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RESUMEN

En la presente tesis se desarrolla el analisis y disefio estructural de una edificacion de
concreto armado de cuatro pisos destinada a centro educativo. La edificacién se encuentra
ubicada en el distrito de San Miguel en la ciudad de Lima, sobre un terreno conformado por

gravas densas de capacidad portante de 4.0kg/cm? a 1.50m de profundidad.

El terreno cuenta con un area total de aproximadamente 850m?. La edificacién conforma
parte de un campus universitario, sin presentar estructuras colindantes. El proyecto de
instalaciones sanitarias contempla un sistema hidroneumatico independiente, alimentado

por la cisterna existente de un pabellén vecino.

El edificio esta estructurado en base a placas o muros de concreto armado de 25 cm de
espesor, en ambas direcciones, y columnas rectangulares de 30x60 cm. Los techos se
estructuran con losas aligeradas de 20 cm de espesor, y en el caso de los pasillos con losas
macizas de 15 cm de espesor. Las vigas del proyecto, que conforman poérticos con las
columnas y placas, tienen 50 cm o 60 cm de peralte. La cimentacion se encuentra
conformada por zapatas aisladas en el caso de columnas, y en el caso de placas por

zapatas combinadas con vigas de cimentacion.

Para el analisis estructural sismico se realiza un modelo tridimensional en el programa C&S
ETABS 9.7.4, conformado por elementos lineales tipo frame y elementos finitos tipo shell.
En dicho modelo se consideran las losas de entrepiso como diafragmas rigidos que
compatibilizan los desplazamientos de cada planta. El método de andlisis utilizado es el de
superposicion modal espectral, en base al espectro de disefio definido por la norma peruana
RNE E.030 Disefio Sismorresistente.

Para el analisis estructural por cargas de gravedad de vigas, losas y columnas se realizan
modelos de porticos planos en el programa C&S SAP2000 15.0.0. El disefio se realiza por

capacidad ultima o rotura.

Tanto el analisis como el disefio se realizan de acuerdo a los requerimientos del
Reglamento Nacional de Edificaciones. Para todos los elementos se considera el uso de

concreto con fc = 210kg/cm?, y refuerzo de acero corrugado con fy = 4200kg/cm?.

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\g’ggﬁm

DEL PERU

1. GENERALIDADES 1
1.1 Objetivos 1
1.2 Arquitectura del Edificio 1
1.3 Reglamentos, Cargas de Disefio y Materiales 3
2. ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO 5
2.1 Criterios de Estructuracion

2.2 Estructuracion y Predimensionamiento del Edificio

2.3 Efecto de Columna Corta 13
3. METRADO DE CARGAS 14
3.1 Introduccién 14
3.2 Cargas a Metrar y Pesos Unitarios Empleados 14
3.3 Metrado de Losas Aligeradas 14
3.4 Metrado de Losas Macizas 15
3.5 Metrado de Vigas Peraltadas 15
3.6 Metrado de Columnas 16
3.7 Metrado de un Piso Tipico 17
4. ANALISIS SisMICO 19
4.1 Objetivos 19
4.2 Modelo del Edificio 19
4.3 Parametros Sismicos 21
4.4 Resultados de Analisis Dinamico 23
4.5 Andlisis Estatico 27
4.6 Junta de Separacion Sismica 28

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\gﬁ}gﬁmn

DEL PERU

5. DISENO DE LOSAS, VIGAS Y ESCALERAS

5.1 Introduccién 29
5.2 Conceptos de Disefio 29
5.2.1 Disefio por Flexion 29
5.2.2 Disefio por Corte 31
5.2.3 Control de Deflexiones 33
5.2.4 Detalle de Corte, Anclaje y Disposicion de Refuerzo 36
5.3 Ejemplo de Disefio 43
5.3.1 Disefio de Losas Aligeradas 43
5.3.2 Disefio de Losas Macizas 47
5.3.3 Disefio de Vigas 51
5.3.4 Disefio de Escaleras 61
6. DISENO DE COLUMNAS 62
6.1 Introduccién 62
6.2 Conceptos de Disefio 63
6.2.1 Disefio por Flexocompresion Uniaxial 63
6.2.2 Disefio por Flexocompresién Biaxial 66
6.2.3 Disefio por Corte 67
6.2.4 Verificacion de Esbeltez y Pandeo 68
6.2.5 Distribucion de Refuerzo y Armado de Columnas 70
6.2.6 Consideraciones para Columnas Sismicas 71
6.3 Ejemplo de Disefio 73
7. DISENO DE PLACAS 76
7.1 Introduccién 76
7.2 Conceptos de Disefio 76
7.2.1 Disefio por Flexocompresion 76
7.2.2 Disefio por Corte 78
7.2.3 Disefo por Corte Friccion 80
7.3 Ejemplo de Disefio 80

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\g’ggﬁm

DEL PERU

8. DISENO DE CIMENTACIONES

8.1 Introduccién 86
8.2 Conceptos de Disefio 86
8.2.1 Dimensionamiento por Capacidad del Terreno 86
8.2.2 Disefio por Flexion 87
8.2.3 Diseiio por Corte 88
8.2.4 Disefio por Punzonamiento 88
8.3 Ejemplos de Disefio 89
9. DISENO DE TABIQUES 99
9.1 Introduccién 99
9.2 Disefio de Tabiques Integrados a la Estructura 99
9.3 Disefo de Tabiques Independizados de la Estructura 99
10. CONCLUSIONES Y COMENTARIOS 103
10.1 Conclusiones 103
10.2 Comentarios 103
BIBLIOGRAFIA 105

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gkl_l_\éeagﬁmn

DEL PERU

1. GENERALIDADES

1.1 Objetivos

El presente trabajo tiene como objetivo el andlisis y disefio de una edificacién de concreto
armado de cuatro pisos destinada a funcionar como centro educativo. En los dos primeros
niveles se encuentran diversos ambientes dedicados a labores administrativas, mientras
gue en los dos niveles siguientes se encuentran ambientes de aulas. La edificacion se

encuentra ubicada dentro de un campus universitario en el distrito de San Miguel.

Para el andlisis y disefio del edificio se utilizan los diversos conceptos y criterios obtenidos a
lo largo de los estudios en la Facultad de Ciencias e Ingenieria de la Pontificia Universidad
Catolica del Pera, asi como los indicados en el Reglamento Nacional de Edificaciones.
Asimismo, se presentan diversos criterios practicos utilizados en el ambito laboral, que

tienen como objetivo simplificar los métodos convencionales.

1.2 Arquitectura del Edificio

El edificio se encuentra ubicado en un terreno rectangular de 850 m? de area, de
aproximadamente 12.40 m por 68.50 m. En el lindero correspondiente al eje C se encuentra
una zona de circulacion peatonal, mientras que en los tres frentes restantes se encuentran

areas libres utilizadas como jardines o estacionamientos.

Los dos primeros niveles, destinados a uso administrativo, cuentan con ambientes de
publicaciones, sala de reuniones, mesa de partes, secretaria, oficinas y hall de espera. Los
dos ultimos niveles, destinados a aulas, tienen dos ambientes de 105 m? y cuatro ambientes
de 80 m?2 La edificacion no cuenta con una cisterna o cuarto de bombas, ya que el
suministro de agua estd dado por un conjunto de cisterna y sistema hidroneumatico
independiente. Por otro lado, se cuenta con un pasillo principal de acceso ubicado en cada
uno de los niveles, conectado con una escalera a cada lado de la edificacion. Dicho pasillo,
ademas conecta en su parte central con una escalera estructuralmente independiente

preexistente.

La altura total de la edificacion es de 15 m, con una altura tipica de entrepiso de 3.75 m. Las
divisiones internas entre ambientes son de tabiqueria mévil de altura completa, mientras
gue los cerramientos externos y caja de ascensor son de tabigques de albafileria. Sélo

existen dos ejes de columnas en la direccién perpendicular al pasillo de acceso, el cual se
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encuentra en volado. A lo largo de los ejes A y B se tienen ventanas de vano alto, que van
desde el nivel +1.20 m hasta el nivel +3.10 m con respecto al piso terminado. La azotea no

cuenta con cargas especiales debido a equipos eléctricos, mecanicos o de HVAC.

Se presenta en la Imagenl la mitad de una planta tipica de arquitectura alrededor del eje de
simetria CL. La arquitectura completa correspondiente a cada planta del proyecto se

encuentra dentro de los anexos de la presente tesis.
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1.3 Reglamentos, Cargas de Disefio y Materiales

Normas empleadas: Las Normas empleadas del Reglamento Nacional de Edificaciones

son las siguientes:

o Norma E.020 Cargas

e Norma E.030 Disefio Sismorresistente
¢ Norma E.050 Suelos y Cimentaciones
e Norma E.060 Concreto Armado

e Norma E.070 Albaiileria

Es necesario notar que existe una nueva revision del RNE E.030 que ha sido o se
encuentra pronta a ser publicada. Sin embargo, durante la elaboracion de la presente tesis

dicha revision aun no es vigente, por lo que se ha considerado la version del afio 2003.

Cargas de Disefo: El disefio de una estructura de concreto armado se realiza estimando
las cargas a presentarse en la estructura, de manera que se puedan definir elementos
capaces de tomar dichas cargas de manera razonablemente conservadora. Debe existir un

equilibrio sensato entre los limites estructurales, econémicos, arquitecténicos y de servicio.

Para la edificacién analizada las cargas pueden clasificarse como cargas vivas, cargas
muertas, y cargas sismicas. Las cargas vivas (CV) son aquellas que representan el peso de
los ocupantes, materiales, equipos, muebles y otros elementos movibles soportados por la
edificacion [01]. Las cargas muertas (CM) son los pesos propios de los materiales,
dispositivos de servicio, tabiques, u otros elementos cuyas cargas sean permanentes o de
poca variacion en el tiempo [01]. Por otro lado, las cargas de sismo (CS) son aquellas que
se estima pueden actuar en la estructura durante un evento sismico a lo largo de su vida

atil.

El disefio de los elementos estructurales se realiza mediante el método de Disefio por
Resistencia. Este método amplifica las cargas actuantes, y reduce las resistencias uUltimas
de los elementos, buscando representar el comportamiento de los elementos en un estado
cercano a la rotura, y garantizar que sean capaces de tomar las solicitaciones que podrian

presentarse.

Las combinaciones de carga vistas en el RNE E0.60 Concreto Armado son:
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U=14CM+1.7CV
U=1.25CM + 1.25CV + CS
U=09CM=*CS

En donde U es la solicitaciéon dltima amplificada a la que se somete el elemento, y que debe

de ser menor a la resistencia de disefio.

La resistencia de disefio sera la resistencia nominal del elemento, afectado por un factor de

reduccién de resistencia, que segun el tipo de solicitacion presenta los siguientes valores:

Flexion Pura 0.90
Traccién y Flexotraccion 0.90

Compresion y Flexocompresion

Con confinamiento en espiral 0.75
Otros elementos 0.70
Corte y Torsién 0.85
Aplastamiento 0.70
En elementos de concreto simple 0.65

Materiales:

Para el disefio se considera Concreto Armado, que consiste en un material compuesto por

concreto simple reforzado con barras de acero de las siguientes caracteristicas:

Concreto
Resistencia a Compresion (fc) 210 kg/cm?
Modulo de Poisson (v) 0.15
Maodulo de Elasticidad (Ec) 15000"f'c kg/cm?

Acero (Refuerzo corrugado grado 60)
Esfuerzo de Fluencia (fy) 4200 kg/cm?
Médulo de Elasticidad (ES) 2000000 kg/cm?
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2. ESTRUCTURACION Y PREDIMENSIONAMIENTO

2.1 Criterios de Estructuracion

En principio una estructura debe de ser capaz de transmitir todas las cargas de gravedad a
las cuales se le somete hacia su base. Sin embargo, en un pais con alta actividad sismica
como Peru, la estructuracion no queda dictada Unicamente por las cargas de gravedad a las
cuales se somete durante gran parte de su vida util. Por el contrario, es regida también por
€s0s pocos instantes en los cuales se presenten cargas sismicas dinamicas que someten a

la estructura a solicitaciones extremas [02].

Con el fin de lograr una estructura con un adecuado comportamiento sismorresistente, se

presentan los siguientes criterios, en base a lo indicado por Blanco en 1994 [02]:

Simplicidad y Simetria: Es necesario que la estructura sea lo mas simple y simétrica
posible dentro de los limites permitidos por la arquitectura. Empiricamente se puede
apreciar que el comportamiento de estructuras de estas caracteristicas es mejor que el
comportamiento de estructuras con mayor grado de complejidad. Esto se debe
principalmente a que nuestra capacidad de predecir el comportamiento de una estructura

durante un evento sismico es limitada.

Resistencia y Ductilidad: Es imposible, ya sea por limites fisicos o econdémicos, una
estructura capaz de soportar las solicitaciones sismicas extraordinarias que han de suceder
durante un evento sismico severo sin presentar cierto nivel de dafio. La estructura debe de
tener una resistencia adecuada para controlar el nivel de dafio en eventos menores, y una
ductilidad suficiente para poder otorgar a la estructura la capacidad de sobrellevar un evento

mayor sin llegar al colapso.

Hiperestaticidad y Monolitismo: Toda estructura debe ser hiperestatica, permitiendo
redistribuir las solicitaciones extraordinarias de un eventual sismo severo en multiples
elementos sin generar el colapso parcial o total. Una estructura hiperestética que permite la
formacion de rotulas plésticas sin crear mecanismos inestables sera capaz de liberar

eficientemente mayor cantidad de energia.

Uniformidad y Continuidad de la Estructura: Es ideal evitar cambios bruscos de

resistencia y rigidez que generen concentraciones importantes de esfuerzos tanto en planta
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como elevaciéon. Se debe evitar configuraciones que concentren solicitaciones de ductilidad

y liberacion de energia en pocos elementos.

Rigidez Lateral: Es necesario que la estructura cuente con una densidad adecuada de
elementos capaces de controlar los desplazamientos laterales. Deformaciones importantes
vienen acompafadas de mayores dafios tanto en elementos estructurales como no

estructurales, y pueden generar panico en los usuarios.

Existencia de un Diafragma Rigido: En la idealizacién de la estructura se considera que
las losas de entrepiso actian como diafragmas rigidos en su plano, que compatibilizan los
desplazamientos de los elementos estructurales. Para que el comportamiento sea
coherente con el supuesto, se deben evitar losas con aberturas importantes, o con forma

alargada que permita desplazamientos distintos entre sus extremos.

Elementos no Estructurales: Los elementos no estructurales como tabiques de arcilla o
parapetos pueden tener influencia en el comportamiento dinamico de la estructura. Si bien
los elementos no estructurales en muchos casos brindan mecanismos de liberacién de
energia beneficiosos, es necesario verificar que estos no afecten de manera perjudicial a la
estructura. De otra manera pueden generarse irregularidades torsionales o concentracion

de esfuerzos como sucede en el caso de las columnas cortas.

2.2 Estructuracion y Predimensionamiento del Edificio

Se presenta en la Imagen2 la estructuracion elegida en base a la arquitectura existente. El
sistema estructural del edificio esta comprendido por muros o placas, columnas y vigas de

concreto armado.

Ya que la estructura cuenta con una forma muy alargada, se opta por dividirla alrededor de
su eje de simetria. Esto permite que la losa aligerada trabaje efectivamente como un

diafragma rigido, y evita deformaciones de temperatura y de secado inadmisibles.

Placas:

Para brindar rigidez lateral a la edificacion se cuentan con placas de concreto armado en
ambas direcciones, ubicadas en los extremos izquierdo y derecho de cada uno de los
blogues. En la direccién X-X (paralela a los ejes de letras) las placas conforman poérticos
junto con columnas y vigas de concreto armado, mientras que en la direccion Y-Y (paralela

a los ejes de numeros) las placas se encuentran en voladizo.
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En los dos primeros niveles, existe una conexion entre los dos bloques que implica la
creacion de un vano en medio de las placas ubicadas entre los ejes 10 y 11. Teniendo en
cuenta la alta densidad de placas en esta direccion, y buscando evitar un cambio abrupto de
rigidez, se decide tener dos placas conectadas por vigas peraltadas de acople. Las vigas de
concreto armado de conexién tendran solicitaciones sismicas importantes, y seran foco de

liberacion de energia.

Las placas a ambos extremos del proyecto, en los ejes 5 y 16, arquitectonicamente no
requieren de un vano en ellas. Sin embargo, como se verd con mas profundidad en el
analisis sismico, la estructura cuenta con suficiente rigidez en la direccion Y-Y, y dividir la

placa en estos ejes permite que se conserve una distribucién de rigideces mas regular.

Es dificil poder determinar un dimensionamiento fijo para el caso de placas o muros de
concreto, en cuanto su principal funcion es brindar rigidez lateral a la estructura, y mientras
mas abundantes sean, estas tomaran un mayor porcentaje del cortante sismico total [02].
Generalmente, su espesor es de 15 cm para edificios bajos, y conforme se incrementan el
namero de pisos los espesores pueden incrementarse a 20, 25 o 30 cm. Estos espesores

pueden variar en funcién de cémo la arquitectura limite la densidad de placas [02].

Mientras mayor sea la densidad de placas, menores seran los desplazamientos totales de la
edificacion y por ende menor el dafio esperado, pero al ser la estructura mas rigida se
espera una respuesta sismica de mayor magnitud. No obstante, si la configuracion en
planta es adecuada, la fuerza cortante sismica sera distribuida de manera eficiente en las

placas existentes.

Por lo antes mencionado, se puede afirmar que la densidad de placas tiene un limite
superior principalmente controlado por los requisitos arquitectonicos. De no ser este el caso,
podria llegarse al punto en donde un incremento de placas no genere una reduccion
perceptible en los desplazamientos del edificio. En esta situacién, podrian utilizarse pérticos
conformados por columnas y vigas para las cargas verticales, y reemplazar ciertos muros
de concreto por tabiques. En este caso, la decision de cual solucion tomar ya no depende

de un criterio netamente estructural, sino también econémico y constructivo.

El limite inferior de densidad de placas viene controlado por los desplazamientos admisibles
gue puede tener la edificacion ante un evento sismico. La evaluacion final de la longitud de
placas debe ser realizada por el ingeniero estructural en base a un analisis sismico, pues es

dificil poder indicar una recomendacion general [02]. Sin embargo, para edificaciones

8
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convencionales de pocos pisos es posible estimar valores aproximados mediante

expresiones empiricas como la presentada a continuacion:

¥ Longitudes placas de 20 = Area total edificio / 120 [03]

Para nuestro caso, el area total techada es aproximadamente 1415m?2, por lo cual la
longitud total de placas de 20 cm debe de ser cercana a 11.80m en cada una de las
direcciones. La estructuracion propuesta cuenta en la direccion X-X con 12 m de placas, y

en la direccién Y-Y con 17 m.

Columnas:

Las columnas transmiten verticalmente hacia la cimentacion las cargas de gravedad que
reciben, y lateralmente soportan cargas sismicas formando poérticos con las vigas. En el
caso analizado, debido a la gran densidad de placas existente, es de esperar que el aporte

de rigidez lateral de las columnas sea de poca importancia.

En edificios donde las columnas no tienen momentos sismicos importantes, se debe tener
en consideracion los efectos de cargas axiales por gravedad en conjunto con los momentos
flectores que pueden transmitir las vigas. Para columnas cuyo disefio es controlado por

cargas de gravedad, sus dimensiones pueden estimarse con la siguiente expresion:

Area de columna = P(servicio) / 0.45fc [02]

Cuando las columnas reciben vigas no continuas de luces largas, de mas de 7 u 8 m, se
pueden presentar momentos flectores importantes, y se recomienda por ello tener peraltes

importantes del orden del 70% u 80% del peralte de la viga principal [02].

Para el caso de una columna tipica con un area tributaria aproximada de 40 m? por piso, y
considerando una carga en servicio de aproximadamente 1 ton/m?, el area estimada de
seccion es de 1693 cm?. Considerando lo permitido por la arquitectura, y teniendo en cuenta
que las columnas tipicas reciben vigas de 8.50 m de luz libre, se consideran columnas

tipicas de 60x30 cm, peraltadas en la direccion Y-Y.

Losas de Entrepiso:
Las losas de entrepiso no solo transfieren las cargas de gravedad sobre ellas a las vigas o
columnas, sino que cumplen la funcion de compatibilizar los desplazamientos laterales de

los elementos estructurales en cada nivel, uniéndolos mediante un diafragma rigido.
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En este caso, se utilizan losas aligeradas que trabajan en la direccion X-X, apoyadas sobre
placas y vigas en la zona de los ambientes administrativos y de aulas. En el caso de los
pasillos en volado ubicados entre los ejes B y C, se utilizan losas macizas que vuelan en la

direccién Y-Y, trabajando en una sola direccion.

Para el predimensionamiento de las losas aligeradas se tienen los siguientes rangos
usuales de peraltes utilizados para diferentes luces libres, para sobrecargas normales del
orden de 300 a 350 kg/m?:

h=17cm luces menores a4 m

h=20cm luces comprendidas entre 4y 5.5 m

h=25cm luces comprendidas entre 5y 6.5 m

h=30cm luces comprendidas entre 6y 7.5 m [02]

Los peraltes antes indicados contemplan losas aligeradas convencionales, con 5¢cm de losa
superior y ladrillos de 12, 15, 20 o 25 cm de peralte. Para luces mayores, hay que tener
especial cuidado en el control de deflexiones, y se debe contemplar el uso de ensanches ya
sea por corte o por flexion. También, es posible el uso de losas aligeradas que consideren
un espesor de losa superior mayor, usualmente de 10 cm. Asimismo, para el caso de luces
mayores a 5.5 m, es recomendable el uso de vigas chatas de costura en la direccion
perpendicular a las viguetas del aligerado, de manera que se distribuyan homogéneamente
las solicitaciones y se uniformicen las deflexiones. Debido a que se la luz libre tipica en la

estructura en trabajo es de 5.10 m, se utilizan aligerados de 20 cm.

Para el predimensionamiento de las losas macizas en una direccion se tienen los siguientes

espesores recomendados:

h=13cm luces menores o iguales a4 m

h=15cm luces menores o iguales a 5.5 m

h=20cm luces menores o iguales a 6.5 m

h=25cm luces menores o igualesa 7.5 m [02]

Algunos ingenieros también consideran las siguientes expresiones para realizar un

predimensionamiento:

Losas simplemente apoyadas h =1/20

Losas con un extremo continuo h=L/24
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Losas con ambos extremos continuos h=1L1/28
Losas en voladizo h=L1/10 [03]

En el presente caso, la losa maciza trabaja en voladizo una luz de 1.15 m, por lo que se
utiliza un peralte de 15 cm. El peralte elegido no solo permite colocar una malla superior y
una malla inferior de refuerzo, sino que es razonable considerando que la losa conforma

parte del diafragma que conecta la zona de las escaleras con el resto de la edificacion.

Vigas Peraltadas:
Las vigas cumplen la funcién de transmitir las cargas de gravedad de las losas a las
columnas y muros, y ademas conforman parte de los p6rticos que brindan rigidez lateral a la

estructura.

La edificacién en estudio cuenta con vigas que conforman pérticos solamente con columnas
en direcciones en las cuales se tiene una gran cantidad de placas o muros de concreto, por
lo cual es de esperar que el aporte sismico que puedan tener sea pequefio. Sin embargo,
también existen vigas que forman poérticos en conjunto no solo con columnas sino también

con placas, y que si presentan solicitaciones sismicas.

En el caso de las vigas de la edificacion en analisis es razonable considerar que sus
peraltes son controlados por cargas de gravedad. En el caso de las vigas que cuentan con
solicitaciones sismicas considerables puede asumirse el mismo peralte definido para vigas
de gravedad, pero sera necesario verificar en conjunto con el modelo sismico la magnitud

de los momentos flectores y fuerzas cortantes que existen.

En el caso de vigas ubicadas entre placas, o vigas con longitudes muy pequefas y por lo
tanto muy rigidas, es posible que las solicitaciones sismicas impliquen una cantidad de
refuerzo mayor al permisible. En estos casos, es posible reducir el peralte de los elementos
para asi disminuir su participacién sismica. Algunos ingenieros optan por no disminuir el
peralte, pero disefian las vigas de forma que estas fallen de manera ddctil en flexién. De ser
asi se deben realizar los disefios de los elementos estructurales utilizando la situacion mas
desfavorable entre los casos en los cuales estas vigas aportan o no rigidez lateral a la

estructura.

Para el predimensionamiento de las vigas ante cargas de gravedad se utilizan usualmente

peraltes que varian entre L/10 y L/12, con anchos de entre 0.3 a 0.5 veces el peralte.
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Para luces de 8.5m, se estima necesario un peralte de entre 70 a 80 cm. Sin embargo,
debido a requisitos arquitectonicos, el peralte no debe superar los 60 cm. Teniendo en
consideraciéon que cada viga carga solamente una longitud de losa aligerada de
aproximadamente 5 m, y que soportan solamente tabiqueria movil; se utilizan vigas de
30x60 cm. Debido a que el peralte de las vigas es algo menor al recomendado, hay que
tener especial cuidado en el control de deformaciones. Por otro lado, hay que tener en
consideracion la posibilidad de incrementar el ancho de las vigas de ser necesario, y de
hacer uso de contraflechas.

Vigas “Chatas”:
Las vigas “chatas” consisten en vigas de igual peralte que la losa maciza o aligerado, y se
usan generalmente para soportar tabiques que se apoyan paralelamente a la direccion de

las viguetas, o para dar confinamiento a aberturas de ductos.

En el caso de las vigas “chatas” de aligerados que soportan tabiques, éstas deben ser
capaces de tomar el peso de los elementos que soportan. Sin embargo, muchos ingenieros
tienen la practica de colocar una “vigueta doble” bajo cada uno de los tabiques, que en
muchos casos es tedricamente incapaz de tomar el peso de los mismos. No obstante, la
experiencia ha demostrado que su comportamiento es aceptable, posiblemente debido a un

efecto de comportamiento en grupo entre la vigueta doble y el resto del aligerado.

En nuestro caso, ya que las divisiones entre ambientes son de tabiqueria ligera o Drywall, y
no se cuentan con discontinuidades importantes en el diafragma, no sera necesario el uso
de vigas “chatas”. Se tiene, sin embargo, una viga de costura en el borde del volado, que

incluso podria obviarse al tratarse de una losa maciza.

Escaleras:

Las escaleras del proyecto definidas por arquitectura tienen una distancia de paso de 30
cm, una altura de contrapaso de 17 cm, y un ancho de 1.80 m. Con ello, se puede verificar
gue estas cumplen con los requisitos arquitecténicos y de ocupacién del Reglamento

Nacional de Edificaciones.

La longitud total de un tramo de 10 pasos més los dos descansos es de 5.93 m. Las
escaleras son en esencia losas de concreto armado macizas en una direccién, y el peralte
aproximado de la garganta puede definirse como L/30 [04]. Basados en este criterio se

utiliza una escalera con peraltes de descanso h = 20 cm, y con garganta g = 20 cm.
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2.2 Efecto de Columna Corta

La existencia de columnas o vigas que han sido restringidas parcialmente en su altura,
genera zonas de altas demandas sismicas y concentracion de dafio. Estos casos
usualmente ocurren por elementos no estructurales, como los tabiques con ventanas altas,

que reducen la longitud libre efectiva de vigas o columnas.

Para evitar el efecto de columna corta en la estructura en estudio, se opta por la
independizacion completa de la tabiqueria con respecto a la estructura. Otras soluciones,
como la rigidizacién global de la estructura mediante la colocacibn de mas placas, la
ubicacién de vanos de altura completa cerca de columnas, o la eliminacién de ventanas
altas, no son posibles por cuestiones arquitectonicas. Por ello se debe de tener especial
cuidado en el detalle de juntas de tabiques, de manera que estos sean correctamente

realizados.

La arquitectura contempla la existencia de pafios conformados por cerramiento de
albafiileria de altura completa, intercalados de manera irregular con pafios de albafileria
con ventanas altas. Debido a esto, es imposible la integracion de la tabiqueria con la
estructura, ya que de otro modo se generan restricciones parciales tanto en columnas como

vigas, que a su vez son distintas en cada nivel.

Por lo antes mencionado se decide independizar los tabiques no estructurales de los
elementos estructurales en los ejes A y B. En algunos casos se cuentan con puertas que
separan los tabiques de las columnas, pero en otros es necesario la colocacién de juntas de
separacion. Las juntas se especifican como minimo de 2.5cm, ya que corresponden
aproximadamente al desplazamiento maximo que puede presentar un entrepiso con deriva
de 0.7%, y coincide ademas con el espesor de una plancha de poliestireno expandido de
1in.
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3. METRADO DE CARGAS
3.1 Introduccion

Todos los elementos del edificio son disefiados de manera que sean capaces de resistir las
cargas que se estime tengan a lo largo de su vida util. El Reglamento Nacional de
Edificaciones E0.20 establece los valores minimos de cargas que deben ser considerados.
3.2 Cargas a Metrar y Pesos Unitarios Empleados

Las cargas a metrar son las cargas estéticas, conformadas por las cargas muertas y vivas.

Para determinar las cargas muertas, se consideran los siguientes pesos unitarios:

Concreto Armado 2400 kg/m?
Muro de Albaiileria 1800 kg/m?
Aligerado h = 20 cm 300 kg/m?
Piso Terminado 100 kg/m?

Para determinar las cargas vivas, se tienen en cuenta los valores de sobrecarga indicados
en la norma RNE EO0.20:

Aulas 250 kg/m?
Corredores y Escaleras 400 kg/m?
Divisiones Livianas Moviles

De media altura 50 kg/m?

De altura completa 100 kg/m?

3.3 Metrado de Losas Aligeradas

Las losas aligeradas tipicas reciben la sobrecarga correspondiente a aulas en todos los
tramos. Adicionalmente, se considera una carga viva debido a la tabiqueria de Drywall
utilizada en la divisibn de ambientes. Las cargas muertas consideradas son las del peso
propio del aligerado y el piso terminado sobre este. A continuacion se presenta el metrado
de cargas de a una vigueta tipica de 40cm de ancho, ubicada entre los ejes Ay B.
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Peso propio 300 x0.40=120

Piso terminado 100 x 0.40 =40

Sobrecarga 250 x 0.40 =100

Drywall 100 x 0.40 = 40

Cargas totales en servicio wd = 160 kg/ml

wl =140 kg/ml

3.4 Metrado de Losas Macizas

En la zona del pasillo se cuenta con una losa maciza de 15 cm. Se considera en el metrado
de cargas de la misma la sobrecarga correspondiente a pasillos y escaleras en centros
educativos. Las cargas muertas consideran el peso propio de la losa maciza, y el peso del
piso terminado. A continuacién se presenta el metrado de cargas de metro de ancho

tributario de losa maciza, ubicada entre los ejes By C.

Peso propio 2400 x 0.15 x 1 = 360

Piso terminado 100x 1 =100

Sobrecarga 400 x 1 =400

Cargas totales en servicio wd = 460 kg/ml
wl = 400 kg/ml

3.5 Metrado de Vigas Peraltadas

En el metrado de vigas se consideran las cargas que les transmiten las losas macizas y
aligeradas. Se consideran también las cargas de peso propio y cargas que actlan
directamente sobre ellas. A continuacion se presenta el metrado de una viga tipica ubicada

entre los ejes By C.

Peso propio 0.30 x 0.60 x 2400 =432

Losa aligerada 5.12 x 300 = 1536

Piso terminado 5.42 x 100 = 542

Sobrecarga 5.42 x 250 = 1355

Drywall 5.42 x 100 = 542

Cargas totales en servicio wd = 2510 kg/ml
wl = 1897 kg/ml
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3.6 Metrado de Columnas

El metrado de cargas se hace mediante el método de areas tributarias. Se considera que
las columnas toman todas las cargas ubicadas dentro de su area tributaria, asumiendo una
distribucién isostatica de las mismas. Se presenta en la Imagen3 las areas tributarias

correspondientes, y en la Tablal el metrado de cargas de la columna B13.
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Imagen3 — Areas Tributarias de Elementos Verticales
B13 (0.30x0.60)
. s Areao ) Peso
Nivel Elemento Carga Unitaria g Peso Parcial
Longitud Acumulado
1° al 3° Piso Aligerado h=25cm 0.300 23.81 7.142
Losa h=15cm 0.360 11.78 4.239
Viga (30x60) 0.432 4.25 1.836
Viga (30x50) 0.360 6.27 2.257
Viga (30x20) 0.144 1.15 0.166
Viga (20x60) 0.288 5.12 1.475
Piso Terminado 0.100 40.38 4.038
Parapeto 0.126 5.42 0.683
Columna 0.432 3.75 1.620
S/C (Aulas+Drywall) 0.350 26.29 9.200
S/C (Pasillos) 0.400 14.09 5.637
PD 23.456 70.368
PL 14.837 44,512
4° Piso (Azotea) Aligerado h=25cm 0.300 23.81 7.142
Viga (30x60) 0.432 4.25 1.836
Viga (20x60) 0.288 5.12 1.475
Piso Terminado 0.100 26.29 2.629
Columna 0.432 3.75 1.620
S/C (Azotea) 0.100 26.29 2.629
PD 14.702 85.069
PL 2.629 47.140

Tablal — Metrado de Cargas de Columna Ubicada en Cruce de ejes B13
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La carga total en servicio en la columna B13 es de 85 ton para carga muerta y 47 ton para

carga viva.

Adicionalmente, la norma permite reducir la carga viva en funcion del area de influencia de
la columna. La carga viva puede ser reducida a un valor de Lr = Lo (0.25 + 4.6 / VAi), pero
no reducida en mas del 50% para sobrecargas convencionales, ni en mas del 20% para

sobrecargas de estacionamientos [01].

En el primer piso el area de influencia acumulada es de 295 m? lo que se permite
considerar una sobrecarga reducida al 52%. Sin embargo, para edificios de pocos pisos lo
convencional es conservadoramente no considerar ningun tipo de reduccién de cargas.

3.7 Metrado de un Piso Tipico

Se presenta a continuacién el metrado de un piso tipico, en donde se obtienen las cargas
vivas y muertas utilizadas para determinar las masas del modelo sismico.

o Areao , Peso
Elemento Carga Unitaria . Peso Parcial Peso Total
Longitud Acumulado
Placasy
Columnas
e=20cm 1.800 9.54 17.172
e=25cm 2.250 19.40 43.650
e=30cm 2.700 8.40 22.680 83.502
Vigas
(20x60) 0.288 45.88 13.213
(30x60) 0.432 50.30 21.730
(30x50) 0.360 48.64 17.510
(30x20) 0.144 9.20 1.325 53.778
Losa h=15cm 0.360 72.99 26.277 26.277
Losa h=20cm 0.480 11.42 5.481 5.481
Aligerado
h=20cm 0.300 259.33 77.799 77.799
Escalera
g=20cmm 0.756 10.80 8.165 8.165
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Parapeto
e=15cm
h=35cm 0.126 39.01 4.915 4.915
Tabique
e=15cm 0.945 18.46 17.441 17.441
Piso
Terminado 0.100 406.26 40.626 40.626 317.984
Sobrecarga
Aulas 0.250 290.13 72.533
Pasillos 0.400 116.13 46.452
Drywall 0.100 290.13 29.013 147.998 147.998

Tabla2 — Metrado de Cargas de Piso Tipico

Un piso tipico tiene un peso total de 318ton de carga muerta y 148ton de carga viva.
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4. ANALISIS SISMICO

4.1 Objetivos

Para predecir el comportamiento del edificio durante un evento sismico se realiza un
analisis segun los requerimientos indicados en el RNE E.030 Disefio Sismorresistente del
afo 2003. Con ello se estiman desplazamientos méaximos de la edificacion y solicitaciones

de disefio correspondientes a un evento sismico posible a lo largo de su vida Uutil.

4.2 Modelo del Edificio

El andlisis sismico del edificio se realiza mediante el programa ETABS 9.7.4 de Computer
and Structures. La idealizacion considera porticos de concreto armado conformados por
vigas, columnas y placas conectadas entre si mediante diafragmas rigidos que representan

a las losas de entrepiso.

AV & \V &V &)
\v @\v &\v &\

Imagen4 — Modelo de la Estructura en el Programa C&S ETABS 9.7.4

Las caracteristicas consideradas para el concreto son las siguientes:

Mddulo de Elasticidad (Ec) 2170000 ton/m?
Modulo de Poisson (v) 0.15
Mdédulo de Corte (G) 945000 ton/m?
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La masa del edificio se considera de manera puntual y concentrada en los centros de
gravedad de los niveles de entrepiso, y de manera similar la inercia rotacional. Estas son

unidas al resto de elementos mediante diafragmas rigidos en cada nivel.

En el analisis dinAmico las masas puntuales se ubican considerando un valor de
excentricidad accidental de 5% de la longitud total del diafragma en la direccion
perpendicular al movimiento. La excentricidad accidental compensa la incertidumbre
existente con respecto a la ubicacion real del centro de masas de una edificacion. Algunos
ingenieros proponen utilizar valores menores, en casos en los cuales no existen cargas
importantes debido a albafileria y sobrecargas especiales, pues el centro de gravedad
puede ser ubicado con mayor precision. No obstante en la edificacién estudiada se

considera una excentricidad accidental de 5% segun lo indicado por la norma.

Para obtener la masa sismica se considera el 100% de las cargas muerta y el 50% de las
cargas vivas, como corresponde a las edificaciones esenciales o importantes segun el
articulo 16 del RNE E.030. En el caso de la azotea, se considera solamente 25% de la
sobrecarga. Por otro lado, la masa rotacional se determina mediante la siguiente expresion:

Masa rotacional (Rz) = Momento polar x Masa traslacional / Area

Para un piso tipico (encofrados de pisos 1 al 3) se obtiene:

Peso 318 + 148 x 0.5 = 392 ton
Masa traslacional (Mx, My) 392 /9.806 = 39.98 ton.s*/m?
Masa rotacional (Rz) 42574 x 39.98 / 406 = 4192 ton.s%.m

Para la azotea (encofrado del piso 4) se obtiene:

Peso 193 + 29 x 0.25 = 200 ton
Masa traslacional (Mx, My) 200/ 9.806 = 20.42 ton.s*/m?
Masa rotacional (Rz) 23904 x 20.42 / 290 = 1681 ton.s?.m

Teniendo en cuenta que el terreno consiste en grava densa, se idealizan las condiciones de
apoyo de los elementos como si estuviesen empotrados en su base. En la realidad las
zapatas tienen cierto grado de giro al presentarse las solicitaciones sismicas, pero al ser la

respuesta del terreno ineléstica, la magnitud del giro es dificil de predecir.
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En el modelo se considera una altura de entrepiso tipica de 3.75 m, y el empotramiento en
la base se toma en el nivel del terreno 0.00. Algunos ingenieros consideran en
cimentaciones superficiales que el empotramiento se da en la parte superior de la zapata,
despreciando el efecto de confinamiento del terreno sobre la columna. Si bien este es un

punto de vista valido, la variacién en los resultados suele ser poco importante.

4.3 Parametros Sismicos

El analisis dinamico de la edificacidn se realiza mediante el método de superposicion
espectral. Este método divide el problema dindmico en sendos sistemas por cada modo de
vibracién del edificio, y posteriormente superpone las respuestas obtenidas mediante un
andlisis espectral. El espectro de respuesta utilizado para el andlisis de la edificacion es el

espectro sintético indicado por el RNE E0.30 Disefio Sismorresistente definido por:

Sa = (ZUCS / R) x g, donde intervienen los siguientes factores:

Factor de Zona (2): Esta definido por la ubicacion de la edificacion, y representa la
magnitud del sismo esperado en la misma. Al encontrarse la edificacién en la ciudad de

Lima, se utilizara el factor correspondiente a la zona 3, Z = 0.4.

Factor de Uso (U): Considera la funcion que tendrd la estructura y las posibles
repercusiones de su falla, exigiendo un disefio mas o menos conservador segun su
importancia. Para el caso de la edificacion en andlisis se considera esta como una

estructura de tipo esencial (Clase A) con factor U = 1.5.

La norma de disefio sismorresistente clasifica a los centros educativos como esenciales, ya
gue busca garantizar que cada centro urbano cuente por lo menos con una infraestructura
de refugio y conglomeracion tras una catastrofe. En nuestro caso, al encontrarse la
edificacion dentro de un campus universitario, resulta cuestionable si este principio debe de
aplicarse. Sin embargo, en la presente tesis se considera el factor de 1.5 antes mencionado,

y todas las limitaciones que conlleva el disefio de una edificacion esencial.
Factor de Amplificacion Sismica (C): Representa la amplificacién de la respuesta de la
estructura con respecto a la aceleracion del suelo. Se encuentra en funcién del periodo de

la estructura y del periodo natural del suelo, segun la siguiente expresion:

C=(Tp/T); C<250
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Factor de Suelo (S): Busca reflejar los efectos de las caracteristicas del terreno de apoyo
en las solicitaciones sismicas que podrian esperarse. La estructura se encuentra cimentada

sobre gravas compactas clasificadas como tipo S1, donde S=1yTp=0.4s.

Factor de Reduccion Sismica (R): Se define en funcién del tipo de sistema estructural. Y
representa la reduccion de las fuerzas que se esperan para un analisis elastico, debido a la
generacion de mecanismos de falla y liberacion de energia en el rango inelastico. Se
fundamenta en la necesidad de aceptar fallas en una estructura durante un evento sismico
severo, que deben de ser suplidas por una ductilidad adecuada. El sistema estructural de la
edificacion en analisis se encuentra conformado principalmente por placas o muros de
concreto, por lo cual se considera R = 6. El factor R utilizado debe de ser verificado

posteriormente, una vez conocida la distribucion de fuerzas cortantes basales.

En el caso de estructuras irregulares, es necesario reducir el factor R al 75% de su valor. La
estructura en andlisis es una estructura regular, como se vera posteriormente y como lo

exige la norma para estructuras esenciales.

Criterios de Regularidad:
La norma sismorresistente considera en el articulo 11, siete criterios deben ser
considerados al momento de definir si un edificio es de naturaleza regular o irregular. Estos

se dividen en criterios de regularidad en altura y planta, y se desarrollan a continuacion:

Irregularidad en Altura

Irregularidad de Rigidez y Piso Blando: Verifica que el sistema estructural no presente
cambios bruscos de rigidez en altura que puedan generar concentraciones de solicitaciones
sismicas. La rigidez lateral de un entrepiso no debe de ser menor al 85% del entrepiso

superior 0 al 90% del promedio de los tres pisos siguientes.

Irregularidad de Masa: Verifica la existencia de cambios bruscos en las masas entre pisos

adyacentes. Se considera un limite de variacion de 150% entre masas de pisos adyacentes.

Irregularidad Geométrica Vertical: Verifica que la estructura sea dimensionalmente similar
en altura. Se considera una estructura como irregular si la dimension en planta es mayor

gue 130% de un piso adyacente.
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Discontinuidad de Sistemas Resistentes: Se considera un edificio irregular si este cuenta
con elementos verticales que presentan un desfase mayor que su dimension en dicha

direccion.

Al contar con pisos tipicos iguales, se puede determinar que la estructura en analisis cumple

con todos los criterios de regularidad en altura.

Irregularidad en Planta

Irregularidad Torsional: Una estructura es irregular torsionalmente si la distribucion de
elementos genera una excentricidad importante entre el centro de masa y el centro de
rigidez, causando que el modo de vibracion torsional sea importante. La norma considera un
edificio como irregular por torsion, solamente si presenta desplazamientos sustanciales, en
donde el desplazamiento promedio de algun entrepiso exceda 50% del maximo permitido.
De ser este el caso, un edificio serd irregular si el desplazamiento relativo maximo de un

entrepiso en uno de sus extremos es mayor que 1.3 veces el desplazamiento promedio.

Esquinas Entrantes: Un edificio se considera como irregular si cuenta con esquinas
entrantes mayores que 20% de la dimension total en planta en ambas direcciones. Este
limite contempla problemas que podrian generarse por diafragmas con una configuracion en
“L”. En estos casos no solo existe una importante concentracién de esfuerzos en el punto de
quiebre, sino que se presentan cambios de rigidez que originan el fendbmeno conocido como

“aleteo”, donde se dan mayores solicitaciones en los extremos libres del diafragma.

Discontinuidad del Diafragma: Verifica la ausencia de discontinuidades subitas o cambios
de rigidez importantes en el diafragma, que causen concentraciones importantes de
esfuerzos, o permitan incompatibilidades perceptibles de desplazamientos. Son irregulares

estructuras con diafragmas con areas abiertas de mas del 50% de su area bruta.

En el caso de la edificacion en analisis no existen discontinuidades en los diafragmas de
entrepiso ni existen esquinas entrantes. Debido a la distribucién de placas, se espera que
tampoco existan problemas de irregularidad torsional, lo cual se verifica posteriormente con

los resultados del analisis sismico.

4 .4 Resultados de Andalisis Dinamico

Para el analisis se considera un factor de amortiguamiento de 5%, que corresponde al valor

tipico de estructuras de concreto armado sin elementos de amortiguacién adicionales.
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Ademas, las respuestas modales son superpuestas mediante el método de Combinacion

Cuadréatica Completa o CQC.

Se presentan en la Tabla3 los periodos fundamentales obtenidos del analisis modal de la

estructura, con sus correspondientes porcentajes de masa participativa:

MASA EFECTIVA
Modo T(s)
UX uy
1| 0.3434| 72.80% 0.00%
2 0.1734 0.00%| 78.31%
3| 0.1070 0.35% 0.06%
4 0.0819( 20.52% 0.00%
5/  0.0509 0.00%| 15.93%
6 0.0404 5.00% 0.00%
7| 0.0314 0.21% 0.00%
8| 0.0287 1.06% 0.19%
9| 0.0284 0.05% 4.02%
10 0.0214 0.00% 1.31%
11 0.0175 0.01% 0.13%
12| 0.0134 0.00% 0.05%

Tabla3 — Periodos de la Estructura y Masas Participativas Correspondientes

Se aprecia que el edificio tiene un comportamiento notoriamente regular, donde los modos
torsionales 3, 6, 9 y 12 carecen importancia. Por otro lado, las respuestas en las direcciones

X-X e Y-Y quedan definidas principalmente por los modos 1y 2 respectivamente.

Si bien se ha realizado un andlisis dinamico de superposicion espectral, la norma establece
una fuerza cortante basal minima en funcién de la estimada mediante el método dinamico
de carga estatica equivalente, conocido también como el método estatico. El andlisis
estético indicado por la horma se basa en asumir que el comportamiento de una edificacion
viene definido Unicamente por los modos fundamentales en cada direccion. Para la

edificacion en analisis, a estos modos corresponden los siguientes periodos:

Txx = 0.34s
Tyy =0.17s

Por otro lado, debe considerarse que los elementos no estructurales pueden tener otros
efectos en la estructura como lo son la generacion de columnas cortas, el incremento

excesivo de torsion, o la generacion de pisos blandos. Es responsabilidad del ingeniero
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estructural determinar qué efectos podrian tener los elementos no estructurales sobre el

comportamiento sismico de la edificacion, y aislar los mismos de ser necesario.

Se presenta en la Imagen5 el espectro de respuesta sintético definido por el RNE E0.30
utilizado en el presente analisis. En base al espectro presentado se obtienen las respuestas
correspondientes a cada modo de vibracion de la estructura, sobre los cuales se estima la

respuesta maxima mediante el método de Combinacién Cuadréatica Completa.

Fuerza Cortante Basal: Las fuerzas cortantes en la base obtenidas en el analisis del

modelo sismico son las siguientes:

Vxx = 261ton
Vyy = 276ton
0.300
Aceléracion Espectral
0.250

0.200 \

0.150 \

0.100 \

0.050 \

0.000 | | | | | 1
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00

T (s)

Sa/g

Imagen5 — Espectro de Respuesta Sintético con Z=0.4, U=1.5, S=1.0, R=6

Desplazamientos Laterales: Los desplazamientos obtenidos en el andlisis dindmico son
producto de un andlisis en el rango elastico de la estructura, y utilizando un espectro de
respuesta modificado con un factor de reduccién por ductilidad. Por ello, para estimar los
desplazamientos reales debido a una respuesta dentro del rango inelastico es necesario
amplificar los resultados del analisis sismico realizado. EIl RNE E0.30 indica que para el
espectro sintético utilizado los desplazamientos maximos pueden estimarse amplificando los
resultados del andlisis por un factor de 0.75R. Los desplazamientos y derivas de entrepiso

obtenidos para cada direccidn se presentan a continuacion:
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. h entrepiso Di absoluto Di entrepiso .
Piso Deriva (%o)
(m) (cm) (cm)
4 3.75 4.9095 1.494 3.984
3 3.75 3.4155 1.503 4.008
2 3.75 1.9125 1.2735 3.396
1 3.75 0.639 0.639 1.704

Tabla4 — Desplazamientos en la Direccion X-X (paralelo a ejes de letras)

. h entrepiso Di absoluto Di entrepiso .
Piso Deriva (%)
(m) (cm) (cm)
4 3.75 1.404 0.3285 0.876
3 3.75 1.0755 0.4005 1.068
2 3.75 0.675 0.414 1.104
1 3.75 0.261 0.261 0.696

Tabla5 — Desplazamientos en la Direccién Y-Y (paralelo a ejes de nimeros)

Se puede comprobar que las derivas maximas de entrepiso obtenidas para las dos
direcciones tienen un valor maximo de 4%.. Este valor es menor que el limite de 7%. para
estructuras de concreto armado indicado por la norma en el articulo 15, por lo cual se puede

asegurar que la rigidez lateral del edificio es satisfactoria.

Control de Giros en Planta: Si bien no existen limites de giros establecidos en la norma
sismorresistente para edificaciones convencionales, la norma indica en el articulo 11
criterios bajo los cuales una estructura se considera irregular por torsién. Debido a que la

edificacion en analisis es clasificada como esencial, es necesario que esta sea regular.

Como se indica en el acapite 4.3, la verificacion torsional es necesaria sélo si el
desplazamiento promedio de algin entrepiso supera el 50% del maximo, que corresponde a
un valor de 3.5% x 3.75 m = 1.31 cm. De ser el caso, debe verificarse que el
desplazamiento de entrepiso extremo no supere en 30% el valor de desplazamiento
promedio. Se presentan a continuacién los valores de desplazamientos de entrepiso para

ambas direcciones:

. Di entrepiso Di entrepiso Di entrepiso . .
Piso . Di B/ Di prom
A (cm) B (cm) promedio (cm)
3 0.356 0.419 0.387 1.081
2 0.356 0.437 0.396 1.102
1 0.221 0.270 0.245 1.101

Tabla6 — Desplazamientos de Entrepiso en la Direccion X-X (paralelo a ejes de letras)
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. Di entrepiso Di entrepiso Di entrepiso . .
Piso . Di B/ Di prom
A (cm) B (cm) promedio (cm)
4 1.494 1.494 1.494 1.000
3 1.499 1.503 1.501 1.001
2 1.265 1.274 1.269 1.004
1 0.635 0.639 0.637 1.004

Tabla7 — Desplazamientos de Entrepiso en la Direccién Y-Y (paralelo a ejes de nimeros)

Si bien el desplazamiento promedio de entrepiso es mayor al 50% del maximo permitido, la
estructura estudiada clasifica como regular por torsion, ya que el desplazamiento de

entrepiso supera al desplazamiento promedio sélo en aproximadamente 10%.

Al determinar el desplazamiento promedio y la relacién entre desplazamiento maximo vy
desplazamiento promedio en cada entrepiso, se hace uso de resultados previamente
superpuestos. Desde un enfoque estrictamente tedrico es incorrecto determinar resultados
derivados de productos de un proceso combinatorio, pues son solamente magnitudes
estimadas y sin signo. Para obtener los valores tedricos reales, deberian de obtenerse cada
uno de los parametros deseados para cada modo de vibracién, y realizar con estos una

superposicién mediante el método de combinacion deseado.

Pese a lo antes indicado se considera que los resultados obtenidos son suficientes para
asegurar que la edificacion en analisis es regular torsionalmente. En casos en los cuales
gran parte de la respuesta combinada proviene Unicamente de un modo, el error por
trabajar con resultados superpuestos no es importante. Por otro lado, mediante el método
realizado el desplazamiento maximo supera el promedio en 10%, muy por debajo del limite
de 30% indicado por la norma. Se recuerda también que el valor de 30% tiene un origen

arbitrario, y por lo tanto es razonable utilizarlo con cierta flexibilidad.

4.5 Andlisis Estéatico

En base a los periodos principales obtenidos en el andlisis dinamico se determinan las
cortantes basales estadticas mediante la siguiente expresion, en base a los mismos

parametros vistos en el andlisis dinamico:

V=(ZUCS/R)x P, dondeC/R=0.125 [05]

Esta expresién es equivalente a la expresion que define el espectro de respuestas del

método dindmico. El limite para el cociente de C/R indica que la norma considera un
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cortante basal minimo para las edificaciones con periodos muy largos, el cual para una

edificacion tipica es de 5% de su peso. Las cortantes basales estaticas obtenidas son:

Vxx = 344 ton
Vyy = 344 ton

La norma sismorresistente limita en edificios regulares la respuesta dindmica al 80% de la
respuesta estatica. Esto implica definir un factor de amplificacion de respuesta para el
analisis dinamico en caso sea hecesario. Sin embargo, esta consideracion solo es requerida

para los resultados de fuerzas y no para los desplazamientos.

fixx = 0.8 x 344 /261=1.054
ffyy = 0.8 x 344 / 276 = 0.997 (debe ser mayor o igual que 1)

4.6 Junta de Separacién Sismica

Debido a que el pabellén analizado se encuentra colindante con areas libres dentro de un
campus universitario, no es necesario determinar juntas de separacion con alguna futura
estructura. Sin embargo, ya que se decidi6 dividir la edificacion en dos estructuras
independientes, si es necesario el disefio de la junta existente entre ambos bloques,

ubicada entre los ejes 10 y 11.

La junta de separacion sismica tiene la finalidad de evitar la colision entre dos estructuras
colindantes, evitandose asi que se afecte el comportamiento sismico de las mismas, y los
dafios que implican los fenbmenos de martilleo y golpeteo. La junta de separacion (S)

minima se define mediante los siguientes limites:

2/3 de la suma de los desplazamientos maximos de dos blogues adyacentes

3cm

3 + 4%o (h — 500), donde h es la altura a partir del nivel natural del terreno en cm [05]

En base a lo antes indicado se determina la junta sismica requerida como:

S1=2/3x(4.91x2)=6.55cm
S2 =3 +0.004 x 1000 = 7cm

Se elige con ello una junta de 7.5 cm.
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5. DISENO DE LOSAS Y VIGAS

5.1 Introduccioén

Las losas y vigas trabajan principalmente ante condiciones de flexion y corte. Estas
solicitaciones pueden ser originadas debido a cargas de gravedad, o como resultado de
efectos sismicos. El disefio de estos elementos se realiza principalmente en etapa ultima,
pero también es necesario verificar ciertas condiciones de servicio como lo son el control de
fisuras y de deflexiones. Las disposiciones generales que se deben cumplir en el disefio de

esta clase de elementos se dan en el RNE E.060.

5.2 Conceptos de Disefio

5.2.1 Disefio por Flexion
El disefio por flexion se realiza mediante el método de Disefio por Resistencia, en donde se

amplifican las cargas en servicio a un estado de cargas Ultimas, y se disminuyen las

resistencias nominales de rotura de los elementos mediante factores de reduccién.

Para el calculo de los momentos amplificados de disefio, se utiliz6 el programa SAP2000
15.0.0. En el modelo se toman las cargas muertas y vivas obtenidas en los metrados
considerando alternancia de cargas vivas, de manera que se obtienen las solicitaciones
mas desfavorables. Los momentos sismicos utilizados son los obtenidos en el analisis
dindmico realizado con el programa ETABS 9.7.4. En base a los valores calculados se

definen las envolventes de momentos flectores con las cuales se realiza el disefio.

En el disefio por flexion de un elemento de concreto armado se considera que el momento
flector es tomado por un par de fuerzas conformadas por traccion en el acero de refuerzo y
compresion en el concreto. Ademas, para poder realizar un disefio practico se toman una

serie de supuestos presentados a continuacién [06]:

1) Las secciones planas permanecen planas. Conocido como Hipétesis de Navier,
permite realizar una compatibilizacion de deformaciones entre la zona de concreto en
compresion y el acero de refuerzo en traccién. Este principio empirico es valido en
elementos con una longitud aproximadamente cuatro veces mayor a su peralte.

2) Se asume que el aporte del concreto en traccidn es despreciable de manera que
toda la fuerza interna en traccién se deba al acero de refuerzo.

3) Se considera que existe una perfecta adherencia entre el acero y el concreto.
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4) Se asume que el diagrama constitutivo del acero es elastoplastico de manera que
el efecto de endurecimiento sea obviado, simplificandose los célculos.

5) Se considera que la fuerza en compresion en el concreto puede ser representada
por un “prisma equivalente de esfuerzos” con un esfuerzo homogéneo de 85%f’c, y con una
altura igual al 85% de la zona en compresion sobre el eje neutro para el concreto utilizado.
Esta hipoétesis simplificadora se conoce también como la del Blogue de Whitney.

6) Se considera que el concreto llega a la falla cuando su deformacién unitaria
alcanza el valor limite de agotamiento de 0.003.

Considerando como Mu el momento amplificado de disefio, el area de refuerzo en flexion

requerido queda definido mediante la siguiente expresion:

Mu/0.9 = As x fy x (d — (As x fy)/(2 x 0.85 x b x f'c)) [06]

En donde “As” es el area de acero buscada, “b” el ancho de la viga, y “d” el peralte efectivo.
Esta expresion puede simplificarse aun mas considerando los valores de fy y f'c utilizados
en el proyecto (4200 y 210 kg/cm? respectivamente). Se puede utilizar entonces la siguiente

expresion:

Mu = 3.780As (d — 11.765As/b) 6 Mu = 3.8As (d — 11.8As/b)

Existen también tablas de cuantias de acero para cada categoria de concreto en funcién del
parametro Ku = Mu/bd?, las cuales pueden utilizarse para determinar el acero requerido

para un elemento en flexion simple.

Una vez determinado el refuerzo requerido, es necesario verificar que el valor de refuerzo
obtenido se encuentre dentro de los rangos permitidos. Para el caso de secciones

rectangulares, el refuerzo minimo se encuentra definido por la siguiente expresion:

Asmin =0.70 x Vfc xb x d / fy [07]

La cuantia minima garantiza que la seccion fisurada de concreto armado tenga una
resistencia mayor a la que tendria una seccién bruta de concreto. Esto evita que se pueda
presentar una falla fragil en el momento en que el concreto se agriete. Una alternativa para
el calculo del acero minimo presentada por la norma E.060 es garantizar que la resistencia

nominal reducida ®Mn sea por lo menos 1.2 veces la resistencia de la seccion fisurada Mcr.
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La norma E.060 también indica que el refuerzo colocado no necesita ser mayor a 1.33
veces el acero requerido por calculo. Esta consideracion se torna util usualmente en vigas
de rampas de s6tanos o vigas que toman losas en desnivel, pues su geometria queda

definida por los niveles de losas y rampas, y no por requerimientos de resistencia.

Por otro lado, el refuerzo maximo de una viga no debe exceder el 75% del refuerzo que
genera la falla balanceada, en la cual la capacidad del concreto se agota de manera
simultdnea a la fluencia del acero. Este limite evita la existencia de configuraciones con
cuantias elevadas, en donde el acero no puede presentar deformaciones razonables en del

rango inelastico antes de la falla del elemento.

Para el caso de un concreto de resistencia fc = 210 kg/cm?, la cuantia balanceada es de

2.12%, y el limite de acero maximo corresponde a una cuantia de 1.60%.

5.2.2 Disefio por Corte

De manera similar al disefio por flexion, el disefio por corte se realiza mediante el Método
de Resistencia. Para el disefio, se considera que la resistencia al corte puede dividirse en la
resistencia proporcionada por el concreto (Vc), y la resistencia proporcionada por los

estribos de acero (Vs). Estas quedan definidas por las siguientes expresiones:

Vc=0.53xVfcxbxd [07]
Vs=Avxfyxd/s [07]
En donde Av es el area de todas las ramas en una seccion de estribos, y s es la distancia

entre cada seccion.

La expresion que define la resistencia en corte del concreto tiene un origen empirico, en
base a ensayos sobre vigas sin refuerzo por corte. La expresion que define el aporte de los
estribos queda definida por el area de estribos que intercepta una grieta a 45°, asumiendo

gue estos alcanzan la fluencia [06].

El cddigo ademés limita el refuerzo de estribos, de manera que la resistencia total de la
seccion no sea mayor a cinco veces la resistencia proporcionada por el concreto. Esta
limitacion controla el ancho de las grietas generadas bajo cargas de servicio, y protege la

cabeza comprimida de concreto antes de que los estribos alcancen a la fluencia [06].

En caso la fuerza cortante de disefio Vu sea menor al 50% de la resistencia nominal

reducida del concreto (Vu < 0.5®Vc), no son necesarios estribos salvo por fines de montaje.
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Si la fuerza cortante de disefio es mayor al 50% pero menor al 100% de la resistencia
nominal reducida (0.5®Vc < Vu < ®Vc), son necesarios estribos minimos. Los estribos

minimos deben de respetar el menor de los dos siguientes valores:

Smax = Av x fy/(0.2 Vfc x bw) [07]
Smax = Av x fy/(3.5 x bw) [07]

En el caso en el que sean necesarios estribos por corte, se debe de verificar el pardmetro

Vslim = 1.1 x Vfc x bw x d, en funcién del cual esté definido el espaciamiento maximo.

Si Vs < Vslim, entonces Smax = d/2 6 0.60 m [07]
Si Vs > Vslim, entonces Smax = d/4 6 0.30 m [07]

En el caso de las vigas que poseen responsabilidad sismica, estas tienen limitaciones
adicionales indicadas en el capitulo 21 del RNE E.060. Esto se debe a que en dichos
elementos se espera la formacion de rétulas plasticas, y se requiere que sean capaces de

liberar grandes cantidades de energia mediante mecanismos de falla ductiles.

Para vigas sismicas, la norma establece la necesidad de confinar las zonas cercanas a los
apoyos mediante una distribucién de estribos mas estricta. Estas zonas, llamadas zonas de
confinamiento, tienen una extension de dos veces el peralte del elemento a partir de la cara

del apoyo.

Para estructuras con un sistema resistente a fuerzas laterales compuesto principalmente
por muros o placas, llamense de Muros Estructurales o Dual Tipo |, el espaciamiento en la

zona de confinamiento no debe exceder la menor de las siguientes condiciones:

d/4, pero no se requiere menos de 15 cm,

10 veces el didmetro de la menor barra longitudinal,
24 veces el diametro del estribo de confinamiento,
30 cm.

Ademaés, el primer estribo se debe encontrar como méaximo a 10 cm de la cara, y el

espaciamiento maximo de los estribos en la zona central debe ser de d/2.

Por otro lado, las vigas deben disefiarse de manera que estas fallen por flexion de manera

dactil. Para ello, la norma exige que la viga sea capaz de tomar fuerzas de corte iguales a
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las asociadas con el desarrollo de las resistencias nominales en flexibn (Mn) en cada
extremo del elemento, sumado a la fuerza isostatica de las cargas de gravedad amplificadas
[07].

Para estructuras con un sistema resistente a fuerzas laterales compuesto principalmente
por pérticos de concreto, lldmense de Pérticos o Dual Tipo Il, la norma considera limites
mas exigentes. El disefio por capacidad de las vigas se realiza con las fuerzas de corte
asociadas a los momentos probables (Mpr), en donde Mpr = 1.25 Mn. Esta consideracion es
también necesaria en el disefio de vigas de acoplamiento entre placas, en donde se espera

gue se presenten demandas sismicas importantes.

Con respecto al espaciamiento de estribos en zonas de confinamiento, el primer estribo
debe de ubicarse como maximo a 5cm de la cara, mientras que los espaciamientos

maximos quedan definidos por los siguientes limites:

d/4,

8 veces el didmetro de la menor barra longitudinal,
24 veces el diametro del estribo de confinamiento,
30cm.

Como se aprecia, la diferencia en el espaciamiento maximo en las zonas de confinamiento
es sutil, por lo cual muchos ingenieros optan por considerar para cualquier tipo de sistema

estructural los espaciamientos considerados en sistemas de poérticos.

5.2.3 Control de Deflexiones

Para casos en los cuales se ha realizado un adecuado predimensionamiento, es usual que
no se presenten problemas por deflexiones. Sin embargo, en ciertos casos es necesario
verificar que las deflexiones no sean origen de una falla funcional del elemento,

especialmente en los casos en los cuales estos se encuentren mas exigidos.

Naturalmente, determinar si es necesario el célculo y verificacion de deflexiones es un tema
complicado en donde usualmente la experiencia del ingeniero qua lleve a cabo el disefio
toma un rol importante. Sin embargo, el RNE E.060 presenta ciertos parametros que
permiten determinar conservadoramente qué elementos requieren de mayor atencién con
respecto a este punto. Los limites indicados por la norma, presentados en la Tabla8, no

poseen una justificacion Unicamente empirica [06]:
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Limites de la Norma EOQ.60 para no verificar deflexiones, para elementos que no soportan o no
estan conectados a elementos no estructurales
Simplemente Un extremo Ambos extremos .
Elemento . . Voladizo
apoyados continuo continuos
Losas macizas en una
. ., L/20 L/24 L/28 L/ 10
direccion
Vigas o losas nervadas
8 > nerv L/16 L/185 L/21 L/8
en unadireccidn

Tabla8 — Limites Recomendados para no Verificar Deflexiones

De determinarse necesario el célculo de deflexiones, se deben de verificar las deflexiones
instantaneas y las deflexiones diferidas. Las instantdneas son aquellas que ocurren
inmediatamente al cargar al elemento, mientras que las diferidas son aquellas que se

presentan en el largo plazo como producto de la retraccion y del flujo plastico del concreto.

En el calculo de las deflexiones es necesario considerar el efecto del agrietamiento en los
elementos. Debido que las inercias reales varian segun el grado de agrietamiento, la norma
considera que las secciones se encuentran completamente fisuradas. Ya que las inercias
agrietadas no son las mismas a lo largo del elemento, se determina una inercia efectiva que

pondera las inercias existentes en el elemento, utilizando los siguientes criterios [06]:

Elementos simplemente apoyados: La seccidn que controla las deflexiones es la de
mMaximo positivo.

Elementos continuos en tramos interiores: La inercia efectiva es definida por la
expresion lef = (Icri + I'crj + 2lcr) / 4, en donde se ponderan las inercias ante momento
negativo de los extremos con la inercia ante momento positivo del centro.

Elementos continuos en tramos extremos: La inercia efectiva es definida por la
expresion lef = (I'cr + 2I7cr) / 3, en donde se pondera la inercia ante momento negativo del

extremo continuo con la inercia ante momento positivo del centro.

Como se puede apreciar, la inercia efectiva que controla el comportamiento de la viga se
encuentra influenciada en mayor medida por la inercia agrietada ante momento positivo.
Esto se debe a que normalmente serd mayor la porcion de la viga sujeta a momentos

positivos que la sujeta a momentos negativos [06].

Para el célculo de las deflexiones diferidas, la norma hace uso de expresiones que poseen
origenes empiricos, ya que la influencia de los fendmenos de retraccién y de flujo plastico

del concreto es compleja y dificil de modelar [06]. El enfoque de la norma se basa en
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determinar un factor A que define la deflexién diferida en proporcioén a la deflexion inmediata

gue sufre el elemento.

Se considera que A=/ (1 + 50 p’), en donde C es un factor que depende de la duracion de
la carga, y p’ es la cuantia de acero en compresion. El factor  tiene un valor de 2 para

cargas sostenidas durante dos afios 0 mas, lo cual abarca la gran mayoria de los casos.

En el célculo de deflexiones diferidas propuesto por la nhorma no es posible diferenciar el
aporte de la retraccion ni el aporte del flujo plastico en las deformaciones totales [06].
Ademas, no se consideran factores como la edad de carga, humedad del ambiente, o la

calidad de la mezcla de concreto; pese a su influencia en la retraccion y flujo plastico.

Se presentan en la Tabla9 los limites de deflexiones indicados por la norma E.060:

Tipo de Elemento Deflexién Considerada Deflexidn Limite

Techos planos que no soporten ni estén . . .
-eLhosb q Deflexién inmediata debida a la carga

ligados a elementos susceptibles de . L/ 180
. ] ) viva.
sufrir danos por deflexiones excesivas.
Pisos que no soporten ni estén ligados
a elementos no estructurales Deflexién inmediata debida a la carga L/ 360
susceptibles de sufrir dafios por viva.

deflexiones excesivas.

Pisos o techos que soporten o estén

La parte de la deflexion total que
ocurre después de la unién de los L/ 480
elementos no estructurales (la suma de
la deflexién diferida debida a todas las

cargas sostenidas y la deflexién
inmediata debida a cualquier carga viva L/ 240
adicional).

ligados a elementos no estructurales
susceptibles de sufrir dafios por
deflexiones excesivas.

Pisos o techos que soporten o estén

ligados a elementos no estructurales
no susceptibles de sufrir dafios por

deflexiones excesivas.
Tabla9 — Limites de Deflexiones Admisibles

Los limites indicados se encuentran basados en la observacion de los dafios producidos en
elementos no estructurales debido a deflexiones excesivas. De no existir elementos no
estructurales susceptibles a presentar dafo, es recomendable considerar que para
deflexiones totales mayores a L/250 se pueden presentar problemas estéticos, en cuyo
caso es util el uso de contraflechas [06].

En el caso de deflexiones debido a cargas sostenidas, estas no implican el total de la

sobrecarga considerada en el disefio, ya que la sobrecarga que define el RNE E.020 es
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bastante conservadora. Un criterio aceptado por muchos ingenieros en casos

convencionales es considerar 30% de la sobrecarga de disefio como sobrecarga sostenida.

5.2.4 Detalles de Corte, Anclaje y Disposiciéon de Refuerzo
Se presentan a continuacion una serie de conceptos y consideraciones a tomar en el disefio
de elementos de concreto armado. Estas consideraciones son generales, y salvo se indique

lo contrario corresponden no so6lo al disefio de vigas y losas.

Anclaje de Barras de Refuerzo: El detalle de anclaje de refuerzo tiene la finalidad de
garantizar que este sea capaz de desarrollar su resistencia. Es necesaria una adecuada
adherencia entre el concreto y el acero, ya que el disefio en concreto armado se basa en la

hipdtesis de que existe una compatibilidad de deformaciones entre ambos materiales [06].

Existen dos tipos de mecanismos que permiten el anclaje del refuerzo. El logrado mediante
el desarrollo de una longitud minima de anclaje, y el logrado mediante el uso de un gancho
estandar. Se presentan en la TablalO las longitudes minimas de anclaje sin gancho

indicadas por el RNE E.060 para un concreto de fc = 210 kg/cm?.

Longitud de Desarrollo (cm)

Barra Compresion Traccidn (inf.) |Traccion (sup.)

8mm. 19 28 37
3/8" 22 34 44
1/2" 29 45 58
5/8" 37 56 73
3/4" 44 67 88
1" 59 112 145
1.3/8" 83 157 204

Tablal0 — Longitudes de Desarrollo de Barra (cm) para concreto fc = 210 kg/cm?

Adicional a lo indicado en la tabla, la longitud de desarrollo de las barras debera de ser

como minimo de 30 cm para los casos de anclaje en traccion.

Para los casos en los cuales no es posible desarrollar una longitud de anclaje recta debido a
la configuracién de los elementos estructurales, es posible realizar un anclaje con gancho a
90° 6 180°. El gancho estandar, considerado solo efectivo para casos de traccion, funciona
a manera de anclaje mecanico, en donde se tienen esfuerzos de aplastamiento en la parte
interna del gancho y en la parte externa de la cola [06]. Se presentan en la Tablall las

longitudes minimas de gancho segun el RNE E.060 para un concreto de f'c = 210 kg/cm?.
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Longitud de Anclaje con
Gancho Estandar (cm)

Barra Anclaje (Ldg) |Cola

8 mm. 18 13
3/8" 21 15
1/2" 28 20
5/8" 35 25
3/4" 42 31
1" 56 41
1.3/8" 79 57

Tablall — Longitudes de Anclaje con Gancho Estandar (cm) para concreto fc = 210 kglcm?

En efecto, queda claro que las longitudes tedricas indicadas en las tablas 10 y 11 son poco
practicas en obra. Por ello es necesario aproximar los resultados a valores enteros que
puedan ser fabricados con facilidad. Es usual el uso de longitudes mdultiplo de 10cm,
redondeadas al valor superior mas cercano. Por otro lado, muchos ingenieros tienen en
consideracién los potenciales peligros que implica una mala colocacion del refuerzo, o la
posibilidad de un mal compactado del concreto de las zonas de anclaje. Es por ello, que en

muchos casos las longitudes de anclaje son detalladas con una holgura considerable.

Como regla préactica, se suelen colocar ganchos al final de barras que ya han desarrollado
su longitud de anclaje dentro de elementos que lo permitan. Ademas, en el caso de
columnas extremas, normalmente el gancho es detallado de manera que ingrese hasta la
cara opuesta de la columna. Finalmente, en el caso de una barra de refuerzo que termina
en un tramo interno, se suele especificar el desarrollo de la longitud de anclaje a partir de la

cara del tramo siguiente a través de la columna, y no desde la cara del mismo tramo.

Una condicién necesaria para que las longitudes de anclaje antes indicadas sean efectivas,
es que se respeten los recubrimientos minimos de refuerzo. El recubrimiento no solo
garantiza la proteccion del refuerzo contra la corrosion y el fuego [08], sino que también
evita que se genere una falla por hendidura, causada por los esfuerzos de traccién
inducidos por las corrugaciones del refuerzo en el concreto [06]. Asimismo, también es
necesario cumplir con los espaciamientos minimos entre barras, de manera que las zonas

de esfuerzos de traccién inducidos por dos barras distintas no se superpongan [06].

Empalme de Barras: En muchos casos es necesario el uso de empalmes de refuerzo, ya
gue la longitud de una barra tipica es de 9m, y en elementos como vigas de luces grandes y

columnas se tiende a superar esta longitud. Usualmente se utilizan empalmes por traslape,
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donde la longitud de traslape es igual a la longitud recta de anclaje “Id”. Cuando se traslapa

mas de la mitad de las barras, la longitud de empalme se toma como 1.3Id [07].

El comité ACI 318 recomienda que en elementos sismicos en donde se espera la formacién
de rétulas plasticas, los traslapes no se realicen dentro de las zonas de confinamiento.
Ademas, indica que en el caso de traslapes es recomendable el uso de estribos menos
distanciados [11]. Estas recomendaciones se basan en que una eventual pérdida de
recubrimiento puede afectar el desarrollo de la capacidad del empalme [12].

Recubrimiento de Refuerzo: Si bien el recubrimiento adecuado es necesario para evitar la
falla por adherencia del refuerzo, este también cumple la funcién de proteger el acero de la
corrosion. El concreto es un material alcalino que, mediante el proceso conocido como
pasivacion, evita la formacion de la pila galvanica que ocasiona la oxidacion del acero. El
espesor de recubrimiento es importante, ya que el concreto tiende a perder su alcalinidad
debido al fendmeno de carbonatacion. Este es un proceso natural y progresivo, por lo cual
el recubrimiento debe ser suficiente para evitar que el concreto en contacto con el refuerzo

pierda su alcalinidad en el corto o mediano plazo [08].

Por otro lado, se requiere un recubrimiento de concreto capaz de proteger al acero de
refuerzo de los efectos nocivos que tienen las altas temperaturas sobre este. Se estima que
un recubrimiento adecuado de vigas y columnas debe de ser capaz de proteger al acero de
refuerzo aproximadamente 2 horas, tiempo dentro del cual se espera se tomen medidas

para controlar el origen de las temperaturas excesivas [08].

Se presentan en la Tablal2 los recubrimientos minimos indicados por la norma E.060 para

distintos tipos de elementos estructurales.

Recubrimiento
Elemento
(cm)

Muro Contra Terreno (P <5/8") 4.0
Muro Contra Terreno (® >3/4") 5.0
Zapatas 7.0
Losas Aligeradas 2.0
Losas Macizas 2.0
Vigas Peraltadas 4.0
Vigas Chatas 2.0
Columnas 4.0
Columnas y Soleras Delgadas 2.5

Tablal2 — Recubrimientos Minimos Segun Tipo de Elemento Estructural
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Espaciamiento de Refuerzo: La norma E.O60 establece limites maximos y minimos en el
espaciamiento entre barras de refuerzo. El espaciamiento maximo garantiza que no existan
grandes volimenes de concreto sin refuerzo, y busca controlar el agrietamiento de manera
gue quede mejor distribuido [06]. El espaciamiento minimo permite la correcta colocacion y
compactaciéon del concreto durante el vaciado, y evita la falla por adherencia del concreto y
refuerzo [06]. Se presentan a continuacion las exigencias de la norma E0.60 con respecto al

espaciamiento del refuerzo de elementos de concreto armado:

Para vigas:

No menor que db, 2.5cm, ni 1.3 el tamafio maximo del agregado grueso [06]
Para columnas:

No menor que 1.5dc, 4cm, ni 1.3 el tamafio maximo del agregado grueso [06]
Para losas macizas y muros:

No mayor a 3 veces el espesor del muro o losa, ni 40cm [06]

No mayor a 2 veces el espesor de la losa de trabajar esta en dos direcciones [06]

Fisuracion: En elementos sometidos a flexion es necesario tener consideraciones con
respecto al control de las grietas que podrian generarse bajo cargas de servicio. Esta
necesidad no solo es estética, ya que la generacién de grietas de ancho excesivo puede
afectar directamente la durabilidad de las estructuras. EIl RNE E.060 maneja el control de la
fisuracion en elementos en flexion limitando el ancho de las fisuras a un maximo de
0.34mm. El método presentado en la norma se basa en la formula empirica de Gergely-
Lutz, aplicable para losas y vigas armadas en una direccién, y define un parametro “Z” que

debe de limitarse a un valor de 26000 kg/cm.

El valor de Z viene definido por Z = fs x 3V(dc x Act) kg/cm [06], donde:
fs = Mserv/(As x 0.9d) es el esfuerzo de traccion en el acero bajo cargas de servicio,
dc es la distancia entre el borde del elemento y la capa de refuerzo exterior,
Act =2 x X x bw/N es el area efectiva de concreto en traccion,
X es la distancia entre el borde del elemento y el centroide del acero en traccion,

N es el numero de barras de didmetro mayor equivalente al area total de acero.

Por otro lado, el enfoque tomado por el ACI con respecto al control de fisuras presenta otro
método indirecto para limitar el ancho de estas, en donde restringe la distancia maxima
entre barras mediante las expresiones:

S <38 x (2500/fs) — 2.5 x Cc (encm) [06]

S <30 x (2500/fs) (encm) [06], donde:
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Cc es el recubrimiento libre de la capa mas externa de refuerzo en traccion.

Mediante los limites indicados por el ACI, el espaciamiento maximo calculado con valores
de vigas tipicas ronda los 25 a 30 cm, mientras que para losas macizas los resultados son
del orden de 30 cm [06]. Con ello se puede notar que los espaciamientos usualmente
utilizados en elementos sometidos a flexion de 15, 20 o 25 cm no deben de implicar

mayores problemas siempre que no haya exposicion a ambientes agresivos.

Condiciones para Vigas Sismicas: En el capitulo 21 del RNE E.060 se establecen
exigencias adicionales para la distribucién de refuerzo en vigas sismicas. Se busca mejorar
el comportamiento de las vigas ante las cargas ciclicas, considerar posibles efectos de

inversion de cargas, y en general buscar un disefio mas conservador.

A lo largo de toda la viga debe existir refuerzo continuo conformado por dos o mas barras
tanto en la parte superior como en la inferior, cuya area respete el area de acero minimo, y

gue no sea menor a 1/4 del area de acero requerida en los nudos.

Las barras que lleguen a columnas extremas deberan de terminar en ganchos estandar. En
el caso de barras que terminen en apoyos intermedios, deberan prolongarse a través de la
columna interior, y la parte de “Id” fuera del nucleo confinado debera de incrementarse por

un factor de 1.6.

Finalmente, la resistencia al momento positivo del nudo debera ser por lo menos 1/3 de la

resistencia al momento negativo.

Corte de Bastones y Disposicién de Refuerzo: Para garantizar que el refuerzo colocado
tiene la capacidad necesaria para soportar las solicitaciones a las que se le somete, la
norma E.060 indica disposiciones generales para determinar la distribucién de refuerzo y

corte de los bastones.

El refuerzo debe extenderse una longitud minima igual a la mayor entre el peralte efectivo
del elemento “d”, y 12 veces el didmetro de la barra “db”. Asimismo, ninguna barra debe

tener una longitud menor a su longitud de anclaje “Id”.

Los bastones de refuerzo no deben terminar en zonas de traccion, a menos que la fuerza

cortante amplificada (Vu) no exceda 2/3 de la resistencia nominal reducida (®Vn). En su
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defecto puede aceptarse el corte de bastén en caso el area que continle sea por lo menos
el doble del area requerida en flexién, y ademas la fuerza cortante amplificada (Vu) no

supere 3/4 de la resistencia nominal reducida (®Vn).

El refuerzo corrido positivo que llega hasta el apoyo debe de ser como minimo 1/3 del acero
total requerido. El area de acero negativo que supera el punto de inflexion no debe ser
menor a 1/3 del acero total requerido en el nudo y deberd prolongarse como minimo la

mayor longitud entre “d”, 12 veces “db”, y 1/16 veces la luz libre “In”.

Las exigencias minimas indicadas en la norma para la disposicién y corte de refuerzo son

presentadas en la Imagen6.

En la practica se suele colocar refuerzo corrido superior e inferior en las vigas, sin importar
si estas tienen o0 no responsabilidad sismica. De esta manera se puede lograr un disefio
mas homogéneo, se facilita el armado del refuerzo, y se mejora el comportamiento del
elemento en general. Entre otros beneficios, se disminuyen las deflexiones diferidas y se

controlan mejor los anchos de fisuras.

DIAGRAMA DE _MOMENTO FLECTOR

RESISTENCIA DE LA BARRA B

| PUNTO DE_INFLEXION

|
|
|
| BARRA A A LUZ
PUNTO DE CORTE | | xd12db 0 In/16 | | y
TEGRICO I | | |
T 1
I {
| BARRA B X As—/3 |
|
T

|
|
|
| | RESISTENCIA DE LA CENTRO DE
|
t
)

AY

PUNTO DE CORTE
TEORICO |

’ BARRA A X As+/3

[ I

Il ]

S 12db 0 d | 1D 12db o d

Sy | [ ! S
| | |

Imagen6 — Esquema de Disposicion y Corte de Refuerzo Minimo

En la préactica se acostumbra colocar como minimo refuerzo corrido negativo igual a 1/3 del

refuerzo maximo colocado en el caso de vigas bajo cargas de gravedad, y 1/2 del refuerzo
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maximo en el caso de vigas sismicas. En el caso de refuerzo positivo se suele correr 1/2 del
refuerzo méximo. Asimismo, se intentan homogeneizar los refuerzos corridos superior e
inferior, de manera que sean en lo posible iguales, colocando la diferencia de areas de

acero requeridas en forma de bastones.

El nimero de barras corridas a colocar, y de estribos por cada secciéon habitualmente se

determina en funcion del ancho del elemento, segun los siguientes rangos:

b<30cm 2 barras, 1 estribo
30<b<45cm 3 barras, 1 estribo
45<b<70cm 4 barras, 2 estribos [02]

Ademas, el numero y disposicion de bastones y sus cortes deben de ser coherentes con la
congestion de acero que existe en el elemento. En elementos convencionales, no se
acostumbra tener mas de un corte para bastones positivos, mientras que para los bastones

negativos suelen haber hasta dos cortes distintos de bastones.

Los bastones usualmente se colocan en la misma capa que el refuerzo corrido, hasta que
tener un baston intercalado entre cada barra corrida. Una vez alcanzado este punto, es
preferible colocar el refuerzo restante en una capa adicional, especialmente en el caso de

refuerzo negativo, pues este puede generar problemas de congestion en los nudos.

Existen longitudes tipicas medidas desde la cara del apoyo que son cominmente utilizadas
para el corte de los bastones, y que la experiencia ha demostrado como conservadoras
siempre que se consideren las recomendaciones antes indicadas. Estas se presentan a

continuacion:

Para vigas controladas por gravedad:

Bastén negativo L/4
Bastén positivo (extremo continuo) L/6
Baston positivo (extremo discontinuo) L/7 [04]

Si existen dos cortes en el bastén negativo, el segundo se realiza al 75% de la longitud del

bastén mas largo. Los bastones mas largos deben tener mayor area que los cortos.

Para vigas controladas por sismo:

Baston negativo L/3
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Bastén positivo (por inversion de momentos) L/3.5
Para vigas en voladizo:

Bastén negativo 3L/4

Si existen dos cortes en el bastdn negativo, el segundo se realiza al 85% de la longitud del

bastén mas largo. Los bastones mas largos deben tener mayor area que los cortos.

5.3 Ejemplo de Disefio

5.3.1 Disefio de Losas Aligeradas
Se presenta a continuacion el disefio del aligerado de 6 tramos correspondiente a los pisos

tipicos de la estructura.

Andlisis del Elemento: En base a las cargas obtenidas en el metrado, se procede a
determinar los momentos y cortantes de disefio en el aligerado. Para ello, se eligié hacer
uso del programa SAP2000 15.0.0.

e 1
LR
ccaal

Imagen7 — Seccion Tipica de Aligerado con 20cm de Peralte [09]

Se presentan a continuacion las cargas utilizadas en el modelo. Se consideran diversos
casos de alternancia de cargas vivas, de manera que se estimen los valores maximos que

pueden existir en los casos mas desfavorables.

Imagen8 — Cargas Muertas (ton/m)
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Imagen9 — Cargas Vivas con Cargas en Todos los Parfios (ton/m)

0.14 0.14 0.14

Imagen10 — Cargas Vivas con Cargas en los Pafios 1, 3y 5 (ton/m)

o5 1] i [ 11] o111

Imagenll — Cargas Vivas con Cargas en los Pafios 2, 4 y 6 (ton/m)

Los casos presentados en donde se colocan las cargas vivas en tramos alternados seran
los que generen los momentos maximos positivos. Por otro lado, los casos en los cuales las
cargas vivas carguen pafos adyacentes seran los que generen los maximos momentos
negativos. Se presenta un caso de este tipo de alternancia de cargas vivas en la Imagen12.

Imagenl2 — Cargas Vivas con Cargas en los Pafios 2, 3y 5 (ton/m)

N il MN“ 1240/{&'._ Ogﬂhl-....
A EP A P A A A

=]

= i
I=; =

0.69 0.74 0.78 0.74 0.74

Imagen13 — Envolvente de Momentos Flectores Amplificados (ton.m)
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Imagenl14 — Envolvente de Fuerzas Cortantes Amplificadas (ton)

Se verifican los valores obtenidos mediante el modelo realizado, haciendo uso del método

de los factores de la norma.

Mu+ = 0.462 x 5.12?/ 16 = 0.76 ton.m (comparado contra 0.78 ton.m segln el modelo)
Mu- = 0.462 x 5.122/ 11 = 1.10 ton.m (comparado contra 1.20 ton.m seguin el modelo)
Vu@d =1.15x0.462 x 4.78 / 2 = 1.27 ton (comparado contra 1.14 ton segun el modelo)

Disefio por Flexion: En base a los momentos obtenidos en el analisis, se determina el
refuerzo necesario para cada seccion. Ademas, se determinan los refuerzos maximos y
minimos en funcion de la seccién correspondiente a una vigueta de aligerado de 40 cm de

ancho. El peralte efectivo utilizado sera igual al peralte total de la vigueta menos 3 cm.

As+min = 0.0024 x 40 x 17 = 1.63 cm?
1.2M-cr = 1.2 x 505 = 0.606 ton.m
As-min = 1.01 cm?

As-max = 0.016 x 10 x 17 = 2.72 cm?

Mu+ = 0.78 ton.m

Para el calculo del refuerzo positivo requerido se asume que el bloque de compresiones no
excede los 5cm de la losa superior. Se considera que para un aligerado de 20 cm, el acero
necesario para que la zona en compresion supere la profundidad de la losa superior es
mucho mayor al acero que puede utilizarse como refuerzo, usualmente limitado a
101/27+105/8” [06].

B=40cm

d=17cm

As+=124cm? (a=0.73cm)
Se colocan 293/8” (1.42 cm?)
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Mu- = 1.20 ton.m

B=10cm
d=17cm
As- = 2.20 cm?

Se colocan 291/2” (2.58 cm?)

Adicionalmente, se debe colocar acero de temperatura y contraccién en la direccion
perpendicular a las viguetas. El acero de temperatura en aligerados usualmente esta
conformado por barras de ®1/4”, las cuales en el mercado local son lisas. Para este tipo de
refuerzo liso la cuantia minima es de 0.25%, mientras que para refuerzo corrugado la

cuantia minima es de 0.18%.

Astemp = 0.0025 x 100 x 5 = 1.25 cm?/m
Se colocan ®1/4’@25 cm (1.28 cm?)

Disefio por Corte: En el caso de losas aligeradas, debido a que estas no se refuerzan con
acero por corte, el disefio se reduce a un proceso de verificacion en el cual se determina si
las viguetas son capaces de resistir las fuerzas actuantes. En caso se determine que la
resistencia de las viguetas es insuficiente, se pueden hacer uso de ensanches en las zonas
mas exigidas, removiendo de manera intercalada o corrida los primeros ladrillos a cada lado

del aligerado.

Se evalua la fuerza cortante ubicada a una distancia “d” del apoyo, considerando que no es
posible la generacion de una falla de traccion diagonal a menor distancia, pues la fisura
tendria que ir a través del elemento de apoyo [06].

En el calculo de la resistencia nominal al corte de la vigueta se considera que esta proviene
Unicamente del alma de la seccion. Adicionalmente, la resistencia obtenida puede ser
incrementada en 10%, debido al comportamiento en conjunto de las viguetas.

Vu@d =1.24 ton

®Vec=0.85x0.53x V210 x 10 x 17 x 1.1 /1000 = 1.22 ton

Como se puede apreciar, Vu@d = ®Vc (déficit de 1.61%), por lo cual se considera

innecesario el uso de ensanches.
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Con fines de simplificar los céalculos y de obtener un disefio mas conservador, en la practica
algunos ingenieros consideran la fuerza cortante en la cara del elemento. De ser este el

caso, puede utilizarse un ensanche alternado en cada extremo de pafio.

®dVc(ea) = 0.85 x 0.53 x V210 x 25 x 17 / 1000 = 2.77 ton

Notese que en el caso de losas con ensanches la norma no permite el uso del factor de
grupo. Ademas, el ensanche debe colocarse por lo menos hasta el punto en el cual la
fuerza cortante ultima (Vu) sea menor a la capacidad sin ensanche (®Vc). Lo légico es que
esta distancia sea multiplo de 30 cm, ya que esta es la medida de un ladrillo de techo. Para
el aligerado analizado, es razonable colocar un ensanche alternado de 60 cm si se desea
un disefio conservador. Sin embargo, en teoria dicho ensanche no es estrictamente

necesario.

Célculo de Deflexiones: Para una luz libre de 5.12 m los criterios de la norma E.060 nos
indican que el peralte de una losa aligerada debe de ser por lo menos de 24 cm para no
verificar deflexiones. Sin embargo, considerando que para luces de entre 4 y 5.5 m es usual
el uso de aligerados de 20 cm, y que el refuerzo obtenido en el disefio por resistencia se
encuentra dentro de un rango razonable, resulta injustificado realizar un célculo muy

detallado.

La inercia fisurada de una seccion de aligerado tipica se encuentra usualmente alrededor
del 30% a 40% de su inercia bruta, y las deflexiones diferidas alcanzan hasta el doble de las
deflexiones inmediatas en casos criticos en donde no existe refuerzo en compresién. En
base a lo antes indicado, un estimado conservador de las deflexiones totales a largo plazo
en un aligerado es aproximadamente el 550% de las deflexiones instantaneas obtenidas

bajo cargas en servicio e inercia bruta.

Para el aligerado en andlisis, podemos apreciar en el modelo realizado que la deflexién
maxima considerando la inercia bruta de la vigueta es de 0.26 cm. En base a ello se estima
gue la deflexién total que puede presentarse sera cuanto mucho de 1.43 cm, que equivale a
L/358. Con ello deducimos que no es necesario un calculo de deformaciones mas detallado,

ya que se esperan deflexiones de poca magnitud.

5.3.2 Disefio de Losas Macizas
Se presenta a continuacion el disefio de la losa maciza de 15 cm en volado correspondiente

a la zona de pasillos de acceso.
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Analisis del Elemento: En base a las cargas obtenidas en el metrado se realiza un modelo
con ayuda del programa SAP2000 15.0.0. En base a este modelo se obtienen las

solicitaciones de disefo, tanto de fuerzas cortantes como de momentos flectores.

Se presentan a continuacién las cargas utilizadas en el modelo realizado. Debido a la
relacién entre las dimensiones de la losa, se considera que esta actda principalmente en

una sola direccion. El modelo trabaja con una franja tipica de 1 m de ancho.

0.46
0.46
0.13

Imagen15 — Cargas Muertas (ton/m)

0.40
0.40

0.40

Imagenl17 — Cargas Vivas con Cargas en el Pafo 1 (ton/m)

0.40

Imagen18 — Cargas Vivas con Cargas en el Pafio 2 (ton/m)

Imagenl9 — Envolvente de Momentos Flectores Amplificados (ton.m)
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Imagen20 — Envolvente de Fuerzas Cortantes Amplificadas (ton)

Disefio por Flexion: En base a los momentos obtenidos en el andlisis realizado se
determina el refuerzo necesario para cada seccion. Correspondiente al modelo realizado, se

trabaja con un ancho caracteristico de 1 m:

Asmin = 0.0018 x 100 x 12 = 2.16 cm? (total en ambas caras)
Asmax = 0.016 x 100 x 12 = 19.20 cm?

Ademas, se considera para la cara en traccion una cuantia minima de 0.12%.

Asmin(tracc) = 0.0012 x 100 x 12 = 1.44 cm?
Mu- = 1.14 ton.m

B =100 cm
d=12cm
As+ = 2.58 cm?

Se requieren ®3/8"@25 cm (2.84 cm?)

Como se puede observar en el diagrama de momentos flectores, la luz libre del tramo 1 es
tan pequefa a comparacion del volado del tramo 2, que toda la losa se encuentra sometida
a momentos negativos. Por ello, bajo el punto de vista de resistencia en la cara inferior de la

losa solamente seria necesario colocar refuerzo minimo.

En el presente caso, debido a que se trata de un elemento en volado con exposicion al
exterior, se opta por colocar un refuerzo superior e inferior de ®3/8"@20 cm. El refuerzo
colocado es bastante mayor al minimo requerido, y genera un disefio holgado en donde los
esfuerzos en el acero son bajos durante la etapa de servicio. Con ello se puede asegurar
gue no haya problemas de fisuraciéon, y que se cuente con una cuantia de acero en
compresion que beneficia el comportamiento de la losa con respecto a las deflexiones que

pueden presentarse.

En el caso de la direccion perpendicular al volado, se elige un refuerzo minimo inferior de

®3/8"@25 cm. Se colocan bastones superiores de ®3/8"@25 cm en las zonas cercanas a

49

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gkl_l_\éeagﬁmn

DEL PERU

las vigas en la direccion Y-Y, buscando controlar el ancho de las grietas que se deben al

comportamiento en dos direcciones de la losa que genera la rigidez de las vigas.

Disefio por Corte: Al igual que en las losas aligeradas, las losas macizas no cuentan con
refuerzo de acero por corte, por lo cual el disefio se reduce a un proceso de verificacion. Se
debe de notar que la capacidad por corte de una losa maciza es elevada, por lo que se
espera que el disefio quede controlado por deflexiones excesivas o capacidad a flexion,
antes que por un déficit de resistencia ante fuerzas cortantes. De manera similar a las losas
aligeradas, el cortante considerado para el disefio es el ubicado a una distancia “d” de la

cara.

Vu@d = 1.54 ton

®Vc =0.85 x 0.53 x V210 x 100 x 12 / 1000 = 7.83 ton

Como se puede apreciar Vu@d << ®Vc, por lo cual la losa no presenta problemas de

resistencia ante fuerza cortante.

Ya que el disefio por corte de losas macizas es un proceso de verificacion que se espera
cumplir con holgura en la gran mayoria de casos, es una practica frecuente realizar una

primera verificacion rapida considerando la fuerza en el apoyo.

En el caso analizado es razonable considerar una carga distribuida total en servicio de 1
ton/m?, y despreciar el peso puntual debido al pequefio parapeto en el extremo del volado.

Bajo estas suposiciones se tiene que Vu=1.15x1.5x 1 =1.73 ton << 7.83 ton.

Célculo de Deflexiones: Ya que la losa analizada vuela una luz libre de solamente 1.15 m,
se espera que no se presenten problemas importantes de deflexiones. Sin embargo, de
manera similar al caso visto de losas aligeradas, es posible realizar un estimado rapido que

nos permita ver la magnitud de las deflexiones que pueden esperarse.

Para elementos prisméaticos rectangulares la inercia agrietada se encuentra dentro del orden
del 50% de la inercia bruta, mientras que en elementos con refuerzo en compresion las
deflexiones diferidas suelen tener magnitudes que rondan el 175% de la deflexién
instantanea. En base a esto, se estima que la deflexién total en el largo plazo para la losa
analizada es de aproximadamente 350% de las deflexiones instantaneas obtenidas en un

andlisis en servicio con inercia bruta.

50

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\éeagﬁmn

DEL PERU

Se sabe, en base al modelo realizado, que la deflexion en servicio con inercia bruta de la
losa es de 0.10 cm. Con ello se puede estimar conservadoramente que la deflexion total a
largo plazo es de 0.35 cm. Esta deformacion equivale a un valor de 2L/657, por lo cual se

espera un comportamiento competente del elemento con respecto a deflexiones.

5.3.3 Disefio de Vigas
A continuacion se presenta el disefio de las vigas V6 y V8 de un piso tipico. La viga V8 es
una viga controlada por cargas de gravedad, mientras que la viga V6 es una viga de

conexion controlada principalmente por solicitaciones sismicas.

Disefio de Viga V8 (30x60)(30x50)(30x20):
Analisis del Elemento: Para determinar las solicitaciones de disefo se realiza un modelo

considerando las cargas obtenidas en el metrado antes realizado.

Las condiciones de apoyo pueden tener en cuenta la rigidez de las columnas de los pisos
superior e inferior. Sin embargo, algunos ingenieros consideran que en los apoyos
solamente aportan rigidez las columnas inferiores, bajo el principio de que en una obra
convencional las vigas se desencofran antes de construido el siguiente techo. En la realidad
existe una situacion intermedia, ya que parte de las cargas son transmitidas al momento del
desapuntalado, mientras que el resto de solicitaciones se aplicaran de manera posterior a

construido el nivel superior al elemento en analisis.

La diferencia entre considerar una o dos columnas en los apoyos radica en que el modelo
con columnas solo en la parte inferior tiene menos rigidez, por lo cual existe una mayor
redistribucion de momentos hacia el momento positivo. Con el fin de tener un disefio
conservador, se opté por considerar ambos casos. En base a los resultados obtenidos se
determina que la diferencia no es importante, y se encuentra dentro del orden del 10% de
los momentos negativos. Con respecto a las fuerzas cortantes, las diferencias son
despreciables. Las cargas consideradas y los resultados de los modelos se presentan a

continuacion:
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Imagen21 — Cargas Muertas (ton/m)
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Imagen22 — Cargas Vivas con Cargas en Todos los Pafos (ton/m)

1.90

Imagen23 — Cargas Vivas con Cargas en el Pafio 1 (ton/m)
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Imagen24 — Cargas Vivas con Cargas en el Pafio 2 (ton/m)
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Imagen26 — Envolvente de Momentos Flectores Amplificados (ton.m) — Columna Doble
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Imagen27 — Envolvente de Fuerzas Cortantes Amplificadas (ton)
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Disefio por Flexion: Dada la alta densidad de placas que existen en la direccién paralela a
la viga V8, su disefio se encuentra controlado principalmente por cargas de gravedad. Ya
gue sobre esta viga se apoya una losa aligerada, se considera su disefio como el de un

elemento prismatico rectangular.

Tesis publicada con autorizacién del autor
No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\g’_f}gﬁmn

DEL PERU

Asmin = 0.0024 x 30 x 54 = 3.88 cm?
Asmax = 0.016 x 30 x 51 = 24.48 cm?

Mu-i = 34.10 ton.m
B =30cm
d=51cm
As-i=19.45 cm?

Mu-j = 44.00 ton.m
B=30cm
d=51cm

As-j = 26.75 cm?

Mu+ = 28.30 ton.m
B =30cm
d=51cm

As+ = 15.64 cm?

Se colocan 2d1” corridos superior e inferior (10.20 cm? > 28.30/3)
Los bastones seleccionados son:

2017 en el extremo i (As-total = 20.40 cm?)

2017 + (191"+1d3/4”) en el extremo j (As-total = 28.34 cm?)
101"+1D3/4” en el centro (As+total = 18.14 cm?)

En el extremo | el acero negativo excede al maximo en 15.8%, lo cual no es despreciable.
Sin embargo, se acepta el disefio como valido, considerando el incremento del acero

maximo permitido debido a la existencia de acero en compresion.

Esto es valido ya que el acero en compresion incrementa el acero en traccién requerido
para llegar a la falla balanceada, pues aumenta el area de concreto equivalente en
compresion. Como un valor aproximado, se puede considerar que el &rea acero en traccion
maximo incrementa en 85% del area de acero en compresion. Este valor aproximado se
justifica tomando en cuenta que el acero en compresion que equilibra al acero en traccién
realmente desplaza parte del concreto, en un equivalente a 1/n el area de acero.

Considerando el aporte del acero en compresion, entonces el area de acero maximo es:

Asmax = 24.48 + 0.85 x 10.2 = 33.15 cm? (> 28.34 cm?)
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Corte del Refuerzo: Para determinar el corte del refuerzo se utilizan los criterios descritos
por el RNE E.060. Para ello, se calculan los momentos resistentes de las distintas

configuraciones de refuerzo que se dan a lo largo de la viga.

Para 291~ ®Mn = 19.30 ton.m
Para 491~ ®Mn = 33.20 ton.m

A partir de estos resultados, se determinan los puntos de corte tedricos.

Corte de acero negativo en extremo i:
Corte tedrico x=0.29m
Longitud de baston = 1.12 m (controla Id)
Corte de acero negativo en extremo j:
Corte tedrico 1 x=0.89m
Longitud de bastén = 1.43 m (controla d)
Corte tedrico 2 x=0.37m

Longitud de bastén = 1.12 m (controla Id)

Corte de acero positivo

Corte tedrico extremo i x=2.35m
Corte de baston = 1.81 m (controla d)
Corte tedrico extremo | Xx=2.83m
Corte de bastén = 2.29 m (controla d)

Se presentan a continuacion las longitudes de cortes de baston obtenidas mediante los

criterios de disefio presentados con anterioridad en 5.2.4:

Corte de baston negativo largo 8.5/4=2.20m (>1.43 m)
Corte de baston negativo corto 2.20x0.75=1.70m (>1.12 m)
Corte de baston positivo 8.5/6 =1.40 m (<1.81 m)

Al comparar los cortes de bastones determinados mediante el RNE E.060 con los cortes
definidos mediante los criterios practicos, se aprecia que estos Ultimos son mas
conservadores. Con la finalidad de mantener un disefio ordenado y mas conservador, se

trabaja con los cortes estimados mediante el método practico.
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Disefio por Corte: Se realiza el disefio por corte considerando el uso de 1[]3/8” en cada
seccién, a menos que se determine mayor area requerida. A diferencia del disefio de losas,
en el disefio de vigas por corte usualmente si es necesario colocar estribos de refuerzo para

suplir el déficit de resistencia que posee el concreto con respecto a las cargas actuantes.

Para determinar el espaciamiento de estribos requerido a lo largo de la viga, se calculan las
resistencias nominales reducidas (®Vn) correspondientes a cada caso de distribucién de

estribos.

Av = 1.42 cm?

®Ve = 0.85 x 0.53 x V210 x 30 x 54/1000 = 10.58 ton
®Vnmax =5 x 10.58 = 52.90 ton

Smax = 1.42 x 4200/(0.2 x V210 x 30) = 68.59 cm
Smax = 1.42 x 4200/(3.5 x 30) = 56.80 cm

En base a estos limites se busca realizar un disefio con los siguientes espaciamientos de

estribos:

1[13/8"@15 cm
1[13/8"@20 cm
1[13/8”@25 cm
1[13/8"@30 cm

dVs =18.25 ton
dVs =13.69 ton
dVs = 12.88 ton
®Vs = 10.74 ton

®Vn =28.83 ton
PVn =24.26 ton
dVn =21.53 ton
®Vn =19.70 ton

Vslim = 1.1 x ¥210 x 30 x 54/1000 = 25.82 ton

Para ®Vn < 25.82 ton, el espaciamiento maximo sera 60 cm o d/2.
Se verifica que d/2 = 27 cm = 30 cm (caso més desfavorable).
Para ®Vn > 25.82 ton, el espaciamiento maximo sera 30 cm o d/4.
Se verifica que d/4 =13.5cm =15 cm.

Para el célculo de la resistencia suministrada por los estribos el RNE.060 indica que se
debe de utilizar el peralte efectivo de la viga, el cual tiene un valor menor para casos de
refuerzo distribuido en dos o mas capas. Sin embargo, por simplicidad en los célculos, y
considerando que el principio de disefio debe de estar relacionado con la ubicacion del
refuerzo exterior y la altura del estribo, se hace uso del peralte “dt” relacionado con el
refuerzo exterior. N6tese que la diferencia entre uno y otro caso no sera de mayor

importancia siempre que el peralte de la viga no sea muy pequefio.
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Para elegir la distribucion de estribos se determinan las distancias a la cara a partir de las

cuales es posible disminuir una categoria de espaciamiento.

Fuerzas cortantes a partir del apoyo i:

Vu@d = 24.69 ton

Vu = 24.26 ton x=0.58m

Vu = 21.53 ton x=0.85m

Se requiere: 1[13/8"®: 1@.10; 3@.15; 2@.20; R@.25 (—)

Fuerzas cortantes a partir del apoyo j:

Vu@d = 27.72 ton

Vu = 24.26 ton x=1.00m

Vu =21.53 ton x=141m

Se requiere: («) 1[]3/8"®: 1@.10; 6@.15; 2@.20; R@.25

Finalmente, siguiendo los criterios indicados previamente, y buscando homogeneizar el
disefio, se opta por utilizar un a distribucién idéntica en ambos extremos. De manera

conservadora se utiliza la distribuciéon de estribos de confinamiento:

Se colocan: 1[]3/8"®: 1@.05; 8@.15; R@.25

Cabe mencionar que para vigas con un dimensionamiento adecuado sometidas bajo cargas
de gravedad convencionales, los estribos correspondientes a los de confinamiento son
suficientes para cumplir con las exigencias por resistencia. En muchos casos se opta por
tomar esta distribucién inclusive en elementos no sismicos, ya que de esta manera se evita

tener distribuciones distintas por cada elemento.

Asimismo, es una practica convencional el disefiar las vigas considerando la fuerza cortante
en la cara del apoyo. Esto permite tener un disefio mas conservador y sencillo, pero segun
sea el caso, el ingeniero estructural puede tomar las consideraciones que vea necesarias

para asi obtener un disefio mas o menos ajustado.

Calculo de Deflexiones: Debido a su considerable luz libre, su relativo poco peralte, y el
ajustado disefio por flexidon resultante, se considera que la viga en estudio amerita un

andlisis de deflexiones detallado.
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Las inercias efectivas se calculan a partir del ponderado de las inercias agrietadas para el
caso del tramo 1 apoyado en ambos extremos, y se considera como igual a la del extremo

empotrado en el caso del tramo 2 en voladizo.

Tramo 1 (30x60) Tramo 2 (30x50)
Icr-i = 0.509 Ig lcr- =0.648 Ig
lcr-j =0.641 Ig

lcr+ = 0.467 Ig

lefl = (0.509 + 2(0.467) + 0.641)/4 =0.521Igl lef2 = 0.648 Ig2

Ademas, para determinar las deflexiones diferidas se calculan los factores A en funcion del
acero en compresion en la parte central para el tramo 1, y en el empotramiento para el
tramo 2. Se considera un valor de = 2, teniendo en cuenta las deflexiones diferidas

después de 5 afios 0 mas.

Al =2/(1+0.31)=1.52 A2 =2/(1+0.22) = 1.65

Se hallan las deflexiones en corto y largo plazo en base a los resultados obtenidos en el
modelo realizado, el cual considera la inercia bruta de la seccion de viga. Para el calculo de
las deflexiones diferidas se considera una sobrecarga permanente de 30% del valor de la

sobrecarga de disefio.

Para las deflexiones debido a carga viva se consideran las deflexiones criticas con
alternancia de cargas. Queda claro que es exagerado considerar que en servicio existe un
pafio completamente cargado al mismo tiempo que un pafio sin sobrecarga. Sin embargo,
se toma esta consideracién buscando determinar el resultado mas desfavorable, el cual se

acepta con cierta flexibilidad que podria superar en cierta medida el limite de deflexién.

Deflexiones por carga muerta considerando inercia bruta:
ADLl =0.51cm ADLZ =0.14 cm

Deflexiones por carga viva considerando inercia bruta:

A 1=0.45cm A2 =0.30cm

Para las deflexiones en el corto plazo se consideran las deflexiones totales instantaneas
debido a las cargas vivas y muertas. El limite de deflexibn corresponde a pisos sin

elementos susceptibles a sufrir dafios.
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Tramo 1 Astmax = 850/360 = 2.36 cm
Ast = (0.509 + 0.453)/0.521 = 1.85 cm

Tramo 2 Astmax = 2(360)/360 = 2.00 cm
Ast =(0.139 + 0.295)/0.648 = 0.67 cm

Para las deflexiones en el largo plazo se consideran las deflexiones instantaneas debido a
la totalidad de las cargas vivas, y las deflexiones diferidas debido a la totalidad de las
cargas muertas mas las cargas vivas permanentes. El limite de deflexion corresponde a

pisos sin elementos susceptibles a sufrir dafios.

Tramo 1 Aitmax =850/240 =3.54 cm
At =(0.453 + 0.509 x 1.52 + 0.453 x 1.52 x 0.3)/0.521 = 2.75 cm

Tramo 2 Arrmax = 2(360) / 240 = 3.00 cm
At =(0.295 +0.139 x 1.65 + 0.295 x 1.65 x 0.3)/0.648 = 1.04 cm

Como se puede comprobar, las deflexiones estimadas no superan los limites maximos. No
obstante, las deflexiones a largo plazo en el primer tramo muestran tener una magnitud
importante. La deflexion maxima que se puede esperar en este tramo es la suma de las
deflexiones instantaneas debido a la totalidad de cargas en servicio, mas las deflexiones

diferidas debido a las cargas permanentes.

Amax1 =0.977 + 0.869 + 1.485 + 0.396 = 3.73 cm (= L/228)

La deflexion total esperada tiene una magnitud tal que puede causar problemas estéticos.
Ademas, sobre la viga en andlisis se apoya una losa aligerada que tendra sus propias

deformaciones. En vista de ello se decide colocar una contraflecha en la viga.

Se busca que la contraflecha no sea bastante mayor a las deflexiones instantaneas debido
a las cargas muertas, de manera que en ningin momento la losa quede con una flecha
invertida. Algunos disefiadores consideran que esta limitante puede incumplirse dentro de lo
razonable, de manera que la deflexion final en el largo plazo se reduzca.

Cabe mencionar que la contraflecha no influye en las deflexiones admisibles debido a dafios
en elementos no estructurales, ya que los dafios son generados por la distorsion angular

gue sufren los elementos, no importando la posicion inicial de los mismos. Por otro lado, se
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debe de recordar que el calculo de deflexiones tiene una varianza inherente elevada, pese a

gue céalculos muy minuciosos puedan dar una falsa sensaciéon de exactitud.

Considerando que la deflexion instantanea debido a cargas muertas en el tramo 1 se estima
de 0.98 cm, se indica colocar en el elemento una contraflecha de 1.50 cm, pensando en la
deformacién final a largo plazo. Sin embargo, si existiese tarrajeo en el techo esto no seria

de utilidad, pues la deformacion diferida se presenta después del nivelado del tarrajeo.

Control de Fisuraciones: Se presentan a continuacién los calculos de verificacién de
fisuraciones segun la norma EO0.60. Se realizan los célculos para la seccion de maximo

momento positivo, por ser uno de los casos criticos.

Mserv+ = 18.43 ton.m = 1843000 kg.cm

B=30cm

dc=6cm

As+ =18.14 cm? N =18.14/5.10 = 3.56 (P1”)
X =6.94 cm

Act =2 x 6.94 x 30/3.56 = 116.97 cm?
fs = 1843000/(18.14 x 0.9 x 53.06) = 2128 kg/cm? (51.67%fy)

Z =fs 3V(dc x Act) = 2128 x 3V(6 x 116.97) = 18911 kg.cm < 26000 kg.cm

Como se aprecia, el factor Z en la seccidn analizada se encuentra muy por debajo del valor
limite. De ello se deduce que tanto en esta seccibn como en el resto de la viga no se
presentan problemas por fisuracién. Esto es predecible, ya que un elemento correctamente
dimensionado y disefiado no deberia de presentar problemas de agrietamiento, siempre que

se respete el niumero minimo de barras recomendado en funcion del ancho de la viga.

Disefio de Viga V6 (30x60):

Analisis del Elemento: La viga V6 es una viga de conexion que trabaja fundamentalmente
bajo cargas sismicas. En la etapa de servicio las cargas que puede tener son despreciables
dada su corta luz. Por lo tanto, las cargas de disefio consideradas son Unicamente las

obtenidas en el modelo sismico.
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Disefio por Flexién: Dado que la viga V6 se somete Unicamente a cargas sismicas, y
conforma parte de un poértico de manera simétrica, los momentos de disefio tanto positivo

como negativo en los extremos seran idénticos.

Asmin = 0.0024 x 30 x 54 = 3.88 cm?
Asmax = 0.016 x 30 x 51 = 24.48 cm?

Mu = 22.00 ton.m

B=30cm
d=51cm
As =12.64 cm?

Se colocan 3d3/4” + 295/8” corridos superior e inferior.

Disefio por Corte: El disefio por corte de esta viga se rige por las exigencias por
capacidad, siguiendo los lineamientos del capitulo 21 del RNE E0.60. Se busca de esta
manera garantizar que la falla del elemento sea por flexiéon, dandole mayor ductilidad y

capacidad de liberacion de energia.

Se determina el cortante asociado al desarrollo de los momentos probables de la viga. En
vista que la luz es muy pequefia, se desprecia el aporte de las cargas de gravedad. El uso
del momento probable contempla el fendmeno de endurecimiento del acero de refuerzo, y la
sobre resistencia que puede presentar el elemento. Es exigido por la norma para el caso de
vigas de acoplamiento y de vigas que formen parte del sistema estructural de poérticos de

una edificacién, en vista de que se espera que estas sufran grandes solicitaciones sismicas.

As colocado = 12.52 cm?
Mn = 24.22 ton.m Mpr =1.25 x 24.22 = 30.28 ton.m

Vu =2 x 30.28/1.2 = 50.47 ton

®dVnmax = 53 ton

Para 2[13/8"@12.5, ®Vn =54.38 ton = ®Vnmax

Se colocan 2[]3/8"®: 1@.05; R@.125
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5.3.4 Disefio de Escaleras

Se presenta a continuacion el disefio de un tramo tipico de escalera. Como se define en la
seccion 2.2, la escalera conformada por tramos tipicos de diez pasos, tiene una longitud

libre de 5.93 m. Los espesores de descanso y garganta utilizados son de 20 cm.

Se considera una sobrecarga de 400 kg/cm?, correspondiente a pasillos y escaleras segun
los requerimientos del RNE E.020. Se consideran adicionalmente 100 kg/cm? de piso
terminado. Considerando lo antes indicado, la carga ultima de gravedad por metro de ancho
es de 1.90 ton/m.

El analisis del tramo tipico de la escalera se realiza considerando como apoyo la viga del
descanso V3. En el caso del extremo en el cual la losa es continua con la losa del pasillo, ya
gue esta losa tiene un espesor menor al del descanso, la restriccion sera un intermedio

entre el caso empotrado y el caso apoyado.

El disefio por flexion y verificacion por corte es similar al visto en el caso de losas macizas
en la seccién 5.2. Ya que la losa de escalera tiene restricciones parciales, se considera que
el momento maximo positivo que controla el disefio se encuentra definido por la expresion
Mu = wu*In?/9. La luz libre considerada corresponde a la distancia entre las vigas de apoyo
V2 y V3, igual a 5.93 m.

Los calculos de refuerzo por flexion para la escalera de 1.20 m de ancho se presentan a

continuacion.

Mu = 1.2 x 1.90 x 5.93%/9 = 8.91 ton.m
B=120cm

d=17cm

As+ = 15.20 cm?

Se colocan 8$5/8” (16.00 cm?) superior e inferior en la direccién longitudinal.

Vu=1.2x1.90x5.93/2=6.76 ton
®Vec =0.85x0.53 x V210 x 120 x 17 / 1000 = 13.32 ton (> 6.76 ton)

Se verifica que el peralte existente es competente por corte.
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6. DISENO DE COLUMNAS

6.1 Introducciodn

Las columnas son elementos que transmiten cargas verticalmente a la cimentacion, y segin
el tipo de estructuracién también pueden formar parte de los pérticos que brindan rigidez
lateral a la estructura. El disefio de las columnas se realiza en la etapa Ultima o de rotura, y

se verifican solicitaciones de flexocompresion y de corte.

Las solicitaciones en columnas son generadas por una combinacién entre las cargas axiales
y los momentos flectores que les son transmitidos a través de las vigas. Normalmente las
cargas axiales son resultado del peso de la misma estructura y sobrecargas
correspondientes al area tributaria que cada columna porta. Por otro lado, los momentos
flectores pueden tener origen en los momentos por cargas de gravedad que son

transmitidos por vigas, o a las generadas debido a cargas sismicas laterales.

Usualmente, en edificios con cargas sismicas las columnas se encuentran sometidas a
solicitaciones de flexocompresion biaxial. En dichos casos los momentos en un sentido son
originados por las cargas de gravedad, mientras que los generados en el otro son producto
de solicitaciones sismicas. Sin embargo, si una estructura tiene una alta densidad de placas
gue aportan una gran rigidez lateral, puede darse una configuracion en la cual las columnas
no reciben solicitaciones sismicas apreciables, y trabajan Unicamente en flexocompresion

uniaxial.

Otra situacion posible, es aquella en la cual las dimensiones en planta de las columnas son
relativamente pequefias a comparacion de su altura libre, lo cual permite que se presenten
problemas de pandeo. De ser asi, las columnas pueden someterse a solicitaciones de
flexocompresion biaxial, donde en un sentido se tienen los momentos flectores de gravedad,
y en el otro los momentos minimos amplificados que considera la norma en elementos

esbeltos.

Finalmente, hay que tener especial cuidado en el caso de columnas que conformen porticos
con placas muy rigidas, ya que es posible tener cargas axiales sismicas de gran magnitud,
especialmente si se encuentran conectadas a las placas mediante vigas muy rigidas. En
casos como estos, incluso es posible que la columna presente solicitaciones de

flexotraccion, en caso tenga un area tributaria relativamente pequefia.
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6.2 Conceptos de Disefio

6.2.1 Disefio por Flexocompresién Uniaxial

En el disefio de un elemento en flexocompresibn no es posible deducir férmulas
simplificadas que permitan determinar directamente la cuantia de refuerzo requerida, debido
a la compleja variedad de geometrias y configuraciones de refuerzo que pueden existir.
Ademas, ya que en la rotura el valor del momento nominal se encuentra en funcién a la

carga nominal y viceversa, no existe una solucién Unica de la capacidad del elemento [06].

Por ello, el disefio por flexocompresién presenta un enfoque distinto al disefio por flexién
pura. El método de disefio se basa en determinar las combinaciones de cargas axiales y
momentos flectores que generan el agotamiento de una seccion, para luego verificar si las
demandas existentes se exceden de estos valores. Como se puede notar, el disefio por
flexocompresion queda reducido a un proceso iterativo en blsqueda de una seccion y

refuerzo competentes.

La herramienta utilizada para el disefio de elementos en flexocompresion es el diagrama de
interaccion. Este es la representacién grafica de las combinaciones de carga axial y
momento flector que generan la falla de una seccién. Todas las combinaciones de carga
correspondientes a puntos ubicados dentro del diagrama de interaccibn se encuentran

dentro de la capacidad resistente de la seccién descrita por dicho diagrama.

A =0, .
11
\\ Cg za(ty
Rl C  ts<yy Fallo por compresién | €c=0.003
Cgﬁcy
Condicién balonceado
Pl

Corga axicl, P

e
T
I
I
\:\
I
I

€c=0.003
eg>ey Folla por troccién

Momento, M
Falla por flexo—traccion

~0

Imagen28 — Diagrama de Interaccién [10]
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La construccion de un diagrama de interaccién se realiza definiendo multiples puntos del
mismo, en donde se relaciona la capacidad axial con la resistencia a la flexion. Esto se lleva
a cabo analizando el equilibrio de secciones con ejes neutros arbitrarios, y asignando
distribuciones de deformaciones que correspondan al agotamiento del concreto [02]. El
RNE E.060 permite considerar el bloque de compresiones de Whitney, con una deformacién
unitaria de agotamiento de 0.003. En el caso en el cual la resultante de fuerzas internas de
traccion supere a las de compresion, se presenta una falla por flexotraccion representada
por el conjunto de puntos ubicados bajo el eje horizontal de carga nula [02].

Al hallar el equilibrio interno de la seccion es posible reducir los momentos y fuerzas al
centroide de la seccion o a su centro plastico. El centro plastico se define como el centro de
fuerzas considerando toda la seccion comprimida en su capacidad maxima [02], en donde el
concreto trabaja a 0.85fc y el acero a fy [06]. Para el disefio, la eleccion del punto de
reduccién es indiferente, siempre que las demandas del analisis se reduzcan al mismo
punto considerado en el calculo de la capacidad. En el caso que el refuerzo no sea
considerablemente asimétrico, o en el que el que la cuantia sea baja, la variacion entre el

centroide de una seccion y su centro plastico es despreciable.

Durante el célculo del diagrama interaccién la posicién considerada del eje neutro no
necesariamente se encuentra dentro de la seccidn. Esto corresponde a los casos en los
cuales todo el elemento se encuentra sometido a compresion o traccion. En la situacion en
la cual todo el elemento se encuentra en traccion, se debe considerar que la falla se alcanza

por la fluencia del refuerzo de acero, y que el concreto no aporta en la resistencia.

Como se puede notar, existen infinitos puntos en el diagrama interaccién, correspondientes
a las infinitas posiciones del eje neutro. Sin embargo, el calculo de una gran cantidad de

puntos es en la practica innecesario.

La metodologia de construccion de diagramas de interaccion descrita anteriormente permite
determinar el diagrama de interaccion nominal de un elemento. Sin embargo, es necesario
definir un diagrama de interaccion de disefio, que considere los criterios del disefio por el
Método de Resistencia. Este ultimo tiene en consideracion diferentes factores de reduccion
correspondientes al tipo de falla del elemento. Se presentan a continuacion los valores

considerados por la norma EO0.60:

Para Pu = 0.1®Pn en columnas con estribos ®=0.70

en columnas con espirales & =0.75
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ParaPu<0 ®=0.90

Si 0 < Pu < 0.10Pn, @ tiene un valor intermedio descrito por una interpolacion lineal.

Ademas, se considera un factor a que limita la compresién maxima segun la expresion:

Pu < a ® Po, donde Po = 0.85 fc (Ag — As) + fy x As, donde:
a=0.80 en columnas con estribos,

a=0.85 en columnas con espirales

El factor de reduccion a busca evitar situaciones en las cuales columnas disefiadas ante
cargas de compresion pura lleguen facilmente a la falla de generarse una pequefa
excentricidad. Al reducir la méxima capacidad ante compresion mediante el factor q,
indirectamente se brinda a la columna una capacidad minima ante momentos, que para
columnas convencionales corresponde aproximadamente a una excentricidad de 0.1h [06].
Se muestra a continuacion la forma tipica de un diagrama interaccién de disefio para una

columna con estribos:

P, +A Nominal
0.8 Po L/ﬂ_

B Disefio

Falla por compresion

Falla por traccion
Y -
=09 / g \M My
o]
G

Imagen29 — Diagrama de Interaccion de Disefio del RNE E.060 [10]

De manera tradicional, al construir un diagrama interaccion sélo se determinan puntos clave
como lo son los puntos de falla por compresién pura, flexion pura, traccién pura, y el punto
de falla balanceada, entre otros. El diagrama de interaccion se define graficamente
conectando los puntos obtenidos mediante una curva suavizada. Por otro lado, si se trabaja
en una columna con una configuracion tipica y geometria simple, también pueden utilizarse
abacos o tablas. No obstante, en la actualidad es posible hallar con mucha rapidez todos los
puntos necesarios para el trazado de un diagrama casi perfecto con la asistencia de un

computador, por lo que métodos menos automatizados han perdido notoriedad.
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6.2.2 Disefio por Flexocompresion Biaxial
La capacidad de un elemento sometido a cargas de flexocompresion queda descrita por una
superficie de interaccion. Los diagramas de interaccibn vistos para el caso de
flexocompresién uniaxial pertenecen solamente a una configuracién de cargas especifica,
en donde los momentos son aplicados a lo largo de un solo eje. Mientras que la superficie
de interaccion queda definida por las combinaciones de cargas ultimas (Pu) y momentos
tltimos en ambas direcciones (Mux y Muy), el diagrama de interaccion es el corte de dicha
superficie con el plano definido por Muy = 0. Esto hace evidente que una superficie de
interaccion queda establecida por los infinitos planos correspondientes a las posibles

combinaciones de Mux y Muy.

El disefio por flexocompresion biaxial es mucho mas complicado que el caso uniaxial, ya
gue no existe un método simplificado o sencillo para determinar la superficie de interaccion
de una seccidén. Ademas, los célculos son mas tediosos, ya que se requiere trabajar con
ejes neutros que geométricamente no coinciden con los ejes principales de la seccién. En
vista de esto, la norma y otras fuentes proponen métodos simplificados que permiten
estimar la resistencia de una seccion ante momentos biaxiales, basados en aproximaciones
al perfil de la superficie real de interaccion [06]. EI método descrito a continuacion, el
Método de Bresler, es el incluido en el RNE E.060.

El Método de Bresler estima la resistencia a compresion que tiene una columna sometida a
momentos biaxiales, en funcién de su resistencia a compresion en los casos uniaxiales en

ambas direcciones. Este método queda descrito por la siguiente expresion:

(Pur)? = (®Pnx)* + (PPny)* — (®Po)?, donde:

Pur es la carga axial maxima que resiste la columna sometida a la flexion biaxial,
®Pnx es la capacidad de la seccion si solo se tiene Mux,

®Pny es la capacidad de la seccidn si solo se tiene Muy,

®Po es la capacidad de la seccion si solo se tiene carga axial.
Se debe de considerar que el Método de Bresler no tiene relacion alguna con el limite que
indica la norma sobre la maxima carga axial definido por el factor a. Esto implica que

adicionalmente habra que verificar que Pur < a ®Po.

El Método de Bresler presenta resultados razonables, pero se limita a secciones

rectangulares con armado simétrico, y su precisibn se ve afectada para cargas axiales
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menores a las de la falla balanceada. Por ello, para casos en los cuales Pu < 0.1®Po, la

norma recomienda utilizar la siguiente expresion en la verificacion de disefio [06]:

(Mux/®Mnx) + (Muy/®Mny) < 1.0, donde:

®Mnx y ®Mny son las capacidades de la seccion a flexion pura.

En la actualidad, la existencia de una gran variedad de programas de computador que
permiten el calculo casi exacto de las superficies de interaccion torna innecesario el uso de
métodos aproximados como el previamente descrito. En la practica, el uso del Método de
Bresler, aunque valido, queda limitado al uso académico o para ser utilizado en las raras
situaciones en las cuales no se cuenta con las herramientas para realizar calculos asistidos

por computador.

6.2.3 Disefio por Corte
El disefio por fuerza cortante es similar al desarrollado para vigas de concreto armado. Este
se basa en el método de Disefio por Resistencia, en donde se busca que las solicitaciones

amplificadas sean menores a las resistencias nominales reducidas.

Al igual que en el caso de las vigas, la parte de la demanda de corte que no puede ser
tomada por el concreto es suplida por refuerzo en forma de estribos. La principal diferencia
reside en que es posible considerar el aporte de las cargas axiales de compresion de la
columna en el calculo de la resistencia proporcionada por el concreto. La resistencia al corte

del concreto queda definida por:

Ve =0.53xVfcx b xd x (1 +0.0071 Nu/Ag), donde

Nu es la carga axial sostenida sobre la columna, y Ag es el area bruta de la seccion.

En el Perl las columnas suelen ser robustas, y debido a practica habitual de controlar las
fuerzas laterales mediante el uso de placas o muros de corte, las solicitaciones de fuerza
cortante en columnas resultan ser bastante bajas. Por lo antes mencionado, el disefio por
corte en columnas en muchas ocasiones resulta innecesario. Usualmente, basta con
verificar que la seccion de concreto es capaz de soportar las fuerzas cortantes, incluso sin

considerar el aporte de los estribos.

Asimismo, ya que el disefio suele ser bastante holgado, en la practica no se acostumbra

considerar el aporte de las cargas axiales de compresion a la resistencia al corte de las
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columnas. Esto permite simplificar el disefio, y evita la necesidad de definir la magnitud de

las cargas permanentes sobre las columnas.

6.2.4 Verificacion de Esbeltez y Pandeo

Histéricamente las columnas de concreto armado en el Peru tienden a ser bastante
robustas. Sin embargo, con la masificacibn en el mercado de concretos de altas
resistencias, y con el incremento en el grado de las barras de acero de refuerzo, se utilizan
columnas cada vez mas esbeltas. Es por ello, que en el caso de edificaciones con alturas
de entrepiso especiales, o con dobles vy triples alturas, resulta razonable considerar los

efectos de esbeltez en el disefio de columnas.

El efecto principal que puede existir en un elemento de concreto armado debido a su
esbeltez es la generacién de momentos de segundo orden. Estos son definidos como los
momentos generados por la excentricidad adicional causada por la deformacion del

elemento para llegar a un estado de equilibrio.

El método del RNE E.060 para el disefio de elementos esbeltos considera un momento
amplificado de disefio (Mc). Dicho momento es resultado de la superposicion de los
momentos debido a cargas de gravedad y los momentos debido a cargas laterales

sismicas, amplificados para cada caso por factores independientes [02].

Los momentos de gravedad son amplificados por un factor local (1), ya que en el analisis
de cargas de gravedad el comportamiento de pandeo en cada columna es independiente al
resto de la estructura. Por otro lado, los momentos sismicos son amplificados por un factor
global (8g), ya que ante este tipo de cargas sera la estructura en conjunto la que controle

los desplazamientos laterales [02].

Finalmente, el momento de disefio sera Mc = 81 Muv + &g Mus, donde Muv y Mus son los

momentos debido a cargas de gravedad y debido a cargas sismicas correspondientemente.

En la practica, los efectos de esbeltez global usualmente son poco importantes, ya que
existe la tendencia de rigidizar las estructuras mediante la colocacion generosa de placas.
Por otro lado, en el caso de las pocas estructuras de porticos existentes, las exigencias
sismorresistentes del RNE generan secciones en extremo robustas, como por ejemplo las

vistas en el Aeropuerto Internacional Jorge Chéavez.
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En vista de que la edificacion en disefio cuenta con una alta densidad de placas que
controlan de manera bastante conservadora los desplazamientos sismicos, en el presente

trabajo se desarrollan solamente los conceptos relacionados con la esbeltez local.

El factor de amplificacion local se evalia mediante la siguiente expresion:

61 =Cm/ (1 -Pu/®Pc) =1, donde:

Pu es la carga amplificada actuante sobre la columna.

@ es el factor de reduccion de resistencia para columnas en compresion.
Pc es la carga critica de pandeo, basada en la Férmula de Euler.

Cm es el coeficiente de relacibn de momentos y tipo de curvatura.

Pc queda definido por la siguiente ecuacion basada en la expresion de Euler, asumiendo

conservadoramente un valor de K = 1 que corresponde a elementos biarticulados:

Pc = m? x El/In?, donde In es la longitud libre no arriostrada de la columna, y El puede
determinarse conservadoramente como El = Ec x 1g/(2.5 (1 + Bd)). Bd es el cociente entre el
momento debido a las cargas sostenidas y el momento total, y habitualmente tiene un valor

cercano a 0.6.

Por otro lado, Cm = 0.6 + 0.4 M1/M2 = 0.4, en donde M2 es el momento mayor y M1 el
momento menor de extremos de columna. Considerando M1 = M2 como se da en la gran
mayoria de estructuras, Cm toma un valor de 1 para curvatura simple, y un valor de 0.2 para
curvatura doble. Sin embargo, la norma limita el valor de Cm como minimo en 0.4 [02]. Por
lo antes indicado, se puede afirmar que en la mayoria de edificaciones el valor de Cm es de
0.4, ya que las columnas presentan cominmente doble curvatura [02]. Sin embargo, en
basqueda de tener un valor rapido y conservador para el disefio, muchos ingenieros
consideran para Cm un valor de 1. No obstante, es necesario realizar un calculo mas

detallado si dicha asuncién genera un disefio notoriamente desproporcionado.

Adicionalmente, el RNE E.O060 permite despreciar los efectos locales de pandeo si se

cumple que:

In/r < 34 — 12 M1/M2, donde r es el radio de giro de la seccién, que puede asumirse como

0.3h en secciones rectangulares y 0.25D en secciones circulares.
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6.2.5 Distribucién de Refuerzo y Armado de Columnas
Con el fin de garantizar un armado y distribucién de refuerzo adecuado, el RNE E.060 indica

una serie de consideraciones que deben de tomarse en cuenta durante el disefio.

Con respecto a la cantidad de refuerzo longitudinal, se establece que la cuantia de acero

debe de encontrarse entre 1% y 6%.

El limite inferior busca garantizar la existencia de refuerzo suficiente para el armado y
colocacion de estribos. Ademas, controla la fluencia del acero en compresion bajo cargas
de servicio, por flujo plastico del concreto, que puede modificar comportamiento de la
seccion supuesto durante la construccién del diagrama de interaccién [06]. Conjuntamente,
respetar la cuantia minima permite que la resistencia de la seccion fisurada supere la
resistencia de la seccion bruta [11]. En el caso en el cual por razones arquitecténicas se
generen secciones sobredimensionadas, la norma permite considerar una seccién reducida

hasta en 50% para los célculos, incluyendo el de refuerzo minimo [02].

El limite superior de cuantia busca evitar problemas por congestion del acero,
principalmente en los nudos y zonas de empalme de refuerzo [06]. Ademas, la informacion
empirica y ensayos disponibles se enfocan principalmente en elementos con cuantias

menores a 6% [11].

Muchos ingenieros limitan en sus disefios el refuerzo longitudinal a una cuantia maxima de
4%, con la intension de evitar problemas de congestién de acero [02]. Adicionalmente, la
practica ha demostrado que se obtienen columnas mas econdmicas si se trabaja dentro de

un rango de cuantia ubicado entre 1% y 3% [06].

Con respecto a la distribucion del refuerzo, el RNE E.060 establece como minimo la
colocacion de una barra en cada esquina [06], de manera que pueda ser posible el armado
de estribos, y se cuente con refuerzo en las zonas con mayores deformaciones. En el caso

de columnas cuadradas o rectangulares el minimo de barras es cuatro [06].

La norma no establece limites maximos para el espaciamiento del refuerzo longitudinal en
columnas. Sin embargo, resulta sensato utilizar el espaciamiento maximo indicado para
muros. En la practica, el refuerzo longitudinal en las columnas se distribuye
aproximadamente cada 25 o 30 cm, de manera que se eviten columnas con pocas barras

de calibres muy grandes, y se logre una cuantia de estribos razonable.
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El RNE E.060 permite hacer uso de paquetes de barras de 2, 3 y hasta 4 barras, siempre
gue se cumplan con los requerimientos de espaciamiento y recubrimiento correspondientes
a barras ficticias con un area equivalente al area del paquete [06]. Sin embargo, en la
practica no es recomendado el uso de paquetes de mas de 2 barras, ya que se presentan

entonces problemas en el armado y colocacién de empalmes.

La distancia entre estribos definida en el disefio por corte es la misma que la definida para
el refuerzo de vigas. Sin embargo, el RNE E.060 presenta consideraciones adicionales con
respecto al espaciamiento maximo, tomando en cuenta que los estribos tienen también la
funcion de prevenir el pandeo de las barras en compresién [06]. Estas se presentan a

continuacion:

S < 16db, donde “db” es el diametro de las barras verticales.
S < menor dimension de la columna.

S £ 48de, donde “de” es el diametro del estribo.

En los casos en los cuales las columnas no tienen responsabilidad sismica, muchas veces
se determina que la distancia maxima entre estribos es bastante elevada. Sin embargo, en
consideracién de que un confinamiento adecuado permite mejorar el comportamiento del
concreto en el estado de rotura, se suelen colocar estribos distanciados no mas de 25 6 30
cm. Ademas, en columnas que trabajan Uunicamente bajo cargas de gravedad se permite el
uso de estribos abiertos, pese a que en la practica no se suelen usar este tipo de estribos,

sino que se indica el uso de estribos cerrados siempre que sea posible.

6.2.6 Consideraciones para Columnas Sismicas
En el caso de columnas que poseen responsabilidad sismica, el RNE E.060 considera

disposiciones especiales indicadas en el capitulo 21.

Para columnas que forman parte de un sistema estructural formado principalmente por
muros o placas, se exige el uso de estribos de confinamiento cerrados en los extremos del
elemento, y de un espaciamiento maximo mas riguroso que para columnas de gravedad.
Por otro lado, si las columnas conforman parte de un sistema sismorresistente de porticos,
las exigencias de confinamiento son aln mas estrictas, y se necesita un disefio por

capacidad del elemento.

El arreglo de estribos en columnas sismorresistentes de sistemas aporticados debe de

contar con una separacion maxima entre ramas de 35cm [07]. Este requerimiento no es

/1
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necesario para columnas de estructuras de placas, pero aun asi se recomienda su uso. En
la practica, en todo tipo de columnas sismorresistentes se acostumbra limitar la distancia
entre ramas a 30cm, y no dejando mas de una barra sin restringir de manera intercalada.
Ademads, se recomienda evitar el uso de ganchos en obras con un nivel bajo de supervision,

ya que la experiencia demuestra que es comun gue sean de baja calidad.

El disefio por capacidad de las columnas de estructuras sismorresistentes implica que en
los nudos la resistencia a flexion es por lo menos igual a la resistencia de las vigas. En
muchos casos, lo indicado no es posible sin realizar un cambio de dimensiones,
especialmente cuando las vigas tienen luces y cargas importantes, y por lo tanto peraltes
elevados. Mas aun, al requerirse que la falla de las columnas sea en flexion, ya que los

momentos nominales son elevados, el disefio por cortante es notoriamente riguroso.

Cuando la estructura es aporticada, se exige que las columnas tengan mayor capacidad
gue la resistencia probable de las vigas, incrementando la capacidad de estas en 25%
debido a la sobrerresistencia del acero y efectos de endurecimiento. Ademas, se exige que
las columnas en zonas de confinamiento mantengan su capacidad de carga axial una vez
perdido el recubrimiento mediante el confinamiento del ndcleo. Esta exigencia, expresada
en una cuantia minima de confinamiento se requiere a lo alto de toda la columna en caso no

sea posible garantizar mayor capacidad en las columnas que en las vigas.

En el caso de columnas en sistemas resistentes a fuerzas laterales de Muros Estructurales
o Dual Tipo I, como lo es la estructura en disefio, los espaciamientos maximos entre

estribos son los descritos a continuacion:

Dentro de la zona de confinamiento Lo:

S < 8db, donde “db” es el didmetro de la barra confinada de menor didmetro.
S < la mitad de la menor dimensién de la columna.

S<10cm

Donde la longitud Lo cumplird con:

Lo =In/6

Lo = la mayor dimension de la columna.

Lo =50 cm

Fuera de la zona de confinamiento:

S<30cm
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6.3 Ejemplo de Disefio

Disefio de Columna B13 (30x60)

Se presenta el disefio de la columna tipica ubicada en la interseccion de los ejes B y 13.
Dada la altura considerable del nivel de entrepiso, es posible que existan efectos de pandeo
alrededor de la menor dimensidn. Por otro lado, dada la estructuracion abundante en placas

se puede prever que no habra solicitaciones sismicas importantes.

Andlisis del Elemento: Se utilizan las cargas axiales obtenidas en el metrado de la
columna. Los momentos flectores considerados ante cargas de gravedad para la direccion
fuerte son los obtenidos en el modelo realizado para las vigas tipicas. Finalmente, ya que el
andlisis sismico indica cargas despreciables, estas no seran consideradas. Con respecto al
momento en la direccion débil, se considera el momento minimo de disefio, el cual se

verifica si presenta 0 no efectos de segundo orden.

Se determina el valor de la carga critica de pandeo (PPc):

In=3.15m

Ec = 2173707ton/m? = 2170000 ton/m?

Bd = 0.6, valor asumido como relacion tipica entre cargas sostenidas y cargas totales.
Ig = 60 x 30%/12 = 135000 cm*

El = 2170000 x 0.00135/(2.5 x 1.6) = 734 ton.m?

®Pc =0.7 x M2 x 733.6/3.15% = 511 ton

La amplificacion local (81), se determina asumiendo conservadoramente que Cm = 1:

Pu =199 ton

01 =1/(1-199/511) = 1.64

Como se aprecia, la amplificacion local es de magnitud considerable. A continuacion se

verifica el parametro In/r, que define la necesidad de considerar efectos de segundo orden.

r=30x0.3=9cm
In/r = 315/9 = 35

Como se aprecia, el valor de In/r es menor a 100, lo cual indica que es valido utilizar el
método de amplificacion de momentos. El valor limite para no considerar efectos de
segundo orden es 34 — 12M1/M2. Ya que la columna no estd sometida a momentos,
podemos considerar conservadoramente que esta presenta curvatura simple y que los

momentos aplicados son iguales. Con esto, el limite es 22. El momento de andlisis en la
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direccion débil es Mc = 81 x Muv, donde Muv corresponde en este caso al momento por

excentricidad minima.

Mmin =199 x (0.015 + 0.03 x 0.3) = 4.78 ton.m
Mc =1.64 x4.78 =7.83 =8 ton.m

Las cargas de disefio considerando una combinacion de carga de 1.4D + 1.7L son:

Columna B13 (30x60)
Piso Pu (ton) | Mxx (ton.m) | Myy (ton.m)
Piso 4 25 26 8
Piso 3 83 21 8
Piso 2 141 21 8
Piso 1 199 21 8

Tablal3 — Cargas de Disefio de Columna B13

Disefio por Flexocompresién Biaxial: Como se indica previamente, el disefio por
flexocompresion biaxial consiste en un proceso iterativo de verificacion de secciones,
mediante multiples ciclos de tanteo. Sin embargo, en la actualidad la asistencia de
computadoras simplifica grandemente la labor numérica, e incluso permite ajustes en la

seccion y configuracion de refuerzo de manera casi inmediata.

Ya que los momentos de gravedad con constantes a lo alto del edificio, o incluso mayores

para el caso de la azotea, se considera un solo refuerzo para los cuatro niveles.

Se elige una seccion reforzada con 12017, que
corresponde a una cuantia de 3.40%. Debido a que se

realiza un disefio biaxial, la capacidad de la columna se

.60

representa mediante las curvas de capacidad de los

valores de carga axial aplicados. Esto corresponde a

presentar una curva de contorno de carga, que es el corte

de la superficie de interaccién con el plano definido por la

carga axial actuante.
Imagen30 — Clave
de Columna B13
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Se presentan a continuaciéon las curvas de contorno de carga para la seccion definida,

determinadas mediante el programa Columnas V1.2 del Ing. José Antonio Terry.

DIAGRAMA DE INTERACCION
25
Pu Mux Muy
199.0 21.0 8.0
83.0 21.0 8.0
20 1 25.0 26.0 8.0
15
g
=
10 A
5 |
0 | | | | | | .
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
dMnx (Ton.m)

Imagen31 — Curva de Contorno de Carga de Columna B13

Se aprecia que la capacidad de la seccién es adecuada para los primeros tres niveles, y
resulta excedida levemente para las cargas en el Ultimo nivel. Considerando que el calculo
de momento minimo en la direccién débil ha sido realizado de manera conservadora, se

acepta el disefio como competente.

Disefio por Corte: Ya que no existen fuerzas cortantes en las columnas, no es necesario
realizar un disefio detallado. Sin embargo, ya que durante un sismo siempre existen ciertas
demandas de corte, se opta por colocar estribos siguiendo las exigencias minimas

correspondientes a columnas sismicas en edificios de Muros.

Se utilizan 3 estribos, de manera que se genere un nlcleo confinado, y cada barra de
refuerzo cuente con arriostre lateral. Ademas, se utiliza la siguiente distribucion de estribos

correspondiente a exigencias de confinamiento:

3[13/8’P: 1@05; 8@10; R@25
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7. DISENO DE PLACAS

7.1 Introduccidén

Las placas o muros de corte son elementos que poseen gran rigidez en una direccion. Esto
les permite controlar los desplazamientos laterales de una edificacién durante sismos, y
causa que tomen gran parte de la fuerza cortante basal. Dado que las placas tienen
usualmente un area de seccion grande en relacion a su area tributaria, se caracterizan por
presentar bajos esfuerzos axiales. Por otro lado, debido a su alta rigidez en un sentido, las

placas toman en dicha direccion altos momentos flectores y fuerzas cortantes [09].

El disefio de placas queda controlado por momentos flectores y fuerzas cortantes sismicas.
Los momentos de gravedad normalmente son poco importantes a comparaciéon de los
momentos sismicos, y son usualmente despreciados. Sin embargo, si resulta recomendable
considerar nucleos confinados en zonas de placas que reciben vigas, previendo posibles

concentraciones de esfuerzos debido a efectos locales.

En casos muy particulares existen placas con momentos flectores altos que no provienen
de acciones sismicas. Estos son casos aislados que requieren de consideraciones
especiales, y se presentan principalmente debido a empujes de terreno sobre edificaciones
ubicadas en un talud pronunciado. Otros casos se presentan por empujes de viento en
edificaciones muy altas, o por volteo debido a la existencia de volados significativos

distribuidos en planta de manera marcadamente asimétrica.

7.2 Conceptos de Disefio

7.2.1 Disefio por Flexocompresion

Se siguen los conceptos del disefio por flexocompresion en columnas, siempre que la placa
en disefio se trate de un elemento esbelto. Se clasifican como esbelta a las placas cuya
relacién entre altura y longitud es mayor a la unidad. Ademas, a diferencia de las columnas,
ya que una de las dimensiones en planta es mucho mayor que la otra, se distinguen los

elementos de borde y el refuerzo repartido en el alma.
Ya que los resultados obtenidos mediante el modelo sismico se determinan con respecto al

centroide de la seccibn, los diagramas de interaccién se construyen con respecto a este

punto. Podrian utilizarse diagramas de interaccion con respecto al centro plastico de la
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seccion, pero esto implica tener que reducir las fuerzas de analisis a este punto, de manera

que el andlisis y el disefio sean coherentes.

En el caso de placas que tienen alas, el RNE E.060 considera que el ala efectiva de una
placa es la mitad de la distancia entre almas adyacentes, o 10% de la altura total del muro
[07]. Por otro lado, el manual del ACI318 considera el ala efectiva como 25% de la altura
total. La longitud de ala efectiva proviene de observaciones realizadas en ensayos de
placas de secciones L, T y C; en donde no se cumple la Hip6tesis de Navier cuando la

longitud total de ala es relativamente grande con respecto a la altura total del elemento.

Ya que durante un sismo los extremos se someten a grandes esfuerzos ciclicos, el RNE
E.O60 requiere la existencia de elementos de borde. Los elementos de borde consisten en
nacleos confinados ubicados en los extremos de las placas, y que en la mayoria de los
casos cuentan con un refuerzo longitudinal mayor. Se exigen elementos de borde en casos

en los cuales la zona en compresion es mayor al limite indicado en la siguiente expresion:

¢ =Im /600 (du / hm), donde:

c es la profundidad del eje neutro,
Im es la longitud de la placa,

hm es la altura de la placa,

ou es el desplazamiento lateral inelastico maximo del muro. [07]

En la practica esta expresion se puede simplificar conservadoramente considerando que el
cociente du/mh no puede superar el valor de 0.007 (deriva méaxima de entrepiso). Bajo este
supuesto es necesario el uso de nucleos confinados si la zona en compresién supera

aproximadamente 25% de la longitud total del muro.

El elemento de borde debe de colocarse hasta altura no menor que el mayor entre Mu/4Vu
y Im. De esta manera se asegura la existencia elementos de borde por una altura razonable
en la parte inferior de la placa, donde se espera hayan los mayores esfuerzos. En el caso

de requerir elementos de borde el RNE E.060 establece las siguientes condiciones:

La extension minima del elemento de borde desde el borde de la placa es igual al
valor mayor entre (c — 0.1lm) y c/2.
En secciones con alas, el ancho de ala efectiva forma parte del elemento de borde, y

se debe de extender por dentro del alma un minimo de 30 cm.
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Los elementos de borde deben de estar confinados por estribos cerrados, en donde
las ramas no se separen una distancia mayor a 35 cm.
El espaciamiento de estribos no debe de ser mayor a 10db, la menor dimension del

elemento de borde, 0 25 cm. [07]

Adicionalmente, la cuantia vertical minima fuera de los elementos de confinamiento es de

0.0015, y no son necesarios estribos a menos que la cuantia vertical supere 0.01 [07].

Por otro lado, resulta razonable considerar que las placas deben de tener estribos de
confinamiento en toda el alma si estas presentan cargas axiales importantes. En edificios
muy altos y con pafios grandes es posible que las placas actien axialmente de manera
similar a las columnas, por lo cual el uso de estribos de confinamiento a lo largo del
elemento mejora su comportamiento en rotura. Una recomendacion practica consiste en
colocar estribos en el alma si los esfuerzos axiales en servicio superan 0.25fc, o cuando la

falla por flexocompresion se presenta cerca del valor balanceado.

7.2.2 Disefio por Corte

El disefio por corte es similar al enfoque visto para el caso de columnas, en donde la fuerza
cortante ultima debe de ser menor a la resistencia nominal reducida. En el caso en el cual la
resistencia del concreto no es capaz de tomar todas las solicitaciones, debe existir un

refuerzo de acero capaz de suplir la demanda adicional de resistencia.

En el caso de elementos o pérticos que tomen mas del 30% de la cortante basal sismica, el
RNE E.030 exige amplificar la fuerza de disefio por un factor de 1.25 [05]. Esta exigencia
busca lograr disefios mas conservadores en elementos cuya importancia sismica es
moderada o alta. Para muchos este requerimiento resulta ser excesivamente conservador,
ya que aplica en casi todos los casos de edificaciones convencionales con tres o menos
ejes de responsabilidad sismica en cada direccion. Por ello es obviada con frecuencia, o
considerada s6lo en elementos cuya cortante basal sea mucho mayor al 30% indicado
como criterio. Por otro lado, considerar este requerimiento también resulta contraintuitivo en
el caso de muros o placas perimetrales ubicados entre edificaciones, cuyas dimensiones

implican que jamés entraran en el rango inelastico.

Ya que se desea que el elemento presente una falla por flexion y no por corte, la norma
establece un factor de amplificaciéon por capacidad. Este factor corresponde a Mn/Mua,
donde Mn es el momento nominal resistente del muro asociado con la carga Pu, y Mua es el

momento flector proveniente del andlisis sismico. Dicho factor de amplificacién no necesita
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ser mayor que el factor R de reduccién sismica, y solo se requiere dentro de la mayor altura

entre los dos primeros pisos, la longitud de la placa, o en una altura igual a Mu/4Vu [07].

Dado que el disefio se ve controlado por varias combinaciones distintas, y el factor de
reduccion @ puede tomar valores de hasta 0.70, el factor de amplificacion por capacidad
puede ser considerablemente grande. En estos casos muchos utilizan a medida de
salvaguarda una amplificacion limite de 2.50, considerando arbitrariamente que este valor
de sobrerresistencia es suficiente. En la practica este limite controla en muchos casos el
disefio, especialmente en placas con fuerzas axiales sismicas importantes, o con secciones

de asimetria marcada.

La resistencia reducida al corte de la placa es ®Vn = ®Vc + ®Vs, en donde dVn < 5dVe. El
limite de resistencia maxima tiene un origen empirico, y obedece a que se observo en
ensayos que superado este limite, un incremento en el refuerzo no genera un incremento en

la resistencia total del elemento [11].

La resistencia del concreto, siempre que la relacion hm/Im sea mayor que 2, queda definida
por Vc = 0.53 x Vfc x Acw, en donde Acw es el area bruta del alma de la placa. En casos en
los cuales la placa se someta a traccion, la resistencia se ve reducida por un factor igual a
(1 — Nu/35Ag). Sin embargo, cuando las solicitaciones de traccion son importantes, lo usual

es despreciar completamente el aporte del concreto.

La resistencia del acero se calcula en funcion del refuerzo horizontal, segun la expresion Vs
= Av x fy x d/s. La cuantia horizontal por corte no puede ser menor a 0.0025, mientras que
la cuantia de acero vertical por corte queda definida en funciéon de la cuantia de acero
horizontal segun la expresion pv = 0.0025 + 0.5 (2.5 — hm/Im) (ph — 0.0025) [07]. Como se
puede ver, esta expresion implica que en placas con una relacion hm/Im mayor a 2.5 la

cuantia vertical minima sera 0.0025.

Para los casos de placas con demandas bajas en los cuales Vu < 0.5®Vc, vistos
usualmente en elementos sobredimensionados o en niveles superiores, es posible reducir

las cuantias minimas a valores de 0.002 horizontal y 0.0015 vertical [07].

Los espaciamientos maximos para refuerzo distribuido tanto horizontal como vertical no
deben ser mayores a 45 cm o 3 veces el espesor del muro. Asimismo, para refuerzo

horizontal el espaciamiento no puede superar Im/5, y para refuerzo vertical Im/3 [07].
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7.2.3. Disefo por Corte Friccion
En superficies de falla potenciales debe verificarse que el elemento no pueda presentar una
falla por corte friccion. En estos casos el elemento no sufre una falla debido a traccion
diagonal, sino que se genera el deslizamiento entre dos unidades de concreto [10]. En el
caso de una edificacién convencional estas superficies de falla potenciales se ubican en las

juntas de vaciado que se producen entre el vaciado de losa y el vaciado de placas.

La capacidad resistente por corte friccion es definida por Vn = (Avf x fy + Nu) y, donde:
Avf es el area de refuerzo perpendicular que corta la superficie de falla,
Nu es la carga axial sostenida de compresion,
M es el coeficiente de friccidn, que para concretos convencionales y juntas limpias

corresponde a un valor de 0.6.

La expresién anterior asume que en el plano de falla las dos caras en contacto presentan un
mecanismo de trabazoén, el cual genera la separacién de las dos partes al suceder el
deslizamiento entre ambas caras. Se considera entonces que el refuerzo perpendicular al
plano, en conjunto con las cargas axiales sostenidas, impide la separacion de ambos

bloques en contacto, generando asi una fuerza de friccion en la interface [10].

El comité del ACI318 considera que para esfuerzos generados por momentos flectores es
razonable asumir que las compresiones de un extremo Se compensan con las tracciones en
el extremo opuesto. Sin embargo, si existen cargas netas de traccion, la parte del refuerzo

que toma estas no debe ser considerado en los célculos [11].

El RNE E.060 también indica un limite superior para la resistencia al corte friccién, ya que
para valores mayores la expresion de disefio pierde correlacion con los resultados

experimentales existentes [10]. El limite queda definido por las siguientes expresiones:

Vn<0.2fcxAcw,y
Vn < 56 x Acw.

7.3 Ejemplo de Disefio

Disefio de Placa 1 (Eje 5)
Se presenta a continuacion el disefio de la placa 1, ubicada en el cruce de los ejes 5y B.
Esta placa presenta solicitaciones sismicas importantes de momentos flectores y fuerzas

cortantes en ambas direcciones.
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Analisis del Elemento: En el disefio del elemento se hace uso de las cargas axiales
obtenidas en el metrado de cargas. Las fuerzas cortantes y momentos flectores son las
obtenidas en el modelo sismico con respecto al centroide de la seccion. Ya que el portico
gue conforma el elemento toma aproximadamente 50% del corte basal de la estructura, se

considera un incremento de 25% en la fuerza cortante obtenida en el modelo.

Para el sismo en la direccién Y-Y, se considera que el ala efectiva de la seccion abarca la
longitud total del ala. El ala considerada es de 2.94 m, que equivale aproximadamente a

20% de la altura total.

Para el sismo en la direccion X-X en donde la longitud de ala es mayor, es inadecuado

considerar su totalidad como efectiva, ya que el principio de Navier no es valido.

Se presenta en la Imagen32 la distribucion de esfuerzos axiales obtenida. Como se puede
apreciar, la zona derecha correspondiente al alma posee la mayor concentracion de
esfuerzos y llega a valores de 90ton/m? mientras que en la zona opuesta se tienen
esfuerzos del orden de 52 ton/m?. Siguiendo el criterio del ACI318 se considera un ala
efectiva de 3.75m, que corresponde a 0.25hm. Para este caso el porcentaje de fuerza axial

gue viaja por el ala efectiva es de 85% de la fuerza total.

Imagen32 — Distribucién de Esfuerzos Axiales en Ala de Placa 1

Teniendo en cuenta las consideraciones mencionadas, se obtienen las cargas de analisis

presentadas en la Tablal4.

Placa PL1 (Eje 5)
COMB |1.25D+1.25| 0.9D SISMO XX SISMO YY
Piso Pgu (ton) | Pgu (ton) | Max (ton.m) | Vax (ton) | Psx (ton) | May (ton.m) | Vay (ton) | Psy (ton)
Piso 4 44 21 59 28 3 34 29 15
Piso 3 103 44 191 61 5 140 74 42
Piso 2 162 66 380 83 15 332 105 70
Piso 1 222 89 609 90 22 587 117 92

Tablal4 — Solicitaciones de Disefo de Placa 1

Tesis publicada con autorizacién del autor
No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP ! gx_}\g’_f}gﬁmn

DEL PERU

Disefio por Flexocompresion: Para el analisis se consideran las siguientes geometrias:

Sismo X-X

lw=294m tw=0.20m
bf =3.75m tf=0.25m
Sismo Y-Y

lw=4.75m tw=0.25m
bf=2.94m tf=0.20m

Para el predimensionamiento de refuerzo se asume que la placa trabaja en flexion pura, con

un brazo de palanca interno de 80% de su largo, y despreciando el refuerzo distribuido.

Mux = 609 ton.m
Asx =609/ (0.9 x4.2 x 0.8 x 2.94) = 68.50 cm?
Muy = 587 ton.m
Asy =587 /(0.9 x4.2 x 0.8 x 4.75) = 40.87 cm?

Se elige una seccién con ndcleos conformados por un ndcleo de 109P1” en el extremo
superior derecho, y dos nucleos de 4®1”+4®3/4” ubicados en la esquina superior izquierda
y en el extremo inferior izquierdo. Los nucleos se consideran de 60 cm de longitud. El
refuerzo distribuido se asume igual al minimo refuerzo vertical por corte, correspondiente a

una cuantia de 0.25%.

As = 0.0025 x 100 x 25 = 6.25 cm?/m
Se colocan 203/8"@20 cm
Se verifica la exigencia de nucleos confinados, considerando conservadoramente valores de

ou/hm iguales a las maximas derivas encontradas en el andlisis sismico:

En la direccion X-X, considerando una deriva maxima de 4.0%o, ¢ < 120 cm.

Para Pu = 244 ton el valor de c es de 121 cm (= 120 cm).

En la direccién Y-Y, considerando una deriva maxima de 1.1%o, ¢ £ 717 cm

Para Pu = 314 ton el valor de c es de 192 cm (= 717 cm).

Por lo tanto no se requiere de elementos de borde, y se considera en el disefio los nucleos

previamente definidos.
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Se presentan a continuacion los diagramas de interaccién de las secciones de placas

definidas, construidas con el uso del programa Placas V1.3 del Ing. José Antonio Terry:

DIAGRAMA DE INTERACCION
1,500 -
1,000 |
5
= 500 1
j
=
® ®
-1500 -1000 - 50 1000 1500
-500
Pu Mux
244 0
244 609 1-606
67 609 oMn (Ton.m)
Imagen33 — Diagrama de Interaccion de Placa 1 en Direccion X-X
DIAGRAMA DE INTERACCION
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Imagen34 — Diagrama de Interaccion de Placa 1 en Direccion Y-Y
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El refuerzo de los nicleos se mantiene constante en los dos primeros niveles. En los dos
ultimos niveles el refuerzo en los nucleos del lado izquierdo se reduce a 8®3/4”, mientras
que el refuerzo del ndcleo del lado derecho se reduce a 1093/4”. Con los nucleos
considerados, la capacidad de las placas se encuentra muy por encima de las solicitaciones

sismicas, ya que estas se reducen drasticamente en los dos niveles superiores.

Disefio por Corte: En base a la capacidad de la placa definida en el disefio por
flexocompresién se determina la fuerza cortante de disefio por capacidad, amplificando las
fuerzas cortantes obtenidas en el andlisis. Ya que las fuerzas cortantes son altas en
comparaciéon a los momentos, y que la longitud de la placa es relativamente baja, la

amplificacion solo se requiere en los dos primeros niveles.

En la direccion X-X se tiene que Mn = 1191 ton.m. Se determina la fuerza de disefio:
Vu = 1266/609 x 90 = 187 ton

En la direccion Y-Y se tiene que Mn = 2751 ton.m. Considerando que la distribuciéon de
nucleos genera una sobre resistencia considerable, se considera una amplificacion de 2.5:
Vu=25x117 =292 ton

Se debe notar que es necesario realizar un disefio por flexocompresién razonablemente
ajustado, pues de lo contrario se dificulta el disefio de corte por capacidad. Sin embargo, en
muchos casos es imposible tener un disefio que se ajuste a todas las combinaciones de
carga. Esto se debe a la existencia de fuerzas axiales sismicas importantes, a la asimetria
pronunciada del elemento, o a la diferencia entre el acero requerido debido a las acciones

en una direccion y la otra.

Se determina el refuerzo horizontal necesario en base a las fuerzas cortantes halladas. El

cambio de refuerzo se realiza en el tercer piso, buscando mantener orden en el disefio:

Para el sismo en la direccion X-X:

Vu = 187 ton (piso 1)

®Ve = 0.85 x 0.53 x V210 x 20 x 294/1000 = 38.39 ton

®Vnmax =5 x 38.39 = 191.93 ton (> 187 ton)

Considerando refuerzo de 201/2°@20 cm, ®Vs = 134.34 ton

®Vn =173 ton = 187 ton

Se utiliza el refuerzo horizontal propuesto (déficit de 7.49%), teniendo en consideracion que
la combinacion de carga critica posee una fuerza axial de 249 ton, que implica un

incremento en la resistencia al corte que no fue considerada.
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Se verifica la capacidad por corte friccion, considerando un area de acero Avf = 102 cm?
dVn <0.85x0.2 x 210 x 294 x 20/1000 = 247 ton
dVn =0.85x0.6 x 102 x 4.2 =219 ton (> 187 ton)

Vu = 61ton (piso 3)

El refuerzo minimo es de 293/8"@25 cm.

Considerando refuerzo de 293/8"@20 cm, ®Vs = 73.47 ton

®Vn = 112ton >> 61 ton

Se utiliza el refuerzo horizontal propuesto de manera de que se tenga un refuerzo ordenado,
pues el espaciamiento elegido coincide con el refuerzo minimo del segmento de placa con

espesor 25 cm.

Para el sismo en la direccion Y-Y:

Vu = 292 ton (piso 1)

®Ve =0.85x0.53 x V210 x 25 x 475 / 1000 = 77.52 ton

®Vnmax =5 x 77.52 = 387.62 ton (> 292 ton)

Considerando refuerzo de 291/2°@20 cm, ®Vs =216.21 ton

®Vn =294 ton > 292 ton

Se utiliza el refuerzo horizontal propuesto (superavit de 0.68%). No se ha considerado el

efecto de la traccién axial, ya que esta no es de magnitud importante.

Se verifica la capacidad por corte friccion, considerando un area de acero Avf = 87.66 cm?.
Para determinar el area de acero efectiva en corte friccion se desprecia el area que trabaja
en traccion pura con Nu = 3 ton.

Avf =87.66 — 3/(0.9 x 4.2) = 86.86 cm?

®dVn <0.85x 0.2 x 210 x 475 x 25/1000 = 424 ton

®Vn =0.85x0.6 x 87 x 4.2 = 186 ton (< 248 ton)

Se considera un factor y = 1, correspondiente a una superficie intencionalmente rugosa:
®Vn =0.85x1.0x87 x4.2 =311 ton (> 248 ton)

La capacidad ante corte friccibn de la seccién es suficiente. Sin embargo, ya que fue
utilizado un factor de friccién de 1.0, es necesario indicar en los planos que se requiere de
una superficie intencionalmente rugosa entre el vaciado de la losa y el vaciado de la placa

en los dos primeros pisos.

Vu =74 ton (piso 3)
El refuerzo minimo es de 203/8"@20cm, ®Vs = 118.70 ton

®dVn = 196 ton >> 74 ton. Se utiliza el refuerzo horizontal minimo.
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8. DISENO DE CIMENTACIONES

8.1 Introduccidén

La cimentacion transmite las cargas de gravedad y sismicas al terreno, distribuyendo las
mismas de manera tal que el suelo sea capaz de portar a la estructura sin fallar por corte o

presentar asentamientos que puedan generar problemas en la edificacion.

La cimentacion de la estructura en analisis se encuentra conformada por zapatas aisladas
para el caso de las columnas, y por zapatas conectadas por una viga de cimentacion en el
caso de las placas. El disefio es realizado bajo los lineamientos de los RNE E.050
Cimentaciones y E.060 Concreto Armado. La primera permite definir las dimensiones
requeridas en las zapatas para garantizar un correcto comportamiento del suelo, mientras
gue la segunda brinda los criterios para el disefio de las zapatas vistas como elementos

estructurales de concreto armado.

La profundidad minima de cimentacién es de 1.50 m, en base a las recomendaciones
indicadas en el estudio de suelos. En base a este estudio se considera un suelo capaz de
soportar una carga distribuida de 40 ton/m?, que al ser de naturaleza granular implica una
falla debida a asentamientos excesivos.

8.2 Conceptos de Disefio

8.2.1 Dimensionamiento por Capacidad del Terreno
Las dimensiones de las zapatas se definen inicialmente en base a un predimensionamiento
segln las cargas axiales de gravedad. Luego, se verifica si dichas dimensiones son

adecuadas considerando las cargas verticales en conjunto con los momentos existentes.

El dimensionado de las zapatas se realiza en funcibn a cargas en servicio, ya que la
capacidad del terreno ya considera un factor de seguridad de 3.0. Ya que el analisis sismico
realizado segun los criterios del RNE E.030 obtiene solicitaciones en estado Ultimo, estas se

reducen por el factor de amplificaciéon 1.25 [05].
Una expresién comunmente utilizada para el predimensionamiento de las cimentaciones es:

A =1.10 x (CM + CV)/(0.85 x ga), en donde las cargas en servicio se incrementan 10%

considerando el peso propio de la zapata, del terreno, y las cargas sobre ella. La capacidad
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portante del terreno “qa” se reduce en 15%, considerando la existencia de excentricidad por

momentos flectores provenientes de cargas de gravedad o cargas sismicas [04].

Al verificar el predimensionamiento de la zapata se determinan los esfuerzos existentes en
el suelo, considerando una distribucién uniforme segun el criterio de Meyerhoff, a partir de

la carga aplicada y la excentricidad de la misma.

o = P/(B — 2ex)(L — 2ey), donde:
ex = P/Mx es la excentricidad en x,

ey = P/My es la excentricidad en y.

(B—2ex)

(L -Zey)

L bl

8

Imagen35 — Area Efectiva de Cimentacion Segun Criterio de Meyerhoff [09]

Contrario al criterio de Meyerhoff, algunos ingenieros consideran una distribucion de
presiones triangular, idealizando el comportamiento del suelo como el de una cama de
resortes. Esta asuncién, también valida, tiende a generar resultados mas conservadores. Ya
que el estudio de suelos considera una distribucién uniforme al hallar la presion admisible
del terreno, es coherente dimensionar las zapatas siguiendo el principio de Meyerhoff. Sin
embargo, la experiencia indica que ambos métodos originan disefios con un

comportamiento competente.

8.2.2 Disefio por Flexion

Para el disefio por flexion de las cimentaciones se hacen uso de los mismos criterios vistos
en el caso de las vigas y losas. Para zapatas aisladas, estas trabajan como elementos en
voladizo donde actian sobre ellas las reacciones del terreno debido a las cargas

amplificadas, descontando el peso propio de la cimentacion y del terreno.

Una forma sencilla de estimar las presiones que ejerce el suelo sobre la cimentacion es

utilizar la presién admisible del suelo amplificada por un factor de 1.5. Esto corresponde a
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un ponderado entre las amplificaciones para las cargas vivas y cargas muertas, y brinda
valores razonables siempre que la zapata no se encuentre excesivamente
sobredimensionada. Por otro lado, para suelos de capacidades elevadas como el cascajo
limefo, y peraltes convencionales de zapatas, el efecto del peso propio y peso del terreno

puede ser despreciado.

El refuerzo minimo de las zapatas corresponde a una cuantia de 0.18%, similar a la
utilizada en el caso de losas macizas, pero no requiere ser mayor a 1.33 veces el acero
requerido por calculo. Adicionalmente, el RNE E.060 indica, para zapatas rectangulares,
gue parte del refuerzo en la direccion corta debe concentrarse en una franja de columna
igual a la menor dimensién, pues se presentan alli mayores solicitaciones. La proporcion de

refuerzo en la zona central es definida por la siguiente expresion:

ys = 2/(L/B +1) [07]

Por homogeneidad en el disefio, es usual que el refuerzo determinado para la franja central
sea el utilizado a lo largo de toda la zapata. Esto es equivalente a amplificar el area de

acero requerida en la direccion corta por el factor Gs = ys x L/B.

Finalmente, en caso se demuestre que la zapata posee zonas en las cuales se separa del
terreno, debe de colocarse refuerzo superior capaz de tomar los momentos generados [07].
El momento negativo puede considerarse como el ocasionado por el peso propio de la

zapata mas el peso del terreno sobre la misma.

8.2.3 Disefio por Corte

El disefio por corte es similar al visto para el caso de losas macizas. Ya que no existe
refuerzo por corte en las cimentaciones, se debe dimensionar el peralte de las mismas de
manera que el concreto sea capaz para tomar todas las fuerzas cortantes. Asimismo, la
fuerza cortante considerada es la obtenida a una distancia “d” de la cara del apoyo, y se

considera la misma carga vista en el caso de flexion.

8.2.4 Disefio por Punzonamiento

Adicional al disefio por corte en una direccion, es necesario garantizar que la zapata es
capaz de soportar efectos de corte bidireccionales, en los casos donde no existen vigas. La
falla por punzonamiento se presenta como una falla por corte, en la cual la seccion critica
se encuentra alrededor de la columna [10]. EI RNE E.O060 considera el disefio por

punzonamiento en una superficie critica a una distancia d/2 de la cara de la columna.
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La fuerza cortante considerada puede estimarse como la fuerza ultima que llega por la
columna, menos la reaccién del terreno en el area dentro del perimetro de falla por

punzonamiento.

La resistencia de la zapata por punzonamiento es definida por la menor de las siguientes

expresiones:

®Vc = 0.85 x 1.06 x Vfc x d x bo, donde bo es el perimetro critico de falla;
®Vc =0.85 x 0.27 x (2 + 4B/L) x Vfc x d x bo;
®Ve = 0.85 x 0.27 x (2 + a x d/bo) x Vfc x d x bo; donde a es un parametro igual a 40 para

columnas interiores, 30 para columnas laterales, y 20 para columnas esquineras. [10]

Para zapatas convencionales la primera de las expresiones controla el disefio. La segunda
expresion cobra importancia para casos en los cuales una dimension es considerablemente
mayor al doble de la otra. Por otro lado, la tercera solo aplica en casos en los cuales las

dimensiones de la columna son mayores al triple o cuadruple del peralte de la zapata.

Finalmente, la practica demuestra que en zapatas convencionales, donde el valor de Ku es
menor que 10, la condicién critica de disefio no es el punzonamiento sino el corte en una
direccion. Por ello este valor es usualmente tomado como referencia para el

dimensionamiento del peralte de una zapata.

8.3 Ejemplos de Disefio

Disefio de Cimentacion de la Columna B13
Se presenta el disefio de la cimentacion de la columna B13. Este es regido por cargas de
gravedad, y debido a la ausencia de limites de propiedad y edificaciones vecinas se utiliza

una solucién de zapata aislada concéntrica.

Analisis del Elemento: En el disefio del elemento se utilizan las cargas axiales obtenidas
en el metrado desarrollado, mientras que los momentos flectores son los obtenidos durante

el andlisis del portico de la columna. Se tienen entonces las siguientes cargas:

Zapata B13
Pserv (ton) | Mxx (ton.m) | Myy (ton.m)
132 0 7

Tablal5 - Solicitaciones de Disefio en Servicio para Zapata de Columna B13
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Dimensionamiento por Capacidad del Terreno: Se estima el &rea requerida por la zapata

considerando una presién admisible en el terreno de 40 ton/m?.

A=1.1x132/(0.85 x 40) = 4.28 m?

Ya que la columna B13 es de 30x60 m, se supone una zapata de 2.00x2.30 m,
manteniendo volados iguales en todas direcciones. Esto permite obtener refuerzo similar en

ambos sentidos, y logra un disefio mas homogéneo y optimizado.

Se verifica si el area determinada es adecuada considerando los momentos en la direccion
Y-Y, y asumiendo un peso propio equivalente a una zapata de 60cm de peralte. Ademas del
peso de la zapata, se considera el peso del terreno sobre la misma, pavimento, acabados y

sobrecarga.

o= (132 + 16)/(2)(2.3 — 2 x 0.05) = 33.64 ton/m?

Se mantienen las dimensiones escogidas.

El peso de la zapata méas los elementos sobre la misma es de 16 ton, o aproximadamente
12% de la carga que transmite la columna. Esto verifica que el 10% de carga adicional
considerado en el predimensionamiento es adecuado para casos convencionales. En la
practica muchos simplifican la verificacion de los esfuerzos sobre el terreno manteniendo el

factor de 1.1, y despreciando los pesos propios.

Disefio por Flexién: Se considera una carga uniforme Gltima de 60 ton/m?, producto de
amplificar por 1.5 la capacidad del terreno. Es posible un analisis mas detallado utilizando la

presidn maxima sobre el terreno, y descontando a este el peso sobre la zapata y propio.

Mu = 60 x 0.85%/2 = 21.68 = 22 ton.m

d =50 cm (h — 10) Ku = 8.80

As+ =11.98 cm?

Se coloca ®5/8"@15 c¢cm (13.33 cm?) en la direccion larga.
As+=11.98 x2.3/2 = 13.77 cm? = 13.33 cm?

Se coloca ®5/8"@15 cm (13.33 cm?) en la direccion corta

Disefio por Corte: El disefio por corte considera la misma carga ultima utilizada en el
disefio por flexion. Se verifica si el peralte de 60cm elegido es capaz de tomar las fuerzas

cortantes reducidas a una distancia “d” de la cara de la columna.
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Vu@d =60 x 0.35 = 21 ton
®Vc =0.85 x 0.53 x V210 x 100 x 50/1000 = 32.64 ton (> 21 ton)
Se verifica que el peralte elegido es adecuado por corte.

Disefio por Punzonamiento: Se considera una reaccién del suelo de 50 ton/m?, pues
sobreestimar la misma implica un disefio menos conservador. Esta se determina a partir de
los esfuerzos obtenidos por célculo y no a partir de la capacidad resistente del suelo. El
peso propio de la zapata y el peso de los elementos sobre la misma, correspondientes al

area encerrada por la seccion critica de falla son despreciados.

A0 =0.80x1.10 =0.88 m?

bo=2x0.80+2x1.10=3.80m

Vu =199 —0.88 x 50 = 155 ton

®Ve = 0.85 x 1.06 x V210 x 380 x 50/1000 = 248 ton (<< 155 ton)

Se verifica que el peralte elegido es adecuado por punzonamiento.

Existe una sobrerresistencia por punzonamiento tan elevada, que despreciar el peso propio
y cargas sobre la zapata dentro del area de seccion critica no afecta el resultado obtenido.
La considerable holgura por punzonamiento es coherente con el valor Ku = 8.8 de la zapata,

gue evidencia innecesaria la verificaciébn por punzonamiento realizada.

Disefio de Cimentacion de las Placas 1y 2 (Eje 5)
Se presenta el disefio de la cimentacion de las placas 1 y 2 ubicadas en el eje 5, el cual es
regido por cargas sismicas. Las placas se encuentran integradas mediante una viga de

cimentacién cuyo disefio se presenta en los anexos de la presente tesis.

Analisis del Elemento: Se utilizan las fuerzas axiales obtenidas en el metrado de cargas.
Los momentos flectores provienen del analisis sismico, y son reducidos por un factor de

1.25 para ser considerados en servicio. Se tienen entonces las siguientes cargas:

Zapata PL1y PL2 (Eje 5)
1.0D+1.0L SISMO XX (servicio) SISMO YY (servicio)
Elemento Pg (ton) (tg/rlf)r(n) Psx (ton) (tgfj\r/n) Psy (ton)
PL1yPL2 290 982 32 1298 0
PL1 178 - - 470 74
PL2 113 - - 316 74

Tablal6 — Solicitaciones de Disefio en Servicio para Zapata de Placas 1y 2
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Dimensionamiento por Capacidad del Terreno: No es posible hacer uso de la expresion
tipica para predimensionamiento de zapatas, ya que los momentos flectores son
importantes. Considerando una presién admisible de 40 ton/m?, ya que no es posible reducir

el factor de seguridad en suelos granulares, el area en contacto con el terreno requerida es:

A =290/48 = 6.04 m?

Es posible determinar mediante tanteos cuales son las dimensiones requeridas por la
zapata debido a momentos sismicos, considerando que las excentricidades son
aproximadamente ex = 982/290 = 3.39 m, y ey = 1298/290 = 4.48 m. La geometria de la
cimentacién busca tener areas concentradas en los extremos, capaces de tomar los
momentos sismicos en la direccion X-X, y ubicados en donde se esperan las reacciones del

terreno para el caso del sismo en la direccion Y-Y.

Debido a la importante excentricidad con la que se cuenta, las dimensiones necesarias de
zapata son muy grandes. Es posible disminuir la excentricidad mediante el uso de vigas de
cimentacién que conecten las placas con otros elementos. También es posible incrementar

la profundidad y peralte de la zapata, de manera que la carga axial incremente.

En el presente caso, una solucion de zapatas conectadas mediante vigas de cimentacién es
complicada, ya que las dimensiones de viga necesarias son muy elevadas, y ello implica

solicitaciones desproporcionadas para las columnas conectadas.

Lo razonable es utilizar una solucion intermedia entre la primera y tercera opcion, en donde
se opta por dimensiones en planta importantes y un peralte coherente con los volados

generados, que ademas reduce la excentricidad gracias a su peso propio.

Se toma una zapata con 12.30 m de longitud en la direccién Y-Y, y con &reas concentradas
en cada extremo de 6.00 m de ancho en la direccién X-X que abarcan un largo de 3.20 m.
Las zonas de extremos son centradas con respecto al centro de reduccion de las cargas de
gravedad, ubicado a 75 cm del alma paralela al eje 5. Se asume un peralte de 1.20 m. La

geometria descrita puede apreciarse en la Imagen36.

Se verifican los esfuerzos en el terreno para el caso de sismo en la direccion X-X. Se
considera que cada extremo toma la mitad de los momentos sismicos y cargas de

gravedad. El peso propio y peso del terreno para cada zona de 3.20x6.00 m es de 90 ton.
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Imagen36 — Forma de Cimentacion de Placas 1y 2 (Eje 5)

ex = 491/(145 + 90) = 2.08 m
ox = (145 + 90)/(3.2)(6 — 2 x 2.08) = 39.91 ton/m? (< 40ton/m2)

Las dimensiones tomadas son adecuadas para el sismo en la direccién X-X.

Se verifican los esfuerzos para el caso de sismo en la direcciéon Y-Y. Considerando un peso
de zapata mas suelo de 203 ton, la excentricidad en Y-Y es:

ey =1298/(290 + 203) =2.63 m

La excentricidad obtenida implica que la carga en el terreno es aplicada a 3.38 m del borde
de la zapata. Para la verificacion de presiones sobre el terreno se considera
conservadoramente que las reacciones del terreno sobre la zapata solo surgen en el area
de 3.20x6.00 m de extremo y son uniformes. Los esfuerzos reales son menores, ya que el
terreno ubicado bajo la parte angosta y parte del ubicado sobre el extremo opuesto también

presentaran presiones del terreno.

o = (290 + 203)/(6 x 3.2) = 25.68 ton/m? (<<48 ton/m?)

Las dimensiones tomadas son adecuadas para el sismo en la direccién Y-Y.

Ya que la estabilidad de la estructura en la direccion Y-Y depende principalmente de las

placas ubicadas en cada extremo, se verifica el factor de seguridad ante volteo.
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FSv = (6.15 x 487)/1298 = 2.31

El factor de seguridad obtenido es adecuado, considerando que este corresponde al caso
sismico y es mayor que 1.25. No se verifican condiciones de deslizamiento, pues para este
tipo de inestabilidad la zapata debe deslizar en conjunto con las dos placas, superando las

fuerzas de fricciébn y de empuje pasivo.

El ancho minimo de la parte angosta queda definido por el caso de gravedad. La carga por

metro lineal de placa se estima como la carga entre el largo total de cimiento.

w = 325/12.3 = 26.42 ton/m
B =26.42/40 = 66 cm.

Se utiliza un ancho de 80cm en la zona angosta.

Disefio por Flexion: Se considera una carga uniforme Ultima de 50 ton/m?. Esta se estima
amplificando por un valor de 1.25 la capacidad portante del terreno, y sin descontar el peso

propio de la zapata y del terreno sobre la misma.

Mu =50 x 2.27%/2 = 128.82 = 129 ton.m

d =110 cm (h — 10) Ku = 10.70

As+ =32.13 cm?

Se coloca ®1"@15cm (34.00 cm?) en la direccion del volado en X-X.

Mu =50 x 1.70%2 = 72.25 = 72 ton.m

d =110 cm (h - 10) Ku = 6.00
As+ =17.65 cm?

Asmin = 0.0018 x 100 x 110 = 19.80 cm?

Se coloca ®1"@20 cm (20.40 cm?) en la direccion del volado en Y-Y.

Ya que los momentos son de magnitudes considerables a comparacion de las cargas
verticales, es posible que la zapata se levante del suelo en el extremo en traccion. Se
analiza el requerimiento de refuerzo superior en las &reas rectangulares de zapata de
3.20x6.00 m. Se verifica la existencia de levantamiento de la zapata para el sismo en

direccién X-X. Se toma en cuenta el extremo de 3.20x6.00 m, cuya area es 19.20 m?2.

ot = (145 + 90)/19.20 — 6 x 491/(3.2 x 6°) = 12.24 — 25.57 ton.m? (los esfuerzos de traccion

superan a los esfuerzos de compresion).
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Ya que el suelo no puede someterse a cargas de traccion, la zapata se levanta en un
extremo. Se considera como caso critico un momento negativo correspondiente a al peso
propio de la zapata, mas el peso de suelo, sobrecarga, pavimento y acabados sobre la

misma. Esta carga es de aproximadamente 8 ton/m? en condiciones Ultimas.

Mu = 8 x 2.27%/2 = 20.61 = 21 ton.m

d=110cm (h - 10) Ku=1.70

As+ =5.08 cm?

Asmin = 0.0018 x 100 x 110 = 19.80 cm? (considerando refuerzo superior e inferior)

Se coloca ®3/4"@15 cm (18.93 cm?) en la direccion del volado mayor, y ®3/4’@20 cm

(14.20 cm?) en la direccién del volado menor.

El refuerzo superior colocado es mayor al requerido por célculo, y obedece una distribucién
de refuerzo coherente con el refuerzo inferior. Asimismo, se utilizan barras de ®3/4”, cuyo

calibre va acorde con las dimensiones importantes del elemento en el que se encuentran.

En la zona angosta, en donde el volado es mucho menor que el peralte, el refuerzo
requerido resulta despreciable. Sin embargo, se coloca perpendicularmente refuerzo de
®5/8"@20 cm, para control de fisuras en la direccion del volado. Resultar innecesario

colocar refuerzo de mayor calibre, que ademas es incapaz de anclar en tan poca longitud.

Disefio por Corte: Se determina con la misma carga Ultima considerada en el disefio por
flexion. Se verifica si el peralte de 120 cm que posee la zapata es capaz de tomar la fuerza
cortante critica correspondiente al volado de 2.27 m. La fuerza de disefo es reducida a una

distancia “d” de la cara.

Vu@d =50x1.17 =59 ton
®Vc =0.85x0.53 x V210 x 100 x 100 / 1000 = 71.81 ton (> 59 ton)

Se verifica que el peralte elegido es adecuado por corte.

Disefio por Punzonamiento: Dada la geometria del elemento el disefio por punzonamiento

es innecesario, ya que el caso critico es la falla por corte en una sola direccion.

Disefio de Viga de Cimentacion de Placas 1y 2
Se presenta a continuacion el disefio de la viga de cimentacién que conecta las placas 1y 2

ubicadas en el eje 5.
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Ya que se tiene una zapata que conecta dos placas independientes, es necesaria una viga
de cimentacion que garantice el correcto trabajo en conjunto de los elementos. El caso
critico se presenta durante el sismo en la direccién Y-Y, cuando un extremo se levanta

mientras que el extremo opuesto transmite las cargas al terreno.

La viga de cimentacidon necesita ser un elemento rigido a comparacion de la zapata, de
manera que el conjunto se comporte como una unidad. En vista de que la cimentacion tiene

un peralte de 1.20 m, se elige una viga de cimentacion de 2.00 m de peralte.

El diagrama de cuerpo libre del conjunto que conforma la viga de cimentacién, la zapata y

las placas 1y 2, que corresponde al caso critico sismico puede apreciarse en la Imagen37.

P(PL1) P(PL2)
M{PL1) M(PL2)

-—
|
L

QUTERREND)

Imagen37 — Esquema de Sistema de Viga de Cimentacién de Placas 1y 2

(no se muestran las fuerzas cortantes)

Para el caso de momento flector critico en la viga de cimentacion, esta puede idealizarse
como un elemento en voladizo, que recibe en el extremo un momento flector proveniente de
la placa 1. De manera conservadora se desprecia el efecto que tiene la resultante de carga
axial de esta placa. Las cargas y momentos flectores provenientes de la placa 2 se
transmiten directamente hacia el terreno a través de la zapata, y se considera que no
generan solicitaciones sobre la viga de cimentacion. La idealizacion hecha corresponde a
una viga sometida a momentos flectores positivos constantes, sin fuerzas de corte. El

esquema idealizado antes descrito se presenta en la Imagen38.
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Imagen38 — Idealizacion de Viga de Cimentacion para Momentos Flectores

Mu =470 x 1.25 = 588 ton.m

d=185cm
b=40cm
As = 99.97 cm?

Asmax = 185 x 40 x 0.016 = 118.40 cm?
Se colocan 15®1” inferiores, adicionales al refuerzo existente en la zapata, repartidos en 3

capas de refuerzo.

Se colocaran 8®1” superiores, correspondientes a un tercio del area de acero colocado en
la capa inferior. Por otro lado, debido al gran peralte del elemento, se coloca refuerzo en las
caras laterales de ®1/2’@30 cm, con la finalidad de controlar la profundidad de las fisuras

generadas por flexién.

Para el caso de fuerza cortante critica, se idealiza la viga de cimentaciéon de manera similar
gue en el caso de momento flector critico. Sin embargo, si se considera en el extremo en
voladizo una carga axial correspondiente a la carga de gravedad menos a la carga sismica.
De esta manera se estima conservadoramente que el elemento se somete a una fuerza
cortante constante en toda su longitud. Se presenta en la Imagen39 el esquema idealizado

antes descrito.

Imagen39 — Idealizacién de Viga de Cimentacion para Fuerzas Cortantes

Vu= (178 +90 — 74) x 1.25 = 243 ton
Av =5.16 cm?
®Vc =0.85x0.53 x V210 x 40 x 190 / 1000 = 49.62 ton
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®Vnmax =5 x49.62 = 248.10 ton (> 243 ton)

El espaciamiento maximo de estribos de la viga de cimentacion debe cumplir con las
exigencias de confinamiento para vigas de conexion, ya que el elemento en andlisis trabaja
como elemento de conexién entre dos placas. Sin embargo, al ser el considerable el peralte
del elemento, estos limites de espaciamiento no controlan el disefio. El espaciamiento de

estribos se determina segun las necesidades de capacidad requeridas.

2[11/2°@15 cm Vs =233.34 ton dVn =282.95 ton
2[01/2°@20 cm PVs =175.00 ton PVn =224.62 ton
2[01/2°@25 cm ®dVs =140.00 ton dVn = 189.62 ton

Se colocan: 2[]1/2°®: 1@05; R@20.

Se especifica una distribuciéon de estribos distanciados 20 cm, pese a implicar un déficit de
8% de resistencia. Esto se acepta pues el modelo considerado es conservador, ya que las
reacciones del terreno se encuentran parcialmente ubicadas bajo la zona de la zapata
correspondiente a la placa que se considera es levantada. Esto implica que el corte
transmitido a través de la viga de cimentacion es menor al supuesto, ya que parte de las
cargas se transmiten directamente al terreno bajo la zona en el extremo considerado en

voladizo.

De obtenerse una distribucion de estribos exagerada, mayor al refuerzo maximo, es posible
realizar un andlisis de elementos finitos, en donde el conjunto de zapata y viga de
cimentacién se encuentra apoyado sobre una cama de resortes que trabajan Unicamente en

compresion.

El modelo antes mencionado es una forma compleja de estimar el comportamiento de la
estructura, y asume que el suelo se comporta de manera elastica. Sin embargo, realmente
el suelo presenta un comportamiento lejano al elastico lineal, y el Médulo de Balasto que
idealiza la elasticidad del suelo posee una gran incertidumbre inherente. Por ello, de realizar
un modelo complejo como el antes descrito, es légico que los resultados obtenidos se

utilicen de manera conservadora, y se complementen con el criterio del disefiador.
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9. DISENO DE TABIQUES

9.1 Introduccidn

Existen dos tipos de muros de albafiileria no estructural. El primer tipo consiste en aquellos
muros que se encuentran integrados con la estructura, mientras que el segundo consiste en
aquellos independizados de la misma. La condicién que rige el disefio de ambos tipos de
muros es el de cargas sismicas perpendiculares al plano. En esta condicion, mientras que el
disefio de la albafiileria interior es basicamente el mismo para ambos casos, las condiciones

de elementos de confinamiento son distintas.

Para muros integrados a la estructura, se tienen columnas de confinamiento intermedias
entre los elementos estructurales de la propia edificacion. Dichas columnas de
confinamiento se encuentran apoyadas en su parte superior e inferior por las vigas o losas
de entrepiso, y toman cargas perpendiculares a su plano que son transmitidas por la
albadileria. Por otro lado, los muros independizados tienen columnas de confinamiento y
vigas soleras, que reciben las cargas perpendiculares transmitidas por el pafio interior, y

gue en conjunto trabajan en voladizo.

9.2 Disefio de Tabiques Integrados a la Estructura

La tabiqueria se considera como un elemento no estructural, cuyo disefio se rige por los
criterios indicados en el capitulo 6 del RNE E.030 Disefio Sismo Resistente. Las cargas

criticas sismicas perpendiculares al plano a las cuales se somete quedan descritas por:

V=ZxUxCl1lxP

La carga se considera en rotura, y se utiliza para el disefio de elementos de concreto
armado como columnas de confinamiento y vigas soleras. Los valores de C1, presentados a
continuacién, dependen del tipo de tabiqueria, y son idénticos tanto para la expresion en

rotura del RNE E.030 como para la expresion en servicio del RNE E.070.

Para parapetos 1.30,
Para tabiques interiores 0.90,
Para cercos 0.60.
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El disefio de los pafios internos de albafileria se realiza mediante las expresiones

servicio presentadas en el capitulo 9 del RNE E.070 Albadileria.
w=0.8xZxUxC1xP, donde w es la carga sismica actuante sobre el muro en kg/cm?.
Ms = m x w x a2, donde Ms es el momento flector por unidad de longitud en kg.m/m,

m es el coeficiente de momento adimensional,

a es la dimension critica del pafio.

Los valores de m y a pueden obtenerse de la Tablal7, que corresponde a la Tablal2 del
RNE E.070.

VALORES DEL COEFICIENTE DE MOMENTOS "m™
y DIMENSION CRITICA "a"

CASO 1. MURO CON CUATRO BORDES ARRIOSTRADOS

a = Menor dimension

b/a=1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0 3,0 o
m =0,0479 0,0627 0,0755 0,0862 0,0948 0,1017 0,118 0,125

CASO 2. MURO CON TRES BORDES ARRIOSTRADOS

a = Longitud del borde libre

b/a= 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1,0 1,5 2,0 o
m = 0,060 0,074 0,087 0,097 0,106 0,112 0,128 0,132 0,133

CASO 3. MURO ARRIOSTRADO SOLO EN SUS BORDES HORIZONTALES

a = Altura del muro
m=0,125

CASO 4. MURO EN VOLADIZO

a = Altura del muro
m=20,5

Tablal7 — Valores del Coeficiente de Momentos “m” y Dimensién Critica “a”
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Para los muros integrados de las escaleras, se considera como dimensién mayor la altura
libre de entrepiso de 3.25 m, y se considera como dimension menor la distancia maxima

entre columnas de confinamiento adoptada como 2.80 m.

De la Tablal7 obtenemos que a =2.80 m, y m = 0.0597. Por otro lado, C1 =0.90,Z=0.40y
U = 1.50. Se considera albafiileria de soga, con un espesor de 14 cm, una resistencia a la

traccion por flexién ft' = 1.50 kg/cm?, y un peso de 250 kg/m?.

w=0.8x0.4x1.50x 0.9 x 250 = 108 kg/m?
Ms = 0.0597 x 108 x 2.80% = 50.55 kg.m/m = 5055 kg.cm/m

Trabajando en un ancho tributario de un metro, para un muro de albafiileria de soga de
14cm de espesor y con inercia | = 22867 cm?, el esfuerzo maximo en traccion por flexion es
de ft = 7 x 5055/22867 = 1.55 kg/cm?. Si bien el valor obtenido supera el admisible de 1.50
kg/cm?, ya que se tiene un déficit de solamente 3.2%, se acepta el espaciamiento maximo

entre columnas de confinamiento de 2.80 m a caras como valido.

El disefio de columnas de confinamiento considera la expresion en condiciones de rotura
previamente indicada, y que proviene del RNE E.030. Se trabaja para columnas de

confinamiento de 0.30x0.14 m distanciadas 3.10 m a ejes.

V=0.4x1.50x0.9x0.25x3.10 = 0.42 ton/m
Mu = 0.42 x 3.25%/8 = 0.55 ton.m

B=30cm
d=11cm
As =1.39 cm?

Se colocan 293/8” (1.48 cm?) en cada cara.

Finalmente se consideran columnas de confinamiento distanciadas a ejes maximo 3.10 m,
de seccion 0.30x0.14 m con 4®3/8” y estribos 1[11/4”®: 1@05; 5@10; R@25.

9.3 Disefio de Tabiques Independizados de la Estructura

Los tabiques independizados de la estructura conforman parte de los cerramientos externos
de los ambientes de aulas y talleres. Se utilizan tabiqgues no integrados a la estructura,
debido a la existencia de ventanas altas en el eje de pasillos, buscando evitar el fenébmeno

de columna corta.

101

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




PONTIFICIA

TESIS PUCP gx_}\gﬁ}gﬁmn

DEL PERU

Se consideran pafios internos tipicos de albafiileria de soga con 1.60m de ancho, que

representan un caso menos critico que el visto en la seccion 9.2.

El disefio de las columnas de confinamiento se realiza modelandolas como elementos en
voladizo empotrados en su base. La carga sobre las columnas de confinamiento debido a
acciones sismicas perpendiculares a su plano se considera como homogénea en toda su
altura. Para el caso critico de tabiqueria de 3.25m de altura, se consideran columnas de

confinamiento con seccidn 0.40x0.14m y distanciadas a ejes 2.00m.

V=0.4x1.50x0.9x0.25x2.00 =0.27 ton/m
Mu = 0.27 x 3.25%/2 = 1.43 ton/m

B=40cm
D=11cm
As =3.83cm?

Se colocan 291/2"+ bastdén 191/2” (3.87 cm?) en cada cara.

Se verifica el corte en las columnas de confinamiento, solamente considerando el aporte del

concreto.

Vu =0.27 x 3.25 = 0.88
®Ve =0.85x0.53 x V210 x 40 x 11/ 1000 = 2.87 ton (>> 0.88 ton)

Finalmente se consideran columnas de confinamiento distanciadas a ejes maximo 2.00 m,
de seccion 0.40x0.14 m con 491/2”, bastones 2P1/2” hasta una altura de 2.20 m, y estribos
1[M1/4P: 1@05; 5@10; R@25.
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10. CONCLUSIONES Y COMENTARIOS

10.1 Conclusiones

7) Para las vigas del proyecto estudiado, el corte de barras en funcion de fracciones de la
luz libre genera un disefio mas conservador que el hallado mediante el corte de barras

tedrico. Este Ultimo ademds, genera un disefio mas ordenado.

6) En casos como la viga de conexion V6, que presenta solicitaciones sismicas importantes,
el disefio por capacidad requiere una cantidad de estribos elevada. Por ello, es importante

cuidar que no exista un sobre reforzamiento considerable por flexion.

3) La distribucion irregular de rigideces en planta genera problemas de torsion que pueden
ser inaceptables. La existencia de la puerta entre los ejes 10 y 11 que divide las placas de

esta zona, genera la necesidad de dividir también las placas de los ejes 5y 16.

4) Los momentos sismicos de gran magnitud generados en las placas causan
excentricidades significativas en sus cimentaciones. Para garantizar un comportamiento
adecuado y factores de seguridad razonables, es posible disminuir dichas excentricidades

incrementando las areas de zapatas y sus pesos propios.

5) En el caso del pafio de aligerado tipico, que presenta una luz libre y cargas dentro del
rango habitual para un peralte de 20 cm, se estimé conservadoramente una deflexién de
L/358. No fue necesario un calculo mas minucioso, en cuanto la deflexion estimada es

considerablemente menor al valor limite L/240.

6) Ya que en el ultimo nivel hay menores cargas axiales pero mayores momentos flectores,
las columnas del proyecto no presentan variacion de refuerzo en altura, sino que requieren

una cuantia similar en toda la altura de la edificacion estudiada.

10.2 Comentarios

1) La edificacion disefiada en la presente tesis cumple con las exigencias del Reglamento
Nacional de Edificaciones, y se espera que presente poco o ningun dafo en sismos leves, y
gue no alcance el colapso en sismos severos. No obstante, ya que las exigencias que el
reglamento presenta son requisitos minimos y generales, estas deben ser interpretadas y

complementadas con el criterio del disefiador estructural.
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2) La edificacion estudiada es un centro de estudios con exigencias de disefio
correspondientes a estructuras esenciales. Sin embargo, al no ser el Unico lugar disponible
de resguardo durante desastres, y no estar proyectada para cumplir dicha funcién, es

cuestionable si estrictamente es necesario un disefio tan conservador.

3) La edificacion estudiada cuenta con ventanas altas, como es tipico en centros
educativos. Al ser imposible por limitaciones de arquitectura tener una mayor cantidad de
placas, o la colocacion de vanos completamente abiertos adyacentes a las columnas, las

juntas de tabiques toman especial importancia para evitar el fenGmeno de columna corta.

4) Para lograr un comportamiento integral de las cimentaciones de las placas PL1y PL2, es
necesario el uso de vigas de cimentacion. Dichas vigas cuenta con una gran cantidad de
refuerzo ya que reciben las solicitaciones que le transmiten placas con una responsabilidad

sismorresistente importante.

5) La complejidad numérica de los calculos y analisis debe elegirse acorde con la
imprecision inherente de las teorias y supuestos utilizados. Por otro lado, un buen disefio
necesita presentar coherencia con la exactitud numérica adoptada en el andlisis realizado y

con las limitaciones propias del proceso constructivo.

8) En vigas como las del presente proyecto, con una distribucion de refuerzo similar a la
recomendada en la presente tesis y esfuerzos moderados en servicio, la verificacion por
agrietamiento resulta trivial. No obstante, de ser necesaria, se debe recordar que esta se

basa en expresiones empiricas de alta incertidumbre.
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