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RESUMEN

El uso del concreto preesforzado y prefabricado en construcciones verticales ha ido
en aumento en los ultimos afos, esto debido las ventajas que este provee en
términos de economia y facilidad de instalacion. Las losas alveolares representan
una opcion que facilita la construccion de entrepisos y techos, reduciendo el tiempo
de instalacién. Sin embargo, al ser un sistema relativamente nuevo, no es muy

conocida su capacidad de ser utilizado en zonas altamente sismicas.

Esta monografia pretende demostrar el proceso y requerimientos de disefio para un
edificio de concreto reforzado con entrepiso de losas alveolares. Esto en base de

los reglamentos y requisitos nacionales e internacionales.

La presente monografia consta de 8 capitulos, en los que se muestra
progresivamente los conceptos para el andlisis y disefio sismico de los marcos
resistentes de momento y de la sobrelosa estructural, la cual proveera la accién

diafragmatica dentro del sistema de piso.

El capitulo 1 muestra las generalidades del presente trabajo, explicando los

objetivos, antecedentes, justificacion, etc.

En el capitulo 2 se establecen los criterios para el analisis sismico estructural del
edificio segun RNC-07.

Los requisitos de disefio y detallado para marcos especiales de momento de

concreto reforzado segun ACI 318-14 son presentados en el capitulo 3.

En el capitulo 4 se introduce el sistema de losas alveolares y se presentan los
criterios para el disefo sismorresistente de diafragmas y sus componentes, asi

como el proceso para la determinacién de fuerzas de disefo.

Se describe el edificio en estudio en el capitulo 5. Asi mismo se muestran los
resultados de la determinacion de las cargas gravitacionales y el analisis dinamico

estructural realizado en ETABS. Todo esto en base al RNC-07.

En el capitulo 6 se desarrolla el disefio de las vigas, columnas y nudos viga-

columnas que forman el sistema resistente a cargas laterales.



El analisis y disefo sismico de los componentes del diafragma se presentan en el

capitulo 7.

En el capitulo 8 se muestra la modulacién de losas alveolares, la seleccion de la
seccion de losa usando las tablas de los fabricantes y consideraciones especiales

en el disefo de losas alveolares para un mejor desempefo sismico.

Las conclusiones y recomendaciones se muestran en la parte final del documento.
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CAPITULO I: GENERALIDADES.



1.1 INTRODUCCION

En la actualidad, el disefio estructural ha sido enfocado para ir mas alla de solo
definir elementos que resistan las solicitaciones a las que estaran expuestos. La
tendencia hoy en dia es optimizar la obra en su totalidad, es decir que, desde la
etapa de concepcion y disefio, se deben buscar las alternativas que cumplan con
las funciones estructurales deseadas y que ademas sean amigables con los demas
subsistemas del proyecto: aspectos constructivos, arquitectdnicos, econdmicos,

ambientales y logisticos.

La losa alveolar pretensada es un elemento superficial plano de concreto
pretensado y prefabricado, con peralte constante y aligerado mediante alveolos o
cavidades longitudinales que, en la ejecucién de la estructura, ofrece maxima
economia de materiales, mano de obra y tiempo, lo que se traduce en una

importante reduccién de costos.

Este sistema constructivo es fabricado bajo procesos industriales con rigurosos
controles, garantizando condiciones 6ptimas de dosificacion del concreto y calidad
de los materiales, por lo que permite al calculista fiarse de un elemento versatil y de

gran resistencia.

Las losas alveolares son elementos muy versatiles, siendo su uso mas extendido
para entrepisos y techos. Estas losas aprovechan los beneficios del preesforzado y
son Optimas para soportar cargas en grandes claros, teniendo peraltes moderados.

En este proyecto de culminacién de estudios se pretende demostrar el proceso de
disefio de estos elementos por solicitaciones de flexion y cortante; tomando en
cuenta las previsiones de los cddigos locales de Nicaragua y los reglamentos

internacionales del Concreto.



1.2 ANTECEDENTES

La busqueda de métodos constructivos cada vez mas rapidos, econdmicos vy
eficientes ha llevado a la fusién de diferentes técnicas y especialidades para obtener

productos innovadores.

La prefabricacion tuvo su origen en la aplicacién de los procesos industriales a la
construccidn. Se dice que la prefabricacion de elementos de concreto es una forma
constructiva bastante joven, apareciendo a inicios del siglo XX y teniendo su mas
destacado avance en 1928 con la aparicion del preesforzado, el cual vino a
solucionar las problematicas mas comunes en el uso del concreto: su poca

resistencia a la traccién y por tanto su irremediable tendencia a la fisuracion.

El evento mas importante en el lanzamiento de la industria del concreto
prefabricado/preesforzado en Estados Unidos fue la construccién del Puente
“‘Walnut Lane Memorial” en Filadelfia en 1950. Lo que se consider6 como una
hazafia desde el punto de vista técnico e historico, al ser construido de concreto
preesforzado en una época en la que habia poca informaciéon publicada sobre el

tema y una total falta de experiencia con el presfuerzo en linea en este pais.

Durante las décadas de 1950 y 1960 aparecieron a la luz los torones de siete
alambres, camas de linea larga, aditivos, concreto de alto resistencia, y otras
innovaciones, las cuales en conjunto con el apoyo técnico y logistico provisto por el
“Instituto de Concreto Prefabricado/Preesforzado” (“PCI” por sus siglas en inglés)

lograron el crecimiento y formalizacion de esta industria.

A inicios de la década de 1960 se condujo un programa de pruebas de parte de la
Asociacion de Cemento Portland (“PCA”) para establecer principios de disefio que
aseguraran la seguridad de edificaciones construidas con sistemas de concreto

prefabricado.

Durante los siguientes afios, tanto ingenieros como fabricantes reconocen las
ventajas del concreto colado en planta sobre el colado en situ, como son: la

capacidad de fabricar concretos con baja relacion agua/cemento y bajo condiciones



controladas. Asi mismo, el concreto prefabricado/preesforzado ofrece flexibilidad

para el desarrollo arquitectonico de formas mas complejas.

Productos prefabricados como adoquines, bloques y losetas han sido facilmente
aplicados en el ambito constructivo nicaraguense; sus bajos costos y facilidad de
empleo los han vuelto una gran opcién para un pais pobre y con poco acceso a la

mano de obra especializada.

Luego del lanzamiento de la edicion del 2007 del reglamento nacional de
construccion de Nicaragua (RNC-07), el cual es un documento basado en los
estandares internacionales; tanto disenadores como contratistas empiezan a
experimentar con nuevos métodos constructivos que han sido aclamados en paises

desarrollados.

Técnicas como el EMMEDUE, el concreto monolitico, las losas postensadas, etc.;

han ido apareciendo en la escena constructiva del pais con mucho éxito.

Este documento se centra en los sistemas de entrepiso pretensados vy
prefabricados, especificamente en las losas conocidas como “Alveolares” o “Hollow

Core”, y la posibilidad de aplicacién de las mismas en el pais.



1.3  JUSTIFICACION

El uso de entrepisos prefabricados es un método novedoso con numerables
ventajas sobre la construccion con losas coladas en situ. Sin embargo, se debe
tener en cuenta que, como otros sistemas, debe ser disefado correctamente
siguiendo los reglamentos nacionales e internacionales, para asi asegurar el
desempeno deseado. Esto se vuelve aun mas vital en un pais con alta demanda
sismica como lo es Nicaragua, en donde se debe tener mas rigor en el disefio

estructural.

Las losas presforzadas tipo alveolar al ser reconocidas como un diafragma por el

ACIl 318-14 puede ser un elemento apto para zonas con alta sismicidad.

El disefio gravitacional de las losas alveolares es realizado por el fabricante, el cual
publica una serie de tablas de carga con las capacidades de cada seccion que el
mismo produce. En este documento monografico se pretende demostrar la
metodologia y consideraciones necesarias para que este sistema funcione como un
diafragma estructural, de forma que se asegure la transmision de cargas

horizontales al sistema resistente lateral.



1.4 OBJETIVOS

Objetivo General

Disefar un edificio de concreto reforzado de cinco niveles a base de marcos
especiales de momento y diafragma de losas alveolares pretensadas, en base a las

previsiones sismicas del ACI 318-14.

Objetivos Especificos:

e Considerar los requisitos establecidos en el Reglamento Nacional de la
Construccién (RNC-07) y el ASCE-7 para el analisis estructural.

e Modelar y analizar la edificacidon en el software ETABS.

e Disefar el Diafragma de Piso de Losas Alveolares ante a cargas simicas y
gravitacionales, tomando en cuenta las recomendaciones del Instituto de

Concreto Preesforzado/ Prefabricado e Instituto Americano del Concreto.

e Disefar los elementos resistentes a fuerzas laterales (Vigas, Columnas y

uniones) de acuerdo al capitulo 18 del ACI 318-14.



1.5 ALCANCES Y LIMITACIONES

El presente trabajo monografico tiene como fin mostrar el procedimiento de disefio
sismico de un edificio de concreto reforzado con diafragma de sistema de losa
alveolar. Se considerara un sistema de losas alveolares con sobrelosa estructural,
la cual sera la responsable de proveer la accion diafragmatica. Las losas alveolares
resistiran la flexion debido a las cargas gravitacionales. La determinacion de la
resistencia de las secciones de losa no entra en los alcances de este documento,

para la seleccion de la misma se utilizaran las tablas del fabricante.

Ademas, se muestra el disefio de los elementos del marco especial de momento,

pero esto no representa el principal objetivo del presente documento.

El procedimiento y recomendaciones de disefio del diafragma, mostrados en el
presente documento son aplicables unicamente para el caso en el que se tiene un

sistema resistente a base de marcos especiales de momento.

Se excluye de los alcances de este trabajo el disefio de fundaciones.



CAPITULO II: CRITERIOS DE ANALISIS
SISMICO.



2.1 INTRODUCCION.

La gran mayoria de sismos son provocados por la repentina liberacién de energia a
causa de una ruptura en los planos interiores de la corteza terrestre. Esta liberacion
de energia se transmite a través de la tierra en formas de ondas que producen

movimientos verticales y horizontales del terreno desde el hipocentro.

Los terremotos suelen desencadenar una de las fuerzas dinamicas mas
devastadoras de la naturaleza, ocasionando desastres catastroficos cuando no se

toman medidas apropiadas.

Aplicado a la ingeniera de estructuras, un desastre sismico es aquel en que la
intensidad del movimiento del terreno produce esfuerzos y deformaciones en las

estructuras de forma que se exceden sus resistencias.

A través del analisis estructural sismico, el disefiador es capaz de obtener las
fuerzas internas y deformaciones a las que estaran sometidos los miembros de la
estructura debido al sismo, y, de esta forma disefiar dichos miembros para que

posean la resistencia y ductilidad necesaria para obtener el desempefio requerido.

En esta seccion se mostraran conocimientos teoricos basicos acerca de los
métodos de analisis sismico que se usaran en el disefio del edificio en estudio.
Ademas, se muestran los lineamientos establecidos en el RNC-07 que competen al

analisis estructural de edificios.



2.2 METODOS DE ANALISIS ESTRUCTURAL

El analisis sismico permite determinar las fuerzas internas producidas por la accion
sismica sobre el edificio, presentado en la forma de fuerzas axiales, cortantes y

momentos flexionantes en cada miembro estructural.

En Nicaragua toda estructura debera ser disehada y construida, para resistir, las
cargas sismicas determinadas segun los métodos presentados en el Reglamento
nacional de la construccion “RNC-07".

Segun el arto. 30 del RNCO7, el método a utilizar estara en dependencia de las
caracteristicas de la estructura de que se trate. EI RNCO07 presenta tres métodos

para analisis por sismo:

1. Método Simplificado: Puede ser utilizado para edificios regulares con alturas
menores a 12 m y que cumplen con el inciso “a” del arto. 30 del RNCO7.

2. Método Estatico: Puede aplicarse para estructuras regulares de altura no
mayor de 40 m y estructuras irregulares con alturas de no mas de 30 m. este
método se detalla en el arto. 32 del RNCO7.

3. Método Dinamico de Analisis Modal: Puede ser aplicado en todo tipo de

estructuras.

Para el analisis de la estructura objeto de esta monografia se utilizara el Método
Dinamico de Analisis Modal.

2.2.1 Consideraciones generales para el Analisis Sismico segiin RNC-07

2.2.1.1 Clasificacion de la estructura (RNC-07 Art.20)

Para efectos del disefio estructural se considerara que las estructuras se pueden

clasificar en:

a) Estructuras Esenciales: (Grupo A) son aquellas estructuras que por su
importancia estratégica para atender la poblacion inmediatamente después
de ocurrido un desastre es necesario que permanezcan operativas luego de
un sismo intenso, como hospitales, estaciones de bombero, estaciones de

policia, edificios de gobierno, escuelas, centrales telefénicas, terminales de
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transporte etc. Asimismo, se considerara dentro de este grupo a aquellas
estructuras cuya falla parcial o total causaria pérdidas econdmicas o
culturales excepcionales, como museos, archivos y registro publicos de
particular importancia, monumentos, puentes, etc.

b) Estructuras de normal Importancia (Grupo B) son aquellas en el que el grado
de seguridad requerido es intermedio y cuya falla parcial o total causaria
pérdidas de magnitud intermedia como viviendas, edificios de oficinas,
locales comerciales, naves industriales, hoteles, depdsitos y demas
estructuras urbanas no consideradas esenciales. etc.

c) Estructuras de menor importancia (Grupo C) son aquellas estructuras
asiladas cuya falla total o parcial no pone en riesgo la vida de las personas,

como barandales y cercos de altura menor a 2.5m.
2.2.1.2 Factor de reduccioén por ductilidad (RNC-07 Arto. 21)

Para el célculo de las fuerzas sismicas en el analisis estatico y las obtenidas en el
analisis dinamico modal con los métodos que se fijan en el articulo 27, se empleara

un factor de reduccion Q' que se calculara como sigue:

Q si se desconoce T, o si T<T,

T
1+ (QD T<T,

a

T se tomara igual al periodo fundamental de vibracion de la estructura cuando se
utilice el método estatico, e igual al periodo natural de vibracién del modo que se
considere cuando se utilice el analisis dinamico modal; T es un periodo
caracteristico del espectro de disefio que se define el articulo 27. Q es el factor de
ductilidad que se defina el presente articulo. Para el disefio de estructuras que sean
irregulares, de acuerdo con el arto. 23, el valor de Q; se corregira como se indica en
dicho articulo.

2.2.1.3 Factor de reduccion por sobrerresistencia (RNC-07 Arto. 22)

La reduccion por sobrerresistencia esta dada por el factor Q = 2.
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2.2.1.4 Condiciones de regularidad (RNC-07 Arto. 23)
a) Estructura regular

Para que una estructura pueda considerarse regular debe satisfacer los siguientes

requisitos:

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales
por lo que toca a masa, asi como a muros y otros elementos resistentes.

2. La relacion de su altura a la dimension menor de su base no pasa de 2.5.
La relacion de largo a ancho de la base no excede de 2.5
En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimensién exceda de 20 por
ciento de la dimension de la planta medida paralelamente a la direccion que
se considera del entrante o saliente.

En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente.

No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda
de 20 por ciento de la dimension en planta medida paralelamente a la
abertura; areas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni difieren en
posicion de un piso a otro, y el area total de aberturas no excede en ningun
nivel de 20 por ciento del area de la planta.

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para
el disefio sismico, no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso
inferior ni, excepcion hecha del ultimo nivel de la construccion, es menor que
70 por ciento de dicho peso.

8. Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafos externos de sus
elementos resistentes verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso
inmediato inferior ni menor que 70 por ciento de esta. Se eximen de este
ultimo requisito unicamente al ultimo piso de la construccion.

9. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones
sensiblemente ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas

planas.
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10. La rigidez al corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento a la
del entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda excluido de
este requisito.

11.La resistencia al corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento
a la del entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda excluido
de este requisito.

12.En ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, es,
excede del diez por ciento de la dimension en planta de ese entrepiso medida
paralelamente a la excentricidad mencionada.

b) Estructura irregular

Toda estructura que no satisfaga uno o mas de los requisitos del inciso a) del arto.

23 sera considerada irregular.
c) Estructura fuertemente irregular

Una estructura sera considerada fuertemente irregular si se cumple alguna de las

condiciones siguientes:

1. La excentricidad torsional calculada estaticamente, es, excede en algun
entrepiso de 20 por ciento de la dimension en planta de ese entrepiso,
medida paralelamente a la excentricidad mencionada.

2. Larigidez o la resistencia al corte de algun entrepiso excede en mas de 100
por ciento a la del piso inmediatamente inferior.

d) Correccion por irregularidad

El factor de reduccién Q’, definido en el articulo 21, se multiplicara por 0.9 cuando
no se cumpla con uno de los requisitos del inciso a) del arto.23, por 0.8 cuando no
cumpla con dos o mas de dichos requisitos, y por 0.7 cuando la estructura se
fuertemente irregular segun las condiciones del inciso c) del arto. 23. En ningun

caso el factor Q' se tomara menor que uno.
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2.2.1.5 Coeficiente de diseiio sismo resistente (RNC-07 Arto. 24)

El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza cortante horizontal que debe
considerarse que actua en la base de la edificacion por el efecto del sismo, Vo, entre
el peso de la edificacion sobre dicho nivel, Wo. Con este fin se tomara como base
de la estructura el nivel a partir del cual sus desplazamientos con respecto al terreno

circundante comienzan a ser significativos.

El coeficiente sismico de una estructura se calcula para el método estatico

equivalente:

c= & = S(L*HO) Pero nunca menor que (S)(ag)
Wy Q*Q
Wy=CM+CVR
Vo=Cortante Basal
CM=Carga Muerta
CVR=Carga Viva Reducida

2.2.1.6 Influencia del suelo y del periodo del edificio (RNC-07 Arto. 24)

Para tomar en cuenta los efectos de amplificacion sismica debido a las
caracteristicas del terreno, los suelos se dividiran en cuatro tipos, de acuerdo con

las siguientes caracteristicas:

Tipo I: Afloramiento rocoso con Vs>750 m/s,

Tipo II: Suelo firme con 360< Vs<750 m/s,

Tipo lll: Suelo moderadamente blando, con 180<Vs<360 m/s,

Tipo IV: Suelo muy blando, con Vs<180 m/s, u9
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Factores de amplificacion por tipo de suelo

Si no se dispone de estos mapas de microzonificacién, se utilizaran los siguientes

factores de amplificaciéon, S de acuerdo a la tabla 2.1.

Tipo de Suelo
Zona Sismica
| 1l 1}
A 1.0 1.8 2.4
B 1.0 1.7 2.2
C 1.0 1.5 2.0

Tabla 2.1 Factores de amplificaciéon por tipo de suelo. Tomado del RNC-07.

2.2.1.7 Evaluacion de la fuerza sismica horizontal (RNC-07 Arto. 26)

La fuerza sismica horizontal a nivel basal (Fs) que debe resistirse se determinara

segun la siguiente expresion:
Fs, = cW,
Donde:
C=coeficiente sismico cuyo valor se calcula segun el método de analisis empleado.
Wo=carga o peso total del edificio
2.2.1.8 Espectro de disefio sismico (RNC-07 Arto. 27)

Cuando se apliquen el analisis estatico que se define en el articulo 32 o el dinamico
modal que especifica en el articulo 33, se adoptara como ordenada del espectro de
aceleraciones para disefio simico, a, expresada como fraccion de la aceleracion de

la gravedad, la que se estipula a continuacion
([ Sla+@ a)—| si T<T,
Ta
Sd Si T,<T<T

= <
Ty

sd (2) Si T,<T<T,

Tp

L os®E) s
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Tratandose de estructuras del grupo B, ao se seleccionard del mapa de
isoaceleraciones del anexo C del presente reglamento, mientras que d=2.7ao,
Ta=0.1seg, Tb=0.6seg, Tc=2seg y S es el factor de amplificacion por tipo de suelo

definido en el articulo 23
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Figura 2.1 Mapa de Isoaceleraciones de Nicaragua. Tomado del RNC-07
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Figura 2.2 Espectro de Diseio para Nicaragua. Tomado del RNC-07




2.3 METODO DINAMICO DE ANALISIS MODAL

2.3.1 Generalidades del analisis modal

a) Dinamica estructural de sistemas de un grado de libertad

En el sistema de 1 grado de libertad mas simple, las propiedades dinamicas estan

concentradas en un solo elemento fisico.

Toda la masa “m” de este sistema esta concentrada en el bloque rigido, y su
movimiento esta definido completamente por la coordenada u. También se
considera que el resorte y el amortiguador no tienen masa. La fuerza dinamica

externa es p(t), esta notacién indica que la fuerza p varia con el tiempo t.

(a) (b) (c)
mg mg

: = u
e |
é—ﬁ— Cll -] Cli  —-— mil
ﬁ ) m = plt) p(t) - — = pli)
?—&m/— ku --— [ T—
g k ) ) /\/\ *

S mg mg
Superticie sin friccion 2

Figura 2.3 Sistema Masa-Resorte-Amortiguador. Tomado de (Chopra, 2014)

La figura 2.3 muestra el equilibrio de todas las fuerzas actuando en el sistema. Estas
incluyen la fuerza externa p(t), la fuerza restauradora elastica fs, la fuerza de inercia
f; y la fuerza de amortiguamiento f,. Todas estas fuerzas se relacionan mediante la

siguiente ecuacion:
fI + fD + fS = p(t)

De acuerdo con el principio de D’alembert, la fuerza de inercia es el producto de la

masa por la aceleracion

f1=mu
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La fuerza de amortiguamiento es el producto de la constante de amortiguamiento y

la velocidad
fp = cu

La fuerza elastica es el producto de la rigidez del resorte y el desplazamiento
fs = ku

Cuando estas tres fuerzas son introducidas en la ecuacion de equilibrio, la ecuacion

de movimiento de un sistema de 1 grado libertad es

mu + cu + ku = p(t)
La respuesta libre de la estructura se obtiene con esta ecuacién

mu+cu+ku=0
Esta ecuacion es reescrita a como sigue:
u+ 2¢wpu + wiku = 0

Donde:
w, = /k/m; f recuencianatural del sistema

_ C _ C . - - . =
[ /men /Ccr ; f raccionde amortiguamiento critico

b) Dinamica estructural de sistemas de varios grados de libertad
- Vibracion libre- Propiedades Modales

La vibracion libre de los sistemas lineales de varios grados de libertad sin

amortiguamiento esta regida por la ecuacién siguiente:
mu + ku=p(t)a

Donde m y k son matrices nxn de masa y rigidez respectivamente, uy p son vectores

nx1 de desplazamiento y fuerzas dependientes del tiempo.

La solucion para la vibracion libre de un sistema sin amortiguacion p(t)=0 se tiene:
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u(t) = qn(De@n b

Donde q,, es la variacion el tiempo de las propiedades modales y ¢, es el vector de
modos naturales de vibracion. La variacion de los desplazamientos se describe

mediante la funcion armoénica simpe
qn(t) = Apcoswpt + A, senwyt ¢

Si se combinan las ecuaciones b y c, resulta

u(t) = @,(Apcoswpt + A, senwyt)
Al sustituir esta forma de u(t) en la ecuacion (a) se obtiene

[ wime, + keplqn(t) =0
La solucién formal para la ecuacion anterior se reescribe como
[k wim]e@, =0
Se tienen soluciones no triviales si
det[k w2m]

Al expandir el determinante se obtiene un polinomio de orden N en w?. La ecuacioén

se conoce como ecuacioén caracteristica o ecuacion de frecuencia.

2.3.2 Participacion de pesos modales (ARTO. 33 RNC 07)

Si en el analisis modal se reconoce explicitamente el acoplamiento entre los grados
de libertad de translacion horizontal y de rotacion respecto a un eje vertical, debera
incluirse el efecto de los modos naturales que, ordenados segun valores
decrecientes de sus periodos de vibracion, sean necesarios para que la suma de
los pesos efectivos en cada direccion de analisis sea mayor o igual a 90 por ciento

del peso total de la estructural.

Z W, = 0.9W,
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Donde:
W,;: Peso modal efectivo del i-ésimo modo
W,: Peso sismico de la edificacion

En este caso el efecto la torsidon accidental se tendra en cuenta trasladando
transversalmente 0.1b las fuerzas sismicas resultantes para cada direccion de

analisis, considerando el mismo signo en todos los niveles.
a) Combinacién de las respuestas modales

Las respuestas modales Y;(fuerza cortante, desplazamiento lateral, momento de

volteo, u otras) se combinaran para calcular las respuestas totales Yr de acuerdo a

Siempre que los periodos de los modos naturales en cuestion difieran al menos diez

la expresién

por ciento entre si. Para las respuestas en modos naturales que no cumplen esta
condicion se tendra en cuenta el acoplamiento entre ellos. Los desplazamientos
laterales asi calculados se utilizaran para determinar efectos de segundo orden y
para verificar que la estructura no excede los desplazamientos maximos

establecidos en el articulo 34.
b) Cortante basal minimo

Si con el método de analisis dinamico que se haya aplicado se encuentra que, en la

direccidon que se considera, la fuerza cortante basal Vo es menor que O.SQLQ,WO se

incrementaran todas las fueras de disefo y desplazamientos laterales
correspondientes, en una proporcién tal que Vo iguale a este valor; a y Q' se

calculan para el periodo fundamental de la estructura en la direccién de analisis.
c) Efectos bidimensionales

Cualquiera sea el método dinamico de analisis que se emplee, los efectos de

movimientos horizontales del terreno en direcciones ortogonales se combinaran
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como se especifica en relacion con el método estatico de analisis sismico en el
articulo 32 inciso f. Igualmente, aplicables son las demas disposiciones del articulo
32 en cuanto al calculo de fuerzas internas y desplazamientos laterales, con las

salvedades que senala el articulo.
2.4 COMBINACIONES DE CARGA (ARTO. 33 RNCO07)

Se determinaran las siguientes combinaciones para usar en el disefio de estructuras

verticales, que produzcan los esfuerzos mas criticos.
CY = 1.4(CM)
Cy = 1.2(CM) + 1.6(CV + Ps)
C§ = 1.2(CM) + 1.6(Pz) + CV
CY =1.2(CM) + Fs + CV
CY = 0.9(CM) + 1.6(Pz) + 1.6(Ps)
CY = 0.9(CM) + Fs + 1.6(Ps)
2.5 DESPLAZAMIENTOS LATERALES (ARTO. 34 RNCO07)

Cuando el analisis sismico se use el método estatico o alguno de los dinamicos,
sera necesario calcular los desplazamientos de la estructura en el estado limite de

servicio de acuerdo con los siguientes criterios:
a) Calculo de desplazamientos en el estado limite de servicio

Si para el analisis se ha usado el método estatico, pero se ha ignorado el efecto del
periodo estructural, tal como se prevé en el articulo 32 inciso a), los
desplazamientos seran los que resulten del analisis estructural ante fuerzas

reducidas multiplicadas por el factor QQ/2.5.

Si para el analisis se ha usado el método estatico tomando en cuenta el efecto del
periodo estructural, tal como se prevé en el articulo 32 inciso b), o si se ha utilizado

el método dinamico espectral, los desplazamientos seran los que resulten del
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analisis estructural ante fuerzas reducidas multiplicadas por el factor Q'Q/2.5. El

valor de Q’ se calculara para el periodo fundamental de la estructura.

b) Calculo de desplazamientos en el estado limite de colapso

Los desplazamientos en este caso seran los que resulten del analisis estructural

ante fuerzas reducidas, multiplicados por el factor QQ.

c) Revision de desplazamientos laterales

Cuando la estructura se analice por el método estatico o el dinamico modal, se

revisara que su rigidez lateral sea suficiente para cumplir con las dos condiciones

siguientes:

Para limitacion de dafios a elementos no estructurales, las diferencias entre los
desplazamientos laterales de pisos consecutivos, calculado como lo estipula el
articulo 34 inciso a), no excederan 0.002 veces las diferencia de elevaciones
correspondientes, salvo que no haya elementos incapaces de soportar
deformaciones apreciables, como muros de mamposteria, o estos estén
separados de la estructura principal de manera que no sufran dafios por sus
deformaciones, en tal caso, el limite sera de 0.004.

Por seguridad contra colapso, las diferencias entre los desplazamientos
laterales de pisos consecutivos, calculados como lo sefala el articulo 34 inciso
b), divididas por las diferencias de elevaciones correspondientes, no excederan
las distorsiones de entrepiso establecidas en la tabla 4 para los distintos
sistemas estructurales. Estos desplazamientos se emplearan también para
revisar los requisitos de separacion de edificios colindantes del articulo 38, asi
como para el calculo de los efectos de segundo orden segun el articulo 32 inciso
e). Al calcular los desplazamientos mencionados arriba pueden descontarse los
debidos a la flexion de conjunto de la estructura.
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Sistemas estructurales Distorsion
Marcos ductiles de concreto reforzado (Q=3 o 4) 0.0300
Marcos ductiles de acero (Q=3 0 4) 0.0300
Marcos de acero o concreto con ductilidad limitada (Q=1 0 2) 0.0150
Losas planas sin muros o contravientos 0.0150
Marcos de acero con contravientos excéntricos 0.0200
Marcos de acero o concreto con contravientos conceéntricos 0.0150
Muros combinados con marcos ductiles de concreto 0.0150
Muros combinados con macos de concreto con ductilidad limitada
@Q=102) 0.0100
Muros diafragma 0.0060
Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas con 0.0050
refuerzo horizontal o malla.
Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas;
mamposteria de piezas huecas confinada y reforzada 0.0040
horizontalmente; o mamposteria de piezas huecas confinada y
reforzada con malla.
Muros de carga de mamposteria de piezas huecas con refuerzo 0.0020
interior
Muros de carga de mamposteria que no cumplan las
especificaciones para mamposteria confinada ni para mamposteria 0.0015

reforzada interiormente

Tabla 2.2 Distorsiones de entrepiso maxima. Tomado del RNC-07
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CAPITULO lli: CRITERIOS DE DISENO
SISMICO PARA MARCOS ESPECIALES
DE MOMENTO DE CONCRETO
REFORZADO.
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3.1 INTRODUCCION

Las construcciones en concreto reforzado son naturalmente apropiadas para resistir
movimientos sismicos, debido a que su construcciéon monolitica provee un continuo
patrén de carga para resistir fuerzas y mantener la integridad estructural durante un

sismo.

Los edificios resisten los efectos sismicos a través de una combinacién de
diafragmas estructurales, elementos verticales y fundaciones. En concreto
reforzado, los elementos verticales se componen generalmente de marcos
resistentes a momento o muros estructurales. Este trabajo monografico esta
limitado al estudio de marcos especiales de momento; en el presente capitulo se
describe el comportamiento y requisitos de disefio de los mismos; cabe recalcar que
el uso de este tipo de sistemas esta dirigido a zonas de alta sismicidad ya que su

uso en otras zonas resulta ser antieconémico.

Los marcos especiales de momento estan compuestos de vigas, columnas y nudos
viga-columna; los cuales deben proporcionarse y detallarse para resistir
combinaciones de cortante, momento y fuerza axial, que actuan en los mismos
como resultado de la respuesta del edificio a los multiples ciclos de desplazamiento

durante el movimiento sismico.

3.2 PRINCIPIOS DE DISENO PARA MARCOS ESPECIALES DE
MOMENTO

Los marcos especiales de momento tipicamente se disefian con una resistencia a
cortante basal considerablemente menor que aquella requerida para obtener una
respuesta completamente elastica bajo el sismo de disefio. Esto quiere decir que se
debe anticipar que el marco respondera al sismo dentro del rango inelastico. A
través de la experiencia de sismos pasados, pruebas de laboratorio y estudios
analiticos, se ha encontrado que se deben aplicar ciertos principios de disefo para
asegurar que el marco puede soportar la anticipada repuesta inelastica sin que haya
una perdida critica de resistencia. (Moehle, 2015)
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Los principios son los siguientes, segun Jack Moehle:

Disefar un sistema de columna fuerte/ viga débil.

2. Detallar los elementos para un comportamiento ductil.
Evitar los modos de falla mas fragiles, tales como los de cortante, axial,
conexiones y en los empalmes.

4. Evitar la interaccion con los componentes no estructurales.
Estos principios se describiran a mas detalle a continuacion.

a) Disenar un sistema de Columna Fuerte/ Viga Débil.

La distribucidn del dafio en un edificio durante un sismo depende de la distribucidn
de la deriva lateral. En una estructura con columnas débiles, la deriva tiende a
concentrarse en uno o algunos de los niveles, lo que puede producir que se exceda
la capacidad de las columnas. Es importante reconocer que las columnas en cada
nivel deben soportar el peso de todo el edificio encima de la mismas, a diferencia
de las vigas que solo deben soportar las cargas gravitacionales del nivel del que
forman parte, por lo que la falla en las columnas se convierte en un caso aun mas

critico.

Si las columnas proveen rigidez al largo de la altura del edificio, la deriva podra ser

distribuida de forma mas uniforme, evitando el dafio localizado.

Los cddigos tales como el ACI318-14 hacen reconocimiento de este principio
especificando que las columnas deben ser mas fuertes que las vigas que estan

unidas a ellas.

Conseguir un completo mecanismo de falla de vigas puede requerir que la
resistencia a momento de las columnas sea muchas veces mayor que la resistencia
a momento de las vigas, aumentandose esta relaciéon conforme el edificio sea mas
alto; lograr esto resulta ser no econémico. Es por esto que se debe anticipar cierta
fluencia de las columnas y se debe detallar el refuerzo de forma consistente con

este comportamiento.
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Figura 3.1 Idealizacion de los mecanismos de fluencia de vigas: (a) Mecanismo de falla de
nivel, (b) Mecanismo intermedio, (c) Mecanismo de fallo de viga. Tomado de (Jack P. Moehle,
2010)

La figura muestra una idealizacién de los diferentes mecanismos de falla, a) Cuando
se presenta un piso débil, b) Cuando se tiene un mecanismo intermedio de falla de
columnas y vigas, y ¢) Cuando se obtiene un mecanismo de columna fuerte y viga
débil.

La siguiente figura muestra un ejemplo de edificio que tuvo falla de columna débil.

Figura 3.2 Falla de piso débil. Tomado de Google Imagenes

b) Detallar los elementos para un comportamiento ductil.

El comportamiento ductil de miembros de concreto reforzado esta basado en los

siguientes principios:

Confinamiento para secciones altamente cargadas: El concreto simple tiene una

capacidad de deformacién por compresion usable relativamente pequena
(alrededor de 0.003), lo que puede limitar la deformabilidad de vigas y columnas en

un marco especial de momento. La capacidad de deformacion puede ser




incrementada hasta en 10 veces al confinar el concreto con espirales o estribos
cerrados. El refuerzo lateral actua para restringir la expansion del nucleo de
concreto mientras es cargado en compresion, esta accion de confinamiento conlleva

al aumento de la resistencia y la capacidad de deformacion.

Abundante refuerzo para cortante: La resistencia a cortante se degrada cuando los

miembros estan sujetos a multiples reversiones de deformacién inelastica,
especialmente cuando las cargas axiales son bajas. En dichos miembros se
considera que se debe ignorar la contribucion del concreto a la resistencia a
cortante, de forma que el refuerzo debe ser disefiado para resistir por completo la

fuerza cortante.

Evitar la falla del anclaje o la falla de los empalmes: Las cargas sismicas severas

pueden llevar a la pérdida del recubrimiento de concreto, lo que reduce el desarrollo
y resistencia de los empalmes de traslape en el refuerzo longitudinal. Si se usan
empalmes de traslapo, se deben colocar lejos de las secciones de momento
maximo, ademas deben tener estribos cerrados para confinar el empalme en caso

de descascaramiento del recubrimiento.

Prever la fluencia en las columnas: El mecanismo de fluencia deseado involucra la

fluencia de las vigas en toda la altura de la estructura, mas la fluencia de las
columnas de las bases. Sin embargo, como se ha dicho anteriormente, se debe
anticipar fluencia en las columnas a lo largo de la altura de la estructura; por esto
se deben detallar los extremos de las vigas y columnas en cada nudo de forma que
estas regiones puedan someterse a respuestas inelasticas de flexion sin

decaimiento critico de la resistencia.

c) Evitar mecanismos de falla fragiles.

Las proporciones de los elementos y el detallado del refuerzo deben ser disefiados
de forma que promuevan la formacion de los mecanismos de fluencia a flexidon que
se desean, sin que ocurra falla en modos menos ductiles tales como son los

siguientes:
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» Falla por cortante en vigas y columnas: La falla por cortante es relativamente
fragil y puede llevar a la pérdida rapida de la resistencia a cortante y en el
caso de las columnas, capacidad para carga axial. El problema se hace mas
grande cuando una o mas columnas pierden resistencia debido a la falla por
cortante, ya que esto puede llevar a un mecanismo de piso débil. La falla en
columnas debido al cortante es una de las fallas mas citadas en llevar al
colapso de una estructura.

» Falla por carga axial en columnas: Esta falla puede desencadenar un
colapso progresivo en el cual las cargas axiales de la columna sobrecargada
son transferidas a las columnas adyacentes, lo cual puede producir que
estas también estén sobrecargadas y por ende llevando al colapso de todo
el piso o de todo el edificio.

» Falla en conexiones: Los sistemas resistentes a fuerzas sismicas deben
proveer un continuo patron de carga a traveés de los elementos estructurales
y sus interconexiones. En la construccion de marcos especiales de
momento en concreto reforzado, se debe tener preocupacién por las
conexiones entre los elementos verticales y horizontales del sistema
resistente a cargas sismicas, asi como de sus empalmes, anclajes y los
nudos viga-columna. Se debe tener en cuenta que algunos empalmes son
sensibles a los efectos de cargas ciclicas inelasticas. Por otro lado, los nudos

viga-columna son regiones con altos esfuerzos durante la carga de sismo.

d) _Evitar la interaccion con componentes no estructurales

El marco debe ser disefiado y construido de forma que sea libre de balancearse sin
interferencia por algun elemento no estructural rigido, ya que esto puede limitar su
flexibilidad relativa, haciendo los elementos mas vulnerables a la falla por cortante.
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3.3 REQUISITOS DE PROPORCIONAMIENTO Y DETALLADO DEL
REFUERZO SEGUN ACI 318-14.

En base a los fundamentos de disefio mencionados anteriormente, los cédigos han
desarrollado una serie de requerimientos de detallado de refuerzo y proporcionado
de secciones para cada elemento en un marco especial de momento, con el
propésito de que el sistema tenga el comportamiento deseado y promover un buen
desemperfio del mismo ante cargas sismicas. A continuacion, se describiran dichos
requisitos, los cuales se encuentran en el capitulo 18 del ACI 318-14: “Estructuras

Sismorresistentes”.

3.3.1 Requisitos de diseiio para vigas de marcos especiales de momento

3.3.1.1 Generalidades

Una viga es un elemento estructural que soporta las cargas aplicadas y su propio
peso mediante momentos internos y por cortante. En una viga se consideran

minimas o nulas las fuerzas axiales.

Las fuerzas externas aplicadas producen momentos flexionantes, los cuales son
equilibrados en cualquier seccidn de viga por un momento interno resistente.

También se requiere de un cortarte interno resistente.

La flexién produce una respuesta compleja en el elemento, en la cual la seccién
esta sometida a esfuerzos de compresion y tension al mismo tiempo en caras
opuestas del miembro. Las respectivas fuerzas resultantes de compresion y

tension, separadas por un brazo de torque, producen los momentos internos.
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Momentos internos y Cortante.

Figura 3.3 Fuerzas Internas en Viga. Tomado de (MACGREGOR, 2009)

Se considera como momento positivo aquel que produce esfuerzos de compresion

en las fibras superiores de la seccién y esfuerzos de tension en las fibras inferiores.

Comportamiento del concreto reforzado sometido a flexién.

El concreto simple es altamente resistente a las fuerzas de compresion, pero, su
resistencia a tension es bastante pobre (alrededor de 1/10 de su resistencia a la
compresidn). En una seccion de viga de concreto reforzado, el concreto y el acero

de refuerzo actuan en conjunto para resistir los momentos flexionantes.

El concreto produce la fuerza interna resultante de la compresion y por su lado el
acero aporta la fuerza interna resultante de la tensién. Lo que crea el momento
interno resistente. Para esto debe asumirse que las deformaciones varian
linealmente a través del miembro y no existe deslizamiento del acero de refuerzo

relativo al concreto.

Para asegurar esto se toma la consideracion que las secciones planas de un
miembro tomadas perpendicular a su eje, permanecen planas después que el
miembro se somete a flexion. Esta es una aplicacion de la teoria de vigas de

Bernoulli.
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Aunque la resistencia de la seccion de viga a la flexion es dada por la respuesta
conjunta del concreto y el acero, se debe prestar atencion al proporcionamiento de
cada uno, ya que sus propiedades mecanicas difieren grandemente. Generalmente
hablando, se debe optar por secciones “ligeramente” reforzadas, de forma que el

acero fluya antes que el concreto falle.

El acero es un material ductil, con la propiedad de soportar un gran rango de
deformacion luego de alcanzar la fluencia hasta llegar a la falla. Por otro lado, el

concreto alcanza su resistencia maxima y falla repentinamente.

El enfoque de disefio debe ser lograr un comportamiento tal que al aumentar la
carga de flexion mas alla del rango elastico, el acero fluird antes que el concreto
llegue a su deformacion maxima utilizable. Dicha deformacion es especificada por
los cédigos y esta basada en numerosos ensayos en el concreto bajo condiciones
especiales. Segun el ACI 318-14, acapite 22.2.2.1, se utilizara una deformacion
unitaria maxima de 0.003 para el calculo de la resistencia nominal del concreto

(deformacidn unitaria en la fibra extrema a compresion).

Para obtener una seccién controlada por la tensién se debe tener una deformacion
unitaria en el acero mayor que la deformacion de fluencia, cuando la deformacién

en el concreto es 0.003.

3.3.1.2 Requisitos de detallado y proporcionamiento para vigas de marcos

especiales de momento segun ACI318-14.

En esta seccion se describen las disposiciones de disefio segun el capitulo 18.6 del
ACI318-14, el cual incluye todos los requisitos para vigas de pérticos resistentes a
momento. En esta nueva edicion del cddigo se incluye en un solo capitulo el disefio
de vigas, sin importar la magnitud de la fuerza axial de compresion, esto significa
un cambio con respecto a las ediciones anteriores, en donde se requeria que

cualquier elemento perteneciente a un poértico, sometido a una fuerza axial
, Aqf'c . . o .
mayorada que excediera /10 bajo cualquier combinacion de carga, debia ser

disefiado y detallado como una columna.

32



Limites dimensionales (18.6.2)

Las vigas deben cumplir los siguientes requisitos geométricos:

a) La luz libre In no debe ser menor que 4d
b) El ancho bw debe ser al menos igual al menor de 0.3h
c) La proyeccion del ancho de la viga mas allda del ancho de la columna

soportante a cada lado no debe exceder el menor de c2 y 0.75¢1.

|—Rsfuerzo transversal a traves de
la columna para confinar el refuerzo
longitudinal de la viga que pasa

Direccion | fuera del nicleo de Ta columna
de andlisis
[
|' 1 z I
| [Cami :
~1 £t = -
A Il (A
i L) ]| € *
=
C2
i
{

VISTA EN PLANTA

_~— No mayor que el menor de

ez y 07561 —_

Nota:
No se muestra el refuerzo trangversal de las
columnas arriba y abaje del nudo per claridad

CORTE A-A

Figura 3.4 Ancho maximo efectivo de una viga ancha y el refuerzo transversal requerido.
Tomado del ACI318-14

Refuerzo longitudinal (18.6.3)

Las vigas deben tener al menos dos barras continuas tanto en la cara superior como

para la inferior. Tanto para el refuerzo superior como para el inferior, la cantidad de



refuerzo no debe ser inferior al area de acero minimo “Asmin” para flexién en vigas

segun el acapite 9.6.1.2, que dice que Asmin debe ser el mayor de (a) y (b).

a) 22505, g

y

b) =by,d
y

Esto a menos que el As colocado en todas las secciones sea como minimo mayor
en un tercio al As requerido por el analisis; entonces no es necesario cumplir con el

requisito de 9.6.1.2.

Asi mismo para evitar la congestion de acero y también limitar los esfuerzos

cortantes, la cuantia de acero p no debe exceder 0.025.

Con respecto a los nodos, se indica que la resistencia a momento positivo en la cara
del nodo no debe ser menor que la resistencia a momento negativo proporcionada
en esa misma cara. La resistencia a momento positivo o negativo, en cualquier
seccion a lo largo de la longitud del miembro, debe ser al menos igual a un cuarto
de la resistencia maxima a momento proporcionada en la cara de cualquiera de los

nudos.

El cddigo prohibe los empalmes por traslapo del refuerzo longitudinal en las

siguientes ubicaciones:

a) Dentro de los nudos.

b) En una distancia de dos veces la altura de la viga medida desde la cara del
nudo.

c) Dentro de una distancia del doble de la altura de la viga medida desde
secciones donde pueda ocurrir fluencia por flexion como resultado de los

desplazamientos laterales que excedan el rango elastico de comportamiento.

Esta restriccion se debe a que dichos empalmes por traslapo no se consideran

confiables en condiciones de carga ciclica dentro del rango inelastico.
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En las ubicaciones donde se tengan empalmes por traslapo se deben proporcionar
estribos cerrados de confinamiento o espirales en la longitud del empalme, con un

espaciamiento que no exceda al menor entre d/4 y 100 mm.

Refuerzo transversal (18.6.4)

El refuerzo transversal se requiere principalmente para confinar el concreto y dar

soporte lateral a las barras de refuerzo en regiones en las que se espera fluencia.

Deben colocarse estribos cerrados de confinamiento en las siguientes regiones de
las vigas (18.6.4.1):

a) En una longitud igual a dos veces la altura de la viga, medida desde la cara
de miembros de apoyo hacia el centro de la luz, en ambos extremos de la
viga.

b) En longitudes iguales a dos veces la altura de la viga a ambos lados de una
seccion donde puede ocurrir fluencia por flexion debido a los

desplazamientos laterales mas alla del rango elastico del comportamiento.

Donde se requieran estribos cerrados de confinamiento, las barras de refuerzo
longitudinales principales mas cercanas a las caras de traccién y compresion deben

tener soporte lateral, de acuerdo a lo siguiente:

a) Cada barra longitudinal de esquina y barra alterna debe tener apoyo lateral
dado por la esquina de un estribo con un angulo interior no mayor de 135
grados (25.7.2.3)

b) Ninguna barra que no esté apoyada lateralmente puede estar separada mas
de 150 mm libres de una barra apoyada lateralmente. (25.7.2.3)

c) El espaciamiento de las barras de flexion soportadas transversalmente no
debe exceder 350 mm. (18.6.4.2)

d) El refuerzo superficial que es necesario en vigas con altura mayor de 900

mm (segun 9.7.2.3) no necesita ser soportado lateralmente. (18.6.4.2)
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Figura 3.5 Ejemplos de estribos cerrados de confinamiento superpuestos. Tomado
del ACI318-14

El primer estribo cerrado de confinamiento debe estar situado a no mas de 500 mm

de la cara de la columna de apoyo. El espaciamiento de los estribos no debe
exceder el menor de:

a) d/4

b) Seis veces el diametro de las barras principales a flexibn mas pequefas,

excluyendo el refuerzo superficial requerido por 9.7.2.3.
c) 150 mm.

Cuando no se requieran estribos cerrados de confinamiento, deben colocarse

estribos con ganchos sismicos en ambos extremos, espaciados a no mas de d/2 en
toda la longitud de la viga.

En el caso de vigas que tengan una fuerza de compresion axial mayorada que

Af’ . , .
exceda ( g C/lo), se debe colocar estribos cerrados de confinamiento que

cumplan con los requerimientos de refuerzo transversal en columnas (18.7.5.2 a



18.7.5.4), los cuales se describiran mas adelante. Dicho refuerzo debe colocarse en
las regiones especificadas anteriormente (segun 18.6.4.1). En el resto de la longitud
de la viga se colocaran los estribos a un espaciamiento “s” que no exceda al menor
de seis veces el diametro de la menor barra longitud de la viga y 150 mm. Donde el
recubrimiento de concreto sobre el refuerzo transversal exceda 100 mm, se debe
colocar refuerzo transversal adicional con un recubrimiento que no exceda de 100

mm y un espaciamiento que no exceda 300 mm.

d/4

Ganchos e g 3 o
8d, (ref. long.) stribos con ganchos sismicos

- -

" | 24d, barra de estribo

1z d/4

o s<q

"

- = 9" max L. - Ganchos en
empalme

Figura 3.6 Requisitos de colocacion de estribos. Tomado de (Jack P. Moehle, 2010)

Resistencia a cortante (18.6.5)

La fuerza cortante de disefo debe seleccionarse de manera que se aproxime al
cortante maximo que se desarrollara en el miembro, es por esto que la resistencia
a cortante requerida en miembros de un marco esta relacionada con la resistencia
a flexién de dicho miembro mas que con las fuerzas cortantes mayoradas obtenidas

del analisis de cargas laterales.

Entonces, el cortante de disefio estara relacionado con la resistencia a flexion
probable, conocida como “Momento Probable” o “My”, el cual es el momento
resultante usando un esfuerzo de al menos 1.25fy para el refuerzo longitudinal. Debe

notarse que a menos que una viga tenga una resistencia a momento del orden de
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3 a 4 veces el momento de disefo, debe suponerse que llegara a la fluencia en el

caso de un sismo fuerte.

La fuerza cortante de disefo “Ve” debe determinarse a partir de las fuerzas en la
parte de la viga comprendida entre las caras del nudo. Se debe suponer que en las
caras de los nudos localizados en los extremos de la viga actuian momentos de
signo opuesto correspondientes a Mpr, y que la viga ademas esta cargada a lo largo

de su claro con cargas aferentes gravitacionales mayoradas.
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Figura 3.7 Cortante de disefo. Tomado de (Jack P. Moehle, 2010)

Refuerzo transversal (18.6.5.2)

El refuerzo transversal en los lugares identificados en 18.6.4.1 debe disefarse para
resistir cortante suponiendo que la resistencia del concreto a cortante “V¢” es igual

a cero donde ocurra simultaneamente (a) y (b):




a) La fuerza cortante inducida por el sismo calculada de acuerdo con 18.6.5.1
(a base de Myr) representa la mitad o mas de la resistencia maxima a cortante
requerida en esas zonas;

b) La fuerza axial de compresién mayorada “Pu” incluyendo los efectos sismicos

es menor que A,f ¢/20 .

3.3.2 Requisitos de diseno para columnas de marcos especiales de momento.

3.3.2.1 Generalidades

Una columna es un elemento estructural vertical que soporta cargas axiales de
compresion las cuales pueden estar acompafadas por momentos flexionantes. Una
columna se caracteriza por tener dimensiones de seccidon transversal
considerablemente menores que su altura. Las columnas estan encargadas de
soportar las cargas verticales de los pisos encima de ellas y transmitirlas hasta las

fundaciones.

Las columnas se conocen generalmente como “miembros a compresion” o como
“miembros sujetos a la accion combinada de momento y axial”, en esta descripcion

pueden ser incluidos también los muros y los elementos de cerchas de concreto.

Otro aspecto a tomar en cuenta en el disefio de las columnas es la estabilidad, o
mejor dicho los efectos de la esbeltez. Segun esta consideracion se puede clasificar

las columnas de la siguiente manera:

-Bloques de compresion o pedestales: Elementos de compresion verticales en

los que la altura es menos de 3 veces la menor de sus dimensiones laterales.

-Columnas de concreto reforzado cortas: Aquellas columnas que fallan debido a
la falla inicial de los materiales. La capacidad de carga estara controlada por las
dimensiones de la seccion transversal y la resistencia de los materiales de los

que esta construida.

-Columnas de concreto reforzado largas o esbeltas: Mientras las columnas se
vuelven mas esbeltas, las deformaciones flexionantes aumentan, lo que produce

momentos secundarios. Si estos momentos tienen tal magnitud que reducen
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significativamente las capacidades axiales de las columnas, se puede clasificar

dichas columnas como largas o esbeltas.

Se debe tener en cuenta que la gran mayoria de las columnas de concreto son
suficientemente “rechonchas”, de forma que se pueden ignorar los efectos de

esbeltez.

Una columna de concreto simple tiene una capacidad de carga bastante pequena,
la cual puede ser aumentada con el uso de barras de acero longitudinales. Aun mas
este efecto es sustancialmente mayor cuando se provee una restriccion lateral a
dichas barras longitudinales en la forma de estribos cerrados de confinamiento o

espirales.

Los estribos previenen que las barras longitudinales se desplacen durante la
construccién, ademas ayudan a resistir la tendencia de las barras de pandearse
hacia fuera cuando estan sometidas a carga, lo que causaria que el recubrimiento

de concreto se quiebre o descascare.

Los espirales son aun mas efectivas que los estribos en aumentar la resistencia de

una columna. Sin embargo, son mucho mas caras que los estribos.

Capacidad de las columnas a carga axial.

En la practica real, no existen columnas perfectamente cargadas axialmente, pero
la discusion de dichos miembros provee un excelente punto de partida para explicar

la teoria que involucra el disefio de columnas reales con cargas excéntricas.

Los esfuerzos en el concreto y en las barras de refuerzo en una columna soportando
cargas a largo plazo, no puede ser calculado con ningun grado de exactitud; se
podria pensar que dichos esfuerzos se podrian calcular al multiplicar las
deformaciones por un moédulo de elasticidad apropiado, pero esta idea no funciona
muy bien en la practica ya que el médulo de elasticidad del concreto varia durante
la carga debido al flujo plastico y retraccion del mismo. Ademas, la parte de la carga
soportada por el concreto y el acero cambia dependiendo de la magnitud y la

duracion de las cargas.
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A pesar de lo anterior, se ha demostrado en diversos experimentos que la
resistencia ultima de las columnas si puede ser estimada bastante bien. Se ha
encontrado que factores como las proporciones de carga viva y carga muerta, la

duracion de carga, entre otros, tiene poco efecto en la resistencia ultima.

En la falla, la resistencia nominal de una columna corta cargada axialmente es

determinada de forma bastante exacta con la siguiente expresion:
P, = 0.85f'.(Ay Ag) + fAg

Dénde Ag es el area bruta de concreto y Ast es el area total de acero longitudinal en

la seccidn transversal.

3.3.2.2 Requisitos de detallado y proporcionamiento para columnas de marcos

especiales de momento segun ACI318-14

En esta seccion se describen los requisitos de disefio aplicados a columnas de
porticos especiales resistentes a momento que forman parte del sistema de
resistencia ante fuerza sismica y que se disefan principalmente para resistir flexion,
cortante y fuerzas axiales. Estos requerimientos pueden ser encontrados en el
acapite 18.7 del cddigo. Debe notarse que esta seccidn aplica a todas las columnas
independientemente de su fuerza axial; en ediciones anteriores del cédigo se
permitia que las columnas con bajos niveles de esfuerzo axial fueran disefiadas

como vigas.

Limites dimensionales (18.7.2)

Las columnas deben cumplir con (a) y (b):

a) Ladimensién menor de la seccidn transversal, medida en una linea recta que
pasa a través del centroide geométrico, debe ser al menos 300 mm.
b) La relacion entre la dimensién menor de la seccion transversal y la dimension

perpendicular debe ser al menos 0.4.
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Resistencia minima a flexiéon de columnas. (18.7.3)

El propdsito de los requisitos de resistencia minima a flexién de columnas es el de
reducir la posibilidad de fluencia de las columnas que forman parte del sistema de
resistencia a fuerzas sismicas. A través de la experiencia al analizar la falla de
estructuras ante sismos, se ha descubierto que se obtiene el mejor comportamiento
cuando se disefian edificios con columnas fuertes y vigas débiles, ya que el fallo de

las columnas conduce a un colapso repentino.

Segun ACI318-14 inciso 18.7.3.2, las resistencias a flexién de las columnas deben

D Muc = (%5) ) My

cumplir con:

Dénde:

Y. M, Es la suma de los momentos nominales de flexion de las columnas que llegan
al nudo, evaluados en las caras del nudo. La resistencia a la flexion de la columna
debe calcularse para la fuerza axial mayorada, congruente con la direccion de las

fuerzas laterales consideradas, que conduzca a la resistencia a flexion mas baja.

Y. M, Es la suma de los momentos resistentes nominales a flexion de las vigas que
llegan al nudo. En vigas T, cuando la losa esta en traccion debida al momento en la
cara del nudo, el refuerzo de la losa dentro del ancho efectivo de la losa debe
suponerse que contribuye a Mnb siempre que el refuerzo de la losa este desarrollado

en la seccion critica para flexion.

Las resistencias a la flexidon deben sumarse de tal manera que los momentos de la
columna se opongan a los momentos de la viga. Este requisito debe cumplirse para
momentos de vigas que actuen en ambas direcciones en el plano vertical del portico

que se considera.

De no cumplirse la ecuacion 18.7.3.2 en un nudo, la resistencia lateral y la rigidez
de las columnas que lleguen a ese nudo se deben ignorar al calcular la resistencia

y la rigidez de la estructura. Estas columnas deben disefiarse segun el capitulo
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18.14, que dicta los requisitos para miembros no designados como parte del sistema

de resistencia ante fuerzas sismicas.
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Figura 3.8 Momentos de disefo para sistema de columna fuerte/viga débil. Tomado de

Google Imagenes.

Refuerzo longitudinal (18.7.4)

El area de refuerzo longitudinal “Ast” debe ser al menos 0.01Agy no debe exceder
0.06A.

El limite inferior del area de refuerzo longitudinal es para controlar las deformaciones
dependientes del tiempo y para que el momento de fluencia exceda al momento de
fisuracion. El limite superior refleja la preocupacion por la congestion del acero, por
la transferencia de carga desde los elementos del piso a las columnas y por el

desarrollo de esfuerzos cortantes altos. (R18.7.4)

Para el caso de columnas con estribos de confinamiento circulares, debe haber al

menos seis barras longitudinales.




Empalmes por traslapo

Los empalmes por traslapo se permiten solo dentro de la mitad central de la longitud
del miembro, deben disefiarse como empalmes por traslapo en traccién y deben
estar confinados por refuerzo transversal. Esta restriccion se debe a que el
descascaramiento del concreto de recubrimiento, que es posible que ocurra cerca
de los extremos de la columna en los poérticos de configuracidn normal, hace

vulnerables los empalmes por traslapo de esas ubicaciones.

Refuerzo transversal (18.7.5)

Debe colocarse refuerzo transversal en una longitud “lo” medida desde cada cara
de nudo y a ambos lados de cualquier seccion donde pueda ocurrir fluencia por
flexion como resultado de desplazamientos laterales mas alla del rango elastico de

comportamiento. Esta longitud “lo” debe ser al menos igual a la mayor de (a) hasta
(c):

a) La altura de la columna en la cara del nudo o en la seccion donde puede
ocurrir fluencia por flexion.

b) Un sexto de la luz libre de la columna

c) 450 mm.

Mas alla de esta longitud lo, la columna debe contener refuerzo en forma de espiral
o estribos cerrados de confinamiento, segun lo requerido por el cddigo, con un
espaciamiento “s” que no exceda al menor de seis veces el diametro de las barras
longitudinales de la columna o 150 mm, a menos que se requieran mayores

cantidades de refuerzo transversal debido a los empalmes. (18.7.5.5)
El refuerzo transversal debe disponerse de acuerdo con (a) hasta (f): (18.7.5.2)

a) El refuerzo transversal debe consistir ya sea en espirales simples o
entrelazadas, o estribos cerrados de confinamiento circulares o rectilineos
con o sin ganchos suplementarios.

b) Los dobleces de estribos cerrados de confinamiento rectilineos y de ganchos

suplementarios deben abrazar barras periféricas longitudinales de refuerzo.
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c) Pueden usarse ganchos suplementarios del mismo diametro, o menor, de los
estribos cerrados de confinamiento, siempre y cuando se cumpla con la
limitacion del codigo respecto a los estribos (25.7.2.2 y 25.7.2.3). Los
ganchos suplementarios consecutivos deben tener sus extremos alternados
a lo largo del refuerzo longitudinal y alrededor del perimetro de la seccién.

d) Donde se wusen estribos cerrados de confinamiento o ganchos
suplementarios, estos deben proveer soporte lateral al refuerzo longitudinal.

e) El refuerzo debe disponerse de tal manera que el espaciamiento hx de las
barras longitudinales soportadas lateralmente por la esquina de un gancho
suplementario o una rama de estribo cerrado de confinamiento no exceda
350 mm alrededor del perimetro de la seccién de la columna.

f) Cuando P, > 0.3A,f ¢ o f'. > 70 Mpa en columnas con estribos cerrados de
confinamiento rectilineos, toda barra longitudinal, o paquete de barras,
alrededor del perimetro del nucleo de la columna debe tener soporte lateral
provisto por la esquina del estribo cerrado de confinamiento o por un gancho
sismico, y el valor de hx no debe exceder 200 mm. Py debe ser el maximo
valor en compresion consistente con las combinaciones de mayoracion de

carga que incluyan E (carga de sismo).
La separacion del refuerzo transversal no debe exceder la menor de (a) hasta (c):

a) La cuarta parte de la dimensiéon menor de la columna
b) Seis veces el diametro de la menor barra de refuerzo longitudinal.

c) So segun se calcule por medio de la siguiente ecuacion (18.7.5.3):
So = 100 + (),

El cual no debe ser mayor a 150 mm y no es necesario tomarlo menor a 100 mm.
Se conoce como hx a la distancia entre barras longitudinales apoyadas lateralmente

por estribos cerrados de confinamiento y ganchos suplementarios.
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Figura 3.9 Refuerzo Transversal en Columnas. Tomado de (Jack P. Moehle, 2010)

Cuantia del refuerzo de transversal

Segun 18.7.5.4 la cantidad de refuerzo transversal debe cumplir con la siguiente
tabla:




Refuerzo

Condicién Expresiones aplicables
Transversal
A /sb para P, < 03 A.f'.,y | Mayorde 0.3 <:_g 1>f_c (a)
sh/SDe P f'. <70 MPa @)y (b) ch yt
estribos cerrados f'.
. Mayor de 0.09 = (b)
de confinamiento P, > 0.3 A,fc,6 yt
rectilineos. f > 70 MP (a). (b) y Py
c a (©) O.ZkfknT (©
yt{ich
ara espiraleso | P, < 0.3 A.f’., A f
ps para esp u gty | Mayorde | g (—g 1)—° (d)
estribos cerrados f'. <70 MPa (d)y (e) Ach fye
. . 7 - fl
de confinamiento | p > 0.3 Agf'c,6 Mayor de 0.12f_c (&)
i t
circulares. f. > 70 MPa @), () y YP
0.35ke —
(f) F Ao ®

Tabla 3.1 Cuantia de refuerzo transversal para columnas. Tomado de ACI318-14

Ddnde ks es el factor de resistencia del concreto y kn el factor de efectividad del

confinamiento. Estos se deben calcular con las siguientes ecuaciones:

13 ”

De lo cual “ni

alrededor del perimetro del nucleo de una columna con estribos cerrados de
confinamiento que estan soportadas lateralmente por una esquina del estribo

!
C

~ 175

K¢

n

k. =
n n]

+0.6 > 1.0 (18.7.5.4a)

(18.7.5.4b)

cerrado de confinamiento o con ganchos sismicos.

Con respecto al recubrimiento de concreto, si el espesor de este fuera del refuerzo
transversal de confinamiento excede 100 mm, debe colocarse refuerzo transversal
adicional con un recubrimiento de concreto que no exceda de 100 mm y con un

espaciamiento que tampoco exceda 300 mm. Este requisito pretende reducir el

riesgo de que partes del recubrimiento se caigan.

es el numero de barras longitudinales, o paquetes de barras,
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Resistencia a cortante (18.7.6)

Fuerzas de diserio (18.7.6.1)

La fuerza de cortante de disefio Ve se debe determinar considerando las maximas
fuerzas que puedan generarse en las caras de los nudos en cada extremo de la
columna. Estas fuerzas en el nudo se deben determinar usando las resistencias a
flexion maximas probables, es decir el momento probable Mpr (resistencia efectiva
del acero a 1.25fy) en cada extremo de la columna, correspondiente al intervalo de
fuerzas mayoradas Pu, que actuan en ella. No es necesario que las fuerzas
cortantes en la columna sean mayores que aquellas determinadas a partir de la
resistencia de los nudos con base en el Mpr de las vigas que llegan al nudo. En
ningun caso Ve puede ser menor que el cortante mayorado determinado a partir del

analisis de la estructura.
Refuerzo transversal (18.7.6.2)

El refuerzo transversal en las longitudes lo, definida anteriormente, debe disefiarse
para resistir el cortante suponiendo que Vc= 0 cuando (a) y (b) ocurran

simultaneamente:

a) La fuerza cortante inducida por el sismo, calculada de acuerdo con 18.7.6.1,
representa la mitad o mas de la resistencia a cortante requerida dentro de lo.

b) La fuerza axial de compresion mayorada Pu incluyendo el efecto sismico es
A f'
menor que & C/20.

3.3.3 Requisitos de diseio para conexiones viga-columna en marcos

especiales de momento.

3.3.3.1 Generalidades

Un nudo viga-columna esta definido por la porcion de columna que esta dentro del
espesor de la viga mas alta que llega a la columna. Una conexion viga columna
comprende el nudo mas porciones de columnas, vigas y losa que se encuentran

inmediatamente adyacentes al nudo.
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Las conexiones viga-columna permiten que las fuerzas y momentos sean
transmitidos entre las vigas y columnas. En edificios disefiados para resistir sismo,
uno de las principales metas de disefio para los nudos es que permanezcan
esencialmente elasticos mientras se forman las rotulas plasticas en miembros del

marco adyacentes.

La accion estructural del marco puede resultar en la transmision de grandes fuerzas
cortantes al nudo. En muchos edificios, los requerimientos de disefio para los nudos

controlan el tamafo y refuerzo de los miembros adyacentes.

3.3.3.2 Requisitos de detallado y proporcionamiento para nudos viga-columna

de marcos especiales de momento segun ACI318-14

En esta seccion se describen los requerimientos que se aplican a nudos viga-
columna de poérticos especiales resistentes a momento que forman parte del sistema

de resistencia ante fuerzas sismicas.

Generalidades (18.8.2)

Las fuerzas en el refuerzo longitudinal de la viga en la cara del nudo deben
determinarse suponiendo que la resistencia en el refuerzo de traccion por flexién es
1.25fy. Esto debido a que se espera el desarrollo de rotaciones inelasticas en la cara
del nudo, las cuales estan asociadas a deformaciones unitarias en el refuerzo que

exceden ampliamente la deformacion unitaria de fluencia.

El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna debe prolongarse
hasta la cara del nucleo confinado de la columna mas distante y anclarse, en
traccion, de acuerdo con lo especificado para las longitudes de desarrollo en
compresion y tension. Esto se detallara mas adelante.

Donde el refuerzo longitudinal de una viga atraviese el nudo viga-columna, para
concretos de peso normal la dimension de la columna paralela al refuerzo de la viga
no debe ser menor que 20 veces el diametro de la barra longitudinal de viga de
mayor diametro o 26 veces el diametro de la barra longitudinal mas larga para

concretos livianos (18.8.2.3)
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La altura h del nudo (definida segun la figura a continuacién) no debe ser menor que
la mitad de la altura de cualquier viga que llegue al nudo, que genere cortante en el
nudo y que sea parte del sistema de resistencia ante fuerzas sismicas.

Area efectiva.
A; del nudo

Profundidad & . Ancho electivo
del nudo=h — | del nudo b + h
en el plano del i sbh+2x
refuerzo que  _| /
genera el cortante N /
]
i o
D
sees Nota: El drea efectiva
Refuerzo que | A lex delnudo para las fuerzas
genera el cortante[ ] en cada direccion del
L. ~ portico se considera por
L b —| h separado. El nudo
P ilustrado no cumple con
las condiciones Ju
18.83.2y 18841
necesarias para que sea
Direccion de considerado como
las fuerzas que confinado debido a que

los elementos que
concurren no cubren al
menos 3/4 de cada uno
de los nudos.

generan cortante

Figura 3.10 Area efectiva del nudo. Tomado de ACI318-14

Refuerzo transversal (18.8.3)

El refuerzo transversal del nudo debe cumplir con los mismos requisitos de refuerzo
transversal especificados para columnas (18.7.5.2, 18.7.5.3, 18.7.5.4 y 18.7.5.7);
esto quiere decir que el codigo requiere la colocacion de refuerzo transversal en los
nudos indistintamente de la magnitud de la fuerza cortante calculada, excepto en el
caso cuando existan vigas que lleguen a los cuatro lados del nudo y el ancho de
cada viga mida por lo menos tres cuartas partes del ancho de la columna, entonces
se permite reducir la cuantia de refuerzo especificada en 18.7.5.4 a la mitad, y el
espaciamiento especificado en 18.7.5.3 se puede incrementar a 150 mm dentro de

la altura h de la viga menos alta.

Debe disponerse refuerzo transversal que pase a través del nudo para dar
confinamiento al refuerzo longitudinal de viga que pasa fuera del nucleo de la

columna, cumpliendo con los requisitos de espaciamiento de 18.6.4.4 (requisitos



para refuerzo transversal en vigas), y con los requisitos de 18.6.4.2 y 18.6.4.3,

cuando dicho confinamiento no es producido por una viga que llegue al nudo.

Resistencia a cortante (18.8.4)

La resistencia nominal del nudo a cortante “Vn” debe estar de acuerdo a la siguiente
tabla (18.8.4.1):

Configuracién del nudo Vn

Para nudos confinados por vigas en

L7A/f A
sus cuatro caras

Para nudos confinados por vigas en

tres de sus caras o en dos caras 1.20/f ¢ A,
opuestas

Para en otros casos 1.OAYT ¢ A;

Tabla 3.2 Resistencia nominal a cortante de nudos. Tomado de ACI318-14

Dénde A debe ser 0.75 para concreto liviano y 1.0 para concreto de peso normal.
Aj se conoce como el area efectiva de la secciéon transversal dentro del nudo, se
calcula como el producto de la profundidad del nudo por su ancho efectivo. La
profundidad del nudo es la altura total de la seccion de la columna, h. El ancho
efectivo del nudo debe ser el ancho total de la columna, excepto cuando la viga llega

a una columna mas ancha, el ancho efectivo del nudo no debe exceder el menor de
@)y (b):

a) El ancho de la viga mas la altura del nudo.
b) Dos veces la distancia perpendicular mas pequefia del eje longitudinal de las

vigas al lado de la columna.

Se debe notar que la resistencia del nudo a cortante es fijada solo como funcion de
la resistencia a la compresion del concreto, a diferencia del caso de las vigas, se ha
demostrado tras varios ensayos que la resistencia a cortante en un nudo no es tan

sensible al refuerzo para cortante de dichos nudos.
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Longitudes de desarrollo de barras

Longitud de desarrollo para barras en traccion (18.8.5):

Para diametros de barras No. 10 a No. 36 terminadas con gancho estandar la
longitud de desarrollo “lan” se debe determinar mediante la siguiente ecuacion:

f,d
lgn = 7 b/ 18.8.5.1
an (5.40/F2) ( )
Pero lash debe ser al menos igual al mayor valor entre 8db y 150 mm para concreto

de peso normal.

El gancho debe estar colocado dentro del nucleo confinado de una columna o

elemento de borde, con el gancho doblado dentro del nudo.

Para barras de diametro No. 10 y No. 36, lq, la longitud de desarrollo en tracciéon

para una barra recta, debe ser al menos igual a la mayor de (a) y (b):

a) 2.5 veces la longitud requerida en 18.8.5.1 (para barras terminadas en
gancho estandar) si el espesor de concreto colado fresco en una sola
operacion debajo de la barra no excede 300 mm.

b) 3.25 veces la longitud requerida en 18.8.5.1 si el espesor de concreto colado

fresco en una sola operacion debajo de la barra excede de 300 mm.
Longitud de desarrollo para barras en compresion (25.4.9):

La longitud de desarrollo para barras corrugadas y a alambre a compresion “lac”

debe ser el mayor de (a) y (b):

a) La longitud calculada de acuerdo con 25.4.9.2
b) 200 mm

Para calcular la longitud de desarrollo con respecto a 25.4.9.2 se debe tomar la
mayor de (a) y (b), multiplicada por los factores de modificacion aplicables segun la
tabla 25.4.9.3.

a) (0.24fy¢r> dy

M.
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b) 0.043f,y.d,

La tabla 25.4.9.3 es la siguiente:

Factor de

Modificacion

Condicion

Valor del factor

Concreto liviano

0.75

Concreto

liviano 4

Concreto liviano, cuando se especifica f,;

De acuerdo con
19.24.3

Concreto de peso normal

1.0

Refuerzo de

confinamiento

Wy

Refuerzo encerrado dentro de (1),(2), (3) o (4):
(1) Una espiral
(2) Un estribo circular continuo con dy, >
6 mm y paso 100 mm
(3) Estribos cerrados de barra No.13 o alambre
MD130 de acuerdo con 25.7.2 espaciado <
100 mm
(4) Estribos cerrados de confinamiento de
acuerdo con 25.7.4 y espaciadas a distancias

< 100 mm, centro a centro.

0.75

Otra

1.0

Tabla 3.3 Factores de modificacion para longitud de desarrollo. Tomado de ACI318-14.
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CAPITULO IV: DISENO SiSMICO DE
DIAFRAGMAS CON LOSAS
ALVEOLARES.
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El diafragma de la estructura estara conformado por un sistema de losa alveolar con
cubierta sin accion compuesta. Esto significa que dentro de este diafragma se
atribuira la accién diafragmatica solamente a la cubierta de concreto colada en sitio
mientras que la losa alveolar se encarga de resistir flexibn debido a cargas
gravitacionales. Se considera que no hay transmisién de fuerzas cortantes entre la

cubierta y la losa alveolar. Este sistema es aceptado por el RNC-07 y el ACI318.

Cubierta Estructural de

Losa Alveolar Prefabricada

Figura 4.1 Sistema de Losa Alveolar con Topping. Tomado de Google Imagenes.

4.1 LOSAS DE PISO PREFABRICADOS/PRETENSADOS
ALVEOLARES

Las losas alveolares son miembros de concreto prefabricado y preesforzados, con
huecos continuos a lo largo de su claro que ayudan a reducir su peso, y por ende
su costo, con la ventaja adicional que el preesforzado permite que estas losas
cubran largos claros. El principal uso de este tipo de elementos es en sistemas de
entrepiso, sin embargo, su uso se puede extender a paneles de muros, elementos

de cerramientos y losas de piso en puentes. (Company, 2015)




Figura 4.2 Losa Alveolar prefabricada. Tomado de Google Imagenes.

Un sistema de entrepiso de este tipo esta formado por unidades de losas colocadas
una al lado de la otra y unidas por medio de “llaves de cortante” (las cuales se
obtienen al llenar de mortero el espacio entre losas). Este sistema también puede

estar constituido por una sobrelosa estructural, la cual debe ser disefia y detallada.

Figura 4.3 Losa Alveolar prefabricada. Tomado de (Company, 2015)




Los peraltes tipicos de estas losas varian entre 100mm y 500mm. El ancho de
fabricacion de estas unidades normalmente es de 1.20m. Estas losas se fabrican
con concreto de alta resistencia, entre 40 y 60 MPa. Como refuerzo se utilizan
torones de preesfuerzo, usualmente torones de 7 cables de baja relajacién con

diametro de 13mm.

Figura 4.4 Construccién Tipica con losas alveolares o extruidas. Tomado de Google
Imagenes.

4.1.1 Ventajas del uso de Losas Alveolares (Productos de Concreto, 2018)

- Minimo desperdicio al ser producidas a la medida para cada proyecto con
maquinaria automatizada bajo estrictos controles de calidad.

- Son ligeras, los alveolos reducen de manera importante el peso del
entrepiso.

- Facil Instalacién. Se pueden instalar de manera rapida sin necesidad de
equipo o0 mano de obra especializada.

- Eliminacién de encofrados y apuntalamiento, ya que no requieren cimbra de
contacto, ademas, proveen wuna plataforma segura disponible
inmediatamente después de instaladas para continuar con el resto de la

obra.




- Con el uso del preesforzado se tienen mayores relaciones de claro-
profundidad, se mejora el desempefio y se minimiza el uso de materiales.

- Flexibilidad en el disefio, ya que pueden usarse en combinacion con otros
materiales de construccion; incluyendo: muros de mamposteria, muros o
vigas de concreto prefabricado o in situ, concreto preesforzado o vigas de
acero.

- Alta capacidad de carga. Proveen la eficiencia de un miembro preesforzado
en cuanto a capacidad de carga, rango de luces y control de deflexiones
manejando cargas pesadas con espesores minimos.

- Durabilidad. El concreto y acero utilizado para la produccion de estas placas
son de alta resistencia y cumplen con altos estandares de calidad,
asegurando una mayor durabilidad.

- Los alveolos en las placas pueden ser usados como ductos de servicios para
ocultar tuberias, cables eléctricos o telefénicos. Normalmente, las
perforaciones son realizadas en fabricas durante el proceso de produccion.

4.1.2 Secciones transversales y Tablas de Carga

La seccién transversal (espesor, configuracion de los alveolos) y claro de estas
losas varian dependiendo de su método de manufactura y el equipo utilizado en el
mismo; los fabricantes publican catalogos de sus productos en conjunto con tablas

de carga, que especifican la carga viva admisible para cada seccion de losa.

2) 1
14 "
m v, i Ayt & ;. 3 Jr' 5 ._': .' !_ A
70000000 0 0
+ " o 7 1 P !
i | ANCHO %
1.20 estandar
1) ALVEOLO

2} ACERQ PRETENSADO

3) LOSA SUPERIOR

4) LOSA INFERIOR

5) PERFIL LATERAL (LLAVE DE CORTE)

Figura 4.5 Seccioén tipica de una losa alveolar. Tomado de Google Imagenes.

58



Estas tablas de carga definen la carga viva permitida que una losa dada puede
soportar de forma segura en adicion de su peso propio. La capacidad de carga sera
una funcién del espesor de la losa, la cantidad de presfuerzo provisto y la locacién

de los torones de preesforzado.

Un ejemplo de tabla de disefio genérica se muestra en la figura siguiente:

& is" i Scion F

= | | A = 15d ins

e | = 1224 & mt
L = I.r e r = — -.-' IJ. = MG in

== | | | H H || L ve =dB%in
ot I fat A . i 4 -|__' 5 =48 |nf
T e | e B =297 5in
- ||:‘-'-I-|—'-I-I-'-I].' i wi = 5315 psl

LWL

SAMPLE LOAD TABLE?
Allswable Superimposzed Live Loads, psf
Spans, B
| Strands, JTOLR 9o f-k| 14 18 16 17 18 0 1% M 11 0 2 33
438" 451 1317 20 24 il i) 174 i%2 133 116 1z =1N}
638" 5.4 356 311 272 140 212 188 168 150
4-7/16" 5.4 120 378 243 214 IRD 16T 148 132
6-7/16" 85.0 343t an' g3l 258 231 208
4-1/2" 76.7 33T 289 28T 1M 204 183
6=1/2° 1053 | u7T w0t 267 M7
| Stramds, ITOLR| ¢Mn.fi-k| 24 28 36 27 218 19 30
4-3/8" 45.1 ™ 79 & 6l 55 46
i 3/8" 654 | 134 120 108 97 87 8 0
47116 594 | 118 105 94 84 5 6T W%
6-7/16° B5S0 | 187 169 153 139 126 114 |04
417" Te. 7T IS 148 134 1 104 ol oy
612" 1083 | za7i2i0! 195 178 1630 1499 137°

Figura 4.6 Tabla de carga tipica de una losa alveolar. Tomado de (Institute, 2015)




3.1.3 Conexiones Entrepiso — Estructura.

Al utilizar elementos prefabricados como parte de un sistema estructural es
importante detallar las uniones de los elementos con el resto de la estructura, de
forma que se obtenga un desempefio que emule el comportamiento de elementos

colados en situ.

Figura 4.7 Conexion seca con angulares y cabezales incrustados. Tomado de (Company, 2015)

Para las losas prefabricadas existen una gran variedad de tipos de conexiones, pero
entre ellas se distinguen dos tipos: conexiones secas y conexiones humedas. Las
conexiones secas incluyen formas de acero incrustadas tales como placas y
angulares, con anclajes de cabeza en el concreto o con barras de refuerzo. Por otro
lado, una conexidén humeda consiste en barras de refuerzo salientes del elemento
de apoyo (vigas o muros), debidamente acopladas o empalmadas; la conexién se

completa con la sobrelosa colada en sitio.

Figura 4.8 Conexiéon humeda en espera del colado de sobrelosa. Tomado de Google Imagenes



4.2 DISENO DE LOSAS ALVEOLARES

4.2.1 Etapas Del Diseino

El disefio de un entrepiso con placas alveolares usualmente se lleva a cabo en dos

etapas:

Diseiio Preliminar: Modulacion general de las placas, incluyendo dimensiones
(claro y espesor) que se adapten a los requerimientos de resistencia y

funcionamiento de la edificacion.

Diseino Final: Detalles de las placas tales como distribucion del refuerzo,
conexiones y perforaciones. En esta etapa se elaboran los planos taller para

produccion.

4.2.2 Responsabilidades de Diseino

Es usual en la industria de las losas alveolares que el disefo final del producto sea
realizado por el fabricante. Esto incluye el disefio por cargas verticales y laterales
especificadas por el Ingeniero del Proyecto; asi mismo, el productor especifica

cualquier tipo de refuerzo embebido necesario para soportar fuerzas de conexion.

Sin embargo, el ingeniero del proyecto posee el importante rol de ejecutar la
planificacion preliminar necesaria para asegurar que el sistema de piso especificado

sea posible.

El ingeniero estructural debe suministrar informacién clara de los criterios de
disefos a los que deben acoplarse las placas alveolares. Entre la informacion basica

que debe proveerse al fabricante se encuentra:

» Los planos generales del proyecto, incluyendo las plantas de cada piso y
dimensiones de la edificacion.

» Especificaciones del proyecto.

= (Cddigos y reglamentos particulares de construccidon que rigen en la
edificacion.

» Cargas verticales y horizontales por piso.

» Niveles de resistencia al fuego requerida.
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= Requerimientos de aislamiento acustico.
» Caracteristicas de vibracion requeridas
= Restriccion por deflexiones.

El ingeniero del proyecto tiene la responsabilidad de revisar y aprobar los dibujos
de ereccion preparados por el fabricante. La revision de estos dibujos es la ultima
oportunidad para asegurar que el entendimiento del fabricador coincide con la
intencién del disefio. Se debe revisar que se hayan utilizado cargas de disefio

apropiadas, detalles y condiciones de apoyo apropiadas y la ubicacién de aberturas.
El fabricante usualmente provee lo siguiente:

» Especificaciones detalladas para la fabricacion de las placas alveolares

» Disefo detallado de la placa alveolar como sea acordado

» Planos de modulacion detallados, localizando cada placa en la estructura.

» Detalles de apoyos, juntas, conexiones y perforaciones.

» Especificaciones del producto tales como propiedades de la seccion,

materiales, resistencia de los materiales, etc.

4.2.3 Diseio por Flexion

El disefio de elementos presforzados a flexion se realiza siguiendo el criterio de
serviciabilidad. Esto quiere decir que tanto la seccion de concreto como la fuerza de
presfuerzo se determinaran elasticamente bajo cargas de servicio y luego seran
revisadas por el criterio de resistencia para cumplir la demanda de dichas cargas
incrementadas por los factores de seguridad. (Zepeda, 2006)

Se realiza una combinacion de disefio por servicio y por resistencia cuando se tiene
preesforzado parcial, es decir que parte de la carga es tomada por el acero de

presfuerzo y la demas por acero de refuerzo no preesforzado.

Existen dos métodos que siguen el criterio elastico o de servicio para el disefio por

flexion:

+ Meétodo de esfuerzos permisibles: Aqui se establece como requerimientos

para disefar, tanto la seccion de concreto como la fuerza de presfuerzo, que
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los esfuerzos desarrollados por las cargas de servicio no sobrepasen ciertos
limites conocidos como esfuerzos permisibles.

+ Método de la carga balanceada: Este método se inicia suponiendo una
seccion de concreto; la fuerza de presfuerzo se disefia de tal manera que su
carga equivalente balancee las cargas de servicio (incluyendo el peso
propio). Luego se revisa que los esfuerzos elasticos desarrollados no

superen los permisibles. (Zepeda, 2006)
4.2.3.1 Esfuerzos Permisibles en el Concreto

El ACI 318-14 en su seccion 24.5 define los limites para los esfuerzos admisibles

en miembros de concreto presforzados sometidos a flexion. De esto se obtiene:

Limites para los esfuerzos a compresion en el concreto después de la aplicacion del

presfuerzo:

a) En los extremos de miembros simplemente apoyados... 0.70 f'ci

b) Enotras ubicaciones...............cccoooiiiiiiiii 0.60 f'ci

Limites para los esfuerzos a traccidon en el concreto después de la aplicacion del

preesforzado (sin refuerzo adicional adherido):

a) En los extremos de miembros simplemente apoyados... 0.5,/f "¢

b) En otras ubicaciones...............cccooiiiiiiii i, 0.25,/f "¢
Limites para los esfuerzos a compresion bajo cargas de servicio:

a) Preesfuerzo mas cargas permanentes en el tiempo......... 0.45fc

b) Preesfuerzo mastodaslascargas................ccceevivinnnnn. 0.60f'c

Los limites para los esfuerzos a traccion para carga de servicio estan en

dependencia al comportamiento supuesto del elemento, segun la siguiente tabla:
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Comportamiento Supuesto Clase Limites del esfuerzo a traccién “f”

No fisurado U f, < 0.62Vf ¢
Transicidon entre fisurado y no
_ T 0.62Vf < f, <Vf ¢
fisurado
Fisurado C fo >V c

Tabla 4.1 Limites del esfuerzo de traccion. Tomado del ACI 318-14 Tabla 24.5.2.1

Las losas alveolares son generalmente disefiadas para tener un comportamiento no
fisurado bajo todas las cargas de servicio, por lo que se utilizan los limites para un
miembro Clase U. Los limites del esfuerzo a traccion pueden tomarse mucho
mayores, pero esto obligaria a analizar el comportamiento fisurado de la seccion, lo

cual supone un analisis mas complejo.
4.2.3.2 Pérdidas del Presfuerzo

Para obtener el desempefio a carga de servicio de un elemento preesforzado es
necesario encontrar el esfuerzo efectivo a traccion del acero, el cual se obtiene al
tomar en cuenta las pérdidas que sufre la fuerza de preesfuerzo debido a diferentes

fendmenos. EI ACI318-14 indica que se deben incluir las siguientes perdidas:

a) Asentamiento en los anclajes del acero de preesforzado durante la
transferencia.

Acortamiento elastico del concreto.

Flujo plastico del concreto

Retraccion del concreto

Relajacién del acero de preesforzado.

f) Perdidas por friccion debidas a la curvatura intencional o accidental de los

tendones de postensado.

Para el caso del diseno de losas alveolares, se ignoran las pérdidas “a” y “f” debido
a que son utilizadas para elementos postensados y las placas alveolares son

pretensadas.
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El calculo de estas pérdidas es un proceso aproximado, el ACI318-14 recomienda
el método desarrollado por Zia, el cual se encuentra en un archivo adjunto de ese
documento. Las formulas para el calculo de cada una de las pérdidas de

preesfuerzo se muestran a continuacion.

Debe notarse que estas férmulas estan notadas para el sistema internacional de

medidas y pueden diferir en otros sistemas.

+ Acortamiento Elastico Del Concreto (Es)

fo
Eci

ES = K¢sEq
Donde:
Kes = 1 para miembros pretensados (f acton

f ¢.: esf uerzoneto de compresion en el centro de gravedad del acero de preesf uerzg usto
despues de la transf erenciadel presf uerzo

f 6 = Kerifepi  f

K¢+ = 0.9 para miembros pretensados.

fepi = esf uerzoen el concreto en el centro de gravedad del acero, debido a la

f uerzade preesf uerzo

fg: esf uerzoen el concreto en el centro de gravedad del acero, debido a la carga

muerta en el momento de la transf erencia

Es: Modulo de elasticidad del acero de preesf uerzo

E.: Modulo de elasticidad del concreto al momento de la transf erenciadel preesf orzado

4+ Flujo Plastico Del Concreto (Cr)

E
CR = KcrE_ (f Gr fcds)
c
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K¢ = 2.0 para miembros pretensados

f.qs: esf uerzoen el concreto en el centro de gravedad del acero de preesf uerzo

debido a todas las cargas permanentes superimpuestas despues de la transf erencia

4+ Retraccion Del Concreto (Sh)
\'
SH = 8.2X10 °K,E, (1 0.00236 §) (100 RH)
Ksn = 1.0 para miembros pretensados
\% ) .
—: Relacién volumen a superf iciedel elemento

RH: Humedad Relativa alrededor del concreto
4+ Relajacion Del Acero Del Preesforzado (Re)
RE = [K,. J(SH+CR+ES)] C

Ke,] ¥y C se toman de las siguientes tablas.

Tipo de Tendon Kre (MPa) J
Toron o Cable Grado 1860 liberado de esfuerzo 138 0.15
Toron o Cable Grado 1725 liberado de esfuerzo 128 0.14
Cable librera de esfuerzo Grado 1655 o 1620 121 0.13
Tordn de baja relajacion Grado 1860 35 0.040
Cable de baja relajacion Grado 1725 32 0.037
Cable de baja relajacion Grado 1655 o 1620 30 0.035
Barra liberada de esfuerzo Grado 1000 o 1103 41 0.05

Tabla 4.2 Propiedades del acero preesforzado. Tomado del PCA-08.
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Valoresde C

Cable o Torén Cable o Torén
foilfou Liberado de Esfuerzo de Baja Relajacion
0.80 1.28
0.79 1.22
0.78 1.16
0.77 1.1
0.76 1.05
0.75 1.45 1.00
0.74 1.36 0.95
0.73 1.27 0.90
0.72 1.18 0.85
0.71 1.09 0.80
0.70 1.00 0.75
0.69 0.94 0.70
0.68 0.89 0.66
0.67 0.83 0.61
0.66 0.78 0.57
0.65 0.73 0.53
0.64 0.68 0.49
0.63 0.63 0.45
0.62 0.58 0.41
0.61 0.53 0.37
0.60 0.49 0.33

Tabla 4.3 Valores de C. Tomado de “PCA Notes on ACI318-08”

Se obtienen el esfuerzo efectivo “fse” y la fuerza efectiva “Pe” del preesfuerzo para
carga de servicio, al restar las pérdidas de la fuerza aplicada por la gata de

preesfuerzo.
4.2.3.3 Resistencia Nominal a Flexién

La capacidad de momento en un elemento preesforzado esta en funcion del
esfuerzo ultimo desarrollado en los torones de preesfuerzo. De la misma forma que
en el concreto reforzado, se establecen limites minimos y maximos del acero
colocado, de forma que los esfuerzos en los torones sean compatibles con los

esfuerzos en el concreto, para asegurar un comportamiento ductil.

Las losas alveolares son disefiadas en base a los limites dados para losas en una
direccion con preesfuerzo adherido; el ACI318-14 indica que como minimo estas
losas deben tener una cantidad de refuerzo preesforzado y no preesforzado, de

forma que se pueda desarrollar una carga mayorada de por lo menos 1.2 veces la




carga de fisuracion, calculado en base a fr (esfuerzo de fisuracion del concreto). O

dicho de otra forma:
dM,, = 1.2M,,
Donde ¢ es el factor de reduccién de resistencia, de acuerdo a ACI138.

El propdsito de este limite es asegurar que cuando el concreto desarrolle fisuras por
flexion, el acero de preesfuerzo no habra alcanzado su esfuerzo de disefo total.
Debe recordarse que el aporte de resistencia de los torones de preesfuerzo esta en
base a la fuerza de preesfuerzo y esta solo se mantiene cuando el toron esta en su

zona elastica.

Ignorar este criterio puede resultar en un comportamiento fragil del elemento. Sin
embargo, el codigo permite ignorar este criterio si la resistencia de disefio tanto para
flexion como para cortante es al menos el doble de la requerida.

#+ Calculo de la Resistencia Nominal a Flexion

La resistencia nominal a flexion de un miembro preesforzado puede ser calculada
usando las mismas suposiciones utilizadas para miembros no presforzados. Sin
embargo, el acero de preesfuerzo no posee un punto de fluencia definido como el
acero de refuerzo comun. A manera que una seccion presforzada alcanza su
resistencia nominal a flexion (definida por la deformacidn maxima a compresion del
concreto de 0.003), el esfuerzo en los torones, fys, va a variar dependiendo de la

cantidad de presfuerzo.

Se puede encontrar el valor de fps usando condiciones de equilibrio, relaciones
esfuerzo-deformacién o compatibilidad de deformaciones. EI ACI318-14 brinda una
formula aproximada para calcular fps para elementos con acero de preesfuerzo
adherido, siempre y cuando todo el refuerzo preesforzado se encuentre en la zona
de traccion y fge = 0.5f,,.

Yp fou dfy ,
fosavpa) = fpu il Eppf—,;af, ép p) 20.3.2.3.1 ACI 318-14

Donde vy,,, esta dado segun:
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Sow [ T pu Y

=0.80 0.55
=0.85 0.40
=0.90 0.28

Tabla 4.4 Valores de y,,. Tomado de ACI318-14 20.3.2.3.1

4.2.4 Diseio por Corte

El disefio por corte se realiza de acuerdo a las previsiones del ACI318, el cual dicta
que la resistencia a cortante estara dada por la suma de la resistencia a corte del

concreto y la resistencia a corte del refuerzo provisto.

La resistencia a corte del concreto para elementos presforzados esta dada por la
menor de:

e Vci: Resistencia a flexion/cortante, fisuracion provocada por la flexion.

¢ Vcw: Resistencia a falla inclinada o por cortante en el alma.

Dénde Vci, se toma como el mayor de:

V;M

() Vi(N) = 0.050Vf "o, d, + Vg + 1\1/1 = 22.5.8.3.1.a ACI 318-14
nmax

(b) Vg (N) = 0.14AVf "o, d 22.5.8.3.1.b ACI 318-14

Donde dp no hay necesidad de tomarlo menor que 0.8h, Mmax y Vi se deben calcular
con la combinacién de carga que causa el maximo momento mayorado en la

seccidn y Mcre se calcula como:

I

M, (N.mm) = (y—) (05WF et fpe f4)  22.5.8.3.1.c ACI 318-14
t

La resistencia a cortante en el alma, Vcw, se debe calcular como:

Vew(N) = (0.290VF " e 0.3f, )by, d, + V,, 22.5.8.3.2 ACI 318-14
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Donde Vp es la componente vertical del preesforzado efectivo, esta se anula para el
caso de las losas alveolares ya que el perfil del toron es recto y por lo tanto no hay
dicha componente.

4.2.4.1 Refuerzo minimo a cortante

El coédigo ACI318-14 establece que para losas alveolares prefabricadas vy
presforzadas con h > 315 mm (sin incluir afinado de piso), debe colocarse un area

minima de acero Av, min €n todas las regiones donde Vu > 0.5¢V,,,.

Sin embargo, existe dificultad de colocar estribos durante el proceso de manufactura
de las losas alveolares, es por esto que la practica mas comun para aumentar la

resistencia a corte es reducir el nimero de nucleos en una losa.

4.2.5 Desarrollo del Toron de Preesfuerzo

Para torones de siete alambres sometidos a traccion el ACI indica una longitud de

desarrollo calculada con la siguiente ecuacion:

f foo f
ld(mm) = (ﬁ) dp, + <¥> d,  ACI 25.4.8.1

En donde el primer término representa la longitud de transferencia del torén o la
distancia que el toron debe adherirse al concreto para desarrollar el presfuerzo
efectivo. El segundo término representa la longitud adicional en la que el toron debe
adherirse de tal forma que se pueda desarrollar un esfuerzo correspondiente a la

resistencia nominal del miembro.

Cuando la adherencia del torén no se extiende hasta el extremo del miembro y el
disefio incluye traccion para cargas de servicio en la zona pre comprimida de
traccion, la longitud requerida de desarrollo debe ser el doble del valor calculado

con la ecuacioén anterior.

Se debe prestar atencién que, a lo largo de la longitud de desarrollo, la resistencia
a flexion limite corresponde al momento de fisuracién, debido a que, si se producen
grietas en el concreto, se tendran esfuerzos mayores al esfuerzo efectivo y habra

falla y se perdera la adherencia.
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4.3 CRITERIOS DE DISENO SISMICO DE LOSAS ALVEOLARES

4.3.1 Accién diafragmatica

Las estructuras de edificios estan constituidas por un conjunto de elementos
horizontales y verticales configurados para resistir cargas gravitacionales vy
laterales. Aunque la estructura tridimensional trabaja integralmente para resistir las
solicitaciones de carga, normalmente se concibe el sistema resistente a fuerzas
laterales compuesto por elementos verticales (columnas y muros), elementos

horizontales (diafragmas) y fundaciones.

Muro de /\

corte

Diafragma

Marco
resistente
a momento

Marco
gravitatorio

| ——

Fundacion

Figura 4.9 Vista isométrica de los componentes estructurales basicos de una estructura de
edificio. Tomado de (Moehle, 2015)

Los diafragmas juegan un rol preponderante en el sistema resistente a fuerzas
laterales, estos transmiten las fuerzas inerciales del sistema de piso hacia los
elementos verticales del sistema durante un sismo, asi como mantienen la
integridad estructural uniendo todos los elementos, garantizando una transmision

de carga estable desde los pisos superiores hasta las fundaciones.




4.3.2 Roles de los diafragmas

Los diafragmas cumplen multiples roles para resistir fuerzas gravitacionales y

laterales en los edificios. Los roles principales son:

= Proveer soporte lateral a los elementos verticales: los diafragmas, al estar

conectados a los elementos verticales en todos los niveles, proveen soporte
lateral para resistir pandeo y otras fuerzas de segundo orden asociadas con
fuerzas axiales.

» Fuerzas en el plano del diafragma: Las fuerzas laterales provenientes de las

combinaciones de carga, incluyendo viento, sismo y presiones horizontales
de fluidos o empuje del suelo; las cuales generan acciones de cortante
axiales y de flexion en el plano del diafragma.

» Fuerzas de transferencia del diafragma: Los elementos verticales del sistema

de resistencia ante fuerzas laterales pueden tener diferentes propiedades a
lo largo de su altura, o bien, sus planos de resistencia pueden cambiar de un
piso a otro, creando transferencias de fuerzas entre los elementos verticales.

= Fuerzas de conexidon: Estas fuerzas son transferidas desde los elementos

donde se desarrollan las fuerzas hacia el diafragma a través de las
conexiones.

» Fuerzas de arriostramiento de las columnas: La presencia de columnas

inclinadas puede provocar grandes empujes dentro del plano de los
diafragmas debidos a las cargas de gravedad y de vuelco. Cuando estos
empujes no estan balanceados localmente por otros elementos, las fuerzas
deben transferirse al diafragma de modo que puedan ser transmitidas a otros
elementos apropiados del sistema de resistencia ante fuerzas laterales.

» Fuerzas fuera del plano del diafragma: La mayoria de los diafragmas forman

parte de la estructura del piso y cubierta y, por lo tanto, soportan fuerzas

gravitacionales. (Moehle, 2015)
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sotano momento
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en el diafragma

Presion de

IDistribuidor suelo

Figura 4.10 Roles de los Diafragmas. Tomado de (Moehle, 2015)

4.3.3 Componentes de los diafragmas

Los componentes del diafragma incluyen, las cuerdas del diafragma, colectores y
las conexiones con los elementos verticales.

Cuerdas: son elementos ubicados normalmente en los bordes de los diafragmas,

son responsables de resistir las fuerzas de compresion y tension producidas por el
momento Mu (Fig. 3.10).



,J:I, Y compression chord

=t = o) T
M| & f
Muro T "
il
Diafragma T
Cuerda tension i K T
3 =) t
(a) Planta {c} Resistencia a Momento

y corte interno
Figura 4.11 Cuerdas en tensién y compresiéon. Tomado del ACI318-14

Colectores: son elementos que pueden trabajar a tensidon o compresion que tienen
la tarea de colectar el cortante generado por el momento Mu y transmitirlo a los

elementos verticales.

a
‘\45" b Cu.m-.u
c T
h Colector de B, AT
== Colector igual ancho al
distribuido mure  —18
en la losa !
d
(a) Planta (b) Acciones en colector

Figura 4.12 Colectores. Tomado del ACI318-14




4.3.4 Filosofia de diseio sismico

La filosofia de disefo sismico considera que los diafragmas deben ser relativamente
rigidos y estar libre de dafios para asi poder mantener la integridad estructural del
edificio después de un evento sismico. Por esto, los diafragmas se disefian para un
comportamiento elastico lineal y una baja ductilidad.

Para los diafragmas con relacion de forma baja construidos completamente en sitio
o formados por un afinado de piso construido en sitio sobre elementos
prefabricados, el diafragma generalmente se modela como un elemento rigido

soportado por elementos verticales flexibles.

Se deben incluir en el analisis los efectos de la excentricidad en el plano entre las
fuerzas aplicadas y las resistencias de los elementos verticales, que provocan

torsion general del edificio.

4.3.5 Fuerzas de diseino para diafragmas

4.3.5.1 Segun RNC-07

Segun el arto. 36 del RNC-07 (MTI, 2007), para evaluar las fuerzas sismicas que
obran en elementos cuya estructuracion difiera radicalmente del resto del edificio
(se incluyen diafragmas), se supondra que sobre el elemento en cuestion actua la
distribucion de aceleraciones que le corresponderia si se apoyara directamente

sobre el terreno, multiplicada por

!

c
14+—
g

El modelo propuesto se basa en obtener las aceleraciones absolutas de piso,
planteando estas como la suma de la aceleracion del terreno ao, mas las
aceleraciones relativas de piso ci'. Al multiplicar las aceleraciones absolutas por el

peso del piso respectivo, se obtienen la fuerza de piso:

Fpiso = (¢f +ag)W;
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Donde c'i es el factor por el que se multiplican los pesos a la altura de desplante del

elemento cuando se evaluan las fuerzas laterales sobre la construccion, en términos

matematicos.

W;: Peso del nivel i.

F;: Fuerza lateral del nivel i.

a,: Ordenada del espectro de disefio elastico, como fraccién de la aceleracién de la

gravedad, correspondiente a t=0

. -ﬂ—l. ey ¥
/
/
Wi . Fij= ?"II' W, i, 1‘I‘-i Frisei = Fi T ﬁl\f-}"':l
."II _.-"I
/ + = /
) I"
o - —
| ! II.'
! {
) !
)

R

Figura 4.13 Fuerzas de disefio para diafragmas segin RNC-07



4.3.6 Modelizacion y analisis de diafragmas

Las fuerzas internas en un diafragma son calculadas con diferentes métodos
dependiendo de las complejidades y caracteristicas de cada edificio. Para edificios
regulares en los cuales la resistencia lateral es proporcionada por elementos
similares distribuidos a través de la planta de piso, modelos simples, como el de la

viga equivalente, son suficientes para determinar las fuerzas en los diafragmas.

Para edificios con irregularidades o con elementos verticales que difieren entre si,
grandes fuerzas de transferencia pueden ocurrir entre los elementos verticales en
varios niveles, requiriendo asi modelos mas complejos, como el uso de elementos

finitos, para poder determinar las fuerzas en el diafragma.
4.3.6.1 Analogia de la viga horizontal

Este método trata al diafragma como una viga horizontal salvando un claro entre
apoyos rigidos; siendo los apoyos rigidos la representacion de los elementos

verticales (ej., muros de corte).

ﬂ \: compression chord
= -

=

M
Mura

Diafragma

T Cuerda tension I "

L3 : )

{a) Planta (c} Resistencia a Momento

y corte interno
LLLLLELB Ll
IOX

)

(hy Idealizacion de viga simple
Figura 4.14 Idealizacion de un diafragma como una viga horizontal. Tomado de ACI 318-14
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Las fuerzas de diseino del diafragma se aplican como cargas distribuidas a lo largo
de su longitud. Los diagramas de cortante y de momento son establecidos tratando
al diafragma como una viga. Los elementos verticales resistentes a cargas, actuan
como apoyos a la viga. Partiendo de estas suposiciones se procede a calcular
momentos flectores y fuerzas de corte en el plano del diafragma. Esta analogia es

tipicamente utilizada en el disefio de diafragmas regulares en planta.
4.3.6.2 Analogia de la viga horizontal corregida

El modelo de la viga equivalente corregido aproxima la accion del diafragma donde
se presenta una significativa interaccion entre los elementos verticales de sistema
resistente a cargas sismicas. Efectos de esta indole pueden ocurrir debido a
diferencias en las rigideces o irregularidades en los elementos verticales, asi como

torsién de piso.

El enfoque de este método es identificar las fuerzas transferidas entre el diafragma
y cada elemento del sistema vertical, definir un sistema de fuerzas en el diafragma
que equilibren estas acciones, y después analizar el diafragma para estas cargas

laterales.

Cuando la flexibilidad del diafragma sea modelada mediante un analisis
computacional, las fuerzas transferidas hacia el diafragma desde los elementos
verticales pueden ser obtenidas utilizando cortes de seccion a través del diafragma
alrededor del elemento vertical. Cuando el diafragma sea modelado como rigido y
se utilice el procedimiento de fuerza lateral equivalente, las fuerzas transferidas al
diafragma de puede ser calculadas como la diferencia en las fuerzas de los

elementos verticales sobre y bajo el diafragma

Para edificios sin irregularidades, las reacciones pueden ser determinadas usando
la fuerza lateral, Fx (o Fpx), y tomando en cuenta el momento torsor de piso, a como

sigue,

k; e;k;
X 4 FXeXL

R;=F
' Xzkix ]r
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Donde:

R;: Fuerza actuando entre el diafragma y el elemento vertical i

F;: Fuerza de disefio aplicada en el nivel i

kix:Rigidez del elemento vertical i

ey. Excentricidad de piso del nivel x
e;:Distancia perpendicular entre el centro de rigidez de piso y el del
elemento i

Jr-- Momento polar de inercia, calculado a como sigue

]rzzeizki

4.3.7 Comportamiento a flexiéon

Los diafragmas normalmente son disefiados usando la teoria clasica de vigas
asumiendo que las secciones planas permaneces planas a pesar que las
proporciones son mas parecidas a las de una viga profunda. Tradicionalmente, las
demandas de momento son resistidas por cuerdas en tension y compresion
localizadas cerca de los bordes mas alejados del diafragma. Las fuerzas de las

cuerdas, Cu en compresion y Tu en tension son calculadas como sigue:

Algunos codigos permiten el uso de refuerzo distribuido para resistir la demanda de
momento en el diafragma, pero esto puede provocar grandes deformaciones en el
acero de tension y por ende el desarrollo de grietas cerca del borde de tension. Una
buena practica de disefo es que el refuerzo requerido para soportar las fuerzas de
tensién debido a momento este ubicado dentro un cuarto de la altura total del

diafragma, o que deberia de colocarse refuerzo de borde mas refuerzo distribuido.
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4.3.8 Requisitos de diseio para diafragmas sequn ACI 318-14

18.12.4.1 se permite que un afinado de piso no compuesto construido en sitio sobre
un piso o cubierta prefabricado sirva como diafragma estructural siempre y cuando
el afinado de piso de losa construido en sitio actuando por si mismo este disefiado
y detallado para resistir las fuerzas sismicas.

4.3.8.1 Requisitos de Espesor minimo

18.12.6 Los afinados de piso colocados sobre elementos de piso o cubierta
prefabricados, que actuan como diafragmas estructurales y que no dependen de la
accion compuesta con los elementos prefabricados para resistir la fuerza sismica

de disefio, deben tener un espesor no menor que 65mm.
4.3.8.2 Requisitos de Refuerzo minimo

18.12.7.1 La cuantia minima de refuerzo para los diafragmas estructurales debe
estar de acuerdo con el refuerzo minimo por retraccion y temperatura. El

espaciamiento del refuerzo no debe exceder 450mm.

18.12.7.3 Todo refuerzo usado para resistir fuerzas de los colectores, cortante del
diafragma o traccion debido a flexion debe ser desarrollado para resistir fy en

traccion.

18.12.7.5 Los elementos colectores con esfuerzos de compresion que excedan 0.2
fc en cualquier seccion deben cumplir con los requisitos de espaciamiento de
refuerzo transversal de columnas 18.7.5.3 excepto que el limite de espaciamiento

187.5. (a) debe ser un tercio de la dimension menor del colector.

18.12.7.6 El detallado del refuerzo longitudinal para los elementos colectores en los

empalmes y zonas de anclaje debe cumplir (a) o (b):

(@) Un espaciamiento minimo de centro a centro de tres diametros de barra
longitudinal, pero no menos de 40mm, y de un recubrimiento minimo de concreto

libre de 2.5 diametros de barra longitudinal, pero no menor de 50mm.
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(b) El area de refuerzo transversal, siempre que Av sea al menos igual al mayor de

0.0062,/f'cby,s /

£ ty 0'35bws/f K excepto lo exigido en 18.12.7.5.
y y

4.3.8.3 Requisitos de Resistencia a Flexion

La resistencia a flexion de diafragmas se calcula usando las mismas suposiciones

que para los muros, columnas o vigas segun 22.2 y 22.4 del AC| 318-14

12.5.2.3 El acero de refuerzo no preesforzado y los conectores mecanicos que
resisten traccion debido a momento deben colocarse dentro de h/4 del borde en
traccion del diafragma, donde h es la altura del diafragma medida en el plano del

diafragma.
Fuerza lateral
L i L y r r ¥ L d r r w
L]
+ ¥ .
h, /4 ' hy/4 < Borde del diafragma
7 . |
- Elemento vertical h,
A h. /4 Zonas para colocacion
SO . R — Y } - del refuerzo
L}
h./4 i K T e Refuerzo para el vano [/, colocado
' S i dentro de h,/4.
— 3 - El refuerzo puede desarrollarse
L | = I I =t fuera de las zonas sombreadas
C 1 No se muestran los otros refuerzos
requeridos para la tranferencia
Planta de fuerzas.

Figura 4.15 Distribucién de refuerzo a flexion en diafragmas. Tomado de ACI318-14




4.3.8.4 Requisitos de Resistencia a Corte

Los requisitos de resistencia a cortante de diafragmas son los mismos que para
muros estructurales esbeltos y estan basados en los requisitos para cortante en

vigas.

La resistencia a cortante del diafragma Vn, no debe exceder:

V, = Ay <0.17x /f’c + ptfy) < 0.66 Agyy/Fe 18.12.9.1ACI 318 14

Para diafragmas conformados por afinado de piso construido en sitio y colocado
sobre un piso o cubierta prefabricada, Acv se calcula usando solamente el espesor
del afinado de piso para los diafragmas formados por afinado de piso no compuesto.

Dénde:

Acy: Area bruta del diafragma.

F'c: Resistencia a la compresion de concreto a los 28 dias.
P.: cuantia de refuerzo transversal para corte.

Fy: esfuerzo a la fluencia del acero de refuerzo.

18.2.9.3 Por encima de las juntas entre elementos prefabricados en diafragmas no

compuestos, o con afinado de pisos compuesto, Vn no debe exceder
Vh = Avffyp-

Donde;

A,¢:Area total de refuerzo para cortante por friccion.
M: Coeficiente de friccion, es 1.01

Y también debe cumplir los requisitos de la seccion 22.9.4.4 que conciernen al

cortante por friccién

22.9.4 4 El valor de Vn a través del plano de cortante supuesto no debe exceder los

limites de la siguiente tabla
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Condicion Maximo 1,

Concreto de peso normal construido 0.2f' A, (a)
monoliticamente o colocado contra El menorde | (3.3 +0.08f',)A. | (b)
concreto endurecido e intencionalmente | (a), (b) y (c) 114, (c)

rugoso con una amplitud total de 6mm.

El menor de 0.2f' A, (d)
(d)y(e) 5.54, (e)
Tabla 4.5. Resistencia a Cortante Vn. Tomado del ACI318-14

Otros Casos

4.3.8.5 Requisitos de Colectores

Los colectores deben disefiarse como miembros a traccion, o compresion, o ambos,
segun 22.4 del ACI 318-14.

12.5.4.1 Los colectores deben extenderse desde los elementos verticales del
sistema de resistencia ante fuerzas laterales a través de toda o parte de la altura
del diafragma segun se requiera para transferir el cortante desde el diafragma a los

elementos verticales.

/ Refuerzo del colector
{

a |
Cortante —_ |
b
Refuerzo por " | i
ficcién-cortante ~Muro
c
|
d
_Traccion | Compresion
(a) Refuerzo del colector (b) Fuerzas de traccion y
y de friccibn-cortante y compresion en el colector

Figura 4.16 Distribucion del refuerzo a corte en colectores. Tomado del ACI318-14




12.5.4.3 Cuando se disena un colector para transferir fuerzas a un elemento vertical,
el refuerzo del colector debe extenderse a lo largo del elemento vertical al menos la

mayor longitud definida entre (a) y (b):
(a) La longitud requerida para desarrollar el refuerzo en traccion.

(b) La longitud requerida para transmitir las fuerzas de disefio al elemento vertical a
través del refuerzo de cortante por friccion, de acuerdo con 22.9, o través de

conectores mecanicos u otros mecanismos de transferencia de fuerzas.

Nota: El refuerzo del colector debe extenderse tanto
como se requiera para transferir las fuerzas a los elementos
verticales y debe desarrollarse en las secciones criticas.

= «T-* = — =2, ,—
o rk % |$ ' Fuerza del colector
= — o
L— Refuerzo del
colector

_ Portico resistente
~— ante fuerzas laterales

T VoL T

Figura 4.17 Longitud de desarrollo de barras para transmitir fuerzas de disefio a
elementos verticales. Tomado del ACI318-14




CAPITULO V: ANALISIS SISMICO DEL
SISTEMA VERTICAL RESISTENTE.
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5.1 DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

La estructura en estudio es un edificio de concreto reforzado de 5 niveles, destinado
a ser ocupado para oficinas y estara ubicado en Managua. El sistema resistente a
cargas laterales estda compuesto por marcos ductiles resistentes a momento; el
entrepiso estara compuesto de losas prefabricadas alveolares con una sobrelosa

estructural, la cual se disefiara para funcionar como diafragma.

Cabe recalcar que se ha establecido la configuracion de esta estructura para fines
académicos, el cual es el de demostrar la metodologia de disefio sismico utilizado

en este tipo de sistemas resistentes.

5.1.1 Dimensiones de los Elementos Estructurales

Elemento Dimensiones de la Seccién Transversal
Columnas C-1 700x700 mm
Vigas VE-1 Segun detalle
Vigas VE-2 700x600 mm
Vigas VE-3 Segun detalle
Sobrelosa estructural 65 mm
Losa Alveolar “LEX 20-2N/7D" 200 mm

Tabla 5.1 Dimensiones de Elementos estructurales. *La preseleccion de la losa alveolar sera

demostrado mas adelante
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5.1.2 Geometria de la Estructura
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Figura 5.1 Planta tipica del edificio (dimensiones en metros)
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5.2 CRITERIOS DE DISENO Y ANALISIS PARA EL SISTEMA
RESISTENTE

5.2.1 Codigos aplicables

Figura 5.2 Elevacion longitudinal a lo largo del eje 1 (dimensiones en metros)

El analisis y disefio estructural del edificio en estudio estara basado en dos

documentos: Para el analisis sismico se utilizara el RNC-07 y para el disefio sismico

el ACI318-14.

Del RNC-07 se tomaran las cargas minimas de disefio y se seleccionaran los

parametros de analisis sismico.




El ACI318-14 proveera los requerimientos minimos de detallado para los elementos
parte del sistema resistente a fuerzas laterales (en este caso, vigas y columnas del
marco especial de momento) y para el diafragma. Estos requisitos fueron abarcados
en capitulos anteriores de este documento. La reciente norma para disefio de
concreto publicada por el MTI da requerimientos que coinciden con aquellos dichos
por el ACI318-14, por lo que se dice que este disefio estara en base a ambos

documentos.

5.2.2 Criterios de modelacion

Se utilizara el software “ETABS” (version 2016) para modelar, analizar la estructura
y obtener las fuerzas de diseno. Para esto se tomaran las siguientes

consideraciones:

+ Todos los apoyos se consideran empotrados.

4+ Las columnas y vigas del marco seran modelados como elementos “Frame”.

+ Se consideran 3 grados de libertad por cada nivel, 2 traslacionales y 1

rotacional.

+ La losa alveolar no se toma como parte del sistema lateral resistente por lo

que es incluida solo como una carga muerta dentro del modelo.

+ El diafragma estara compuesto por la sobrelosa estructural. Se considerara

como un diafragma rigido.
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5.3 CARGAS DE DISENO

5.3.1 Cargas Muertas

Cielo Raso de Gypsum 20

Piso de ceramica 30

Alisado de piso 95
Accesorios miscelaneos 20
Particiones 100

Conductos Mecanicos 30
Sobrecarga muerta (sin losa) 295
Losa Lex "LEX 20-2N/7D" 245
SOBRECARGA MUERTA TOTAL 540

Cielo Raso de Gypsum 20
Peso por aires acondicionados 80
Accesorios miscelaneos 20
Impermeabilizante 30
Conductos Mecanicos 30
Sobrecarga muerta (sin losa) 180
Losa Lex "LEX 20-2N/7D" 245
SOBRECARGA MUERTA TOTAL 425

Tabla 5.2 Cargas Muertas de la estructura.
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5.3.2 Cargas Vivas (sequn RNC-07)

Cargas Vivas

Nivel 1-4
Descripcién Peso (kg/m2)
Carga Viva (Oficinas) 250
Carga Viva Reducida 100
Nivel 5
Descripcién Peso (kg/m2)

Carga Viva (Techos con pendiente menor de 5%)

100

Carga Viva Reducida

Tabla 5.3 Cargas Vivas segin RNCO07.

5.4 CARGA SiSMICA

Para determinar la carga sismica se utilizaran los resultados del analisis modal

realizado en ETABS, para esto se tomaron los criterios sismicos segun lo indicado

por el RNC-07.

5.4.1 Resumen de Criterios para el Analisis Sismico

CRITERIOS GENERALES DE ANALISIS SiSMICO

Parametro Valor Referencia
Ubicacién Managua
Clasificacion de la Estructura B (Normal Importancia) RNC-07
Marcos Especiales de
Sistema Lateral -
Momento
Factor de Reduccién de Ductilidad "Q" 4 RNC-07
Factor de Reduccion de la Resistencia "Q" 2 RNC-07
Correccion por Irregularidad 1 RNC-07
Q' 4 RNC-07
Factor de modificacion de la respuesta
8 RNC-07
IIQI*QII
Zona Sismica C RNC-07
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Tipo de Suelo Il RNC-07

Factor de Amplificacion para tipo de Suelo
” IISII

1.5 RNC-07

Coeficiente Sismico "C" 0.456 RNC-07

Tabla 5.4 Resumen de Criterios de Analisis Sismico.

5.4.2 Espectro de Respuesta

El espectro de respuesta fue trazado en base a lo especificado en el RNC-07 y
segun los criterios sismicos aplicables para este edificio. El espectro reducido se
obtuvo al dividir los valores de aceleracién espectral por el factor de modificacion de

respuesta "Q"Q".

Espectros de Diseno RNC

140

120

1.00 .
— Ecpectro Elastico

oso0 |y N eEssaaes Espectro Reducido X
= e e = Fepectro Reducido Y
0.60

0.40

Aceleraciones Espectrales (a)

020 M

e

o000 b st mmccscccc————

0.5
25
4.5

Periodo T (s)

Figura 5.3 Espectro de Respuesta para Tipo de Suelo I, Importancia normal, Grupo B.

5.5 COMBINACIONES DE CARGA

El método de disefio que se utilizara es el de resistencias ultimas, por lo que se

tomaran en cuenta las siguientes combinaciones de carga:
Ci = 1.4(CM)
Cy = 1.2(CM) + 1.6(CV)

C§ =1.2(CM) + CV




C¥ =1.2(CM) + Fs + CV
Dénde: CM: carga muerta, CV: Carga Viva, Fs: Fuerza Sismica.

Cabe destacar que, para propésitos de esta monografia, no se han tomado en
cuenta las fuerzas de presion de viento, dado que el enfoque es el disefio por

fuerzas sismicas.

5.5.1 Combinaciones Ortogonales

Segun el inciso “f” del articulo 32 del RNC-07, se deben combinar los efectos de las
componentes horizontales del movimiento sismico, tomando para cada direccion
100% de la componente que actua sobre la misma y 30% de la componente que
actua perpendicularmente a ella, con todas las combinaciones posibles de signos
para lograr el resultado mas desfavorable.

Debido a esto se tomaran en cuenta las siguientes combinaciones para el caso del

sismo.

Direccion XX

CY = 1.2(CM) + Fx + 0.3Fy + CV
CY =1.2(CM) + Fx 0.3Fy+CV
CY=12(CM) Fx+ 0.3Fy+CV
C¥=12(CM) Fx 0.3Fy+CV

Direcciéon YY

CY = 1.2(CM) + 0.3Fx + Fy + CV
CY = 1.2(CM) + 0.3Fx Fy +CV
CY=12(CM) 0.3Fx+Fy+CV
CY=12(CM) 0.3Fx Fy+CV

C! = 0.9(CM)
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Cg =0.9(CM) + Fs + 1. 6(Ps)

Direccion XX

CY = 0.9(CM) + Fx + 0.3Fy
CY = 0.9(CM) + Fx 0.3Fy
C! =0.9(CM) Fx+ 0.3Fy
C!=0.9(CM) Fx 0.3Fy

Direccion YY

CY = 0.9(CM) + 0.3Fx + Fy
C! = 0.9(CM) + 0.3Fx Fy
C! = 0.9(CM) 0.3Fx+ Fy

C¢ =09(CM) 0.3Fx Fy

5.6 MODELO DEL EDIFICIO

5.6.1 Geometria

Datos de Piso

Nombre Altura | Elevacion Master Story | Similar To Splice

(m) (m) Story
Story5 3.60 18.15 Yes None No
Story4 3.60 14.55 Yes None No
Story3 3.60 10.95 No Story4 No
Story2 3.60 7.35 No Story4 No
Story1 3.75 3.75 No Story4 No
Base 0 0 No None No

Tabla 5.5 Datos de Piso. Tomado de ETABS
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Datos de Rejilla

G1 X A Yes End 0
G1 X B Yes End 4
G1 X C Yes End 12.5
G1 X D Yes End 16.5
G1 Y 1 Yes Start 0
G1 Y 2 Yes Start 6
G1 Y 3 Yes Start 12
G1 Y 4 Yes Start 18

Tabla 5.6 Datos de Rejilla. Tomado de ETABS

Figura 5.4 Vista 3D del modelo en ETABS




4.6.2 Propiedades de los elementos del modelo

e Materiales

Propiedades Mecanicas de los Materiales

6000 psi Concreto 29725.33 0.2 2.4E-05 F'c=41.29 MPa

Barra de Fy=413.69 MPa,
AB15G60 | oo C 0 | 19994798 | 03 | 77E-05 | 2 0o

Tabla 5.7 Propiedades Mecanicas de los materiales. Tomado de ETABS

e Secciones de elementos tipo “Frame”

_ Concrete
COLUMNAS 6000 psi
Rectangular
_ Concrete
VIGAS 6000 psi
Rectangular

Tabla 5.8 Elementos Tipo “Frame”. Tomado de ETABS

e Secciones de Elementos tipo “Shell”’

SOBRELOSA Losa Membrana 6000 psi 65

Tabla 5.9 Elementos Tipo “Shell”. Tomado de ETABS
5.7 RESULTADOS DEL ANALISIS EN ETABS

5.7.1 Factores de participacion de masas

El RNC-07 en su articulo 33, indica que, para el analisis sismico modal, se deberan

incluir los modos necesarios para que la suma de los pesos efectivos en cada




direccion de analisis sea mayor o igual a 90 por ciento del peso total de la estructura.

En este caso, 15 modos fueron suficientes para lograr cumplir esta indicacion.

Factores de Participacion de Masas (Parte 1 de 2)

Caso | Modo | Periodo (s) UX uy uz Sum UX | Sum UY | Sum UZ
Modal 1 0.51 0 0.8344 0 0 0.8344 0
Modal 2 0.5 0.829 0 0 0.829 0.8344 0
Modal 3 0.436 0 0 0 0.829 0.8344 0
Modal 4 0.161 0 0.1055 0 0.829 0.9399 0
Modal 5 0.158 0.1133 0 0 0.9424 | 0.9399 0
Modal 6 0.139 0 0 0 0.9424 | 0.9399 0
Modal 7 0.09 0 0.0389 0 0.9424 | 0.9788 0
Modal 8 0.087 0.0379 0 0 0.9802 | 0.9788 0
Modal 9 0.078 0 0 0 0.9802 | 0.9788 0
Modal 10 0.061 0 0.0167 0 0.9802 | 0.9955 0
Modal 11 0.06 0.0157 0 0 0.9959 | 0.9955 0
Modal 12 0.053 0 0 0 0.9959 | 0.9955 0
Modal 13 0.048 0 0.0045 0 0.9959 1 0
Modal 14 0.047 0.0041 0 0 1 1 0
Modal 15 0.042 0 0 0 1 1 0
Factores de Participacion de Masas (Parte 2 de 2)
Caso Modo RX RY Rz Sum RX | Sum RY | Sum RZ
Modal 1 0.1879 0 0 0.1879 0 0
Modal 2 0 0.1948 0 0.1879 | 0.1948 0
Modal 3 0 0 0.8366 | 0.1879 | 0.1948 | 0.8366
Modal 4 0.6442 0 0 0.8321 | 0.1948 | 0.8366
Modal 5 0 0.64 0 0.8321 | 0.8348 | 0.8366
Modal 6 0 0 0.106 0.8321 | 0.8348 | 0.9426
Modal 7 0.0827 0 0 0.9147 | 0.8348 | 0.9426
Modal 8 0 0.0855 0 0.9147 | 0.9203 | 0.9426
Modal 9 0 0 0.0376 | 0.9147 | 0.9203 | 0.9802
Modal 10 0.072 0 0 0.9867 | 0.9203 | 0.9802
Modal 11 0 0.0675 0 0.9867 | 0.9878 | 0.9802
Modal 12 0 0 0.0157 | 0.9867 | 0.9878 | 0.9958
Modal 13 0.0133 0 0 1 0.9878 | 0.9958
Modal 14 0 0.0122 0 1 1 0.9958
Modal 15 0 0 0.0042 1 1 1

Tabla 5.9 Factores de participacion de masas. Tomado de ETABS
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5.7.2 Revision por cortante basal

Segun el inciso “a” del articulo 33 del RNC-07, se debe cumplir que el cortante basal

a

dinamico sea al menos el 80% de la siguiente expresion Y W.

Direccion Cortante Basal Dinamico (N) QiQ,Wo (N) Porcentaje
X 2648233.9 -3161074.86 83.78%
Y 2662006.76 -3161074.86 84.21%

Tabla 4.10 Cortante Basal Dinamico. Tomado de ETABS

5.7.3 Revision de las Derivas

Se hara la revisidon de derivas de piso para dos estados: Estado Limite de Servicio

y Estado Limite de Colapso. Para el estado limite de servicio, se multiplicaran los

4
desplazamientos maximos por Q Q/2 5, para este caso la deriva no podra exceder

de 0.004. Para el estado limite de colapso, se multiplicaran los desplazamientos por

QQ, para este caso la deriva no podra exceder 0.03.

Desplazamiento | Delta Deriva de Piso | Deriva (Estado
Nivel | Direccion Méx?mo de Piso| H (R LIl AUICE
(mm) (mm) de Servicio) Colapso)
Limite= 0.004 Limite= 0.03

1 X 2.961 3750 0.003 0.006
2 X 6.956 3600 0.004 0.009
3 X 10.564 3600 0.003 0.008
4 X 13.304 3600 0.002 0.006
5 X 14.978 3600 0.001 0.004
1 Y 3.036 3750 0.003 0.006
2 Y 7177 3600 0.004 0.009
3 Y 10.836 3600 0.003 0.008
4 Y 13.5 3600 0.002 0.006
5 Y 14.992 3600 0.001 0.003

Tabla 5.11 Revision de desplazamiento y derivas maximas de piso. Tomado de ETABS
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5.7.4 Cortante de piso debido al sismo dinamico

Story Caso de Locacidn VA VY
Carga N N
Story5 | SxD Max Top 734915.95 0
Story5 | SxD Max | Bottom 734915.95 0
Story5 | SyD Max Top 0 726098.44
Story5 | SyD Max Bottom 0 726098.44
Story4 | SxD Max Top 1483602.45 0
Story4 | SxD Max Bottom 1483602.45 0
Story4 | SyD Max Top 0 1477639.55
Story4 | SyD Max Bottom 0 1477639.55
Story3 | SxD Max Top 2062053.72 0
Story3 | SxD Max | Bottom 2062053.72 0
Story3 | SyD Max Top 0 2067115.71
Story3 | SyD Max Bottom 0 2067115.71
Story2 | SxD Max Top 2459011.62 0
Story2 | SxD Max Bottom 2459011.62 0
Story2 | SyD Max Top 0 2472057.52
Story2 | SyD Max Bottom 0 2472057.52
Story1 | SxD Max Top 2648233.9 0
Story1 | SxD Max | Bottom 2648233.9 0
Story1 | SyD Max Top 0 2662006.76
Story1 | SyD Max Bottom 0 2662006.76

Tabla 5.12 Cortante de piso debido al sismo dinamico. Tomado de ETABS
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5.7.5 Revisidon de condicion de diafragma rigido.

Segun el RNC-07, todos los diafragmas rigidos deben cumplir la siguiente condicién:
MDD < 2DMPEV

Donde:

MDD: Maxima Deflexién del Diafragma

DMPEV: Desplazamiento de Piso de los Elementos Verticales.

Tomando los resultados obtenidos en el analisis se comprueba esta condicion:

5 12.751 14.978 0.8513153 | <2 Cumple
4 11.308 13.304 0.8499699 | <2 Cumple
3 11.02665 10.564 1.043795 | <2 Cumple
2 8.16585 6.956 1.173929 | <2 Cumple
1 2.9625 2.961 1.0005066 | <2 Cumple

5 13.118 14.992 0.875 <2 Cumple
4 11.818 13.5 0.8754074 | <2 Cumple
3 11.1909 10.836 1.0327519 | <2 Cumple
2 8.45985 7177 1.1787446 | <2 Cumple
1 3.0375 3.036 1.0004941 | <2 Cumple
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CAPITULO VI: DISENO SISMICO DE LOS
ELEMENTOS DEL MARCO ESPECIAL DE
MOMENTO.
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6.1 DISENO A FLEXION DE LAS VIGAS
Se mostrara el disefio de tres secciones tipicas de vigas:
6.1.1 VE-1

Esta viga es tipica para los ejes B y E, en todos los niveles. A continuacion, se

muestran los requisitos para el disefio sismorresistente.

Propiedades Geométricas

h 700 mm Altura de viga
bw 450 mm | Ancho superior de viga
bf 600 mm | Ancho inferior de viga
f'c 40 Mpa | Resistencia a la compresién del concreto
Cc 60 mm | Recubrimiento de refuerzo longitudinal
In 7800 mm Longitud nominal
FY 420 Mpa | Esfuerzo de fluencia del Acero
Es 200 Gpa | Mddulo de elasticidad del Acero

Tabla 6.1 Propiedades Geométricas Viga VE-1.

0.60

0.06

g ;' 4 REF. #25

0.28

ICONCRETO
IDE 6,000 psi

070
0.06

2 REF. #25 [

0.42

4REF. #22 Q
(1] o

VE-1

TOP RF:4 REF. #25 (§

MID RF:2 REF.#25 (

BOT RF:4 REF. #22 (,

ESTRIBOS # 10

DISTRIBUCION SEGUN ESQUEMA

DE REFUERZO TRANSVERSAL DE VIGA

Figura 6.1 Detalle de Viga VE-1.
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ETABS 2016 Concrete Frame Design

ACI 318-14 Beam Section Design

Beam Element Details (Envelope)

Level Element Unique Name Section ID Length (mm) LLRF Type
Story2 B23 199 VIGAS 8500 1 Sway Special
Section Properties
b (mm) | h (mm) bs (mm) ds (mm) dct (mm) dcb (Mm)
600 700 600 0 72.7 72.7
Material Properties
Ec (MPa) f'c (MPa) Lt.Wt Factor (Unitless) fy (MPa) fys (MPa)
29725.33 41.29 1 413.69 413.69
Design Code Parameters
DcrTied Dcspiral Dvns Dvs Dvjoint
0.9 0.65 0.75 0.75 0.6 0.85
Flexural Reinforcement for Major Axis Moment, Mu3
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar
mm? % mm? % mm? %
Top (+2 Axis) 1840 0.44 600 0.14 1840 0.44
Bot (-2 Axis) 1208 0.29 1063 0.25 1208 0.29
Flexural Design Moment, Mus
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Design My Station Loc Design My Station Loc Design My Station Loc
kN-m mm kN-m mm kN-m mm
Top (+2 Axis) -417.3356 350 -104.3339 6200 -417.3356 8150
Combo 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV
Bot (-2 Axis) 208.6678 350 183.7996 2787.5 208.6678 8150
Combo 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV

Shear Reinforcement for Major Shear, V.2

End-l Middle End-J
Rebar Ay /s Rebar Ay /s Rebar Ay /s
mm?/m mm?m mm?/m
1723.64 1462.57 1723.64
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6.1.1.1 Verificacion de los limites dimensionales

Limites dimensionales

H
A

H
A

ACl1 18.6.2.1 (a) In>4d
Ln 7800 mm
4d 2515.6 mm
ACI1 18.6.2.1 (b) bw>0.3h 0 250mm
bw 450 mm
Max (0.3h,250mm) 250 mm

ACI 18.6.2.1 (c)

No Aplica, el ancho de la viga es menor

que el ancho de la columna.

n
A

Tabla 6.2 Limites dimensionales Viga VE-1.

6.1.1.2 Altura minima por deflexion

Altura minima por limite de deflexiéon

H
A

ACI19.3.1.1 In/18.5
h_min 421.6 mm
H 700 mm

Tabla 6.3 Altura minima Viga VE-1.

6.1.1.3 Fuerza axial maxima

Fuerza axial maxima

H
A

ACI1 18.6.4.7 Pu<Agfc/10
Pu 0 KN
Agfc/10 1680 KN

Tabla 6.4 Fuerza Axial Maxima Viga VE-1.

6.1.1.4 Porcentaje de refuerzo longitudinal

As: 4503mm?

Ag = 450mm 628.9mm = 420,000mm?
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axﬂﬁlAﬁT)

ACI 9.6.1.2 p = Max( 5 5

P 0.0163 Sin unidad

0.0038 Sin unidad

ACI 18.6.3.1 0.0025
P 0.0163 Sin unidad
Pmax 0.025 Sin unidad

Tabla 6.5 Porcentaje de refuerzo longitudinal Viga VE-1.

6.1.1.5 Calculo de la resistencia a momento

Se evaluara la seccion por el método de compatibilidad de deformaciones con el

uso de una hoja Excel, en este se obtuvo que el eje neutro para M (-) es 79.51Tmm.

A continuacioén, se demuestran los calculos:
C =79.51mm

a=f3;, C

B, se calcula segun ACI1 22.2.2.4.3

0.05 (40Mpa 28Mpa
B, = 0.85 ( ,17’ PY) _ (764

a=79.51mm 0.764 = 60.75mm

25.4mm
d= 700mm 60mm (T) = 627.3mm
22.2mm
d = 60mm + — =71.1 mm
" 25.4mm
d =420mm 60 mm (T) = 347.3 mm
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e Deformaciones unitarias y Esfuerzos

, c d 79.51 711 »
& = 00037 = 0.003 W = 3.17E

f =¢. E<420Mpa=3.17E"* 200000 Mpa = 63.40Mpa < 420 Mpa
*'El acero de compresion no fluye.

. = 0.003 @ c_ 0.003 3473 7951 _ 0.00231
g =0 c 3473

f, =&, E <420Mpa=0.0231 200000 Mpa = 462.64Mpa > 420 Mpa

*El acero de tension fluye, se usara f; = 420Mpa.

—0003d C—0003 627.3 79'51—00207
& =1 c 7951

f,=¢e E<420Mpa=0.0207 200000 Mpa = 4140 Mpa > 420 Mpa

El acero de tension fluye, usar fy=420Mpa

fy 420 MPa

_ YU 00021
® = Es~ 200,000 MPa

€ > &, se verif icala f luenciaen el ref uerzoa tension.

La falla es controlada por la tension, entonces ¢=0.90 (ACI Tabla 21.2.2)

e Equilibrio de fuerzas

, 0.85 40Mpa 600mm 60.75 mm
C.=085f.ba= 1000 = 1239.3 kN

_ (63.40Mpa  (0.85 40Mpa)) 1548mm?

C, = (! 0.85f)A, = T = 4551 kN
T oA o 1020mm?® 420Mpa _ 128 4 kN
soUs s 1000 T
2040mm? 420Mpa
T, = Af, = = 856.8 kN

1000
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T,+T's C. Cs=8568kN+4284kN 1239.3kN (4551kN) ~0
Por lo tanto, la seccion esta en equilibrio.

e Calculo del Mn.

My = C (d %) 410 d) T'(d d)

60.75
M, = 1239.3 (627.3 T)+(45.51(627.3 71.1)) 428.4(627.3 347.3)

M, = 645.13kN
oM, = 0.9 645.13kN = 580.62kN m
M, = 417.34kN m
580.62kN m >417.34kN m
oM, > M,

La seccion satisface la condicion de resistencia al momento negativo en el extremo

de la viga.

A continuacion, se presenta una tabla resumen de los momentos nominales de la

viga en cuestion.
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84.0 79.5 79.5 84.0 mm
d 628.9 627.3 627.3 628.9 mm
d' 72.7 71.1 71.1 72.7 mm
E's 0.00040 0.00032 0.00032 0.00040 -
f's 80.97 63.44 63.44 80.97 Mpa
d" 352.70 347.3 347.3 352.70 mm
E"s 0.00959 0.01010 0.01010 0.00959
f's 420.00 420.00 420.00 420.00 mm
T 428.40 428.40 428.40 428.40 Kn
Cs 95.82 45.58 45.58 95.82 Kn
Cc 982.74 1239.62 1239.62 982.74 Kn
Cs+Cc 1078.56 1285.20 1285.20 1078.56 Kn
T 650.16 865.8 865.8 650.16 Kn
T-Cs-Cc 0 0 0 0 Kn
E's 0.01945 0.02067 0.02067 0.01945 -
La seccion La seccion La seccion La seccion
esta esta esta esta
Phi controlada por | controlada por | controlada por | controlada por -
la tension, la tension, la tension, la tension,
usar phi=0.9 usar phi=0.9 usar phi=0.9 usar phi=0.9
0.9 0.9 0.9 0.9 -
Phi*Mn 469.31 580.81 580.81 469.31 KN-m
Mu 183.80 104.33 417.34 208.67 KN-m
OK OK OK OK

Tabla 6.6 Resistencia Nominal a Momento Viga VE-1.
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6.1.1.6 Requerimientos de resistencia segun ACI 18.6.3.2

ACl 18.6.3.2 M (+) en la cara del nudo21/2 M (-) en esa misma cara
M (+) 469.31 KN-m
OK
12 M (-) 278.95 KN-m
ACI118.6.3.2 | M (+, -) en cualquier seccién 21/4 M(Max) en cualquiera de los nudos
M (+, - min) 469.31 KN-m
1/4 M(Max) OK
145.20 KN-m
nudo

6.1.1.7

Tabla 6.7 Requisitos de Resistencia Nominal a Momento Viga VE-1.

Revision de disefio por cortante para viga

e Cortante de diseino

Segun ACI 18.6.5.1 el cortante de disefio es calculado a partir de los momentos

probables a desarrollar por las secciones de viga en los nudos, se asume que estas

secciones llegaran a la fluencia por lo que se usa un esfuerzo de 1.25fy, también se

consideran las cargas gravitacionales mayoradas en la parte de la viga entre las

caras de los nudos.

_Mpr(H) +Mpr( ),

IR IR B
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Calculo de Mpr (+)
As (+) = 1548mm?

1.25A4fy, 1.25 1548mm* 420Mpa

4= 7085(b 085 40Mpa 450mm

= 53.12mm
a
Mpr(+) = 1.25A,f, (d E)

125 1548mm? 420Mpa (628.9 m)

Mpr(+) = 10002 =489.52kN m

Calculo de Mpr (-)
As (-) = 1935mm?

1.25 Aty _1.25 2040mm? 420Mpa

4T 7085tb 085 40Mpa 600mm

= 52.50mm

Mpr( ) = 1.25A, (d %)

125 2040mm? 420Mpa (6273 2Z20MM)

2
Mpr( ) = 10002

=643.72kN m

Vg: 133.96kN

El cortante de disefio sismico se calcula sumando el cortante generado por los

momentos probables de los extremos de la viga mas el cortante debido a las cargas
gravitacionales.

Mpr(+) + M
o < MPICH + Mpr( )
In

110



_ 489.52 4 643.72
e 7.8

e Refuerzo transversal

+ 133.96 = 279.25 kN

Segun ACI 18.6.5.2 se debe disefiar para Vc=0 donde ocurran simultaneamente:

1. El cortante inducido por el sismo calculado de acuerdo con 18.6.5.1
representa la mitad o mas de la resistencia maxima a cortante requerida en

€sas zonas.

Mpr(+) + Mpr( )

= 0.5V,

489.52kN m + 643.72kN m

> 0.5 279.25kN
7.8m

145.29kN > 139.63kN
2. La fuerza axial de compresion Pu incluyendo los efectos sismicos es menor
que Agf'c/20.

Agf!

Pu <
Y<%0

420,000mm? 40Mpa
0< 50

0 < 840kN

Por lo tanto, se tiene que considerar Vc=0. Se propone usar varilla # 10 con una

separacion de 100mm.

¢V, = dVs + 0
A, f, d
$V, = 0.75 % =
4 71mm? 420Mpa 627.3mm
V, = ¢V, = 0.75 = 559.71 kN
100mm
Vv, >V,
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559.71 kN > 279.25 kN

e Estribos cerrados de confinamiento

Segun 18.6.4.1 deben de colocarse estribos cerrados de confinamiento en las

siguientes regiones de las vigas:
En una longitud igual a dos veces la altura de la viga
2h =2 700mm = 1400mm

Segun 18.6.4.4 el espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe

exceder desde (a) hasta (c)

Maximo Espaciamiento de estribos de confinamiento

18.6.4.4 (a) d/4 156.4 mm
6db de las barras principales a flexion mas
18.6.4.4 (b) B 133.2 mm
pequefas
18.6.4.4 (c) 150mm 150 mm

Tabla 6.8 Espaciamiento maximo de estribos de confinamiento Viga VE-1.

La separacion s=100 mm no excede los limites establecidos por el ACI.

Segun 18.6.4.6, cuando no se requieran estribos cerrados de confinamiento, deben

colocarse estribos con ganchos sismicos, espaciados a no mas de d/2.

Espaciamiento fuera de zonas de confinamiento
18.6.4.6 d/2 312.83 mm

La separacion de estribos fuera de las zonas de confinamiento sera s=150mm.

112




6.1.2 VE-2

Esta viga es tipica para los ejes 1, 2,3 y 4, en todos los niveles. A continuacién, se

muestran los requisitos para el disefio sismoresist5ente.

Propiedades Geométricas
h 700 mm Altura de viga
bw 600 mm Ancho de viga
f'c 40 Mpa Resistencia a la compresion del concreto
Cc 60 mm Recubrimiento del refuerzo longitudinal
In 5300 mm Longitud nominal
FY 420 Mpa Esfuerzo de fluencia del Acero
Es 200 Gpa Modulo de elasticidad del Acero

Tabla 6.9 Propiedades Geométricas Viga VE-2.
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Figura 6.2 Detalle de Viga VE-2
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ETABS 2016 Concrete Frame Design

ACI 318-14 Beam Section Design

Beam Element Details (Envelope)

Level Element Unique Name Section ID Length (mm) LLRF Type
Story2 B4 104 VIGAS 6000 1 Sway Special
Section Properties
b (mm) | h(mm) bs (mm) ds (mm) dct (mm) deb (Mm)
600 700 600 0 60 60
Material Properties
Ec (MPa) f'c (MPa) Lt.Wt Factor (Unitless) fy (MPa) fys (MPa)
29725.33 41.29 1 413.69 413.69
Design Code Parameters
DcTied Dcspiral Dvns Dvs Dvjoint
0.9 0.65 0.75 0.75 0.6 0.85
Flexural Reinforcement for Major Axis Moment, Mus
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar
mm? % mm? % mm? %
Top (+2 Axis) 1924 0.46 762 0.18 1681 0.4
Bot (-2 Axis) 1486 0.35 1129 0.27 1429 0.34
Flexural Design Moment, Mu3
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Design Mu Station Loc Design Mu Station Loc Design Mu Station Loc
kN-m mm kN-m mm kN-m mm
Top (+2 Axis) -444.8827 350 -135.0232 1795.5 -390.2865 5650
Combo 1.2CM-0.3Sx-Sy+CV 0.9CM-0.3Sx-Sy 1.2CM-0.3Sx-Sy+CV
Bot (-2 Axis) 264.7837 350 199.1773 1795.5 251.1328 5650
Combo 0.9CM-0.3Sx-Sy 1.2CM-0.3Sx-Sy+CV 0.9CM-0.3Sx-Sy

Shear Reinforcement for Major Shear, Vu2

End-l Middle End-J
Rebar A/ /s Rebar Ay /s Rebar Ay /s
mm?/m mm?/m mm?/m
1653.8 1400.19 1605.55
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Design Shear Force for Major Shear, V.2

End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Design Vu Station Loc Design Vu Station Loc Design Vu Station Loc
kN mm kN mm kN mm
328.3927 350 0.278 1795.5 318.8116 5650
1.2CM-0.3Sx-Sy+CV 1.2CM-0.3Sx-Sy+CV 1.2CM-0.3Sx-Sy+CV

6.1.2.1

Verificacion de los limites dimensionales

Limites dimensionales

0]

H

0]

H

ACI1 18.6.2.1 (a) In>4d

Ln 5300 mm

4d 2515.6 mm
ACI118.6.2.1 (b) bw>0.3h 0 250mm

bw 600 mm

Max (0.3h,250mm) 250 mm
No Aplica, el ancho de la viga es menor
ACI118.6.2.1 (c)
que el ancho de la columna.

n
A

Tabla 6.10 Limites dimensionales Viga VE-2.

6.1.2.2 Altura minima por deflexion
Altura minima por limite de deflexién
AC19.3.1.1 In/18.5
h_min 324.3 mm
h 700 mm
Tabla 6.11 Altura Minima por deflexion Viga VE-2.
6.1.2.3 Fuerza axial maxima

Fuerza axial maxima

ACI1 18.6.4.7 Pu<Agfc/10
Pu 0 KN
Agfc/10 1680 KN

Tabla 6.12 Fuerza Axial Maxima Viga VE-2.
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6.1.2.4 Porcentaje de refuerzo longitudinal

As: 3588mm?

Ag = 600mm 628.9mm = 420,000mm?

- (0.25v'f—'c 1.4«’ch)
fy ' fy

P 0.0095 Sin unidad

ACI9.6.1.2 p=M

0.0038 Sin unidad

ACI 18.6.3.1 0.0025

P 0.0095 Sin unidad

Pmax 0.025 Sin unidad
Tabla 6.13 Porcentaje de refuerzo longitudinal Viga VE-2.

6.1.2.5 Calculo de la resistencia a momento

Se evaluara la seccion por el método de compatibilidad de deformaciones con el
uso de una hoja Excel, en este se obtuvo que el eje neutro para M (-) es 64.46mm.

A continuacién, se demuestran los calculos:
C=64.46mm

a=p3; C

B.se calcula segun ACI 22.2.2.4.3

0.05 (40Mpa 28Mpa
B, = 0.85 ( ,17’ PD) _ 07643

a=6446mm 0.764 = 49.26mm

25.4mm

d= 700mm 60mm ( >

) = 627.3mm
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22.2mm
d = 60mm + — =71.1 mm

e Deformaciones unitarias y Esfuerzos

, c d 6446 71.1
& = 0'003T = 0.003 —6iie - 0.00031

f¢ =e; E <420Mpa=0.00031 200000 Mpa= 61.78Mpa
*El acero de compresion no fluye.
627.3 64.46

d c
= 0.003—— = 0.003 = 0.0261
Es c 64.46

f=¢e, E <420Mpa=0.0261 200000 Mpa = 5239 Mpa
El acero de tension fluye, usar fy=420Mpa

fy ~ 420MPa

= Es 200000 Mpa _ 0021

&t

€ > &, se verif icala f luenciaen el ref uerz o tension.
La falla es controlada por la tension, entonces ¢$=0.90 (ACI Tabla 21.2.2)

e Equilibrio de fuerzas

0.85 40Mpa 600mm 49.25 mm

C.=085f.Dba= 500 = 1005 kN
( 61.78Mpa (0.85 40Mpa)) 1548mm?
Cs = (f.  0.85f)AL = = 148.26 kN
1000
2040mm? 420Mpa
T, = A f, = = 856.8kN

1000

T, C. C,=8568kN 1005kN ( 148.26kN) =0

Por lo tanto, la seccion esta en equilibrio.
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e Calculo del Mn

My = C (d %) +C(d d)

49.25
M, = 1005kN (627.3 T) +( 148.26(627.3 71.1)) =523.22kN m

oM, = 0.9 523.22 =4709kN m
M, = 44489kN m
4709KkN m > 44489kN m
oM, > M,

La seccion satisface la condicion de resistencia al momento negativo en el extremo

de la viga.

A continuacion, se presenta una tabla resumen de los momentos nominales de la

viga en cuestion.
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Ingresar C 61.1 64.46 64.46 61.1 mm
d 628.9 627.3 627.3 628.9 mm
d' 72.7 711 711 72.7 mm
E's -0.00057 -0.00031 -0.00031 -0.00057 -
f's -114.13 -61.78 -61.78 -114.13 Mpa
Cs -302.19 -148.26 -148.26 -302.19 Kn
Cc 952.35 1005.07 1005.07 952.35 Kn
Cs+Cc 650.16 856.80 856.80 650.16 Kn
T 650.16 856.8 856.8 650.16 Kn
T-Cs-Cc 0 0 0 0 Kn
E's 0.02789 0.02619 0.02619 0.02789 -
La seccion esta | La seccion esta | La seccion esta La seccion esta
controlada por la | controlada por la | controlada porla | controlada por la
Phi tension, usar tension, usar tension, usar tension, usar )
phi=0.9 phi=0.9 phi=0.9 phi=0.9
0.9 0.9 0.9 0.9 -
Phi*Mn 367.76 470.93 470.93 367.76 KN-m
Mu 199.18 135.03 444.89 251.14 KN-m
OK OK (0] ¢ (0] ¢
Tabla 6.14 Calculo de la Resistencia Nominal a Momento VE-2.
6.1.2.6 Requerimientos de resistencia segun ACI 18.6.3.2

M (+)

172 M (-)

M (+, - min)

1/4 M(Max) nudo

117.73

KN-m

Tabla 6.15 Requisitos de Resistencia Nominal a Momento Viga VE-2.
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6.1.2.7 Revisién de diseio por cortante para viga

e Cortante de diseino

Segun ACI 18.6.5.1 el cortante de disefio es calculado a partir de los momentos
probables a desarrollar por las secciones de viga en los nudos, se asume que estas
secciones llegaran a la fluencia por lo que se usar un esfuerzo de 1.25fy, también
se consideran las cargas gravitacionales mayoradas en la parte de la viga entre las
caras de los nudos.

Mpr(+) + M
< MPICH + Mpr( )
In

RS IR B R TR

In _

et

Ve] Ve2

Calculo de Mpr (+)
As (+) = 1548mm?

1.25A4f; 125 1548mm* 420Mpa

_ - = 39.84
4= 7085(b 085 40Mpa 600mm mm
M — 1.25A,f, (d 2
pr(+) = 125A, (d  7)
125 1548mm? 420Mpa (628.9 %)
Mpr(+) = =49492kN m

10002
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Calculo de Mpr (-)
As (-) = 2040mm?

1.25Af, 1.25 2040mm?* 420Mpa
a= = = 52.5 mm
0.85f!b 0.85 40Mpa 600mm

Mpr( ) = 1.25A, (d %)

125 2040mm? 420Mpa (627.3 %)

00 =64372kN m

Mpr( ) =

V,: 125.93kN

V. = 49492 + 643.72
e 5.3
e Refuerzo transversal

+ 315.7 = 340.77 kN

Segun ACI 18.6.5.2 se debe disefiar para Vc=0 donde ocurran simultaneamente:

3. El cortante inducido por el sismo calculado de acuerdo con 18.6.5.1
representa la mitad o mas de la resistencia maxima a cortante requerida en
esas zonas.

Mpr(+) + Mpr( )
In

> 0.5V,

49492kN m+643.72kN m

> 0.5 340.77 kN
5.3m

214.84kN > 177.38kN

4. La fuerza axial de compresion Pu incluyendo los efectos sismicos es menor
que Agf'c/20.
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Agf!
20

Pu <

420,000mm? 40Mpa
0< 50

0 < 840kN
Por lo tanto, se tiene que considerar Vc=0
Se propone usar varilla # 10 con una separacion de 100mm

¢V, = dpVs + 0

A d
$V, = 0.75 % =

4 71mm? 420Mpa 627.3mm
&V, = dV, = 0.75 o = 561.18 kN

OV, >V,

561.18kN > 340.77 kN

e Estribos cerrados de confinamiento

Segun 18.6.4.1 deben de colocarse estribos cerrados de confinamiento en las

siguientes regiones de las vigas:
En una longitud igual a dos veces la altura de la viga

2h =2 700mm = 1400mm
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Segun 18.6.4.4 el espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe

exceder desde (a) hasta (c)

Maximo Espaciamiento de estribos de confinamiento

18.6.4.4 (a) d/4 156.8 mm
6db de las barras principales a flexion mas
18.6.4.4 (b) ~ 133.2 mm
pequefias
18.6.4.4 (c) 150mm 150 mm

Tabla 6.16 Espaciamiento maximo de estribos de confinamiento Viga VE-2.

La separacion s=100 mm no excede los limites establecidos por el ACI.

Segun 18.6.4.6, cuando no se requieran estribos cerrados de confinamiento, deben

colocarse estribos con ganchos sismicos, espaciados a no mas de d/2.

Espaciamiento fuera de zonas de confinamiento

18.6.4.6

d/2

313.65

mm

La separacion de estribos fuera de las zonas de confinamiento sera s=150mm.
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6.1.3 VE-3

Esta viga es tipica para los ejes B y C desde el eje 1 hasta el 4, en todos los niveles.

A continuacion, se muestran los requisitos para el disefio sismorresistente.

Propiedades Geométricas

H 700 mm | Altura de viga

Bw 300 mm | Ancho superior de viga

Bf 600 mm | Ancho inferior de viga

f'c 40 Mpa | Resistencia a la compresion del concreto
Cc 60 mm | Recubrimiento de refuerzo longitudinal
Ln 7800 mm Longitud nominal

FY 420 Mpa | Esfuerzo de fluencia del Acero

Es 200 Gpa | Mddulo de elasticidad del Acero

Tabla 5.17 Propiedades Geométricas Viga VE-3.
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Figura 6.3 Detalle de Viga VE-3
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ETABS 2016 Concrete Frame Design

ACI 318-14 Beam Section Design

Beam Element Details (Envelope)

Level Element Unique Name Section ID Length (mm) LLRF Type
Story2 B20 184 VIGAS 8500 0.813 Sway Special
Section Properties
b (mm) | h(mm) bs (mm) ds (mm) dct (mm) deb (Mm)
600 700 600 0 72.7 72.7
Material Properties
Ec (MPa) f'c (MPa) Lt.Wt Factor (Unitless) fy (MPa) fys (MPa)
29725.33 41.29 1 413.69 413.69
Design Code Parameters
DcTied Dcspiral Dvns Dvs Dvjoint
0.9 0.65 0.75 0.75 0.6 0.85
Flexural Reinforcement for Major Axis Moment, Mus
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar Rebar Area Rebar
mm? % mm? % mm? %
Top (+2 Axis) 2221 0.53 721 0.17 2221 0.53
Bot (-2 Axis) 1454 0.35 1456 0.35 1454 0.35
Flexural Design Moment, Mu3
End-l End-l Middle Middle End-J End-J
Design Mu Station Loc Design Mu Station Loc Design Mu Station Loc
kN-m mm kN-m mm kN-m mm
Top (+2 Axis) -500.7731 350 -125.1933 6200 -500.7731 8150
Combo 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV
Bot (-2 Axis) 250.3865 350 251.705 5225 250.3865 8150
Combo 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV 1.2CM-Sx-0.3Sy+CV
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6.1.3.1 Verificacion de los limites dimensionales

Limites dimensionales

H
A

H
A

ACl1 18.6.2.1 (a) In>4d
Ln 7800 mm
4d 2515.6 mm
ACI1 18.6.2.1 (b) bw>0.3h 0 250mm
bw 300 mm
Max (0.3h,250mm) 250 mm

ACI 18.6.2.1 (c)

No Aplica, el ancho de la viga es menor

que el ancho de la columna.

n
A

Tabla 6.18 Limites dimensionales VE-3.

6.1.3.2 Altura minima por deflexion

Altura minima por limite de deflexién

H
A

ACI19.3.1.1 In/18.5
h_min 421.6 mm
h 700 mm

Tabla 6.19 Limites dimensionales VE-3.

6.1.3.3 Fuerza axial maxima

Fuerza axial maxima

H
A

ACI1 18.6.4.7 Pu<Agfc/10
Pu 0 KN
Agfc/10 1680 KN

Tabla 6.20 Fuerza Axial Maxima VE-3.

6.1.3.4 Porcentaje de refuerzo longitudinal

As: 4503mm?

Ag = 450mm 628.9mm = 420,000mm?
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ACI9.6.1.2

p = Max(

0.25Vf'¢c 1.4Jﬂ)

fy

fy

0.0239

Sin unidad

ACI 18.6.3.1

0.0038

0.0025

Sin unidad

p

0.0239

Sin unidad

p max

0.025

Sin unidad

Tabla 6.21 Cuantia maxima de refuerzo longitudinal VE-3

6.1.3.5 Calculo de la resistencia a momento

Se evaluara la seccion por el método de compatibilidad de deformaciones con el

uso de una hoja Excel, los calculos se realizan de manera similar a los de la viga

VE-1, por esta razén se mostraran solo los resultados.
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Calculo de la resistencia Nominal a Momento

ST Centro de Viga Extremo de Viga Uief e
(+) () (-) (+)
104.2 77.8 77.8 104.2 mm
d 628.9 625.7 625.7 628.9 mm
d' 74.35 711 71.1 74.35 mm
E's 0.00086 0.00026 0.00026 0.00086 -
f's 171.74 51.87 51.87 171.74 Mpa
d" 352.70 348.90 348.90 352.70
E"s 0.00716 0.01045 0.01045 0.00716
f's 420.00 420.00 420.00 420.00
T 428.40 428.40 428.40 428.40
Cs 266.52 27.66 27.66 266.52 Kn
Cc 812.04 1213.44 1213.44 812.04 Kn
Cs+Cc 1078.56 1241.10 1241.10 1078.56 Kn
T 650.16 812.7 812.7 650.16 Kn
T-Cs-Cc 0 0 0 0 Kn
E's 0.01511 0.02112 0.02112 0.01511 -
La seccion La seccion La seccion La seccion
esta esta esta esta
Phi controlada por | controlada por | controlada por | controlada por -
la tension, la tension, la tension, la tension,
usar phi=0.9 usar phi=0.9 usar phi=0.9 usar phi=0.9
0.9 0.9 0.9 0.9 -
Phi*Mn 457.06 557.89 557.89 457.06 KN-m
Mu 251.71 125.20 500.77 250.39 KN-m
OK OK OK OK

Tabla 6.22 Calculo de la Resistencia Nominal a Momento VE-3

La seccion de disefio propuesta cumple con los requisitos de resistencia de

momento positivo y negativo en todas las secciones de la viga.
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6.1.3.6 Requerimientos de resistencia segun ACI 18.6.3.2
ACIl 18.6.3.2 M (+) en la cara del nudo21/2 M (-) en esa misma cara
M (+) 457.06 KN-m
OK
12 M (-) 278.95 KN-m
ACI 18.6.3.2 | M (+, -) en cualquier seccién 21/4 M(Max) en cualquiera de los nudos
M (+, - min) 457.06 KN-m
1/4 M(Max) OK
139.47 KN-m
nudo
Tabla 6.23 Requisitos de Resistencia Nominal a Momento Viga VE-3
6.1.3.7 Revisidn de diseio por cortante para viga

e Cortante de diseino

Segun ACI 18.6.5.1 el cortante de disefio es calculado a partir de los momentos

probables a desarrollar por las secciones de viga en los nudos, se asume que estas

secciones llegaran a la fluencia por lo que se usar un esfuerzo de 1.25fy, también

se consideran las cargas gravitacionales mayoradas en la parte de la viga entre las

caras de los nudos.

Mpr(+) + M
_ Mpr() +Mpr( ) |
In

IR IR B

Calculo de Mpr (+)

As (+) = 1548mm?
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1.25A4fy, 1.25 1548mm* 420Mpa

_ - = 79.68
4= 7085(b 085 40Mpa 300mm mm
M = 1.25A,f, (d 2
pr(+) = 125A, (d  7)
125 1548mm? 420Mpa (628.9 W)
Mpr(+) = =478.73kN m

10002

Calculo de Mpr (-)
As (-) = 1935mm?

_125Ady 125 1935mm® 420Mpa_ .
4T 7085tb 085 40Mpa 600mm oo

a
Mpr( ) = 1.25Af, (d E)
125 1935mm? 420Mpa (625.7 M)

7
= 610.29 kN
10002 m

Mpr( ) =
V,: 221.61kN

478.73 + 610.29
Ve = 7.8

e Refuerzo transversal

+ 221.6 = 361.23 kN

Segun ACI 18.6.5.2 se debe disefiar para Vc=0 donde ocurran simultaneamente:

1. El cortante inducido por el sismo calculado de acuerdo con 18.6.5.1
representa la mitad o mas de la resistencia maxima a cortante requerida en
esas zonas.

Mpr(+) + Mpr( )
In

> 0.5V,

478.73kN m+ 610.29kN m

> 0.5 361.23 kN
7.8m
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139.62kN < 180.61kN
No cumple, por lo tanto, se tiene que considerar Vc
2. La fuerza axial de compresion Pu incluyendo los efectos sismicos es menor
que Agf'c/20.

Agf!

Pu <
Y<%0

420,000mm? 40Mpa
0< 50

0 < 840kN

0.17,/40Mpa 300mm 625.7mm
¢V, =0.75 0.17,/f'.b,d = 1000 = 151.37kN

Se propone usar varilla # 10 con una separacién de 100mm

OV, = Vs + dV,

A, f, d
$V, = 0.75 %z

4 71mm? 420Mpa 625.7mm
&V, = 0.75 — — 559.71 kN

¢V, = 559.71kN + 151.37kN = 711.06kN
q)vn > Ve

711.06kN > 361.23 kN
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e Estribos cerrados de confinamiento

Segun 18.6.4.1 deben de colocarse estribos cerrados de confinamiento en las

siguientes regiones de las vigas:

1. En una longitud igual a dos veces la altura de la viga

2h =2 700mm = 1400mm

Segun 18.6.4.4 el espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe

exceder desde (a) hasta (c)

Maximo Espaciamiento de estribos de confinamiento

18.6.4.4 (a) d/4 156.4 mm
6db de las barras principales a flexion mas
18.6.4.4 (b) ~ 133.2 mm
pequenas
18.6.4.4 (c) 150mm 150 mm

Tabla 6.24 Espaciamiento Maximo de Estribos de Confinamiento VE-3

La separacion s=100 mm no excede los limites establecidos por el ACI.

Segun 18.6.4.6, cuando no se requieran estribos cerrados de confinamiento, deben

colocarse estribos con ganchos sismicos, espaciados a no mas de d/2.

Espaciamiento fuera de zonas de confinamiento

18.6.4.6

d/2

312.83

mm

La separacion de estribos fuera de las zonas de confinamiento sera s=150mm.
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6.2 DISENO DE COLUMNAS

6.2.1 Descripcion del elemento

Se muestra el disefio de la columna C-1, del nivel 1 en el eje 3B. La seccion

transversal de C-1 es tipica para todos los ejes y todos los niveles de la estructura,

por lo tanto, las caracteristicas geométricas y distribucion de acero se consideran

las mismas.
Propiedades Geométricas
h 700 mm | Altura de columna
b 700 mm | Ancho de columna
F'c 40 Mpa | Resistencia a la compresion del concreto
Cc 60 mm | Recubrimiento de refuerzo longitudinal
In 3750 m Longitud nominal
FY 420 Mpa | Esfuerzo de fluencia del Acero
Es 200 Gpa | Mdédulo de elasticidad del Acero
beta1 0.76 Factor segun ACI 22.2.2.4.3
Ey 0.0021 Deformacién unitaria de fluencia del acero

Tabla 6.25 Propiedades Geométricas Columna C-1
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ESTRIBOS # 13

DISTRIBUCION SEGUN ESQUEMA
DE REFUERZ( TRANSVERSAL DE COLUMMA

Figura 6.4 Detalle de Columna C-1
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ETABS 2016 Concrete Frame Design

ACI 318-14 Column Section Design

Column Element Details (Envelope)

Level Element Unique Name Section ID Length (mm) LLRF Type
Story1 C15 80 COLUMNAS 3750 0.533 Sway Special
Section Properties
b(mm) | h(mm) | dc (mm) Cover (Torsion) (mm)
700 700 72.7 37.3
Material Properties
Ec (MPa) f'c (MPa) Lt.Wt Factor (Unitless) fy (MPa) fys (MPa)
29725.33 41.29 1 413.69 413.69
Design Code Parameters
o7 DcTied Dcspiral Dvns Dvs Dvjoint
0.9 0.65 0.75 0.85 0.6 0.85

Design Axial Force & Biaxial Moment for Py - My2 - Mu3 Interaction

Design Py Design Mu2 Design Mu3 Station Loc .
Column End Controlling Combo
kN kN-m kN-m mm
kN kN-m kN-m mm
Top 597.6199 -150.686 -38.8463 3050 0.9CM-0.3Sx-Sy
Bottom 629.3135 533.6538 154.4091 0 0.9CM-0.3Sx-Sy

6.2.2 Verificacion de limites de dimensionales

Segun ACI, las columnas deben de cumplir con (a) y (b)

e La dimension menor de la seccidn transversal, debe ser al menos 300mm.

e Larelacion entre la dimension menor de la seccion transversal y la dimension

h=b =700mm > 300mm Cumple

perpendicular debe ser al menos 0.4

h _ 700 mm
b 700 mm

= 1> 0.4 Cumple
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6.2.3 Verificacion del refuerzo longitudinal

Segun ACI 18.7.4.1, el area de refuerzo longitudinal, Ast, deber ser al menos 0.01Ag

y no debe exceder 0.06Ag
Ag = 6120 mm?
Ag =700mm 700mm = 490000 mm?
0.01A; = 4900 mm?
6120 mm? > 4900 mm? Cumple

0.06A; = 29400 mm?

6120mm2 < 29400 mm? Cumple

6.2.4 Calculo de Resistencia a flexo-compresion en el eje x.

Los datos son obtenidos del software ETABS donde Mu3 corresponde al momento
en la direccion del eje x y el Mu2 corresponde a la direccion del eje y.

Datos:
Pu: 629.32kN
Mu3:154.41kN m

15441kN m
629.32kN

Se evalud la seccion por el método de compatibilidad de deformaciones con el uso

1000 = 245.36mm

de una hoja Excel, en este se obtuvo que el eje neutro para Mu (3) es 374.44mm

para la excentricidad de carga dada. A continuacion, se demuestran los célculos:

¢ = 0.597
dt
C=374.44mm
a = Bl C

B,se calcula segun ACI 22.2.2.4.3
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0.05 (40Mpa 28Mpa)

B, = 0.85 - = 0.7643

a=37444mm 0.7643 = 286.18mm

Distribucion de Acero Longitudinal Propuesto
Acero # de varillas Cantidad Area de Acero d(mm)
Capa #1 25 4 2040 72.70
Capa #2 25 2 1020 257.57
Capa #3 25 4 2040 442.43
Capa #4 25 2 1020 627.30

Tabla 5.26 Distribuciéon de Acero Longitudinal Columna C-1

e Deformaciones unitarias y Esfuerzos

_ 0.003 c d _ 0.003 37444mm 72.7mm _ 0.00242
Fse = T c 374.44 mm -

f,, = e;c E <420Mpa=0.00242 200000 Mpa = 484Mpa
*'El acero de compresion fluye, usar fy=420Mpa.

c d, 37444 mm 257.57 mm
= 0.003 = 9.36E~*

= 0.003
Esct 37444 mm

foeq = €4 E <420Mpa=9.36E 4 200000 Mpa = 187.28Mpa
*El acero de compresion no fluye.

— 0.003 d c — 0.003 6273 mm 374.44 mm — 0.00203
Est = O c 374.44 mm -

f,=¢g; E <420Mpa=0.00203 200000 Mpa = 405.18 Mpa
El acero de tension no fluye.

d, c 44243 mm 37444 mm

= = —4
0.003 37444 mm 5.447E

EStl == 0.003

f,=¢e E<420Mpa=5.527E™* 200000 Mpa = 108.95 Mpa

El acero de tension no fluye.
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fy ~ 420MPa

= Es 200000 Mpa _ 0021

&t

€t < &, el acero de tension no f luye
La seccion esta controlada por la compresion, entonces ¢$=0.65 (ACI Tabla 21.2.2)

e Calculo del centroide del acero en tensién y compresion

Gsc =5 T A A
2 A +A,

_ 700 2040mm? 72.7mm + 1020mm? 257.57mm

= 215.68
sc =75 2040mm? + 1020mm? mm

Por ser una seccion simétrica, el centroide del acero en compresion es el mismo

que el del acero en tension.

e Calculo del Pnx.

, 0.85 40Mpa 700mm 286.18 mm
C.=085f.ba= 1000 = 6811.08 kN

Foe = (fse Ay) + (foep +Ay) = (420Mpa  2040mm?) + (187.28Mpa  1020mm?)
F. = 1047.83kN

Fo = (fn A3) + (fe + Ay) = (108.95Mpa  2040mm?) + (405.18Mpa 1020mm?)
F., = 635.54kN

P, =C.+F, Fy=6811.08kN+1047.83kN 635.54kN = 7223.37kN

&P, = 0.65 7223.37kN = 4695.19kN

e Calculo del Mnx.

h a
M,y = C. (_ 5

2 2) + Fs(Gsc) + Fst(Gst)
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286.18
2

6811.08kN (350

) + (1047.83kN(215.68)) + 635.54kN(215.68)
My =

1000

M, = 1772.35kN
OM,x = 0.65 1772.35kN =1152.03kN m
M, = 154.41kN m
1152.03kN m > 154.41kN m
OMpy > My
La seccion satisface la condicion de resistencia al momento en el eje x.

6.2.5 Calculo de Resistencia a flexo-compresion en el eje .

Los datos son obtenidos del software ETABS donde Mu3 corresponde al momento

en la direccién del eje x y el Mu2 corresponde a la direccion del eje y.

Datos:
Pu: 629.32kN
Mu3:533.65kN m

533.65kN m
629.32kN

Se evalud la seccion por el método de compatibilidad de deformaciones con el uso

1000 = 847.98mm

de una hoja Excel, en este se obtuvo que el eje neutro para Mu (3) es 130.12mm

para la excentricidad de carga dada. A continuacion, se demuestran los calculos:

¢ = 0.207
dt
C=130.12mm
a = Bl C

B,se calcula segun ACI 22.2.2.4.3

0.05 (40Mpa 28Mpa)

B, = 0.85 - = 0.7643
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a=130.12mm 0.7643 = 99.45mm

Distribucion de Acero Longitudinal Propuesto
Acero # de varillas Cantidad Area de Acero d(mm)
Capa #1 25 4 2040 72.70
Capa #2 25 2 1020 257.57
Capa #3 25 4 2040 442.43
Capa #4 25 2 1020 627.30

Tabla 6.28 Distribuciéon de Acero Longitudinal Columna C-1
e Deformaciones unitarias y Esfuerzos

_0003c d’—0003 130.12 mm 72.7mm_000132
Esc = 1 c 130.12 mm -

f,o = &, E <420Mpa=0.00132 200000 Mpa = 264.77Mpa
*'El acero de compresion no fluye.

c d, 130.12 mm 257.57 mm
= 0.003 = 0.00293

= 0.003
Esct 130.12 mm

foq = €&s¢ E < 420Mpa= 0.00293 200000 Mpa= 587.69Mpa
*El acero de compresion fluye, usar fy=420Mpa.

_0003d C—0003 627.3mm 130.12 mm—001146
Est = ¥ c 130.12 mm -

f,=¢e E<420Mpa=0.01146 200000 Mpa = 2292.56Mpa

El acero de tension fluye, usar fy=420Mpa

d, ¢ 0.003 44243 mm 13012mm 0.00720
c 130.12 mm o

EStl == 0.003

fs =¢s E <420Mpa=0.00720 200000 Mpa = 1440.1Mpa

El acero de tension fluye, usar fy=420Mpa

fy ~ 420MPa

= s 200000 Mpa _ 0021

&t
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€t > &, el acero de tension fluye
La seccion esta controlada por la compresion, entonces ¢$=0.90 (ACI Tabla 21.2.2)

e Calculo del centroide del acero en tensién y compresion

Gsc =5 T A A
2 A +A,

_ 700 2040mm? 72.7mm + 1020mm? 257.57mm
) 2040mm?2 + 1020mm?

= 215.68mm

Por ser una seccion simétrica, el centroide del acero en compresion es el mismo

que el del acero en tension.

e Calculo del Pny.

, 0.85 40Mpa 700mm 99.45 mm
C.=085f.ba= 1000 = 2366.91 kN

Foo = (fse Ay) + (foep + Ay) = (264.77Mpa 2040mm?) + ( 420Mpa 1020mm?)
F. = 111.73kN
Foe = (fser Az) + (fs + Ay) = (420Mpa  2040mm?) + (420Mpa 1020mm?)
F,, = 1285.2kN
Py = Ce+ Fye  Fy = 236691kN+111.73kN  1285.2kN = 1193.44kN
¢P,y = 0.9 1193.44kN = 1047.01kN
e Calculo del Mny.

h a
Mny = C¢ (E E) + Fs(Gso) + Fo(Gsp)

99.45
My, = 236691 (350 T) +(111.73(215.68)) + 1285.2(215.68)

Mpy = 1012.01kN

¢Myy = 0.9 1012.01kN=910.8kN m
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M,y = 533.65kN m
910.8kN m > 533.65kN m
OMpy > Myy
La seccion satisface la condicion de resistencia al momento en el eje y.

6.2.6 Flexion biaxial

La columna esta sometido a flexo-compresion en ambos ejes por lo tanto se usara

el método de Bresler para comprobar la resistencia de la seccion.

M. M
Xy <1
Mpx

ny

Agfic

El cual se usa cuando P, < m

700mm 700mm 40Mpa
10

629.32kN <

629.32kN < 1960kN; Cumple

154.41 kN m+533.65kN m _
1152.02kN m 910.81kN m —

0.72 < 1; Cumple
La columna resiste flexion Biaxial.

6.2.7 Resistencia a flexion minima de columnas

Una columna que forma parte del sistema resistente a fuerzas laterales debe de

cumplir con:

Z My 2 (6/5) Z Msp

Donde:
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Y. M,,.: es la suma de los momentos nominales de flexion de las columnas que llegan

al nudo, evaluados en la cara del nudo.

Y. M,: es la suma de los momentos nominales de flexion de las vigas que llegan al

nudo, evaluados en la cara del nudo.

Se analizara el nudo exterior 4C, a continuacion, se presenta una vista en planta del

nudo:

VE-2

% VE-3 9

VE-2

Figura 6.5 Vista de Planta del nudo exterior

La resistencia a flexion de la columna se calculé para la fuerza axial mayorada,
congruente con la direccion de las fuerzas laterales consideradas. La seccion de la
columna es simétrica con respecto a su geometria y distribucion de acero por lo cual

los momentos en ambos sentidos son el mismo.
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Resistencia de Columna

Columna Pu Mux Muy Pn Mnx Mny
Arriba 597.62 | -38.85 -150.69 3762.59 654.90 1150.97
Abajo 545.27 | 113.78 427.20 1039.80 1144.98 941.62

Tabla 5.29 Fuerzas de Disefio y Momentos nominales C-1

Las resistencias a la flexion deben sumarse de tal manera que los momentos de la

columna se opongan a los momentos de la viga.
e Analisis del nudo en la direccion x

Las vigas VE-3 no tienen la misma cantidad de acero en la parte superior e inferior,
por lo tanto, se tomara el momento nominal mayor de la seccion (Mn=557.89kn-m)

para evaluar la siguiente condicion.
M,, = 557.89kn m

My =65490kn m+ 114498kn m =1799.88kn m

2 M, > (6/5)2 Mup = 1799.88kn  m > (6/5) 557.89kn m

1799.88kn m > 669.47kn m
Cumple la condicion de resistencia a flexion minima
e Analisis del nudo en la direccion y

Las vigas VE-2 no tienen la misma cantidad de acero en la parte superior e inferior,

por lo tanto, se sumaran ambos momentos nominales.
My, = 367.76kn m+470.93kn m = 838.69kn m

M, = 941.62 kn

Z M, > (6/5)2 My, = 2092.6kn m > (%/5) 838.69%kn m

2092.6kn m > 1006.43kn m

m+ 1150.97kn m = 2092.6kn m

Cumple la condicion de resistencia a flexion minima
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6.2.8 Requisitos de refuerzo transversal

El refuerzo transversal consiste en estribos cerrados de confinamiento como se

muestra a continuacion.

070

0.06

CONCRETO
DE 6,000 psi

%

0.70

12REF. #35

@ ® Q L

12 REF. #25
ESTRIBOS # 13
DISTRIBUCION SEGUN ESQUEMA
DE REFUERZD TRANSVERSAL DE COLUMNA

Figura 6.6 Detalle de Refuerzo Transversal

e Segun ACI 18.7.5.1 debe de colocarse refuerzo transversal de confinamiento
en una distancia [, desde la cara del nudo y a ambos lados donde pueda

ocurrir fluencia.

Altura de la columna = 700mm  (Gobierna)

L > 1 . 3750mm 625mm
0= — = =
6 6
450mm

e Segun ACI 18.7.5.3 la separacion del refuerzo transversal no debe exceder
la menor de:

a) La cuarta parte de la dimensiéon menor de la columna

700mm

2 = 175mm

b) Seis veces el diametro de la menor barra de refuerzo longitudinal
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6 25.4mm = 152.4mm

350 hx
So =100 + <T>

(350 184.87mm

S = 100
0 + 3

) = 155.04mm > 150; usar 150mm; Gobierna

700mm 72.7mm 72.7mm
hy = 3 = 184.87mm
e Cuantia minima de refuerzo transversal
P, < 0.3A,f .

0.3 700mm 700mm 40Mpa
1000

629.32kN <

629.32kN < 5880kN
f'. < 70Mpa

La condicion P, < 0.3A,f'.y f'. < 70Mpa se cumple, por lo tanto, el area de refuerzo

transversal no debe ser menor que la requerida por estas secciones:

A f
0.3 (—g 1) <
Ach fyt

490,000 mm? 40Mpa
. = 0.00962 (Gobierna)

=" e
366,509 mm? 420Mpa

Ag, = (700mm (2 47.3mm)) (700mm (2 47.3mm)) = 366,509mm?

fl
0.09 —=

fye

0.09 40Mpa _ 0.00857
"7 420Mpa

Por lo tanto, el area requerida es:
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Ag, = 0.00962 S b,
Ag, = 0.00962 50mm 605.4mm = 291.2 mm?
S = 50mm
b, =700mm 47.3mm 47.3mm = 605.4mm
El area de refuerzo propuesto son 4 ramas de refuerzo de varilla numero 13.
Apropuesta = 4 129mm? = 516 mm?
516 mm? > 291.2mm? OK

El area de acero transversal a usar es mayor al requerido. Por lo tanto, se usara usa
separacion de 50mm en las zonas de confinamiento y una separacion 100mm en

las zonas que no requieran confinamiento.

6.2.9 Resistencia fuerza cortante

La fuerza cortante de diseno, V,, se debe determinar considerando las maximas
fuerzas que se pueden generar en las caras de los nudos en cada extremo del
elemento. Segun PCA (2005), el momento probable Mpr de una columna puede
considerarse conservativamente como el momento correspondiente al punto de falla

balanceada del diagrama de interaccion de la columna.

VP

- i Mprs
= *
V,
. Cortante de
la columna
by
Ves
e ¥ e
M —————
are N My,3 + M,
r3 rd
’ Pu V93,4 = P 7 g
U

Figura 6.7 Calculo de Momento Probable en Columnas. Tomado de (ACl, 2014)
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El momento probable fue calculado con las hojas Excel para el punto de falla

balanceada.
Mpr =1772.29kKN m
Mpr + Mpr 1772.29kN m+1772.29kN m
= l = 37E = 945.22kN
n )

En ningun caso, el cortante de la columna debe ser menor que el cortante mayorado

determinado por el analisis.

Design Forces

Vu Pu My Capacity Vp

kN kN kN-m kN
Major Shear(V2) 63.3148 597.6199 | -38.8463 146.7927
Minor Shear(V3) 224.5061 | 597.6199 | -150.686 271.5756

Tabla 6.30 Fuerza Cortante determinado por el Analisis Estructural Columna C-1

Por inspeccién se determina que el cortante de disefio calculado es mayor que los

cortantes debido al analisis en ambas direcciones.

Segun ACI 18.6.5.1 el refuerzo transversal en las longitudes 1, debe disefiarse para

resistir el cortante suponiendo . = 0 cuando se cumplan simultaneamente:

e La fuerza cortante inducida por el sismo, representa la mitad o mas de la

resistencia a cortante requerida dentro de [,.
El cortante inducido por el sismo representa el 100% del cortante de disefio.

e La fuerza axial de compresién mayorada P, incluyendo el efecto sismico es

menor que Agf'c/20.
A f!
Pu < —
=20
490,000mm? 40Mpa
629.32kN <

20

629.32kN < 980 kN
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Por lo tanto, se tiene que considerar Vc=0. Se propone usar varilla # 13 con una

separacion de 100mm.

¢V, = dpVs + 0

4 129mm? 420Mpa 627.30mm
¢Vs = 0.75 100mm = 1019.61 kN

¢V, = 1019.61kN

1019.61kN > 945.22kN

¢V, >V, Cumple la condicion.
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6.3 DISENO DE UNIONES VIGA-COLUMNA

Para el disefo de uniones se presenta a manera de ejemplo la union del eje 4-C del

segundo piso.

VE-2

VE-2

Figura 6.8 Vista de Planta de Nudo Exterior

6.3.1 Generalidades

Direccion X

a) El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna, debe de
anclarse en traccion, de acuerdo a 18.8.5 y en compresion de acuerdo con
25.4.9.

- Lalongitud de desarrollo lsh se calcula con la siguiente ecuacidn y debe ser
al menor igual al mayor entre 8do y 150mm

__fydy
5.4/f ¢

lan
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Para varilla # 29

_ 420Mpa 28.7mm

lgp = = 352.94mm
5.4,/40Mpa
# Varilla lan(mm)
29 352.94
25 312.36
22 273

Tabla 6.31 Longitud de Desarrollo de barras en tensiéon terminada en gancho

- La longitud de desarrollo ld¢c se calcula con la siguiente ecuacién y debe ser al
menos igual al mayor entre:
200mm
(0.24fy¢r> 0
f'e
0.043f . d),

Donde i, se determine usando la siguiente tabla:

Factor de Condicién Valor del
medificacion factor
Concreto liviano 0.75
Concreto PR I
liviano Concreto liviano, cuando se especifica
: P Jo | con19243
Concreto de peso normal 10

Refuerzo encerrado dentro de

(1).(2). (3) o (42
(1) Una espiral

(2) Un estribo circular continuo con oy, =

6 mm y paso 100 mm.

(3) Estribos de barra No. 13 o alambre 0.75
Refuerzo de . =
: MD130 de acuerdo con 25.7.2 espaciado
confinamiento
= 100 mm
Wr (4) Estribos cerrados de confinanuento de

acuerdo con 2574 y espaciadas a
distancias < 100 mm, centro a centro.

Otra 1.0

Figura 6.9 Factores de modificacion para barras y alambres corrugados a

compresién. Tomado de (ACI, 2014)

150



Para varilla # 29

200mm
<0.24 420Mpa 0.75
+/40Mpa

0.043f,Wdy, = 0.043 420Mpa 0.75 28.7mm = 388.74mm (Gobierna)

>28.7mm = 343.06mm

# Varilla lac(mm)
29 388.74
25 344
22 300.7

Tabla 6.32 Longitud de Desarrollo de barras en compresion.

b) La altura h del nudo no debe ser menor que la mitad de la altura de

cualquier viga que llegue al nudo y que genere cortante.

La altura del nudo es igual a la altura de todas las vigas que llegan al nudo, por lo

tanto, se cumple la condicién.
Direccién Y

a) El refuerzo longitudinal de una viga que atraviese el nudo viga-columna, la
dimension de la columna paralela al refuerzo de la viga no debe ser menor
que 20 veces el diametro de la barra longitudinal de viga de mayor diametro.

20d, = 20 28.7mm = 574mm

700mm > 574mm Cumple

b) La altura h del nudo no debe ser menor que la mitad de la altura de

cualquier viga que llegue al nudo y que genere cortante.

La altura del nudo es igual a la altura de todas las vigas que llegan al nudo, por lo

tanto, se cumple la condicion.
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6.3.2 Requisitos de resistencia a cortante.

Direccion XXy YY

Para los nudos confinados por vigas en sus tres caras, la resistencia nominal del

nudo, Vn se calcula como:
Vo = 1.2Vf (A
Donde:

Aj: area efectiva de la seccion transversal dentro del nudo, es el producto de la

altura del nudo por el ancho efectivo.
La altura del nudo se toma como la altura total de la columna
hj = 700mm
El ancho efectivo no debe tomarse menor que:
a) Elancho de la viga mas la altura del nudo

b; = by, + h =300mm + 700mm = 1000 mm Gobierna

b) Dos veces la distancia perpendicular mas pequena del eje longitudinal de

las vigas al ancho de la columna.
bj =2 (350mm) = 750mm
Por lo tanto,
A= h]- b]- =700mm 1000mm = 700,000mm?
¢V, = 0.85 1.2,/40Mpa 700,000 mm? = 4515.73 kN

¢ = 0.85 segun ACI 21.2.4.3
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6.3.3 Calculo del cortante en el nudo

La fuerza cortante en la direcciéon x-x

El cortante en el nudo se obtiene restando la fuerza de tension generada en el acero

superior de la viga cuando (1.25fy) y el cortante horizontal de la columna de arriba.

Vj h=Ts Vel

C-1

As=1,935 mm2

0.70

g VE-3

As=1,548 mm2

0.70

Figura 6.10 Vista transversal Nodo Exterior
La fuerza de tensién Ts, corresponde al acero superior de la viga VE-3.

Ts = As(1.25f;) = 1935mm? 1.25 420Mpa = 1015.88 kN

El cortante horizontal en la columna puede ser estimado asumiendo que se forman

rotulas plasticas a la mitad de su altura, por lo tanto.

Mprl
I

Veol =

Donde Mpr=610.29kn-m (Momento probable de viga VE-3), y [c=3.6m

153




610.29kn m

Voo = e = 16953kN

Por lo tanto, el cortante en el nudo es igual a
Vin="Ts Ve = 1015.88kN 169.53kN = 846.35kN
¢V > Vi
4515.73 kN > 846.35 kN
La condicion cumple.
La fuerza cortante en la direccion y-y

El cortante en el nudo se obtiene de forma similar a la seccién anterior. Se suman
las fuerzas de tension y compresién del acero de la viga, y se le resta el cortante de

la columna.

th= Ts+Cs Ve

A

/— As=2,040 mm2

& VE-2 VE-2 &

~L _ As=1,548 mm2

0.70

/i

0.70

Figura 6.11 Vista transversal nodo interior

La fuerza de tensién Ts, corresponde al acero superior de la viga VE-2

154




Ts = As(1.25f;) = 2040 mm? 1.25 420Mpa = 1071 kN
La fuerza de compresion Cs=Ts, corresponde al acero inferior de la viga VE-2
Cs = Ty = Ag(1.25f;) = 1548 mm? 1.25 420Mpa= 812.7kN

El cortante horizontal en la columna puede ser estimado asumiendo que se forman

rotulas plasticas a la mitad de su altura, por lo tanto.

Mprl + Mprz

Veol = I

Donde Mpr1 y Mpr2 son los momentos probables calculados en la seccién de Vigas

y Ic=3.6m

49492kn m+643.72kn m

Voo = e = 316.29 kN

Por lo tanto, el cortante en el nudo es igual a
Vin=Ts +Cs Vo
Vin=1071kN+812.7kN 316.29kN = 1567.41kN
¢Vh > Vi
4515.73 kN > 1567.41 kN

La condiciéon cumple.
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CAPITULO VIi: DISENO DEL DIAFRAGMA.
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En este capitulo se mostrara el disefio del diafragma, el calculo de fuerzas de disefio

segun el RNC-07 y el analisis del diafragma utilizando la analogia de la viga.

7.1 DETERMINACION DE LAS FUERZAS DE DISENO SEGUN RNCO07

Para obtener las fuerzas de disefio del diafragma se utiliz6 el método prescrito por

el reglamento nicaragliense, el cual fue presentado en capitulos anteriores de esta

monografia.

En las siguientes tablas se muestran los resultados obtenidos, tanto para la

direccién X como la direccién Y.

Direccion X
Nivel ng‘;"(th“)'e ';'::;z(akﬂ‘)" Wi (kN) hm° hi(m) | Ci | ao | apiso | Fpx (kN)
5 734.92 734.92 3,341.21 3.6 18.15 | 0.22 | 0.31 | 0.53 1,770.69
4 1,483.60 748.69 4,198.00 3.6 14.55 | 0.18 | 0.31 | 0.49 | 2,050.07
3 2,062.05 578.45 4,198.00 3.6 10.95 | 0.14 | 0.31 | 045 1,879.83
2 2,459.01 396.96 4,198.00 3.6 7.35 [ 0.09 031 | 040 1,698.34
1 2,648.23 189.22 4,211.86 3.75 3.75 [ 0.04|031| 0.35 1,494.90
Tabla 7.1 Calculo de las Fuerzas de Diseio del diafragma en la direccién X.
Direccion Y
Nivel Cgir;z"(t:N")'e ';‘::;z&ﬂ;" Wi (kN) hg:;° hi(m)| Ci | ao | apiso | Fpy (kN)
5 726.10 726.10 3,341.21| 3.6 |18.15| 0.22 | 0.31 0.53 1,761.87
4 1,477.64 75154 [4,198.00| 3.6 |14.55| 0.18 | 0.31 0.49 2,052.92
3 2,067.12 58948 [4,198.00| 3.6 |10.95| 0.14 | 0.31 0.45 1,890.86
2 2,472.06 40494 |4,198.00| 3.6 7.35 | 0.10 | 0.31 0.41 1,706.32
1 2,662.01 18995 |4,211.86| 3.75 | 3.75 | 0.05 | 0.31 0.36 1,495.62

Tabla 7.2 Calculo de las Fuerzas de Disefio del diafragma en la direccién Y.

Dénde:
Adpiso = Ci + a,

pr_y = dpiso

W

En la siguiente grafica podemos notar la diferencia entre las fuerzas laterales

obtenidas del analisis y las fuerzas de piso para propdsitos de disefio de diafragma,
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las ultimas siendo de mayor magnitud. Fpx y Fpy corresponden a las fuerzas de
diseno del diafragma en cada direccion correspondiente, mientras que Fiy y Fix son
las fuerzas cortantes de piso.

Fuerzas de Piso segun RNC-07

2,500.00
_2,000.00
=
o
2 1,500.00
a Fpy
S
© 1,000.00 Fpx
o Fiy
[N
500.00 Fix
0.00
5 4 3 2 1
Nivel

Figura 6.1 Comparacién de Fuerzas de Piso (Fi) vs Fuerzas de Diafragma (Fp).

Para el propdsito del disefio en este documento se tomaran la fuerza de 2052.92

kN, la cual corresponde a la fuerza de piso en el nivel 4 para sismo en direccion Y.
7.2 ANALISIS DEL DIAFRAGMA

Al tener una disposicion simétrica y regular de la planta es posible utilizar métodos
simplificados para el analisis del diafragma; como fue dicho anteriormente se ha
escogido utilizar aquel conocido como la “Analogia de la Viga”. Debido a que se
tienen mas de 2 lineas de elementos resistentes en cada direccion (se tiene 4
marcos en cada direccion), se recomienda utilizar la variante del método conocido
como “Viga soportada por resortes” (“Beam on springs” en inglés), en la cual se
modela el diafragma igualmente como una viga, pero se representan los marcos

como soportes flexibles, a los cuales se les asigna su valor de rigidez.
El analisis se realizé en diferentes etapas:

1. Se obtienen las rigideces de los marcos mediante el “Método de Wilbur”
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2. Se obtienen las fuerzas actuantes entre el diafragma y los elementos
resistentes debido a la fuerza de piso, esto segun la rigidez lateral relativa de
los elementos resistentes.

3. Se consideran las fuerzas obtenidas en el paso anterior como las
“reacciones” en los apoyos de la viga. A partir de esto, usando equilibrio de
fuerzas se obtiene una fuerza equivalente distribuida a ser aplicada a la viga.

4. Se modela el diafragma en un software (SAP2000) y se analiza para obtener

los diagramas de cortante y momento los cuales se utilizaran para el disefio.

7.2.1 Calculo de las Rigidez Lateral de Marcos por el Método de Wilbur

Se entiende como rigidez lateral o rigidez de piso a la relacién entre el cortante
absorbido por un marco en un piso determinado y el desplazamiento relativo entre
dos niveles consecutivos. Las formulas de Wilbur son un método aproximado para
calcular dichas rigideces, las cuales son solo aplicables al caso de marcos regulares
constituidos por elementos estructurales de seccidn transversal constante
(momentos de inercia constantes). Debido a que el edificio en estudio cumple
dichas condiciones, es posible aplicar las férmulas.

Dado que analizaremos un piso intermedio la formula a utilizar es la siguiente:

R = 48E
“_h (4hn +hm+hn+hn+ho)
n ZKCH ZKtm ZKUI

Doénde el subindice “n” se utiliza para el piso en estudio, “m” se refiere al piso inferior

[{Pgl)

y “0” al piso inmediatamente superior.
Ademas:

h: Altura de piso

Y. K.: Sumatoria de rigideces de columnas.

Y. K;: Sumatoria de rigideces de columnas.

K. = Ic/h, lc: Momento de inercia de la columna; h: altura de columna
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K, = IV/l, Iv: Momento de inercia de la viga; |: longitud de la viga

7.2.1.1 Aplicacion de la formula de Wilbur para el nivel 4.

Datos (m)

Dimensiones Columnas 0.7 0.7

Dimensiones Vigas (varia segun eje) | 0.7 | 0.6
Altura de Pisos 3.6

Tabla 6.3 Datos Geométricos de Vigas y Columnas.

+ Momentos de Inercia

bt (0.7 m)

= —= — 4
I, 12 1 0.020008333 m*, todas las columnas

b h® 06m (0.7m)*
-0 =57~ 12

= 0.01715 m*, vigas ej esl a 4

Ly gr) = 0.0148176 m*, vigas ej esBy E (calculo para seccién compuesta)
Iy(capy = 0.0119707 m*, vigas ej esC y D (calculo para seccién compuesta)

+ Rigidez de las Columnas

Dado que todas las columnas poseen la misma seccion transversal y altura, la

rigidez es la misma para todas:

_0.020008333 m*

- = 0.00555787 m?
c 36m m

+ Rigidez de las Vigas

En la disposicion de la planta se tiene 3 diferentes longitudes de vigas, por lo que

se deben calcular 3 rigideces de vigas:
-Para el claro de 4 m (En ejes del By E)

B 0.0148176 m*
B 4m

= 0.0037044 m3

\%

-Para el claro de 8.5 m (En ejes del By E)
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_ 0.0148176 m*
v 8.5m

= 0.001743247 m3

-Para el claro de 4 m (En ejes del C y D)

B 0.0119707 m*
B 4m

= 0.002992675m3

\%

-Para el claro de 8.5 m (En ejes del C y D)

~ 0.0119707 m*
v 8.5m

=0.001408318 m3

-Para el claro de 6 m (En ejes 1 al 4)

_0.01715m*

Ky cm = 0.002858333m3

+ Rigidez lateral para marcos en los ejes By E.

R, = 48E — 0.0060029 E
4= 4 36 4 36 =0
3.6( )

4 0.00555787 T 2 0.0037044 + 0.001743247

+ Rigidez lateral para marcos en los ejes C y D.

R, = 48E — 0.005137408E
4= 4 36 4 36 =0
3.6( )

4 0.00555787 T 2 0.002992675 + 0.001408318

+ Rigidez lateral para marcos en los ejes 1,2, 3y 4

48E
R, = — — = 0.005729763
3.6( )

Z 0.00555787 " 3 0.002858333
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7.2.2 Fuerzas en los elementos resistentes debido al sismo.

Las reacciones en los marcos para edificios pequefos sin irregularidades, pueden
ser calculadas utilizando la “Fuerza Inercial Directa”. (Jack P. Moehle, 2010) Se
toma también en cuenta cualquier torsion resultante de las diferencias entre el
centro de rigidez y el centro de masa. En el caso del edificio en estudio, se tomara

en cuenta solo la torsidon accidental, debido a que no existe excentricidad estatica.

Datos
Fpy 2052.9 | kN Fuerza de Pisoen Y
Fpx 2050.1 (kN Fuerza de Piso en X
bx 16.5 |m Ancho en direccion X
by 18 m Ancho en direccion Y
ex (10%) | 1.65 |m Excentricidad accidental en x
ey (10%) 1.8 m Excentricidad accidental en y
L 16.5 | m Longitud del diafragma
Xcm 8.25 |m Centro de Masa en x
Ycm 9 m Centro de Masaen Y
Xt 825 |m Centro de Rigidez en X
Yt 9 m Centro de Rigidezen Y

Tabla 7.4 Datos Geométricos del diafragma.
La férmula a utilizar (tomada del Jack Moehle) es la siguiente:

Kix eik;
+ F,e,—
Zkix o ]r

Ri:FX

Dénde:
Ri: Fuerza que actua entre el diafragma y el elemento vertical “”
Fx: Fuerza de Piso

3N

kix: Rigidez del elemento vertical “i” en la direccion x

ex: Distancia perpendicular entre el centro de rigidez y el centro de masa
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ei: distancia perpendicular entre el centro de rigidez y la rigidez ki del elemento

vertical “i

Jr: Momento polar de inercia, calculado como:

Jr = Z e;°k;

Esta ecuacion también puede ser descrita en funcion a la direccién Y.

B | 0.006003 | 9 | 0.486 552.3 97.2 89.2 649.5 89.2
C | 0.005137 | 3 | 0.046 472.7 27.7 254 500.4 254
D | 0.005137 | -3 | 0.046 472.7 -27.7 -25.4 445.0 -25.4
E | 0.006003 | -9 | 0.486 552.3 -97.2 -89.2 455.2 -89.2
z | 0.022281 1.065

1 | 0.005730 |-8.25| 0.390 513.2 -85.0 -78.0 -85.0 435.2
2 | 0.005730 |-4.25| 0.103 513.2 -43.8 -40.2 -43.8 473.0
3 | 0.005730 | 4.25 | 0.103 513.2 43.8 40.2 43.8 553.4
4 | 0.005730 | 8.25 | 0.390 513.2 85.0 78.0 85.0 591.3
z | 0.022919 0.987

Tabla 7.5 Reacciones en los Marcos debido a las Fuerzas de Piso

Jr = 1.065 + 0.987 = 2.052

163




7.2.3 Analisis para el sismo en direccion Y

La distribucion de fuerzas para el sismo en Y quedara de la siguiente forma:

89.2 kN
| — - : P [—®

®

©
©

Fpy=2052.9 kN

435.2 kN
473.0 kN
553.4 kN
591.3 kN

©
=]
=
]
=
©

! ' 25.4 kKN | !

@

e—L[]

b
AN B

Figura 7.2 Fuerzas en los elementos resistentes debido al sismoen Y.

Asumiendo cada marco en el sentido perpendicular al sismo como un apoyo, Y,
asumiendo como reacciones de estos apoyos las fuerzas encontradas en el inciso

anterior, se puede realizar un modelo analogo del diafragma.
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Entonces, se representa el diafragma como una viga apoyada por resortes de
rigidez “k” (rigidez lateral de los marcos en los ejes del 1 al 4), con una carga
trapezoidal equivalente, la cual fue calculada por medio del equilibrio estatico.

v @

160.3 kN/m
88.5 kN/m
R oo
435'.2 kN 4?310 kN 553.'4 kN 591.'3 kN

Figura 7.3 Viga analoga sobre resortes para el diafragma, al analizar el sismoen Y.

Dado que la rigidez calculada por el método de Wilbur esta en funcion del modulo
de elasticidad, se tendra que realizar dicha operacion para poder obtener el dato de

la rigidez lateral a ser usado en el modelado en SAP2000.

Segun el articulo 19.2.2.1 (b) del ACI318-14, el modulo de elasticidad del concreto
en MPa es:

E. = 4700Vf ¢
La resistencia del concreto es de 6000 psi, lo que equivale a 41.29 MPa, por lo tanto:
E. = 4700v41.29 = 30200.928 MPa = 30200928.79 kN/m?
Por lo que la rigidez es igual a:

R, = 0.005729763 E = 0.005729763 30200928.79 kN/m? = 173044.1644 kN/m
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Figura 7.4 Resultados obtenidos del analisis de la viga analoga en SAP200

Las reacciones obtenidas en el analisis en el software difieren a las obtenidas en
secciones anteriores, esto debido a la aproximaciéon de representar una viga

hiperestatica. Ya que esta diferencia es de solo del 2 al 3% se considera aceptable

utilizar estos datos.

Del software se toma los diagramas de cortante y momento para cada vano de la
viga analoga, de los cuales se toman los momentos y cortantes maximos para

utilizarlos en el diseno.
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Eguivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Moments in KN-m)
Dist Load (2-dir)

105.9 KN/m
atd m

Positive in -2 direction

I

423,

PLESULANL SEdl

Shear V2

_423.003 KN
atd.m

Resultant Moment

Moment M3

S37.6123 KN-m
atd m

Figura 7.5. Diagramas de Cortante y Momento para primer claro de viga (Eje 1 a 2) Tomado del Analisis
en SAP2000.

Equivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Moments in KN-m}

Dist Load (2-dir)
937 61
1429 KN/m
atd5m
518 I‘; Positive in -2 direction
HESULHIL DTEdl
Shear V2
5335.632 KN
atd.sm
Rezultant Moment
Moment M3
21337189 KN-m
at45m

Figura 7.6. Diagramas de Cortante y Momento para claro intermedio de viga (Eje 2 a 3) Tomado del
Analisis en SAP2000.
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Eguivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Moments in KN-m}
Dist Load (2-dir)

1075 86

i 160.3 KN/m
I ;]-1 at4.m

28 4 E17.099 Positive in -2 direction
RESULdI S1ed]
} Shear V2
| at4. m
Resultant Moment
Moment M3

| 1075.9581 KN-m
D o

Figura 7.7. Diagramas de Cortante y Momento para claro final (Eje 3 a 4) Tomado del Analisis en
SAP2000.

Para el disefo de las cuerdas de tensidén y compresion se calculara la fuerza maxima
de disefio en base a “Mu”, el cual es el momento maximo en el diafragma. Del

analisis en SAP200, se obtiene que:
M, = 2133.72kN m (a 4.5 m del ¢j e2)

M, 213372kN m
Co=Tu=—'= T = 118.54 kN

Para el caso del cortante, debido a que se disefiaran los colectores dentro el ancho
de las vigas (elementos resistentes) y los marcos se encuentran en toda la longitud
del diafragma, se considera que el cortante es directamente transmitido al colector.

Del analisis en SAP200, se tiene que:
V, = 577.9kN (en el ej e4)
Entonces, el cortante lineal maximo a ser transmitido en el colector es:

_ 577.9kN

Vi = —5g— =3211kN/m
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7.3 DISENO DEL DIAFRAGMA (SEGUN ACI 318-14)

7.3.1 Revision de Espesor Minimo

Segun el articulo 18.12.6.1 para afinados de piso colocado sobre elementos de piso
o cubierta prefabricados que actuan como diafragma, como lo es en este caso, el
espesor minimo es 65 mm. El espesor de la sobrelosa es de 65 mm, por lo que se

cumple el requisito.

7.3.2 Cuantia minima de refuerzo no preesforzado

La sobrelosa estructural desempefiara unicamente el papel de diafragma, se asume
que las losas alveolares soportaran las cargas gravitaciones. Esto conlleva a que
no sea necesario disefar la sobrelosa para flexién en el plano. Segun 18.12.7.1, los
diafragmas deben tener una cuantia minima de refuerzo de retraccion y temperatura
segun 24.4.3.2:

La cuantia minima sera el menor de:

_0.0018 420 0.0018 420

_ = 0.0018
P fy 420

p = 0.0014
La cuantia minima es de 0.0018.

Separacion del refuerzo de retraccion y temperatura

Utilizando barra #13 (12.7 mm de didametro) con Av=129 mm?, asumiendo una franja

de 1m,
A;=p h 1000 mm = 0.0018 65mm 1000m = 117 mm?

B 129mm? 1000m

172 =1102.56 mm

Segun 24.4.3.3 el espaciamiento del refuerzo no debe exceder el menor de:
S=5h=5 65mm=325mm

S =450 mm
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Por lo tanto, gobierna la separacion de 325 mm. Utilizar varilla de refuerzo no.13

espaciada a 300 mm.

7.3.3 Diseno por Cortante

Se verifica la resistencia a cortante segun la seccion 18.12.9 del ACI. El cortante
maximo es de 577.9 kN

a. Calculo de la cuantia de acero

Datos

Concreto Geometria del Diafragma Refuerzo
fe= 40 Mpa h= 65 mm S 300 mm
fy= 420 MPa Recubrimiento= 20 mm Av= 129 mm2
= 0.75 b= 18 m dv= 12.7 mm
Vu= 573.55 kN d= 38.65 mm
b= 1 *Concreto peso normal Acv= 1170000 mm2

Considerando una franja de 1m,

_ 1000mm A, 1000 mm 129 mm?

Ac = = 430 mm?
s S 300 mm mm
. 430 mm? — 00111
Pt =5 d~ 1000 mm 3865mm

b. Cortante maximo

Segun 12.5.3.4, las dimensiones de la seccion transversal deben seleccionarse de

manera que cumplan con:
V, < $0.66A,+/f'c
Ddnde Acv corresponde al area de la seccion transversal del diafragma.

Vu<0.75 0.66 65mm 18,000 mm +40MPa
Vu < 3662.87 KN

5779 kN < 3662.87 kN Cumple.
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c. Resistencia nominal a cortante

Para encontrar la resistencia nominal a cortante del diafragma se toman
consideraciones de las secciones 12.5.3.3 y 18.12.9.2. De lo cual, se definira la

resistencia nominal el resultado menor de las siguientes ecuaciones:

Segun 18.12.9.1;
Vo = Ay (0.170VF " e pify)
V, = 1170000 mm?(0.17 1 V40 MPa+ 0.0111 420 MPa) = 6725017.443N

V, = 6725.017 kN
Segun 18.12.9.2;
V, < 0.66A,/fc
Vn<0.66 65mm 18,000 mm V40 MPa
Vn < 488382162 N
Vn < 4883.82 kN
Segun 22.9.4.2, Vn no debe exceder el calculado para el cortante por friccion:
Vi = HAyfy
Ayy=p; b d=0.0111 18,000mm 38.65mm = 7740 mm?
i = 1.4, para concreto monolitico.
V, =14 7740 mm? 420 MPa = 4551120 N = 4551.12 kN
El cual, segun 22.9.4.4 no debe exceder el menor de:
0.2f'cA. = 0.2 40MPa 18,000 mm 65mm =9360000N = 9360kN

(3.34+0.08f'c)A. = (3.34+0.08 40 MPa)18,000 mm 65 mm = 760500 N
= 7605 kN

11A. =11 18,000 mm 65mm = 12870000 N = 12870 kN.
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d. Revision de resistencia a cortante

Del inciso anterior podemos tomar que la resistencia nominal a cortante del

diafragma es:
V, = 4551.12 kN
oV, = Vy
0.75 4551.12 kN > 573.55 kN
3413.34 kN = 577.9 kN Cumple.

7.3.4 Diseno de cuerda a tension.

El area de acero requerida para un elemento en tension se calcula como:

T, 118563N

A=t = — 314 mm?
ST ofy 09 420MPa mm

Se asume que el refuerzo longitudinal de la viga es suficiente para resistir estos
requisitos. Segun (Jack P. Moehle, 2010) cuando la cuerda esta situada dentro del
ancho de una viga, las mismas barras de refuerzo son capaces de resistir flexion

por cargas en un sentido y tension por cargas en el sentido ortogonal.

7.3.5 Diseno de cuerda a compresion.

En la mayoria de los casos, cuando se usa como cuerda una viga de un marco
especial de momento, el refuerzo longitudinal requerido es suficiente para cumplir

los requerimientos para cuerdas. (Jack P. Moehle, 2010)

La cuerda a compresion debe resistir la fuerza a compresion tomada de la analogia
de la viga, en conjunto con la flexidon resultante de la aplicacion de las cargas

gravitacionales.

C, = 118.54 kN (tomado de analogia de viga)
M, = 179.86 KN m (tomado del andlisis en ETABS baj ocargas gravitacionales)

La seccion para la cuerda sera la correspondiente a la viga VE-1
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0.60

0.15 0.45

0.06

" AREF. %25

0.28

'ICONCRETO
DE 6.000 psi

0.70
0.08

2 REF. #25 @

0.42

Figura 7.8 Seccién de Viga VE-1

Comprobaremos esta seccion usando el diagrama de interaccién para la seccion.
(Calculado con SAP2000)

Diagrama de Interaccion ¢Pn vs ¢Mn

@
1360 O 100 200

300 400 500 600 0 9S00 1000

oPn (kN)

oMn (kN-m)

Figura 6.9 Diagrama de Interaccion para VE-1 (Mu=179.86kN-m; Cu=118.54kN).

La seccion cumple para los requisitos de Mu y Pu.
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7.3.6 Diseno de colectores.

Se conoce como un colector a un elemento que transmite el cortante de otras
porciones de la estructura hacia los elementos resistentes, esto segun el ASCE7.
Debido a que los marcos resistentes de momento se extienden en toda la longitud
del diafragma, las fuerzas cortantes son directamente transmitidas a los marcos y

no se requiere el disefio de colectores.
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CAPITULO VIIl: DISENO DEL SISTEMA DE
LOSAS ALVEOLARES.
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8.1 DISPOSICION DE LAS LOSAS ALVEOLARES

Las losas alveolares estaran dispuestas de forma paralela a los ejes 1 a 4, como es

mostrado en la siguiente imagen:

o @ 17.200 @
il 4.00 8.50 4.000
= 385 .'1&2\?7—5 7.80 3.650 = @
§] A VE-1 b VE-1 VE-1 VE-=1 1 4
Wiz Zizzr777 7 7Rl
A A A AN
d 2 7 ST ISP TEE Iy AS L
L W77 727424 A
N\ 2722|7277 27724 |22 |
o | WL AN 2 G g .
= [_n,"—c“%/, -_v_ c-f{“i/‘w//. . /_ o //‘_ e VL il
EA5Y P48 NN EEITPASS T RS P S L H S
s oo |07\ 07 -////;(// '//V// gl 2
3 o ///[// /// 7 TSNS A P -
WV v A\ a0 0000004\ v
WAL A A
o | B4 {7 g G N .
iz 77
o OO (7N LA (A e
Al 0
%’/ff/}%}////Af?// .57 ,’//f//"s
LN s //{4’-/ NI
FL __I;;-1'/,vi-1- '//I__I1/,'/’\|'E-1f///.4/ VE-1.® | '}Eﬂ/‘/l__t"p‘l
® :2 b= = i - - 'J_ ©
| — 1720 AR
0] ® ®

Figura 8.1. Modulacién de Losas Alveolares

El ancho de las losas alveolares varia segun fabricante, para este documento se

utilizaron las tablas de “Productos de Concreto”, los cuales producen losas de 1.210

m de ancho. Las losas pueden ser cortadas en campo para ajustarse segun sea

necesario.
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El claro libre de las losas alveolares sera, por tanto:
L=530m+0.15m+0.15m =5.6m
Los 0.15 m representan la longitud de apoyo de las losas en las vigas soporte.

8.2 SELECCION DE LA LOSA ALVEOLAR

Se preselecciono la losa alveolar “LEX 20-2N/7D”, esto conforme a las tablas de

carga encontradas en el catalogo de Productos de Concreto”

Teniendo en cuenta la sobrecarga (Carga Viva+ Carga Muerta adicional)
CV = 250 kgf/cm?

CMadicional = 295 kgf/cm?

Sobrecarga = 545 kgf/cm?

Tabla 8.6 Entrepisos con Losa Lex de 20 cm

Con sobrelosa de 6 cm con f'¢=210 kg/em®

Tipo de Losa LEX 20-ON/7N LEX 20-0N/5D LEX 20-2N/7D

Peso Losa Lex 245 kg/m’ 245 kg/m’ 245 kg/m’

N 155 kg/m’ 155 kg/m’ 155 kg/m’

:r:f;;as:sen 0/6000 kgf 0/12000 kgf 100 kgf
SOBRECARGA ] Cl_aw {m) Cla(o (m) 'Cla'ro (m) Claro {m) f‘.la!o (m) Claro (m)
CM o +CV tkg}m’) Sin SIstem_:s de Con snslerr!a de| Sin slstem_a de Con slstem_a de Sin slsterr!a d Con SISlEIT!Q de
apuntalamiento apuntalamiento| apuntalamiento apuntalamiento | apuntalamientd apuntalamiento
200 9.15 9.92 9.54 10.50 10.50 10.50
250 9.11 9.57 9.54 10.50 10.50 10.50
300 8.83 9.24 9.54 10.50 10.50 10.50
350 8.58 8.95 9.54 10.50 10.50 10.50
400 8.34 8.69 9.36 9.76 10.50 10.50
450 8.13 8.45 9.12 9.48 10.50 10.50
?2} g&i Eni% 2;2 .50 10.50

550 7.74 8.02 8.68 8.98 9.93 10.50
00 A A - N 73 5.70 10.50
650 7.41 7.60 8.30 8.50 9.49 9.80
700 7.25 7.40 8.13 8.28 9.29 9.55
750 7.11 7.22 796 8.08 9.11 9.25
800 6.98 7.06 7.81 7.90 8.84 8.98
850 6.85 6.90 7.67 7.72 8.60 8.72
900 6.73 6.76 7.53 7.56 8.37 8.49
950 6.61 6.62 7.40 7.41 8.16 8.27
1000 6.49 6.49 7.25 7.26 7.96 8.07

Co:'l:izfa'!le:;has Ayym=-06cm Agsm =-16cm Aypam==2.5cm

Figura 8.2. Tablas de carga de Losa Alveolar “LEX20-2N/7D”
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Se comprueba que la losa LEX 20-2N/7D al ser utilizada con una sobrelosa de 6

cm, y teniendo una sobrecarga de aproximadamente 550 kgf/cm?, funciona para

claros libres hasta 9.93 m. Por lo que se dice que satisface los requerimientos.

El nombre de este elemento indica que es una losa alveolar de 20 cm de altura y

posee en su seccidn 2 torones de presfuerzo de 9.53 mm y 7 torones de 12.70 mm.

1,210

1.010°

[ |

08207

0.630"

i1 |

0.450”

1,169

023

i

ral

0,200
|

!

OO

i.
+
i
i

023 0,042 0.188

0,188 0,136
i il

Losa de Concreto de 20 cm, mostrando el

mdximo # de torones

Pesosydimensiones:
Area (cm’):

Peso (kg/m):

Peso (kg/m’):

Inercia (cm”):

1218,00
299,00
245,00
61430

Figura 8.3. Seccién transversal de Losa Alveolar “LEX20-2N/7D”
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8.3 CONSIDERACIONES ESPECIALES DE DISENO

8.3.1 Dimension de soporte minima

El ancho minimo de soporte para las losas alveolares se fijara segun
recomendaciones de (Fenwick, Bul, & Debra, 2010). La longitud minima de soporte
sera la mayor de:

a) 75mm Gobierna

1
b) /1go=">000MM/ o0 =3111mm
c) 0.038h, = 0.035 700mm = 24.5 mm

En el caso de estudio, la longitud de apoyo es de 150mm por lo que se considera

satisfactoria.

8.3.2 Refuerzo minimo del soporte

El soporte de las losas alveolares debe ser reforzado para resistir los momentos
flexionantes y fuerzas axiales que pueden ser transmitidos por las losas. El area de
acero horizontal requerido para resistir la fuerza Tn, segun (Fenwick, Bul, & Debra,
2010) es:

First stirrup leg

—\J/
| R
—] | €
|
I H
T l_.._—_-,._—"‘—{c
\ i
| L. ]
| 25° “l /:\
P d.
! — |
1 |
Mt oo i Y

Figura 8.4 Modelo Puntal Tensor para el soporte de losas alveolares. Tomado de (Fenwick, Bul, &
Debra, 2010)

_R l(e +0.7(c + La))l

A.. =
> fyc ¢L,
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Donde:

R: reaccion proveniente de las cargas sobre la losa.

C: distancia vertical entre el centro del refuerzo horizontal

Fy.: Esfuerzo de fluencia del acero

¢: Factor de reduccion de resistencia, 0.75 segun el reglamento neozelandés.
L,: debe tomarse como la menor de 2.14e o0 0.9dc

Para el calculo de la losa se asumira que la losa es una viga simplemente apoyada

de 1mt de ancho con carga distribuida.

Figura 8.5 Analogia de viga.

CM = 540 kg/mz
CV = 250 kg/mz
W= 1.2 (540 kg/mz) +16 (250 kg/mz) = 1048 kg/mz =1028KN/

Para un ancho unitario, w = 10.28 KN/,

w In
2

R =

o _ 1028 kN/ . 53mt
2

= 27.4kN

Para el calculo de la excentricidad se asumira que la reaccion R actua al centro del

soporte de la losa.
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_ 150 mm

e= — 4+ 60mm 9.5mm = 125mm

d. =420mm 60mm = 360mm
C = 60mm
L,se toma como el menor de:

a) 2.14e = 2.14 125mm = 267.5mm Gobierna
b) 0.9d. =0.9 360mm = 324 mm

fyc = 420 Mpa

_ 27.4kN [(125mm + 0.7(60 + 267.5 mm))

— 2
* " 420 Mpa 0.75 267.5mm 1000 = 115.19 mm

En el ancho unitario la separacion de estribos es de 150mm, por lo tanto, el area de

estribos propuesta es:

Apropuesta = 6 71 mm? = 426 mm? > 115.19 mm?

El area de refuerzo transversal propuesto es satisfactoria para el apoyo de las losas

alveolares.

8.3.3 Resistencia minima a momento positivo

El problema de la falla por momento positivo radica en la formacion de grietas en la
zona de apoyo de las unidades, esto crea una seccién débil que, con cualquier
deformacién de la viga de soporte o la contraccién de las unidades de losas

alveolares, provoca una apertura de las grietas y posible pérdida de soporte.

| A \ Grietas de

Momento
Positivo

Figura 8.6. Falla de unidades de losa alveolar por momento positivo. Tomado de (Fenwick, Bul, &
Debra, 2010)
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Se recomienda el uso de refuerzo para resistir momento positivo minimo, en este
caso se recomienda 2 varillas numero 16 en los extremos de cada unidad de
1.2m. (Fenwick, Bul, & Debra, 2010)

SOBRE LOSA
& 65mm
0.60 fc: 40Mpa
0.45 0.15 #13@300mmridD

1] 5

S ¥ 1 =
-] o -] o
W - ] LOSA ALVEOLAR
o e 20CM
U J] & VER DETALLE
VIGA VE-1 S
e r’i\ 24 16 EN CADA EXTREMO
o \ DE CADA UNIDAD

Figura 7.7 Refuerzo para momento positivo.

8.3.4 Losa de Acople

Debido a la incompatibilidad de desplazamiento entre el diafragma y el sistema
lateral, se recomienda el uso de segmento de losa que permita el movimiento
relativo de los componentes de la estructura. La longitud recomendad para la losa

de acople es de 6 veces el espesor. (Fenwick, Bul, & Debra, 2010)
L=6 65mm = 390mm

Se usara L=400 mm

SOBRE LOSA

e 65mm

fc. 40Mpa

#13 @ 300mm AVD

LOSADE ACOPLE
COLOCAR PRIMERA
0.60 0.40 i LOSA ALVEOLAR A 0.4M
Q

Qﬁ. @ —e = = —
4 REF 428 LOSA ALVEOLAR
= DO — i
VIGA VE-2 \ p _ VER DETALLE
4 REF #22

Figura 7.7 Losa de Acople (Fp).

0.70
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CONCLUSIONES

Luego de finalizar la investigacién y aplicar los conceptos aprendidos se puede

concluir lo siguiente:

+ Se cumplieron satisfactoriamente los requisitos de analisis estructural segun
el RNC-07, también se considera satisfactorio el uso del método analisis

modal espectral para el analisis de la estructura. El cortante dinamico

representd entre 83-85% de QiQ,WO, lo cual cumple con el arto. 33 del RNC-

07 y también garantiza un disefio mas exacto, menos conservador y un buen

funcionamiento de la estructura en un evento sismico.

+ El uso del software ETABS para el andlisis de la estructura representd una
herramienta vital, debido a que facilitd la aplicacion del método de analisis
modal y nos brindd fuerzas axiales, cortantes y momentos flexionantes

necesarios para el disefio sismico del edificio.

4+ Se necesitaron secciones apreciablemente grandes de vigas (0.6mx0.7m) y
columnas (0.7mx0.7m) para poder cumplir con los requisitos de
desplazamientos laterales segun RNCO07; en base a esto podemos concluir
que los marcos especiales de momento son un sistema estructural poco

rigido.

+ Para el analisis del diafragma se utilizd6 el método “Viga soportada en
resortes”, el cual toma en cuenta la rigidez de los elementos resistentes para
poder distribuir la fuerza de piso de forma correcta conforme a la
configuracion propuesta de elementos resistentes a fuerzas verticales. Se
consideran satisfactorios los resultados del método debido a que la diferencia
entre las reacciones obtenidas en SAP y las calculadas a mano difieren solo

en un 2-3%
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El sistema de entrepiso propuesto, en el cual las losas alveolares resisten las
fuerzas gravitacionales y la sobrelosa estructural cumple el rol del diafragma,
resulta en un detallado bastante sencillo, ya que el refuerzo requerido para
la sobrelosa esta regido por los requerimientos para contraccién y
temperatura y cortante. Asi mismo se dice que la sobrelosa ayuda a unificar
todo el sistema.

La seleccion de la losa alveolar fue un procedimiento sencillo, ya que las
secciones ya estan dadas segun el fabricante de la misma, por lo que solo
fue necesario seleccionar del catalogo, en dependencia de dos parametros:
la luz libre y la sobrecarga impuesta.

El acero propuesto para las vigas del marco especial de momento resultd
suficiente para cumplir con las demandas de fuerzas de cuerda en el
diafragma.

Al tener un elemento resistente en toda la extension del diafragma, no fue
necesario el disefio de colectores, ya que la fuerza cortante es transmitida
directamente.

A continuacion, se presentan un resumen del resultado del disefio de Vigas
y columnas de los marcos especiales de momento, los detalles constructivos

se presentan como en los anexos.

Tabla Resumen de Secciones Vigas y Columnas

Prople,da_des Acero Longitudinal Acero transversal**
Geométricas
Selelte Acero | Acero | Acero Zona de Fuera de zona de
B(mm) | Himm) - . . .
Sup. Int. Inf. confinamiento confinamiento
VE-1 600* 700 4 #25 | 2#25 | 4 #22 | Est. #10@100mm | Est. #10@150mm
VE-2 600 700 4 #25 4 #22 | Est. #10@100mm | Est. #10@150mm
VE-3 600* 700 3#29 | 2#25 | 4#22 | Est. #10@100mm | Est. #10@150mm
C-1 700 700 4 #25 | 4#25 | 4 #25 | Est. #13@50mm | Est. #13@100mm

* Seccién de Viga compuesta, ver detalle.

** Colocacién de estribos segun planos estructurales.

184




RECOMENDACIONES

Se hace un llamado a estudiantes y personas involucradas en el estudio de
las estructuras, a profundizar conocimientos acerca el disefio sismico de
estructuras de concreto con elementos prefabricados para asi poder ir
mejorando la capacidad técnica y tecnoldgica de los futuros ingenieros de
nuestro pais.

El uso de un sistema dual a base de muros y marcos podria reducir la
dimension de las secciones de las vigas y columnas. Ya que los muros
rigidizan el sistema, lo cual contrarresta la flexibilidad de los marcos.
Cuando se tengan configuraciones de diafragma mas complejas se aconseja
usar métodos mas exactos, tales como: Modelo Puntal Tensor, Modelo de
Elementos Finitos.

Dado a que en los ultimos afios se ha aumentado el uso de este tipo de
sistemas prefabricados en el pais, se recomienda que se incluyan en los
reglamentos nacionales, previsiones de disefio y construccion para estos

sistemas.
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