referencia NRMCA.

IMCYC — CONCRETO DE ALTO DESEMPENO — INSTITUTO MEXICANO DEL
CEMENTO Y DEL CONCRETO — ADAM NEVILLE Y PIERRE-CLAUDE AITICIN.
En el apartado, ¢ Cuando utilizar concreto de alto desempefo?, se sefiala que el
concreto de alto desempefio no es un material fundamentalmente distinto del

concreto ordinario, sino un concreto adaptado para un proposito dado o especifico.

Segun el IMCYC, una exigencia relativamente comun es la alta resistencia en los
miembros a compresion. Aqui, la alta resistencia permite el uso de columnas mas
delgadas y, por ende, una reduccién en el peso, consecuentemente, una carga
menor en los cimientos. Ademas, una parte pequefia del area horizontal es
ocupada por columnas, de modo que hay mas espacio de piso econémicamente
valioso. En miembros a flexién, los beneficios de la alta resistencia son mas
dificiles de explotar. Una razén para esto es el problema del agrietamiento en la
zona de tensién de una viga, debido a que la resistencia a la tensién no se
incrementa en proporcion a la resistencia a la compresion. Otra dificultad reside
en las limitaciones impuestas por los reglamentos de disefio existentes, pero estos

probablemente desapareceran en el futuro.

MAESTRO LUIS ROCHA CHIU - UNIVERSIDAD AUTONOMA
METROPOLITANA UNIDAD AZCAPOTZALCO (2009 - MEXICO) -
“CONCRETOS ESPECIALES EN LA CONSTRUCCION”. Aqui se exponen las
propiedades mas importantes del concreto normal y del concreto de alto
comportamiento; en particular hace referencia al concreto de alta resistencia en

cuanto a su forma de produccién y sus aplicaciones en edificios altos.

Segun Rocha, las caracteristicas de los concretos de alto comportamiento son las
siguientes: A) Las secciones de las columnas (elementos dimensionados,
basicamente, frente a esfuerzos de compresion) son mas reducidas. B) Su médulo
de deformacion es mas elevado y, por tanto, tienen un menor acortamiento debido
a esfuerzos axiales. C) La deformacion de los elementos estructurales

horizontales (vigas y entrepisos), para un mismo peralte, es menor. D) El peso
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propio global de la estructura es inferior, lo cual supone cierta reduccion de la
cimentacion. E) El plazo de ejecucion de la obra se puede ver reducido al permitir
menor tiempo de encofrado, tanto de elementos horizontales como de muros y
columnas. E) Aumento de la vida util de la estructura del edificio. El incremento de
la resistencia caracteristica del concreto lleva asociada una mayor capacidad vy,
por tanto, una mayor resistencia ante el ataque de agentes agresivos externos al

mismo.

F. ENRIQUE JOSE LAZO QUEVEDO - UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN
AGUSTIN (2016 — PERU). El autor desarroll6 la tesis de pregrado: “DISENO
ESTRUCTURAL DE EDIFICIO CONSIDERANDO LA CONSTRUCCION POR
ETAPAS”. La investigacion comprende el disefio de un edificio alto (2 s6tanos +
23 niveles + 1 Azotea) con irregularidad en planta, propone como alternativa de
solucién un novedoso sistema estructural que comprende 1 Nucleo de Apoyo (con
muros de corte) y una Viga Estabilizadora en la parte superior de la edificacion.
En base a ello, el autor realiza un analisis modal-espectral y un andlisis de
construccién por etapas, para luego pasar a la fase de disefio estructural,
elaboracion de planos vy, por ultimo, concluir con el metrado y presupuesto de las

estructuras disefiadas para obtener ratios de acero y concreto.

Finalmente, los antecedentes preservan la hipétesis planteada, donde el uso de concretos
de mayor resistencia en el disefio estructural origina ahorro en lugar de encarecer la

estructura, teniendo en consideracion que un concreto mas resistente es mas costoso.

2.2 BASES TEORICAS
2.2.1 Tipo de concretos
2.2.1.1 Concreto convencional

El concreto es el material mas usado dentro de sector construccion
primordialmente en edificaciones. Estd conformado basicamente de agua,
agregados (grava y arena), cemento y aire, que mejora su resistencia conforme
se desarrolla la reaccion quimica del agua con el material cementante, aunque
actualmente se le puede agregar otro ingrediente dependiendo su disposicion
final, como son los denominados aditivos. La principal caracteristica estructural
del concreto es que resiste muy bien los esfuerzos de compresion, pero no tiene
buen comportamiento frente a otros tipos de esfuerzos (tensién, flexion, cortante,

etc.), por lo que es habitual usarlo asociado al acero, recibiendo el nombre de
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concreto armado, el cual presenta en conjunto un comportamiento muy favorable
ante las diversas solicitaciones de carga a las que sera sometido una edificacién
en su vida util (Gomez, 2011).

Las principales caracteristicas de un concreto normal son las siguientes:

> Laresistencia a compresion se encuentra en el rango de 100 a 400 kg/cm?.
» La resistencia a flexion es proporcionalmente baja, esta en el orden de un
décimo de la resistencia a compresion y generalmente poco significativa

en el célculo.
2.2.1.2 Concreto de alta resistencia

El Instituto Americano del Concreto (ACI) describe al concreto de alta resistencia
como aquel que tiene una resistencia a la compresion del concreto, superior a
420kg/cm?; mientras que el Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal-México (RCDF) en su N.T.C. de Concreto del 2004, lo define con una
resistencia a la compresion del concreto superior a 400kg/cm?. En Peru la Norma
E060 no lo define como el ACI o el RCDF; sin embargo, Gianfranco Ottazzi Pasino
resalta que los concretos de alta resistencia se definen, en literatura especializada,

a partir de una resistencia a la compresién superior a los 420kg/cm?.

El uso del concreto de alta resistencia tiene poco mas de 50 afios, fue utilizado
por primera vez en 1968 en las columnas inferiores del edificio Lake Point Tower
en Chicago, lllinois, y tienen una resistencia a la compresion de 520 kg/cm?. A
partir de aqguel momento se han ido empleando en forma considerable, y por ello
los institutos que estudian el disefio y uso del concreto, han tenido que formular y
estudiar en sus laboratorios cual es el comportamiento real de este concreto;
teniendo relacion directa con las proporciones y calidad de ingredientes, cémo
debe ser su colocacién para proporcionar el mejor desempefio y seguridad de los

elementos donde se emplee (Gémez, 2011, p.21).

Cuando el parametro mas importante por obtener es la alta resistencia a la
compresion, es conveniente emplear bajas relaciones agua/cemento, cuidando

esencialmente la trabajabilidad del concreto y, en consecuencia, su revenimiento.

Investigaciones sobre la elaboracion de concretos de alta resistencia indican que

es necesario el empleo de caracteristicas especiales en los componentes del
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concreto y en los procedimientos de mezclado y de dosificacién. A continuacion,

se mencionan las mas importantes:

>

Cementos: Son recomendables los tipos 1 y I, con contenidos significativos
de silicato tricalcico (mayores que los normales), médulo de finura alto y
composicion quimica uniforme.

Grava: De alta resistencia mecanica, estructura geoldgica sana, bajo nivel
de absorcion, buena adherencia, de tamafio pequefo y densidad elevada.
Arena: Bien gradada, con poco contenido de material fino plastico y médulo
de finura controlada (cercano a 3.00).

Agua. Requiere estar dentro de las normas establecidas.

Aditivos. Es recomendable emplear alguno o una combinacién de los
aditivos quimicos: superfluidificantes y retardantes; los aditivos minerales:
ceniza volante, microsilica o escoria de alto horno.

Mezcla: Relaciones agua/cemento bajas (de 0.25 a 0.35), énfasis en un
periodo de curado mas largo y controlado, compactacion del concreto por
presion y confinamiento de la mezcla en dos direcciones.

Procedimientos de mezclado: Adicionar selectivamente cada uno de los
componentes del concreto, mezclar previamente el cemento y el agua con
una revolvedora de alta velocidad.

Adicionalmente, para la produccion de este tipo de concretos son indispensables

el empleo selectivo de materiales, un enfoque diferente en los procedimientos de

disefio y elaboracién de las mezclas, atencién especial en la compactacién y un

control de calidad mas riguroso.

En la figura 5 se observa el Edificio Cruz del Sur, Santiago, Chile, en donde se

usé resistencias del concreto a la compresién con valores superiores a 550 kg/cm?

en sus elementos estructurales segun la “Constructora Echeverria Izquierdo”.
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Figura 5: Edificio Cruz del Sur, Santiago, Chile
Fuente: Revista EMB Construccion, 2013

13



En la figura 6 se observa el Grattacielo Tower, Barranquilla, Colombia., el cual
presenta componentes del concreto de resistencia a la compresiéon con valores
superiores a 550 kg/cm? en la superestructura del edificio, segln la “Empresa

Argos”.

Figura 6: Grattacielo Tower, Barranquilla, Colombia
Fuente: ARGOS, 2013

En los casos mencionados, la alta resistencia del concreto fue aprovechada y
aplicada principalmente en elementos sometidos a esfuerzos de compresién o

flexocompresion.

2.2.2 Métodos de disefno estructural en concreto armado

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 serd sometida durante su periodo de funcionamiento (Meli, 2007).
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2.2.2.1 Evolucién de los métodos de disefio

Segun Magdaleno (2006), los primeros estudios sobre miembros de concreto
reforzado se basaron en teorias de resistencia maxima, como fue la teoria de
resistencia a flexion de Thullie en 1897 y la teoria de la distribucion parabdlica de
esfuerzos de Ritter en 1899. Sin embargo, alrededor de 1900 se aceptd en forma
general la teoria de la linea recta (método elastico) de Coignet y Tudesco, en parte
porque la teoria elastica era el método convencional de disefio para otros
materiales y se suponia que la variacién lineal de esfuerzos conducia a una

formulacion matematica mas sencilla.

Ademads, las pruebas habian mostrado que el uso de la teoria elastica con valores
elegidos cuidadosamente para los esfuerzos permisibles de trabajo conducia a
una estructura que mostraba un comportamiento satisfactorio bajo las cargas de
servicio y que tenia un margen adecuado de seguridad contra el colapso. En
consecuencia, la teoria elastica fue la base del concreto reforzado durante

muchos afos.

Después de mas de medio siglo de experiencia practica y pruebas de laboratorio,
se conoce mejor el comportamiento del concreto estructural, a la vez que se han
manifestado las deficiencias del método de disefio de la teoria elastica
(esfuerzos de trabajo o permisibles). Esto ha dado como resultado un ajuste
periodico en el método de disefio por esfuerzos de trabajo o permisibles, aunque
cada vez es mas evidente que el método de disefio se debe basar en las
propiedades inelasticas reales del concreto y del acero. Por tanto, el disefio
apoyado en la teoria de resistencia maxima o Ultima se acept6é como una
alternativa al disefio por la de esfuerzos permisibles o de trabajo en los cédigos

internacionales del Instituto Norteamericano del Concreto (ACI) en 1956.

Actualmente el enfoque de disefio para el concreto reforzado debe esencialmente
combinar las mejores caracteristicas de los disefios por esfuerzos de trabajo o
esfuerzos permisibles y por resistencia maxima o resistencia ultima ya que si
solamente se proporcionan las secciones por los requerimientos de resistencia
maxima existe el peligro de que aunque el factor de carga sea adecuado, el
agrietamiento y las deflexiones bajo cargas de servicio puedan ser excesivas, por

lo que estos dos métodos generan el método de disefio por estados limites.
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2.2.2.1 Método de disefio por esfuerzos de trabajo o permisibles

Las secciones de los miembros de la estructura se disefian suponiendo una
variacion lineal para la relacion esfuerzo-deformacion, lo que asegura que bajo las
cargas de servicio los esfuerzos del acero y del concreto no exceden de los
esfuerzos permisibles de trabajo. Los esfuerzos permisibles se consideran como
fracciones fijas de la resistencia maxima o de la resistencia de los materiales; por
ejemplo, la compresién por flexion se puede suponer 0.45 de la resistencia del
cilindro del concreto. Los momentos flexionantes y fuerzas que actdan en las
estructuras estaticamente indeterminadas se calculan suponiendo el

comportamiento elastico lineal.

Al comportarse las estructuras 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 llegé 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:

» Estructuras contenedoras de liquido con el método de disefio por
esfuerzos de trabajo, puesto que mantiene los esfuerzos en un nivel bajo,
minimizando las fisuras en la estructura, para evitar la filtracion de los
liquidos (Flérez, 2018).

» El método ACI para calcular los momentos de inercia usados en el calculo
de las deflexiones, requiere del método de esfuerzos de trabajo (Flérez,
2018).

» El disefio de miembros de concreto pretensado se basa no solo en el
método de resistencia, sino también en los calculos de esfuerzo elastico

en las condiciones de carga de servicio (Fl6rez, 2018).

2.2.2.2 Método de disefo por resistencia maxima o ultima

Las secciones de los miembros de las estructuras se disefian tomando en cuenta
las deformaciones inelésticas para alcanzar la resistencia maxima, al no conocer

con fiabilidad las magnitudes de las cargas que actian sobre una estructura, ni la
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calidad de los materiales que conforma la estructura. Esta incertidumbre se
compensa con dos factores:

Factores de Carga: Al no conocer con fiabilidad las magnitudes de las cargas que
actlan sobre una estructura en un determinado momento, se aplican factores de
amplificacion de cargas que permiten tener una mayor seguridad respecto a esta
(Florez, 2018).

> El disefio por resistencia ultima permite una seleccion mas racional de los
factores de carga, puesto que se puede utilizar un factor de carga bajo
para cargas conocidas con mayor precision, tales como cargas muertas, y
un factor de carga alto para cargas conocidas con menor precisién, como

en las cargas vivas.

Factores de Resistencia: Este es un factor que tiene en cuenta las incertidumbres
respecto a la calidad de los materiales principalmente en su resistencia, las
aproximaciones en las ecuaciones de disefio, las aproximaciones del analisis
estructural, las posibles variaciones de dimensiones de las secciones de los

elementos durante su construccion, entre otros (Flérez, 2018).

» Las secciones de concreto reforzado se comportan inelasticamente bajo
cargas elevadas, en consecuencia, la teoria elastica no puede dar una
prediccion segura de la resistencia maxima de los miembros, ya que las
deformaciones inelasticas no se toman en consideracion.

» La curva esfuerzo-deformacién para el concreto es no lineal y depende del
tiempo. Es decir que las deformaciones por flujo plastico para el concreto
bajo esfuerzo sostenido constante, puede ser varias veces mayor que la
deformacion elastica inicial. En consecuencia, el valor de la relacién
modular (relacién médulo elastico del acero y del concreto) utilizada en el

disefio por esfuerzo de trabajo es una aproximacion burda.

Una de las razones para la tendencia hacia el disefio por resistencia maxima es
gue el disefio por resistencia maxima utiliza reservas de resistencia resultante de
una distribucién mas eficiente de los esfuerzos permitidos por las deformaciones
inelasticas. El disefio por resistencia maxima permite al disefiador evaluar la
ductilidad de la estructura en el rango ineléstico. Este es un aspecto importante

cuando se considera la redistribucién posible de los momentos de flexion en el
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disefio por cargas de gravedad y en el disefio por cargas sismicas o de

explosiones.

2.2.2.3 Estados limite de servicio

Son aquellos comportamientos de una estructura que implica un mal
funcionamiento, la incomodidad de sus ocupantes, el dafio a elementos no
estructurales o dafios en construcciones vecinas. Estos estados limites se dan
cuando se interrumpe el funcionamiento normal de las estructuras sin necesidad

de llegar al colapso (Meli, y otros, 2018).

» Estado limite de servicio: no se exceden deformaciones que ocasionen
panico a los ocupantes, interferencia con el funcionamiento de equipos e
instalacion, ni dafios en elementos no estructurales. Ottazi plantea los
siguientes:

» Deflexiones Excesivas: Pueden generar un mal funcionamiento
de la estructura con dafios en los elementos no estructurales y
suelen ser visualmente inaceptables ya que generan una
sensacion de inseguridad-

» Figuracion excesiva: Puede conducir a problemas de corrosion
en las armaduras de refuerzo y a un deterioro progresivo del
concreto.

» Vibraciones indeseables: Pueden originar un pobre
comportamiento de la estructura siendo este un problema no

estructural.

2.2.3 Modelamiento estructural

Cada estructura constituye un problema particular; es imposible abarcar todos los
casos existentes, por lo que sélo se plantean los aspectos basicos de
estructuracion para edificaciones altas. Las acciones que solicitan a un edificio alto
son las mismas que a un edificio normal, pero sus efectos son muy diferentes (San
Bartolomé, 1998).
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Estructurar un edificio significa tomar decisiones en conjunto con los otros
profesionales que intervienen en la obra acerca de la disposicion y caracteristicas
gue deben tener los diferentes elementos estructurales, de manera que el edificio
tenga un buen comportamiento durante su vida utl, tanto para cargas
permanentes (cargas muertas) como cargas temporales (cargas vivas), las cuales
se transmiten hasta el suelo de cimentacion. En este proceso San Bartolomé
planta cuatro objetivos:

1. Economia: Debera colocarse los elementos estructurales estrictamente
indispensables. Se sabe que las placas son los mejores elementos
sismorresistentes; sin embargo, no deben emplearse en gran cantidad
porque son costosas.

Estética: En lo posible debera respetarse la arquitectura del edificio.
Funcionabilidad: La estructura no debe restar el caracter funcional al que
los ambientes estan destinados; es decir, si un edificio tiene cocheras en
su parte baja, los elementos estructurales verticales no deben estorbar el
paso de los vehiculos. Asimismo, si un edificio est4 destinado a prestar
servicios vitales (hospital, posta médica, estacion de bomberos), debera
seguir funcionando después que se produzca un sismo severo.

4. Seguridad: El edificio debe ser capaz de soportar todo tipo de
solicitaciones, sin que se produzca de ninguna manera el colapso. Al
respecto, en la Norma Sismoresistente E030 se especifica que los sismos
leves no deben originar ningun dafio, que los sismos moderados pueden
causar dafios en los elementos no estructurales (tabiques, acabados) y
dafios leves en los elementos estructurales, mientras que los terremotos
severos pueden producir grandes dafios en los elementos estructurales,

pero que no comprometan la seguridad del edificio.

Por otro lado, Basset Salom, cita las condicionantes de disefio para edificaciones

en altura; entre ellos se tiene:

1. Condicionantes del terreno, mucho mas importantes que en el caso de una
estructura convencional.

2. Relacion altura/anchura, magnitud que influird en la rigidez del edificio.
Cuando este valor esté prefijado se elegira el sistema estructural que se

acomode mejor a las condiciones de carga y tamafo de los vanos.
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Proceso constructivo y sistema de elevacion de los elementos.
Condicionantes econdmicos relativos no solo al proceso constructivo sino
al mantenimiento posterior, fundamental en estos edificios.

5. Instalaciones (transporte vertical, agua, luz, gas, etc.): las instalaciones
constituyen mas de un tercio del coste de estos edificios y, ademas, deben
planificarse con cuidado.

6. Sistemas de proteccion contra el fuego. Dado que la mayoria de los pisos
estdn mas altos que el alcance de las escaleras de bomberos, el rescate
debe realizarse desde el interior. Por eso se necesitan sistemas de
evacuacién y de aislamiento de las zonas incendiadas, sistemas de

extincion adecuados y sistemas de ventilacion.

Asi mismo, las tipologias estructurales mas usuales en el caso de edificaciones

en altura, segun Basset Salom, son las siguientes:

1. Estructura de muros de carga o pantallas: Los elementos estructurales
principales son elementos verticales planos, muros o pantallas, que
pueden disponerse longitudinalmente, transversalmente o en ambas
direcciones.

2. Estructura de nucleo rigido: Los elementos estructurales principales
forman ndcleos rigidos rodeando los huecos de los elementos de
comunicacion vertical (ascensores, escaleras e instalaciones).

3. Estructura de porticos: Los elementos estructurales constituyen un
entramado espacial de nudos rigidos.

4. Combinacién de poérticos y pantallas (o nucleos): Consiste en una
combinacién de elementos planos en forma de pantallas y/o nucleos
rigidos con entramado espacial

5. Combinacién de pérticos y pantallas (o nlcleos) con celosias de atado: La
tipologia anterior se completa con vigas en forma de celosias de gran canto
distribuidas a lo largo de la altura del edificio.

6. Sistemas tubulares: Los elementos estructurales verticales se disponen
muy proximos entre si formando una fachada que parece un tubo

perforado.
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2.2.2.1 Estructuracion por carga vertical

Al estructurar un edificio por carga vertical, debera entenderse que la carga
gravitacional actuante en un nivel del edificio, se transmite a través de la losa del
techo hacia las vigas y columnas, y de aqui hacia el suelo de cimentacion, tanto
de pesos muertos y sobrecargas, que producen un efecto creciente con la altura
por su acumulacién a lo largo del nimero de plantas, lo que determina un

incremento importante en el tamafio de los soportes.

Es comun pensar en analizar y concebir las estructuras para las cargas que tendra
gue soportar durante su tiempo de vida; sin embargo, también es importante
considerar las cargas a las que sera sujeta la estructura durante el proceso de
construccion, mientras ésta aun no desarrolla el 100% de su resistencia de disefio

ni adquiere la hiperestaticidad de la estructura completa (Meli, 2007).

2.2.2.1.1 Proceso constructivo

Cuando se realiza el andlisis estructural de un edificio de cualquier nUmero de
niveles sin tener en cuenta el proceso constructivo, se hallan esfuerzos internos
relacionados a las deformaciones axiales de las columnas, lo cual no es real ya
que las estructuras de los edificios se construyen piso por piso. Por ejemplo,
en la en la figura 7 se observa que cuando se analizan los p6rticos completos
con mas de 10 pisos bajo la accién de las cargas de gravedad, se produce
inversion de momentos en las vigas, en el nudo central de los pisos superiores
y la recarga de momentos en los nudos extremos, debido a la mayor

deformacion axial de la columna interna.

En realidad, el comportamiento expresado en las lineas que anteceden no se
ajustan a la realidad, ya que las cargas de peso propio no actian de una sola
vez sobre la estructura ya construida, sino que lo hacen en forma paulatina

conforme el edificio va construyéndose.

Esta consideracion presta principal importancia en edificaciones lo
suficientemente altas ya que se generan distribuciones incorrectas de
esfuerzos internos al no restringir dentro del modelo estructural estas

rotaciones y deformaciones axiales.
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Esto se debe a que las rotaciones y deformaciones axiales producidas en los
niveles inferiores se van acumulando piso a piso, generando una distorsion en

el diagrama de momentos en los ultimos niveles.

Pisos Superiores

Pisos Inferiores

xr xr =

Figura 7: DMF Tipico de porticos elevados cuando no se contempla el proceso
constructivo
Fuente: Analisis de edificios (San Bartolomé)

Por los motivos expuestos, hoy en dia existen softwares tales como ETABS,
SAP2000, entre otros programas que permiten corregir los resultados
considerando el proceso constructivo real. Por ejemplo, el programa ETABS
presenta una opcion para corregir las consideraciones del proceso constructivo
siendo necesario definir el orden en que seran construidos los elementos del
edificio (columnas, vigas, losas, etc.) y las cargas que presentaran en cada
etapa, en un caso de andlisis, denominado de secuencia constructiva. Para ello
se deben crear grupos activos que consideren a los elementos de cada etapa
de construccion. Estos grupos pueden ser creados de manera automatica por
el programa o de manera manual. Se debe tener en consideracion si se decide
agrupar la estructura del edificio de manera manual, que cada grupo activo (o
etapa) subsiguiente de construccién esta conformado por los objetos del grupo
previo y por los objetos del piso que se construye. Es posible también que los
objetos de un grupo activo sean removidos y asignados a una etapa siguiente,
como ocurre por ejemplo en el caso de los puntales que controlan la
deformacién de una losa colaborante, mientras que el concreto esta fresco. En
un momento los puntales seran utilizados en un nivel y luego seran retirados
de ese nivel y utilizados en el siguiente. Los objetos removidos y agregados a
una etapa posterior comienzan nuevamente con un estado inicial sin esfuerzos
(Mufioz, 2009).
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2.2.2.1.2 Aligerados

Uno de los sistemas de techado mas empleado en nuestro medio es la losa
aligerada unidireccional, debido a que es un sistema econdmico, liviano
(propiedad necesaria para reducir las fuerzas sismicas), en el que los ladrillos
aligerados proporcionan beneficios acusticos, térmicos y sirven ademas para
darle forma a las viguetas de concreto armado. Sin embargo, para efectos del
disefio estructural, se desprecia la participacion de los bloques tanto en la
rigidez como en la resistencia del aligerado (San Bartolomé, 1998).

Dependiendo de las luces de los ambientes y de las cargas existentes, los
aligerados tienen un peralte t = 13, 17,20, 25, 30, 35 Y 40 cm, que incluye una
losa superior de 5 cm de espesor. Cabe mencionar que cuando el peralte del
aligerado resulta mayor de 30 cm, debe solicitarse anticipadamente la
fabricacion de bloques especiales. Por otro lado, los bloques tienen
dimensiones en planta de 30x30 cm, y tradicionalmente se emplean viguetas
con nervios de 10 cm de espesor, lo que hace que estas viguetas se repitan
modularmente cada 40 cm. Sin embargo, dependiendo de las caracteristicas
que tengan los ambientes (luces, sobrecargas), estas medidas pueden

modificarse (San Bartolomé, 1998).

Las viguetas se arman en el sentido de la menor longitud del ambiente por
techar ya que, al curvarse cilindricamente la losa, los momentos flectores son
significativos en esa direcciéon. Pero, cuando las luces son relativamente
semejantes, o cuando la luz a techar es mayor a 5.00 m, se recomienda colocar
perpendicularmente al armado, en la zona central del techo, una doble vigueta,
cuyo objetivo es proporcionar rigidez torsional a las viguetas principales y
también evitar una posible fisura que puede formarse en la zona de contacto
vigueta-bloque por flexién en el sentido ortogonal al armado. Esta doble vigueta
no actla como apoyo del aligerado, pues debe tenerse presente que las
viguetas no llevan refuerzo por corte, debiendo el concreto absorber
integramente la fuerza cortante. En aligerados de grandes luces, o cuando la
sobrecarga es importante, serd necesario ensanchar las viguetas en las zonas
donde el cortante actuante resulte mayor al resistente. Por lo general, este
ensanche se realiza en forma alternada, retirando ladrillos y llenando esos
espacios con concreto. En estos aligerados también podrian ocurrir problemas

de grandes deflexiones que, al superar los limites permitidos por el reglamento,

23



dafarian los cielos rasos y la tabiqueria en la edificacién. Este problema se
supera construyendo los aligerados con una contraflecha o aumentando su

espesor (San Bartolomé, 1998).

Cuando existen tabiques de albafileria dirigidos en el sentido del armado, se
tendrd que correr bajo ellos vigas chatas (con un peralte igual al espesor del
aligerado) o doble viguetas, capaces de soportar al tabique y de evitar su
agrietamiento por deflexion del elemento de soporte. Cabe indicar que las
deflexiones diferidas (producidas a lo largo del tiempo al cerrarse los poros del
concreto) son las que deben verificarse, ya que se supone que el tabique se
construye después de desencofrar la estructura principal, lo que da lugar a las

denominadas deflexiones instantaneas (San Bartolomé, 1998).

2.2.2.1.3 Ductos y diafragmas flexibles

En las zonas donde se produzca la discontinuidad del aligerado, por la
presencia de ductos de basura, instalaciones sanitarias, chimeneas, entre
otras, es conveniente rodear la discontinuidad con vigas chatas o doble vigueta,
para asi atenuar las concentraciones de esfuerzos que surgen en las esquinas.
Pero, si el ducto fuese de ventilaciéon o de iluminacién, bastaria con correr los
nervios de las viguetas, formando una zona calada con 30 cm de ancho (San
Bartolomé, 1998).

En el caso de losas macizas armadas en los dos sentidos, se adiciona en los
bordes del ducto, el refuerzo que se dejé de continuar (convenientemente
anclado); pero, cuando el ducto tiene grandes dimensiones, debera afadirse
refuerzo diagonal en las esquinas. Especial precaucion debera tenerse cuando
existen placas sin vigas coplanares en uno o en sus dos bordes (caja de
ascensor), ya que cuando giran por flexién, la placa puede punzonar al
aligerado. En esas zonas se recomienda usar una losa maciza, que incluso
permite una mejor transferencia de las fuerzas de inercia desde la losa hacia la
placa. Debe tenerse en cuenta que la presencia de muchos vacios y el cambio
significativo de sus dimensiones en la losa, atentan contra la hipétesis de
diafragma rigido, en cuyo caso, el analisis sismico debe contemplar este hecho

analizandolo como un diafragma flexible (San Bartolomé, 1998).
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2.2.2.1.4 Sistemas de techado para ambientes con grandes luces

Cuando las luces del ambiente por techar son muy grandes, o cuando existen
altas sobrecargas, se recurre a las siguientes soluciones, segin San Bartolomé

(ordenadas de menor a mayor costo):

1. Particién del ambiente con Vigas Intermedias Peraltadas: En este caso,
debe tenerse presente que las vigas intermedias estan sujetas a cargas
concentradas, que las columnas trabajan a flexién biaxial y, ademas,
cabe la posibilidad de que el apoyo intermedio del aligerado (viga
intermedia) tenga desplazamiento vertical relativo con respecto a sus
apoyos extremos, ya que el punto de apoyo de la viga intermedia tiene
mayor desplazamiento vertical que las columnas.

2. Aligerado Armado en Dos Sentidos: Los nervios de las viguetas se
dirigen en los dos sentidos, y el espaciamiento entre viguetas puede
variar modularmente, colocando 1 o 4 ladrillos en cada reticula. Esta
alternativa dependera de las cargas actuantes y de las luces de los
ambientes. El andlisis estructural se realiza en forma similar al de una
losa maciza armada en 2 sentidos.

3. Losa Maciza Armada en Dos Sentidos, Apoyada Sobre Vigas
Peraltadas o Muros: En este caso, la carga actuante en la losa se
distribuye sobre las vigas aplicando la regla del sobre; para esto, se
trazan rectas a 45° desde el vértice de cada ambiente, lo que da lugar
a cargas trapezoidales o triangulares sobre las vigas y a flexién biaxial
en las columnas.

4. Techo Tipo Waffle: Es practicamente un aligerado armado en 2 sentidos
sin ladrillos. Por lo general, se emplea encofrados metalicos para su
construccién, pudiendo variar la forma, los espesores y el
espaciamiento entre las viguetas.

5. Cuando los ambientes son muy grandes, por ejemplo, gimnasios,
almacenes, fabricas, entre otros, se recurre al techado metélico, el cual
esta compuesto por tijerales (cerchas o armaduras) que reciben
viguetas metdlicas, y como elementos de cobertura, se emplean

planchas de eternit, calamina o fibrablock.
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2.2.2.1.5 Escaleras

Para San Bartolomé (1998), las escaleras son elementos que sirven de escape
en caso ocurra un siniestro (sismo, incendio, etc.), por lo que debe prestarsele

especial atencion a su disefio.

Algunas veces, surge el problema de apoyar las escaleras, para el caso
mostrado en la figura 8. Si el eje A no estuviese muy alejado del descanso y si
no se estorbase la circulacion de las personas, puede adoptarse como solucion,
la prolongacion del descanso hasta que apoye sobre una viga creada en la
parte intermedia del entrepiso.

Por otro lado, si el eje A fuese un muro de albafileria, éste puede fallar por
punzonamiento debido a los empujes sismicos que le ocasiona la escalera; en
ese caso, debe adicionarse columnas en los extremos del descanso (similar a
la solucion aporticada) y disefiarlas como si fuesen las vigas de una parrilla,
para absorber dicho empuje.
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punzo- CREADAS
namiento
—— L ]
- (B) ﬁ'*’ —H ool I 1 i

Figura 8: Casos de apoyo en escaleras 1
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomé, 1998)
Para el caso mostrado en la figura 9, si el eje A estuviese muy alejado del
descanso puede colocarse un tirante para sostenerlo (plaqueta), o también,
puede recurrirse a la solucién de escalera autoportante (apoyada en las vigas
del eje B, con el descanso libre); sin embargo, debe mencionarse que en las
zonas sismicas la Ultima solucién es peligrosa, ya que de fallar uno de los

apoyos, la escalera auto portante puede colapsar.
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Figura 9: Caso de apoyo en escaleras 2
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomé, 1998)
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Hay que tomar en cuenta que las escaleras son elementos rigidos, por lo que
su mala ubicacion en planta puede originar problemas de torsion sismica. Una
solucién a este problema puede ser aislando la escalera de la estructura
principal. Las escaleras de un so6lo tramo son lateralmente muy rigidas, por lo
gque cuando estdn mal ubicadas en la planta del edificio, conviene
independizarlas de la estructura principal. Sin embargo, cuando la escalera es
de 2 tramos, su rigidez lateral disminuye considerablemente, ya que en este

caso ella se deforma principalmente por flexiébn (San Bartolomé, 1998).

2.2.2.1.6 Muros de s6tano

Para Calavera (1989), los principios del funcionamiento de los muros de s6tano
y los muros de contencién son diferentes. Mientras un muro de contencion se
comporta basicamente como un voladizo empotrado en el cimiento y su fin
primordial es el de retener un terreno o relleno (Figura 10a), un muro de sétano
se comporta generalmente como una losa de uno o varios vanos, donde el tipo
de apoyo depende de la clase de muro requerido de acuerdo al disefio
pudiendo estar empotrado, apoyado o anclado, lo que sirve para sostener el
empuje del terreno u otro material que ejerza presion hacia el muro (Figura 10b
y 10c).

I—

a. b. ci

Figura 10: Muros de contencién y muros de sétano
Fuente: Calavera, 1989
Asi mismo, los muros de sétano en la parte superior e inferior presentan
apoyos, Yy su ubicacion dependera de la relacién de rigidez que exista entre el
elemento de apoyo y el muro de sétano para asi considerar un apoyo simple o
empotrado. En suelo seco el espesor minimo del muro es 0.20my 0.30 en suelo
humedo (Harmsen, 2002).
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Dentro de la tipologia general, el caso mas frecuente, es permitir que sobre el
muro se apoyen columnas que transmitan las cargas de las plantas superiores
y que ademas existan varios sétanos, tal como se indica en la figura 11
(Calavera, 1989).

Figura 11: Muros de sétano (tipologia general)
Fuente: Calavera, 1989

Las funciones mas comunes que desempefian los muros de s6tano son:

1. Retener las sobrecargas provenientes de actividades realizadas sobre
el relleno y el peso propio del muro.

2. Retener el empuje horizontal y la fuerza de sismo que ejerce la masa
de suelo sobre el muro.

3. Los muros de s6tano en conjunto sirven de almacenamiento.

Para el modelamiento estructural

En el caso de aplicar un método estatico equivalente para determinar las
fuerzas sismicas se podra modelar toda la estructura, incluyendo los niveles de
sétano, e indicarle al programa a partir de qué nivel se calcule las fuerzas

sismicas.

En el caso de realizar un andlisis modal con espectro de respuesta, dependera
de cémo se considere la interaccion suelo-estructura, teniendo dos opciones

de modelamiento:

1. Modelar la estructura hasta el nivel de base (sin sétanos); este caso es
conservador a fin de determinar las solicitaciones sismicas en los

elementos de la estructura y que el periodo de vibracion sea menor.
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2. El modelamiento mas aproximado de la estructura, en este caso por
tener sotano, serd empotrada en la cimentacion de los s6tanos con
restriccion de los desplazamientos laterales de los nodos que estan
debajo del nivel de terreno.
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Figura 12: Idealizacion con muros de s6tano (Winghy, 2009)
Fuente: Winght MacGregor, 2009, 5ta ed

Para el andlisis y disefio estructural

Para el analisis estructural de muros, se tendra en consideracion sobrecargas,
cuando encima del terreno que es sostenido por el muro existe algun tipo de
carga adicional como, por ejemplo, carga proveniente de una edificacion vecina

o la carga que genera una carretera.

Los elementos modelados como muros tienen varios estados de carga, segun
la funcidon estructural que se encuentren desempefiando. Usualmente

encontramos los siguientes tipos de muros, segun sus estados de carga:

1. Muros sometidos a carga axial o sin flexién transversal a su plano
denominados muros de carga

2. Muros sometidos a cargas verticales y horizontales en su plano,
denominados muros de cortante o placas.

3. Muros sometidos a cargas normales a su plano denominados muros

de contencion.

Para el disefio estructural de muros de sétano se tendran en cuenta las

particularidades de cada caso; sin embargo, es posible que un muro esté
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sometido a varias de las solicitaciones antes indicadas. Es decir, puede ser un
muro de carga y de cortante simultdneamente o alguna otra combinacion; en

este caso, el criterio del disefiador es importante.
Existen comportamientos relacionados con la relacién de luces entre apoyos:

1. Con comportamiento unidireccional: Cuando la relacion de luces entre
apoyos es mayor o igual a 2.
2. Con comportamiento bidireccional: Cuando la relacion de luces entre

apoyos es menor que 2.

2.2.2.2 Estructuracion por carga de sismo

La filosofia del Disefio Sismorresistente considera evitar pérdida de vidas
humanas, asegurar la continuidad de los servicios basicos y minimizar los dafios

a la propiedad.

Se reconoce que dar proteccién completa frente a todos los sismos no es técnica
ni econémicamente factible para la mayoria de las estructuras. En concordancia

con tal filosofia la Norma Sismoresistente EO30 establece los siguientes principios:

1. La estructura deberia soportar movimientos del suelo calificados como
moderados para el lugar del proyecto, pudiendo experimentar dafios
reparables dentro de limites aceptables.

2.  La estructura no deberia colapsar ni causar dafios graves a las personas,
aungue podria presentar dafios importantes, debido a movimientos
sismicos calificados como severos para el lugar del proyecto.

3. Para las edificaciones esenciales, se tendran consideraciones especiales
orientadas a lograr que permanezcan en condiciones operativas luego de

un sismo severo.

Las acciones horizontales, constituidas principalmente por las fuerzas de inercia
producidas en los movimientos sismicos y la presion del viento, son las acciones
significativas de cara a determinar la estructura resistente en edificios altos. Estas
acciones son complejas dado que su valor no so6lo depende de la aceleracién del
suelo, para un determinado periodo de retorno, sino también de las caracteristicas
de la estructura resistente, de su masa, rigidez y amortiguamiento, que determinan

los modos naturales de vibracién y los periodos.
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Es asi que, generalmente, estas acciones en estructuras flexibles de grandes
periodos de vibracion, desarrollan fuerzas sismicas méas pequefias, pero a su vez
son mas deformables, lo que puede producir dafios en los elementos no
estructurales del edificio y falta de confort en los usuarios. Asi mismo, la ductilidad
de los elementos estructurales toma significativa importancia ante estas acciones.
Asi se tiene que las variaciones de temperatura en general y las deformaciones
impuestas por la fluencia y la retraccion en las estructuras de concreto armado,
gue en edificios normales no conducen sino a determinar la posicion de las juntas
de dilatacién, en los edificios altos pueden producir esfuerzos muy significativos
en los forjados por acumulacion de alargamientos o acortamientos en las Ultimas

plantas.

Las fuerzas sismicas ya descritas tienen masas sujetas a aceleraciones y la mayor
parte de esta masa se encuentra localizada a la altura de los niveles (losa, vigas,
acabados, sobrecarga, tabiques), mientras que la masa actuante en el entrepiso
(columnas, placas) es mas pequefia. Por ello, para un analisis sismico
traslacional, puede suponerse que la masa se encuentra concentrada a la altura

de los niveles como se muestra en la figura 13 (San Bartolomé, 1998).
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- J_% . ,
I j K= 00
= % :

- L o - o > a
Modelo de
masas concentradas Estructura Ideal

Figura 13: Modelo de simplificacion de masas en altura
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomé, 1998)
Sismicamente, la estructura ideal es aquella que tiene poca masa (m<M), y alta
rigidez lateral (K> k); de esta manera, es necesario reducir la masa e incrementar
la rigidez (figura 13, estructura ideal). Por otro lado, un sismo ataca en cualquiera
de las dos direcciones del edificio, es decir, para un sismo no existen los ejes
principales. Un sismo puede atacar en el sentido N-S 0 S-N y también E-O u O-E,
ya que las aceleraciones son positivas y negativas. De esta manera, para efectos

de disefio, debe trabajarse con la envolvente de esfuerzos (San Bartolomé, 1998).
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2.2.2.2.1 Rigidez, continuidad vertical, hiperestaticidad

Las fuerzas laterales generan desplazamientos horizontales que no deberian
sobrepasar los limites especificados por la Norma Sismo-resistente, con el

objeto de:

» Evitar impactos entre edificios vecinos o bloques del mismo edificio.

» Minimizar los dafios en los elementos no estructurales (tabiques,
acabados, etc.).

» Evitar el panico en las personas, especialmente cuando el edificio es

publico.

San Bartolomé (1998), sefiala que en el terremoto de México producido el afio
1985, ocurrieron dafios severos por el choque entre edificios flexibles
(aporticados) y rigidos (de albafiileria), generando en algunos casos el colapso
de ambos edificios. Estas fuerzas de impacto son descomunales, por lo que es

necesario aislar los edificios vecinos mediante una junta sismica de separacion.

Una manera de rigidizar las estructuras aporticadas se logra peraltando la
seccion transversal de las vigas, lo que genera un semiempotramiento en los
extremos de las columnas; sin embargo, debe tenerse cuidado con esta
solucidon, ya que podria provocar vigas muy resistentes que hagan que las
rétulas plasticas se formen en las columnas y no en las vigas. Cabe mencionar
que la Norma E060 que los elementos deben disefiarse de tal manera que las
rétulas plasticas se formen en las vigas y no en las columnas, ya que a veces
basta con que falle una sola columna como para que se produzca el colapso
del edificio. En cambio, cuando las rétulas plasticas se forman en las vigas, se
requiere que se generen una gran cantidad de rétulas para producir el
mecanismo de colapso, disipaAndose la energia sismica a través de esas
rétulas. Por esta razén, es conveniente que la estructura sea lo mas
hiperestatica posible (San Bartolomé, 1998).

Por otro lado, las acciones sismicas verticales pueden producir el colapso
parcial de grandes voladizos (como el alero de una tribuna en el estadio de
Nazca, ante el sismo de 1996), asi como también el colapso total de puentes
largos simplemente apoyados. La mejor manera de controlar los

desplazamientos horizontales es mediante el empleo de placas de concreto
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armado, lo que a su vez hace que ellas absorban un gran porcentaje de la
fuerza sismica, aliviando el trabajo de los porticos. Sin embargo, el uso de
placas no debe ser indiscriminado, por su alto costo y también porque debido
a su elevada rigidez lateral, su mala disposicién en planta puede producir
problemas de torsion sismica (San Bartolomé, 1998).

Asimismo, San Bartolomé, menciona que las placas deben tener continuidad a
lo largo de su altura. Un problema que puede presentarse es el del “PISO
BLANDO", producido en aquellos edificios donde el primer piso se destina a
cocheras o tiendas. En esos casos, debido a que la placa se discontinta en el
primer piso transformandola en dos columnas, se presenta una variacion muy
brusca de rigideces entre el primer piso y los pisos superiores. Por tanto, estos
ultimos empiezan a trabajar como si fuesen un sélido rigido con 3 grados de

libertad, que son un desplazamiento horizontal, otro vertical y una rotacion.

Al rotar los pisos superiores, se generan fuerzas axiales elevadas en las
columnas y por los grandes desplazamientos laterales que tiene el piso flexible,
el peso excéntrico superior produce momentos adicionales (P-delta),
formandose después rétulas plasticas en las columnas, lo que conlleva
finalmente al colapso de estos edificios. Y la Unica manera de evitar el problema
de Piso Blando es limitando los desplazamientos laterales de ese piso,
mediante columnas robustas (practicamente placas) o creando placas en el

interior del edificio (San Bartolomé, 1998).

2.2.2.2.2 Tabique y alféizer de albafileria

San Bartolomé (1998), sefiala que en nuestro medio se acostumbra utilizar
tabigues hechos de albafileria por las buenas propiedades térmicas, aculsticas
e incombustibles que tiene este material. Estos tabiques se emplean como
elementos separadores de ambientes o de cerramiento en los poérticos
ubicados en el perimetro del edificio. Por otro lado, la secuencia constructiva
que se sigue en los edificios aporticados con tabiques que rellenan los pafios,
consiste, en primer lugar, vaciar las columnas y después las vigas en conjunto
con la losa del techo; y luego, desencofrar la estructura principal y construir los

tabiques rellenando con mortero la interconexion albafileria-concreto.
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Es asi que, ante los sismos leves, ciertas partes del pértico se separan del
tabique, debido que la zona de interface albafileria-concreto es muy débil,
trabajando la albafiileria como un puntal en compresion (ver la figura 14). Esto
se debe a que la zona de interaccion se presenta en las esquinas, al deformarse
el tabique por corte; mientras que el pértico, al ser mas flexible que el tabique,
se deforma principalmente por flexién (San Bartolomé, 1998).
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Figura 14: Interaccion portico - tabiqueria
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomé, 1998)
Cuando los tabiques no se aislan de la estructura principal, los puntales
rigidizan al edificio incrementando las fuerzas sismicas al reducirse el periodo
natural de vibracion, y muchas veces pueden originar problemas de torsion en

planta, piso blando y columnas cortas (San Bartolomé, 1998).

San Bartolomé (1998), prioriza el problema de la columna corta puesto que se
presenta principalmente en los edificios escolares y en hospitales. Cuando una
columna larga es desplazada por la losa del techo y choca contra un alféizar
de ventana alta, se originan distorsiones angulares que generan la falla por
corte de la columna. Producida esta falla, la columna pierde rigidez y los
desplazamientos laterales crecen considerablemente. Finalmente, por efectos
de la carga axial (efecto P-delta), el refuerzo vertical termina pandeandose y la

columna corta termina aplastandose.

Muchas veces, el proyectista no contempla la interaccién entre la columnayy el
alféizar de albafiileria, el cual es mucho mas rigido que la columna, y evallta la
rigidez lateral (K) de la columna como si ésta fuese una columna larga,
cometiendo un grave error. Puesto que la gran rigidez que tiene la columna
corta hace que ella absorba un elevado porcentaje del cortante de entrepiso,
también, ella puede crear problemas de torsion al reducirse el periodo de
vibracion, pues las fuerzas sismicas se incrementaran. Para resolver el asunto

de las columnas cortas existen varias soluciones (San Bartolomé, 1998):
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> Aislar el alféizar de la estructura principal, arriostrdndolo con
elementos de concreto armado para que no se vuelque por cargas
sismicas perpendiculares a su plano.

> Limitar los desplazamientos laterales peraltando las columnas
(transformandolas practicamente en pequefias placas) o adicionar
placas de concreto armado.

> Emplear planchas de fibrablock en vez del alféizar de albafileria.
Estas planchas son muy flexibles y se reacomodan a las

deformaciones de las columnas.

Asi mismo, San Bartolomé describe que cuando se presenta la interaccién
tabique-pértico, los tabiques de albafileria fallan por traccién diagonal,
compresion en las esquinas en contacto con los pérticos y por cizalle en su
zona central, como se observa en la figura 15.

> E v ‘ —_—

Traccién Diagonal Compresién Cizalle
Figura 15: Tipo de falla por la interaccion portico - tabiqueria
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomeé, 1998)
De fallar uno de los tabiques del edificio, desapareceria el efecto de puntal y
los resultados del analisis estructural que contemplaba la interaccién no
servirian. Por esta razon, se aconseja minimizar la interaccion portico- tabique
reduciendo la carga que absorbe el tabique (puntal), mediante la adicion de
placas de concreto armado, de tal manera que siempre el tabique se comporte
en el rango elastico. Otra manera de atenuar la interaccién tabique-pértico
consiste en emplear tabiques construidos con planchas de fibrablock (o de
madera), y para evitar la interaccion, deberd aislarse los tabiques de la
estructura principal. En el dltimo caso, debera arriostrarse la albafileria con
elementos de concreto armado (separados de la estructura principal mediante
juntas rellenas con tecnopor), capaces de evitar el vaciamiento del tabique ante

acciones sismicas perpendiculares a su plano (San Bartolomé, 1998).

2.2.2.2.3 Simetriay juntas sismicas

Cuando un edificio presenta una gran asimetria en la forma de su planta,

elevacion, o cuando los elementos resistentes estdn mal dispuestos generando
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bloques con distintas caracteristicas vibratorias, es conveniente separar el
edificio en bloques mediante juntas sismicas, de manera que estos bloques no
interactien entre si, evitando el choque entre ellos. El objetivo de estas
subdivisiones sera evitar problemas de torsion y cambios bruscos de rigideces
y masas entre los pisos consecutivos. Cada uno de estos bloques deberan ser
analizados en forma independiente, y la creacion de la junta (rellena con algun
material blando, por ejemplo, tecnopor) implicara la adicion de nuevas
columnas o placas en la zona de separacion. Asi mismo, la Norma
Sismoresistente E030 especifica el espesor minimo que deben tener estas

juntas (San Bartolomé, 1998).

Cuando el edificio tiene una reduccion en planta considerable, transformandose
una zona en una torre, sera necesario que la junta atraviese la cimentacion,
para asi evitar problemas de asentamientos diferenciales (aplicando la teoria
de la subrasante, recuérdese que los desplazamientos son proporcionales a
los esfuerzos actuantes en el suelo). Por otro lado, cuando el edificio muestra
una planta muy alargada (mas de 40 m), también es conveniente desdoblarlo
en bloques, para de esta manera evitar problemas por cambios de temperatura
0 por contraccién de secado del concreto. Se han presentado casos de edificios
con plantas muy alargadas, donde el concreto del aligerado se vacié de una
sola vez, originandose fuertes contracciones que dieron lugar a fracturas
diagonales en placas de concreto armado que tenian nada menos que 7 m de

longitud, tal como se ilustra en la figura 16 (San Bartolomé, 1998).

Figura 16: Efecto de fallas por contraccion del concreto
Fuente: Analisis de Edificios (San Bartolomé, 1998)

Una manera de solucionar el problema de contraccién de secado consiste en
vaciar el concreto del aligerado en dos etapas (franja izquierda y derecha

respecto al eje central) dejando un tiempo prudencial (unas 2 semanas) entre
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ambas etapas; o empleando aditivos que retarden la fragua del concreto.
Soluciones como las mencionadas, deberan especificarse en los planos
estructurales. Cabe indicar que cuando se vacia el concreto en dos etapas, el
nuevo concreto trata de retraerse, creandose una junta de construccion, la cual
constituye una zona potencial de falla; en consecuencia, esta junta debera
hacerse en las zonas menos esforzadas. Debe mencionarse que estas juntas
de construccion deben ser lo méas rugosas posibles, y al mismo tiempo, deben
eliminarse las particulas sueltas y humedecer el concreto antiguo antes de

vaciar el concreto nuevo (San Bartolomé, 1998).

2.2.2.2.4 Desplazamientos

La altura del edificio no sélo determina una cuantia muy importante de los
esfuerzos debido a las acciones horizontales, sino también unos
desplazamientos grandes. La estructura resistente deberd controlar ambos,
esfuerzos y corrimientos, y muchas veces son los segundos son los de mayor
importancia. Es necesario controlar los desplazamientos por dos razones: la
conservacion de los elementos no estructurales del edificio, como son los
cerramientos interiores y exteriores y las comunicaciones verticales; y, en

segundo lugar, el confort de sus usuarios.

En cuanto al criterio a seguir para determinar cual es el confort de las personas
ante las oscilaciones producidas en el edificio por sismo y viento, resulta

discutible ya que las personas responden de diferente manera ante este hecho.

La aproximacion al problema establece una gradacion en funcién de la
aceleracion en cuatro zonas: no perceptible, escasamente perceptible,

perceptible y molesta, segiin Khan y Parmelee: (g=9,81 m/seg2)

No perceptible, aceleracion menor 0,004 g.
Raramente perceptible, aceleracion entre 0,004 g y 0,0075 g.

Perceptible, aceleracion entre 0,0075 g y 0,02 g.

vV V V VY

Molesta, aceleracion mayor 0,02 g.
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CAPITULO llI

METODOLOGIA
3.1 METODO, Y ALCANCE DE LA INVESTIGACION

La tesis utiliza el método comparativo, que en sentido estricto se busca examinar nexos
causales y aislar los factores que pueden ser considerados como causa (variable
independiente) de un efecto (variable dependiente). El método comparativo principalmente,

puede distinguir entre un modo de utilizacién cualitativo y otro cuantitativo.

En esta investigacion se pretende comparar cuantitativamente tres modelos estructurales
(edificiol, edificio2 y edificio3) con la configuracibn de una sola edificacibn de uso
habitacional de concreto armado. El primer edificio es disefiado con un concreto de
resistencia a la compresiéon de 210kg/cm?, en todos los niveles este es comparado con el
segundo edificio disefiado con 350kg/cm?, del sétano 2 al Gltimo nivel; y el tercer edificio
disefiado con 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y 210 kg/cm? del onceavo al ultimo
nivel. Es asi que, definida las caracteristicas para cada edificacion se realiza el andlisis y

disefio estructural para finalmente evaluar la variacion estructural y econdémica.

3.2 DISENO, POBLACION Y MUESTRA DE LA INVESTIGACION

En la tabla 3 se detalla el tipo, nivel, disefio, poblacion y muestra de la presente

investigacion.

Tabla 3: Tipo, nivel, disefio, poblacién y muestra de la investigacion

Tipo Nivel Disefio Poblacién Muestra
Aplicada Descriptivo Descrlptl\_/a Huancayo L e.d'f'c.'c.)
Comparativo multifamiliar
Busca dar Establecer € e e
. Dar a conocer : : Edificio
solucién aun P diferencias o Huancayo e
caracteristicas . Multifamiliar
problema semejanzas
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3.3 METODOLOGIA DE TRABAJO

En primer lugar, se explica la eleccion de las opciones desarrolladas en esta
investigacion y posteriormente se detallan las incidencias en el andlisis y disefio

estructural.

3.3.1 Eleccion de opciones a desarrollar

Para el primer edificio, se usard la resistencia a la compresiébn minima para elementos
de concreto armado sometidos a fuerzas sismicas que se presenta en la Norma de
Concreto Armado E060, usando el valor de resistencia a la compresion 210kg/cm? en
el disefio estructural de todos los elementos resistentes de todos los niveles. Asi
mismo, este es el valor mas usado en el disefio de edificaciones en la ciudad de

Huancayo.

Para el segundo edificio se usard un concreto de mayor resistencia, y se plantea el
valor de la resistencia a la compresion 350kg/cm? en el disefio estructural de todos los
elementos resistentes del s6tano 2 al ultimo nivel. Asimismo, se hace uso de una
misma resistencia en todos los elementos estructurales para evitar conflictos en los
nudos de los encuentros de columnas y vigas o losas de diferente resistencia, puesto
gue no se garantiza la calidad de los concretos en estos nudos cuando se tienen
diferentes resistencias del concreto.

Para el tercer edificio se tendré en cuenta la referencia en cuanto al uso de diferentes
resistencias en la estructuracién y construccion de edificios altos en el Pert, como por
ejemplo, el Hotel Westing Libertador Lima, presentado por el ingeniero Antonio
Blanco Blasco, donde se tiene en consideracion que, “las vigas y losas macizas se
consideran con una resistencia de 350kg/cm? hasta el noveno piso y en 280kg/cm?,
desde el décimo piso hasta el piso treinta. De esta manera no se tienen problemas de
resistencia en las uniones de columnas y vigas o losas de diferente resistencia”. En
consecuencia, se plantea un analisis similar, usando un concreto de resistencia a la
compresion 350 kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel, y 210 kg/cm? del onceavo al dltimo

nivel.

Es asi que se definieron los tres modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) a disefar. El
primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion de 210kg/cm?

en todos los niveles; el segundo edificio disefiado con f'c 350kg/cm? del sétano 2 al
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ultimo nivel; y por Gltimo, el tercer edificio disefiado con f'c 350 kg/cm? del sétano 2 al
décimo nivel y f'c 210 kg/cm? del onceavo al Gltimo nivel.

3.3.2 Desarrollo de la investigacion

En la figura 17 se presentan las fases que se tuvieron en cuenta para el desarrollo de

la investigacion.

Modelacién

Figura 17: Fases del desarrollo de la investigacion

La estructuraciébn se inicia con la arquitectura para la adecuada configuracion
estructural; luego, el pre-dimensionamiento teniendo en consideracion criterios
tedricos como punto de partida; continta el metrado de cargas verticales y horizontales
segun la Norma EO020; el modelo estructural con el uso del programa ETABS 2015
para realizar el andlisis sismico y asi obtener de los esfuerzos internos; la verificacion
de controles y limites permisibles; el disefio estructural para la elaboracién de los
planos definitivos; y, finalmente, el analisis comparativo para obtener la variacion

econOmica que se pretende conocer.

3.3.2.1 Principales incidencias en el analisis estructural:

Se parte con la condicibn de obtener comportamientos estructurales similares
principalmente en las distorsiones de entrepisos en los tres modelos estructurales
(edificiol, edificio2 y edificio3). Es asi que después una serie de iteraciones en las
dimensiones para cumplir lo estipulado en la norma E030, se obtienen distorsiones
de entrepisos maximos para cada edificio. El primer edificio con una distorsién de
entrepiso maximo 0.0049, el segundo 0.0062, y el tercero 0.0062 en la direccién
transversal “X” (ver tabla 49). Estos valores se diferencian en comparacion al
primer edificio en 26.84% respecto al segundo edificio; y 26.28% respecto al tercer
edifico. Con esto se prosigue al disefio estructural, dejando en claro que el

segundo y tercer edificio presentan mayor flexibilidad.
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3.3.2.2 Principales incidencias en el disefio estructural:

El disefio estructural en concreto armado es un trabajo iterativo y se desarrollé de
forma manual con el soporte de hojas Excel donde se obtuvo un manejo mas
detallado de la parte operativa del disefio. Asi mismo, el disefio de los elementos
estructurales no pretende ser muy conservador; por el contrario, se busca un
disefio 6ptimo, que se logra tratando que en el disefio estructural los elementos
trabajasen con esfuerzos actuantes muy cercanos a los resistentes en cada caso

de disefo.

Cada modelo estructural (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiado est&4 conformado
de 2 sétanos y 21 pisos, y estan diseflados en cuatro bloques similares. En el caso
del primer edificio las divisiones son: el primero del S6tano 1 al Techo 5, el
segundo del Techo 6 al Techo 10, el tercer del Techo 11 al Techo 15 y el cuatro

del Techo 16 al ultimo techo. De forma similar el segundo y tercer edificio.

En el caso del dimensionamiento, se analizé la posibilidad de reducir las secciones
a medida que se sube de nivel; en vigas esta cuestion, se vio restringida puesto
gue los valores de esfuerzos internos en estos elementos son predominados por
las luces y las cargas vivas aplicadas a este elemento. En columnas, la reduccion
de secciones cuando se usa concretos de mayor resistencia, fue muy
recomendada por antecedentes encontrados para esta investigacion, siendo la
mas factible. Es asi que en columnas se trabajo partiendo de una seccion que
cumpliera los requerimientos de esfuerzos méaximos del andlisis estructural en el
s6tano 2, y a partir de esta seccion, se generaliza en todos los niveles.
Posteriormente, se prosigue a verificar los diagramas de interaccion de cada grupo
de columnas por nivel, para evaluar el par de momento flector — carga axial y
observar que se encuentren dentro del diagrama de interaccién calculado para la
seccion propuesta. Luego se reducen la seccion de las columnas que sean muy
conservadoras para asi llegar a un disefio 6ptimo. En placas esta cuestion no fue

muy factible puesto que se usa un espesor minimo para cada caso.

Después de todo el procedimiento ya mencionado se pasa a evaluar los resultados
hallados por la variacion resultante ante el uso de concretos de mayor resistencia

en el disefio estructural.
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CAPITULO IV

DESARROLLO DE LA INVESTIGACION
4.1 DESCRIPCION DEL PROYECTO

El presente proyecto tiene por concepcion el analisis y disefio estructural en concreto
armado destinado a uso habitacional de tres modelos estructurales (edificiol, edificio2 y
edificio3) con la configuracion de una sola edificacion, con el uso de concretos de mayor
resistencia en el disefio estructural. Esta ubicado en:

Region: Junin

Provincia: Huancayo

Distrito: Huancayo
Direccion: Altura Av. Huancavelica y Loreto

<@m 1400

YV VYV

PROPIEDAD DE TERCEROS |
PROPIEDAD DE TERCEROS 1A. ,

Yol ar

. JR. PANAMA
L
|

UBICACION
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1000, ~ 2400 1000
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Figura 18: Plano de Ubicacion
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La edificacion estd conformada por 21 pisos y 2 sétanos. Los sétanos 1 y 2 estan

destinados a estacionamientos, del primer al quinto nivel, a oficinas; y, por ultimo, del sexto

al dltimo nivel, a departamentos. El primer edificio es disefiado con un concreto de

resistencia a la compresion de 210kg/cm? en todos los niveles, el segundo edificio disefiado

con 350kg/cm? del sétano 2 al Gltimo nivel, y por Gltimo el tercer edificio disefiado con 350

kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel y 210 kg/cm? del onceavo al tltimo nivel.

El suelo esta compuesto por grava mal graduada (clasificado por SUCS como GP) sin

presencia de nivel fredtico. El area techada por piso es de 733.43 m2 en el primer y segundo

s6tano y 649.33 m?2 del primer al dltimo nivel. La altura total de la edificaciéon hasta el nivel

del cuarto de maquinas es de 71.50m. La distribucién de ambientes de cada nivel esta de

acuerdo al uso descrito en la tabla 4:

Tabla 4: Distribucion de usos

NUMERO
DE TECHO Uso |-|p(ieSr:)t)re
CTO. MAQ. CTO. MAQ. 1.80
AZOTEA AZOTEA 2.60
TECHO 20 DEPARTAMENTOS 2.90
TECHO 19 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 18 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 17 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 16 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 15 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 14 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 13 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 12 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 11 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 10 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 9 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 8 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 7 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 6 DEPARTAMENTOS 2.60
TECHO 5 OFICINA 2.80
TECHO 4 OFICINA 2.80
TECHO 3 OFICINA 2.80
TECHO 2 OFICINA 2.80
MEZANINE TIENDA 3.20
TECHO 1 TIENDA 3.35
SOTANO 1 ESTACIONAMIENTO 2.75
SOTANO 2 ESTACIONAMIENTO 2.50
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4.1.1 Planos

» Arquitectura del sétano 1 al s6tano 2.

|
I
SOTANO 02 !
ESTACIONAMIENTO EXCLUSIVO - VIVIENDA |
|
|
|

(CAPACIDAD 52 VEHICULOS)

Figura 20: A-rquitectura.del Sétano 1 - Sétano 2
»  Arquitectura del techo 1 al mezanine.

0S300V 30 vZYid

Figura 21: Arquitectura del techo 1 — mezanine
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»  Arquitectura del techo 2 al techo 5.

‘ i O ‘ |

Figura 22: Ar‘quitectura del techo 2 —techo 5 |

»  Arguitectura del techo 6 al techo 20.

Figura 23: Arquitectura'del techo 6 — techo 20
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4.1.2 Estructuracion

Se estructur6 en base a la arquitectura propuesta en el proyecto, buscando no
modificarla y procurando realizar la minima cantidad de cambios. Se tomo en cuenta
criterios tedricos como la simetria y simplicidad, la resistencia y la ductilidad,
hiperestaticidad y monolitismo, uniformidad y continuidad, rigidez lateral, diafragma
rigido y elementos no estructurales. Estos criterios aportan adecuadamente a una

buena estructuracion.

Se respetd y uniformizo la ubicacion de vigas, placas y columnas propuestas en la
arquitectura, logrando la siguiente distribucion de elementos estructurales con sus

respectivas dimensiones:

>  Estructuracion del sétano 1 al sétano 2 (1er edificio f'c=210kg/cm?).

-_PT'L.

5 .
o
.40 0
G - ol B L ¢ ¢ J
% o = i ?I: 3.58 i & N pa
Co +
D140 0.40 G
(¥ [ S -’m LA b b= |-I ; I_
3 =t ' '
5.60 3.55 1.75 2.23 298 7 5.70 4.90 5.70 T 2.90 5.16

0.40

Figura 25: Estructuracion del s6tano 1 — sétano 2
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Estructuracion del techo 1 al mezanine (f'c=210kg/cm?).

0z'9

Figura 27: Estructuracion final del techo 2 —techo 5
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Figura 26: Estructuracion del techo 1 — mezanine 2
> Estructuracion del techo 2 al techo 5 (f'c=210kg/cm?).
-t 5.61 356 716 I e o
g U—\"‘“u Nl 5.91 4.91 1
T = & : — - 5.71 20
2 & 7 “H}JZ‘T{F .91 |
. . i o o+ . 3] l_—_gﬂ -
o - i o : =
o o o = N P N N
h I 7.15 ~ B~ N o
1 1 Ji= — T ] i 1 1ile
=) =] = = = = = + =
all al Ll ol ol ol ol 23013
il 500 <0 285 179U 500 <0 510 U 730 U 510 [ .40
b.40 b.40 0.40 .40 b.40 .40 .40 0
o - o o o .o @
B [N @ TN N [ o
[=! o - o o o o
(o]
p.40 D.40 0.40 0.40 240 0,40 .40
e 1 500 1] 295 940 75][] 223040 537 940 358 113 [ a00 =[] s10 =[] (o
Sl Sl i i1 1= 2 3l [ Z304H2
— — —H o & .40
f %38 55—
e £ o o UL"‘ #90 2 & o
o % < 3 358 & & -9 &
4o 0.40
i | o - » o id 2] s s o Z]_I
1 L
5.60 355 738 208 ! 5.70 %.90 5.70 —%



Estructuracion del techo 6 al techo 20 (f'c=210kg/cm?).
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Figura 28: Estructura del techo 6 - techo 20

4.1.3 Criterios de pre-dimensionamiento

El pre-dimensionamiento consiste en dar dimensiones a los elementos estructurales
como losas, vigas, columnas y muros, basados en recomendaciones de la practica en
Ingenieria Civil y consideraciones de la Norma Técnica Peruana E 060. Estas
consideraciones estan basadas en sobrecargas moderadas al uso del proyecto, cargas
sismicas, consideraciones de deflexiones, control de fisuracion; es decir, dimensiones
que brinde a la estructura una buena resistencia y rigidez lateral. Por lo general las
dimensiones deben respetar las distribuciones arquitecténicas y de otras

especialidades, para asi ser validadas en el disefio final.
A. Losas

Los pafios tipicos son de 5.10x8.30 m (ver figura 19); por consideraciones
economicas se opto por losas aligeradas. El pre-dimensionamiento de las losas
aligeradas en una direccion se realiza dividiendo la luz libre entre 25. Por ende, se

determind colocar losas aligeradas de 25 cm en la direccién Y-Y.
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» Espesor = Luz libre / 25
» Espesor =5.10/25=0.204m 0.25m

El pre-dimensionamiento de las losas macizas en dos direcciones (relacién largo
ancho es menor a 2) se realiza dividiendo el perimetro del pafio entre 180 o

dividiendo la luz libre entre 40, con lo que se obtiene una losa de 20cm de peralte.

» Espesor = Perimetro / 180 o Ln/40
» Espesor =26.8/180 =0.15m
» Espesor=8.30/40 =0.20m

B. Vigas

Las vigas se pre-dimensionan considerando que las dimensiones del peralte estén
entre un décimo y un doceavo de la luz libre. Esta consideracién minima permite
evitar deflexiones excesivas y ayudar a la rigidez lateral del edificio. Para el ancho
se debe tomar entre el 30% y 50% del peralte, ademas la Norma E-060

recomienda que el ancho de viga sea como minimo 25 cm para vigas sismicas.

» Peralte: H = Luz libre / 10 =7.60/10 = 0.76m
o Ancho: B=0.3H=0.23m
o Ancho: B=0.5H=0.38m

» Peralte: H=Luz libre /12 =7.60/12 = 0.63m
o Ancho:B=0.3H=0.19m
o Ancho: B=0.5H=0.32m

Finalmente se escogieron las siguientes dimensiones para el analisis estructural:

> Peralte: H=0.65m
> Ancho: B =0.35m

C. Columnas

Las columnas con una carga axial mayor a 0.1f'cAg se pre-dimensionan en base
a las cargas de servicio. De tenerse una menor carga axial se considera como

vigas y se pre-dimensionan como tal.

En esta estructura se posee una cantidad suficiente de muros de corte en la
direcciéon Y, encargandose de la responsabilidad sismica en esa direccion. Por

otro lado, en la direccion X es necesario que las columnas aporten ante una accion
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sismica por la poca cantidad de muros de corte en esta direccion. Es asi que, se

consider6 un esfuerzo méaximo de 0.45 f'c para cargas de servicio.

> Area col.= P(servicio) / 0.45*f'c
o Doénde: P servicio=(Area Tributaria m2) x (N° Pisos) x (Carga
Servicio tn/m)
> Area col.= ((4.50+7.90)/2*(4.60+4.70)/2)*23*1000/0.45*210= 7016.83cm?

Opciones:

» Cuadrada: 0.85m*0.85m
» Rectangular: 0.40m*1.75m

Se opta peraltar las columnas en la direccién X por la cantidad limitada de muros

en esta direccion.
D. Muros de corte

Norma E.060 brinda algunas indicaciones para establecer dimensiones tentativas
sefialando que el espesor de los muros de corte no deberé ser menor de 1/25 de
la altura entre los elementos que le proporcionan apoyo lateral, ni menor de 15

cm.

Para el caso particular de ambos edificios la distancia entre apoyos laterales de
las placas corresponde a la altura de piso a piso, la cual es de 3.55 m. El espesor

minimo para esta condicion es el siguiente:
» E=In/25 = 355/25 =14.2cm

Para los calculos pre-dimensionados de la estructura, se considerard un espesor

de 15cm para todos los muros a fin de darle mayor rigidez.

Luego del andlisis sismico se verificara iterativamente qué dimensiones son las adecuadas

para cumplir el control de deformaciones laterales y esfuerzos maximos.
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4.1.4 Cargas aplicables

En la tabla 5 se presentan las cargas vivas que seran consideradas para modelar los
edificios. Estos valores no varian puesto que los usos que se asignaron seran los

mismos en los tres modelos estructurales (edificiol, edificio2 y edificio3).

Tabla 5: Cargas aplicables al modelo

CARGA VIVA kg/m2 kg/m2

Altura Uso cv (aliggrado- cv

al eje maciza) (escalera)
TECHO 20 3.10 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 19 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 18 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 17 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 16 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 15 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 14 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 13 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 12 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 11 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 10 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 9 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 8 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 7 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 6 2.80 DEPARTAMENTOS 200 200
TECHO 5 3.00 OFICINA 250 400
TECHO 4 3.00 OFICINA 250 400
TECHO 3 3.00 OFICINA 250 400
TECHO 2 3.00 OFICINA 250 400
MEZANINE 3.40 TIENDA 500 500
TECHO 1 3.55 TIENDA 500 500
SOTANO 1 2.95 ESTACIONAMIENTO 250 250
SOTANO 2 2.70 ESTACIONAMIENTO 250 250

4.1.5 Analisis y método de disefo utilizado
En la tabla 6 se presentan los métodos de disefio para cada elemento estructural que
conforma la superestructura de cada edjficio.

Tabla 6: Métodos de disefio por elemento estructural
ELEMENTO METODO DE DISENO

VIGA método de resistencia (flexion)
método de capacidad (cortante)

COLUMNA  método de la resistencia (flexo-compresion)
método de capacidad (cortante)

PLACA método de la resistencia (flexo-compresion)
método de capacidad (cortante)
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4.1.6 Modelo en ETABS

Comprende la fase de modelaje, donde se determinan y analizan los esfuerzos y
deformaciones de la estructura. Para ello se utilizan técnicas de analisis matricial de
estructuras y analisis por el método de elementos finitos, que involucran una gran
cantidad de céalculos numéricos, de modo que es esencial utilizar algun programa de

coémputo para esta fase.

Una de las herramientas mas versétiles es el software ETABS 2015, que es un
programa de analisis y disefio estructural basado en el método de los elementos finitos
con especiales caracteristicas para el analisis estructural de edificaciones. Permite
desarrollar la geometria del modelo mediante un conjunto de elementos (frame, wall),
a los cuales se les asignan propiedades mecanicas (moédulo de elasticidad, coeficiente
de poisson, etc.), propiedades geométricas (dimensiones de secciones transversales,
espesores en el caso de losas, etc.), el material (concreto, acero) y las solicitaciones

de carga (fuerzas, desplazamientos, cambios de temperatura, etc.).

Se dejara en claro que para el desarrollo de esta tesis el software ETABS 2015
Unicamente es para el andlisis estructural, con lo cual se facilita sustancialmente la
obtencidn de esfuerzos internos ante cargas verticales y horizontales. Asi mismo, se
aclara que el disefio estructural se realiza con el uso de hojas de célculo en Excel lo

cual facilita el trabajo operativo del disefio estructural de vigas, columnas y placas.

4.1.7 Andlisis de la consideracion del proceso constructivo

Actualmente existen softwares en los cuales se puede considerar el efecto del proceso
constructivo en el andlisis y disefio de edificaciones, puesto que, como se detalla en el
item 2.2.1.1 (Proceso constructivo) el no considerarlo genera diagramas de momentos
no reales en los pisos superiores de edificios elevados de méas de 10 pisos. Es asi que,
se evalla esta variacion con la referencia de San Bartolomé, al analizar un paértico sin

considerar el efecto del proceso constructivo, que se muestra en la figura 29.

10.35 127
1.58 0.72
23 o
- = A
A B 2.36
(Efectos de
(CON DEF. AXIAL) (SIN DEF. AXIAL) la Def. Axial en Cols.)

Figura 29: Solucién matricial sin considerar el proceso constructivo.
Fuente: analisis de edificios (San Bartolome)
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Se escogera las vigas del ultimo nivel correspondiente al portico 3 del primer edificio
disefiado en esta investigacién para presentarlo en la figura 30 y 31 mostrando los
diagramas de fuerza cortante y momento flector para elemento del caso de carga
muerta considerando el proceso constructivo. Es asi que, la figura 30 muestra un
comportamiento similar al no considerar el proceso constructivo que plantea San
Bartolomé en la figura 29.

Eguivalent Loads

18.667 go7iz 2440 tonfim
I 1 1 1 [ [ | | at 40493 m

11.5507 1.8707

Shear V2

-11.5507 tonf
at 0.0000 m

oment M3

~18.8978 tonf-m
m at 0.0000 m

T ——I T 1]

Figura 30: Diagrama de fuerza cortante y momento flector en una viga del ultimo nivel del
portico 3 generado por la carga muerta sin considerar el proceso constructivo

Al considerar el efecto del proceso constructivo en el analisis estructural, las columnas

son construidas a plomo con lo cual se corrige la rotacion del nudo inmediato interior

y las vigas son encofradas de manera horizontal, por lo que se compensa la pérdida

de altura en las columnas producidas por su deformacion axial, obteniendo los valores

corregidos en la figura 31 tanto en fuerza cortante y momento flector.

Equivalent Loads

4.0163 4.p4n4 2440 tonfim
| | ‘ ‘ ‘ | ‘ ‘ at 4.0493 m

47345 5.1455

Shear V2

51455 tonf
m‘ at 4.0493 m

oment M3

-4 3484 tonf-m
m__ /M at 4.0453 m

Figura 31: Diagrama de fuerza cortante y momento flector en una viga del ultimo nivel del
portico 3 generado por la carga muerta considerando el proceso constructivo

Posterior al andlisis realizado, en la tabla 7 se presenta la variacion de momentos

flectores del portico ubicado en eje transversal 3 de los Ultimos 5 niveles del primer
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edificio analizado. En la figura 32 se observa como se corrigen los momentos flectores
gracias a la aplicacién del proceso constructivo en el modelo estructural.

Tabla 7: Variacion de los valores de momentos flectores en los Ultimos cinco niveles del

edificio
sin proceso con proceso -
A . reduccioén

constructivo constructivo
techo 20 19.0582 100% 14.6532 26.96%
techo 19 19.4999 100% 14.3700 26.31%
techo 18 19.0481 100% 14.074 26.11%
techo 17 19.0661 100% 14.0477 26.32%
techo 16 18.9049 100% 14.1921 24.93%
techo 15 17.8702 100% 13.5445 24.21%

Ilfi Elevation View - EJE-3 Moment 3-3 Diagram  (CARGA MUERTA) [tonf-m] - X |_ [ |44 Elevation View - EJE-3  Moment 3-3 Diagram  (AutoSeq) Step 2/25 [tonf-m] L

+

+ + + +
1
+
I
{
i

+

+

GUART MG mUAET

AZSTEA AZITEA

TECHDED TEcHoIn

Kh
s

TESHD1S TEEREE

HL A.L./A - | N M VI
Lw—L "L;/A + TEHET - ELU““EA o TEHOT
L.WL A.,L,/A -~ | N b Ao o o
LW_L - ,L,/A -~ | | h 4 )
L\\I Do =l L/,,A + - TEEHEH + &ﬂ*@‘—»ad» o TECHEE

‘ L el ‘ + TECTHD3 + h 4l L ‘ By ‘ + TECHT3
il ‘ TETHDIZ TECHO2
= + + L:ﬂLvA—#wlf +

h L a ‘ 4+ TESHOU T " “GA—H 4 TEGHEN
Lﬁ]‘_‘ el ILI_,/A 4 TESHSI + P ” L <l By al ,  TESHSW

Figura 32: Diagrama de momento flector en el caso de carga muerta sin considerar el
proceso constructivo y considerandolo

Con ello, se muestra una variacion promedio del 25.81% en la reduccién de los valores
de momentos flectores de los Ultimos 5 niveles del edificio analizado en esta
investigacion, por la correccion de las rotaciones y deformaciones axiales al considerar

los efectos del proceso constructivo.
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4.2 ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE LOSAS

Es importante manejar preliminarmente el andlisis estructura, disefio estructural y analisis
de deflexiones en el sistema de losa que se pretendera usar en las edificaciones. Con esto,
se permite definir y validar los espesores de acuerdo a los espacios y usos que se tendran
en los ambientes, y de esta manera, continuar con el analisis y disefio de la estructura de

forma integral.

4.2.1 Consideraciones generales para el disefio por flexion y cortante

Los sistemas de losas aligeradas son elementos estructurales que soportan solo
cargas de gravedad, por lo tanto, el disefio de realiza con la combinacién 1.4 CM + 1.7
CV.

El disefio del sistema de losas aligeradas se realiza bajo el criterio de vigas en T, con
ancho de ala igual a 0.40m. Para el momento negativo, la seccién trabaja como viga
rectangular con ancho de alma 0.40m. Para el momento positivo, seccién trabaja como

viga rectangular con ancho de alma 0.10m.

La cuantia de acero minimo para un fc=210kg/cm? sera 0.0024 y para un
f'c=350kg/cm? sera 0.0031.

> As min (f'c=210kg/cm?) = 0.0024 * b * d
» As min (f'c=350kg/cm?) = 0.0031*b *d

Para el valor de la fuerza cortante que es capaz de soportar el concreto para secciones
transversales en losas aligeradas, la Norma EO60 indica que este valor resistente

puede ser amplificado por 1.1, por lo tanto, el cortante resistente es:
> ®Vn=d1.1(0.53V(fc) *bw * d

Al tratarse de losa aligerada, es el concreto el Gnico material que resiste las
solicitaciones por fuerza cortante ya que en losas no se coloca refuerzo por corte
(estribos). Por lo tanto, Vn=Vc, dénde Vc es la resistencia nominal al cortante
proporcionada por el concreto. Si llegase a ocurrir que el cortante resistente es menor
gue el cortante ultimo critico, se realiza ensanche de viguetas mediante el retiro de
bloquetas en las zonas criticas. El retiro de bloquetas puede realizarse en forma

alternada o total.

56



4.2.2 Consideraciones generales para el céalculo de deflexiones

Para realizar el chequeo de deflexiones es necesario utilizar el método por esfuerzos
admisibles, mediante el cual se puede garantizar que la estructura tendra un adecuado

funcionamiento bajo cargas de servicio.

4.2.2.1 Deflexiones instantaneas

Las deflexiones instantaneas o inmediatas son aquellas generadas por el efecto
instantéaneo que tienen las cargas sobre los elementos. Su determinacion se da
directamente del andlisis estructural elastico, teniendo en cuenta el agrietamiento

de las secciones y el aporte del acero de refuerzo. (Ottazi, 2011)
> Ai=[5*Ln?/48*Ec*lef]* [McL - 0.10(M. + Mp)]
Donde:

Ln = Luz libre del elemento en el tramo en estudio.

e Ec = Mddulo de elasticidad del concreto.

¢ |ef = momento de Inercia efectiva de la seccion en el punto en el cual se
analiza la deflexion.

¢ Mc.=Momento en el centro del tramo debido a cargas de servicio.

¢ M., Mp= Momentos negativos en los extremos del tramo (sin signo).

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
(Flores 2018).

1. La inercia bruta: Es la inercia de la seccién de concreto sin considerar el efecto

gue tienen los refuerzos de acero.
> Ig=b*h®/12
Donde:

¢ |g = Momento de inercia bruta
e b =ancho de seccion
e h = peralte de seccién
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2. La inercia critica en estado de agrietamiento: Es la inercia que se da cuando la
totalidad del concreto en tracciéon se ha fisurado, por lo que no aporta al célculo

de la inercia.
Primero se calcula el valor de ¢ de la siguiente ecuacion:

» bc2 /24 [(n—1A's+nds]—[(n—1)A'sd" + nAsd] =0
Obtenido c, se calcula el momento de inercia critica;

» Icr =bc® /3 +nAs(d - c)?>+ (n—-1)A's(c - d')?
Donde:

Icr = Momento de inercia critica en estado de agrietamiento

b = Ancho de seccién

d = Peralte efectivo

d” = Recubrimiento

h = Peralte de seccion

A’s = Area de acero inferior

As = Area de acero superior

¢ = Distancia al eje neutro

n = Relacién del médulo de elasticidad del acero entre el médulo de
elasticidad del concreto

3. La inercia efectiva: Esta depende de la naturaleza de la viga siendo simple,

continuas o en voladizo. Asi mismo se presentan dos consideraciones:

» Si: Ma < Mcr ; entonces le = Ig

> Si: Ma > Mcr ; entonces le = lcr

Donde:
¢ Ma = Momento actuante de servicio
e Mcr = Momento critico de agrietamiento
¢ le = Momento de Inercia Efectiva (considerando acero)
e lcr = Momento de Inercia de la seccién agrietada (considerando acero)
e |g= Inercia de la seccion bruta (sin considerar acero)

El momento critico de agrietamiento esta definido por la siguiente expresion:
> Mcr=fr*lglYt; fr=2Vf'c

Donde:
¢ Mcr = Momento critico de agrietamiento

e Fr = Resistencia del concreto a traccién por flexion
e Yt = Distancia del eje neutro a la fibra mas comprimida
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Para el calculo de los momentos de inercia efectivos promedios seran los

siguientes:

> lef=1lel +1e2 +2le3 /4

Donde:

e lelyle2 = Momentos de inercia en las secciones extremas del tramo
¢ |e3 = Momento de inercia en la seccion central del tramo.

4.2.2.2 Deflexiones diferidas

Las deflexiones diferidas 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 actua sobre el elemento (Ottazi, 2011).

> Ad=2A*AQ
> AA=&/(1+50p")

Donde:

Ad = Deflexion diferida
Ai = Deflexién Instantanea

4.2.2.3 Deflexiones limites

& = Factor dependiente del tiempo = 2.0 para 5 afios 0 mas.
p” = Cuantia del acero en compresion

La Norma de Concreto Armado (E060) limita los valores de las deflexiones

calculadas para garantizar la funcionalidad de estos elementos en la tabla 8.

Tabla 8: Limite de deflexiones

Tipo de elemento Deflexion considerada L|m|te.('je
deflexion
Techos planos que no soporten ni estén
ligados a elementos no estructurales Deflexion inmediata debida a la
. L . : L/180
susceptibles de sufrir dafios debido a carga viva.
deflexiones grandes.
Pisos que no soporten ni estén Ilgados a Deflexion inmediata debida a la
elementos no estructurales susceptibles de : L/360
R . - carga viva
sufrir dafios debido a deflexiones grandes.
Pisos o techos que soporten o estén La parte de la deflexion total que
ligados a elementos no estructurales ocurre después de la union de
) T . L/480
susceptibles de sufrir dafios debido a los elementos no estructurales
deflexiones grandes (la suma de la deflexion a largo
Pisos o techos que soporten o estén plazo debida a todas las cargas
ligados a elementos no estructurales no permanentes, y la deflexion L/240

susceptibles de sufrir dafios debido a
deflexiones grandes.

inmediata debida a cualquier
carga viva adicional)
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4.2.3 Analisis estructural losa aligerada

Se realizaréd el andlisis estructural en el eje transversal Y donde se encuentra armada
la losa aligerada planteada en la estructuracion. En la figura 33 se presenta la
idealizacion del sistema de losa aligerada con las dimensiones de eje a eje.

T = x x £ = x EY

54 55 54 55 5.3 55 2.7
Figura 33: Idealizacion de losa aligerada armada en el eje transversal Y

De acuerdo al predimesionamiento el espesor de la losa aligerada es 0.25m, es asi,
que se realiza el metrado de cargas (tabla 9) para el techo méas cargado considerando
las sobre cargas que estipula en la Norma E020 de acuerdo al uso. En este caso se

cuantificara las cargas muertas y cargas vivas presente en el techo 2.

Tabla 9: Metrado de cargas para el analisis estructural
CARGA MUERTA

PP losa 350 0.4 = 0.140 tn/m
P tab 270 0.4 = 0.108 tn/m
P piso terminado 100 0.4 = 0.040 tn/m
TOTAL CM = 0.288 tn/m

CARGA VIVA
S/C oficinas 500 0.4 = 0.200 tn/m
TOTAL CV = 0.200 tn/m
1.4CM+1.7CV = 0.743 tn/m

Para la obtencion de los esfuerzos maximos en el disefio estructural se considera la
alternancia de cargas vivas en el modelo de andlisis, después de cargar el modelo con

los valores obtenidos de carga muerta y carga viva en la tabla 9.

4.2.3 Disefio estructural losa aligerada

Después de haber calculado los esfuerzos internos considerando la alternancia de
cargas se procede a realizar el disefio estructural con los valores de los esfuerzos
internos. Para el primer caso se disefiara la losa aligerada con un concreto de
resistencia a la compresion 210kg/cm? y en el segundo caso se disefiara con
350kg/cm?.
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4.2.3.1 Disefio por flexion

Disefio por flexion primer caso: (f'c=210kg/cm?)

Tabla 10: Disefio por flexion con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?2

T-1 T-2 T-3 T-4 T-5 T-6 T-7
ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext
Mu-(tn*m)  0.7742 2.1795 1.5783 1.8151 1.517 1.7564 1.409 0.1638
Mu-+(tn*m) 1.6184 0.9143 1.11 1.2396 0.8168 1.2334 0.1293
b(cm) 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10
d(cm) 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20
p 0.0045 0.0023 0.0143 0.0013 0.0098 0.0015 0.0115 0.0017 0.0093 0.0011 0.0110 0.0017 0.0086 0.1293  0.0009
As sup
req. (cm2) 0.98 3.16 215 252 2.05 2.43 1.89 0.20
As infreq.
cm2) 2.00 1.12 1.36 1.52 1.00 1.52 0.16
A(;TTZ')” 0.41 041 041 041 041 041 041 041 041 041 041 041 041 041 041
# varillas S % g § § § § g §
sup S} =i [ [ Y Y ~ S}
— —
£ £ £ £ £ £ £
# varillas E E3 E3 ES ES ES E
H S S Q Q Q
inf S R R w7 w7 R B
~ -t -t -t - *t - * —
As sup
col, (em2) 1.13 3.25 2.53 2.53 2.53 2.53 2.53 1.13
As inf col.
cm2) 2.26 1.84 1.84 1.84 1.84 1.84 1.13
Disefio por flexién segundo caso: (f'c=350kg/cm?)
Tabla 11: Disefio por flexiébn con un concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?2
T-1 T-2 T-3 T-4 T-5 T-6 T-7
ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext inf ext
Mu-(tn*m)  0.7742 2.2033 1.6098 1.8439 1.5479 1.7867 1.4138 0.1638
Mu+(tn*m) 1.6304 0.9304 1.1086 1.2528 0.8316 1.2488 0.1342
b(cm) 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10 40 10
d(cm) 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20 20
p 0.0044 00023 00133 00013 00094 00015 00109 0.0017 00090 00011 0.0106 0.0017 0.0082 0.1342  0.0009
As sup
req. cm2) 09 2.93 2.07 2.40 1.99 2.32 1.81 0.20
As inf req.
(cm2) 2.00 1.13 1.35 1.53 1.01 1.52 0.16
A(‘i'nr]”z')” 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41 0.41
# varillas é gﬁ gﬁ gﬁ gc‘_‘\. gﬁ gﬁ é
sup s S8 S8 S8 S8 S8 a8 s
o + + + + + + ot
£ £ £ £z £ £ £
# varillas g £ £Z €8 ES ER £
. N N Q N Q N Q N Q N Q [aV)
inf S W s 8 7 S g S s
~ -+ -+ -t -+ -t —
As sup
col. emz) 113 3.11 2.40 2.40 2.40 2.40 2.40 1.13
As inf col. 2.26 1.84 1.84 1.84 1.84 1.84 1.84
(cm2)
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4.2.3.1 Andlisis de deflexiones

Andlisis de deflexiones para el primer caso (f'c=210kg/cm?). Para realizar el
analisis de deflexiones es necesario conocer los valores de esfuerzos actuantes

bajo carga muerta y carga viva (figura 34 y 35).

0.3000 0.7988 0.5629 0.6315 0.5879 0.6423 0.4868 0.0635
0.6224 0.2566 0.3028 0.3252 0.2493 0.3917 0.0464

Figura 34: Esfuerzos bajo carga muerta para el analisis de deflexiones primer caso (th*m)

0.2083 0.5384 0.3934 0.4385 0.4082 0.4460 0.3381 0.0441

©0.4322 0.1782 0.2103 0.2258 0.1731 0.2720 0.0322

Figura 35: Esfuerzos bajo carga viva para el analisis de deflexiones primer caso (tn*m)

En la tabla 12 se presenta el andlisis de deflexiones del tramo 1 el cual tiene una
luz libre de 5.00m para el primer caso.

Tabla 12: Andlisis de deflexiones tramo 1 caso f'c=210kg/cm?

tramo 1
Seccion extr izquierdo central extremo derecho
As colocado 1g12mm 2g12mm 1¢5/8"+1g1/2"
Ig (cm4) 22708.33 22708.33 22708.33
Ma cm (tn*m) 0.3000 0.6224 0.7752
Ma cv (tn*m) 0.2083 0.4322 0.5547
Ma (tn*m) 0.5083 1.0546 1.3299
Mcr (tn*m) 0.7522 0.4050 0.7522
Ma < Mcr si: Ma<Mcr; le =1g  si: Ma>Mcr; le = lcr  si: Ma>Mcr; le = Icr
Icr (cm4) 22708.33 7574.62 7770.00
le (cm4) 22708.33 7574.62 7770.00
lefprom (cm4) 11406.89
Deflexiones (m)
A Instantanea Cm A Diferida Cm
0.00381 0.00762
A Instantanea Cv (100%) | A Diferida Cv (100%)
0.00254 0.00508
A Instantanea Cv (30%) A Diferida Cv (30%)
0.00008 0.00015
Para el célculo interviene
A Diferida Cm 0.0076
A Diferida Cv (30%) 0.0002
A Instantanea Cv (100%) 0.0025
A Total (m) 0.0103
A Limite (L/480) m 0.0104

A Total < A Limite

Posterior al proceso operativo del calculo de deflexiones en el primer caso del
tramo 1 presentado en la tabla 12, se observa que el valor de la deflexion total

0.0103 es menor a la deflexion limite 0.0104, cumpliendo la deflexibn maxima.
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Andlisis de deflexiones para el segundo caso (f'c=350kg/cm?). Para realizar el
andlisis de deflexiones es necesario conocer los valores de esfuerzos actuantes

bajo carga muerta y carga viva (figura 36 y 37).

O.BOwl 0.57994 0.6430 0.5998 0.6540 0.4937 0.0635
L' 0.6276 0.2636 0.3038 0.3312 0.2552 0.3986 0.0485
Figura 36: Esfuerzos bajo carga muerta para el analisis de deflexiones segundo caso
(tn*m)
0.2083 0.5612 0.4024 0.4465 0.4165 0.4541 0.3429 0.0441
0.4358 0.1830 0.2110 0.2300 0.1772 0.2768 0.0337

Figura 37: Esfuerzos bajo carga viva para el andlisis de deflexiones segundo caso (tn*m)

En la tabla 13 se presenta el analisis de deflexiones del tramo 1 el cual tiene una
luz libre de 5.00m para el segundo caso.
Tabla 13: Analisis de deflexiones tramo 1- caso f'c=350kg/cm?

tramo 1
Seccion extr izquierdo central extremo derecho
As colocado 1g12mm 2g12mm 195/8"+1g12mm
Ig (cm4) 22708.33 22708.33 22708.33
Ma cm (tn*m) 0.3000 0.6276 0.8081
Ma cv (tn*m) 0.2083 0.4358 0.5612
Ma (tn*m) 0.5083 1.0634 1.3693
Mcr (tn*m) 0.9710 0.5229 0.9710
Ma < Mcr si: Ma<Mcr; le =1g  si: Ma>Mcr; le = lcr  si: Ma>Mcr; le = Icr
Icr (cm4) 22708.33 6066.78 6204.84
le (cm4) 22708.33 6066.78 6204.84
lefprom (cm4) 10261.68
Deflexiones (m)
A Instantanea Cm A Diferida Cm
0.00307 0.00615
A Instantanea Cv (100%) A Diferida Cv (100%)
0.00205 0.00409
A Instantanea Cv (30%) A Diferida Cv (30%)
0.00006 0.00012
Para el calculo interviene
A Diferida Cm 0.0061
A Diferida Cv (30%) 0.0001
A Instantanea Cv (100%) 0.0020
A Total (m) 0.0083
A Limite (L/480) m 0.0104

A Total < A Limite

Posterior al proceso operativo del calculo de deflexiones en el primer caso del
tramo 1 presentado en la tabla 13, se observa que el valor de la deflexion total

0.0083 es menor a la deflexion limite 0.0104, cumpliendo la deflexion méaxima.
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4.2.3 Discusion de resultados.

La consideracion del uso de concretos mas resistentes en el disefio estructural de los
sistemas de losas aligeradas no presenta relevancia en el analisis comparativo de esta
investigacion puesto que se presenta una variacion reducida en metrados y a su vez
resulta ser costoso usar concretos de mayor resistencia en los aligerados.
Indirectamente se tiene un aporte en el control de deflexiones representado en 19.32%

de reduccion de la deflexibn maxima al usar un concreto de mayor resistencia.

La variacién de metrados en concretos sera nula puesto que, para el disefio, con un
concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm? y 350kg/cm?, se usa un mismo
espesor de losa aligerada la cual en ambos casos cumple el control de deflexiones.
Pero resulta que el uso de un concreto de mayor resistencia en aligerados encarece
la estructura (ver tabla 14) por el mayor costo del concreto de resistencia a la
compresion 350kg/cm?, con un incremento del 19.27% en el costo de la edificacion

significando un mayor costo del 56.61 soles por metro cubico.

Tabla 14: Costo del concreto premezclado para losas aligeradas

ACU. REVISTA COSTOS

CONCRETO PREMEZCLADO AGOSTO 2018

f'c=210kg/cm2 PU (SOLES)/m3
LOSA ALIGERADA 293.77

f'c=350kg/cm2 PU (SOLES)/m3
LOSA ALIGERADA 350.38
Incremento 56.61

19.27%

Por otro lado, se analiza la variaciéon en peso de acero en una vigueta con el uso de
un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm? y otra con 350kg/cm?. Esta
evaluacion se presenta en la tabla 15, y se observa una variacion del 1.85% en
kilogramos de acero, resultado poco representativo en comparacion a las otras

variables como acero en vigas o columnas descritas en la investigacion.

Tabla 15: Variacion de metrado en peso de una vigueta del primero vs el segundo caso

DISENO DISENO
210KG/CM2  350KG/CM2

67.53 66.28 1.85% REDUCCION

VARIACION

Metrado de acero
en unavigueta (kg)
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La variacion en deflexiones se presenta en la tabla 16, en la que se observa que a

pesar de no influir significativamente en el costo total de la edificacion se presenta una

ventaja al reducirse en 19.32% la deflexion total, cuando se usa concretos de mayor

resistencia en de las losas aligeradas.

Tabla 16: Variacion de deflexiones del disefio del primero vs el segundo caso

Para el célculo interviene 21%55};13?/‘2 35%?5[;1:%2 VARIACION

A Diferida Cm 0.0076 0.0061 19.28% REDUCCION
A Diferida Cv (30%) 0.0002 0.0001 19.42% REDUCCION
A Instantanea Cv (100%) 0.0025 0.0020 19.42% REDUCCION
A Total (m) 0.0103 0.0083 19.32% REDUCCION
A Limite (L/480) m 0.0104 0.0104

A Total < A Limite

Se concluye en este item que el uso de concretos de mayor resistencia en losas

aligeradas para esta investigacion no representa una variacion significativa en costo.

Es asi que con el analisis, disefio y variacion de deflexiones en losas aligeradas se

procede al andlisis y disefio estructural de los tres edificios propuestos en esta

investigacion.
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4.3 ANALISIS ESTRUCTURAL DE LOS EDIFICIOS

4.3.1 Anélisis estructural del primer edificio (f'c=210kg/cm?)

Para el andlisis estructural del primer edificio se usa la resistencia del concreto a la
compresion 210kg/cm? en todos sus elementos estructurales de todos los niveles. Es
necesario conocer las caracteristicas del proyecto como la configuracion estructural,
dimensiones obtenidas de la estructuracion y el pre dimensionamiento, propiedades
de los elementos estructurales, cargas aplicables al modelo, pardmetros sismicos y
espectro de disefio para el andlisis sismico.

Finalmente, son verificados los desplazamientos e irregularidades acorde a la Norma

de Disefio Sismoresistente (E030), para su validacion y posterior disefio.

4.3.1.1 Dimensiones (f'c=210 kg/cm?)
Vigas

» Eje xx = 0.40m*0.65m
> Eje yy = 0.40m*0.65m

Columnas

» Sotanol-Techo5 C=1.50m*0.40m
» Techo6—-Techo10 C=1.20m*0.40m
» Techo 11 - Techo 15 C =1.00m*0.40m
» Techo 16 — Azotea  C =0.80m*0.40m

Placas
o o o
¥ == .
spT 5.98 SRl ik o
» Soétano1l-Sotano2 Ejexx e =0.40m i b &
5 S -
» Techo 1 - Azotea Eje xx e=0.40m “ o o 571 "
‘ d N
> Sétano1-—Sétano2 Ejeyy e =0.20m 2 —he S it 9
. CZJ gb 4.09 5pte .20 B0t 708 = ] °
» Techo 1 — Azotea Ejeyy e=0.20m 3 0.6p[>
| 2 =
=S == =H
3.72 .5p" 6.20 TB0" 3.34 1.3
b 8.30 |
) =ng =] —
>< 1.30" 4.05 '1.50°" 6.20 "1.50" 3.31 1.3
Planta del sétano 1 al techo5 020
—_—
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4.3.1.2 Propiedades de los materiales (f'c=210 kg/cm?)

YV V VYV V

Concreto f'c=210kg/cm?
Modulo de Poisson U=0.15

Médulo de Elasticidad Ec=2173706.51 tn/m?
Fluencia del acero fy= 4200kg/cm?

4.3.1.3 Cargas aplicables (f'c=210 kg/cm?)

Las cargas muertas impuestas seran los pesos propios, los cuales son tomados

desde los elementos estructurales que el programa computa por la caracterizacion

de materiales en vigas columnas y placas. Para el caso de la carga muerta de

losas aligeradas y macizas estas son introducidas manualmente al modelo.

Las cargas vivas o sobrecargas seran introducidas de forma manual al modelo

siendo estas cargas asignados a la losa de cada entrepiso de acuerdo a cada

caso.

4.3.1.4 Parametros sismicos (f'c=210 kg/cm?)

>

Factor de Zona: Z3 = 0.35 (El edificio se ubica en la ciudad de Huancayo,
correspondiente a la zona sismica 3)

Factor de Uso: U = 1 (La categoria del edificio corresponde a una
edificacion comun tipo C)

Factor de Amplificaciobn Sismica: C (El factor de amplificacion de la
estructura respecto a la aceleracién en el suelo depende del periodo
fundamental de la estructura). El mayor valor que puede tomar C es 2.5
Parametro de Suelo: S = 1 (Suelo rigido, tipo S1)

Coeficiente de Reduccion: Rxx = 5.25 y Ryy = 4.5 (Depende del tipo de
sistema estructural usado, en el caso del primer edificio la direccion
transversal “X” es DUAL TIPO 1 (R=7) y la direccion longitudinal “Y” es de
MUROS ESTRUCTURALES (R=6), al tratarse de una estructura Irregular
(Ip=0.75, la=1) el coeficiente de reduccion sismica es modificado

Aceleracion de la gravedad: g = 9.81 m/s2
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4.3.1.5 Espectro de disefio (f'c=210 kg/cm?)

Para realizar el analisis sismico de la edificacion, se realiza un analisis modal
espectral, para lo cual se elabora un espectro inelastico de disefio el cual
representa graficamente las pseudo-aceleraciones en cada una de las direcciones

versus los periodos de vibracion de la estructura.

» Para la direccién transversal X

Espectro de disefio en X - ler edificio

PSEUDO-
ACELERACIONES
OO00ORRPRPENN

ONDDOONDDOON
lslslelelolell=lelolo]s]

0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 6.5
PERIODO

Figura 38: Espectro de disefio para la direccion transversal X - ler edificio

» Para la direccion longitudinal Y

Espectro de disefio en Y - ler edificio

PSEUDO-
ACELERACIONES

coooorkrRRRNN
ONBENOONBNNON
[slelsleloleloTslololol)

0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65
PERIODO

Figura 39: Espectro de disefio para la direccion longitudinal Y — ler edificio

4.3.1.6 Separacion de edificios (f'c=210 kg/cm?)

Todo edificio debe estar separado de las estructuras vecinas, desde el nivel del
terreno natural, a una distancia minima “s” para evitar el chogue durante un evento

sismico.

Esta distancia no serd menor que los 2/3 de la suma de los desplazamientos

maximos de los edificios colindantes.

» 2/3*0.2770*2=0.37m

Tampoco sera menor que 0.006h, donde h es la altura medida desde el nivel del

terreno natural hasta el nivel considerado para evaluar “s”.
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» s=0,006h 20,03m
> s=0.006*65.85=0.39m

Segun la Norma EO0.60, el edificio sera retirado de los limites de propiedad
adyacentes a otros lotes edificables o con edificaciones, con distancias no

menores a 0.40cm para este caso

4.3.1.7 Verificacion del sistema estructural R (f'c=210 kg/cm?)

Posterior al analisis sismico es necesario realizar la verificacion del sistema
estructural de la edificacion para realizar la correccion del factor de reduccién (R).
Esta verificacidbn se realiza con el sismo estatico en el primer techo de la
edificacion. En la tabla 17 se observa la fuerza cortante que actla en la direccién

transversal “X” y en la direccién longitudinal “Y” al producirse un sismo.

Tabla 17: Fuerza cortante del sismo estatico en el techo 1 — ler edificio

Sismo estatico actuante en el techo 1

TECHO1 Casodecarga P VX VY
ton Ton Ton

TECHO1 SEXX 0.00 539.01 0.00

TECHO1 SEYY 0.00 0.00 799.50

El analisis corresponde a identificar el porcentaje del sismo que absorben los
elementos resistentes horizontales (columnas — placas). Al verificar el sistema
estructural en la direccién trasversal X (tabla 18), se observa que el porcentaje de
sismo absorbido por los muros resulta ser el 67% de manera que el porcentaje de
sismo absorbido por las columnas es el 37% restante. Estos valores corresponden
al sistema estructural DUAL TIPO 1 (MUROS Y PORTICOS) con un factor de
reduccion R=7 segun la Norma de Disefio Sismo-resistente (E030).
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Tabla 18: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en la direccion transversal X — ler

edificio
Porcentaje del sismo que se llevan los muros del techo 1
TECHO ELEMENTO CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton
TECHO1 PL1 XX1 SEXX 7.23 7.11 0.01
TECHO1 PL1 XX2 SEXX 15.65 8.74 0.03
TECHO1 PL1 XX3 SEXX 55.95 9.81 0.05
TECHO1 PL2 XX1 SEXX 34.06 20.43 0.07
TECHO1 PL2 XX2 SEXX 95.19 19.12 0.09
TECHO1 PL3 XX2 SEXX 16.76 13.33 0.03
TECHO1 PL3 XX1 SEXX -10.03 11.21 0.02
TECHO1 PL3 XX3 SEXX 71.29 10.99 0.04
TECHO1 PL4 XX1 SEXX -12.67 17.45 -0.03
TECHO1 PL4 XX2 SEXX -13.10 18.27 -0.05
TECHO1 PL4 XX3 SEXX -61.44 21.10 -0.09
TECHO1 PL5 XX1 SEXX -10.51 11.71 -0.03
TECHO1 PL5 XX2 SEXX -2455 13.21 -0.04
TECHO1 PL5 XX3 SEXX -58.23 10.94 -0.05
TECHO1 PL6 XX1 SEXX -62.55 18.52 -0.03
TECHO1 PL6 XX2 SEXX 185.83 27.70 -0.10
TECHO1 PL6 XX3 SEXX 56.11 59.62 -0.46
TECHO1 PL6 XX4 SEXX -39.64 60.21 -0.76
TOTAL Vx 359.48
%DE SISMO EN MUROS XX 67%
%DE SISMO EN COLUMNAS XX 33% R=7

En la verificacion del sistema estructural en la direccion longitudinal Y (tabla 19),
se observa que el porcentaje de sismo absorbido por los muros resulta ser el 94%,
de manera que el porcentaje de sismo absorbido por las columnas es el 6%
restante. Estos valores corresponden al sistema estructural de MUROS
ESTRUCTURALES con un factor de reduccion R=6 segun la Norma de Disefio
Sismo-resistente (E030).

Tabla 19: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en el eje longitudinal Y — 1er edificio

Porcentaje del sismo que se llevan los muros del techo 1

TECHO ELEMENTO CASO DE CARGA P VY VX
ton Ton ton

TECHO1 PL1YY2 SEYY 79.97 79.51 0.05
TECHO1 PL1YY1 SEYY -221.11 45.87 0.03
TECHO1 PL2 YY1 SEYY 36.09 82.97 0.03
TECHO1 PL3 YY1 SEYY -152.51 50.92 0.04
TECHO1 PL3 YY2 SEYY 21549 46.06 0.04
TECHO1 PL4 YY1 SEYY -189.43 46.77 -0.01
TECHO1 PL4 YY2 SEYY 61.58 8459 0.01
TECHO1 PL5 YY1 SEYY -96.88 54.11 -0.01
TECHO1 PL5YY2 SEYY 256.10 56.61 -0.03
TECHO1 PL6 YY1 SEYY -192.65 9255 0.02
TECHO1 PL6 YY2 SEYY 109.23 54.23 0.02
TECHO1 PL6 YY3 SEYY -66.40 39.65 0.03

TOTAL Vy 733.83
%DE SISMO EN MUROS YY 92%
%DE SISMO EN COLUMNAS YY 8% R=6
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4.3.1.8 Verificacion de desplazamientos (f'c=210kg/cm?)

Segun la Norma EO030 para estructuras de concreto armado se permite una
distorsion de entrepiso méaxima (deriva) del 0.007. Es asi que la estructura debe
ser lo suficientemente rigida para cumplir con esta condicion. En la tabla 20 se
presentan las distorsiones de entrepisos maximos (derivas) y los desplazamientos
acumulados por nivel en la direccién transversal X.

Tabla 20: Distorsion de entrepisos maximas y desplazamientos acumulados en la

direccién transversal X — ler edificio
VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION TRANSVERSAL X

TECHO Distorsion Altura de Distorsion Distorsion p Desplazamiento
; . . h asa
entrepiso entrepiso entrepiso  max entrepiso acumulado
m cm cm cm
CUART MQ 0.0035 1.8 0.63 1.26 OK 27.70
AZOTEA 0.0036 2.8 0.99 1.96 OK 27.07
TECHO20 0.0043 3.10 1.33 2.17 OK 26.08
TECHO19 0.0044 2.80 1.24 1.96 OK 24.75
TECHO18 0.0046 2.80 1.28 1.96 OK 23.51
TECHO17 0.0047 2.80 1.32 1.96 OK 22.23
TECHO16 0.0048 2.80 1.34 1.96 OK 20.91
TECHO15 0.0048 2.80 1.35 1.96 OK 19.57
TECHO14 0.0049 2.80 1.37 1.96 OK 18.21
TECHO13 0.0049 2.80 1.37 1.96 OK 16.85
TECHO12 0.0049 2.80 1.37 1.96 OK 15.47
TECHO11 0.0049 2.80 1.37 1.96 OK 14.10
TECHO10 0.0048 2.80 1.34 1.96 OK 12.74
TECHO9 0.0047 2.80 1.33 1.96 OK 11.39
TECHOS8 0.0047 2.80 1.31 1.96 OK 10.06
TECHO7 0.0046 2.80 1.28 1.96 OK 8.75
TECHOG6 0.0044 2.80 1.25 1.96 OK 7.47
TECHO5 0.0042 3.00 1.26 2.10 OK 6.22
TECHO4 0.0040 3.00 1.21 2.10 OK 4.96
TECHO3 0.0038 3.00 1.13 2.10 OK 3.75
TECHO2 0.0034 3.00 1.02 2.10 OK 2.61
MEZANINE 0.0029 3.40 0.97 2.38 OK 1.59
TECHO1 0.0017 3.55 0.62 2.49 OK 0.62

Desplazamientos acumulados
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Figura 40: Desplazamiento acumulados en la direccion transversal X — ler edificio
En la tabla 20 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccion transversal “X” se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO30 para estructuras de concreto armado con una distorsién de entrepiso
maxima de 0.0049. Asi mismo, se presenta un desplazamiento acumulado de

27.70cm en el ultimo nivel (figura 40).
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En la tabla 21 se presentan las distorsiones de entrepisos maximos (derivas) y los
desplazamientos acumulados por nivel en la direccién longitudinal Y.

Tabla 21: Distorsion de entrepiso maximas y desplazamientos acumulados en la direccion
longitudinal Y — ler edificio
VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION LONGITUDINAL Y

TECHO Distors_ic’)n Altura _de Distors_ién Distorsiér_1 max oo Desplazamiento
entrepiso  entrepiso entrepiso entrepiso acumulado
m cm cm Cm
CUART MQ 0.0021 1.80 0.38 1.26 OK 17.27
AZOTEA 0.0025 2.80 0.71 1.96 OK 16.89
TECHO20 0.0027 3.10 0.83 2.17 OK 16.19
TECHO19 0.0028 2.80 0.77 1.96 OK 15.35
TECHO18 0.0028 2.80 0.79 1.96 OK 14.58
TECHO17 0.0029 2.80 0.81 1.96 OK 13.79
TECHO16 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 12.98
TECHO15 0.0030 2.80 0.84 1.96 OK 12.15
TECHO14 0.0030 2.80 0.85 1.96 OK 11.31
TECHO13 0.0031 2.80 0.86 1.96 OK 10.46
TECHO12 0.0031 2.80 0.86 1.96 OK 9.60
TECHO11 0.0031 2.80 0.86 1.96 OK 8.74
TECHO10 0.0031 2.80 0.85 1.96 OK 7.88
TECHO9 0.0030 2.80 0.85 1.96 OK 7.03
TECHOS8 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 6.18
TECHO7 0.0029 2.80 0.81 1.96 OK 5.35
TECHOG6 0.0028 2.80 0.78 1.96 OK 4.54
TECHO5 0.0026 3.00 0.79 2.10 OK 3.75
TECHO4 0.0025 3.00 0.74 2.10 OK 2.96
TECHO3 0.0023 3.00 0.68 2.10 OK 2.22
TECHO2 0.0020 3.00 0.60 2.10 OK 1.54
MEZANINE 0.0016 3.40 0.56 2.38 OK 0.94
TECHO1 0.0011 3.55 0.38 2.49 OK 0.38
32188 Desplazamientos agymulados
69.00
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15.00
12.00
9.00
6.00
3.00
0.00
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Figura 41: Desplazamientos acumulados en la direccién longitudinal Y — ler edificio
En la tabla 21 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccién longitudinal Y se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO30 para estructuras de concreto armado con una distorsiébn de entrepiso
maxima de 0.0031. Asi mismo, se presenta un desplazamiento acumulado del

17.27cm en el dltimo nivel (figura 41).
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4.3.1.9 Verificacion de regularidad estructural (f'c=210 kg/cm?)

La Norma de Disefio Sismo-resistente (E030) establece criterios de irregularidad
la cual busca darle una clasificaciébn a las edificaciones de acuerdo a su
configuracion estructural. Esta clasificacion modifica el coeficiente béasico de
reduccion sismica Ro, multiplicAndolo por los coeficientes de irregularidad en

altura y en planta.

» R=la*l,*Ro
o la=Irregularidad en altura

o Ip=Irregularidad en planta
4.2.1.8.1 Irregularidad en altura

» Irregularidad de rigidez — piso blando

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

promedio de los tres niveles superiores adyacentes.

Existe irregularidad extrema de rigidez cuando en cualquiera de las direcciones
de analisis, en un entrepiso la rigidez lateral es menor que 60% de la rigidez
lateral del entrepiso inmediato superior, o es menor que 70% de la rigidez lateral

promedio de los tres niveles superiores adyacentes.

Si:

Kn < 0.70 Knsy

Kn < 0.80 (K1) tKns2)tKne3))/3
Extrema:

Kn < 0.60 K+

©
el A A A 4

Kn < 0.70 Kn+1ytKn+2)+Kn+3))/3

Figura 42: Irregularidad de rigidez - piso blando (E030)
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» lrregularidad de resistencia — piso débil

Existe irregularidad de resistencia cuando, en cualquiera de las direcciones de
andlisis, la resistencia de un entrepiso frente a fuerzas cortantes es inferior a

80% de la resistencia del entrepiso inmediato superior.

Existe irregularidad extrema de resistencia cuando, en cualquiera de las
direcciones de andlisis, la resistencia de un entrepiso frente a fuerzas cortantes

es inferior a 65% de la resistencia del entrepiso inmediato superior.

Si:
F

R n < 080 R (n+]_)
E
D Extrema:
C R <0.65R ()
A

Figura 43: Irregularidad resistencia - piso débil (E030)

» lrregularidad de masa o peso

Se tiene irregularidad de masa (0 peso) cuando el peso de un piso, es mayor
que 1,5 veces el peso de un piso adyacente. Este criterio no se aplica en
azoteas ni en sétanos.

- H -
IIIIIIIIIII [T IIIIIIIIII\
et o o I

Figura 44: Irregularidad de masa o peso
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» Irregularidad geométrica vertical

La configuracion es irregular cuando, en cualquiera de las direcciones de
andlisis, la dimensién en planta de la estructura resistente a cargas laterales es
mayor que 1,3 veces la correspondiente dimension en un piso adyacente. Este

criterio no se aplica en azoteas ni en sétanos.
b

E Si:

a>130b

A

a
Figura 45: Irregularidad geométrica vertical (E030)

> Discontinuidad de los sistemas resistentes

Se califica a la estructura como irregular cuando en cualquier elemento que
resista mas de 10% de la fuerza cortante se tiene un desalineamiento vertical,
tanto por un cambio de orientacién, como por un desplazamiento del eje de

magnitud mayor que 25% de la correspondiente dimension del elemento.

Existe discontinuidad extrema cuando la fuerza cortante que resisten los
elementos discontinuos segun se describen en el item anterior, supere el 25%

de la fuerza cortante total.

Si:

b-a>0.25a

Vo (n+1) >01v (basal)

Extrema:

Vnom+y) > 0.25 V asan

[ SOV

Figura 46: Discontinuidad de los sistemas resistentes (E030)
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A continuacion, en la tabla 22 se presenta el analisis de irregularidades en
altura para el primer edificio analizado con una resistencia del concreto a la

compresion 210kg/cm? en todos los niveles.

Tabla 22: Verificacion de irregularidad en altura — ler edificio

IRREGULARIDADES
ESTRUCTURALES EN

ALTURA - 1ER EVALUACION Factordela VERIFICACION
EDIFICIO
RIGIDEZ X
tonf/m <0.7
CUART MQ
AZOTEA
TECHO20  38062.34
TECHO19 6143435  1.61 |NO PRESENTAIR.
TECHO18 75996.47  1.24 NO PRESENTA IR.
TECHO17 85530.73  1.13 NO PRESENTA IR.
TECHO16 91859.71  1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO15 96580.07  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO14 9954693  1.03 NO PRESENTA IR.
Irregularidad de TECHO13 10173053 1.02 NO PRESENTA IR.
Rigidez — Piso Blando TECHO12 10391458  1.02 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA
) TECHO11 10654596  1.03 NO PRESENTA IR.
Irregularidad Extrema TECHO10 110637.49 1.04 NO PRESENTA IR. 0.50 NO PRESENTA
de Rigidez TECHO9 114993.89  1.04 NO PRESENTA IR.

TECHO8  120430.42 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO7  127596.93 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO6  136891.45 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHOS  151222.94 1.10 NO PRESENTA IR.
TECHO4  165781.59 1.10 NO PRESENTA IR.
TECHO3  185663.16 1.12 NO PRESENTA IR.
TECHO2  215720.51 1.16 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 266742.95 1.24 NO PRESENTA IR.
TECHO1  452878.34 1.70 NO PRESENTA IR.

SOTANO1
SOTANO2
V Resistente X
ton <0.8

CUART MQ 3.7945

AZOTEA 20.3058
TECHO20 101.818
TECHO19 163.903 1.61 NO PRESENTA IR.

TECHO18 208.1523 1.27 NO PRESENTA IR.
TECHO17 239.9916 1.15 NO PRESENTA IR.
TECHO16 262.8951 1.10 NO PRESENTA IR.
TECHO15 279.4389 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO14 291.9667 1.04 NO PRESENTA IR.

gregu|afldade; de TECHO13 ~ 302.2623  1.04 NO PRESENTA IR.
esistencia — Piso TECHO12 = 3811.7326  1.03 NO PRESENTA IR.
Débil TECHO11 = 3215186  1.03 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA
Irregularidad Extrema TECHO10 = 3326563  1.03 NO PRESENTA IR. 0.50 NO PRESENTA
de Resistencia TECHO9 3459119  1.04 NO PRESENTA IR.
TECHOS8 361.6074  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO7 379.8139  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO6 400.3745  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO5 423.4091  1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO4 447.6849  1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO3 4715473  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO2 4934283  1.05 NO PRESENTA IR.
MEZANINE ~ 514.3471  1.04 NO PRESENTA IR.
TECHO1 526.9973  1.02 NO PRESENTA IR.
SOTANOL ~ 991.4903
SOTANO2 35.1806
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PESO POR PISO

Ton >15
CUART MQ 18.91
AZOTEA 98.20
TECHO20 641.46
TECHO19 691.97 1.08 NO PRESENTA IR.
TECHO18 682.56 0.99 NO PRESENTA IR.
TECHO17 682.56 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO16 682.56 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO15 684.43 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO14 687.93 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHO13 687.93 1.00 NO PRESENTA IR.
; TECHO12 687.93 1.00 NO PRESENTA IR.
'”egU'a”%ad de Masa TECHO11 687.93 1.00 NO PRESENTA IR. 0.90 NO PRESENTA
0 Feso TECHO10 689.80 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO9 693.30 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHOS8 693.30 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO7 693.30 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO6 693.30 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO5 710.87 1.03 NO PRESENTA IR.
TECHO4 723.25 1.02 NO PRESENTA IR.
TECHO3 723.25 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO2 723.25 1.00 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 844.21 1.17 NO PRESENTA IR.
TECHO1 901.64 1.07 NO PRESENTA IR.
SOTANO1 906.09
SOTANO2 909.82
Irregularidad En la edificacion las dimensiones de la estructura en planta no
Geométrica Vertical presentan variacion. 0.90 NO PRESENTA
Discontinuidad en los . .
Sistemas Resistentes Los elementos resistentes en el caso de placas son contlnu_qs,
Discontinuidad en el caso de columnas se presenta una reduccién de seccién 0.80 NO PRESENTA
cada 4 bloques de techos, esta variacion genera una 0.60 NO PRESENTA

extremade los

. - excentricidad despreciable para el analisis.
Sistemas Resistentes P P
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4.2.8.1.2 Irregularidad en planta

» lIrregularidad torsional

Existe irregularidad torsional cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del
edificio, calculado incluyendo excentricidad accidental (Améx), es mayor que
1,2 veces el desplazamiento relativo del centro de masas del mismo entrepiso
para la misma condicién de carga (ACM). Este criterio sélo se aplica en edificios
con diafragmas rigidos y solo si el maximo desplazamiento relativo de entrepiso
es mayor que 50 % del desplazamiento permisible (0.007).

Existe irregularidad torsional extrema cuando, en cualquiera de las direcciones
de analisis, el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del
edificio, calculado incluyendo excentricidad accidental (Amax), es mayor que
1,5 veces el desplazamiento relativo promedio de los extremos del mismo
entrepiso para la misma condicion de carga (AProm). Este criterio sélo se aplica
en edificios con diafragmas rigidos y sélo si el maximo desplazamiento relativo

de entrepiso es mayor que 50% del desplazamiento permisible (0.007).
Si:

(Améx) > 1.2 (ACM)
Extrema:

(Améx) > 1.5 (AProm)

Figura 47: Irregularidad torsional (E030)

> Esquinas entrantes

La estructura se califica como irregular cuando tiene esquinas entrantes,
cuando las dimensiones en ambas direcciones son mayores que 20% de la

correspondiente dimension total en planta.
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Si:

A
A ‘ /\B / \B a>0.20A
4 b>0.20B
b%% <

Figura 48: Esquinas entrantes (E030)

» Discontinuidad del diafragma

La estructura se califica como irregular cuando los diafragmas tienen
discontinuidades abruptas o variaciones importantes en rigidez, incluyendo
aberturas mayores al 50% del area bruta del diafragma. También existe
irregularidad cuando, en cualquiera de los pisos y para cualquiera de las
direcciones de andlisis, se tiene alguna seccién transversal del diafragma con
un &rea neta resistente menor al 25% del area de la seccion transversal total
de la misma direccion calculada con las dimensiones totales de la planta.

Si:

D*C>050A*B

Figura 49: Discontinuidad del diafragma (E030)

» Sistemas no paralelos

Se considera que existe irregularidad cuando en cualquiera de las direcciones
de andlisis los elementos resistentes a fuerzas laterales no son paralelos. No
se aplica si los ejes de los pérticos o muros forman angulos menores que 30°
ni cuando los elementos no paralelos resisten menos que 10% de la fuerza

cortante del piso.

Sistemas no paralelos

PLANTA
Figura 50: Sistemas no paralelos (E030)
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A continuacion, en la tabla 23 se presenta el analisis de irregularidades en

planta para el primer edificio analizado con una resistencia del concreto a la

compresion 210kg/cm? en todos los niveles.

Tabla 23: Verificacion de irregularidad en planta — 1er edificio

IRREGULARIDADES

ESTRUCTURALES Factor
EN PLANTA — 1ER EVALUACION de Ip VERIFICACION
EDIFICIO
desplazamiento X
m Amax/ACM >1.2
TECHO5 0.046 A max 0.009 0.94 NO PRESENTA IR.
TECHO5 0.046 A max 0.009 0.94 NO PRESENTA IR.
TECHO5 0.062 A max 0.012 1.27 PRESENTA IR.
TECHO5 0.062 A max 0.012 1.27 PRESENTA IR.
TECHO5 0.049 A CM 0.010
TECHO4 0.037 A max 0.009 0.94 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.037 A max 0.009 0.94 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.049 A max 0.012 1.27  PRESENTAIR.
TECHO4 0.049 A max 0.012 1.27 PRESENTA IR.
TECHO4 0.039 A CM 0.009
TECHO3 0.028 A max 0.008 0.94 NO PRESENTA IR.
. TECHO3 0.028 A max 0.008 0.94 NO PRESENTA IR.
Irregularidad TECHO3 0.037 Amax 0011 127 PRESENTAIR.
Torsional TECHO3 0.037 A max 0.011 1.27  PRESENTAIR. 0,75 PRESENTA
Irregularidad TECHO3 0.029 ACM 0.009 0.60 NO PRESENTA
Torsional Extrema TECHO2 0.019 Amax  0.008 0.95 'NO PRESENTA IR.
TECHO2 0.019 A max 0.008 0.95 NO PRESENTA IR.
TECHO2 0.026 A max 0.010 1.27 PRESENTA IR.
TECHO2 0.026 A max 0.010 1.27 PRESENTA IR.
TECHO2 0.020 A CM 0.008
MEZANINE 0.012 A max 0.007 0.94 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.012 A max 0.007 0.94 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.016 A max 0.010 1.27  PRESENTAIR.
MEZANINE 0.016 A max 0.010 1.27  PRESENTAIR.
MEZANINE 0.012 ACM 0.008
TECHO1 0.005 A max 0.005 0.95 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.005 A max 0.005 0.95 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.006 A max 0.006 1.29  PRESENTAIR.
TECHO1 0.006 A max 0.006 1.29  PRESENTAIR.
TECHO1 0.005 A CM 0.005
Esquinas Entrantes Debido a la uniformidad en planta, la estructura no presenta esquinas 0.90 NO PRESENTA
entrantes
Se presenta aberturas en el diafragma.
Area total = 648.6857 m2
Discontinuidad del Area vacia =84.4363 m2
Diafragma Relacion = 0.13 085 NO PRESENTA
La relacién es menor a 0.50.
Sistemas No Los elementos resistentes en el edificio tienen configuraciones paralelas. 0.9 NO PRESENTA

Paralelos

Posterior a la verificacion de irregularidades, se aplica el coeficiente 0.75 en el

andlisis sismico por presentar irregularidad torsional en planta, modificando el

factor de reduccién basico.
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4.3.1.10 Escalado de la fuerza cortante para disefio (f'c=210 kg/cm?)
La Norma de Disefio Sismoresistente, sefiala que para cada una de las
direcciones consideradas en el analisis dinamico “X” y “Y”, la fuerza cortante en la
base del edificio debera ser mayor o igual al 90% (edificaciones irregulares) de la
misma fuerza obtenida a través de un analisis estético (ver figura 51). En caso
contrario se deberan incrementar los resultados del andlisis dinamico por medio
de un factor de escala para cumplir los minimos sefialados (Taboada, Izcue,
2009).

7
A
Y

x fe

T

7//
Lo
4 4

Fuerzas Internas de - Fuerzas Internas de
Diseno = Combinacién Modal X fo

T

f _(08609Ves
27 V.,

=1

Figura 51: Escalado de fuerza dinamica para disefio

Para calcular los factores de escala se debe comparar la fuerza cortante del caso
dindmico versus la fuerza cortante del caso estatico y verificar que el cociente sea

mayor o igual a 0.90, como se muestra en la tabla 24.

Tabla 24: Factor de escala para disefio — ler edificio

FACTOR DE ESCALA PARA DISENO EN EL ANALISIS DINAMICO

TECHO CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton
TECHO1 Cortante dinamica XX 0 526.99 49.28
TECHO1 Cortante dinamica YY 0 57.50 695.58
TECHO1  Cortante estatica XX 0 539.01 0
TECHO1 Cortante estatica YY 0 0 799.49

FACTOR DE ESCALA SIS XX DISENO  0.9205 (minimo 1)
FACTOR DE ESCALA SIS YY DISENO 1.0344
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4.3.1.11 Modelo estructural ETABS (f'c=210 kg/cm?)

En la figura 52 se presenta el modelo estructural del primer edificio analizado con
un concreto de resistencia la compresién 210kg/cm? en todos sus elementos
estructurales de todos los niveles.

Figura 52: Modelo estructural ETABS — 1er edificio
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4.3.2 Andlisis estructural del segundo edificio (f'c=350 kg/cm?)

Para el andlisis estructural de la segunda edificacion se usa la resistencia del concreto

a la compresion 350 kg/cm2 en todos sus elementos estructurales del sétano 2 al

altimo nivel, para evitar problemas en las uniones de columnas y vigas o losas de

diferente resistencia. Es necesario conocer las caracteristicas del proyecto como

configuracién estructural y las respectivas dimensiones (obtenida de la estructuracion

y pre dimensionamiento), propiedades de los elementos estructurales, cargas

aplicables al modelo, parametros sismicos y espectro de disefio para el analisis

sismico

Finalmente, son verificados los desplazamientos e irregularidades acorde a la Norma

de Disefio Sismoresistente (E030), para su validacién y su posterior disefio.

4.3.2.1 Dimensiones (f'c=350kg/cm?)

Vigas

» Eje xx =0.35m*0.50m
» Ejeyy =0.35m*0.50m

Columnas

Sétano 1 — Mezanine
Techo 2 — Techo 5
Techo 6 — Techo 10
Techo 11 — Azotea

YV V V VY

Placas

Sétano 1 — Sétano 2
Techo 1 — Azotea

Sétano 1 — Sétano 2

YV V V V

Techo 1 — Azotea

C =1.30m*0.35m
C =1.00m*0.35m
C =0.80m*0.35m
C =0.50m*0.35m

Eje xx e=0.35m
Eje xx e=0.35m
Ejeyy e=0.20m
Ejeyy e=0.15m
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4.3.2.2 Propiedades de los materiales (f'c=350kg/cm?)

YV V VYV V

Concreto f'c=350 kg/cm2
Modulo de Poisson U=0.15

Modulo de Elasticidad Ec= 2806243.04tn/m2
Fluencia del acero fy= 4200kg/cm2

4.3.2.3 Cargas aplicables (f'c=350kg/cm?)

Las cargas muertas impuestas seran los pesos propios, los cuales son tomados

desde los elementos estructurales que el programa computa por la caracterizacion

de materiales en vigas columnas y placas. Para el caso de la carga muerta de

losas aligeradas y macizas estas son introducidas manualmente al modelo.

Las cargas vivas o sobrecargas seran introducidas de forma manual al modelo

siendo estas cargas asignadas a la losa de cada entrepiso de acuerdo a cada

caso.

4.3.2.4 Parametros sismicos (f'c=350kg/cm?)

>

Factor de Zona: Z3 = 0.35 (El edificio se ubica en la ciudad de Huancayo,
correspondiente a la zona sismica 3)

Factor de Uso: U = 1 (La categoria del edificio corresponde a una
edificacion comun tipo C)

Factor de Amplificaciobn Sismica: C (El factor de amplificacion de la
estructura respecto a la aceleracién en el suelo depende del periodo
fundamental de la estructura). EI mayor valor que puede tomar C es 2.5
Parametro de Suelo: S = 1 (Suelo rigido, tipo S1)

Coeficiente de Reduccion: Rxx = 5.25 y Ryy = 4.5 (Depende del tipo de
sistema estructural usado, en el caso del segundo edificio la direccién
transversal “X” es DUAL TIPO 1 (R=7) y la direccién longitudinal “Y” es de
MUROS ESTRUCTURALES (R=6), al tratarse de una estructura Irregular
(Ip=0.75, la=1) el coeficiente de reduccién sismica es modificado

Aceleracion de la gravedad: g = 9.81 m/s2
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4.3.2.5 Espectro de disefio (f'c=350kg/cm?)

Para realizar el analisis sismico de la edificacién se realiza un analisis modal
espectral, para lo cual se elabora un espectro inelastico de disefio el mismo que
representa graficamente las pseudo-aceleraciones en cada una de las direcciones

versus los periodos de vibracion de la estructura.

» Para la direccién trasversal X

Espectro de disefio en X - 2do edificio

00000 REREEEINNN
ONBRNVONDADOON K
sl=lsTolelelolslalolsl=Ta)

PSEUDO
ACELERACIONES

0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65
PERIODO

Figura 53: Espectro de disefio para la direccién transversal X — 2do edificio

» Parala direccion longitudinal Y

Espectro de disefio en Y - 2do edificio

PSEUDO
ACELERACIONES
OO0 OORRRRRENN
ONPDOONANPON
So00oo0do0000od0o

0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65
PERIODO

Figura 54: Espectro de disefio para la direccién longitudinal Y — 2do edificio

4.3.2.6 Separacion de edificios (f'c=350kg/cm?)

Todo edificio debe estar separado de las estructuras vecinas, desde el nivel del
terreno natural, a una distancia minima “s” para evitar el choque durante un evento

sismico.

Esta distancia no ser4d menor que los 2/3 de la suma de los desplazamientos

maximos de los edificios colindantes.

» 2/3*0.3416 *2 = 0.46m

Tampoco sera menor que 0.006h, donde h es la altura medida desde el nivel del

terreno natural hasta el nivel considerado para evaluar “s”.
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» s=0,006h 20,03 m
> s=0.006*65.85=0.39m

Segun la Norma EO0.60, el edificio sera retirado de los limites de propiedad
adyacentes a otros lotes edificables o con edificaciones, a distancias no menores

a 0.475cm para este caso.

4.3.2.7 Verificacion del sistema estructural R (f'c=350kg/cm?)

Posterior al analisis sismico es necesario realizar la verificacion del sistema
estructural de la edificacién para ejecutar la correccion del factor de reduccién (R).
Esta verificacidbn se realiza con el sismo estatico en el primer techo de la
edificacion. En la tabla 25 se observa la fuerza cortante que actla en la direccion
transversal “X” y en la direccién longitudinal “Y” al producirse un sismo.

Tabla 25: Fuerza cortante del sismo estatico en el techo 1 — 2do edificio
SISMO ACTUANTE EN EL TECHO 1

TECHO1 CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton

TECHO1 SEXX 0.00 -476.79 0.00

TECHO1 SEYY 0.00 0.00 -760.23

El analisis corresponde a identificar el porcentaje del sismo que absorben los
elementos resistentes horizontales (columnas — placas). Al verificar el sistema
estructural en la direccién trasversal X (tabla 26), se observa que el porcentaje de
sismo absorbido por los muros resulta ser el 79%, de manera que el porcentaje
de sismo absorbido por las columnas es el 21% restante. Estos valores
corresponden al sistema estructural DUAL TIPO 1 (MUROS Y PORTICOS) con
un factor de reduccion R=7 segun la Norma de Disefio Sismo-resistente (E030).
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Tabla 26: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en la direccion transversal X — 2do

edificio
Porcentaje del sismo que se lleva los muros en el eje X del techo 1
TECHO1 ELEMENTO CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton
TECHO1 PL1 XX1 SEXX -13.82 7.98 0.02
TECHO1 PL1 XX2 SEXX 2.81 10.03 0.02
TECHO1 PL1 XX3 SEXX 57.34 1146 0.04
TECHO1 PL2 XX1 SEXX 0.20 23.01 0.05
TECHO1 PL2 XX2 SEXX 92.46 24.19 0.07
TECHO1 PL3 XX2 SEXX -6.35 16.56 0.02
TECHO1 PL3 XX1 SEXX -49.40 13,58 0.03
TECHO1 PL3 XX3 SEXX 74.38 15.52 0.02
TECHO1 PL4 XX1 SEXX 22.04 20.30 -0.04
TECHO1 PL4 XX2 SEXX 13.68 2151 -0.05
TECHO1 PL4 XX3 SEXX -52.77  25.67 -0.07
TECHO1 PL5 XX1 SEXX 17.55 14.86 -0.05
TECHO1 PL5 XX2 SEXX -6.85 16.77 -0.04
TECHO1 PL5 XX3 SEXX -57.79 15.16 -0.04
TECHO1 PL6 XX1 SEXX -94.23  24.82 -0.02
TECHO1 PL6 XX2 SEXX 346.08 26.71 -0.05
TECHO1 PL6 XX3 SEXX 154.73 38.06 -0.18
TECHO1 PL6 XX4 SEXX 4.85 51.51 -0.78
TOTAL Vx 377.70
%DE SISMO EN MUROS XX 79%
%DE SISMO EN COLUMNAS XX 21% R=7

En la verificaciéon del sistema estructural en la direccion longitudinal Y (tabla 27),

se observa que el porcentaje de sismo absorbido por los muros resulta ser el 94%,

de manera que el porcentaje de sismo absorbido por las columnas es el 6%

restante. Estos valores corresponden al sistema estructural de MUROS
ESTRUCTURALES con un factor de reduccién R=6 segun la Norma de Disefio

Sismo-resistente (E030).

Tabla 27: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en el eje longitudinal Y — 2do edificio

Porcentaje del sismo que se lleva los muros en el eje Y del techo 1

TECHO ELEMENTO CASO DE CARGA P VY VX
ton ton ton

TECHO1 PL1YY2 SEYY 136.46 80.96 0.02
TECHO1 PL1YY1 SEYY -228.93 44.80 0.03
TECHO1 PL2 YY1 SEYY 31.81 79.31 0.02
TECHO1 PL3 YY1 SEYY -186.68 50.67 0.03
TECHO1 PL3 YY2 SEYY 231.28 41.00 0.00
TECHO1 PL4 YY1 SEYY -185.29 45.83 -0.01
TECHO1 PL4 YY2 SEYY 112.81 86.06 0.02
TECHO1 PL5 YY1 SEYY -123.75 55.98 -0.01
TECHO1 PL5 YY2 SEYY 260.46 56.05 0.00
TECHO1 PL6 YY1 SEYY -213.64 91.70 -0.01
TECHO1 PL6 YY2 SEYY 120.42 51.32 0.01
TECHO1 PL6 YY3 SEYY -83.72 34.67 0.01

TOTAL Vy 718.35
%DE SISMO EN MUROS YY 94%
%DE SISMO EN COLUMNAS YY 6% R=6
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4.3.2.8 Verificacion de desplazamientos (f'c=350kg/cm?)

Segun la Norma EO030 para estructuras de concreto armado se permite una
distorsion de entrepiso méaxima (deriva) del 0.007. Es asi que la estructura debe
ser lo suficientemente rigida para cumplir con esta condicion. En la tabla 28 se
presentan las distorsiones de entrepisos maximos (derivas) y los desplazamientos
acumulados por nivel en la direccién transversal X.

Tabla 28: Distorsion de entrepisos maximas y desplazamientos acumulados en la

direccion transversal X — 2do edificio
VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION TRANSVERSAL X

TECHO Distorsion  Alturade  Distorsion  Distorsion max p Desplazamiento
; . . . asa
entrepiso  entrepiso  entrepiso entrepiso acumulado
m cm cm cm
CUART MQ 0.0048 1.80 0.87 1.26 OK 34.16
AZOTEA 0.0049 2.80 1.38 1.96 OK 33.29
TECHO20 0.0058 3.10 1.81 2.17 OK 31.91
TECHO19 0.0059 2.80 1.66 1.96 OK 30.10
TECHO18 0.0060 2.80 1.69 1.96 OK 28.44
TECHO17 0.0061 2.80 1.72 1.96 OK 26.75
TECHO16 0.0062 2.80 1.73 1.96 OK 25.04
TECHO15 0.0062 2.80 1.74 1.96 OK 23.30
TECHO14 0.0062 2.80 1.74 1.96 OK 21.56
TECHO13 0.0062 2.80 1.73 1.96 OK 19.82
TECHO12 0.0061 2.80 1.71 1.96 OK 18.08
TECHO11 0.0060 2.80 1.69 1.96 OK 16.37
TECHO10 0.0058 2.80 1.64 1.96 OK 14.69
TECHO9 0.0057 2.80 1.60 1.96 OK 13.05
TECHOS8 0.0056 2.80 1.56 1.96 OK 11.45
TECHO7 0.0054 2.80 1.52 1.96 OK 9.89
TECHOG6 0.0052 2.80 1.46 1.96 OK 8.37
TECHO5 0.0050 3.00 1.49 2.10 OK 6.91
TECHO4 0.0047 3.00 1.40 2.10 OK 5.42
TECHO3 0.0043 3.00 1.28 2.10 OK 4.02
TECHO2 0.0037 3.00 1.11 2.10 OK 2.75
MEZANINE 0.0030 3.40 1.02 2.38 OK 1.63
TECHO1 0.0017 3.55 0.61 2.49 OK 0.61
75:88 Desplazamientos acumulades
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Figura 55: Desplazamiento acumulados en la direccion transversal X — 2do edificio
En la tabla 28 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccién transversal “X” se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO30 para estructuras de concreto armado con una distorsion de entrepiso
maxima de 0.0062. Asi mismo, se presenta un desplazamiento acumulado de

34.16cm en el Ultimo nivel (figura 55).

88



En la tabla 29 se presentan las distorsiones de entrepisos maximos (derivas) y los
desplazamientos acumulados por nivel en la direccién longitudinal Y.

Tabla 29: Distorsiéon de entrepiso maximas y desplazamientos acumulados en la direccién
longitudinal Y — 2do edificio

VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION LONGITUDINAL Y

TECHO Distorsion  Alturade  Distorsién  Distorsién max p Desplazamiento
; . . A asa
entrepiso  entrepiso  entrepiso entrepiso acumulado
m cm cm cm
CUART MQ 0.0026 1.80 0.47 1.26 OK 16.45
AZOTEA 0.0028 2.80 0.78 1.96 OK 15.98
TECHO20 0.0028 3.10 0.88 2.17 OK 15.20
TECHO19 0.0029 2.80 0.80 1.96 OK 14.33
TECHO18 0.0029 2.80 0.81 1.96 OK 13.52
TECHO17 0.0029 2.80 0.82 1.96 OK 12.71
TECHO16 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 11.88
TECHO15 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 11.05
TECHO14 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 10.22
TECHO13 0.0030 2.80 0.83 1.96 OK 9.39
TECHO12 0.0029 2.80 0.82 1.96 OK 8.56
TECHO11 0.0029 2.80 0.81 1.96 OK 7.74
TECHO10 0.0028 2.80 0.79 1.96 OK 6.94
TECHO9 0.0027 2.80 0.77 1.96 OK 6.15
TECHOS8 0.0027 2.80 0.75 1.96 OK 5.38
TECHO7 0.0026 2.80 0.72 1.96 OK 4.63
TECHO6 0.0025 2.80 0.69 1.96 OK 3.91
TECHOS5 0.0023 3.00 0.70 2.10 OK 3.22
TECHO4 0.0021 3.00 0.64 2.10 OK 2.53
TECHO3 0.0019 3.00 0.58 2.10 OK 1.88
TECHO2 0.0017 3.00 0.51 2.10 OK 1.30
MEZANINE 0.0014 3.40 0.47 2.38 OK 0.80
TECHO1 0.0009 3.55 0.33 2.49 OK 0.33

desplazamientos acumulagdos
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Figura 56: Desplazamientos acumulados en la direccion longitudinal Y — 2do edificio

En la tabla 29 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccion longitudinal Y se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO030 para estructuras de concreto armado con una distorsion de entrepiso
méxima de 0.0030. Asi mismo se presenta un desplazamiento acumulado del

16.45cm en el dltimo nivel (figura 56).
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4.3.2.9 Verificacion de regularidad estructural (f'c=350kg/cm?)

La Norma de Disefio Sismo-resistente (E030) establece criterios de irregularidad,
lo cual busca darle una clasificacion a las edificaciones de acuerdo a su
configuracion estructural. Esta clasificacion modifica el coeficiente basico de
reduccion sismica Ro, multiplicAndolo por los coeficientes de irregularidad en

altura y en planta.

» R=1*1,*Ro
o la=Irregularidad en altura
o lp=Irregularidad en planta

4.3.2.9.1 Irregularidad en altura

A continuacion, en la tabla 30 se presenta el andlisis de irregularidades en
altura para el primer edificio analizado con una resistencia del concreto a la

compresion 350kg/cm? del sétano 2 al ultimo nivel.

Tabla 30: Verificacion de irregularidad en altura — 2do edificio

IRREGULARIDADES
ESTRUCTURALES EN

ALTURA 2DO EVALUACION Factor de la VERIFICACION
EDIFICIO
RIGIDEZ X
ton/m <0.7
CUART MQ
AZOTEA

TECHO20  22921.01

TECHO19  36117.34 1.58 NO PRESENTA IR.
TECHO18  44205.41 1.22 NO PRESENTA IR.
TECHO17  49188.90 1.11 NO PRESENTA IR.
TECHO16  52241.73 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO15 54196.86 1.04 NO PRESENTA IR.
TECHO14  55598.19 1.03 NO PRESENTA IR.
TECHO13  56946.65 1.02 NO PRESENTA IR.

Irregularidad de TECHO12 58567.73  1.03 NO PRESENTA IR
Rigidez — Piso Blando TECHO11 60742.76  1.04 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA

Irregularidad Extrema TECHO10  64015.38 1.05 NO PRESENTA IR. 0.50 NO PRESENTA

de Rigidez TECHO9  67500.66  1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO8  71812.63  1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO7 7723564  1.08 NO PRESENTA IR.
TECHO6  84000.99  1.09 NO PRESENTA IR.
TECHO5  93417.38  1.11 NO PRESENTA IR.
TECHO4 105510.84 1.13 NO PRESENTA IR.
TECHO3 12217250 1.16 NO PRESENTA IR.
TECHO2 148008.25 1.21 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 194128.80 1.31 NO PRESENTA IR.
TECHO1 349942.81  1.80 NO PRESENTA IR.
SOTANO1
SOTANO2
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V Resistente X <0.8

Ton
CUART MQ 3.2732
AZOTEA 17.0548

TECHO20 86.3719

TECHO19 135.3365 1.57 NO PRESENTA IR.
TECHO18 167.576 1.24 NO PRESENTA IR.
TECHO17 188.5507 1.13 NO PRESENTAIR.
TECHO16 202.1797 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO15 211.1529 1.04 NO PRESENTA IR.
TECHO14 217.448 1.03 NO PRESENTA IR.

gregumfldade; de TECHO13 =~ 222.7997  1.02 NO PRESENTA IR.
esistencia— Piso TECHO12 228.422 1.03 NO PRESENTA IR.
Débil TECHO11 234.9134 1.03 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA
Irregularidad Extrema TECHO10 = 242.8475  1.03 NO PRESENTA IR. 0.50 NO PRESENTA
de Resistencia TECHO9 252.8418 1.04 NO PRESENTA IR.
TECHO8 265.0694 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO7 279.5999 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO6 296.5175 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO5 316.1104 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO4 337.2575 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO3 358.5824 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO2 378.5533 1.06 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 398.3523 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO1 410.6086 1.03 NO PRESENTA IR.
SOTANO1 982.5331
SOTANO2 25.523
PESO POR PISO
ton >1.5
CUART MQ 16.58
AZOTEA 83.99
TECHO20 574.94
TECHO19 612.75 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO18 605.47 0.99 NO PRESENTA IR.
TECHO17 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO16 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO15 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO14 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO13 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO12 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
Irregularidad de Masa TECHO11 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
0 Peso TECHO10 608.42 1.00 NO PRESENTA IR. 0.90 NO PRESENTA
TECHO9 613.01 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHOS8 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO7 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHOG6 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO5 627.99 1.02 NO PRESENTA IR.
TECHO4 636.44 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHO3 636.44 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO2 636.44 1.00 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 759.05 1.19 NO PRESENTA IR.
TECHO1 817.49 1.08 NO PRESENTA IR.
SOTANO1 834.46
SOTANO2 852.61
Irregularidad En la edificacion las dimensiones de la estructura en planta no
Geométrica Vertical presentan variacion. 090 NO PRESENTA
Discontinuidad en los . .
Sistemas Resistentes Los elementos resistentes en el caso de placas son contlnugs,
Discontinuidad en el caso de columnas se presenta una reduccién de seccion 0.80 NO PRESENTA
cada 4 bloques de techos, esta variacion genera una 0.60 NO PRESENTA

extrema de los

. : excentricidad despreciable para el andlisis.
Sistemas Resistentes P P
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4.3.8.1.2 Irregularidad en planta

A continuacion, en la tabla 31 se presenta el andlisis de irregularidades en
planta para el segundo edificio analizado con una resistencia del concreto a la

compresion 350kg/cm? del sétano 2 al ultimo nivel.

Tabla 31: Verificacion de irregularidad en planta — 2do edificio

IRREGULARIDADES

ESTRUCTURALES Factor
EN PLANTA 2DO EVALUACION de Ip VERIFICACION
EDIFICIO

desplazamiento X

m AmaxACM >1.2
TECHOS 0.053 A maxesqunal 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHOS 0.053 A max esquna2 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO5 0.068 A max esquna3 0.015 1.24 PRESENTA IR.
TECHOS 0.068 A max esquna4 0.015 1.24 PRESENTA IR.
TECHO5  0.055 A CM 0.012
TECHO4 0.042 A maxesqunal 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.042 A maxesquna2 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.054 A maxesquna3 0.014 1.23 PRESENTA IR.
TECHO4 0.054 A maxesquna4 0.014 1.23 PRESENTA IR.

TECHO4 | 0.043 ACM 0.011
TECHO3 0.031 A max esqunaf 0.010 0.96 | NO PRESENTA IR.
_ TECHO3 0.031 A max esquna2 0.010 0.96 NO PRESENTA IR.
Irregularidad TECHO3 0.040 A max esquna3 0.013 1.23  PRESENTA IR.
Torsional TECHO3 0.040 A max esqunad 0.013 1.23  PRESENTA IR. 0,75 PRESENTA
Irregularidad TECHO3  0.032 ACM 0.010 0.60 NO PRESENTA
Torsional Extrema TECHO2 0.021 A max esqunaf 0.009 0.97 NO PRESENTA IR.

TECHO2 0.021 A maxesquna2 0.009 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO2 0.027 A maxesquna3 0.011 1.23 PRESENTA IR.
TECHO2 0.027 A maxesquna4 0.011 1.23 PRESENTA IR.
TECHO2  0.022 A CM 0.009
MEZANINE 0.013 A max esquna‘ 0.008 0.96 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.013 A max esquna2 0.008 0.96 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.016 A max esquna3 0.010 1.24 PRESENTA IR.
MEZANINE 0.016 A max esquna4 0.010 1.24 PRESENTA IR.
MEZANINE ' 0.013 A CM 0.008
TECHO1 0.005 A maxesqunal 0.005 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.005 A maxesquna2 0.005 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.006 A maxesquna3 0.006 1.25 PRESENTA IR.
TECHO1 0.006 A max esquna4 0.006 1.25 PRESENTA IR.
TECHO1 | 0.005 A CM 0.005

Debido a la uniformidad en planta, la estructura no presenta esquinas

0.90 NO PRESENTA
entrantes

Esquinas Entrantes

Se presenta aberturas en el diafragma.

Area total = 648.6857 m2

Discontinuidad del Area vacia =84.4363 m2
Diafragma Relacion = 0.13 0.85 NO PRESENTA

La relacién es menor a 0.50.

Sistemas No

Paralelos Los elementos resistentes en el edificio tienen configuraciones paralelas. 0.9 NO PRESENTA

Posterior a la verificacion de irregularidades, se aplica el coeficiente 0.75 en el
andlisis sismico por presentar irregularidad torsional en planta, modificando el

factor de reduccién basico.
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4.3.2.10 Escalado de la fuerza cortante para disefio (f'c=350kg/cm?)

La evaluacién de las cortantes se realiza de forma similar al item 4.3.1.10. Para
calcular los factores de escala, se debe comparar la fuerza cortante del caso
dinamico versus la fuerza cortante del caso estatico, y verificar que el cociente sea

mayor o igual a 0.90, como se muestra en la tabla 32.

Tabla 32: Factor de escala para disefio — 2do edificio
ANALISIS DE FACTOR PARA DISENO EN EL ANALISIS DINAMICO

TECHO CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton
TECHO1 Cortante dinAmica XX 0 410.60 35.73
TECHO1 Cortante dinamica YY 0 41.69 627.78
TECHO1 Cortante estatica XX 0 -476.78 0
TECHO1 Cortante estatica YY 0 0 -760.22

FACTOR DE ESCALA SIS XX DISENO  1.0451
FACTOR DE ESCALA SIS YY DISENO  1.0899

4.3.2.11 Modelo estructural final ETABS (f'c=350 kg/cm?)

En la figura 57 se presenta el modelo estructural del segundo edificio analizado
con un concreto de resistencia la compresion 350kg/cm? en todos sus elementos

estructurales del sétano 2 al ultimo nivel.

Figura 57: Modelo estructural ETABS — 2do edificio
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4.3.3 Andlisis estructural del tercer edificio (f'c=350-210 kg/cm?)

El andlisis estructural para la tercera edificacion tiene como caracteristica principal
integrar dos resistencias a la compresion del concreto, usando f'c=350kg/cm? del
s6tano 2 al décimo nivel, y f'c=210kg/cm? del onceavo al Ultimo nivel en todos sus
elementos estructurales. Es necesario conocer las caracteristicas del proyecto como
la configuracién estructural, dimensiones obtenidas de la estructuracién y el pre
dimensionamiento, propiedades de los elementos estructurales, cargas aplicables al

modelo, pardmetros sismicos y espectro de disefio para el analisis sismico.

Finalmente, seran verificados los desplazamientos e irregularidades acorde a la Norma
de Disefio Sismoresistente (E030), para su validacion y posterior disefio.

4.3.3.1 Dimensiones (f'c=350-210 kg/cm?)
Vigas

0.60 4.62

0.40
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. b 260 035 |, : i 3ET o |
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3 713 o il | o
Placas 8 s e
mh 5/21 oy
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4.3.3.2 Propiedades de los materiales (f'c=350-210 kg/cm?)

YV V. V V V V

Concreto f'c=350 kg/cm?
Médulo de Elasticidad Ec= 2806243.04tn/m?
Concreto f'c=210kg/cm?
Moédulo de Elasticidad Ec=2173706.51 tn/m?
Maodulo de Poisson U=0.15

Fluencia del acero fy= 4200kg/cm?

4.3.3.3 Cargas aplicables (f'c=350-210 kg/cm?)

Las cargas muertas impuestas seran los pesos propios, los cuales son tomados

desde los elementos estructurales que el programa computa por la caracterizaciéon

de materiales en vigas columnas y placas. Para el caso de la carga muerta de

losas aligeradas y macizas, estas son introducidas manualmente al modelo.

Las cargas vivas o sobrecargas seran introducidas de forma manual al modelo

siendo estas cargas asignados a la losa de cada entrepiso de acuerdo a cada

caso.

4.2.3.4 Parametros sismicos (f'c=350-210 kg/cm?)

>

Factor de Zona: Z3 = 0.35 (El edificio se ubica en la ciudad de Huancayo,
correspondiente a la zona sismica 3)

Factor de Uso: U = 1 (La categoria del edificio corresponde a una
edificacion comun tipo C)

Factor de Amplificaciobn Sismica: C (El factor de amplificacion de la
estructura respecto a la aceleraciéon en el suelo depende del periodo
fundamental de la estructura). El mayor valor que puede tomar C es 2.5
Parametro de Suelo: S = 1 (Suelo rigido, tipo S1)

Coeficiente de Reduccion: Rxx = 5.25 y Ryy = 4.5 (Depende del tipo de
sistema estructural usado, en el caso del tercer edificio la direccion
transversal “X” es DUAL TIPO 1 (R=7) y la direccién longitudinal “Y” es de
MUROS ESTRUCTURALES (R=6), al tratarse de una estructura Irregular
(Ip=0.75, la=1) el coeficiente de reduccion sismica es modificado

Aceleracion de la gravedad: g = 9.81 m/s2
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4.3.3.5 Espectro de disefio (f'c=350-210 kg/cm?)

Para realizar el analisis sismico de la edificacién, se realiza un analisis modal
espectral, para lo cual se elabora un espectro inelastico de disefio el mismo que
representa graficamente las pseudo-aceleraciones en cada una de las direcciones

versus los periodos de vibracion de la estructura.
» Para la direccion transversal X

Espectro de disefio en X - 3er edificio

PSEUDO
ACELERACIONES
OOOOOHHNNN
O BN D0

0 051 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65
PERIODO

Figura 58: Espectro de disefio para la direccion transversal X - 3er edificio

» Para la direccion longitudinal Y

Espectro de disefio en Y - 3er edificio

COO00OoRPRPRPEINN
ONBDNONRDNON
lslolelalelolololalalols)

PSEUDO
ACELERACIONES

0 051 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 6.5
PERIODO

Figura 59: Espectro de disefio para la direccion longitudinal Y — 3er edificio

Para efectos de comparacion, estos valores resultan ser los mismos espectros
de disefio en los modelos estructurales.

4.3.3.6 Separacion de edificios

Todo edificio debe estar separado de las estructuras vecinas, desde el nivel del
terreno natural, a una distancia minima “s” para evitar el choque durante un evento

sismico.

Esta distancia no ser4 menor que los 2/3 de la suma de los desplazamientos

maximos de los edificios colindantes.
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> 2/3*0.3329*2=0.44m

Tampoco serd menor que 0.006h, donde h es la altura medida desde el nivel del

terreno natural hasta el nivel considerado para evaluar “s”.

» s=0,006h 20,03 m
> s=0.006*65.85=0.39m

Segun la Norma EO0.60, el edificio sera retirado de los limites de propiedad
adyacentes a otros lotes edificables, o con edificaciones, a distancias ho menores

a 0.45cm para este caso.

4.3.3.7 Verificacion del sistema estructural R (f'c=350-210 kg/cm?)

Posterior al analisis sismico es necesario realizar la verificacion del sistema
estructural de la edificacion para realizar la correccion del factor de reduccién (R).
Esta verificacidbn se realiza con el sismo estatico en el primer techo de la
edificacion. En la tabla 33 se observa la fuerza cortante que actla en la direccién

transversal “X” y en la direccién longitudinal “Y” al producirse un sismo.

Tabla 33: Fuerza cortante del sismo estatico en el techo 1 — 3er edificio

SISMO ACTUANTE EN EL TECHO 1

TECHO1 CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton

TECHO1 SEXX 0.00 -483.80 0.00

TECHO1 SEYY 0.00 0.00 -771.41

El andlisis corresponde a identificar el porcentaje del sismo que absorben los
elementos resistentes horizontales (columnas — placas). Al verificar el sistema
estructural en la direccién trasversal X (tabla 34), se observa que el porcentaje de
sismo absorbido por los muros resulta ser el 78% de manera que el porcentaje de
sismo absorbido por las columnas es el 22% restante. Estos valores corresponden
al sistema estructural DUAL TIPO 1 (MURQOS Y PORTICOS) con un factor de

reduccion R=7 segln la Norma de Disefio Sismo-resistente (E030).
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Tabla 34: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en la direccion transversal X — 3er

edificio
Porcentaje del sismo que se llevan los muros del techo 1

TECHO ELEMENTO CASO DE CARGA P VX VY
tonf tonf tonf

TECHO1 PL1 XX1 SEXX -13.82 7.98 0.02
TECHO1 PL1 XX2 SEXX 2.81 10.03 0.02
TECHO1 PL1 XX3 SEXX 57.34 11.46 0.04
TECHO1 PL2 XX1 SEXX 0.20 23.01 0.05
TECHO1 PL2 XX2 SEXX 92.46 2419 0.07
TECHO1 PL3 XX2 SEXX -6.35 16.56 0.02
TECHO1 PL3 XX1 SEXX -49.40 13.58 0.03
TECHO1 PL3 XX3 SEXX 74.38 15.52 0.02
TECHO1 PL4 XX1 SEXX 22.04 20.30 -0.04
TECHO1 PL4 XX2 SEXX 13.68 2151 -0.05
TECHO1 PL4 XX3 SEXX -52.77 25.67 -0.07
TECHO1 PL5 XX1 SEXX 17.55 14.86 -0.05
TECHO1 PL5 XX2 SEXX -6.85 16.77 -0.04
TECHO1 PL5 XX3 SEXX -57.79 15.16 -0.04
TECHO1 PL6 XX1 SEXX -94.23 24.82 -0.02
TECHO1 PL6 XX2 SEXX 346.08 26.71 -0.05
TECHO1 PL6 XX3 SEXX 154.73 38.06 -0.18
TECHO1 PL6 XX4 SEXX 4.85 5151 -0.78

TOTAL Vx 377.70
%DE SISMO EN MUROS XX 78%
%DE SISMO EN COLUMNAS XX 22% R=7

En la verificacion del sistema estructural en la direccion longitudinal Y (tabla 35),
se observa que el porcentaje de sismo absorbido por los muros resulta ser el 93%,
de manera que el porcentaje de sismo absorbido por las columnas es el 7%
restante. Estos valores corresponden al sistema estructural de MUROS
ESTRUCTURALES con un factor de reduccién R=6, segun la Norma de Disefio

Sismo-resistente (E030).

Tabla 35: Fuerzas sismicas absorbidas por muros en el eje longitudinal Y — 3er edificio

Porcentaje del sismo que se llevan los muros del techo 1

TECHO ELEMENTO CASO DE CARGA P VY VX
tonf tonf tonf

TECHO1 PL1YY2 SEYY 136.46 80.96 0.02
TECHO1 PL1YY1 SEYY -228.93 4480 0.03
TECHO1 PL2 YY1 SEYY 31.81 79.31 0.02
TECHO1 PL3 YY1 SEYY -186.68 50.67 0.03
TECHO1 PL3YY2 SEYY 231.28 41.00 0.00
TECHO1 PL4 YY1 SEYY -185.29 4583 -0.01
TECHO1 PL4 YY2 SEYY 112.81 86.06 0.02
TECHO1 PL5 YY1 SEYY -123.75 55.98 -0.01
TECHO1 PL5 YY2 SEYY 260.46 56.05 0.00
TECHO1 PL6 YY1 SEYY -213.64 91.70 -0.01
TECHO1 PL6 YY2 SEYY 120.42 51.32 0.01
TECHO1 PL6 YY3 SEYY -83.72 34.67 0.01

TOTAL Vy 718.35
%DE SISMO EN MUROS YY 93%
%DE SISMO EN COLUMNAS YY 7% R=6
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4.3.3.8 Verificacion de desplazamientos (f'c=350-210 kg/cm?)

Segun la Norma EO030 para estructuras de concreto armado se permite una
distorsion de entrepiso méaxima (deriva) del 0.007. Es asi que la estructura debe
ser lo suficientemente rigida para cumplir con esta condicion. En la tabla 36 se
presentan las distorsiones de entrepisos maximos (derivas) y los desplazamientos
acumulados por nivel en la direccién transversal X.

Tabla 36: Distorsion de entrepisos maximas y desplazamientos acumulados en la

direccioén transversal X — 3er edificio
VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION TRANSVERSAL X

TECHO Distorsion  Alturade  Distorsién  Distorsién max p Desplazamiento
; . ; . asa
entrepiso  entrepiso  entrepiso entrepiso acumulado
m cm cm
CUART MQ 0.0048 1.80 0.86 1.80 OK 33.29
AZOTEA 0.0049 2.80 1.37 2.80 OK 32.43
TECHO20 0.0059 3.10 1.82 3.10 OK 31.06
TECHO19 0.0060 2.80 1.68 2.80 OK 29.24
TECHO18 0.0061 2.80 1.71 2.80 OK 27.56
TECHO17 0.0062 2.80 1.73 2.80 OK 25.85
TECHO16 0.0062 2.80 1.73 2.80 OK 24.12
TECHO15 0.0061 2.80 1.71 2.80 OK 22.39
TECHO14 0.0061 2.80 1.70 2.80 OK 20.68
TECHO13 0.0060 2.80 1.68 2.80 OK 18.98
TECHO12 0.0059 2.80 1.65 2.80 OK 17.30
TECHO11 0.0058 2.80 1.61 2.80 OK 15.65
TECHO10 0.0056 2.80 1.56 2.80 OK 14.03
TECHO9 0.0055 2.80 1.53 2.80 OK 12.47
TECHOS8 0.0053 2.80 1.49 2.80 OK 10.95
TECHO7 0.0052 2.80 1.45 2.80 OK 9.46
TECHOG6 0.0050 2.80 1.40 2.80 OK 8.01
TECHO5 0.0047 3.00 1.42 3.00 OK 6.61
TECHO4 0.0044 3.00 1.33 3.00 OK 5.19
TECHO3 0.0041 3.00 1.22 3.00 OK 3.85
TECHO2 0.0036 3.00 1.07 3.00 OK 2.63
MEZANINE 0.0029 3.40 0.97 3.40 OK 1.56
TECHO1 0.0017 3.55 0.59 3.55 OK 0.59

DESPLAZAMIENTOS ACUMULADOS

NN N WWWW.EA S SUNIUTUIOODOININN

OWAMDINUIOHNOWAIOINLIO A NOWGIONUI
ololelelolelelololelelolelelolelelelelelelolelelelele)
[SlSisislslslslslslslslslslslslslslolslslo s sls s s

-5 5 15 25 35
Figura 60: Desplazamiento acumulados en la direccién transversal X — 3er edificio
En la tabla 36 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccién transversal “X” se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO030 para estructuras de concreto armado con una distorsion de entrepiso
méxima de 0.0062. Asi mismo, se presenta un desplazamiento acumulado de

33.29cm en el ultimo nivel (figura 60).
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En la tabla 37 se presentan las distorsiones de entrepisos méaximos (derivas) y los
desplazamientos acumulados por nivel en la direccién longitudinal Y.

Tabla 37: Distorsion de entrepiso maximas y desplazamientos acumulados en la direccién
longitudinal Y — 3er edificio

VERIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS EN LA DIRECCION LONGITUDINAL Y

. L . L Distorsién .
TEoo  Dosin Aede Deostn T pasa Detzemens
P P P entrepiso

m cm cm
CUART MQ 0.0026 1.80 0.47 1.80 OK 17.29
AZOTEA 0.0029 2.80 0.81 2.80 OK 16.82
TECHO20 0.0030 3.10 0.94 3.10 OK 16.01
TECHO19 0.0031 2.80 0.87 2.80 OK 15.06
TECHO18 0.0031 2.80 0.88 2.80 OK 14.19
TECHO17 0.0032 2.80 0.89 2.80 OK 13.31
TECHO16 0.0032 2.80 0.90 2.80 OK 12.42
TECHO15 0.0032 2.80 0.89 2.80 OK 11.52
TECHO14 0.0032 2.80 0.89 2.80 OK 10.63
TECHO13 0.0032 2.80 0.88 2.80 OK 9.74
TECHO12 0.0031 2.80 0.87 2.80 OK 8.86
TECHO11 0.0030 2.80 0.85 2.80 OK 7.98
TECHO10 0.0029 2.80 0.82 2.80 OK 7.13
TECHO9 0.0029 2.80 0.80 2.80 OK 6.31
TECHOS8 0.0028 2.80 0.78 2.80 OK 5.51
TECHO7 0.0027 2.80 0.75 2.80 OK 4.74
TECHOG6 0.0026 2.80 0.71 2.80 OK 3.99
TECHO5 0.0024 3.00 0.72 3.00 OK 3.27
TECHO4 0.0022 3.00 0.66 3.00 OK 2.56
TECHO3 0.0020 3.00 0.60 3.00 OK 1.89
TECHO2 0.0017 3.00 0.51 3.00 OK 1.29
MEZANINE 0.0014 3.40 0.47 3.40 OK 0.78
TECHO1 0.0009 3.55 0.31 3.55 OK 0.31

78.00

399 DESPLAZAMIENTOS

6290 ACUMULADOS
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Figura 61: Desplazamientos acumulados en la direccién longitudinal Y — 3er edificio

En la tabla 37 se observa que las distorsiones de entrepisos maximos en la
direccién longitudinal Y se encuentran dentro del rango permitido por la Norma
EO30 para estructuras de concreto armado con una distorsion de entrepiso
maxima de 0.0032. Asi mismo se presenta un desplazamiento acumulado del

17.29cm en el dltimo nivel (figura 61).
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4.3.3.9 Verificacion de regularidad (f'c=350-210 kg/cm?)

La Norma de Disefio Sismo-resistente (E030) establece criterios de irregularidad,
lo cual busca darle una clasificacion a las edificaciones de acuerdo a su
configuracion estructural. Esta clasificacion modifica el coeficiente béasico de
reduccion sismica Ro, multiplicAndolo por los coeficientes de irregularidad en

altura y en planta.

» R=1*1,*Ro
o la=Irregularidad en altura

o lp=Irregularidad en planta
4.3.3.9.1 Irregularidad en altura

A continuacion, en la tabla 38 se presenta el analisis de irregularidades en
altura para el tercer edificio analizado con una resistencia del concreto a la
compresion 350kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel, y 210kg/cm? del onceavo

al dltimo nivel.

Tabla 38: Verificacion de irregularidad en altura — 3er edificio

IRREGULARIDADES
ESTRUCTURALES EN

ALTURA — 3ER EVALUACION Factor de la VERIFICACION
EDIFICIO
RIGIDEZ X
ton/m <0.7
CUART MQ
AZOTEA

TECHO20  24287.39

TECHO19 38038.73 1.57 NO PRESENTA IR.
TECHO18  46434.21 1.22 NO PRESENTA IR.
TECHO17 5178450 1.12 NO PRESENTA IR.
TECHO16 55478.90 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO15 58718.62 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO14 61007.69 1.04 NO PRESENTA IR.

Irregularidad de TECHO13  63134.70 1.03 NO PRESENTA IR.

Rigidez — Piso Blando TECHO12 65542.03 1.04 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA
Irregularidad Extrema TECHOLL 8632 4 T 1.05 R 0.50 NO PRESENTA
9 a0 TECHO10 72537.74 1.06 NO PRESENTA IR. -
de Rigidez TECHO9  76493.86 1.05 NO PRESENTA IR.

TECHOS8 81077.99 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO7 86809.92 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHOG6 94008.63 1.08 NO PRESENTA IR.
TECHO5  104009.53 1.11 NO PRESENTA IR.
TECHO4  116752.97 1.12 NO PRESENTA IR.
TECHO3  134304.83 1.15 NO PRESENTA IR.
TECHO2  161555.42 1.20 NO PRESENTA IR.

MEZANINE 210360.52 1.30 NO PRESENTA IR.
TECHO1 375127.18 1.78 NO PRESENTA IR.
SOTANO1

SOTANO2
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V Resistente X <0.8
ton

CUART MQ 3.2732

AZOTEA 17.0548

TECHO20 86.3719

TECHO19 135.3365 1.56 NO PRESENTA IR.
TECHO18 167.576 1.23 NO PRESENTA IR.
TECHO17 188.5507 1.12 NO PRESENTA IR.
TECHO16 202.1797 1.07 NO PRESENTA IR.
TECHO15 211.1529 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO14 217.448 1.04 NO PRESENTA IR.

gregumfldade; de TECHO13 =~ 222.7997  1.03 NO PRESENTA IR.
esistencia— Piso TECHO12 228.422 1.03 NO PRESENTA IR.
Débil TECHO11 234.9134 1.03 NO PRESENTA IR. 0.75 NO PRESENTA
Irregularidad Extrema TECHO10 = 242.8475  1.04 NO PRESENTA IR. 0.50 NO PRESENTA
de Resistencia TECHO9 252.8418 1.04 NO PRESENTA IR.
TECHOS8 265.0694 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO7 279.5999 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO6 296.5175 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO5 316.1104 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO4 337.2575 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO3 358.5824 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO2 378.5533 1.05 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 398.3523 1.05 NO PRESENTA IR.
TECHO1 410.6086 1.03 NO PRESENTA IR.
SOTANO1 982.5331
SOTANO2 25.523
PESO POR PISO
ton >15
CUART MQ 16.58
AZOTEA 83.99
TECHO20 574.94
TECHO19 612.75 1.06 NO PRESENTA IR.
TECHO18 605.47 0.99 NO PRESENTA IR.
TECHO17 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHOL16 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO15 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO14 605.47 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHO13 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
: TECHO12 605.47 1.00 NO PRESENTA IR.
Irregularu;ad de Masa TECHO11 605.47 1.00 NO PRESENTA IR. 0.90 NO PRESENTA
0 Feso TECHO10 608.42 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO9 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHOS 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO7 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO6 613.01 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO5 627.99 1.02 NO PRESENTA IR.
TECHO4 636.44 1.01 NO PRESENTA IR.
TECHO3 636.44 1.00 NO PRESENTA IR.
TECHO2 636.44 1.00 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 759.05 1.19 NO PRESENTA IR.
TECHO1 817.49 1.08 NO PRESENTA IR.
SOTANO1 834.46
SOTANO2 852.61
Irregularidad En la edificacion las dimensiones de la estructura en planta no
Geométrica Vertical presentan variacion. 0.90 NO PRESENTA
Discontinuidad en los . .
Sistemas Resistentes Los elementos resistentes en el caso de placas son contlnugs,
Discontinuidad en el caso de columnas se presenta una reduccién de seccién 0.80 NO PRESENTA
cada 4 bloques de techos, esta variacién genera una 0.60 NO PRESENTA

extremade los

. - excentricidad despreciable para el analisis.
Sistemas Resistentes P P
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4.3.3.9.2 Irregularidad en planta

A continuacion, en la tabla 39 se presenta el andlisis de irregularidades en
planta para el tercer edificio analizado con una resistencia del concreto a la
compresion 350kg/cm? del sétano 2 al décimo nivel, y 210kg/cm? del onceavo
al ultimo nivel.

Tabla 39: Verificacion de irregularidad en planta

IRREGULARIDADES
ESTRUCTURALES Factor

EN PLANTA 3ER EVALUACION de Ip VERIFICACION
EDIFICIO
desplazamiento X
m Amax/ACM >1.2
TECHOS 0.053 A max 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHOS 0.053 A max 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO5 0.068 A max 0.015 1.24 PRESENTA IR.
TECHOS5 0.068 A max 0.015 1.24 PRESENTA IR.
TECHO5 0.055 ACM 0.012
TECHO4 0.042 A max 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.042 A max 0.011 0.96 NO PRESENTA IR.
TECHO4 0.054 A max 0.014 1.23 PRESENTA IR.
TECHO4 0.054 A max 0.014 1.23 PRESENTA IR.
TECHO4 0.043 A CM 0.011
TECHO3 0.031 A max 0.010 0.96 NO PRESENTA IR.
. TECHO3 0.031 A max 0.010 0.96 NO PRESENTA IR.
Irregularidad TECHO3 0.040 Amax 0013  1.23 PRESENTAIR.
Torsional TECHO3 0.040 A max 0.013 1.23 PRESENTA IR. 0,75 PRESENTA
Irregularidad TECHO3 0.032 A CM 0.010 0.60 NO PRESENTA
Torsional Extrema TECHO2 0.021 A max 0.009 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO2 0.021 A max 0.009 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO2 0.027 A max 0.011 1.23 PRESENTA IR.
TECHO2 0.027 A max 0.011 1.23 PRESENTA IR.
TECHO2 0.022 A CM 0.009
MEZANINE 0.013 A max 0.008 0.96 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.013 A max 0.008 0.96 NO PRESENTA IR.
MEZANINE 0.016 A max 0.010 1.24 PRESENTA IR.
MEZANINE 0.016 A max 0.010 1.24 PRESENTA IR.
MEZANINE 0.013 ACM 0.008
TECHO1 0.005 A max 0.005 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.005 A max 0.005 0.97 NO PRESENTA IR.
TECHO1 0.006 A max 0.006 1.25 PRESENTA IR.
TECHO1 0.006 A max 0.006 1.25 PRESENTA IR.
TECHO1 0.005 A CM 0.005

Debido a la uniformidad en planta, la estructura no presenta esquinas

0.90 NO PRESENTA
entrantes

Esquinas Entrantes

Se presenta aberturas en el diafragma.

Area total = 648.6857 m2

Discontinuidad del Area vacia =84.4363 m2
Diafragma Relacion = 0.13 0.85 NO PRESENTA

La relacién es menor a 0.50.

Sistemas No

Paralelos Los elementos resistentes en el edificio tienen configuraciones paralelas. 0.9 NO PRESENTA

Posterior a la verificacion de irregularidades, se aplica el coeficiente 0.75 en el
analisis sismico por presentar irregularidad torsional en planta, modificando el

factor de reduccién basico.
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4.3.3.10 Escalado de la fuerza cortante para disefio (f'c=350-
210kg/cm?)

La evaluacion de las cortantes se realiza de forma similar al item 4.3.1.10. Para
calcular los factores de escala, se debe comparar la fuerza cortante del caso
dinamico versus la fuerza cortante del caso estatico y verificar que el cociente sea

mayor o igual a 0.90, como se muestra en la tabla 40.

Tabla 40: Factor de escala para disefio — 3er edificio

ANALISIS DE FACTOR PARA DISENO EN EL ANALISIS DINAMICO

TECHO CASO DE CARGA P VX VY
ton ton ton
TECHO1 Cortante dinamica XX 0 422.78 39.82
TECHO1 Cortante dinamica YY 0 46.46 619.10
TECHO1 Cortante estatica XX 0 -483.80 0
TECHO1 Cortante estatica YY 0 0 -771.41

FACTOR DE ESCALA SIS XX DISENO  1.0299

FACTOR DE ESCALA SIS YYDISENO 1.1214

4.3.3.11 Modelo estructural final ETABS (f'c=350-210kg/cm?)

En la figura 62 se presenta el modelo estructural del tercer edificio analizado con
un concreto de resistencia la compresion 350kg/cm? del s6tano 2 al décimo nivel,

y 210kg/cm? del onceavo al Ultimo nivel.
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Figura 62: Modelo estructural ETABS — 3er edificio

4.4 DISENO EN CONCRETO ARMADO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Cefidos a la normativa peruana, el disefio en concreto armado se realizé bajo los
lineamientos de la Norma de Concreto Armado (E060) del Reglamento Nacional de

Edificaciones.

4.4.1 Método de disefio
4.4.1.1 Método por Resistencia

El método de disefio que sefala la Norma (E060) es el Método por Resistencia,
en el que se indica que las estructuras y elementos estructurales tendran que
disefarse para alcanzar en todas sus secciones, resistencias de disefio por lo
menos iguales o mayores a las resistencias requeridas, calculadas para las cargas

y fuerzas amplificadas en las combinaciones que se estipulan en la norma.

> Rn=Ru
> ©ORn =Ru
Dénde:

» Rn= Resistencia nominal, es la resistencia que aporta en concreto y el

acero en condiciones ideales.
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» Ru= Resistencia requerida (actuantes del modelo)
» O®Rn=Resistencia de disefio

> ®=Factor de reduccion de resistencia

Resistencia requerida (factor de amplificacion de cargas)

Este factor de amplificacion pretende mostrar la probabilidad que existe de que la
carga estimada sea superada en la realidad. Tal como se indica en la Norma E060,
donde sefiala que la resistencia requerida para cargas muertas (CM) y cargas

vivas (CV) debe ser como minimo:
» U=1.4CM+1.7CV

En el caso de considerarse cargas de sismo (CS), adicionalmente la resistencia

requerida sera como minimo:

» U=1.25 (CM+CV)+CS
» U=1.25 (CM+CV)-CS
» U=0.9CM+CS
» U=0.9CM-CS

Resistencia de diseio (factores de reduccion de resistencia ¢)

Los factores de reduccién de resistencia afectan a las resistencias nominales de

las secciones y toman en cuenta:

» LaVariabilidad en la Resistencia: Considera la variabilidad en la resistencia
de los materiales colocado en obra, asi como las diferencias en las
dimensiones indicadas en los planos con respecto a la construccion real.
También las inexactitudes, suposiciones y simplificaciones en las
ecuaciones que se utilizan para predecir la resistencia.

» Las consecuencias de la falla del elemento: Considera la importancia del
elemento dentro de la estructura y las consecuencias de su falla.

» El tipo de falla del elemento: Asociada al comportamiento del elemento

bajo una solicitacion. (Ottazzi, 2011)

Los factores de reduccion de resistencia que indica la Norma E060 son los

siguientes:

» Paraflexion sin carga axial: 0.90

» Para carga axial y carga axial con flexion:
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o Carga axial de traccién con o sin flexion: 0.90
o Carga axial de compresion con o sin flexion:
= Elementos con refuerzo en espiral: 0.75
= Otros elementos: 0.70

» Para cortante y torsion: 0.85

4.4.1.2 Método por capacidad

La Norma de Concreto Armado E060 en su capitulo 21 toma en consideracion
este tipo de disefio para elementos estructurales sometidos a cargas sismicas.
Este disefio es usado en elementos estructurales especificos con el fin de prevenir

fallas indeseables.

El objetivo de cualquier estructura es que su sistema estructural sea ductil y es
por eso que los factores de seguridad contra las fallas por cortantes son mayores
que las producidas por flexion. EI comportamiento ideal es que primero fallen por
flexion y luego por cortante, produciéndose asi un elemento que fallara
dactiimente, de modo que se agrietard y se deflectard enormemente, pero no

colapsara.
Para el disefio por capacidad se deberia seguir la siguiente secuencia:

» Seleccionar el mecanismo de falla deseado, inducir al elemento a que
tenga una falla ductil.

» Del paso anterior se obtienen unas cargas amplificadas, que luego seran
consideradas cargas de demanda y se disefia el refuerzo por resistencia.

» Con el refuerzo asignado se calcula el valor de resistencia probable en las
secciones criticas. Es normal que los valores de resistencia probable sean
mayores a los de resistencia nominal.

» Luego se determina una carga externa que generaria la resistencia
probable.

» Finalmente se hace el disefio que induce a la carga fragil por cortante, con
el valor de carga externa que genera la resistencia probable. Asi se

garantiza que el elemento tendra una falla ductil.
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4.4.2 Disefio de vigas

El disefio de vigas en concreto armado se realiza por el método de resistencia para

requerimientos de flexion y el método de capacidad para requerimientos por cortante.

El disefio debe cumplir con la Norma de Concreto Armado (E.060), teniendo especial

cuidado en los requerimientos del Capitulo 21, Disposiciones Especiales para el

Disefo Sismico.

4.4.2.1 Disefio por flexion

La condicion principal para el disefio es que el momento resistente @Mn debe ser

mayor o igual al momento Gltimo Mu.

> OMn=Mu

Hipotesis de disefio (E060)

Para iniciar el disefio de las vigas es necesario definir las hipotesis de disefio y los

requisitos que debe cumplir un 6ptimo disefio para vigas sometidas a flexion.

>

A\

La maxima deformacion unitaria del concreto (ecu) en la fibra extrema
sometida a compresion es 0.003.
Las deformaciones unitarias en el refuerzo y en el concreto deben
considerarse directamente proporcional a la distancia del eje neutro.
El esfuerzo en el refuerzo debe considerarse como la deformacién unitaria
por el modulo de elasticidad del acero. Pero dicho esfuerzo debe ser mayor
o igual a fy.
o fs=Esxes
Se desprecia la resistencia a traccion del concreto ya que este es un valor
pequeno.
Se conoce la relacién de esfuerzo y deformacién unitaria del concreto.
Se conoce la relacion de esfuerzo y deformacién unitaria del acero.
Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion del
elemento, la cual puede tomarse como un bloque rectangular equivalente.
o En el bloque equivalente se considera:
o Un esfuerzo uniforme de 0.85 la resistencia a compresion del
concreto f'c.
o Una profundidad de “a” que es igual a 0.85 la distancia al eje neutro

c.
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El disefio de las secciones transversales sometidas a flexion, carga axial o a la
combinaciéon de ambas (flexo-compresién) debe basarse en el equilibrio y la
compatibilidad de deformaciones, utilizando las hipétesis ya mencionadas en
parrafos anteriores. (Ottazzi, 2004)

Real Equivalente

085t €
a=ﬂ1C ; C

W

Figura 63: Bloque equivalente de la zona comprimida
Fuente: Ottazzi, 2004

De la figura 63 se hace las equivalencias respectivas:

» 1.- Por equilibrio de fuerzas, la compresion C es igual que la traccion T
(C=T)
o C=T
o 0.85fc*b*a=As*fy
o Despejando a se obtiene
o a=As*fy/0.85fc*b
» 2.- El momento nominal Mn va a ser igual que la fuerza de traccion T
multiplicada por su brazo de palanca d-a/2, por lo tanto:
o Mn=As*fy*(d-al2)

Donde:

= p: cuantia de acero = As/bd
= As: &rea de acero

» b: ancho de la seccion

= d: peralte efectivo
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Acero minimo
Segun la Norma EOQ.60 el area minima por traccién de secciones rectangulares es:
> Asmin=0.7*(fc)*b*d/fy
Donde:

o b=base de la viga (cm)

o d= peralte efectivo de la viga (cm)

o Para disefios a una capa, d=(h-6)cm
o Para disefios a dos capas, d=(h-9)cm

Acero maximo

En elementos sometidos a flexibn se pueden dar tres tipos de fallas: falla de
traccion, falla de compresion y falla balanceada. La primera falla ocurre en vigas
sub-reforzadas y asegura que la viga tendra comportamiento ductil al momento de
fallar. Por el contrario, las dos ultimas fallas mencionadas ocurren de manera

intempestiva (falla fragil).

La falla balanceada sirve como un parametro para delimitar el area de acero
necesario para asegurar que la viga tendra una falla ductil; por lo tanto, la cuantia
no debe de pasar del 0.75 de la cuantia balanceada para asegurar un

comportamiento ductil.

» P max=0.75pb

» Asmax=0.75pb *b*d
Donde:
o pb = cuantia balanceada
o b= base de la viga (cm)

o d= peralte efectivo de la viga (cm)

Anclaje
Longitud de desarrollo

Segun lo indicado en la Norma EO60, los aceros de las vigas longitudinales
deben ingresar a cierta distancia en los apoyos para asegurar una adecuada
adherencia entre el acero y el concreto. De no cumplirse con esa longitud minima

el acero se saldra del apoyo.
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Estas longitudes de desarrollo minimas, dependiendo del diametro de barra, son
las que se muestras en la tabla 41 cuando se realiza el disefio con un concreto
a la compresion 210kg/cm? y en la tabla 42 cuando se realiza el disefio con un
concreto a la compresion 350kg/cm?.

Tabla 41: Tabla de longitudes de desarrollo minimas para un f'c=210 kg/cm2

pulgada areade a Superiores otras REDONDEADO
[2) acero (cm2) cm (cm) barras (cm) (m)
3/8" 0.71 0.95 43.65 33.58 0.50 0.40
1/2" 1.27 1.27 58.20 44.77 0.60 0.50
5/8" 1.98 1.59 72.75 55.96 0.80 0.60
3/4" 2.85 1.91 87.30 67.15 0.90 0.70
1" 5.07 2.54 14411 110.85 1.50 1.20

Tabla 42: Tabla de longitudes de desarrollo minimas para un f'c=350 kg/cm2

pulgada area de [ Superiores otras REDONDEADO
a acero (cm2) cm (cm) barras (cm) (m)
3/8" 0.71 0.95 33.81 26.01 0.40 0.30
1/2" 1.27 1.27 45.08 34.68 0.50 0.40
5/8" 1.98 1.59 56.35 43.35 0.60 0.50
3/4" 2.85 191 67.62 52.02 0.70 0.60
1" 5.07 2.54 111.63 85.87 1.20 0.90

Gancho estandar

El gancho estandar se usa en caso que la longitud desarrollo no pueda
cumplirse. Este gancho consta de una longitud horizontal y otra vertical. Es asi
que la longitud de gancho estandar (Idg) es equivalente a 318*db/\fc y la
longitud vertical siempre se considera 16 veces el diametro de la barra (16db).
En la tabla 43 se indican las longitudes minimas de gancho estandar cuando se
realiza el disefio con un concreto a la compresion 210kg/cm? y en la tabla 44

cuando se realiza el disefio con un concreto a la compresion 350kg/cm?.

Tabla 43: Tabla de gancho estandar para un f'c=210kg/cm2

pulgada areade o Ldg L REDONDEADO

[ acero(cm2) cm (cm) (cm) (m)
3/8" 0.71 0.95 20.90 15.24 0.25 0.20
1/2" 1.27 1.27 27.87 20.32 0.30 0.30
5/8" 1.98 159 34.84 25.40 0.40/0.35 0.30
3/4" 2.85 191 41.80 30.48 0.50 0.40
1" 5.07 254 55.74 40.64 0.60 0.50

Tabla 44: Tabla de gancho estandar para un f'¢c=350 kg/cm2

pulgada areade [} Ldg L REDONDEADO

[%) acero(cm2) cm (cm) (cm) (m)
3/8" 0.71 0.95 16.19 15.24 0.20 0.20
1/2" 1.27 1.27 2159 20.32 0.25 0.30
5/8" 1.98 1.59 26.98 25.40 0.30 0.30
3/4" 2.85 191 32.38 30.48 0.35/0.33 0.40
1" 5.07 254 4317 40.64 0.45 0.50
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Exigencias indicadas para vigas sometidas a flexion en la Norma E.060
(capitulo 21)

» Deberd existir refuerzo continuo a todo lo largo de la viga, constituido por
dos barras tanto en la cara superior como en la inferior, con un area de
acero no menor al minimo.

» La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor
gue un tercio de la resistencia a momento negativo provista en dicha cara.
La resistencia a momento negativo y positivo en cualquier seccién a lo
largo de la longitud del elemento deben ser mayores de un cuarto de la
maxima resistencia a momento proporcionada en la cara de cualquiera de
los nudos.

» La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor
gue un tercio de la resistencia a momento negativo provista en dicha cara.
La resistencia a momento negativo y positivo en cualquier seccién a lo
largo de la longitud del elemento deben ser mayores de un cuarto de la
maxima resistencia a momento proporcionada en la cara de cualquiera de

los nudos.

4.4.2.2 Diseiio por cortante

La condicion principal es que la cortante resistente @Vn debe ser mayor o igual al

cortante ultimo Vu.
> O®Vn=Vu

El disefio por capacidad de la viga se realiza para evitar que se genere una falla
fragil. Este disefo se realiz6 de acuerdo a las especificaciones del capitulo 21 de

la Norma de Concreto Armado (E060).

Cortante Ultimo (Vu)

El cortante ultimo es el cortante critico obtenido del analisis estructural, este

cortante se calcula a una distancia “d” de la cara del apoyo siempre y cuando:

» No existan cargas concentradas dentro de la distancia “d” hacia la cara del
apoyo.

» Las cargas de gravedad induzcan compresion en el apoyo.
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En caso no se cumplan estas condiciones, el cortante critico se ubicara en la cara

del apoyo de la viga.

Cortante nominal (@Vn)

El cortante nominal Vn es la suma del cortante que aporta el concreto Vc mas la

suma del cortante que aporta el acero Vs.
> @Vn=0 (Vc+Vs)

El cortante resistente del concreto:
> Vc=0.53*(fc)*bw*d

El cortante resistente que aporta el acero transversal es:
» Vs=Av*fy*d/s

Donde:

o Av= area de acero transversal,

o Ss= espaciamiento del acero transversal.
o bw= ancho de viga (cm)

o d= peralte efectivo de la viga (cm)

Exigencias indicadas para vigas sometidas a corte en la Norma E.060
(capitulo 21)

La cortante dltima Vu no debe ser menor que el mayor de los siguientes valores:

» El cortante ultimo obtenido de las combinaciones de carga.

» El cortante dltimo obtenido por el Método de Capacidad: El cortante
obtenido con el Método de Capacidad para los sistemas de muros
estructurales o duales tipo |, se calcula en base al refuerzo colocado por

flexién tal como se muestra en la siguiente figura.
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glevacion

wu=125(wm*wy)
<.||I||I|IIIIII|I||III||||||||II|I|IIU [
Vui Diagrama de cuerpo libre

Vui=(Mnd 'Mni)in ' wu In/2
Diagrama de fuerzas cortantes
Caso 1

wu=1.25(wm+wy)
L ]

Vui Diagrama de cuerpo libre

D

Vud=(Mnd Mni)in + wu In/2

Diagrama de fuerzas cortantes

Caso 2

Figura 64: Disefio por capacidad para vigas
Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)

Segun la Norma E060, la fuerza cortante calculada por el Método de la Capacidad

no debe sobrepasar del cortante obtenido con las combinaciones de carga,

amplificando los valores de sismo por un factor de 2.5.

Estribos minimos a colocar en las vigas

Zona de confinamiento: longitud considerada 2 veces el peralte de la viga, medida

desde la cara del apoyo.

En esta zona los estribos deben estar espaciados como maximo en un rango

menor de los siguientes valores:

s<30cm

YV V V V V

dr2.

s<d/4; donde d es el peralte efectivo

s<10 dbl; donde dbl es el menor didmetro de la barra longitudinal.

s<24dbe; donde dbe es el diametro del estribo.

Para el resto de la viga, el espaciamiento maximo que se debe colocar es
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espaciamiento de refuerzo
transversal segin 21.4.4.4

espaciamiento de refuerzo

tronsversal seglin 21.4.4.4

espaciamiento de refuerzo
£100mm transversal sean 21.4.45 £100mm
2h (zona de zona central 2h (zonao de

confinamiento)

confinamiento)

Figura 65: Distribucion de estribos por zona en vigas

Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)
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4.4.2.3 Ejemplo: Disefio de viga con f'c=210kg/cm?
Eje de disefio 4-4 de la PLANTA TECHO 2 - TECHO 5

Dimensiones

b 40 cm
h 65 cm
d 56 cm
fc 210 kg/cm2
fy 4200 kg/cm2

Cantidad de acero minimo y méaximo

2capas as min 5.41 cm2
as max 35.70 cm2
ulgada areade @ n barras
x PUd acero
2} (cm2) cm max
3 3/8" 0.71 0.95 9
4 1/2" 1.27 1.27 8
5 5/8" 1.98 1.59 7
6 3/4" 2.85 1.91 7
8 1" 5.07 2.54 6

0.404
T ¥ =]
8,30 2 358 1.34| lo
" o
o o
o
SE= =l
6.20 o 352 1.3
= o
- I~
0 s
(=]
.
.20 o[ 348 '1.30
T
O {=] [=]
N (= (o]
i <+ <
1.60
(=]
gt
6.20 =il ) T.
o 12_353 450 3
A <
o b o o
A I\
o0 00 s
s} (s}
s s
:
o_" (=]
= el -
ST =
6.98 ="
By L o
ol § o
o i
=
(=]
o 541
o
o~
=) B 5
oo | N <
T 1
6.20 Bp0y
g
T
°f F=azh3
& o
ol el
o
b —1l
.20 B0 3.34 .34
8 3
0 o
g |:‘
b B ==
o | }
.20 B0 3.31 .30

116



Disefio por flexién

Mu-

(ton*m) -46.39 351 -14.27 -52.09 -3.37 -43.20 -19.44 5,59 -50.50
w 0.2258 0.0150 0.0625 0.2595 0.0144 0.2077 0.0865 0.0240 0.2499
P 0.0113 0.0007 0.0031 0.0130 0.0007 0.0104 0.0043 0.0012 0.0125
(cuantia)
‘Einrqez‘;' 25.28 1.67 7.00 29.06 0.08 23.26 0.68 2.68 27.99
(Casri(l:lglé) 203/4+1025/8 203/4+15/8 203/4+105/8 | 203/4+1205/8 203/4+125/8 203/4+1205/8 | 2@3/4+305/8 203/4+125/8 203/4+1205/8
A(Sm‘;c;' 25.49 7.68 7.68 29.45 7.68 29.45 11.64 7.68 29.45
A B C D
3.02m 6.20m 3.48m
Mut 11483 14.49 48.95 22.40 13.93 22.29 45.76 6.91 18.68
(ton*m)
w 0.0651 0.0635 0.2407 0.1005 0.0610 0.1000 0.2222 0.0297 0.0829
P | 0.0033 0.0032 0.0120 0.0050 0.0030 0.0050 0.0111 0.0015 0.0041
(cuantia)
As req.
em2) | 72 7.12 26.95 11.26 6.83 11.20 24.88 228 9.28
(ﬁriﬂgls') 203/4+305/8 203/4+105/8 203/4+1205/8 | 203/4+325/8 203/4+105/8 203/4+3¢5/8 | 283/4+1005/8 203/4+15/8 203/4+305/8
A(csr'ncz(;l 11.64 7.68 29.45 11.64 7.68 11.64 25.49 7.68 11.64
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Corte de acero longitudinal tramo A - B (L=3.02m)

La linea

verde
es el
corte

tedrico

La linea

roja es
el corte
real

C ) Pto. tedrico Corte real (de la cara T _ | Pto. tedrico Corte real (de la cara
Distribucion Mr +d (m) del apoyo) (m) Distribucién | Mr +d (m) del apoyo) (m)
293/4+1025/8 46.74
Corto 2@5/8
R: 293/4+825/8 40.43 | 0.86 0.90
Corto 725/8
R: 203/4+125/8 15.60 | 1.59 1.60

o 283/4+1005/8
@3/4+100
~0.00"g | 203/4+805/8
-40.00
-30.00 d >
. PY >
-20.00 203/4+165/8
@ @
-1000 0 02| 04 06 08 1r 1214 16 1.8 . 2 22 @24 26 !_s 3. ® Mu (Actuante)
0.00 ° ] ® Mr (Resistente)
10.00 : o o
(]
3000 y43/44345/8 © < d
40.00 :
50.00 «—d : ]
60.00 2p3/4+1095/8 263/4+1265/8

L Pto. tedrico | Corte real (de la S Pto. tedrico | Corte real(de la
Distribucién Mr+ +d (m) cara del apoyo) (m) Distribucién Mr+ +d (m) cara del apoyo) (m)
2093/4+325/8 23.13 203/4+1225/8 52.70
Corto 2@5/8 Corto 295/8
R: 293/4+125/8 15.60 | 0.86 0.90 R: 293/4+1025/8 46.74 | 0.81 0.90

Corto 995/8
R: 23/4+195/8 15.60 | 1.68 1.70
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Corte de acero longitudinal tramo B — C (L=6.20m)

ey} ) Pto. tedrico Corte real (de la cara T} ) Pto. tedrico Corte real (de la cara
Distribucion Mr +d (m) del apoyo) (m) Distribucion Mr +d (m) del apoyo) (m)
293/4+1225/8 52.70 293/4+1225/8 52.70
Corto 295/8 Corto 2¢5/8
R: 2¢3/4+1005/8 46.74 | 0.81 0.90 R: 293/4+1025/8 46.74 | 0.81 0.90
Corto 925/8 Corto 925/8
R: 2¢3/4+105/8 15.60 | 2.24 2.30 R: 2¢3/4+105/8 15.60 | 1.76 1.80
ta linea 203/4+1205/8 203/4+1205/8
verde s0.00 ¢ . 203/4+1095/ 2¢3/4+1085/8 |+—
es el d d hd
-40.00
corte d > q
5ri -30.00 * +
w ® ® Mu (Actuante)
La linea -20.00 ® 293/4+195/8 Ve (Resi
roja es 10,00 o —o ® @ 074' s ® Mr (Resistente)
el corte 7125 15 1.75 2 225 25 2.75|3 3.25@3.% 3.75 4 4.25 45 4.73 5 52 55575 6 6p5 6p 6.75 7 .25 7.5
real 0.00 ®
10.00
[} . ‘ . o 1 © d [)
20.00 2¢3/4+195/8
[ - o ° $ o
30.00 203/4+395/8 2¢3/4+3095/8
o Pto. tedrico +d | Corte real (de la cara del S Pto. tedrico +d | Corte real (de la cara del
Distribucion Mr+ Distribucion Mr+
(m) apoyo) (m) (m) apoyo) (m)
293/4+325/8 23.13 223/4+3a5/8 23.13
Corto 2¢5/8 Corto 2¢5/8
R: R:
253/4+155/8 15.60 | 1.76 1.80 253/4+185/8 15.60 | 1.76 1.80
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Corte de acero longitudinal tramo C - D (L=3.48m)

La linea

verde
esel
corte

tedrico

La linea

roja es

el corte
real

ey} ) Pto. tedrico | Corte real (de la Ay} ) Pto. tedrico | Corte real (de la
Distribucion Mr +d (m) cara del apoyo) (m) Distribucion Mr +d (m) cara del apoyo) (m)
293/4+325/8 23.13 223/4+1225/8 52.70
Corto 2@5/8 Corto 525/8
R: 203/4+125/8 15.60 | 1.27 1.30 R: 263/4+725/8 37.14 | 1.02 1.10
Corto 685/8
R: 203/4+125/8 15.60 | 1.94 2.00
-60.00 203/4+12¢5/8
-50.00 — d s
40.00 203/4+7¢5/8 < . 1
3000 | 2¢3/4+3¢5/8 d «—d
20.00 § L4 °
@ @ @ ® Mu (Actuante)
-10.000.25 0.5  0.75 1 125 g1p  Lf5 2 2,25k 25 | 275 3 3.25 35
0.00 ® Mr (Resistente)
d [ ]
10.00 _d___5 ° ‘
20.00 203/443d5/8 e — {
30.00 ° d 2¢3/4+395/8
40.00 P >
50.00 ¢ L L
60.00 203/4+1005/8
L Pto. tedrico Corte real (de la o Pto. tedrico Corte real (de la
Distribucién Mr+ +d (m) cara del apoyo) (m) Distribucién Mr+ +d (m) cara del apoya) (m)
223/4+1025/8 46.74 223/4+325/8 23.13
Corto 795/8 Corto 295/8
R: 223/4+325/8 23.13 | 1.73 1.80 R: 293/4+125/8 15.60 | 1.02 1.10
Corto 295/8
R: 293/4+125/8 15.60 | 2.19 2.20
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Disefio por corte

Vul- (ton) -32.72 -30.37 -30.73 -7.21 -15.45 -10.51
Vu2-sismo2.5 (ton) -47.17 -44.81 -41.55 -18.02 -31.22 -26.29
As col. Long (varillas) | 293/4+10g5/8 293/4+125/8 293/4+1295/8 203/4+1295/8 | 293/4+325/8 293/4+1205/8
25.49 7.68 29.45 29.45 11.64 29.45
a (cm) 15 4.52 17.32 17.32 6.85 17.32
Mr (tn*m) 46.74 15.60 52.70 52.70 23.13 52.70
Mn (tn*m) 51.93 17.33 58.56 58.56 25.70 58.56
A B C D
3.02 6.20 348
Vul+ 9.63 9.63 7.21 28.50 19.08 34.63
Vu2+(sismo2.5) 24.07 24.07 18.02 39.32 34.85 50.40
As col. Long (varillas) | 293/4+325/8 203/4+12g5/8 | 293/4+325/8 293/4+325/8 293/4+1095/8 2@3/4+325/8
11.64 29.45 11.64 11.64 25.49 11.64
a (cm) 6.85 17.32 6.85 6.85 15 6.85
Mr (tn*m) 23.13 52.70 23.13 23.13 46.74 23.13
Mn (tn*m) 25.70 58.56 25.70 25.70 51.93 25.70
Wu= 1.25(CM+CV) wi [
Fi {10 I I | l)Mnu [~/'\_//——\? )Mnd
l Wi ax T
1.25(CM+CV) 6.82 6.82 6.82 6.82 6.82 6.82
Vcap. Izg-Der(Vu3-ton) | 24.55 34.73 43.61
Vcap. Der-1zq(Vu3-ton) 46.87 34.73 26.64
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» Vul: Cortante obtenido de las cinco combinaciones de carga.

» Vu2: Cortante obtenido de las cinco combinaciones de carga,
amplificando la carga de sismo por 2.5

» Vu3: Cortante obtenido utilizando el refuerzo longitudinal

colocado (Método de la Capacidad)

Cortantes actuantes

TRAMO 1 | TRAMO2 | TRAMO 3
V1 32.72 30.73 34.63
V2 47.17 41.55 50.40
V3 46.87 34.73 43.61
Vu 46.87 34.73 43.61

Los cortantes criticos Vul y Vu2 son calculados a una distancia “d” de la cara del apoyo, siendo d= 65-6=59cm. El cortante Vu3 se calcula a la

cara del apoyo ya que se pretende generar la rétula plastica en la viga.

Se escoge el menor de Vu3 y Vu2, el mayor de este con el Vul para cuestiones de disefio.

Aporte del concreto

> @Vc=0.85x0.53 x V210 x 40 x 56=14.62 Ton

Aporte del estribo

Aporte del estribo

> @Vn=@(Vc+Vs) , Vs =(Vu-pVc)/o TRAMO 1 | TRAMO 2 | TRAMO 3 .
) ) Vs (Ton) 37.94 23.66 34.11 S (Resto) min
> VssVmax , Vs 2.1 \/f c bw. d Vmax (Ton) 57.94 57.94 57.94 d/2 25
> s=Av fy dlVs S (cm) 8.80 14.12 9.79
S usado (cm) | 7.50 12.5 7.50
Espaciamiento minimo de estribos:
L - . . . S (Zona de confinamiento) cm min
Este espaciamiento se utiliza en la zona de confinamiento igual a /4 14.00
2h=2(0.65m)=1.30m, desde la cara de los apoyos en ambos extremos como minimo. 10db 12.70 12.5
24dbs 22.80
Cabe mencionar que esta distribucion puede ser optimizada de la siguiente manera: 300mm 30.00
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TRAMO 1 (L=3.02)

-60.00
\Vn=52.48
5000 ¥ 2 e
gicap=48.8 Vn=43.01 °
-40.00 ‘7 tn tn Vn=37.33 ®
° ° ° ° e tn
3000 L . . ° .
~20.00 tn Vcap=24.55 tn ®VAct(Tn)
10.00 Ve
000 020 OkO 060 080 100 120 | 140 160 | 180 200 220 240 260 280 3.00  @CONF (7.5 cm)
0.00
< B < —> ® CONF (10.0 cm)
10.00 ® 40 © ® 90 ° Resfo ¢ ¢ ¢ ® e CONF(12.5cm)
cm cm
2000 /e ap=24.55 (42cm) . ORESTO(250cm)
30.00 |tn
a0.00 ¢ e
® ( ]
50.00 o Vcap=48.87 tng
60.00
ESPACIAMIENTO @ Vn
Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) 75 52.48
40 @7.50 90 @10.00 O @12.50 Resto(42) @12.50 10.0 43.01
#estribos #estribos #estribos #estribos 12.5 37.33
6 @7.50 9 @10.00 O @12.50 Resto(4) @12.50 20.0 25.98
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TRAMO2 (L=6.20)

-60.00
Vn=52.48 tn
-50.00
.Vn:43 01 tn °
-40.00 */ Vn=37.331tn 3
-30.00 © Cap.:34-73 _ Vcap=3473
@n .Vn—25.98 tn @
-20.00 tn ® ° @V Act (Tn)
°
-10.00 (J ° ®Vcap
125 165 205 245| 285 325 365 405 445 45 5B 565® 605 ® 645 ®ess  Po5 @ CONF (7.5 cm)
0.00
< 130 > < —> > @ CONF (10.0 cm)
1000 9 ® m e e e e 360cm o . 130 cm © CONF (12.5 cm)
20.00 e S @ RESTO (25.0 cm)
°
°
30.00 ° 3
Z s
40.00 z‘/cap-34-73 Vcap=34.73
n
tn
50.00
60.00
ESPACIAMIENTO @ Vn
Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) 75 52 48
0 @7.50 10 @10.00 120 @12.50 Resto(360) @12.50 10.0 43.01
#estribos #estribos #estribos #estribos 12.5 37.33
0 @750 1 @10.00 10 @12.50 Resto(29) @12.50 20.0 25.98
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TRAMOS (L=3.48)

-60.00
Vn=52.48 tn
50.00 ¢ e
L Vn=43.011tn
-40.00 ‘Vcap=43.61 tn Vn=37.33tn ®
-30.00 _
\\n=25.9 — @V Act (Tn)
-20.00 Iy Vcap=26.64 tn oV cap
]
-10.00 e ° ° ° ° ° ® @ CONF (7.5 cm)
025 04% 065 085 105 125 145 | 165 185 2.05 225 245 2,65 2.85 3.05 3.25 345 3.65
0.00 CONF (100 cm)
< >< >< > ® CONF (12.5 cm)
1000 25¢cm 105 cm Resto (113) cm
® RESTO (25.0 cm)
20.00 ® e
)
— ) ° o °
3000 'y/cap=26.64 tn ° ° o
4000 ¢
1 Vcap=43.61tn
50.00 o ®
60.00
ESPACIAMIENTO @ Vn
Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) Long.(cm) Esp.(cm) 75 52.48
25 @7.50 105 @10.00 O @12.50 Resto(113) @12.50 10.0 43.01
#estribos #estribos #estribos #estribos 12.5 37.33
4 @7.50 11 @10.00 O @12.50 Resto(9) @12.50 20.0 25.98
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4.4.2.3 ejemplo: disefio de viga con f'c=350kg/cm?

Eje de disefio 4-4 de la PLANTA TECHO 2 - TECHO 5

El ejemplo fue desarrollado bajo el mismo procedimiento empleado en el
item 4.3.2.2 por lo cual solo se presenta el plano de la distribucién final para

este eje disefiado.

Dimensiones

35 cm
h 50 cm
d 41 cm

fc 350 kg/cm2
fy 4200  kg/cm2

Cantidad de acero minimo y maximo
2capas as min 4.47 cm2
as max 35.88 cm2

" pulgada area de 4] n barras
[} acero (cm2) cm max

3 3/8" 0.71 0.95 9

4 1/2" 1.27 1.27 8

5 5/8" 1.98 1.59 7

6 3/4" 2.85 191 7

8 1" 5.07 2.54 6

035 0.35
ﬁ__ll "m’ ﬁ:: 3 —
© z60 ' 835 LA P -
g0 4 2 o
o o e 3]
n wn ul
e NI —=H
70 2.74 7.10 T 357 1.3
1.04 1100
o) ] ) 0
© [~ o ]
Wi U [Ty Lo
Lo o e [
7.10 T 353 1,30
'y I 2]
(o] o {e2]
<« < <
L0
: =l '
Feo—F——o°%
7.10 =1 i 3.50
o |i42.35 o 1
" T Y -
o o
4 : D
1 ) el 7]
w) {{=]
) 5
wn |* u
IQ ™7 -
T
7.43 —
ok g
o o
n
"
o
o 5.21
o
N 00 M)
wl |lm <
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9.10 1{od
0 :
e 3.44 T3 |
Te]
s
)
ML= 3y =1
ol 1 |
7.10 T 339 1.3
1100
8 v
0 o
8.35 |
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7.10 ST 336 .30
1.00 015
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Distribucidn final para el eje disefiado con 45 [.50 ‘ /O
un f'c=350ka/cm2. S, .80 st v U
+ core
A
35 Fel L S D— :
- = 5 T
‘ ‘ (/L0 = 143,44 4034" ) [ \
. Lol - =+ B O I RN o
o 2071 "+183/4 corr. . /] - - x — i
L0y g ; D P~ oo S0 Nal. J
: . 201"+ 103/4 00 VT B33 108.076,3@. 10,7 10@.10 c/ex?o40 A v
A 5.0/ 700
SCTZ2=50T1—-F48 (. 40x.65)
.70 7.60 1.60 i
& 0 .80 B0 0 &
/\ FET T+ 1834 o
_'IV_/_/ _/! ________ i — _L_ /)_.4'_
e ~ - LY S P L s
|{/% Fpape R L | E///
_LL/_ g& k‘\_,—— el d R ik P T Lgé/_d :
o - 1T A3/B - 48075 R.EAB.GFE o ext. ! '
1 100 710 1.00
SO7T2-50T1-B449 (4. 65)
/0 7.60 .20
; , 90 ’
T s 201" 143/ 4 "corr, 1 /0
35 e , e
H 7
S 2834 \/ 45457
‘ - ‘ ‘ s 2451 ‘
- { }2@7 "4 103/4 corr. 2L .
m ‘I\‘ 60 7 20 \/’2@7 "+ 183/4 corr. : 90 .||'
. " oA
. 201"+ 103,/4 00 W W T @38 - 148, I0R. 78,725 ofext,
1.00 J.53 [.50
S0T2-50T1—E50 ((40x. 65)
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4.4.3 Disefio de columnas

Las columnas son elementos estructurales que estdn sometidas principalmente a
esfuerzos de flexocompresion y cortante. Estos elementos son importantes al igual que
las placas, ya que de fallar toda la estructura también fallaria, debido a que son el
soporte principal de la edificacion. Las columnas se disefian en funcion de la carga
axial y los momentos por sismo. Se utilizan las mismas combinaciones realizadas para
la viga y se garantizan que los pares Pu y Mu obtenidos de las combinaciones de
disefio se encuentren dentro del diagrama de interaccién del disefio propuesto.
Ademas, se aseguro la resistencia a la cortante Gltima proveniente de la combinacion

de cargas mediante el empleo de estribos.

Ottazzi (2011), menciona que en edificios altos es posible cambiar la seccién de la
columna cada 3 0 4 pisos, puesto que en pisos superiores el requerimiento ante las
cargas axiales es menor. En base a este criterio se estan uniformizando las
dimensiones de cada una de las columnas cada 4 o 5 plantas. El criterio de disefio
para el dimensionamiento y armadura en cada una de las columnas esta relacionado
con mantener las mismas secciones en cada nivel con el fin de seguir el patrén de los
encofrados. Por otro lado, la cantidad de acero requerida corresponde a la cuantia
requerida partiendo de la minima de 1%.

El disefio de columnas en concreto armado se realiza por el método de resistencia
para requerimientos de flexo-compresion y el método de capacidad para cortante. El
disefio debe cumplir con la Norma de Concreto Armado EO60, teniendo especial
cuidado en los requerimientos del capitulo 21 de disposiciones especiales para el

disefio sismico.

4.4.3.1 Disefio por flexo-compresion

El disefio por flexocompresién se basa en la creacion de una curva de capacidad
estructural, denominada diagrama de interaccion, que resulta del analisis de la
seccion a fuerza axial y momento flector con su distribucion de fierros
longitudinales. Esta curva se obtiene variando el eje neutro obteniendo

combinaciones de momento flector y fuerza axial.
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Para el disefio por flexocompresion de las columnas, la Norma E060 indica que la
cuantia minima es el 1 % y la méxima es 6 %. Es asi que para la seccion que se
obtuvo en el pre-dimensionamiento se calcula el refuerzo minimo, con el cual se
da la primera tentativa de distribucion de refuerzo en la seccién de la columna.
Con esta distribucién de acero se realiza el diagrama de interaccion, el cual
representa las combinaciones de momento flector ®Mn y carga axial ®Pn
resistentes (®PMn, ®Pn). Con el diagrama de interaccién se puede saber si la
columna lograra resistir las cargas udltimas (Mu,Pu) obtenidas de las cinco

combinaciones de carga.
Rétula plastica

La rétula plastica es la region de un elemento de portico (columnas, vigas) 0 muro
estructural en la que se espera que ocurra fluencia por flexion durante la respuesta

sismica inelastica de la estructura.

Se debe garantizar que de producirse la rétula plastica, ésta se daré en las vigas
y no en las columnas, ya que al producirse en las columnas toda la estructura
fallara debido a que estos elementos son el soporte. Para garantizar que la rétula
plastica se da en las vigas debe cumplir lo siguiente:

> 2Mnc21.23XMnv

Donde:

» ZMnc= suma de momentos nominales de flexion de las columnas que
llegan a un nudo, evaluados en las caras del nudo. La resistencia a la
flexion de la columna debe calcularse para la fuerza axial amplificada,
consistente con la direccién de las fuerzas laterales consideradas, que
conduzca a la resistencia a la flexion més baja.

» 2Mnv=suma de momentos nominales a flexion de las vigas que llegan al

nudo, evaluados en la cara del nudo.
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Exigencias indicadas para columnas sometidas a flexo-compresiéon en la
Norma E.060 (capitulo 21)

La cortante ultima Vu no debe ser menor que el mayor de los siguientes valores:

> El cortante ultimo obtenido de las combinaciones de carga.

» El cortante ultimo obtenido por el método de Capacidad: El cortante obtenido
con el Método de Capacidad para los sistemas de muros estructurales o
duales tipo I, se calcula en base al refuerzo colocado por flexién tal como se

muestra en la siguiente figura.

M/nf_fi f:'_ bins
., MU _ W -
hn — hn —
— — MU M0
— — diagrama de interocci
v || — - W —
Wi Wil
LAl i
Fu Vi = (Mni-Mns)/hin Fu Moo= (Wnidkng S hn

dingrama de diggramo de diggrarna de diagramo de
alavacién cusrpo libre  fusrzds cortantes cuerpe libre  fuerzds cortantes

cogn 1 coge 2

Figura 66: Disefo por capacidad para columnas
Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)

4.4.3.2 Disefo por corte

El disefio por corte de las columnas que debe cumplir con los requerimientos

establecidos en el capitulo 21 de la Norma de Concreto Armado (E060).

Este disefio debe asegurar una falla por flexion, por lo tanto, se calcula el cortante
ultimo en base al refuerzo colocado en la columna por flexién. Al asegurar una
falla por flexion se esta asegurando que, de ocurrir una falla, esta tendra un

comportamiento ductil y por lo tanto la falla no sera intempestiva.
Cortante Ultimo (Vu)
El cortante ultimo, Vu, no debe ser menor que el mayor de los siguientes valores:

» El cortante ultimo mas critico obtenido de las 5 combinaciones de carga.

» El cortante ultimo obtenido por el método de Capacidad.
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El cortante obtenido con el Método de Capacidad se calcula con el refuerzo por
longitudinal colocado. Para el calculo de la fuerza cortante Ultima se necesita
conocer los momentos nominales que aporta el acero longitudinal de la columna.
Sin embargo, el cortante calculado con el Método de la Capacidad no debe de
sobrepasar del cortante Gltimo mas critico obtenido de las 5 combinaciones de
carga, amplificando los valores de sismo por un factor de 2.5.

Cortante Nominal (®Vn)

El cortante nominal dVn total esta conformado por el aporte del concreto Vc y del

acero Vs, por lo tanto:
>  OVn=P(Vc+Vs)

Para el calculo de la fuerza cortante resistente del concreto (PVc) se considera un

valor no mayor que lo obtenido con la siguiente expresion de la Norma E060:

> @®Vc=d0.53\f . bw . d (1 +Pu/140 Ag)

Donde:

o bw=ancho de la columna
o d=peralte efectivo de la columna
o Pu=carga axial tltima de la columna

o Ag=area de la seccioén de la columna
El cortante resistente que aporta el acero transversal es:
» Vs=Av.fyd/s

Donde

o Av=érea del refuerzo transversal
o d=peralte efectivo
o s=espaciamiento del refuerzo transversal

o Espaciamiento minimo:

Segun la Norma EO0.60 el primer estribo se coloca a 5cm vy los siguientes de la

siguiente manera:
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Exigencias indicadas para columnas sometidas a corte en la Norma E.060

(capitulo 21)
El espaciamiento en la zona de confinamiento no debe exceder al menor, entre:

» Ocho veces el diametro de la barra longitudinal confinada de menor
diametro;

» Lamitad de la menor dimensién de la seccién transversal del elemento;

» 100 mm.

La longitud en la zona de confinamiento no debe ser menor que el mayor, entre:

» Una sexta parte de la luz libre del elemento;
» La mayor dimensién de la seccion transversal del elemento;
» 500 mm.

Fuera de la longitud Lo, el espaciamiento del refuerzo transversal debe cumplir el
espaciamiento del refuerzo de cortante y colocado perpendicularmente al eje del
elemento no debe exceder de d/2. En todo el elemento la separacion de los

estribos, no ser4 mayor que la requerida por fuerza cortante ni de 300 mm.

transversal segdn 21.4.5.5
entro del nude

-+ 1 =+

Lo (zona de
confinamienta)

‘&g espaciamiento de refuerzo
transversal segin 21.4.5.3

zong “ESpaciamients de refuerze
central _tramsversal segdn 21.4.5.4
Le (zona L. espaciomiento de refuerzo

Se transversal segln 21.4.5.3

confinamienta)

3
A

tran rgal segdin 21.4.55
st‘:I‘:ntru d’a? rudo

Figura 67: Distribucién de estribos por zona para columnas
Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)
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4.4.3.3 Ejemplo: disefio de columna con f-’c:21“0kg/cm2

La columna a disefiar sera

la C15 del SOTANO2

DIMENSIONES
b 150 cm
h 40 cm
MATERIALES
Fc 210 kg/cm2
Fy 4200 kg/cm2

Es 2173706.512 kg/cm2

CUANTIAS
qmin 1 %
Asmin 60 cm2
As colocado 172.28 cm2
36 o1” 2.87 %

DISTRIBUCION TENTATIVA DE ACEROS - F'C 210 kg/cm2

4 :';i%_-_
&
1]
} -
B59 B60
BS54 =1l ess =
m
— E—
B49 ci3  B5O
| 1 [
Il | E—
Bd41 -le B42 —
o
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+
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B32
2
w
% i
g4
Il
B18 31 B19 JLa
. - i g
1 E I3
BT e (3 BT =
1/- g 1’
1} w .
Il Il | E—
B2 57 T ==

Figura 68: Distribucion en planta de columnas
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80

Figura 69: Distribucion tentativa de acero con f'c=210kg/cm2
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La tabla 45 muestra los pares de momento flector (M2/M3) y carga axial (P)

resultantes del andlisis estructural aplicando las 5 combinaciones de carga para

la columna C15.

Tabla 45: Pares de carga axial y momento flector de las combinaciones de carga

TECHO COLUMNA CASO DE CARGA ESTACION P V2 V3 T M2 M3

m ton ton ton ton-m ton-m ton-m
SOTANO2 C15 1.4CM+1.7CV Max 0 -242.10 4.18 -11.02 0.00 -8.74 2.06
SOTANO2 Ci15 1.4CM+1.7CV Max 1.025 -240.04 4.18 -11.02  0.00 3.29 -1.37
SOTANO2 C15 1.4CM+1.7CV Max 2.05 -237.97 4.18 -11.02 0.00 17.83  -4.02
SOTANO2 C15 1.4CM+1.7CV Min 0 -965.92 258 -1419 0.00 -11.25 1.27
SOTANO2 C15 1.4CM+1.7CV Min 1.025 -963.85 258 -1419 0.00 2.56 -2.22
SOTANO2 C15 1.4CM+1.7CV Min 2.05 -961.78 258 -1419 0.00 13.85 -6.51
SOTANO2 Ci15 1.25(CM+CV)+SISXX Max 0 -113.14 6.11  -9.33 0.00 -7.40 3.01
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISXX Max 1.025 -111.29 6.11 -9.33 0.00 2.88 0.21
SOTANO2 Ci15 1.25(CM+CV)+SISXX Max 2.05 -109.45 6.11  -9.33 0.00 15.60 0.62
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISXX Min 0 -907.30 -0.40 -12.41 0.00 -9.84 -0.20
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISXX Min 1.025 -905.46 -0.40 -12.41  0.00 2.17 -3.25
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISXX Min 2.05 -903.61 -0.40 -12.41 0.00 11.73 951
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Max 0 -113.14 6.11 -9.33 0.00 -7.40 3.01
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Max 1.025 -111.29 6.11  -9.33 0.00 2.88 0.21
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Max 2.05 -109.45 6.11 -9.33 0.00 15.60 0.62
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Min 0 -907.30 -0.40 -12.41 0.00 -9.84 -0.20
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Min 1.025 -905.46 -040 -1241 0.00 217 -3.25
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISXX Min 2.05 -903.61 -0.40 -1241 0.00 11.73 -9.51
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Max 0 -116.32 522 -9.23 0.00 -7.32 2.58
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Max 1.025 -114.48 5.22 -9.23 0.00 2.90 -0.26
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Max 2.05 -112.63 522 -9.23 0.00 1573 -0.76
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Min 0 -904.12 0.49 -12.52  0.00 -9.92 0.24
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Min 1.025 -902.28 0.49 -12.52 0.00 2.14 -2.78
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)+SISYY Min 2.05 -900.43 0.49 -12.52 0.00 11.60 -8.13
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Max 0 -116.32 5.22 -9.23 0.00 -7.32 2.58
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Max 1.025 -114.48 522 -9.23 0.00 2.90 -0.26
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Max 2.05 -112.63 5.22 -9.23 0.00 15.73 -0.76
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Min 0 -904.12 0.49 -12.52 0.00 SIOZ 0.24
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Min 1.025 -902.28 0.49 -12.52 0.00 2.14 -2.78
SOTANO2 C15 1.25(CM+CV)-SISYY Min 2.05 -900.43 0.49 -1252 0.00 11.60 -8.13
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Max 0 36.93 456  -5.40 0.00 -4.28 2.25
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Max 1.025 38.26 4.56  -5.40 0.00 1.78 0.82
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Max 2.05 39.59 456  -5.40 0.00 9.67 2.40
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Min 0 -576.28 -1.54 -7.69 0.00 -6.10 -0.76
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Min 1.025 57495 -154 -7.69 0.00 1.25 -2.42
SOTANO2 C15 0.9CM+SISXX Min 2.05 -573.62 -154 -7.69 0.00 6.79 -7.10
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Max 0 36.93 4.56  -5.40 0.00 -4.28 2.25
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Max 1.025 38.26 456  -5.40 0.00 1.78 0.82
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Max 2.05 39.59 4.56  -5.40 0.00 9.67 2.40
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Min 0 -576.28 -1.54 -7.69 0.00 -6.10 -0.76
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Min 1.025 57495 -154 -7.69 0.00 1.25 -2.42
SOTANO2 C15 0.9CM-SISXX Min 2.05 -573.62 -154 -7.69 0.00 6.79 -7.10
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Max 0 33.75 3.67 -5.30 0.00 -4.20 1.81
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Max 1.025 35.08 3.67 -5.30 0.00 1.81 0.35
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Max 2.05 36.41 3.67 -5.30 0.00 9.80 1.02
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Min 0 -573.10 -0.66 -7.79 0.00 -6.18 -0.32
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Min 1.025 -571.77 -0.66 -7.79 0.00 1.23 -1.95
SOTANO2 C15 0.9CM+SISYY Min 2.05 -570.44 -0.66 -7.79 0.00 6.66 -5.72
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Max 0 33.75 3.67 -5.30 0.00 -4.20 1.81
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Max 1.025 35.08 3.67 -5.30 0.00 1.81 0.35
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Max 2.05 36.41 3.67 -5.30 0.00 9.80 1.02
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Min 0 -573.10 -0.66 -7.79 0.00 -6.18 -0.32
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Min 1.025 -571.77 -0.66 -7.79 0.00 1.23 -1.95
SOTANO2 C15 0.9CM-SISYY Min 2.05 -570.44 -0.66 -7.79 0.00 6.66 -5.72
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Disefio por flexo-compresion

Una vez planteada la distribucién tentativa de acero en la seccién de la columna
(figura 69), se elabora el diagrama de interaccidén que es la representacion grafica
de la combinacion de los momentos flectores y cargas axiales resistentes en la
direccion transversal X y en la direccion longitudinal Y. Posteriormente introduce
dentro del cada diagrama de interaccion los pares de momentos flectores y cargas

axiales actuantes (tabla 45) del analisis estructural.

MR AL REDEDOR DEL M22 XX

feYaVal
GUG

Figura 70: Diagrama de interaccion en el eje X

MR AL REDEDOR DEL M33 YY

onn
BUT

Figura 71: Diagrama de interaccion en el eje Y

Es asi que se obtiene la figura 70 y 71, donde se observa que los pares actuantes

del andlisis estructural se encuentran dentro diagramas de interaccion resistente.
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Disefio por cortante

Cortante ultimo Vu:

>

Vu-1: Cortante obtenido de las cinco combinaciones de carga.

Vul
ton
MAX 6.11
MIN -1.54
Vu-1 MAX 6.11

Vu-2: Cortante obtenido de las cinco combinaciones de carga, amplificando
la carga de sismo por 2.5

Vu2
ton
MAX 10.19
MIN -5.61
Vu-2 MAX 10.19

Vu-3: Cortante obtenido utilizando el refuerzo longitudinal colocado.

Para esto es necesario utilizar el diagrama de interaccion de la columna,

ubicando la fuerza axial (Pu) que dé el mayor momento nominal posible.

-200.00

MR AL REDEDOR DEL M22 XX

e Mn=135.19 ton-m

e Mpri= Mn = 135.19 ton-m
200.00
e Mpr s= Mn=135.19 ton-m

Vu3

ton

Vu-3 (135.19%2)/2.90

Vu-3 MAX 9.23

onn

fejvivy
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Finalmente se escogié el mas desfavorable

segun la Norma: el menor de Vu-2 'y Vu-3, y el Datos

mayor del resultante con Vu-1. En Fc 210 kglem”2
] ) Fy 4200 kg/lcm"2

consecuencia, se tiene Vu-2=10.19ton para Pu 96592  ton

disefio. d 34.00 cm

Cortante resistente
» @ Vn=@(Vc+Vs):
Cortante que aporta el concreto

> @Vc=0.85x0.53210 x 34 x 150 (1 + 965.92 / 140 x 40 x 150)
» @Vc=33.33ton

Cortante que aporta los estribos

Columna C14 —techo 1

> @Vn=@(Vc+Vs) , Vs =(Vu-gVc)/o Vs (ton) -18.81
> VssVmax , Vs<@ 2.1 \f'c bw. d S (cm) Usar Min
S (cm) Usar Min
» s=Av.fy .d/Vs Smin(cm)  10.0 @3/8

Longitud de confinamiento

» Lo=150 cm S5=10.00 cm
Zona central

» L=RESTO S=30cm

En conclusion, la distribucion del estribo resulta: @3/8” 1@5.00,14@10.00, resto
@30.00 en ambos extremos.

Distribucién final para la columna disefiando con un concreto de resistencia

alacompresion 210kg/cm?

4:?
+

_*_

Ny
N
AP\

. 80 0 0 9

*

@3/8” 1@5.00,14@10.00, resto @30.00 en ambos extremos
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4.4.3.4 Ejemplo: disefio de columna con f'c=350kg/cm?

La columna a disefiar sera

la C15 del SOTANO2

DIMENSIONES
120 cm
h 35 cm
MATERIALES
Fc 350 kg/cm2
y 4200 kg/cm?2
Es 2173706.512 kg/cm2

CUANTIAS

gmin 1
Asmin 42 cm2

As colocado 120.98 cm2 ) )

16017+ 1403/4”  2.88

E62

Béﬁ

B&0

B54

BE52

B5S5

B49

n
ci3 B850

Ba1

B35

B32

E30

5 4
B8 Hﬂl' B19 JLB
- +
I = )L
BT g qj B8 —
bk
B2 f -Cél B3

Figura 72: Distribucion en planta de columnas

DISTRIBUCION TENTATIA DE ACEROS - F'C 350 kg/cm?

P Py
© o 0o o o 0,0 0 ¢ o o o o
° °
)
80 4o ® -40 -20 0 20 40 ® o
e © o o o %9 @ @ © o o o
® ®

20
(v

Figura 73: Distribucion tentativa de acero con f'c=350kg/cm2
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El procedimiento empleado para el disefo estructural de la columna C14 con un
concreto de resistencia a la compresién 350kg/cm? serd el mismo al empleado en
el item 4.4.3.3. Por tal motivo solo se presenta la distribucion final para esta
columna disefada.

Longitud de confinamiento

» Lo=120 cm S=10cm
Zona central

» L=RESTO S=30cm

En conclusion, la distribucion del estribo resulta: @3/8” 1@5.00, 12@10.00, resto
@30.00 en ambos extremos.

Distribucién final para la columna disefiando con concreto de resistencia a

la compresién 350kg/cm?

J3/8” 1@5.00, 12@10.00, resto @30.00 en ambos extremos
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4.4.4 Disefo de placas

Las placas o muros estructurales de concreto armado son elementos verticales que
tienen una longitud mucho mayor que su espesor. La funcién principal de estos
elementos es el de aportar rigidez lateral a la estructura y asi lograr que soporte las
fuerzas horizontales producidas por los sismos. Las placas deben ser disefiadas para

resistir cargas axiales, fuerzas cortantes y momentos flectores simultaneamente.

El disefio consistié en realizar un armado tentativo del acero vertical que resista las
fuerzas axiales y momentos que se producen en el elemento producto de las
solicitaciones. Debido al espesor del elemento, el acero debe distribuirse en dos mallas
y se debe considerar que la mayor concentracion de cuantia debe estar en los

extremos.

4.4.4.1 Disefio por flexo-compresion

El disefio por flexocompresion se realiza principalmente en los elementos
estructurales verticales como las columnas y los muros de corte. El disefio para
estos elementos se realiza siguiendo las hip6tesis de disefio a flexién previamente
mencionadas en el item 4.4.2.1 y considerando también los efectos de esbeltez.
Asi mismo, algunos elementos verticales pueden estar sometidos a flexién biaxial,
lo cual se presenta cuando la columna o placa son solicitadas por cargas de sismo

en una direccién y por cargas de gravedad en la otra.

El disefio del refuerzo vertical por flexién varia de acuerdo a la esbeltez de la placa.

Se tienen dos casos que sefala Blanco Blasco, 1996:
A. Muros esbeltos (H/L21)

> H= altura total del muro

» L= longitud del muro

Estos elementos son lo suficientemente esbeltos para que se asemejan al
comportamiento de las columnas, y por lo tanto se disefia por flexo-compresion.
En este caso se colocan elementos de borde (cabeza) y el acero repartido a lo

largo de la longitud restante del muro.
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Después de haber repartido el acero vertical, se construye el diagrama de
interaccion de la placa para cada direccion y sentido (en caso no exista simetria),
y se comprueba que los puntos (Mu, Pu) queden dentro del diagrama de disefio.

B. Muros poco esbeltos (H/L<1)

En estos casos la falla mas probable es del tipo fragil, por traccion diagonal del
elemento; por ello la fuerza cortante gobierna el disefio. EI comportamiento se
asemeja mas al de una viga de gran peralte y no al de un elemento sometido a

flexo-compresion.

En este tipo de muros la carga axial es muy baja, y la distribucién de esfuerzos no

cumple con los lineamientos establecidos para flexion y/o flexo-compresion.
4.4.4.2 Diseilo por cortante

Cortante Nominal (®Vn)

En cualquier seccién horizontal para cortante en el plano del muro no debe

tomarse mayor que:

> Vn < 26Vfc Acw

El cortante resistente ®Vn total estd conformado por el aporte del concreto Vc y

del acero Vs, por lo tanto:
»  OVn=0®(Vc+Vs)
Cortante resistente por el concreto (®Vc)

Para el calculo de la fuerza cortante resistente del concreto (PVc) se considera un

valor no mayor que lo obtenido con la siguiente expresion:
>  @Vc=0.85(acVf'c)

Dénde:

o

ac =0.80 para hm/lm < 1.5
ac =0.53 para hm/lm> 2.0

o

o ac varia linealmente entre 0.53 y 0.80 para hm/lm € ]1.5;2.0[
o Acw=b-d

142



Cortante resistente por el estribo (Vs)

» Vs=Acw phfy

Donde

o Acw = éarea total de la seccién transversal

o ph = cuantia de refuerzo horizontal

La cuantia de refuerzo vertical para cortante, pv, no debe ser menor que la

siguiente expresion.

> pv=0.0025+0.5(2.5-(hm/Im)( ph-0.0025)>=0.0025

Exigencias indicadas para placas sometidas a corte en la Norma E.060

(capitulo 21)

Cortante ultimo Vu

> El cortante uUltimo obtenido del analisis sismico Vua.

» El cortante ultimo obtenido por el método de Capacidad Vu: Este cortante

se calcula en base al acero vertical colocado. En el disefio de estos

elementos se debe garantizar que primero se produzca la falla ddctil por

flexién, antes que una fragil por cortante. Entonces el cortante Ultimo debe

ser amplificado.
o Vuz2Vua (Mn/Mua)
o Mn/Mua< R

Donde:

O

Mua= momento amplificado proveniente del analisis sismico.
Vua=cortante amplificado proveniente del analisis sismico.
Mn= momento nominal resistente del muro.

R= coeficiente de reduccion sismica.

Este cortante ultimo Vu se utilizara en el disefio de la zona donde se espera

fluencia por flexion del refuerzo vertical debido a la respuesta sismica inelastica

de la estructura. Esta zona critica se extiende verticalmente al mayor valor entre
Im y 0.25Mu/Vu desde la base.
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Elementos de borde

Los elementos de borde son secciones ubicadas en el borde de la placa donde se
concentra una mayor area de acero longitudinal. Este refuerzo vertical puede o no
estar confinado con estribos. Esto depende de los requerimientos indicados en el

capitulo 21 de la Norma E060.
A) Cuando requiere confinamiento:

Los elementos de borde en las zonas de compresion deben ser confinados cuando

la profundidad del eje neutro “c” es:

» ¢ 21Im/600(5u/hm)
Donde:

o Im=longitud del muro en el plano horizontal
o Ou = desplazamiento lateral inelastico producido por el sismo en el
nivel més alto del muro.

o hm= altura total del muro

El espesor minimo de los elementos de borde confinados es 15cm y en las
secciones con ala, los elementos de borde se deben extender por lo menos 30cm
dentro del alma. El elemento de borde se debe extender horizontalmente desde la
fibra mas comprimida hasta una distancia no menor que el mayor valor entre ¢ -

0.1lm y c/2. Esto se ilustra en la figura 74.

Pu
| Ou
Cc
> (c-0,1Im)
(I
hm 1 >d2
> (¢, 1Im) seccién a-a
> ¢/2
7% 7
> Im
Vu > 0.25 Mu/Vu
\/‘I(Au
L |
elevacion

Figura 74: Elementos confinados de borde en muros
Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)
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El espaciamiento de varillas de acero no debe exceder el menor de los siguientes
valores:
» 10dbl; dbl es el didmetro de la barra longitudinal confinada de menor
diametro
» La menor dimension de la seccién transversal del elemento de borde.
» 25cm

El refuerzo transversal de los elementos de borde debe extenderse dentro del
apoyo una distancia igual a la longitud de desarrollo en traccién del acero

longitudinal de mayor diametro.

Si el muro acaba en zapata o cimiento, el refuerzo transversal sélo debe

extenderse dentro del apoyo 30cm.

El refuerzo horizontal debe estar anclado en el elemento de borde confinado con
un gancho estandar.

B) Cuando no requiere confinamiento

» El refuerzo transversal no debe exceder del menor de los siguientes
valores:
o 16dbl; dbl es el diametro de la barra longitudinal confinada de
menor diametro
o 48dbe; dbe es el didmetro del estribo.
o La menor dimensién de la seccion transversal del elemento de
borde.
o 25cm
» Los estribos deben formar un angulo interno de 135°
» Ninguna barra longitudinal debe estar libre de confinamiento si esta

separada mas de 15cm de una barra confinada.

Acero minimo en placas

» Si:Vu<0.5¢Vc
o ph=0.0020
o pv=0.0015
» Si:Vuz0.5¢Vc
o ph=0.0025
o pv2[0.0025+0.5(2.5- hm/lm)(ph —0.0025)] = 0.0025
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Anclaje en elementos de borde

El refuerzo horizontal debe estar anclado en el elemento de borde con la longitud

del gancho estandar como se muestra en la figura 75.

Figura 75: Anclaje en elementos de borde
Fuente: Disposiciones especiales para el disefio sismico (E060)
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4.4.4.3 Ejemplo: disefio de placa con f'c=210kg/cm?

Se disefara la PLACA 2 del TECHO 1 == T3 =
76 258 ' o 8,30 Mo 3m 1o
s St =
70 2,69 T1.5p7 6.20 "1.p07 3.52 .3
e = e
¥ S =
76 302 tisp! 6.20 Hpot 348 .30
< b <
MATERIALES L,
1.
Fc 210 kg/lcm”2 L= g EE,,i L
274 '1.5p 6.20 1535345 _ 1.3
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Figura 76: Distribucion en planta de placas
DISTRIBUCION TENTATIVA
CANTIDAD DIAMETRO ESPACIAMIENTO
70 Bordes 23/4 @0.15
34 Alma 21/2 @0.25

Figura 77: Distribucion tentativa de acero con f'c=210kg/cm2
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La tabla 46 muestra los pares de momento flector (M2/M3) y carga axial (P) resultantes del

andlisis estructural aplicando las 5 combinaciones de carga para la placa 2.

Tabla 46: Pares de carga axial y momento flector de las combinaciones de carga

P V2 V3 T M2 M3
TECHO PLACA2 CASO DE CARGA

tonf tonf tonf  tonf-m tonf-m tonf-m

TECHO1 PLACA2 1.4CM+1.7CV Max -383.23 -3.74 64.18 14.16 -22.61 30.83
TECHO1 PLACA2 1.4CM+1.7CV Max -383.23 -3.74 64.18 14.16 142.59 -7.56
TECHO1 PLACA2 1.4CM+1.7CV Min -1737.16 -18.75 16.71 0.58 -85.25 -3.29
TECHO1 PLACA2 1.4CM+1.7CV Min -1761.75 -18.75 16.71 0.58 36.70 -37.13
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISXX Max 37.09 20.03 89.92 24.61 -7.03 253.63
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISXX Max 37.09 20.03 89.92 24.61 247.57 299.63
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISXX Min -1809.52 -38.94  -22.96 -12.19 -82.15 -228.55
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISXX Min -1831.48 -38.94 -22.96 -12.19 -99.05 -334.85
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISXX Max 37.09 20.03 89.92 24.61 -7.03 253.63
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISXX Max 37.09 20.03 89.92 24.61 247.57 299.63
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISXX Min -1809.52 -38.94 -22.96 -12.19 -82.15 -228.55
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISXX Min -1831.48 -38.94 -22.96 -12.19 -99.05 -334.85
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISYY Max -212.62 86.63 56.95 49.67 -14.61 911.24
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISYY Max -212.62 86.63 56.95 49.67 127.67 1181.70
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISYY Min -1559.82 -105.54 10.00 -37.25 -74.57 -886.16
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)+SISYY Min -1581.78 -105.54 10.00 -37.25 20.85 -1216.92
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISYY Max -212.62 86.63 56.95 49.67 -14.61 911.24
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISYY Max -212.62 86.63 56.95 49.67 127.67 1181.70
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISYY Min -1559.82 -105.54 10.00 -37.25 -74.57 -886.16
TECHO1 PLACA2 1.25(CM+CV)-SISYY Min -1581.78 -105.54 10.00 -37.25 20.85 -1216.92
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISXX Max 318.87 22.78 65.76 19.92 9.59 246.69
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISXX Max 318.87 22.78 65.76 19.92 194.11 308.73
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISXX Min -1189.25 -32.43 -35.24 -13.48 -49.86 -226.97
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISXX Min -1205.07 -32.43  -35.24 -13.48 -126.04 -318.36
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISXX Max 318.87 22.78 65.76 19.92 9.59 246.69
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISXX Max 318.87 22.78 65.76 19.92 194.11 308.73
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISXX Min -1189.25 -32.43 -35.24 -13.48 -49.86 -226.97
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISXX Min -1205.07 -32.43  -35.24 -13.48 -126.04 -318.36
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISYY Max 69.17 89.38 32.80 44.99 2.01 904.30
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISYY Max 69.17 89.38 32.80 44.99 74.21 1190.80
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISYY Min -939.55 -99.03 -2.28 -38.54 -42.28 -884.57
TECHO1 PLACA2 0.9CM+SISYY Min -955.36 -99.03 -2.28 -38.54 -6.14 -1200.43
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISYY Max 69.17 89.38 32.80 44.99 2.01 904.30
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISYY Max 69.17 89.38 32.80 44.99 74.21 1190.80
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISYY Min -939.55 -99.03 -2.28 -38.54 -42.28 -884.57
TECHO1 PLACA2 0.9CM-SISYY Min -955.36 -99.03 -2.28 -38.54 -6.14 -1200.43
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Disefio por flexo-compresién en placas

Una vez planteada la distribucion tentativa de acero en la seccién de la columna
(figura 77), se elabora el diagrama de interaccidén que es la representacion grafica
de la combinacion de los momentos flectores y cargas axiales resistentes en la
direccion transversal X y en la direccion longitudinal Y. Posteriormente introduce
dentro de cada diagrama de interaccion los pares de momentos flectores y cargas
axiales actuantes (tabla 46) del analisis estructural.

A000-

MR AL REDEDOR DEL M22 XX B

43000

-1000 1500

Figura 78: Diagrama de interaccién en X

MR AL REDEDOR DEL M33 YY
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Figura 79: Diagrama de interaccion en Y

Es asi que se presenta la figura 78 y 79, en las que se observa que los pares
actuantes del analisis estructural se encuentran dentro del diagrama de

interaccion resistente.
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Verificacion de elementos de borde

Relacién de esbeltez hm/Im 12.10 esbelto
Fluencia del acero fy 4200.00 kg/cm2
Resistencia del concreto fc 210.00 kg/cm2
Longitud del muro Im 591.00 cm
Espesor de placa b 20.00 cm
Desplazamiento ineldstico  du 27.70 cm
Altura total del muro hm 7150.00 cm

du/hm 0.0039
c=Im/(600*(du/hm)) c limite 197.00 cm
Area total de la seccion At 19020.00 cm2
Cortante resistente del gVc 124.17 ton
concreto
Calculo del eje neutro Pu -1831.48 ton

As 117.18 cm2

T 492139.64 kg

a 138.37 cm

0.90

bl 0.85
Distancia al eje neutro C 162.79 cm
VERIFICACION c <c limite No necesita elementos de

borde

Disefio por corte

Datos maximos para el disefio por capacidad

P V2 V3 T M2 M3

ton ton ton ton-m ton-m ton-m
318.8712 89.3837 89.9152 99.9817 247.5694  1190.7994
-1831.4836 -105.5358 -43.3384 -104.3106 -179.5404 -1216.9204
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Obtenemos el mayor momento nominal del diagrama de interaccion.

4000
oo

MR AL REDEDOR DEL M33 YY

Mn= 6003.85 Ton

-7000 -6000 -5000 -400023000 -2000 -1000 8 1@ 2000 300874000 5000 6000 7000

1000

2000
ToU

Cortante que deberia aportar el estribo

Cortante nominal maxima Vn<2.6V210*At 716.63  ton
Vu>=Vua(Mn/Mua)

Momento nominal maximo Mn 6003.85 ton
Momento ultimo del andlisis Mua 1216.92 Ton-m
Cortante ultima del andlisis Vua 105.54 ton
Coeficiente de reduccién sismica R 45
Relacién Mn/Mua Mn/Mua 4.93

45
Cortante ultima Vu 474.91 ton
Cortante resistente del estribo Vs 412.64 ton

Acero horizontal / Acero horizontal minino

Vs=Acw*ph*fy

ph=Vs/fy*Acw ph 0.0052

As=p*b*h As 10.33 cm2/m

s=Ab/As S 13.79 cm 23/8
S 12.50 cm

p min (h) 0.0025
As min  5.00

2.50 cm2/m/cara ©23/8

S 0.29 m

S min 25.00 cm/m/cara
> Se distribuira el acero horizontal de 83/8 @ 12.50 cm en cada cara de la

placa

151



Acero vertical minino

p min (v) 0.0025

As min 5
2.5 cm?2/m/cara 23/8
S 0.29 m

S min 25.00 cm/m/cara
> Se distribuira el acero vertical en el alma de @3/8 @ 25.00 cm en cada cara

de la placa.

Longitud de confinamiento

La longitud de confinamiento serd el mayor de los siguientes términos y esta
longitud de confinamiento seréa considerada desde la base de la estructura.

Im 591 m
0.25Mu/Vu 0.64 m

» Zona de confinamiento =5.91 m (5.91 primeros metros de la longitud total
de la placa, desde la base).
» Zona de no confinamiento = Resto de la longitud total de la placa que no

requiere confinamiento

Zona donde requiere elementos de confinamiento

Tabla 47: Espaciamiento maximo donde requiere elementos de confinamiento

Espaciamiento max (el menor de estas)
Diez veces el diametro de la barra

longitudinal confinada de menor 25.40 cm
diametro
La menor dimension de la seccién

20.00 cm
transversal del elemento de borde.
25cm 25.00 cm
El menor 20.00 cm

Zona donde no requiere elementos de confinamiento

Tabla 48: Espaciamiento maximo donde no requiere elementos de confinamiento

Espaciamiento max (el menor de estas)
16 veces el diametro de la menor barra 40.64 cm

longitudinal.
48 veces el diametro del estribo 45.72 cm
La menor dimensidn de la seccién 20.00 cm

transversal del elemento sometido a

compresion.

25cm 25.00 cm
El menor 20.00 cm
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Por ello, la distribucion de acero correspondiente al disefio por cortante fue de 2
mallas horizontales de 3/8" desde la base de la zapata hasta la base del techo 2
con un espaciamiento de 12.50cm, y los siguientes pisos seran confinados con 2
mallas horizontales de 3/8” desde la base del techo 2 hasta el ultimo piso con un

espaciamiento de 20.00 cm.
Distribucidn final para la placa disefiando con un concreto de resistencia a

la compresién 210kg/cm?.

PLACA P—2 FLACA FP-Z
(Z°SOTANG AL MEZANINE) (ZTECHD AL Z0TECHQO)
1,30
358547 I58T/A"
L = e B A ) HFEATOEEI0
T: #3/8%9. 125 5, 63/878.20
SHS .
RN 6
!a h
i, ® g ;
SER g
) m
0L
FEFEE" )
HFE3/E%8. 195 35834
------- T, 83/8°8.125 HTET A2
- T 23-8%8.20
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4.4.4.4 Ejemplo: disefio de placa con f'c=350kg/cm?

0.35 1 0.35 ,,
. —F 2 e == =T
Se disefiara la placa 2 del TECHO 1 b 28 g 8,35 Mo ol
= St =H
70 274 '3 6.50 1]30 3.57 .34
o o : ©
=h pis =i :
(70 3.07  1.30 6.50 1307 3.535 .3
¥ i <
o o 11430
R} ”EE
279 1.3p' 6.50 =18 1530350 1.0
MATERIALES = s
Fc 350 kg/cm”2 o { @
Fy 4200 kg/cm”2 p= ; e
Es 2173706512 kglcm"2 =t B
Esp X 0.35 m i i E i kb} &
Esp Y 0.15 m 3 A -
© e 5721 -
—p " i J]:: 2
474 13p' 6.50 TpEoT A1 gehe©
uy ) — .
G 5 L,
=2 | T
377 130 6.50 TpE0T 339 .30
S 8 B
i 8.35 1\
= =L i =
1.30" 4.10 .30 6.50 1.307 3.56 1.3
. . . ., 0.1
Figura 80: Distribucion en planta de pTacas
DISTRIBUCION TENTATIVA
CANTIDAD DIAMETRO ESPACIAMIENTO
8 Bordes a1 Esquinas
52 Bordes a3/4 @0.15
38 Alma 21/2 @0.30

Figura 81: Distribucion tentativa de acero con f'c=350kg/cm2
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El procedimiento empleado para el disefio estructural de la placa 2 del techo 1 con
un concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?2 ser& el mismo al empleado

en el item 4.4.4.3. Por tal motivo solo se presenta la distribucion final para esta
placa disefiada.

Por ello, la distribucion de acero correspondiente al disefio por cortante fue de 2
mallas horizontales de 3/8" desde la base de la zapata hasta la base del techo 2

con un espaciamiento de 15.00cm y los siguientes pisos seran confinados con 2
mallas horizontales de 3/8” desde la base del techo 2 hasta el ultimo piso con el

mismo espaciamiento (15.00cm)
Distribucién final para la placa disefiando con un concreto de resistencia a

la compresién 350kg/cm?.

FLACA FP=2 FLACA P2
(TTECHO AL MEZANINE) (ZTECHO AL ZOTECHG)

1.3

451 " DEE3 4" 281 "+ 2605,/4"
YRR 15 YFEIATe 1S
I, a3/8m 15 1, 63,/5%. 15
4
N f;v
®
[
S <
= @
HETH2E655/47 AT 265180
L FB3/8"0. 11 ETH3 BT 15
hessaers 0 L haaaaaas 1, /5", 15
1300
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CAPITULO V

ANALISIS DE RESULTADOS
5.1 RESULTADOS DEL COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL

5.1.1 Modos de vibracioén

En la tabla 49, se presentan los resultados del andlisis sismico espectral asociado a
los tres primeros casos modales mas importantes del analisis sismico. Asi mismo, al
tener el periodo de vibracion en cada caso modal se tabula y obtienen los valores de
pseudo-aceleraciones para cada edificio disefiado.

Tabla 49: Tabla comparativa de modos de vibracién del ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm?) 2do Edificio (f'c=350kg/cm?) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?)
Caso Modo Periodo Sa Periodo Sa Variacion Sa Periodo Sa Variacion Sa
seg m/seg2 % seg m/seg2 % seg m/seg2 %

Modal 1 1.785 0.427 100% 2.218 0.344 80.48% 2.103 0.363 84.88%
Modal 2 1.362 0.560 100% 1.542 0.495 88.33% 1.521 0.502 89.55%
Modal 3 1.169 0.653 100% 1.267 0.602 92.27% 1.276  0.598 91.61%
REDUCCION CASO 1 19.52% 15.12%
REDUCCION CASO 2 11.67% 10.45%
REDUCCION CASO 3 7.73% 8.39%

En la tabla 49 se observa la reduccion de los valores de pseudo-aceleraciones para
cada edificio, y en la misma se muestra una reduccion del 19.52% en el segundo

edificio, y del 15.12% en el tercer edificio, en comparacion al primero.

Estos efectos son influenciados principalmente por el cambio de las rigideces originado
por la variacién del modulo de elasticidad y secciones, dado que, por un lado, la
reduccion de secciones disminuye la rigidez lateral de la edificacion; y por el otro, el
incremento de la resistencia del concreto aumenta la rigidez de los elementos

resistentes.
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5.1.2 Distorsiones de entre pisos (DRIFT)

En la tabla 50, se presentan los resultados del andlisis sismico espectral en la direccion
transversal X de las distorsiones de entrepisos de los tres edificios disefiados. Es asi
gue, la distorsion de entrepiso maxima en el primer edificio disefiado es 0.0049, del
segundo edificio es 0.0062 y del tercer edificio es 0.0062, las mismas que se

encuentran dentro del pardmetro normado por la E030.

Tabla 50: Tabla comparativa de distorsiones de entrepisos (drift) en la direccion
transversal X del ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio 2do Edificio 3er Edificio (f'c=350-
(f’c=210kg/cm?) (f'c=350kg/cm?) 210kg/cm?)

TECHO CASO DE CARGA Drift Drift variacion Drift variacion
CUART MQ DERIVA XX Max 0.0035 100% 0.0048 138.58% 0.0048 137.20%
AZOTEA DERIVA XX Max 0.0036 100% 0.0049 138.73%  0.0049 137.63%
TECHO20 DERIVA XX Max 0.0043 100% 0.0058 135.82% 0.0059 136.89%
TECHO19 DERIVA XX Max 0.0044 100% 0.0059 133.92% 0.0060 135.30%
TECHO18 DERIVA XX Max 0.0046 100% 0.0060 131.94% 0.0061 133.38%
TECHO17 DERIVA XX Max 0.0047 100% 0.0061 130.18%  0.0062 131.33%
TECHO16 DERIVA XX Max 0.0048 100% 0.0062 128.93%  0.0062 128.99%
TECHO15 DERIVA XX Max 0.0048 100% 0.0062 128.74%  0.0061 126.36%
TECHO14 DERIVA XX Max 0.0049 100% 0.0062 127.50% 0.0061 124.28%
TECHO13 DERIVA XX Max 0.0049 100% 0.0062 126.20%  0.0060 122.37%
TECHO12 DERIVA XX Max 0.0049 100% 0.0061 124.88%  0.0059 120.43%
TECHO11 DERIVA XX Max 0.0049 100% 0.0060 123.42%  0.0058 118.11%
TECHO10 DERIVA XX Max 0.0048 100% 0.0058 121.75%  0.0056 116.15%
TECHO9 DERIVA XX Max 0.0047 100% 0.0057 120.41%  0.0055 114.89%
TECHO8 DERIVA XX Max 0.0047 100% 0.0056 119.17%  0.0053 113.76%
TECHO7 DERIVA XX Max 0.0046 100% 0.0054 118.03%  0.0052 112.75%
TECHO6 DERIVA XX Max 0.0044 100% 0.0052 117.37%  0.0050 112.16%
TECHO5 DERIVA XX Max 0.0042 100% 0.0050 117.85%  0.0047 112.53%
TECHO4 DERIVA XX Max 0.0040 100% 0.0047 115.22%  0.0044 110.10%
TECHO3 DERIVA XX Max 0.0038 100% 0.0043 112.68%  0.0041 107.78%
TECHO2 DERIVA XX Max 0.0034 100% 0.0037 109.30% 0.0036 104.62%
MEZANINE DERIVA XX Max 0.0029 100% 0.0030 104.58%  0.0029 100.03%
TECHO1 DERIVA XX Max 0.0017 100% 0.0017 99.03% 0.0017 95.47%
MAX 138.73% MAX 137.63%

INCREMENTO  38.73% 37.63%

MIN 99.03% MIN 95.47%

REDUCCION 0.97% 4.53%

En Tabla 50, se observa el incremento maximo y reduccion minima de las distorsiones
de entrepiso; es asi que se muestra en el segundo edificio un incremento maximo del
38.73% y una reduccion minima del 0.97% en la direccion transversal X. De igual
forma, las distorsiones de entrepiso del tercer edificio muestran un incremento maximo
del 37.36% y una reduccion minima 4.53%, en comparacion al primer edificio disefiado

con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.
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Al igual que en los periodos de vibracion de cada edificio disefiado, estos efectos son

influenciados principalmente por la variacion de rigideces entre los tres edificios.

Es posible representar las distorsiones de entrepiso de la tabla 50 graficamente en la
figura 82, y calcular los desplazamientos relativos acumulados en cada nivel para

poder evaluarlos.

DRIFT EN X DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS
ACUMULADOS EN X
78 78
75 75
72 72
69 D 69
66 < 66
63 63
60 60
57 57
54 54
51 51
48 48
45 45
42 42
39 39
36 36 4
33 33 5
30 30 ‘4
27 27 o
24 24 »
21 21 o
18 18 ;’/
15 15 7
12 "l 12 b
9 / 9 )
6 6
3 3
0 0
0.0000 0.0018 0.0035 0.0053  0.0070 55 0 5 10 15 20 25 30 35 40
—&— ler Edificio (f'c=210kg/cm2) —@— ler Edificio (f'c=210kg/cm2)
—®—2do Edificio (f'c=350kg/cm2) —@— 2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

Figura 82: Comparacion de DRIFT y desplazamientos acumulados en X

En la figura 82, se observa que el primer edificio disefiado con un concreto de
resistencia a la compresion 210kg/cm? presenta menores distorsiones de entrepisos y
menores desplazamientos relativos de entrepiso en comparacién a los presentados el

segundo y tercer edificio.
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En latabla 51, se presentan los resultados del analisis sismico espectral en la direccién

longitudinal Y de las distorsiones de entrepisos de los tres modelos (edificiol, edificio2

y edificio3) diseflados. Es asi que, la distorsién de entrepiso maxima en el primer

edificio disefiado es 0.0030, del segundo edificio es 0.0030 y del tercer edificio es

0.0032, encontrandose dentro del parametro normado por la E030.

Tabla 51: Tabla comparativa de distorsiones de entrepisos (drift) en la direccion
longitudinal Y del 1er vs el 2do y 3er edificio

TECHO

CUART MQ
AZOTEA
TECHO20
TECHO19
TECHO18
TECHO17
TECHO16
TECHO15
TECHO14
TECHO13
TECHO12
TECHO11
TECHO10
TECHO9
TECHOS8
TECHO7
TECHO6
TECHO5
TECHO4
TECHO3
TECHO2
MEZANINE
TECHO1

CASO DE CARGA

DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max
DERIVA YY Max

ler Edificio
(f’c=210kg/cm?)
Drift

0.0021 100%
0.0025 100%
0.0027 100%
0.0028 100%
0.0028 100%
0.0029 100%
0.0030 100%
0.0030 100%
0.0030 100%
0.0031 100%
0.0031 100%
0.0031 100%
0.0031 100%
0.0030 100%
0.0030 100%
0.0029 100%
0.0028 100%
0.0026 100%
0.0025 100%
0.0023 100%
0.0020 100%
0.0016 100%
0.0011 100%

2do Edificio

(f'c=350kg/cm?)

Drift variacion
0.0026 123.21%
0.0028 110.04%
0.0028 105.06%
0.0029 104.10%
0.0029 102.97%
0.0029 101.66%
0.0030 100.30%
0.0030 99.30%
0.0030 97.83%
0.0030 96.38%
0.0029 94.93%
0.0029 93.57%
0.0028 92.20%
0.0027 91.03%
0.0027 89.93%
0.0026 88.85%
0.0025 87.93%
0.0023 87.70%
0.0021 86.18%
0.0019 85.23%
0.0017 84.64%
0.0014 84.36%
0.0009 86.39%

MAX 123.21%

INCREMENTO 23.21%

MIN 84.36%

REDUCCION 15.64%

3er Edificio (f'c=350-

210kg/cm?)

Drift variacion
0.0026 125.07%
0.0029 114.55%
0.0030 113.16%
0.0031 112.33%
0.0031 111.32%
0.0032 109.98%
0.0032 108.42%
0.0032 106.61%
0.0032 104.84%
0.0032 102.97%
0.0031 101.04%
0.0030 98.83%
0.0029 96.00%
0.0029 94.57%
0.0028 93.36%
0.0027 92.17%
0.0026 91.11%
0.0024 90.76%
0.0022 89.20%
0.0020 87.79%
0.0017 86.14%
0.0014 83.63%
0.0009 82.29%

MAX 125.07%

25.07%

MIN 82.29%

17.71%

En Tabla 51, se observa el incremento maximo y reduccién minima de las distorsiones

de entrepiso. Con ello se muestra, en el segundo edificio un incremento maximo del

23.21% y una reduccion minima del 15.64% en la direccion longitudinal Y; de igual

forma, las distorsiones de entrepiso del tercer edificio muestran un incremento maximo

del 25.07% y una reduccidbn minima 17.71%, en comparacién al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresiéon 210kg/cm?.
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Es posible representar las distorsiones de entrepiso de la tabla 51 graficamente en la

figura 83. Y calcular los desplazamientos relativos obtenidos en cada nivel para poder

evaluarlos.
DRIFT EN Y DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS
ACUMULADOSENY
78 7
75 75
72 72
69 69
66 66
63 63
60 60
57 57
54 54
51 51
18 48
45 45
42 42
39 39
36 36
33 33
30 30
27 27
24 24
21 21
18 18
15 15
12 12
9 9
6 6
3 3
0 0
0.0000 0.0018 0.0035 0.0053  0.0070 -5 0 5 10 15 20
—®— 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) —@— 2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
er caircio (r c= g/cm —@— ler Edificio (f'c= g/cm
—@— ler Edificio (f'c=210kg/cm2) ler Edificio (f'c=210kg/cm2
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

Figura 83: Comparacion de DRIFT y desplazamientos acumulados en Y

En la figura 83, se observa que el primer edificio disefiado con un concreto de
resistencia a la compresion 210kg/cm? presenta distorsiones de entrepisos y
desplazamientos relativos de entrepiso similares en comparacion a los presentados el
segundo y tercer edificio. Ello es asi, debido a que en esta direccién se presenta mayor
cantidad de muros estructurales con una variacion de seccién en cada edificio poco

representativa.
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5.1.3 Cortante basal

Se presentan los resultados de las fuerzas cortantes del analisis sismico estéatico para

cada edificio disefiado. En la tabla 52 se muestran las fuerzas cortantes en la direccion

trasversal X, y en la tabla 53 las fuerzas cortantes en la direccion longitudinal Y.

Tabla 52: Tabla comparativa de fuerzas cortantes en la direccién transversal X del ler vs

TECHO

TECHO20
TECHO19
TECHO18
TECHO17
TECHO16
TECHO15
TECHO14
TECHO13
TECHO12
TECHO11
TECHO10
TECHO9
TECHOS8
TECHO7
TECHOG6
TECHOS
TECHO4
TECHO3
TECHO2
MEZANINE
TECHO1

CASO DE
CARGA
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX
SEXX

el 2do y 3er edificio

ler Edificio

(f’c=210kg/cm?)

VX
ton
61.87
122.83
177.97
228.30
274.00
315.34
352.59
385.70
414.89
440.34
462.31
481.05
496.66
509.36
519.41
527.24
532.81
536.35
538.23
539.01
539.01

%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%

2do Edificio
(f'c=350kg/cm?)
VX variacion
ton %
59.70 96.50%
117.13 95.36%
168.58 94.72%
214.98 94.16%
256.57 93.64%
293.60 93.11%
326.31 92.55%
354.96 92.03%
379.78 91.54%
401.04 91.08%
419.08 90.65%
434.17 90.25%
446.44 89.89%
456.17 89.56%
463.62 89.26%
469.21 89.00%
473.01 88.77%
475.27 88.61%
476.38 88.51%
476.79 88.46%
476.79 88.46%
VX
MIN 96.50%
REDUCCION 3.50%
MAX 88.46%
REDUCCION 11.54%

3er Edificio (f'c=350-

210kg/cm?)
VX variacion
ton %
60.42 97.65%
118.49 96.47%
170.52 95.81%
217.45 95.25%
259.51 94.71%
297.13 94.23%
330.62 93.77%
359.93 93.32%
385.34 92.88%
407.10 92.45%
425.47 92.03%
440.73 91.62%
453.13 91.24%
462.96 90.89%
470.50 90.58%
476.15 90.31%
479.98 90.08%
482.27 89.92%
483.39 89.81%
483.80 89.76%
483.80 89.76%
VY
MAX 97.65%
2.35%
MIN 89.76%
10.24%

En la Tabla 52, se observa la reduccion maxima y minima de las fuerzas cortantes del

andlisis sismico estatico. En el segundo edificio se muestra una reduccion maxima del

11.54% y una reduccion minima del 3.50% en la direccion transversal X. De igual

forma, las fuerzas cortantes del analisis sismico estatico del tercer edificio muestra una

reduccion méaxima del 10.24% y una reduccion minima del 2.35%, en comparacion al

primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.

161



Tabla 53: Tabla comparativa de fuerzas cortantes en la direccién longitudinal Y del ler vs

el 2do y 3er edificio

ler Edificio 2do Edificio 3er Edificio (f'c=350-
(f'c=210kg/cm?) (f'c=350kg/cm?) 210kg/cm?)
TECHO CASO DE VY VY variacion VY variacion
CARGA ton % ton % ton %
TECHO20 SEYY 84.70 100% 80.01 94.47% 80.97 95.59%
TECHO19 SEYY 169.13 100% 159.02 94.02% 160.85 95.10%
TECHO18 SEYY 246.36 100% 231.60 94.01% 234.25 95.08%
TECHO17 SEYY 317.69 100% 298.81 94.06% 302.21 95.13%
TECHO16 SEYY 383.26 100% 360.77 94.13% 364.87 95.20%
TECHO15 SEYY 443.39 100% 417.59 94.18% 422.59 95.31%
TECHO14 SEYY 498.32 100% 469.41 94.20% 475.62 95.44%
TECHO13 SEYY 547.91 100% 516.34 94.24% 523.65 95.57%
TECHO12 SEYY 592.33 100% 558.54 94.30% 566.84 95.70%
TECHO11 SEYY 631.75 100% 596.14 94.36% 605.32 95.82%
TECHO10 SEYY 666.46 100% 629.45 94.45% 639.25 95.92%
TECHO9 SEYY 696.69 100% 658.68 94.54% 668.79 96.00%
TECHO8 SEYY 722.46 100% 683.73 94.64% 694.12 96.08%
TECHO7 SEYY 744.02 100% 704.80 94.73% 715.42 96.16%
TECHO6 SEYY 761.58 100% 722.09 94.82% 732.89 96.23%
TECHO5 SEYY 775.75 100% 736.15 94.89% 747.09 96.31%
TECHO4 SEYY 786.33 100% 746.70 94.96% 757.76 96.37%
TECHO3 SEYY 793.45 100% 753.90 95.02% 765.02 96.42%
TECHO2 SEYY 797.56 100% 758.13 95.06% 769.29 96.46%
MEZANINE SEYY 799.50 100% 760.23 95.09% 771.41 96.49%
TECHO1 SEYY 799.50 100% 760.23 95.09% 771.41 96.49%
VX VY
MIN 95.09% MAX 96.49%
REDUCCION 4.91% 3.51%
MAX 94.01% MIN 95.08%
REDUCCION 5.99% 4.92%

En la Tabla 53, se observa la reduccion maxima y minima de las fuerzas cortantes del
andlisis sismico estético. En el segundo edificio se muestra una reduccién maxima del
5.99% y una reduccion minima del 4.91% en la direccién longitudinal Y. De igual forma,
las fuerzas cortantes del andlisis sismico estatico del tercer edificio muestran una
reduccion maxima del 4.92% y una reduccion minima del 3.51%, en comparacion al

primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.

En ambos casos (direccion Xy Y) del segundo y tercer edificio, presentan reducciones
en las fuerzas cortantes del analisis sismico estéatico. Estos efectos son influenciados
principalmente, por la reducciéon de secciones en vigas y columnas de cada edificio,
puesto que, el peso total de cada estructura es reducida en proporcion a la reduccion
de secciones de los elementos resistente. En consecuencia, las fuerzas sismicas

actuantes se ven reducidas al tener menor masa.
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5.2 RESULTADOS DEL ASPECTO ECONOMICO

Los presupuestos seran elaborados para el mes de agosto del 2018, por lo que para
la calcular el presupuesto se tendra en consideracion los analisis de costos unitarios
de la revista “Costos” para las partidas de concretos y encofrados; y lo de la revista

“Constructivo” para las partidas de aceros.

Tabla 54: Costo de concreto f'¢c=210kg/cm? por metro cubico de la revista Costos

ACU. REVISTA COSTOS

CONCRETO PREMEZCLADO AGOSTO 2018
f’c=210kg/cm2 PU (SOLES) x m3
VIGAS 293.77
COLUMNAS 314.36
PLACAS 322.58

Tabla 55: Costo de concreto f'¢c=350kg/cm? por metro cubico de la revista Costos

ACU. REVISTA COSTOS

CONCRETO PREMEZCLADO AGOSTO 2018
f"'c=350kg/cm2 PU (SOLES) x m3
VIGAS 350.38
COLUMNAS 370.97
PLACAS 379.19

Tabla 56: Costo del acero por kilogramo de la revista Constructivo

ACU. REVISTA CONSTRUCTIVO

HABILITADO Y COLOCADO AGOSTO 2018
ACERO PU (SOLES) x kg
VIGAS 4.18
COLUMNAS 4.01
PLACAS 3.98

Tabla 57: Costo de encofrado y desencofrado por metro cuadrado de la revista Costos

ACU. REVISTA COSTOS

ENCOFRADO Y DESENCOFRADO AGOSTO 2018
ACERO PU (SOLES) x m2

VIGAS 70.70

COLUMNAS 62.04

PLACAS 60.91
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TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

5.2.1 Resultados de las partidas de concreto (vigas, columnas y placas)

5.2.1.1 Partidas de concretos en vigas

Se realiz6 el metrado de las partidas de concreto en vigas de los tres modelos
(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en vigas,
gue se presentan en la tabla 58, se tendra que multiplicar el metrado respectivo
con los costos unitarios en vigas de la tabla 54 y 55.

Tabla 58: Variacion de metrados y costos de las partidas de concretos en vigas del ler vs

el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
s costo/techo i variacion  costo/tech  variacidon i variacion costo/techo variacion
metrado o costo metrado costo
m3 % soles % m3 % soles % m3 % soles %
50.58 100% 14,858.42 100% 35.53 70.25%  12,449.09 83.78% 39.06 77.22% 11,474.38 77.22%
50.58 100% 14,858.42 100% 35.53 70.25%  12,449.09 83.78% 39.06 77.22% 11,474.38 77.22%
50.58 100% 14,858.42 100% 35.53 70.25%  12,449.09 83.78% 39.06 77.22% 11,474.38 77.22%
50.58 100% 14,858.42 100% 35.53 70.25%  12,449.09 83.78% 39.06 77.22% 11,474.38 77.22%
50.58 100% 14,858.42 100% 35.53 70.25%  12,449.09 83.78% 39.06 77.22% 11,474.38 77.22%
49.90 100% 14,659.84 100% 35.53 71.20%  12,449.09 84.92% 38.31 76.76% 11,253.27 76.76%
49.90 100% 14,659.84 100% 35.53 71.20%  12,449.09 84.92% 38.31 76.76% 11,253.27 76.76%
49.90 100% 14,659.84 100% 35.53 71.20%  12,449.09 84.92% 38.31 76.76% 11,253.27 76.76%
49.90 100% 14,659.84 100% 35.53 71.20%  12,449.09 84.92% 38.31 76.76% 11,253.27 76.76%
49.90 100% 14,659.84 100% 35.53 71.20%  12,449.09 84.92% 38.31 76.76% 11,253.27 76.76%
49.22 100% 14,460.48 100% 34.97 71.05%  12,254.29 84.74% 38.31 77.82% 13,421.80 92.82%
49.22 100% 14,460.48 100% 34.97 71.05%  12,254.29 84.74% 38.31 77.82% 13,421.80 92.82%
49.22 100% 14,460.48 100% 34.97 71.05% 12,254.29 84.74% 38.31 77.82% 13,421.80 92.82%
49.22 100% 14,460.48 100% 34.97 71.05%  12,254.29 84.74% 38.31 77.82% 13,421.80 92.82%
49.22 100% 14,460.48 100% 34.97 71.05%  12,254.29 84.74% 38.31 77.82% 13,421.80 92.82%
48.28 100% 14,184.52 100% 34.39 71.23%  12,050.97 84.96% 37.81 78.31% 13,247.59 93.39%
48.28 100% 14,184.52 100% 34.39 71.23%  12,050.97 84.96% 37.81 78.31% 13,247.59 93.39%
48.28 100% 14,184.52 100% 34.39 71.23%  12,050.97 84.96% 37.81 78.31% 13,247.59 93.39%
48.28 100% 14,184.52 100% 34.39 71.23%  12,050.97 84.96% 37.81 78.31% 13,247.59 93.39%
46.42 100% 13,637.70 100% 32.17 69.31%  11,273.13 82.66% 35.37 76.18% 12,391.96 90.87%
46.42 100% 13,637.70 100% 32.17 69.31%  11,273.13 82.66% 35.37 76.18% 12,391.96 90.87%
45.30 100% 13,306.40 100% 31.08 68.62%  10,889.64 81.84% 34.16 75.42% 11,970.12 89.96%
45.30 100% 13,306.40 100% 31.08 68.62%  10,889.64 81.84% 34.16 75.42% 11,970.12 89.96%
1,125.10 100%  330,519.97 100% 794.26 70.59%  278,291.72  84.20% 868.66 77.21% 282,461.77 85.46%
variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reduccion  29.41% 15.80% Reduccion  22.79% 14.54%
s/. s/.
330.84 m3 52,228.25 256.44 m3 48,058.21

En la tabla 58, se observa la reduccion en el metrado, y por ende la del
presupuesto en las partidas de concreto en vigas. Es asi que se muestra en el
segundo edificio una reduccion del 29.41% en volumen de concreto; asi mismo,
el tercer edificio muestra una reduccion del 22.79%, en comparacion al primer

edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.

La causa principal de esta reduccién en volumen de concreto es la reduccion de

secciones de vigas en el segundo y tercer edificio, gracias al uso de concretos de
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mayor resistencia a la compresion del concreto en el disefio estructural de vigas.
Asimismo, se observo que un material de mayor resistencia genera una reduccién

de variacion baja ante esfuerzos de flexion.

Considerando el aspecto econdmico, esta variacién se reduce por el costo que
representa cada calidad del concreto, siendo de mayor costo el de mayor
resistencia. Es asi que, el segundo edificio disefiado presenta una reduccion del
15.80% en el presupuesto, lo que significa un ahorro econdémico de S/ 52,228.25.
Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccién del 14.54% en el
presupuesto, que significa un ahorro econémico de S/ 48,058.21, en comparacion
al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
210kg/cm?. Esta variacion econémica en vigas de los tres edificios se observa en
la figura 84.
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Figura 84: Variacién en costos de las partidas de concretos en vigas de los tres edificios
disefiados

Asi mismo, existe una ventaja presente en la tercera edificacion puesto que la
resistencia del concreto a la compresion a partir del onceavo nivel disminuye

210kg/cm?, y esta resistencia tiene un costo mucho menor al de 350kg/cm?.
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5.2.1.2 Partidas de concretos en columnas

Se realizé el metrado de las partidas de concreto en columnas de los tres modelos
(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en
columnas, que se presentan en la tabla 59, se tendrd que multiplicar el metrado
respectivo con los costos unitarios en columnas de la tabla 54 y 55.

Tabla 59: Variacion de metrados y costos de las partidas de concretos en columnas del
ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)
columna costo/techo columna variacion costo/techo variacion columna vartacion costo/techo variacion
metrado costo metrado costo
m3 % soles % m3 % soles % m3 % soles %

TECHO 20 12.90 100% 4,053.99 100% 7.05 54.69% 2,616.27 64.54% 7.05 54.69% 2,217.02 54.69%
TECHO 19 11.65 100% 3,661.67 100% 6.37 54.69% 2,363.08 64.54% 6.37 54.69% 2,002.47 54.69%
TECHO 18 11.65 100% 3,661.67 100% 6.37 54.69% 2,363.08 64.54% 6.37 54.69% 2,002.47 54.69%
TECHO 17 11.65 100% 3,661.67 100% 6.37 54.69% 2,363.08 64.54% 6.37 54.69% 2,002.47 54.69%
TECHO 16 11.65 100% 3,661.67 100% 6.37 54.69% 2,363.08 64.54% 6.37 54.69% 2,002.47 54.69%
TECHO 15 14.56 100% 4,577.08 100% 6.37 43.75% 2,363.08 51.63% 10.19 70.00% 3,203.96 70.00%
TECHO14 1456 100% 4,577.08 100% 6.37 43.75% 2,363.08 51.63% 10.19 70.00% 3,203.96 70.00%
TECHO 13 1456 100% 4,577.08 100% 6.37 43.75% 2,363.08 51.63% 10.19 70.00% 3,203.96 70.00%
TECHO 12 14.56 100% 4,577.08 100% 6.37 43.75% 2,363.08 51.63% 10.19 70.00% 3,203.96 70.00%
TECHO 11 14.56 100% 4,577.08 100% 6.37 43.75% 2,363.08 51.63% 10.19 70.00% 3,203.96 70.00%
TECHO 10 17.47 100% 5,492.50 100% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84%
TECHO 9 17.47 100% 5,492.50 100% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84%

TECHO 8 17.47 100% 5,492.50 100% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84%

TECHO 7 17.47 100% 5,492.50 100% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84%

TECHO 6 17.47 100% 5,492.50 100% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84% 10.19 58.33% 3,780.93 68.84%

TECHO 5 23.40 100% 7,356.02 100% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84%

TECHO 4 23.40 100% 7,356.02 100% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84%

TECHO 3 23.40 100% 7,356.02 100% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84%

TECHO 2 23.40 100% 7,356.02 100% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84% 13.65 58.33% 5,063.74 68.84%

MEZANINE 28.15 100% 8,849.86 100% 21.74 77.23% 8,066.00 91.14% 21.74 77.23% 8,066.00 91.14%
TECHO 1 29.39 100% 9,240.30 100% 22.70 77.23% 8,421.85 91.14% 22.70 77.23% 8,421.85 91.14%

SOTANO1 26.55 100% 8,346.26 100% 20.99 79.06% 7,786.38 93.29% 20.99 79.06% 7,786.38 93.29%
SOTANO2 2430 100% 7,638.95 100% 19.21 79.06% 7,126.52 93.29% 19.21 79.06% 7,126.52 93.29%

Totales 421.64 100% 132,548.01 100%  254.59 60.38%  94,444.32 71.25% 273.70 64.91%  96,807.05 73.04%

variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reduccion  39.62% 28.75% Reduccion  35.09% 26.96%
S/. s/.
167.06 m3 38,103.68 14795 m3 35,740.96

En latabla 59, se observa la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto
en las partidas de concreto en columnas. Es asi que se muestra en el segundo
edificio una reduccion del 39.62% en volumen de concreto. Asi mismo, el tercer
edificio muestra una reduccion del 35.09%, en comparacion al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.

La causa principal de esta reduccion en volumen de concreto es la reduccion de
secciones en columnas en el segundo y tercer edificio, gracias al uso de concretos

de mayor resistencia a la compresion del concreto en el disefio estructural de
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columnas. Asi mismo, se observé que un material de mayor resistencia genera
una reduccion de variacion alta ante esfuerzos de flexocompresion y esfuerzo por

corte en columnas.

Considerando el aspecto econdmico, esta variacién se reduce por el costo que
representa cada calidad del concreto, siendo de mayor costo el de mayor
resistencia. Es asi que el segundo edificio disefiado presenta una reduccion del
28.75% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 38,103.68. Asi
mismo, el tercer edificio diseflado presenta una reduccion del 26.96% en el
presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 35,740.96, en comparacion
al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
210kg/cm?. Esta variacion econémica en columnas de los tres edificios se observa

en la figura 85.

Variacion en costo de las partidas de concretos en columnas
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Figura 85: Variacién en costos de las partidas de concretos en columnas de los tres

edificios disefiados

Asi mismo, existe una ventaja presente en la tercera edificacion puesto que la
resistencia del concreto a la compresion a partir del onceavo nivel disminuye a
210kg/cm?, y esta resistencia tiene un costo mucho menor al de 350kg/cm?.
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5.2.1.3 Partidas de concretos en placas

Se realiz6 el metrado de las partidas de concreto en placas de los tres modelos
(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en
placas, que se presentan en la tabla 60, se tendra que multiplicar el metrado con

los costos unitarios en placas de la tabla 54 y 55.

Tabla 60: Variacion de metrado y costos de las partidas de concretos en placas del ler vs

TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2)

placa

m3

67.54
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
61.01
65.36
65.36
65.36
65.36
74.08
77.35
91.28
83.54

1,509.34

el 2do y 3er edificio

2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

variacion variacion variacion variacion
costo/techo placa B costo/techo . placa S . costo/techo -
% soles % m3 % soles % m3 % soles %
100% 21,787.96 100% 54.83 81.17%  20,789.70 95.42% 54.83 81.17%  17,685.96 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 15,974.42 81.17%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42% 49.52 81.17% 18,777.79 95.42%
100% 19,679.44 100% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42% 49.52 81.17%  18,777.79 95.42%
100% 21,085.12 100% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42%
100% 21,085.12 100% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42%
100% 21,085.12 100% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42%
100% 21,085.12 100% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42% 53.06 81.17%  20,119.06 95.42%
100% 23,896.47 100% 60.13 81.17%  22,801.60 95.42% 60.13 81.17%  22,801.60 95.42%
100% 24,950.72 100% 62.79 81.17%  23,807.56 95.42% 62.79 81.17%  23,807.56 95.42%
100% 29,444.75 100% 87.19 95.52%  33,062.77 112.29% 87.19 95.52%  33,062.77 112.29%
100% 26,949.43 100% 79.80 95.52%  30,260.84 112.29% 79.80 95.52%  30,260.84 112.29%
100% 486,882.03 100% 1,250.26 82.84%  474,087.81 97.37% 1,250.26  82.84%  445,753.73 91.55%
variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reduccion  17.16% 2.63% Reduccion  17.16% 8.45%
s/. S/.
259.07 m3 12,794.21 259.07 m3 41,128.30

En latabla 60, se observa la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto
en las partidas de concreto en placas. Es asi que se muestra en el segundo y
tercer edificio una reduccion del 17.16% en volumen de concreto, en comparacion
al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
210kg/cm?.

La causa principal de esta reduccion en volumen de concreto es la reduccion del
espesor en placas del segundo y tercer edificio, gracias al uso de concretos de

mayor resistencia a la compresion del concreto en el disefio estructural de placas.
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Asimismo, se observo que un material de mayor resistencia genera una reduccion
de variacion alta ante esfuerzos de compresion, flexocompresion y una variacion

media a esfuerzo por corte en placas.

Considerando el aspecto econdmico esta variacion se reduce por la variacion en
costos que representa cada calidad del concreto siendo de mayor costo el de
mayor resistencia, es asi que, el segundo edificio disefiado presenta una
reduccion del 2.63% en el presupuesto que significa un ahorro econdémico de
S/.12,794.21, asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccion del
8.45% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/.41,128.30, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm?. Esta variacién econémica en placas de los tres edificios
se observa en la figura 86.

Variacion en costo de las partidas de concretos en placas

/‘é‘;
|
‘\\ “‘
‘\\\HHHHH
ml
’LNN%’L%V%Q)’\%%QN%%&%%’\%%Q
0" QO O 000 L0°0 N A QY N
§@§$@@@@@§§§§§§§§§§§§§§
O S &L K&

mmmm ler Edificio (f'c=210kg/cm2)

mmm 2do Edificio (f'c=350kg/cm2)

mmmm 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

e Polindmica (1ler Edificio (f'c=210kg/cm?2))
Polinédmica (2do Edificio (f'c=350kg/cm2))
@ Polindmica (3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2))

Figura 86: Variacion en costos de las partidas de concretos en placas de los tres
edificios disefiados

Asi mismo, existe una ventaja presente en la tercera edificacion puesto que la
resistencia del concreto a la compresion a partir del onceavo nivel disminuye

210kg/cm?, y esta resistencia tiene un costo mucho menor al de 350kg/cm?.
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viga
columna
placa

total

5.2.1.4 Partidas de concretos resumen

El resumen de la variacién en metrado y costo total de las partidas de concreto en

vigas, columnas y placas se presenta en la tabla 61 de los tres modelos (edificiol,

edificio2 y edificio3) disefados.

Tabla 61: Variacion del costo total en partidas de concreto del 1er vs el 2do y 3er edificio
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

ler Edificio (f'c=210kg/cm2)

total

m3 %
1,125.10 100%
421.64 100%
1,509.34 100%

3,056.08 100%

costo

soles
330,519.97
132,548.01
486,882.03

949,950.01

%
100%
100%
100%

100%

2do Edificio (f'c=350kg/cm2)

variacion
total
metrado
m3 %

794.26 70.59%
254.59 60.38%
1,250.26  82.84%

2,299.11  75.23%

variacion
metrado
Reduccion 24.77%

756.97

costo

soles
278,291.72
94,444.32
474,087.81

846,823.86

m3

variacion variacion
total
costo metrado
% m3 %
84.20% 868.66 77.21%
71.25% 273.70 64.91%
97.37% 1,250.26  82.84%
89.14% 2,392.62 78.29%
variacion variacion
costo metrado
10.86% Reduccion  21.71%
S/.
103,126.14 663.46

costo

soles
282,461.77
96,807.05
445,753.73

825,022.55

m3

variacion
costo
%
85.46%
73.04%
91.55%

86.85%

variacion
costo
13.15%
s/.
124,927.46

En la tabla 61, se observa la reduccién en metrado y costo total en las partidas de

concretos. Es asi que se muestra al primer edificio con una reduccién del 24.77%

en volumen total de concreto y un 10.86% en el presupuesto total que significa un

ahorro econémico de S/ 103,126.14. Asi mismo, el tercer edificio presenta una

reduccion del 21.71% en volumen total de concreto y un 13.15% en el presupuesto

total que significa un ahorro econémico de S/ 124,927.46, en comparacion al

primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
210kg/cm?.

Esta variacion econdmica total en partidas de concreto de los tres edificios se

observa en la figura 87.
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Figura 87: Variacién en costos totales de las partidas de concretos de los tres edificios

disefiados

Indirectamente es posible obtener ratios en volumen de concreto por cada de

metro cuadrado construido para un area total de 15,102.79 m2.

Tabla 62: Ratio de volumen de concreto por metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
m3 m3 m3 m3

1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 1,125.10 421.64 1,509.34 3,056.08
2do Edificio (f'c=350kg/cm?2) 794.26 254.59 1,250.26 2,299.11
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2) 868.66 273.70 1,250.26 2,392.62
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79  15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL

m3/m2 m3/m2 m3/m2 m3/m2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 0.07 0.03 0.10 0.20
2do Edificio (f c=350kg/cm2) 0.05 0.02 0.08 0.15
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2) 0.06 0.02 0.08 0.16

Asi, se tiene que en la tabla 62, para el primer edificio se requiere un total de 0.20
metros cubicos de concreto por cada metro cuadrado construido en la
superestructura, para el segundo 0.15 y para el tercero 0.16, aqui se resalta el
aporte que origina el uso de concretos de mayor resistencia en el disefio

estructural por su menor metraje.

Asi mismo, se obtienen ratios en costos de partidas de concreto por cada metro

cuadrado construido para un area total de 15,102.79 m2.

Tabla 63: Ratio en costo de la partida de concreto por cada metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
soles soles soles soles
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 330,519.97 132,548.01 486,882.03  949,950.01
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 278,291.72 94,444.32 474,087.81 846,823.86
3er Edificio (f ¢c=350-210kg/cm2) 282,461.77 96,807.05 445,753.73  825,022.55
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
m3/m?2 m3/m?2 m3/m2 m3/m?2
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 21.88 8.78 32.24 62.90
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 18.43 6.25 31.39 56.07
3er Edificio (f'¢c=350-210kg/cm2) 18.70 6.41 29.51 54.63

Es asi que, en la tabla 63, para el primer edificio se requiere un total de S/ 62.90
por cada metro cuadrado construido en la superestructura, para el segundo S/
56.07 y para el tercero S/ 54.63, resaltando el aporte que origina el uso de

concretos de mayor resistencia en el disefio estructural por su menor costo.
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TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

5.2.2 Resultados de las partidas de acero (vigas, columnas y placas)

5.2.2.1 Partidas de acero en vigas

Se realiz6 el metrado de las partidas de acero en vigas de los tres modelos

(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en vigas,

gue se presentan en la tabla 64, se tendra que multiplicar el metrado respectivo

con los costos unitarios en vigas de la tabla 56.

Tabla 64: Variacion de metrado y costos de las partidas de aceros en vigas del ler vs el

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2)

vigas
kg

5,879.60
5,879.60
5,879.60
5,879.60
5,879.60
6,469.29
6,469.29
6,469.29
6,469.29
6,469.29
6,574.93
6,574.93
6,574.93
6,574.93
6,574.93
7,868.52
7,868.52
7,868.52
7,868.52
6,359.20
6,359.20
4,209.34
4,209.34

147,230.23

costo/techo
% soles %
100% 24,576.71 100%
100% 24,576.71 100%
100% 24,576.71 100%
100% 24,576.71 100%
100% 24,576.71 100%
100% 27,041.61 100%
100% 27,041.61 100%
100% 27,041.61 100%
100% 27,041.61 100%
100% 27,041.61 100%
100% 27,483.22 100%
100% 27,483.22 100%
100% 27,483.22 100%
100% 27,483.22 100%
100% 27,483.22 100%
100% 32,890.41 100%
100% 32,890.41 100%
100% 32,890.41 100%
100% 32,890.41 100%
100% 26,581.45 100%
100% 26,581.45 100%
100% 17,595.03 100%
100% 17,595.03 100%
100% 615,422.35 100%

En la tabla 64, se

presupuesto en las

2do y 3er edificio

2do Edificio (f'c=350kg/cm2)

viga ﬁ;‘;‘;lgg costo/techo vacrtl)asil(?n viga \::Ztaggg costo/techo
kg % soles % kg % soles

6,522.35 110.93% 27,263.41 110.93% 6,858.55 116.65%  28,668.74
6,522.35 110.93% 27,263.41 110.93% 6,858.55 116.65%  28,668.74
6,522.35 110.93% 27,263.41 110.93% 6,858.55 116.65%  28,668.74
6,522.35 110.93% 27,263.41 110.93% 6,858.55 116.65%  28,668.74
6,522.35 110.93% 27,263.41 110.93% 6,858.55 116.65%  28,668.74
6,868.13 106.17%  28,708.78 106.17% 7,130.54 110.22%  29,805.64
6,868.13 106.17%  28,708.78 106.17% 7,130.54 110.22%  29,805.64
6,868.13 106.17%  28,708.78 106.17% 7,130.54 110.22%  29,805.64
6,868.13 106.17%  28,708.78 106.17% 7,130.54 110.22%  29,805.64
6,868.13 106.17%  28,708.78 106.17% 7,130.54 110.22%  29,805.64
6,984.71 106.23%  29,196.08 106.23% 7,097.83 107.95%  29,668.94
6,984.71 106.23%  29,196.08 106.23% 7,097.83 107.95%  29,668.94
6,984.71 106.23%  29,196.08 106.23% 7,097.83 107.95% 29,668.94
6,984.71 106.23%  29,196.08 106.23% 7,097.83 107.95% 29,668.94
6,984.71 106.23%  29,196.08 106.23% 7,097.83 107.95%  29,668.94
6,597.29 83.84% 27,576.66 83.84% 6,748.93 85.77% 28,210.52
6,597.29 83.84% 27,576.66 83.84% 6,748.93 85.77% 28,210.52
6,597.29 83.84% 27,576.66 83.84% 6,748.93 85.77% 28,210.52
6,597.29 83.84% 27,576.66 83.84% 6,748.93 85.77% 28,210.52
6,284.23 98.82% 26,268.10 98.82% 6,446.21 101.37%  26,945.16
6,284.23 98.82% 26,268.10 98.82% 6,446.21 101.37%  26,945.16
4,337.10 103.04%  18,129.07 103.04% 4,399.30 104.51%  18,389.09
4,337.10 103.04%  18,129.07 103.04% 4,399.30 104.51%  18,389.09
149,507.74 101.55% 624,942.34 101.55% 154,121.34 104.68% 644,227.20

variacion variacion variacion

metrado costo metrado
Incremento  1.55% 1.55% Incremento 4.68%

S/.

2,277.51 kg 9,519.99 6,891.11 kg

observa el incremento en el metrado y por ende la del

partidas de acero en vigas. Es asi que se muestra en el

segundo edificio un incremento del 1.55% en peso de acero. Asi mismo, el tercer

edificio muestra un incremento del 4.68%, en comparacion al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.
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3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

variacion
costo
%

116.65%
116.65%
116.65%
116.65%
116.65%
110.22%
110.22%
110.22%
110.22%
110.22%
107.95%
107.95%
107.95%
107.95%
107.95%
85.77%
85.77%
85.77%
85.77%
101.37%
101.37%
104.51%
104.51%

104.68%

variacion
costo
4.68%
s/.
28,804.86
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La causa del incremento generado en las cuantias de acero en estos elementos
se da principalmente porque el disefo de vigas se encuentra alineado a requisitos
minimos, puesto que la Norma E060 sefiala los pardmetros de cuantias de acero,
longitudes de anclaje y espaciamientos minimos para barras longitudinales y
estribos.

Considerando el aspecto econémico, esta variacion es similar puesto que el costo
por peso de las partidas de acero no difieren cuando se usa concretos de mayor
resistencia. Es asi que en el segundo edificio disefiado se presenta un incremento
del 1.55% en el presupuesto, lo que significa un incremento econémico de S/
9,519.99. Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta un incremento del 4.68%
en el presupuesto que significa un incremento econémico de S/ 28,804.86, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm?. Esta variacion econémica en vigas de los tres edificios se

observa en la figura 88.

Variacion en costos de las partidas de aceros en vigas
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Figura 88: Variacion en costos de las partidas de aceros en vigas de los tres edificios

disefiados
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TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

5.2.2.2 Partidas de aceros en columnas

Se realiz6 el metrado de las partidas de acero en columnas de los tres modelos
(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en
columnas, que se presentan en la tabla 65, se tendrd que multiplicar el metrado

respectivo con los costos unitarios en columnas de la tabla 56.

Tabla 65: Variacion de metrado y costos de las partidas de aceros en columnas del ler vs

el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
variacion variacion variacion variacion
columna costo/techo columna costo/techo columna costo/techo
metrado costo metrado costo
kg % soles % kg % soles % kg % soles %
2,940.68 100% 11,792.11 100% 3,086.23 104.95% 12,375.77 104.95% 2,844.72 96.74% 11,407.34 96.74%
2,385.41 100% 9,565.48 100% 2,279.41 95.56% 9,140.45 95.56% 2,114.89 88.66% 8,480.69 88.66%
2,385.41 100% 9,565.48 100% 2,279.41 95.56% 9,140.45 95.56% 2,114.89 88.66% 8,480.69 88.66%
2,755.59 100% 11,049.93 100% 3,093.46 112.26% 12,404.76 112.26% 2,869.58 104.14% 11,507.02 104.14%
2,385.41 100% 9,565.48 100% 2,505.27 105.02%  10,046.13 105.02% 2,340.74 98.13% 9,386.37 98.13%
3,330.39 100% 13,354.86 100% 2,505.27 75.22% 10,046.13 75.22% 2,428.15 72.91% 9,736.88 72.91%
3,806.35 100% 15,263.45 100% 3,093.46 81.27% 12,404.76 81.27% 2,956.99 77.69% 11,857.53 77.69%
3,330.39 100% 13,354.86 100% 2,505.27 75.22% 10,046.13 75.22% 2,428.15 72.91% 9,736.88 72.91%
3,330.39 100% 13,354.86 100% 2,505.27 75.22% 10,046.13 75.22% 2,428.15 72.91% 9,736.88 72.91%
3,806.35 100% 15,263.45 100% 3,093.46 81.27% 12,404.76 81.27% 2,956.99 77.69% 11,857.53 77.69%
5,115.58 100% 20,513.47 100% 3,523.73 68.88% 14,130.15 68.88% 3,359.20 65.67% 13,470.40 65.67%
5,115.58 100% 20,513.47 100% 3,523.73 68.88% 14,130.15 68.88% 3,359.20 65.67% 13,470.40 65.67%
5,697.30 100% 22,846.19 100% 4,111.92 72.17% 16,488.79 72.17% 3,770.52 66.18% 15,119.79 66.18%
5,115.58 100% 20,513.47 100% 3,523.73 68.88% 14,130.15 68.88% 3,359.20 65.67% 13,470.40 65.67%
5,115.58 100% 20,513.47 100% 3,523.73 68.88% 14,130.15 68.88% 3,359.20 65.67% 13,470.40 65.67%
8,913.80 100% 35,744.32 100% 4,435.91 49.76% 17,788.01 49.76% 4,300.18 48.24% 17,243.71 48.24%
8,016.95 100% 32,147.98 100% 3,847.72 47.99% 15,429.37 47.99% 3,847.72 47.99% 15,429.37 47.99%
8,016.95 100% 32,147.98 100% 3,847.72 47.99% 15,429.37 47.99% 3,847.72 47.99% 15,429.37 47.99%
8,913.80 100% 35,744.32 100% 4,435.91 49.76% 17,788.01 49.76% 4,300.18 48.24% 17,243.71 48.24%
6,600.25 100% 26,467.02 100% 6,146.79 93.13% 24,648.63 93.13% 6,146.79 93.13% 24,648.63 93.13%
12,812.70 100% 51,378.92 100% 7,557.26 58.98% 30,304.63 58.98% 7,114.60 55.53% 28,529.56 55.53%
8,533.78 100% 34,220.45 100% 4,871.40 57.08% 19,534.30 57.08% 4,871.40 57.08% 19,534.30 57.08%
7,828.05 100% 31,390.50 100% 4,544.93 58.06% 18,225.18 58.06% 4,475.56 57.17% 17,946.98 57.17%
126,252.25 100% 506,271.52 100% 84,840.99 67.20%  340,212.37 67.20% 81,594.72 64.63%  327,194.84 64.63%
variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reduccion  32.80% 32.80% Reduccion  35.37% 35.37%
s/. S/.
41,411.26 kg 166,059.15 44,657.52 kg 179,076.67

En latabla 65, se observa la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto
en las partidas de acero en columnas. Es asi que se muestra en el segundo edificio
una reduccién del 32.80% en peso de acero. Asi mismo, el tercer edificio muestra
una reduccion del 35.37%, en comparacion al primer edificio disefiado con un

concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.

La causa principal de esta reduccion en peso de acero es la reducciéon generada

en cuantias en acero, gracias al uso de concretos de mayor resistencia a la

174



600000.00

500000.00

400000.00

300000.00

200000.00

100000.00

0.00

compresion del concreto en columnas. Asi mismo, se observo que un material de
mayor resistencia genera una reduccion de variacion alta ante esfuerzos de

compresion, flexocompresion y cortante.

Considerando el aspecto econdmico, esta variacion es similar puesto que el costo
por peso de las partidas de acero no difieren cuando se usa concretos de mayor
resistencia. Es asi que en el segundo edificio disefiado se presenta una reduccién
del 32.80% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/
166,059.15. Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccién del
35.37% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 179,076.67,
en comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm?. Esta variacion econdémica en columnas de los tres

edificios se observa en la figura 89.

Variacion en costos de las partidas de aceros en columnas
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e Polindmica (2do Edificio (f'c=350kg/cm?2))
Polinédmica (3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2))

Figura 89: Variacion en costos de las partidas de aceros en columnas de los tres edificios

disefiados

175



TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

5.2.1.3 Partidas de aceros en placas

Se realizd el metrado de las partidas de acero en placas de los tres modelos
(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos totales en
placas, que se presentan en la tabla 66, se tendra que multiplicar el metrado con
los costos unitarios en placas de la tabla 56.

Tabla 66: Variacion de metrado y costos de las partidas de aceros en placas del ler vs el
2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)
variacion variacion variacion variacion
placa costo/techo placa metrado costo/techo . placa S . costo/techo -
kg % soles % kg % soles % kg % soles %

8,131.30 100% 32,362.57 100% 7,827.35 96.26%  31,152.85  96.26% 8,214.48  101.02% 32,693.62
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
7,41932 100% 29,528.88 100% 7,164.71 96.57%  28,515.53  96.57% 7,551.83  101.79%  30,056.30
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71  102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
7,41932 100% 29,528.88 100% 7,164.71 96.57%  28,515.53  96.57% 7,551.83  101.79%  30,056.30
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71  102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
7,41932 100% 29,528.88 100% 7,164.71 96.57%  28,515.53  96.57% 7,551.83  101.79%  30,056.30
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71  102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
7,41932 100% 29,528.88 100% 7,164.71 96.57%  28,515.53  96.57% 7,258.17 97.83%  28,887.50
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71 102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
6,085.51 100% 24,220.32 100% 6,245.71  102.63% 24,857.94 102.63%  6,219.77 102.21% 24,754.69
7,854.00 100% 31,25891 100% 7,545.44 96.07%  30,030.84  96.07% 7,647.55 97.37%  30,437.23
6,520.19 100% 25,950.34 100% 6,626.45 101.63% 26,373.26 101.63%  6,609.15 101.36% 26,304.42
6,520.19 100% 25,950.34 100% 6,626.45 101.63% 26,373.26 101.63%  6,609.15 101.36% 26,304.42
7,854.00 100% 31,258.91 100% 7,545.44 96.07%  30,030.84 96.07% 7,647.55 97.37%  30,437.23
8,067.57 100% 32,108.91 100% 8,945.56  110.88% 35,603.32 110.88%  8,895.25 110.26%  35,403.11
11,060.94 100% 44,022.52 100% 10,262.90 92.79%  40,846.34  92.79%  10,332.00 93.41%  41,121.36

6,995.35 100% 27,841.49 100% 7,728.00 110.47% 30,757.45 110.47% 7,677.45 109.75% 30,556.26
6,386.44 100% 25,418.04 100% 7,040.10 110.24% 28,019.58 110.24%  7,175.92 112.36% 28,560.17
159,922.31 100% 636,490.78 100% 161,263.65 100.84% 641,829.31 100.84% 162,919.88 101.87% 648,421.11
variacion variacion variacion
metrado costo metrado
Incremento  0.84% 0.84% Incremento 1.87%
S/.
1,341.34 kg 5,338.54 2,997.57 kg

En la tabla 66, se observa el incremento en el metrado y por ende la del
presupuesto en las partidas de acero en placas. Es asi que se muestra en el
segundo edificio un incremento del 0.84% en peso de acero. Asi mismo, el tercer
edificio muestra un incremento del 1.87%, en comparacion al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.

La causa del incremento generado en las cuantias de acero en estos elementos

se da principalmente porque el disefio de placas se encuentra alineado a
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Figura

requisitos minimos, puesto que, la Norma E060 sefiala los parametros de cuantias
de acero, longitudes de anclaje y espaciamientos minimos para barras
longitudinales y transversales.

Considerando el aspecto econdmico, esta variacion es similar puesto que el costo
por peso de las partidas de acero no difieren cuando se usa concretos de mayor
resistencia. Es asi que en el segundo edificio se presenta un incremento del 0.84%
en el presupuesto que significa un incremento econémico de S/ 5,338.54. Asi
mismo, el tercer edificio disefiado presenta incremento del 1.87% en el
presupuesto que significa un incremento econdémico de S/ 11,930.33, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm?. Esta variacién econémica en placas de los tres edificios

se observa en la figura 90.

Variacion en costos de las partidas de aceros en placas
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e Polindmica (2do Edificio (f'c=350kg/cm2))
== Polindmica (3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2))

90: Variacion en costos de las partidas de aceros en placas de los tres edificios
disefiados
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5.2.1.4 Partidas de aceros resumen

El resumen de la variacién en metrado y costo total de las partidas de concreto en

vigas, columnas y placas se presenta en la tabla 67 de los de los tres modelos

(edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados.

Tabla 67: Variacion del costo total en partidas de acero del ler vs el 2do y 3er edificio
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

ler Edificio (f'c=210kg/cm2)

total

kg %
147,230.23 100%
126,252.25 100%
159,922.31 100%

433,404.78 100%

costo

soles

615,422.35
506,271.52
636,490.78

%
100%
100%
100%

1,758,184.64 100%

total
kg
149,507.74

84,840.99
161,263.65

395,612.37

Reduccion

2do Edificio (f'c=350kg/cm2)

variacion
metrado
%
101.55%
67.20%
100.84%

91.28%
variacion

metrado
8.72%

37,792.41 kg

variacion
costo
soles %
624,942.34 101.55%
340,212.37 67.20%
641,829.31 100.84%

costo

1,606,984.02  91.40%

variacion
costo
8.60%
S/.

151,200.62

total
kg
154,121.34

81,594.72
162,919.88

398,635.94

Reduccion

variacion
metrado
%
104.68%
64.63%
101.87%

91.98%
variacion

metrado
8.02%

34,768.84 kg

variacion
costo
costo
soles %

644,227.20 104.68%
327,194.84 64.63%
648,421.11 101.87%

1,619,843.16  92.13%

variacion
costo
7.87%
s/.
138,341.48

En la tabla 67, se observa la reduccién en metrado y costo total en las partidas de

aceros. Es asi que se muestra al primer edificio con una reduccion del 8.72% en

peso total de acero y un 8.60% en el presupuesto total que significa un ahorro

econdémico de S/ 151,200.62. Asi mismo, el tercer edificio presenta una reduccion

del 8.02% en peso total de acero y un 7.87% en el presupuesto total que significa

un ahorro econémico de S/ 138,341.48, en comparacion al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.

Esta variacion econdémica total en partidas de acero de los tres edificios se observa

en la figura 91.
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Figura 91: Variacion en costos totales de las partidas de aceros de los tres edificios
disefiados

Indirectamente se obtienen ratios en peso de acero por cada de metro cuadrado

construido para un area total de 15,102.79 m2.

Tabla 68: Ratios en peso de acero por cada metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
kg kg kg kg

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 147,230.23  126,252.25 159,922.31 433,404.78
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 149,507.74 84,840.99 161,263.65 395,612.37
3er Edificio (f'¢c=350-210kg/cm2) 154,121.34 81,594.72 162,919.88 398,635.94
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL

kg/m2 kg/m2 kg/m2 kg/m2
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 9.75 8.36 10.59 28.70
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 9.90 5.62 10.68 26.19
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2) 10.20 5.40 10.79 26.39

Asi, se tiene que en la tabla 68, para el primer edificio se requiere un total de 28.70
kilogramos de acero por cada metro cuadrado construido en la superestructura,
para el segundo 26.19 y para el tercero 26.39. Aqui se resalta el aporte que origina
el uso de concretos de mayor resistencia en el disefio estructural por su menor

metraje.

Asi mismo se obtienen ratios en costos de partidas de acero por cada metro
cuadrado construido para un area total de 15,102.79 m2.

Tabla 69: Ratio en costo de la partida de acero por cada metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL

soles soles soles soles
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 615,422.35 506,271.52  636,490.78 1,758,184.64
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 624,942.34 340,212.37 641,829.31 1,606,984.02
3er Edificio (f ¢=350-210kg/cm2) 644,227.20 327,194.84 648,421.11 1,619,843.16
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL

soles/m2 soles/m2 soles/m2 soles/m2

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 40.75 33.52 42.14 116.41
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 41.38 22.53 42.50 106.40
3er Edificio (f'¢c=350-210kg/cm2) 42.66 21.66 42.93 107.25

Asi, se tiene que en la tabla 69, para el primer edificio se requiere un total de
S/.116.41 por cada metro cuadrado construido para la superestructura, para el
segundo S/.106.40 y para el tercero S/.107.25, resaltando el aporte que origina el

uso de concretos de mayor resistencia en el disefio estructural por su menor costo.
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5.2.2 Resultados de las partidas de encofrados y desencofrados (vigas,

columnas y placas)

5.2.2.1 Partidas de encofrados y desencofrados en vigas

Se realiz6 el metrado de las partidas de encofrado y desencofrado en vigas de los
tres modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos
totales en vigas, que se presentan en la tabla 70, se tendra que multiplicar el
metrado respectivo con los costos unitarios en vigas de la tabla 57.

Tabla 70: Variacién de metrado y costos de las partidas de encofrado y desencofrado en
vigas del ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
vigas costo/techo viga ﬁ;‘;‘;lgg costo/techo vacrtl)asil(?n viga \::2;232 costo/techo Vacrcl)as?:n
m2 % soles % m2 % soles % m2 % soles %
268.74 100% 19,000.02 100%  201.65 75.04%  14,256.69 75.04% 223.29 83.09%  15,786.92 83.09%
268.74 100% 19,000.02 100%  201.65 75.04%  14,256.69 75.04% 223.29 83.09%  15,786.92 83.09%
268.74 100% 19,000.02 100%  201.65 75.04%  14,256.69 75.04% 223.29 83.09%  15,786.92 83.09%
268.74 100% 19,000.02 100%  201.65 75.04%  14,256.69 75.04% 223.29 83.09%  15,786.92 83.09%
268.74 100% 19,000.02 100%  201.65 75.04%  14,256.69 75.04% 223.29 83.09%  15,786.92 83.09%
265.36 100% 18,761.06 100%  201.65 75.99%  14,256.69 75.99% 219.19 82.60%  15,496.66 82.60%
265.36 100% 18,761.06 100%  201.65 75.99%  14,256.69 75.99% 219.19 82.60%  15,496.66 82.60%
265.36 100% 18,761.06 100%  201.65 75.99%  14,256.69 75.99% 219.19 82.60%  15,496.66 82.60%
265.36 100% 18,761.06 100%  201.65 75.99%  14,256.69 75.99% 219.19 82.60%  15,496.66 82.60%
265.36 100% 18,761.06 100%  201.65 75.99%  14,256.69 75.99% 219.19 82.60%  15,496.66 82.60%
261.97 100% 18,521.17 100%  198.67 75.84%  14,045.90 75.84% 219.19 83.67%  15,496.66 83.67%
261.97 100% 18,521.17 100%  198.67 75.84%  14,045.90 75.84% 219.19 83.67%  15,496.66 83.67%
261.97 100% 18,521.17 100%  198.67 75.84%  14,045.90 75.84% 219.19 83.67%  15,496.66 83.67%
261.97 100% 18,521.17 100%  198.67 75.84%  14,045.90 75.84% 219.19 83.67%  15,496.66 83.67%
261.97 100% 18,521.17 100%  198.67 75.84%  14,045.90 75.84% 219.19 83.67%  15,496.66 83.67%
257.27 100% 18,189.10 100%  195.49 75.99%  13,821.14 75.99% 216.49 84.15%  15,305.56 84.15%
257.27 100% 18,189.10 100%  195.49 75.99%  13,821.14 75.99% 216.49 84.15%  15,305.56 84.15%
257.27 100% 18,189.10 100%  195.49 75.99%  13,821.14 75.99% 216.49 84.15%  15,305.56 84.15%
257.27 100% 18,189.10 100%  195.49 75.99%  13,821.14 75.99% 216.49 84.15%  15,305.56 84.15%
241.13 100% 17,047.89 100%  179.04 74.25%  12,658.41 74.25% 198.04 82.13%  14,001.36 82.13%
241.13 100% 17,047.89 100%  179.04 74.25%  12,658.41 74.25% 198.04 82.13%  14,001.36 82.13%
22856 100% 16,159.12 100%  169.55 74.18%  11,986.97 74.18% 187.32 81.96%  13,243.81 81.96%
22856 100% 16,159.12 100%  169.55 74.18%  11,986.97 74.18% 187.32 81.96%  13,243.81 81.96%
5,948.82 100% 420,581.68 100% 4,488.99  75.46% 317,371.73 75.46% 4,945.03 83.13% 349,613.80 83.13%
variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reducciéon  24.54% 24.54% Reducciéon  16.87% 16.87%
S/. S/.
1,459.83 m2 103,209.95 1,003.79 m2 70,967.88

Enlatabla 70, se observa la reduccién en el metrado y por ende la del presupuesto
en las partidas de encofrado y desencofrado en vigas. Es asi que se muestra en
el segundo edificio una reduccién del 24.54% en area de encofrado. Asi mismo,
el tercer edificio muestra una reduccion del 16.87%, en comparacion al primer

edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.
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Considerando el aspecto econémico esta variacion es similar puesto que el costo
por area de las partidas de encofrado y desencofrado no difieren cuando se usa
concretos de mayor resistencia. Es asi que el segundo edificio disefiado presenta
una reduccion del 24.54% en el presupuesto que significa un ahorro econémico
de S/ 103,209.95. Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccién
del 16.87% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 70,967.88,
en comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm?. Esta variacion econémica en vigas de los tres edificios se

observa en la figura 92.

Variacion en costos de las partidas de encofrados en vigas
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Figura 92: Variacién en costos de las partidas de encofrado y desencofrado en vigas de
los tres edificios disefiados
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Tabla 71: Variacion de metrado y costos de las partidas de encofrado y desencofrado en

TECHO 20
TECHO 19
TECHO 18
TECHO 17
TECHO 16
TECHO 15
TECHO 14
TECHO 13
TECHO 12
TECHO 11
TECHO 10
TECHO 9
TECHO 8
TECHO 7
TECHO 6
TECHO 5
TECHO 4
TECHO 3
TECHO 2
MEZANINE
TECHO 1
SOTANO 1
SOTANO 2

Totales

5.2.2.2 Partidas de encofrados y desencofrados en columnas

Se realiz6 el metrado de las partidas de encofrado y desencofrado en columnas

de los tres modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los

costos totales en columnas, que se presentan en la tabla 71, se tendra que

multiplicar el metrado respectivo con los costos unitarios en columnas de la tabla

57.

columnas del ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2)

columna

m?2

90.48
81.12
81.12
81.12
81.12
94.64
94.64
94.64
94.64
94.64
108.16
108.16
108.16
108.16
108.16
138.32
138.32
138.32
138.32
170.88
178.89
160.05
145.50

2,637.56

%

100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%

100%

costo/techo

soles

5,613.38
5,032.68
5,032.68
5,032.68
5,032.68
5,871.47
5,871.47
5,871.47
5,871.47
5,871.47
6,710.25
6,710.25
6,710.25
6,710.25
6,710.25
8,581.37
8,581.37
8,581.37
8,581.37
10,601.40
11,098.34
9,929.50
9,026.82

163,634.22

%

100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%
100%

100%

columna

m?2

64.09
57.46
57.46
57.46
57.46
57.46
57.46
57.46
57.46
57.46
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
98.28
98.28
98.28
98.28
150.08
157.12
142.18
129.25

1,941.67

2do Edificio (f'c=350kg/cm2)

variacion
metrado
%

70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
60.71%
60.71%
60.71%
60.71%
60.71%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.05%
71.05%
71.05%
71.05%
87.83%
87.83%
88.83%
88.83%

73.62%

variacion
metrado

Reduccion  26.38%

695.89

costo/techo

soles

3,976.14
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
6,097.29
6,097.29
6,097.29
6,097.29
9,310.96
9,747 .41
8,820.54
8,018.67

120,461.21

m?2

variacion
costo
%

70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
60.71%
60.71%
60.71%
60.71%
60.71%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.05%
71.05%
71.05%
71.05%
87.83%
87.83%
88.83%
88.83%

73.62%

variacion
costo
26.38%
S/.
43,173.02

3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

columna

m2

64.09
57.46
57.46
57.46
57.46
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
77.74
98.28
98.28
98.28
98.28
150.08
157.12
142.18
129.25

2,043.07

Reducciéon

variacion
metrado
%

70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
82.14%
82.14%
82.14%
82.14%
82.14%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.05%
71.05%
71.05%
71.05%
87.83%
87.83%
88.83%
88.83%

77.46%

variacion
metrado
22.54%

594.49

costo/techo

soles

3,976.14
3,564.82
3,564.82
3,564.82
3,564.82
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
4,822.99
6,097.29
6,097.29
6,097.29
6,097.29
9,310.96
9,747.41
8,820.54
8,018.67

126,752.06

m2

variacion
costo
%

70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
70.83%
82.14%
82.14%
82.14%
82.14%
82.14%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.88%
71.05%
71.05%
71.05%
71.05%
87.83%
87.83%
88.83%
88.83%

77.46%

variacion
costo
22.54%
s/.
36,882.16

En latabla 71, se observa la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto

en las partidas de encofrado y desencofrado en columnas. Es asi que se muestra

en el segundo edificio una reduccion del 26.38% en area de encofrado. Asi mismo,

el tercer edificio muestra una reduccion del 22.54%, en comparacion al primer

edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresiéon 210kg/cm?.
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Considerando el aspecto econémico, esta variacion es similar puesto que el costo
por area de las partidas de encofrado y desencofrado no difieren cuando se usa
concretos de mayor resistencia. Es asi que el segundo edificio disefiado presenta
una reduccion del 26.38% en el presupuesto que significa un ahorro econémico
de S/ 43,173.02. Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccion del
22.54% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 36,882.16, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm2. Esta variacion econdmica en columnas de los tres

edificios se observa en la figura 93.

Variacion en costo de las partidas de encofrados en columnas

T

000 MW

UIPG IP S “ ’\%q,@,;\,,;»,;b,\y,@,;og\%,@qg
SN S ST e S
FONOIENGICTAENEENEEN L EEEEE 8888 &

mmm ler Edificio (f'c=210kg/cm2)

mmm 2do Edificio (f'c=350kg/cm?2)
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= Polinémica (ler Edificio (f'c=210kg/cm?2))
e Polindmica (2do Edificio (f'c=350kg/cm?2))
@ Polindmica (3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2))

Figura 93: Variacién en costos de las partidas de encofrado y desencofrado en columnas

de los tres edificios disefiados
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5.2.1.3 Partidas de encofrados y desencofrados en placas

Se realiz6 el metrado de las partidas de encofrado y desencofrado en placas de
los tres modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados. Para obtener los costos
totales en placas, que se presentan en la tabla 72, se tendra que multiplicar el
metrado con los costos unitarios en placas de la tabla 57.

Tabla 72: Variacion de metrado y costos de las partidas de encofrado y desencofrado en
placas del ler vs el 2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)
variacion variacion variacion variacion
placa costo/techo placa B costo/techo - placa S . costo/techo -
m2 % soles % m2 % soles % m2 % soles %

TECHO20  499.50 100% 30,424.30 100%  493.75 98.85%  30,074.56 98.85% 493.75 98.85%  30,074.56 98.85%
TECHO19  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 18  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 17  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 16  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 15  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 14  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 13  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 12  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 11  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO10  447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 9 447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 8 447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 7 447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 6 447.82 100% 27,276.96 100%  442.68 98.85%  26,963.40 98.85% 442.68 98.85%  26,963.40 98.85%
TECHO 5 482.27 100% 29,375.19 100%  476.73 98.85%  29,037.50 98.85% 476.73 98.85%  29,037.50 98.85%
TECHO 4 482.27 100% 29,375.19 100% 476.73 98.85%  29,037.50 98.85% 476.73 98.85%  29,037.50 98.85%
TECHO 3 482.27 100% 29,375.19 100%  476.73 98.85%  29,037.50 98.85% 476.73 98.85%  29,037.50 98.85%
TECHO 2 482.27 100% 29,375.19 100%  476.73 98.85%  29,037.50 98.85% 476.73 98.85%  29,037.50 98.85%
MEZANINE 551.17 100% 33,571.64 100%  544.83 98.85%  33,185.72 98.85% 476.73 86.49%  29,037.50 86.49%
TECHO 1 577.00 100% 35,145.31 100%  570.37 98.85%  34,741.30 98.85% 570.37 98.85%  34,741.30 98.85%
SOTANO1 73145 100% 44,552.31 100%  728.86 99.65%  44,394.86 99.65% 728.86 99.65%  44,394.86 99.65%
SOTANO2 664.95 100% 40,502.10 100%  662.60 99.65%  40,358.97 99.65% 662.60 99.65%  40,358.97 99.65%

Totales  11,222.69 100% 683,573.87 100% 11,104.79 98.95% 676,392.94 98.95% 11,036.69 98.34% 672,244.73 98.34%

variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reduccion  1.05% 1.05% Reduccion  1.66% 1.66%
s/. S/.
117.89 m2 7,180.92 186.00 m?2 11,329.14

En latabla 72, se observa la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto
en las partidas de encofrado y desencofrado en placas. Es asi que se muestra en
el segundo edificio una reduccién del 1.05% en area de encofrado. Asi mismo, el
tercer edificio muestra una reduccion del 1.66%, en comparacion al primer edificio

disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 210kg/cm?.
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Considerando el aspecto econémico esta variacion es similar puesto que el costo
por area de las partidas de encofrado y desencofrado no difieren cuando se usa
concretos de mayor resistencia. Es asi que, el segundo edificio disefiado presenta
una reduccién del 1.05% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de
S/ 7,180.92. Asi mismo, el tercer edificio disefiado presenta una reduccion del
1.66% en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 11,329.14, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 210kg/cm2. Esta variacion econdmica en columnas de los tres

edificios se observa en la figura 94.

Variacion en costo de las partidas de encofrados en placas
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Figura 94: Variacién en costos de las partidas de encofrado y desencofrado en placas de

los tres edificios disefiados
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5.2.1.4 Partidas de encofrados y desencofrados resumen

El resumen de la variacion en metrado y costo total de las partidas de encofrado
y desencofrado en vigas, columnas y placas se presenta en la tabla 73 de los tres
modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados.

Tabla 73: Variacion del costo total en partidas de encofrado y desencofrado del 1er vs el
2do y 3er edificio

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
— T — variacion S variacién total variacion S variacion
metrado costo metrado costo
m2 % soles % m2 % soles % m2 % soles %

viga 5,948.82 100% 420,581.68 100% 4,488.99 75.46% 317,371.73 75.46% 4,945.03 83.13%  349,613.80 83.13%
columna 2,637.56 100% 163,634.22 100% 1,941.67 73.62%  120,461.21 73.62% 2,043.07 77.46%  126,752.06 77.46%
placa  11,222.69 100% 683,573.87 100% 11,104.79 98.95% 676,392.94 98.95% 11,036.69 98.34%  672,244.73 98.34%

total 19,809.07 100% 1,267,789.77 100% 17,535.46 88.52% 1,114,225.88 87.89% 18,024.79  90.99% 1,148,610.59 90.60%

variacion variacion variacion variacion
metrado costo metrado costo
Reducciéon  11.48% 12.11% Reducciéon  9.01% 9.40%
s/. S/.
2,273.61 m2 153,563.88 1784.28 m2 119,179.18

En la tabla 73, se observa la reduccion en metrado y costo total en las partidas de
encofrado y desencofrados. Es asi que se muestra al primer edificio con una
reduccion del 11.48% en area total de encofrado y un 2.11% en el presupuesto
total que significa un ahorro econémico de S/ 153,563.88. Asi mismo, el tercer
edificio presenta una reduccion del 9.01% en area total de encofrado y un 9.40%
en el presupuesto total que significa un ahorro econémico de S/ 119,179.18, en
comparacion al primer edificio diseflado con un concreto de resistencia a la

compresion 210kg/cm?.

Esta variacion econdmica total en partidas de concreto de los tres edificios se

observa en la figura 95.
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Figura 95: Variacion en costos totales de las partidas de encofrados y desencofrados de
los tres edificios disefiados

Indirectamente se obtienen ratios en &rea de encofrado y desencofrado por cada

de metro cuadrado construido para un area total de 15,102.79 m?.

Tabla 74: Ratio en &rea de encofrado por cada metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
m?2 m?2 m?2 m?2
1er Edificio (f c=210kg/cm2) 5,948.82 2,637.56 11,222.69 19,809.07
2do Edificio (f c=350kg/cm2) 4,488.99 1,941.67 11,104.79  17,535.46
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)  4,945.03 2,043.07 11,036.69 18,024.79
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
m2/m?2 m2/m?2 m2/m?2 m2/m?2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 0.39 0.17 0.74 1.31
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 0.30 0.13 0.74 1.16
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2) 0.33 0.14 0.73 1.19

Asi, se tiene que en la tabla 74, para el primer edificio se requiere un total de 1.31
metros cuadrados de encofrado por cada metro cuadrado construido para la
superestructura, para el segundo 1.16 y para el tercero 1.19, aqui se resalta el
aporte que origina el uso de concretos de mayor resistencia en el disefio

estructural por su menor metraje.

Asi mismo se obtienen ratios en costos de partidas de encofrado y desencofrado

por cada metro cuadrado construido para un area total de 15,102.79 m?.

Tabla 75; Ratio en costo de la partida de encofrado por cada metro cuadrado construido

VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
soles soles soles soles
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 420,581.68 163,634.22 683,573.87 1,267,789.77
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 317,371.73 120,461.21 676,392.94 1,114,225.88
3er Edificio (f c=350-210kg/cm2) 349,613.80 126,752.06 672,244.73  1,148,610.59
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
soles/m2 soles/m2 soles/m2 soles/m2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 27.85 10.83 45.26 83.94
2do Edificio (f c=350kg/cm2) 21.01 7.98 44.79 73.78
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2) 23.15 8.39 44.51 76.05

Es asi que, en la tabla 75, para el primer edificio se requiere un total de S/.83.94
por cada metro cuadrado construido para la superestructura, para el segundo S/
73.78 y para el tercero S/ 76.05, resaltando el aporte que origina el uso de

concretos de mayor resistencia en el disefio estructural por su menor costo.
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5.3 VARIABLES QUE DIFIEREN EL TRABAJO DESARROLLADO

El numero de niveles de la edificacion: se observé que a medida que el nUmero de
niveles aumenta, los esfuerzos internos se incrementan especialmente en columnas,

debido a factores como el incremento de masa y accionar del sismo.

Las dimensiones de los ambientes: ya que a mayores luces los esfuerzos internos en

vigas, especialmente los de flexion y cortante, tiende a incrementar.

El uso asignado a los ambientes de la edificacion: para la aplicacion las cargas vivas
a cada entrepiso, puesto que para edificaciones con uso diferente al de viviendas
multifamiliares, estas cargas se podrian ver incrementadas como es el caso de

estacionamientos, oficina, piscinas entre otros.

La resistencia del concreto a la compresion: estos seran aplicables a elementos
verticales sometidos a esfuerzos de compresién y flexocompresion. Posterior al
analisis del aspecto econémico se observa que en columnas del segundo edificio
presenta una reduccién del 39.62% en el volumen de concreto al utilizar un concreto
de resistencia a la compresiéon 350kg/cm? en el disefio estructural; y por otro lado en
el tercer edificio se presenta una reduccion del 35.09% en el volumen de concreto al
integrar dos resistencias (350-210kg/cm2) en el disefio de la edificacion. Esto deja en
claro que la principal ventaja del uso de concretos de mayor resistencia se da en
elementos verticales, especificamente las columnas, originando ahorro en volimenes

de concert6 en la edificacion.

La reduccion de secciones en niveles superiores: donde el disefio no es Gptimo en
columnas, se observé que a medida que se disefian niveles superiores los esfuerzos
internos disminuyen en columnas. Es asi que para las edificaciones disefiadas en
niveles superiores se reducen las secciones en columnas dejando en claro que se
llegara a un disefio 6ptimo, lo cual se logra tratando que en el disefio estructural los
elementos trabajasen con esfuerzos actuantes muy cercanos a los resistentes en cada

caso de disefo.

Es asi que se observa claramente que usar un concreto de mayor resistencia mejora
el comportamiento de resistir esfuerzos de flexién con una variacion baja; y por otro
lado, mejora el comportamiento a esfuerzos por compresion, flexocompresion y corte

con una variacion alta.
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CONCLUSIONES
6.1 CONCLUSIONES

Las losas aligeradas analizadas y disefiadas presentan una variacion econémica
poco representativa para el andlisis comparativo, puesto que, la variacién en
partidas de concreto, es nula al tener un mismo espesor para el disefio de losas
aligeradas con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm? y 350kg/cm?.
Sin embargo, resulta que el uso de un concreto de mayor resistencia en aligerados
encarece la estructura por el mayor costo que genera el concreto de resistencia a
la compresion 350kg/cm?, con un incremento de 19.27% en el costo de la
edificacion que significa 56.61 soles por metro cubico, en comparacién al concreto

de resistencia a la compresion 210 kg/cm?.

ACU. REVISTA COSTOS

CONCRETO PREMEZCLADO AGOSTO 2018

f'c=210kg/cm2 PU (SOLES)/m3
LOSA ALIGERADA 293.77

f’c=350kg/cm2 PU (SOLES)/m3
LOSA ALIGERADA 350.38
Incremento 56.61

19.27%

En partidas de acero se obtiene una reduccién del 1.85% al cuantificar el acero de

una vigueta en la losa aligerada, que resulta del disefio en cada caso.

DISENO DISENO
210kG/cM2  350KkG/cm2  VARIACION
Metrado de acero en 6753 628 - o

una vigueta (kg)

A pesar de no influir significativamente en el costo total de las edificaciones, el uso
de un concreto de mayor resistencia en losas aligeradas presenta una ventaja en
el analisis de deflexiones, al reducirse 19.32% la deflexion total cuando se disefia
con un concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?, en comparacién al
disefiado con 210kg/cm?. Esto comprende un aporte a la funcionalidad de estos

elementos, reduciendo las posibles fisuras en muros y la vibracion en los

aligerados.
Para el calculo interviene lez:fé}\lcomz 352:(52;\1(:(')“2 VARIACION
A Diferida Cm 0.0076 0.0061 19.28% REDUCCION
A Diferida Cv (30%) 0.0002 0.0001 19.42% REDUCCION
A Instantanea Cv (100%) 0.0025 0.0020 19.42% REDUCCION
A Total (m) 0.0103 0.0083 19.32% REDUCCION
A Limite (L/480) m 0.0104

A Total < A Limite
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6.1.1 Acorde a los resultados del analisis comparativo del
comportamiento estructural se obtiene:

6.1.1.1 La diferencia de los resultados obtenidos son influenciados principalmente
por el cambio de las rigideces originado por la variacion del médulo de elasticidad
y las secciones en vigas, columnas y placas. Ello se debe, a que por un lado, la
reduccion de secciones disminuye la rigidez lateral de la edificacion, y por el otro,
el incremento del modulo de elasticidad por el incremento de la resistencia del

concreto aumenta la rigidez de los elementos resistentes.

Los periodos de vibracién obtenidos son 1.79seg, 2.22seg y 2.10seg para el
primer, segundo y tercer edificio respectivamente, lo cual muestra que el periodo
de vibracién del segundo edificio disefiado con un concreto de resistencia a la
compresion 350kg/cm2, presenta un incremento del 24.26% en el caso modal
predominante. De igual forma, el tercer edificio disefiado con la integracién de dos
resistencias de concretos, presenta un incremento del 17.82%, respecto al primer
edificio disefiado con un concreto f'c=210kg/cm?2.

Periodos de vibracion de los 10 primeros casos modales
0.00 025 050 075 1.00 1.25 150 1.75 200 225 2.50

Y 4 —e— ler Edificio (f c=210kg/cm2)
) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

O 00N UL WN B

=
o

Indirectamente se evalla las pseudo-aceleraciones en cada edificio disefiado,
obteniendo aceleraciones que genera el periodo predominante con los siguientes
valores: 0.427m/s?, 0.344m/s?, 0.363m/s? para el primer, segundo y tercer edificio
respectivamente. Es asi que, bajo esos valores presentamos comportamientos

criticos en el analisis simico de cada edificio.

ESPECTRO DE DISENO EN LOS TRES EDIFICIOS
2.25
2.00 ——— ESPECTRO DE DISENO
1.75 Sa ler edificio
1.50 e
A Sa 2do edificio

1.25 e
1.00 Sa 3er edificio

0.75
0.50 —
0.25 —T\
0.00
0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65
PERIODO

PSEUDO ACELERACIONES
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6.1.1.2 Al igual que en los periodos de vibracion de cada edificio disefiado, la
diferencia de los valores obtenidos en la distorsion de entrepiso maximo es

influenciado principalmente por la variacion de rigideces entre los tres edificios.

Estos valores se obtienen de la distorsion de entrepiso maximo en la direccion
transversal X, 0.0049, 0.0062 y 0.0062 para el primer, segundo y tercer edificio
disefiado, respectivamente. Estos resultados se encuentran dentro del parametro
normado por la EO30 para elementos de concreto armado (0.007) logrando

estructuras lo suficientemente rigidas en la direccion analizada.

DRIFT EN X

0.0000 0.0018 0.0035 0.0053 0.0070
ler Edificio (f'c=210kg/cm2)
2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)

Es asi que, en la direccién transversal X, el segundo edificio disefiado con un
concreto de resistencia a la compresiéon 350kg/cm?, presenta un incremento
maximo del 38.73% en las distorsiones de entrepiso. De igual forma, las
distorsiones de entrepisos del tercer edificio disefiado con la integracion de dos
resistencias de concretos, presenta un incremento maximo del 36.89%, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la

compresién 210kg/cm?.
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Por otro lado, los valores de la distorsiébn de entrepiso maximo en la direccién
transversal X son: 0.0030, 0.0030 y 0.0032 para el primer, segundo y tercer edificio
disefiado respectivamente. Estos resultados se encuentran dentro del parametro
normado por la EO30 para elementos de concreto armado (0.007) logrando

estructuras lo suficientemente rigidas en la direccion analizada.

DRIFTENY

0.0000 0.0018 0.0035 0.0053 0.0070
2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
ler Edificio (f'c=210kg/cm?2)

3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

Es asi que, en la direccion longitudinal Y, el segundo edificio disefiado con un
concreto de resistencia a la compresién 350kg/cm?, presenta un incremento
maximo del 23.21% en las distorsiones de entrepiso. De igual forma, las
distorsiones de entrepisos del tercer edificio disefiado con la integracion de dos
resistencias de concretos, presenta un incremento maximo del 25.07%, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la

compresion 210kg/cm?.
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6.1.1.3 Por ultimo, la diferencia de los valores obtenidos de las fuerzas cortantes
en el andlisis sismico estatico es influenciada principalmente por la reduccion de
secciones en vigas, columnas y placas de cada edificio, puesto que la masa total
de cada estructura es reducida en proporcion a la reduccién de secciones de los
elementos estructurales. En consecuencia, las fuerzas sismicas actuantes se ven

reducidas al tener menor masa.

En ambos casos (direccion transversal X y longitudinal Y) del segundo y tercer
edificio presentan reducciones en las fuerzas cortantes del analisis sismico

estatico.

Es asi que, en la direccién transversal X, el segundo edificio disefiado con un
concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?, presenta una reduccion
maxima del 11.54%. De igual forma, las fuerzas cortantes del andlisis sismico
estatico del tercer edificio disefiado con la integracion de dos resistencias de
concretos, presentan una reduccién maxima del 10.24%, en comparacion al
primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
210kg/cm?.

Fuerzas cortantes del analisis sismico
estatico en X

63 LN
60 A
57 \
54
51
48
45
42
39
36
33
30
27
24
21
18
15
12
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3

0

0 100 200 300 400 500 600

—@— ler Edificio (f'c=210kg/cm2)
2do Edificio (f'c=350kg/cm2)
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
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Por otro lado, en la direccién longitudinal Y, el segundo edificio disefiado con un
concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?, presenta una reduccién
méaxima del 5.99%. De igual forma, las fuerzas cortantes del andlisis sismico
estatico del tercer edificio disefiado con la integracién de dos resistencias de
concretos, presenta una reduccion maxima del 4.92%, en comparacion al primer

edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.

Fuerzas cortantes del analisis sismico
estativoen Y
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—@— ler Edificio (f'c=210kg/cm2)
2do Edificio (f'c=350kg/cm?2)
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm?2)

El uso de sétanos en las edificaciones aporta significativamente en la reduccion
de los esfuerzos internos que transmiten las placas y columnas hacia la
cimentacion. En promedio se presenta una reduccion de los momentos flectores

del 64% en el primer sétano y una reduccion del 15% en el segundo sé6tano.

TN*M  VARIACION

TECHO1  45.07 100%
SOTANO1 16.12 36%
SOTANO2  4.85 11%
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6.1.1.4 Variaciéon de las secciones

Dimensiones en cada caso:

1er Edificio 2do Edificio 3er Edificio (f'c=350-
(Fc=210kg/cm2)  (f'c=350kg/cm?2) 210kg/cm2)
m m m
vigas (seccion) 0.40*0.65 0.35*0.50 0.35*0.55
columnas (seccion) 1.50*0.40 1.30*0.35 1.30*0.35
placas X (espesor) 0.40 0.35 0.35
placas Y (espesor) 0.20 0.15 0.15

Variacién de las secciones en cada modelo estructural (edificiol, edificio2 y
edificio3) disefiado:

1er Edificio 2do Edificio 3er Edificio (f'c=350-
(Fc=210kg/cm2) (fc=350kg/cm?2) 210kg/cm2)
m Total m Reduccidn m Reduccidn
vigas (seccion) 0.40*0.65 100% 0.35*%0.50 32.69% 0.35*%0.55 26.00%
columnas (seccién) 1.50*0.40 100% 1.30*0.35 24.17% 1.30*0.35 24.20%
placas X (espesor) 0.4 100% 0.35 12.50% 0.35 12.50%
placas Y (espesor) 0.2 100% 0.15 25.00% 0.15 25.00%

Se puede apreciar que la variacion de secciones en vigas, columnas y placas,
presentan reducciones considerables, lo cual es una de las razones principales de

la variacion en costos de los 3 modelos (edificiol, edificio2 y edificio3) disefiados.
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Concreto
(m3)
Acero
(kg)
Encofrado
(m2)

total

6.1.2 Acorde a los resultados del andlisis comparativo del aspecto
econOmico se obtiene:

VIGAS
1ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
variacion variacion variacion
total costo total costo total costo
metrado costo metrado
% soles % % soles % % soles

1,125.10

147,230.23 100% 615,422.35 100% 149,507.74 101.55% 624,942.34  101.55% 154,121.34 104.68% 644,227.20

5,948.82

Las variaciones en costos en las partidas de concreto, acero y encofrado en los
diferentes elementos estructurales.

6.2.1.1 Vigas

La diferencia de los resultados obtenidos en el costo de vigas se da principalmente
por la reduccién de secciones en el segundo y tercer edificio, gracias al uso de
concretos de mayor resistencia a la compresion del concreto en el disefio

estructural de vigas.

Asi mismo, se observo que el uso de un material de mayor resistencia en el disefio
estructural de vigas genera una variacion baja en el costo de estos elementos, la
cual se refleja en la reduccion del 10.68% y 6.60% en el segundo y tercer edificio

respectivamente, en comparacion al tercer edificio

Esto se debe a que el aumento de resistencia del concreto no influye
significativamente ante esfuerzos de flexion en vigas. Asi mismo, la causa del
incremento generado en las cuantias de acero (1.55% y 4.68%) en estos
elementos se da principalmente porque el disefio de vigas se encuentra alineada
a requisitos minimos, puesto que la Norma EO60 sefala los parametros de
cuantias de acero, longitudes de anclaje y espaciamientos minimos para la
distribucion de barras longitudinales y estribos.

100% 330,519.97 100% 794.26 70.59% 278,291.72 84.20% 868.66 77.21% 282,461.77

100%  420,581.68 100% 4,488.99 75.46% 317,371.73 75.46%  4,945.03 83.13% 349,613.80

S/. . S/. o S/.
1,366,524.00 100% 1,220,605.80 89.32% 1,276,302.77
” s/. \ . s/.
Reduccién 145,918.20 10.68% Reduccion 90,221.23

Se muestra la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto en las
partidas de concreto, acero y encofrado en vigas. Es asi que, el segundo edificio
disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 350kg/cm?, muestra una
reduccion del 10.68% en el presupuesto lo cual significa un ahorro econémico de
S/ 145,918.20. Asi mismo, el tercer edificio disefiado con la integracion de dos

resistencias de concretos, muestra una reduccion del 6.60% en el presupuesto
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Concreto
(m3)
Acero
(ke)
Encofrado
(m2)

Total

6.2.1.2 Columnas

La diferencia de los resultados obtenidos en el costo de columnas se da
principalmente por reduccién de secciones y cuantias de acero en el segundo y
tercer edificio, gracias al uso de concretos de mayor resistencia a la compresiéon

del concreto en el disefio estructural de columnas.

Asi mismo, se observé que el uso de un material de mayor resistencia en el disefio
estructural de columnas genera una variacién alta en el costo de estos elementos,
reflejada en la reduccion del 30.82% y 31.37% en el segundo y tercer edificio

respectivamente, en comparacion al primer edificio.

Esto se debe a que el aumento de la resistencia del concreto influye
significativamente ante esfuerzos de compresién, flexocompresion y esfuerzo por

corte en columnas.

variacion

costo
%

73.04%

COLUMNAS
1ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
variacion variacion variacion
total costo total costo total costo
metrado costo metrado
kg % soles % kg % soles % kg % soles
421.64 100% 132,548.01 100%  254.59 60.38% 94,444.32 71.25% 273.70 64.91% 96,807.05

126,252.25 100% 506,271.52 100% 84,840.99 67.20% 340,212.37 67.20% 81,594.72 64.63%  327,194.84

2,637.56 100% 163,634.22 100% 1,941.67 73.62% 120,461.21  73.62%  2,043.07 77.46% 126,752.06

S/. o S/. o S/.
802,453.75 L 555,117.90 e 550,753.96
L. S/. o " S/.
Reduccién 247,335.85 30.82% Reduccién 251,699.79

Se muestra la reduccion en el metrado y por ende la del presupuesto en las
partidas de concreto, acero y encofrado en columnas. Es asi que, el segundo
edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 350kg/cm?,
muestra una reduccién del 30.82% en el presupuesto que significa un ahorro
econémico de S/ 247,335.85. Asi mismo, el tercer edificio disefiado con la
integracion de dos resistencias de concretos, muestra una reduccion del 31.37%
en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 251,699.79, en

comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la

compresién 210kg/cm?.
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Concreto
(m3)
Acero
(kg)
Encofrado
(m2)

total

transversales.
PLACAS
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
total costo total variacion costo variacion total variacion costo
metrado costo metrado
m2 % soles % m2 % soles % m2 % soles
1,509.34 100% 486,882.03 100% 1,250.26 82.84% 474,087.81 97.37% 1,250.26 82.84% 445,753.73

6.2.1.3 Placas

La diferencia de los resultados obtenidos en el costo de placas se da
principalmente por la reduccién del espesor de estos elementos en el segundo y
tercer edificio, gracias al uso de concretos de mayor resistencia a la compresion

del concreto en el disefio estructural de placas.

Asi mismo, se observé que un material de mayor resistencia en el disefio
estructural de placas genera una variacion baja en el costo de estos elementos, lo
cual se refleja en la reduccion del 0.81% y 2.24% en el segundo y tercer edificio

respectivamente.

Esto se debe a que el aumento de la resistencia del concreto influye
significativamente ante esfuerzos de compresién, flexocompresion y esfuerzo por
corte en placas. Asi mismo, la causa del incremento generado en las cuantias de
acero (0.84% y 1.87%) en estos elementos se da principalmente porque el disefio
de placas se encuentra alineada a requisitos minimos, puesto que la Norma E060
sefiala los pardmetros de cuantias de acero, longitudes de anclaje y
espaciamientos minimos para la distribucion de barras longitudinales y barras

159,922.31 100%  636,490.78 100% 161,263.65 100.84% 641,829.31 100.84% 162,919.88 101.87% 648,421.11

11,222.69

100%  683,573.87 100% 11,104.79 98.95% 676,392.94 98.95%  11,036.69 98.34% 672,244.73

S/. . S/. o S/.
1,806,946.67 LRes 1,792,310.07 L 1,766,419.56
Lo S/. o .. S/.
Reduccion 14,636.60 0.81% Reduccion 40,527.10

Se muestra la reduccién en el metrado y por ende la del presupuesto en las
partidas de concreto, acero y encofrado en placas. Es asi que, el segundo edificio
disefiado con un concreto de resistencia a la compresién 350kg/cm?, muestra una
reduccion del 0.81% en el presupuesto lo cual significa un ahorro econémico de
S/ 14,636.60. Asi mismo, el tercer edificio disefiado con la integracion de dos

resistencias de concretos, muestra una reducciéon del 2.24% en el presupuesto
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que significa un ahorro econémico de S/ 40,527.10, en comparacién al primer
edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion 210kg/cm?.
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6.2.2 Se presentalos costos totales de cada edificacion por grupo de partida

(concreto, acero y encofrado)

Aqui se presenta el resumen en costos de los tres disefios realizados. El primer
edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion de 210kg/cm? del
primer nivel al ultimo nivel, el segundo edificio disefiado con 350kg/cm? del s6tano
2 al tltimo nivel, y por Ultimo el tercer edificio disefiado con 350 kg/cm? del sétano
2 al décimo nivel y 210 kg/cm? del onceavo al tltimo nivel.

ler Edificio (f'c=210kg/cm?2) 2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2)
variacion variacion variacion variacion
total costo total costo total costo
metrado costo metrado costo
% soles % % soles % % soles %

°°("r;;e)t° 3,056.08 100% 949,950.01 100% 2,299.11  75.23%  846,823.86  89.14%  2,392.62  78.29% 82502255  86.85%

a(ckegr)o 433,404.78 100% 1,758,184.64 100% 395,612.37 91.28% 1,606,984.02 91.40% 398,635.94 91.98% 1,619,843.16 92.13%
encofrado

(m2) 19,809.07 100% 1,267,789.77 100% 17,535.46 88.52% 1,114,225.88 87.89%  18,024.79 90.99% 1,148,610.59 90.60%

S/. o S/. o S/. 0

iz 3,975,924.42 el 3,568,033.77 e 3,593,476.29 S0=bS

Reduccién L 10.26% Reduccion . 9.62%

407,890.65 : 382,448.12 :

Es asi que, existe una diferencia significativa expresada en ahorro, puesto que,
para el edificio disefiado con un concreto de resistencia a la compresion
350kg/cm?, muestra una reduccién del 10.26% en el presupuesto que significa un
ahorro econdémico de S/ 407,890.65. Asi mismo, el tercer edificio disefiado con la
integracion de dos resistencias de concretos, muestra una reduccion del 9.62%
en el presupuesto que significa un ahorro econémico de S/ 382,448.12, en
comparacion al primer edificio disefiado con un concreto de resistencia a la

compresion 210kg/cm?.

En ambos casos (segundo y tercer edificio) se concluye que el uso de concretos
de mayor resistencia en el disefio estructural mejora el aspecto econémico en
edificaciones de altura media y alta, en lugar de encarecerla por el costo elevado

de concretos de mayor resistencia.

Asi mismo, se sefiala que el uso de concretos de mayor resistencia se ve
influenciado directamente en el tamafio de los elementos estructurales,
principalmente en columnas de niveles inferiores, puesto que trabajan
perfectamente por su mayor resistencia a esfuerzos de compresion y

flexocompresion.
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Indirectamente se obtienen ratios en cada partida por cada de metro cuadrado
construido para un area total de 15,102.79 m2.

CONCRETO ACERO ENCOFRADO
m3 kg m2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 3,056.08 433,404.78 19,809.07
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 2,299.11 395,612.37 17,535.46
3er Edificio (f c=350-210kg/cm2)  2,392.62  398,635.94  18,024.79
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS CONCRETO ACERO ENCOFRADO
m3/m?2 kg/m2 m2/m?2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 0.20 28.70 1.31
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 0.15 26.19 1.16
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2) 0.16 26.39 1.19

Es claro que el aporte se origina por uso de concretos de mayor resistencia en el

disefio estructural por su menor metraje en el segundo y tercer edificio.

Asi mismo, se obtienen ratios en costos de cada partida por cada metro cuadrado

construido para un area total de 15,102.79 m2.

CONCRETO ACERO ENCOFRADO TOTAL
soles soles soles soles
ler Edificio (f'c=210kg/cm2) 949,950.01 1,758,184.64 1,267,789.77 3,975,924.42
2do Edificio (f'c=350kg/cm2) 846,823.86 1,606,984.02 1,114,225.88 3,568,033.77
3er Edificio (f ¢=350-210kg/cm2) 825,022.55 1,619,843.16 1,148,610.59 3,593,476.29
Area total construida 15,102.79 15,102.79 15,102.79 15,102.79
RATIOS VIGAS COLUMNAS PLACAS TOTAL
soles/m2 soles/m2 soles/m2 soles/m2
1er Edificio (f'c=210kg/cm2) 62.90 116.41 83.94 263.26
2do Edificio (f'c=350kg/cm?2) 56.07 106.40 73.78 236.25
3er Edificio (f'c=350-210kg/cm2) 54.63 107.25 76.05 237.93

Es claro que el aporte se origina por uso de concretos de mayor resistencia en el

disefio estructural por su menor costo en el segundo y tercer edificio.
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6.2 RECOMENDACIONES

La aplicacion de concretos de alta resistencia en el disefio estructural se encuentra
limitada en nuestra norma E060 a un valor de 550kg/cm?. Por ello, se recomienda
el profundizar y calibrar los disefios en concreto armado para concretos de mayor
resistencia, puesto que, las hipétesis de disefio de la norma E060 ya no son

vélidas para concretos con resistencias mayores a 550kg/cm?.

El comportamiento sismico tiene principal importancia en edificios altos,
especialmente en un pais sismico como el nuestro, por lo cual se recomienda la
aplicacion de analisis dinamicos de segundo orden dependiendo de la importancia
en cada edificacion.

6.3 LINEAS DE INVESTIGACION FUTURAS

1.

Realizar un andlisis comparativo teniendo en cuenta el andlisis dinamico de

segundo orden para los modelos realizados en esta investigacion.

Realizar un andlisis comparativo incluyendo la cimentacién en el analisis para los

modelos realizados en esta investigacion

Realizar un andlisis comparativo planteando otra alternativa de estructuracion

para los modelos realizados en esta investigacion.
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ANEXOS

1. PLANOS FINALES EDIFICIO 1 (F'C=210KG/CM2)

o METRADOS FINALES (CONCRETO — ENCOFRADO — ACERO)
2. PLANOS FINALES EDIFICIO 2 (F'C=350KG/CM2)

o METRADOS FINALES (CONCRETO — ENCOFRADO — ACERO)
3. PLANOS FINALES EDIFICIO 3 (F'C=350-210KG/CM2)

o METRADOS FINALES (CONCRETO — ENCOFRADO — ACERO)

(En el CD adjunto)

1. MODELO DEL ANALISIS ESTRUCTURAL CON F'C=210KG/CM2
o MODELO EN ETABS CON F'C=210KG/CM2
o DATOS DEL MODELO (ESPECTRO, VERIFICACIONES,
IRREGULARIDADES, ENTRE OTRAS)
2. MODELO DEL ANALISIS ESTRUCTURAL CON F C=350KG/CM2
o MODELO EN ETABS CON F'C=350KG/CM2
o DATOS DEL MODELO (ESPECTRO, VERIFICACIONES,
o IRREGULARIDADES, ENTRE OTRAS)
3. MODELO DEL ANALISIS ESTRUCTURAL CON F C=350-210KG/CM2
o MODELO EN ETABS CON F'C=350-210KG/CM2
o DATOS DEL MODELO (ESPECTRO, VERIFICACIONES,
IRREGULARIDADES, ENTRE OTRAS)
4. DISENO ESTRUCTURAL (F C=210KG/CM2- F'C=350KG/CM2-F C=350-
210KG/CM2)
o VIGAS — COLUMNAS — PLACAS
5. METRADO FINAL (F C=210KG/CM2- F'C=350KG/CM2-F C=350-210KG/CM2)
o CONCRETO (VIGAS, COLUMNAS Y PLACAS)
o ACERO VIGAS
o ACERO COLUMNAS
o ACERO PLACAS
o ENCOFRADO Y DESENCOFRADO (VIGAS, COLUMNAS Y PLACAS)
6. ANALISIS COMPARATIVO (ECONOMICO — ESTRUCTURAL)
PLANOS FINALES (F'C=210KG/CM2- F'C=350KG/CM2-F C=350-210KG/CM2)
o PLANTA - VIGA — COLUMNA - PLACA
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