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Prélogo

Este libro es el producto del trabajo de docencia en ingenierfa civil tanto en la
Universidad de las Fuerzas Armadas ESPE como en la Universidad Central del Ecuador.
En estos centros procuramos formar ingenieros de avanzada. Personas que conocen los
fundamentos del disefio del hormigén armado en profundidad, que son proactivos y
que no le temen a los cambios y a las nuevas tecnologias, existentes y ain por venir.

En este libro, los tres primeros capitulos son sobre el disefio de columnas de
hormigén armado. Este es al parecer un tema muy comun y tradicional. Pero no lo es
tanto, cuando se trata del diseflo en zonas sismicas. A pesar de que se sigue usando el
método de fuerzas, se hace hincapié, por ejemplo, en el control de derivas y en el de
columna fuerte-viga débil.

Respecto al disefio por flexo-compresion y los efectos p-delta, se presentan analisis
relativamente sencillos pero suficientemente precisos. El disefio por cortante, por otra
parte, es por capacidad.

Con el tratamiento de estos temas, se espera concentrar la atencién de los estudiantes
en los elementos indispensables para un buen disefio y resaltar las complicaciones por
la presencia de cargas sismicas. Pero no se deja de lado un andlisis mas profundo que
se presenta, de manera separada y basicamente independiente, en los ensayos que se
denominan “Temas Adicionales”.

Pero tal vez lo mas importante del libro son los capitulos dedicados al disefio de
muros estructurales y diafragmas. En ellos se indica de forma general sus caracteristicas
de comportamiento estructural y se sugieren diferentes tipos de analisis. El objetivo
que se persigue es conocer y usar estos elementos estructurales, que son una alternativa
importante a la manera tradicional de construir en el Ecuador.

Sélo nos queda agradecer a Dios, a todos los que nos han acompanado en esta
empresa, a los companeros docentes de nuestras universidades y a nuestros alumnos,

por ser nuestra motivacion principal.

Los autores




CAPITULO 1




1.1 INTRODUCCION

Los porticos de hormigén armado son una solucién muy comun para formar el
esqueleto resistente de viviendas y edificios, sobre todo si el nimero de pisos es menor
o igual a 4. En este tipo de estructura resistente, las columnas son un elemento esencial.

Desde el punto de vista del analisis basado en fuerzas, las columnas se caracterizan
por la presencia simultanea de momentos flectores y cargas axiales. La presencia de
cargas axiales cambia la distribucion de esfuerzos en las secciones de las columnas y por
tanto las deformaciones. Las deformaciones por flexo-compresion, con respecto a las
de corte, son mucho mas importantes.

Por otro lado, detallando adecuadamente las columnas (y vigas) de los porticos:
dimensiones de la seccion transversal, armado, recubrimientos, confinamiento, traslapes,
se consigue que tengan ductilidad a flexion, es decir la capacidad de soportar grandes
giros mas alla del rango elastico, sin una pérdida de resistencia significativa. Lo anterior
significara que en el disefio estructural se acepte dano, pero controlado, y de forma que
exista redistribucion de esfuerzos.

En este punto, es importante chequear que el cortante generado durante la falla
ductil a flexo-compresion de las columnas sea menor que el resistente, es decir evitando
la falla por cortante que es fragil. Este tipo de falla ocurre de un momento a otro y no
da tiempo para que las personas eviten el peligro.

Sin embargo, los giros locales también producen importantes desplazamientos a
nivel global de la edificacion y por tanto, efectos de segundo orden o efectos P-delta que
son los que controlan el colapso estructural final. Por este motivo, un analisis basado en
desplazamientos hace énfasis en el comportamiento global de una edificacién y muestra
que, si bien es importante asegurar una resistencia adecuada, es ain mas importante
controlar los desplazamientos estructurales, sobre todo ante cargas laterales como las
sismicas.

En efecto, la teoria y experiencias tales como la del sismo de 16 de abril de 2016,
uno de los mas importantes del Ecuador en los dltimos 70 afios, nos muestran que las
estructuras aporticadas tienen mayores desplazamientos horizontales relativos en sus
primeros pisos. Este comportamiento produce dafio, excesivo si no se lo controla, no
s6lo en elementos estructurales sino en elementos no estructurales fragiles, tales como
las paredes de mamposteria hechas de bloques de hormigén, y esto atn en edificios

afectados por movimientos sismicos relativamente moderados.
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Finalmente, es importante recalcar que en las estructuras aporticadas, puesto que
se acepta dafio, se debe revisar que el mecanismo de colapso estructural completo se
caracterice por afectaciones primero en vigas y luego en columnas, pues es mas probable
de que si el dafio ocurre primero en columnas, este sea catastrofico. Lo anterior conduce
al principio columna fuerte -viga débil.

En este capitulo se examina el prediseno de columnas empezando por la
determinacion de la seccion de la columna y luego el armado longitudinal y transversal.
Ademas se desarrolla un ejemplo de analisis en el que se hace énfasis en las cargas
sfsmicas. Se muestra también el control de las derivas y un proceso de optimizacion
estructural.

Observaciones adicionales

En contraste con las estructuras aporticadas, las que contienen Gnicamente muros
estructurales funcionan como cantilivers con desplazamientos relativos mucho menores,
pero con desplazamientos y aceleraciones totales altos en los tltimos pisos. Es por tanto
légico que se unan estos dos tipos de estructuras para obtener un mejor control de las
deformaciones, como se observa en la Figura 1.1.

Figura 1.1. Desplazamientos de estructuras a) aporticadas, b) con muros estructurales y ¢) mixtas
Caiza, Pablo. 2018
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1.2 ANALISIS INICIAL DE COLUMNAS DE HORMIGON ARMADO

Para empezar, es necesario estimar de manera aproximada tanto las dimensiones de
la seccion transversal de la columna asi como la armadura longitudinal y transversal. Los
parametros a establecer son el area de la seccién transversal, la cuantia longitudinal, la
cantidad de estribos y su espaciamiento.

Area de la seccion transversal.
Si se iguala la carga axial dltima a la capacidad resistente de la seccion se obtiene la

siguiente ecuacion. (Guerra, 2010)

A=12P, (1.1)

Donde A_es el area de toda la seccion transversal de la columna en cm2,y P esla
carga axial ultima sobre la columna en tonf.

La combinacién de cargas axiales que se usara es 1.3D+1.6L, donde D es la carga
permanente y L la carga temporal. Notese que el factor de mayoracion de la carga
permanente es mayor que el usual, igual a 1.2, con el fin de incluir el efecto de las cargas
sismicas verticales

La simplicidad de la ecuacion (1.1) se debe a que para las caracteristicas del hormigon
y el acero se usan valores fijos: para el esfuerzo de fluencia del acero, 4200 kgf/cm?2,
y para el esfuerzo de rotura a los 30 dias de las probetas de hormigdn, 210 kgf/cm?2.
Notese ademas que para otros materiales con mayor resistencia, esta ecuacion resulta
mas conservadora.

Una vez calculada A se determinan las dimensiones de los lados de la columna.
Segun la norma ACI 318SR-14 en el numeral 18.7.2.1:

* “la menor dimension transversal de la seccion transversal deber ser al menos 30 cms y,
* la relacién entre los lados a y b de una columna rectangular debe ser tal que a = 0.4 b.”
Similarmente, L.a norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM indica en el

numeral 4.3.1:

* “La dimension mas pequefia de la seccion transversal, medida sobre una linea recta

que pasa por su centroide geométrico, no debe ser menor que 300 mm, y

* La razén entre la dimensién menor de la seccion transversal y la dimension en la
direccion ortogonal sea mayor que 0.40 6 en su defecto, que su altura libre sea
mayor que cuatro veces la dimensiéon mayor de la seccion transversal del elemento.”

(American Concrete Institute, 2015)
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Cuantia longitudinal
Debido al costo de las varillas de acero es recomendable mantener esta cuantia

como la minima:
P = Pmin = 0.01 (1.2
Donde es cuantia longitudinal gruesa, igual al area de acero longitudinal A  dividido
para el drea de toda la seccion transversal de la columna A
En efecto, la norma ACI 318SR-14 en el numeral 18.7.4.1 indica que la cuantia
longitudinal debe ser al menos 0.01 y no exceder 0.06 (American Concrete Institute,
2015). Sin embargo, en el caso de que se realicen traslapos de todas las varillas, estos

limites quedan de la siguiente manera:

0.01 < <0.03 (1.3)

Obsérvese que aparentemente casi no hay contraste entre 0.01 y 0.03, pero en la
practica es una diferencia de 3 veces la cantidad de acero.
I.a norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM en el numeral 4.3.3 indica las

mismas condiciones que las expuestas en (1.3) (Norma Ecuatoriana de la Construccion

NEC-SE-HM, 2014).

Espaciamiento y cantidad de estribos
Segun ACI 18.7.5.3 1a separacion del refuerzo transversal no debe exceder la menor de:

b 350 — R\ (1.4)
s< [E‘ 6dp; so = 100 + (T)

Donde es la dimension menor de la columna, 4, es el diametro de la menor barra
de refuerzo longitudinal, s, no debe ser mayor a 150 mm ni menor a 100 mm, /_ es
el espaciamiento maximo, medido centro a centro en mm, entre barras longitudinales
soportadas por estribos o ganchos.

La primera y tercera condiciones son por confinamiento, en cambio la segunda para
controlar el pandeo de las varillas longitudinales, ya desprovistas del recubrimiento de
hormigoén.

LLa norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM en el numeral 4.3.4 literal b
indica las mismas condiciones que las expuestas en (1.4).

En cuanto al drea de acero transversal .4 la Tabla ACI 18.7.5.4 indica varios casos,
siendo el mas comun cuando P =0.3A f’ y £’<70 MPa:

13
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:—b": > [n:er (:;:I - 1}%*; n.mgt] (1.5)

Donde s es el espaciamiento centro a centro de estribos consecutivos, b_es la

dimension del nicleo, perpendicular a las ramas del estribo cerrado de confinamiento
que conforman A , A(g es el area bruta de la seccién de hormigén, A, es el area del

nucleo de hormigon, f7 es la resistencia especificada del hormigén y 7, es el esfuerzo
de fluencia del acero de los estribos. Finalmente, el nucleo de hormigén es el area
delimitada por los bordes externos del estribo.

Obsérvese que A, debe calcularse para las dos direcciones definidas por los lados
de la columna.

La norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM en el numeral 4.3.4 literal ¢
indica condiciones similares a las expuestas en (1.5).

En esta norma también se encuentra el grafico de la Figura 1.2 que ayuda a aclarar
la nomenclatura usual en columnas, y por tanto cémo calcular A, ademas de otras
indicaciones importantes:

Ganches suplementarios consecutivos

que abrazan la misma barra longitudinal
deben tner sus ganchos de 907 alternados
en caras opustas de la columna —

Extension de 6d-

=75 mim | Az

e b ]

= Ber -

Figura 1.2. Ejemplo de refuerzo transversal en columnas. Fuente:
(Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-HM, 2014)

Estas cantidades y espaciamientos deben colocarse segun ACI 18.7.5.1 en una

longitud medida desde cada cara del nudo y a ambos lados de cualquier secciéon donde
pueda ocurrir fluencia por flexion:
I
lo = I:hjg:45ﬂﬂ‘lm] (1.6)
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Donde h es la altura de la seccién de la columna en el nudo, / es la luz libre de la
columna.

La norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM en el numeral 4.3.4 literal a
indica condiciones similares a las expuestas en (1.6).

Mas alla de esta longitud el espaciamiento s de estribos no debe exceder seis veces
el diametro menor del refuerzo longitudinal, ni tampoco 200 mm.

Finalmente, se deben colocar varillas longitudinales con amarres suplementarios
separados no mas de xi=350mm.

ILL.a Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-HM en el numeral 4.3.4 literal
d indica condiciones similares a las expuestas en los dos parrafos anteriores.

En cuanto a los traslapes de las varillas longitudinales, éstos deben realizarse en el
tercio medio de las columnas y ser Clase A. Segiin ACI 318S-14 en la Tabla 25.5.2.1 esta
clase se caracteriza por:

- “La relacion entre el area de refuerzo calculado respecto al requerido en la ubicacion

del traslape es mayor o igual a 2.

- El porcentaje maximo de acero longitudinal traslapado es 50.
- La longitud del traslape es el mayor valor entre la longitud de desarrollo y 300

b

mm.

La norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-HM en el numeral 3.4.7 literal
a. indica que los traslapes deben ser alternados y se destaca que: “no se podra traslapar
mas del 50% del refuerzo y que la distancia entre traslapes alternos debe ser mayor que
30 veces el diametro de la varilla de refuerzo™.

Fijarse que el detallamiento descrito en este capitulo es propio de lo que se denomina
porticos especiales. Si el detallamiento es menos severo, se trata de porticos intermedios,
o, si el detallamiento es basico, de pérticos ordinarios.
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La Figura 1.3 resume las diferencias entre columnas de estos tres tipos de portico.

FRODUCIDD POR UN PRODUCTO EDUCATIVO DE AUTODESK
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] = A T
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dh, dr didmetro de barras longitudinales v transversales, s; espaciamicnto de barras laterales, A
dimensidn minima de la columna, 5x; Espaciamiento de las barras transversales dentro de fo

Fignra 1.3. Detalles de refuerzos minimos para columnas
Fuente: (Han, 2005)

En el Ecuador, por su peligrosidad sismica, se deben usar los porticos especiales.
Estos tienen una ductilidad relativamente alta. Se recalca que ductilidad, en forma
general, es la capacidad para deformarse mas alla del rango elastico, es decir con dafio,
pero sin pérdida importante de resistencia.

Observaciones adicionales

En este punto es importante recordar que un elemento estructural individual tal
como una columna, bien disefiado, todavia no es sinénimo de buen comportamiento
estructural. Es necesario chequear como un minimo las derivas y el principio de columna
fuerte - viga débil, es decir el comportamiento de la estructura como un todo.

Respecto a la deriva, que aqui se define como el desplazamiento horizontal relativo
entre dos niveles dividido para la distancia vertical entre ellos, la norma ecuatoriana
NEC-SE-DS numeral 4.2.2 indica que esta debe ser menor al 2%.
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Respecto al principio viga débil-columna fuerte, en ACI 318S-14 numeral 18.7.3.2

se indica que la resistencia a la flexion de las columnas debe cumplir con

Z My = (e ’FE}Z M (1.7)

Donde

> M __es la suma de los momentos nominales de las columnas arriba y abajo del
nudo. Estos momentos son los mas bajos calculados para fuerza axiales mayoradas,
congruentes con la direccion de las fuerzas sismicas consideradas.

> M _ es la suma de los momentos nominales de las vigas a la izquierda y derecha
del nudo.

Los momentos resistentes de las columnas deben oponerse a los momentos
generados por las vigas.

Los temas indicados en este aparte se desarrollan con mas detalle en los diferentes

ejercicios propuestos mas adelante.
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TEMA ADICIONAL 1

Disefio por cargas axiales y la obtencion de la ecuacion A =12 P,
La ecuacion basica de disefio por cargas axiales sigue un formato similar al conocido
para disefio por flexion: las cargas actuantes mayoradas deben ser menores o iguales que

las cargas resistentes nominales multiplicadas por factores de reduccion:

B, = 0P, (TA1.1)

Donde P es la carga axial vertical mayorada, @ es un coeficiente de reduccién de
resistencia y P es la carga axial nominal.

Dependiendo del tipo de refuerzo transversal, estribo y/o zuncho, @ es igual a 0.65
y 0.75, respectivamente, si hay inicamente cargas axiales. Sin embargo, dependiendo de
las deformaciones provocadas no soélo por la carga axial sino por una combinacién de

ésta con los momentos flectores, puede variar como se indica en la Figura TA1.1.

¢
F Y
0.80
0.75
0.65
Controlada Otros Controlada
or T | Transici6n _ | por traccién

compresiéon - - >
l -

&g = Eup &= 0.005
Fig. R21.2.2(b) — Variacion de ¢ con la deformacion

unitaria neta de traccion en el acero extremo a traccion g,.

Fignra T/A1.1. Variacién del factor de reduccion de resistencia @ con la deformacion unitaria neta de traccion en el acero
extremo a tensién . Fuente: (American Concrete Institute, 2015)

La carga axial nominal, P , es un porcentaje de la carga axial nominal sin excentricidad,

P, y varia dependiendo del tipo de refuerzo transversal: estribos o zunchos. Esta

disminucion se debe a que las excentricidades de la carga axial estan siempre presentes

e inevitablemente afectan la resistencia de la seccion.

a) By = 0.80F,; b) By = 0.85P, (TA1.2)

La ecuacion TA1.2 a) es para estribos y la ecuacion TA1.2 b) es para zunchos.

18
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La diferencia entre los factores para estribos y zunchos se debe al mejor
comportamiento estructural de éstos ultimos.

La carga axial nominal sin excentricidad se calcula de la siguiente manera:

Fo = 0.85 Jﬁ:r["‘g - Asj + fv’qs <TA13)

Donde /7 es la resistencia caracteristica del hormigon, A{g es el area gruesa de la
seccion, A es el drea de acero longitudinal y f es el esfuerzo de fluencia del acero
longitudinal.

La mejor aplicacion de la ecuacion (TA1.1) es en la ecuacion de predisefio (1.1).
Conservadoramente, se supone una columna con estribos y con materiales f’=0.21
tonf] em2 'y j; =4.2 tonf/ em2. El area de acero es igual al minimo AJZO.OlAg. Notese las
unidades que se usan, que permitiran que al colocar cargas axiales en tonf se obtengan
areas de hormigén en cm?2.

Adicionalmente se asume que la carga mayorada de disefio P es por cargas verticales
permanentes y temporales, por lo que, para considerar las cargas sismicas, que mas bien
son laterales, se usa un factor de mayoracién adicional de 1.3.

A partir de la ecuaciéon TAL.1, junto con la TA1.A2 a), la TA1.3 y los datos

mencionados mas arriba se tiene:
1.3F, = 0.65[0.85 = 0.21 = 0,994, + 4.2 = 0.01 = A, |0.80 (TA1.4)

De donde se despeja 4, =125,

19




1.3 EJERCICIO DE ANALISIS Y DISENO PRELIMINAR

Se desea predisenar las columnas de la siguiente estructura en hormigén armado.
Realice ademas el predisefio de vigas y losas.

AN 510 L]
AN 5] 490

=) &

7 B

> 5
® € H

H b |

o b |
G 1 r a : -

R g |
& & 1

= s i

E E |
O o L i

PLANTA 1 FLANTA 4

Y r 9

&
-
-0
-

i I 1 110

13

480 -1 480

BOBNCO 5

Figura 1.4. Vista en planta y en elevacion de la estructura. Elaboracién: Sarango, Jéssica, 2018.

La Figura 1.4 muestra una estructura aporticada con tres vanos en sentido X, 4
vanos en sentido Y y con 4 pisos de alto. Existe irregularidad en elevacion ya que el
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ultimo portico en Y es solo de 3 pisos. El alto de los pisos se ha ajustado de forma que
coincida con contrahuellas de 18 cm de alto. Los niveles de referencia son los de piso
terminado. Las luces de los vanos son relativamente semejantes en las dos direcciones.
El material es hormigén armado con un esfuerzo caracteristico a la compresion
del hormigén f'c= 280 kgf/cm2 y un esfuerzo de fluencia del acero de 4200 kgf/cm?2.
Predisefio de columnas
Para determinar la forma de la seccion transversal de las columnas y su distribucion

en planta y elevacién los criterios que se siguen son:

La forma geométrica de las secciones debe ser semejante a la de los paneles adyacentes.

La distribucién de las columnas en planta mantendra simetria.

Las columnas aportaran a la rigidez lateral de la estructura tanto en sentido X como
en Y.

Las columnas en pisos inferiores seran mas robustas que en pisos superiores.

Las luces de los vanos son relativamente semejantes en las dos direcciones, por lo
que bajo el primer criterio indicado mas arriba las columnas seran cuadradas. Ademas,
tratindose de un prediseno, se decide usar las mismas dimensiones de columna para
toda la estructura tanto en planta como en elevacion.

Para determinar el tamafio de la seccion transversal se escoge la columna con mayor
area colaborante, segun la Figura 1.5 es la columna C3, y se estiman las cargas actuantes
de manera aproximada de la siguiente manera:

VAU - L. * S

iy

AR
RN RN

R

v

&,

a
Figura 1.5. Area colaborante para la columna C3. Fuente: Caiza, Pablo 2018
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Tabla 1.1. Cargas actuantes

Ord. Carga Aproximada Valor (tonf/m2)
1. Peso propio 0.600
2. Acabados en cubierta 0.200
3. Acabados en pisos inferiores 0.400
4, Temporal en cubierta 0.150
5. Temporal en pisos inferiores 0.250

El peso propio es el de una losa alivianada tipo de 20 cms de espesor multiplicado
por 1.9 para considerar el peso de vigas y columnas.

Los acabados incluyen el peso de alisado + base para baldosa + baldosa + cielo razo
+ mamposterias. En cubierta no se considera el peso adicional de las mamposterias.

Las cargas temporales son de acuerdo a NEC-SE-CG (Norma Ecuatoriana de la
Construccion NEC-SE-CG, 2014) para estructuras de oficinas.

T.a combinacion dltima U es:

U = 1.3*(Peso Propio + Acabados) + 1.6*(Temporal) (1.7)
Tabla 1.2. Célenlo de dreas colaborantes y de carga axial para la columma C3
Piso | Area colaborante (m2) | Carga Gltima (tonf/m2) [ Carga ultima (tonf) Sumatoria (tonf)
4 26.75 1.28 34.2 34.2
3 26.75 1.70 45.5 74.7
2 26.75 1.70 45.5 115.2
1 26.75 1.70 45.5 170.7

En la Tabla 1.2 el area colaborante se calcula como (5.2+5.5)(5.1+4.9)/4=26.75
m2, y la carga dltima en tonf como area colaborante * carga ultima/m?2.

En el primer piso se tiene un valor de 170.7 tonf, al aplicar la ecuacion (1.1) se
obtiene 4, = 2048 cm2, y si las columnas son cuadradas b = 45 ems.

Este valor y los demas del prediseno de columnas se observan en la Tabla 1.3.

Tabla 1.3. Dimensiones del prediserio

Ord. Parametro Cantidad Unidad
1. Lado de la columna 45 cm
2. As 0.01*4572=20.25 cm?2
3. Area varillas reales 8d16+4d14=22.24 cm?2
4. Espaciamiento estribos (ec. 1.4) 7.5 cm
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5. Ash (ec. 1.5) 1.99 cm2

Area ramas de estribos y vinchas 3 ramas d10=2.36 cm2
reales
7. Lo (= lado de la columna) 45 cm

Prediseio de vigas y losas

El alto de las vigas se lo obtiene de la Tabla 9.3.1.1 del ACI 318S-14. Sin embargo se
multiplica el tamafo de las vigas por 1.3 con el fin de tomar en cuenta la carga sismica.
De acuerdo a las condiciones de continuidad de las vigas se tienen los tipos de la Figura
1.6. En color azul se observan las vigas con continuidad en un solo extremo y, con color

rojo, las vigas con continuidad en los dos extremos.

el

@
Figura 1.6. Vigas tipo de acuerdo a las condiciones de continuidad. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018

Por facilidad constructiva se usara un solo tipo de viga para todos los vanos. Por
tanto, el vano de mayor luz y con peores condiciones de continuidad determinara el
tamafo de la altura de la viga. En este caso, la condicién critica se da en el vano de 4.9
m. de longitud y con continuidad en un solo lado, es decir h=1.3(4.9/18.5)=0.34 m.

Por otro lado, es conveniente que la base de la viga sea:

- Menor que la altura, para que la inercia de la seccion, para la misma area, sea mayor.
- No menor que el 70% del lado de la columna que llega, para asegurar un nudo viga-
columna rigido.

En este caso, el segundo criterio descrito mas arriba controla. Por tanto se escoge
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una base de 35 cm y una altura, mayor que la base, de 45 cms.

Para predisenar las losas, se parte de una losa alivianada tipo de 20 cms, equivalente
en rigidez a una losa maciza de 14.5 cms de espesor, y del panel con las mayores luces
de la planta estructural: panel B-C-2-3. La relacion de rigidez promedio entre las vigas y
losa de este panel es de 2.1, por tanto aplica la ecuacion (d) de la Tabla 8.3.1.2 del ACI-
318S-14. Los datos de entrada y los resultados se observan en la Tabla 1.4.

Tabla 1.4. Cileulo espesor necesario de losa maciza

‘-Trn 2"'

l, 5.50m-045m=505m

fy 420 MPa
aolUm—U045m 1.06

b 520m—045m

i
L 08+—==] 505 (D_ﬁ + ﬂ)
h= 1400/ _ 1400/ _ 9 12m
36498  36+9=106

La Tabla 1.4 indica que el espesor necesario de losa maciza es de 12 cms, menor al
supuesto de 14.5 cms. Por tanto, la losa alivianada de 20 cms es adecuada.

Con estas secciones, la geometria inicial por predisefio de vigas y columnas esta
completa.

Estos datos se ingresaran en un modelo 3D, donde se hacen las siguientes
consideraciones:

- Reducir la inercia de vigas (50%) y columnas (80%) para tomar en cuenta la
fisuracion normal en los elementos estructurales, atin ante cargas verticales, y para
disenar columnas mas rigidas que las vigas.

- Las losas se modelan como diafragmas rigidos en su plano, es decir que se
reconoce que su comportamiento esta controlado por desplazamientos a lo largo de
los ejes Xy Y, y giro alrededor del eje Z.

- Para terminar de optimizar la geometria del modelo analitico se incluye la
rigidizacioén de los nudos. Su usa un valor de 0.5, porque los modelos que usan este

factor funcionan mejor al compararlos con estructuras reales.

Adicionalmente y respecto a las losas, en zonas sismicas se recomienda no
considerar su rigidez o usar una rigidez reducida. Por tanto, en un primer momento,
solo se disefiaran vigas y columnas. La losa puede suponerse como un elemento ficticio

sin rigidez. Sin embargo, a pesar de que las losas no tienen rigidez, si es conveniente
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que tengan el mismo peso propio que la losa real, porque de esta manera el caso de
carga por peso propio es relativamente sencillo de usar en los programas comerciales
de calculo estructural. En el caso de una losa alivianada de 20 cms de espesor, la losa
ficticia maciza sin rigidez, pero con el mismo peso, tiene una altura de 13.4 cm.
Respecto a las cargas, faltan atin por considerar a las sismicas. Se utilizan en primer

lugar las estaticas equivalentes. En este caso, se calcula el cortante basal V..

Vpasar = %Wy (1.8)

Donde W, es carga reactiva.

Segin NEC-SE-DS en el numeral 6.1.7, para edificios como el presente, W, es
simplemente igual a la carga permanente (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-
SE-DS, 2014). En los programas comerciales de calculo estructural hay que indicar la
“fuente de la masa” para W, las cargas permanentes, y ponetle un nombre, por ejemplo
“MsScl”.

El calculo del porcentaje se resume en la Tabla 1.5.

Tabla 1.5. Calenlo del porcentaje de la carga reactiva para determinar el cortante basal

ACELERACION ESPECTRAL Sa PERIODO DE VIBRACION OTROS
Datos Datos [ 5
Tipo de suelo D Ct 0.055 1 1.0
ul 2.48 hn 11.34 m O 1.0
i A i 0y (o) 0.9
r | Resultado
Factores de tablas T= 0,49 seg
Fa 1.2
Fs 1.28
Fd .19
Resultado
Sa= 1.19

l+5a 1.0+1.19

K= . <0, G:10+09

= 0.165

Algunos resultados de desplazamientos y los chequeos que se realizan con ellos se

presentan a continuacion.




Chequeo de derivas
Este chequeo es fundamental y es uno de los dos que controlan el tamafio de las
columnas (el otro es el principio de columna fuerte — viga débil). De acuerdo a NEC-

SE-DS numeral 4.2.2, el valor maximo de la deriva no debe superar el 2%

5 = Apiso sup ;' Apiso inf < 0,02 (1.9)

Donde & es deriva, Apiso supes el desplazamiento horizontal de un piso superior,
es el desplazamiento horizontal de un piso inferior, H es la distancia vertical entre el
piso superior y el inferior.

Para calcular los desplazamientos es fundamental usar un médulo de elasticidad
adecuado. Segun NEC-SE-HM en el numeral 3.3.3 (Norma Ecuatoriana de la
Construccion NEC-SE-HM, 2014), para anilisis sismicos el médulo de elasticidad E_
en GPa es:

E. =47\f! (1.10)

Donde f” es el esfuerzo caracteristico del hormigén a compresion en MPa.

La Figura 1.7 muestra derivas de piso. Estas se conocen como derivas elasticas pues
son calculadas con programas de analisis elastico. En el caso del ejemplo que se esta
desarrollado, las derivas maximas son producidas por la fuerza sismica a lo largo del eje
X. El maximo valor se encuentra en el piso 2 y es 0.003773.

4 <

1 /___________.——@‘

0 0,001 0,002 0,003 0,004
Derivas

Figura 1.7. Derivas de piso por fuerza sismica en x. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018.
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Calculo de la Deriva Inelastica

La deriva inelastica o “real” se calcula multiplicando la deriva elastica por el factor
“R” reducido al 75% (Ministerio de Desarrollo Urbano y Vivienda, Secretaria de
Gestion de Riesgos, PNUD, 2016). En este caso, se encuentra ligeramente por encima
de la deriva maxima especificada en la norma NEC-SE-DS igual a 0.02, por lo que hay
que modificar también ligeramente la estructura.

6=0.003773 x 8 x 0.75= 0.023 > 0.02

1.4 OPTIMIZACION ESTRUCTURAL

El principio de trabajos virtuales se usa para determinar las mejores opciones de
modificaciéon de la estructura. Para su aplicacién practica, primeramente se crea un
nudo en el centro del panel central del ultimo piso con las mismas restricciones de
los diafragmas de piso. En un programa comercial, esto significa que al nudo debe

asignarsele el mismo diafragma que al piso. Obsérvese la Figura 1.8.

VIG3EXAE VIGIEXAS VIG3EX45
" "l\ L # »
b I"-. '."'-
W * "] ] &
= \\ = 2 =
i) S, O =] o A
= '.\ = 5 7 i 5
VIG3EXAE VIGIEKAS " \iG3sx4s
- e 2 a
W _|n x w3
3 =3 =5
s i 5
Lo} 3 Lol
G el a
= i s
iEasxds VIGISKAE ..
| gt _& -
_o".. .-‘-
= E = il M =
i - i 3 b i
" A S
= 2l N £
e 3 5
\ ’ VIGISK45 . VIG3IEX45 ' VIG35X45 "-‘_

Figura 1.8. Nudo en el ultimo piso con las mismas restricciones del diafragma. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018

Posteriormente se nombra un estado de carga que en este caso corresponde a una
fuerza unitaria en direccion X aplicada en el nuevo nudo. Este es el “estado de carga

unitaria virtual”. Obsérvese la Figura 1.9
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3 1 ;
g § § § Carga unitaria
oo Ll ovew L e [ ESTADO DE CARGA virtual

= Fuerza global X 1
: ; ‘__g;) : Fuerza global Y 0

Fuerza global Z 0

0N g VM g OO m Momento global XX 0
3 E s 2 Momento global YY 0
. A s g Momento global Z2 0
1 -_'\;?l!h - ml_ﬂ = . I:_'!S.I.l!__ a

Figura 1.9. Aplicaciéon de una carga unitaria virtual. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018.

Por otra parte, el “estado de carga real”, que interesa en este ejemplo, es el sismo en
direccion X porque es el que produce los mayores desplazamientos laterales.

Entonces, ahora se determina la energfa producida por la carga “virtual” sobre los
desplazamientos del “estado de cargas real”.

Ademas, se sabe que el trabajo externo Wext es igual al trabajo interno W int:
Wexct=W int (1.17)

Por lo tanto, en el caso particular de este ejercicio:

1*dreqisx = 2 M ypirtual * Preal sx

M real 5x
Ayeqrsx = X jm virtual ¥~ dx

(1.12)

Es decir, que el desplazamiento real no es mas que la suma de los efectos de los
momentos virtuales internos por los giros internos reales, en cada una de las barras.

La carga virtual unitaria y los giros por sismo Sx, que corresponden a nuestro
problema particular, en un programa computacional se introducirfan en el menu

“Display”, opcién “Energy/Virtual Work Diagram” como indica la Figura 1.10.

Diagrama de trabajo virtual

Caso de carga

Fuerza Carga unitaria virtual

Desplazamien-
to
Figura 1.10. Trabajo virtual= (carga unitaria virtual)*(SISMO-X)

SISMO-X
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EnlaFigura1.11 se observa, de acuerdo al valor numérico que aparece en cada barra,
cuales contribuyen mas al desplazamiento, por lo que reforzarlas también contribuye

mas al control del mismo.

24 . 13 X 24 . sterys

~ b & -
56 55 53 L sterys
Ll g E o
100 82 36 Story2
= 1 b =
| 99 v £ Steryt
z
R = = [
| S Base
g X i 53] &

Figura 1.11. Contribucién de vigas y columnas al desplazamiento del tope de la estructura ante sismo X. Fuente: Caiza,
Pablo y Viera, Paulina; 2018

Se observa que las vigas de los dos primeros pisos, por sus valores numéricos,
contribuyen relativamente mas que el resto de elementos estructurales al desplazamiento
lateral del piso de cubierta. Entonces, si aumento las dimensiones de estos dos primeros
pisos se reducira también de manera significativa el desplazamiento lateral. Las vigas
o columnas que tengan un valor pequefio de contribucién como las columnas del
ultimo piso, aunque se cambie sus dimensiones, no modificaran significativamente al
desplazamiento.

Adicionalmente, se considera que las columnas si estan bien dimensionadas, pues
sus valores de contribucion al trabajo virtual son relativamente bajos. Definitivamente,
los elementos a los que hay que aumentar la seccién son las vigas de los dos primeros
pisos como se observa en la Figura 1.12. En estos pisos las vigas pasan de 35x45 cm a
40x55 cm.
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Figura 1.12. Cambio de seccidén a 40x55 de las vigas de los dos primeros pisos.
Elaboracién: Hua Lun Barrigas, archivos ETABS (Barrigas, 2017)

Analisis modal espectral

En este punto se desea optimizar las cargas, sobre todo las sismicas. El analisis
modal espectral es la opcién mas usada para complementar el estatico equivalente.

Por un lado es necesario ingresar el espectro de disefio de la NEC-15 cuyos datos
son los que se indican en la Figura 1.13:
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Nombre de la funcién ECUADOR D
Coeficiente de zona, Z 0.4
Coeficiente n 2.48
Factor desitio, Fa 1.2

Factor dessitio, Fd 1.29

Tipo de suelo D
Comportamiento ineldstico del suelo, Fs 1.28
Factor de importancia, | 1

Factor de modificacién de respuesta, R 8
|Amortigua miento | 0.05 |

Figura 1.13. Datos para el espectro de disefio de la NEC-15.

Adicionalmente, se requieren los datos del analisis modal. Obsérvese la Figura 1.14.

Nombre del caso modal Modal
Tipo de analisis Ritz
Fuente de masa MsScl

Rigidez no lineal

Caso no lineal PERMANENTE NO LINEAL

Cargas aplicadas

Tipo de carga Nombre de la carga [ Ciclos maximos [Factor de participacidn objetivo, %
Aceleracién UX 0 99
Aceleracién 9)7 0 99
Otros parametros
Nuimero maximo de modos 12
Numero minimo de modos 1

Figura 1.14. Datos para analisis modal.

En la Figura 1.14 se observa que se efectia un analisis tipo Ritz y que la fuente de
masa se denomina MsScl. Ademas que los modos de vibrar se calculan con la geometria
de la estructura deformada por el caso de carga no lineal denominado “PERMANENTE
NO LINEAL”, que corresponde a cargas permanentes. L.os modos se determinan a
partir de aceleraciones en las direcciones X y Y. Finalmente, obsérvese que el maximo
numero de modos es 12.

Lo anterior se debe a que los modos de vibrar estan relacionados con los grados
de libertad (gdl) significativos en un analisis sismico. Notese que en este ejemplo hay 4

pisos y en cada uno de ellos hay 3 gdl significativos.
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El analisis modal espectral no es mas que la unién del analisis modal con el espectro
de disefio, los que se han definido en parrafos anteriores. En la Figura 1.15 se observa
la creacion de casos de carga para el presente ejemplo. Se resaltan el analisis modal

espectralen X yen Y.

Nombre del caso de carga Tipo de andlisis

PERMANENTE LINEAL Estatico lineal
TEMPORAL LINEAL Estético lineal
SISMO X LINEAL Estdtico lineal
SISMO Y LINEAL Estdtico lineal
Carga unitaria virtual Estatico lineal

PERMANENTE NO LINEAL Estatico no lineal
MODAL ESPECTRAL X Espectro de respuesta
MODAL ESPECTRALY | Espectro de respuesta

Datos del caso de carga

Nombre MODAL ESPECTRAL X
Tipo de carga Espectro de respuesta
Fuente de masa MsScl

Cargas Aplicadas

Tipo de carga Dir.dela carga
Aceleracion Ul
Otros parametros
Nombre del caso modal Modal
Método de combinacién modal cQcC
Tipo de combinacién direccional SRSS
Amortiguamiento modal Constante en 0.05
Excentricidad del diafragma 0.05

Figura 1.15. Datos para analisis modal espectral en direccion X

Sélo se aplican cargas reactivas en forma de aceleraciones en la direccion Ul, que
corresponde al eje global X. En la Figura 1.15 no esta indicado, pero puesto que el
espectro de respuesta usualmente esta dado en porcentajes de g y que es necesario
incluir los factores por irregularidades en planta @, y en elevacion @, el factor de

escala de 1a aceleracion es 10895.56, como se indica a continuacion:

mm 1
Factor de escala = = 9810 5—2- —— = 10895.56

1
95,0, 1+00

Se observa también que el método de combinacién de los modos es la combinacion
cuadratica completa CQC.
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Debido a que solo se aplica cargas en direccion X, en realidad no hay necesidad de
la combinacién direccional en X, Y y Z que, como se ve, serfa usando la raiz cuadrada
de la suma de los cuadrados SRSS.

El amortiguamiento tipico en estructuras de hormigén armado es 0.05. Ademas
para considerar excentricidad en las cargas sismicas, se usa el 5% de la dimensioén
transversal de la edificacion respecto a la direccion del sismo.

Las resultantes en el piso 1 de la estructura, entre ellas los cortantes basales por
sismo en X, estan en la Tabla 1.6. Ademas, al final se comparan los cortantes estaticos

y modal espectral.

Tabla 1.6. Cortante basal por sismo en X

P VX VY T MX MY
PISO BRI tonf tonf tonf tonf-m tonf-m tonf-m
1 |PERMANENTE LINEAL 1118.22 0.00 0.00 0.00| 10765.76| -8269.56
1 |TEMPORAL LINEAL 264.19 0.00 0.00 0.00 2564.49  -1955.00
1 |SXLINEAL1 0.00| -182.48 0.00]  1707.83 0.02| -1459.90
1 |SXLINEAL?2 0.00| -182.48 0.00] 1881.66 0.01] -1459.79
1 [SXLINEAL3 0.00| -182.48 0.00|  1534.00 0.02| -1460.02
1 |SYLINEAL1 0.01 0.00] -182.48| -1349.58 1459.12 -0.08
1 |SYLINEAL?2 0.01 0.00| -182.48| -1486.99 1459.13 -0.18
1 |SYLINEAL3 0.01 0.00| -182.48| -1212.17 1459.12 0.01
1 PERMANENTE NO LINEAL Max |  1118.22 0.00 0.00 0.00| 10765.79| -8269.56
1 PERMANENTE NO LINEAL Min 1118.22 0.00 0.00 0.00| 10765.79| -8269.56
1 MODAL ESPECTRAL X Max 0.00] 153.86 0.54|  1466.04 421| 1199.19
1 MODAL ESPECTRAL Y Max 0.01 0.54| 158.88]  1301.60 1231.60 4.17
V Basal Sx (Estatico equivalente) V Basal Sx (Modal espectral)
-182.5 Tonf 153.9 Tonf

En la Tabla 1.6 se ven los resultados en la base de la estructura de carga vertical,
cortante en X y en Y, torsion, asi como momentos alrededor de los ejes X y Y. Los
casos de analisis son para cargas verticales y sismicas. Las estaticas equivalentes son tres,
tanto en sentido X como en Y, porque se usan excentricidades accidentales positivas,
negativas y cero. En los analisis modales, en cambio, debido a que se pierde el signo,
solo se consideran maximos.

Relacion entre V Basal usando los métodos estatico equivalente y modal espectral

En la Tabla 1.6 también se observa que el analisis modal espectral da menores
valores que el estatico equivalente. El cociente entre ellos es:

IS5 e
182.5 '
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Puesto que el modal espectral es mas exacto, se podrian reducir los valores del
estatico equivalente. La norma ecuatoriana de la construccion NEC-SE-DS en 6.2.2b
permite una reducciéon maxima del 15%, en el caso de estructuras irregulares.

Mejora al modelo en programas de calculo estructural

El analisis estatico equivalente, a través del coeficiente de corte basal, se reduce al

85% como se observa en la Figura 1.16.

|Coef. Corte Basal|  0.165 | mmmm)p | Coef. CorteBasal|  0.140

0.165*0.85=0.140

Figura 1.76. Reduccion de las cargas estaticas equivalentes.

De este modo, tanto el analisis estatico equivalente como el modal espectral dan

resultados semejantes, permitiendo ademas que si hay alguna distribucién local maxima

de carga capturada por el analisis modal espectral, se la tome en cuenta.




1.5 CUESTIONARIOS

CUESTIONARIO 1.1

1. En el método estatico equivalente VBASAL= % WR. En bodegas, :De qué
depende WR?

a) de la carga permanente

b) del nimero de pisos

c) de la carga permanente y un porcentaje de la carga viva

d) de la carga permanente mayorada

2. %=1*Sa)/(R*@P*yE). Calcule su valor si Sa=1.2. Se trata de una residencia
aporticada con vigas descolgadas en hormigén armado, de 2 pisos, regular en planta y
elevacion.

a) 0.26

b) 0.20

c) 0.15

d) 0.13

3. La carga axial nominal en columnas con estribos es Pn=(0.85f’c*Ac+fyl*Asl])*0.8
Si £’¢/fyl=210/4200 Kgf/cm?2, Asl=8¢p12mm, b=h=30 cms. ;Cuanto vale Pn?

a) 1544.8 KN

b) 158.9 Tonf

c) 127228.8 Kgf

d) 128520 Kgf

4. Indique una expresion correcta para @

a) 0.9 si et < 0.005

b) 0.65 para estribos si et =0.002

c) 0.70 para zunchos si et =0.002

d) 0.70 + 0.15(et- ety)/(0.005- ety) para zunchos en la zona de transicion

5. Predisefio de columnas: Ag=12Pu

St D= 70 Tonf, =40 Tonf. ;:Cuanto vale b, si h=1.2b?
a) 30 cm

b) 35 cm
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c) 40 cm
d) 45 cm

6. Indique la opcidén correcta para las combinaciones de carga
a) 1.4D; 1.2D+1.7L; 1.3D+L+1.2S8x

b) 1.3D+L-Sx; 1.3D+L+Sy; D+L-Sy

) 0.8D+Sx; 0.8D-Sx

d) 0.8D+Sy; D-Sy

7. Deriva=Ault/H. Calcular =Ault si el Avertical=3 cm y el Ahorizontal=12 c¢m, la
diferencia de altura entre pisos es 3.40 m; estructura aporticada con vigas descolgadas
de hormigén armado.

a) Ault= 3 cms

b) Ault= 18 cms

¢) Ault= 72 cms

d) Ault= 96 cms

8. Deriva=Ault/H. Si el Ault del piso i es 25 cms y el del piso i+1 es 35 cms, y la
diferencia de altura entre pisos es de 3.4 m, y ademas los vanos son de 4.8 m. ;Cuanto
vale la deriva?

a) 0.020

b) 0.100

c) 0.029

d) -0.029

9. Si la seccién de una columna es de 50x50 cms, ¢Cual es la opcidon mas
frecuentemente usada?

a) 818

b) 12¢16

) 12¢20

d) 8925

10. ¢Cuanto vale Ash? s=10cms,bc=30cms,f’c/

fyt=210/4200,b=h=30cms,rec=4cm,estribo de 10 mm.
Ash1= 0.3*s*bc*f’c/fyt*((Ag/Ach)-1)
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Ash2= 0.09*s*bc*f’c/fyt
a) 1.35 cm2
b) 1.50 cm2
c) 3.87 cm2
d) 5.63 cm?2

11. Indicar el valor maximo de cuantia gruesa segiin la NEC-15
a) 0.01
b) 0.03
c) 0.05
d) 0.06

12. Segun NEC-15: La razén entre la mayor dimension de la seccion transversal y
la dimensién ortogonal debe ser menor que...

a) 0.30

b) 0.40

c) 0.50

d) 2.5

13. Segin la NEC-15 en el numeral 4.3.4.b: so=100+(350-hx)/3. Si hx es 15 cms,
cuanto vale so?

a) 212 mm

b) 16.7 cm

c) 15 cm

d) 10 cm

14. La longitud lo debe setr mayor o igual a h, 11/6, 6 45 cms. Si la longitud de la
columna entre ejes es de 3.60 m, la losa tiene un espesor de 0.40 m y las vigas que llegan
a ¢l tienen una altura de 0.60 m. ¢Cuanto vale lo?

a) 0.40 m

b) 0.45 m

) 0.50 m

d) 0.60 m
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15. Mas alla de lo, el espaciamiento de los estribos debe ser el menor de:
a) 6db, 15 cm

b) 8 db, 20 cm

¢) 5db, 15 cm

d) 8 db, 15 cm

16. En el principio de trabajos virtuales que se usa para optimizar columnas, trabajo
externo es igual a trabajo interno. Si la estructura es mas resistente en sentido x, ;Cual
es el desplazamiento real del trabajo externo?

a) por sismo x

b) por sismo y

c) por trabajo virtual en x

d) por trabajo virtual en y

17. En una estructura el modo con mayor periodo es en sentido x. ¢Cual es el
sentido critico en el analisis s{smico?

a) sentido x

b) sentido y

c) torsion en planta

d) vertical

18. En el principio de trabajos virtuales que se usa para optimizar columnas, trabajo
externo es igual a trabajo interno. El trabajo externo es el producto de...

a) fuerza virtual por desplazamiento real

b) fuerza real por desplazamiento virtual

c) fuerza unitaria por el desplazamiento en el primer piso

d) fuerza unitaria en el dltimo piso por desplazamiento de los pisos de la estructura

19. En el predisefio de vigas, 1/18.5 aplica para:
a) un extremo continuo

b) cantiliver

) ningun extremo continuo

d) dos extremos continuos
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20. En el predisefio de losas, qué es ?

a) valor medio entre la rigidez de la losa y la de la viga
b) promedio de relaciones de rigidez entre losa y viga
c) promedio de relaciones de rigidez viga-losa

d) promedio entre la viga y la losa

CUESTIONARIO 1.2

01. Segin ACI el alto de una viga debe ser h=1./18.5. Si L=5m. ;Cuanto vale h en
zonas sismicas?

a. 27 cm.

b. 0.30 m

c. 0.35m

d. 0.40 m

02. Calcule el espesor de una losa maciza con el mismo peso de una losa alivianada
tipo de 30 cm de espesor. Cada bloque pesa 14 kg.

a. 0.125 m

b. 0.151 m

c. 0.160 m

d. 0.197 m

03. Una viga en voladizo, de longitud L.=3.0 m, soporta una carga uniforme
distribuida ultima de 1 tonf/m. ¢Cual es el armado necesario?

Datos: b=25 cm, d=29 cm, {'c/fy=210/4200 kgf/cm?2

a. 2.4 cm?2

b. 3.39 cm2

c. 44 cm2

d. 7.8 cm2

04. Desarrollar la ecuacién que relaciona el area de hormigén con la carga vertical
ultima de columnas.

Datos: f'c/fy=0.28/4.2 tonf/cm?2, 0=0.01, zunchos

a. 5.7 Pu

b. 7.3 Pu
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c. 9.0 Pu
d. 12 Pu

05. Una columna tiene una secciéon de 35x35 cm. Usa estribos de 10 mm y tiene un
recubrimiento de 4 cm. Si estd armada con 8d14mm, ¢Cual es el area neta de hormigon?

a. 961 cm?2

b. 1091 cm?2

c. 1213 cm2

d. 1225 cm?2

06. D=0.7 tonf/m?2, 1.=0.3 tonf/m2. Area colaborante por piso=30 m2, 3 pisos.
¢Cudl es la seccion necesaria en planta baja (predisefio)?

a. 17 cm2

b. 475 cm?2

c. 1426 cm2

d. 1501 cm?2

07. En una columna se colocan 2 estribos cerrados d12mm + 1 vincha d10mm
cada 7.5 cms. ¢Cual es la cantidad de acero transversal por cm de longitud?

a. 0.30 cm2/cm

b. 0.41 cm2/cm

c. 0.71 cm2/cm

d. 3.05 cm?2

08. Una columna rectangular b=30cm, h=40 cm. Armada con 8d14mm distribuidos
4 en cada lado largo. ¢Cuanto vale Ash/s para las ramas del estribo paralelas al lado
largo de la columna?

Datos: f'c/fy=210/4200 kgf/cm?2, recubrimiento 4 cm, estribo d10mm.

Asn Ag fe . fe

52 [n.s (ﬂm I)E’ n.ﬂggl
a. 0.099 cm2/cm
b. 0.232 cm2/cm
c. 0.144 cm2/cm
d. 0.317 cm2/cm
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09. Un edificio tiene los siguientes desplazamientos horizontales: piso 3=0.25m,
piso 2=0.19m, piso1=0.11m. Los pisos superiores son de 2.52 m. de alto y el piso
inferior de 2.70 m. ¢Cual es la deriva de piso maxima?

a. P1so 1

b. Piso 2

c. Piso 3

d. La deriva de la estructura en su conjunto.

10. Método del trabajo virtual. En un pértico simple, el trabajo interno por una carga
sismica de 1.2 tonf absorbido por la columna izq=0.153 tonf-m, columna der=0.174
tonf-m y la viga=0.008. ;Cuanto vale el desplazamiento horizontal?

a. 0.279 m

b. 0.335m

c. 0.008 m

d. 0.273 m

41




INNOVACION PARA LA EXCELENCIA

EDIFICIOS EN LA AV. LOS SHYRIS, QUITO

Fuente: Caiza, Pablo, 2018
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CAPITULO 2

FLEXOCOMPRESION EN COLUMNAS

Y EL CRITERIO COLUMNA FUERTE
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2.1 INTRODUCCION

En este capitulo se comprueban las dimensiones obtenidas en el predisefio del
Capitulo 1. Esta vez se considera la interaccion entre la carga axial y los momentos.

Inicialmente se presenta un procedimiento simplificado para la flexocompresion
uniaxial. Luego, dos métodos clasicos para la flexocompresién biaxial: el método del
contorno y el de la carga inversa. A continuacion, un ejercicio de aplicacion. Aqui es
importante notar las combinaciones de cargas que, como ya se ha indicado, incluyen el
efecto sismico de dos formas: por medio del analisis estatico equivalente y del modal
espectral. También se da una alternativa para determinar cual de las combinaciones es
la mas severa. Finalmente, se usa el criterio de columna fuerte — viga débil.

Notese que se considera que este criterio es el que controla el disefio estructural y

el que determina las dimensiones y armado definitivos de la columna.

2.2 ANALISIS A FLEXOCOMPRESION EN COLUMNAS

Al analizar las deformaciones y esfuerzos de una seccién de columna, se observan

los mismos elementos de analisis que en vigas, con la excepcion de la carga axial, ver

Figura 2.1.
b
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Fignra 2.1. Analisis de deformaciones y esfuerzos en la seccién de una columna
Fuente: material didactico UIUC (UIUC, 2012)

Enla Figura 2.1 se observa en primer lugar un esquema de la seccién de la columna

con las dimensiones del hormigén y la ubicacion del acero longitudinal. Este tltimo,

por simplicidad, se ubica la una mitad en un extremo y la otra en el opuesto. Ademas,
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es importante resaltar el parametro vy, que es el porcentaje de la altura h de la columna
que separa el centroide de las varillas a uno y otro lado de la columna, y que permitira
optimizar el calculo de deformaciones y esfuerzos.

EnlaFigura 2.1 también se observan: el diagrama de deformaciones, con la hipotesis
de que las secciones permanecen planas; el diagrama de esfuerzos, con la simplificaciéon
de Whitney para el hormigén a compresion; y el de fuerzas equivalentes.

Notese que los coeficientes d'/h, d /hy (h —d") /c, y se desarrollan en funcién de los
parametrosy, y h/c. Esto se usa para calcular las deformaciones en el acero a compresion

£'s y en el acero a traccién € como se indica en la Figura 2.2.

1-y)
—d i -
E'5=£ﬂf F =£|’.‘J£ 1_d /ﬂ]=st‘l 1_ 2
c c/h, ch
- d h-d' h 1-
£!=£m{—€ =s“(——1}=sm( —}]=£m[(—][1——y}—1}
¢ c c ¢ 2
h
e
¢

Figura 2.2. Deformaciones en el acero en funcién de los pardmetros iifc, ¥, ¥ £
Fuente: material didactico UIUC (UIUC, 2012)

A partir de las deformaciones, se calculan esfuerzos y la carga axial nominal, ver

Figura 2.3:

f's=£f:'Ess-f_|- J{;=85Essf|'

I-y)

X h 1-y)
' _ __2 = —\1-——|-1|E '
=t 1-——|E <, I, EK‘"}( 5 ] =T,
P=C+C, -T,

bt bh

‘Pn =Pg?f's"_ﬂ'g‘l;ffcﬁl(‘b_.pg?fs

Figura 2.3. Esfuerzos en el acero y carga axial nominal. Fuente: material didactico UIUC (UIUC, 2012)
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Finalmente, se obtiene el momento nominal por equilibrio alrededor del centroide,
ver la Figura 2.4:

M’=C{%-dq+q(h Bie ]}Td__

bh I B,e bh (. I
M +0.851" ___f a-2L
n Pg 2 fs( ] f ﬁj ( J Pg 2 f[ 2

M, Py (1 a" 1 Bic\ . pPg
' + 0.85f" — S

nA, BRA 2 n ;=54 "2 2h] f[
\xd_ I-y d  I+y j
n 2 h 2

Fignra 2.4. Momento nominal. Fuente: material didactico UIUC (UIUC, 2012)

En las Figuras 2.3 y 2.4 se observa que tanto la carga axial como el momento
que resiste la seccién de columna, carga axial y momento nominales, dependen de los
parametros , y . El primero obedece a la geometria de la seccion, pero el segundo del
valor variable de la profundidad del eje neutro. Para encontrar los pares nominales carga
axial-momento de acuerdo a la profundidad del eje neutro se tiene el flujograma de la
Figura 2.5.

£ 001

L 4

determine ¢h-s_, [E]
¢

A, b4,

¥

) c
increment T
[

Figura 2.5. Flujograma para calculo de Pn y Mn. Fuente: material didactico UIUC (UIUC, 2012)

En el flujograma de la Figura 2.5 los datos de entrada son: f’c, fy, y, ecu=0.003 y pg;
Una hoja electrénica como la de la Figura 2.6 usa este flujograma:
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DIAGRAMA CARGA AXIAL-MOMENTO

DATOS
f'c= 280([Kgf/cm2]
fy= 4200|[Kgf/cm2]
y= 0.738
Ecu= 0.003
D= 0.010053
Es= 2100000 |[Kgf/cm2]
B1= 0.85
c/h f's fs f's def fs def Pn/Ag Mn/(h*Ag)
0.001 -819000 5468400 -4200 4200 -42.0 0.1
0.05 -10206 103194 -4200 4200 -32.1 4.8
0.1 -1953 48447 -1953 4200 -10.7 134
0.1335 118 34709 118 4200 6.5 20.0
0.3 3549 11949 3549 4200 57.4 37.0
0.4 4237 7387 4200 4200 80.9 42.3
0.513 4691 4372 4200 4200 103.8 44.8
0.6 4925 2825 4200 2825 128.3 42.8
0.7 5121 1521 4200 1521 155.1 39.3
0.8 5268 543 4200 543 180.2 34.7
1 5475 -825 4200 -825 227.6 21.4
1.2 5612 -1738 4200 -1738 272.6 2.1

Fignra 2.6. Hoja electrénica para diagrama carga axial-momento

Loadatos iniciales en esta hoja electrénica son: f'c, el esfuerzo de rotura caracteristico
del hormigén; fy, el esfuerzo de fluencia del acero; vy, la distancia entre los centroides de
las varillas longitudinales extremas dividida para la longitud del lado de la columna; ecu,

la deformacién dltima del hormigon; g, la cuantia gruesa de la seccion; Es, el modulo

de elasticidad del acero; B1, coeficiente de reduccién de f'c.




l.a curva resultante es:

Diagrama carga axial - momento

300.0

250.0 \

200.0 \\
150.0

100.0 /\
50.0 /
00 | | | | |
00/)6‘.‘0/ 20.0 30.0 40.0 50.0

-50.0

Pn/Ag

-100.0

Mn/(h*Ag)

Figura 2.7. Grafico Mn/ (h*Ag) vs. Pn/Ag. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018

Los valores mas altos en esta curva, cuando practicamente s6lo hay carga axial,
corresponden a las relaciones mas altas ¢/h, en este caso desde 1.23. Es decit, la seccion
completa esta a compresion.

Otro punto importante es cuando tanto el acero a traccion como el hormigon
fallan, fs=fy y ec= ecu=0.003 respectivamente. Este es el denominado punto de falla
balanceada. En la Figura 2.6, ocurre aproximadamente cuando ¢/h=0.513, esto se nota
porque fs esta muy cerca de 4200 kgf/cm2. En la Figura 2.7, corresponde al punto de la
curva mas a la derecha. Desde este punto hacia abajo de la Figura 2.7, el acero a traccién
fluye, pero siguen aumentando sus deformaciones (es>ey).

Finalmente, cuando la fuerza de compresion es cero, hay flexion pura. Esto
corresponde en la Figura 2.6 a cuando ¢/h=0.1335. En la Figura 2.7, cuando la cutrva
corta la linea horizontal Pn/Ag=0.
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Los valores nominales se reducen con los factores ¢ de manera conceptual como
se indica en la Figura 2.8.

Diagrama carga axial - momento

250‘,0 R T S Sy S S T S sy Tt G e ey Gy g

200,0

1500 -

100,0 T | :
> == Nominal
500 1 thtimo
ﬂ,ﬂ I T T [ | |
D% 200 300 40,0 50,0

-50,0 — —

Pn/Ag

-100.0

Mn/(h*Ag)

Figura 2.8. Valores nominales reducidos (altimos). Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018.

En la Figura 2.8, se han usado de manera conceptual y aproximada los coeficientes
que corresponden al armado transversal con estribos. En primer lugar, se observa una
meseta horizontal, que es debida al coeficiente por excentricidades accidentales y al de
reduccion de la resistencia. Este ultimo se mantiene constante hasta aproximadamente
el punto de falla balanceada y luego aumenta hasta 0.9 cuando so6lo hay flexion (carga
axial igual a cero). La dltima parte de la curva, con fuerzas traccionantes, mantiene el
factor de reduccion de resistencia igual a 0.9. Noétese que en realidad, este coeficiente
aumenta desde 0.65 hasta 0.9 cuando es=0.005 y, luego se mantiene constante.

Para el disefio, cualquier par Pu-Mu dentro del area encerrada por la curva “Ultimo”
y el eje vertical de la Figura 2.8 pueden ser resistidos por la seccion pero no, si caen por
fuera de la misma.
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2.3 FLEXO-COMPRESION BIAXIAL

Una columna en una estructura tridimensional pertenece simultaneamente a dos
porticos planos. Por lo tanto esta sometida a dos momentos de flexion, alrededor de
ejes perpendiculares a dichos dos poérticos (usualmente estos ejes son X y Y), ademas
de la carga axial. Entonces, es necesario un grafico 3D que permita representar
simultaneamente los casos de flexocompresion uniaxial a lo largo del eje Y (caso “a”),
del eje X (caso “b”) y cualquier caso “intermedio” de flexocompresion biaxial (caso “c”)
como se observa en la Figura 2.9.

Figura 2.9. Flexocompresion biaxial . Fuente: Estructuras de Concreto Reforzado,
Arthur Nilson (Nilson, 1997)

Por otro lado, 1a carga nominal necesaria se puede calcular a partir de cualquier carga
ultima de la siguiente manera: (Pn=Pu/¢p, Mnx=Mux/¢, Mny=Muy/). Si el resultado
se encuentra por dentro de los limites determinados en un grafico como el de la Figura
2.9 la seccién es suficientemente resistente, pero no, si se encuentra por fuera.

Un grafico 3D como el de la Figura 2.9, puede simplificarse de dos maneras:

1. St se conoce la carga axial a la que esta sometida una seccion, se puede usar el
plano obtenido al cortar la Figura 2.9 horizontalmente (plano con carga axial constante
conocida).

2. S1 se conoce el angulo A, se puede usar el plano obtenido al cortar la Figura 2.9
verticalmente (plano con angulo A constante de acuerdo a A = arc tan Mny/Mnx = arc
tan pMny/@Mnx =arc tan Muy/Mux= arc tan ex/ey).
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La primera forma es la base del Método del Contorno y la segunda del Método
de la Carga Inversa o de Bresler. Esta segunda alternativa necesita el uso de métodos

computacionales.

Método del Contorno
En este método se usa la siguiente ecuaciéon (Nilson, 1997):
Mnxﬂ Mﬂ}"ﬂ

Donde M., M,, son los momentos nominales alrededor de los ejes X y Y
respectivamente, M,,,.,, M,,,,,son los momentos nominales supuesto que sélo hay flexion
uniaxial, o es un coeficiente que estira o abomba la curva geométrica resultante.

My, My, se pueden calcular dividiendo los momentos ultimos para el factor
de reduccién de resistencia @. Mpyo, Mnyo se calculan usando los diagramas de flexo-
compresion uniaxial, donde se parte de Pn=Pu/y para llegar a los momentos

correspondientes.

En este caso se tiene un grafico como se indica en la Figura 2.10.

Método del contorno

0,9

o \\

0,7

] \

£ ~ \
= \
€05 J
: NN
= 04

0,3 \\\\\
N\

0,2
0,1
0
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1
Mnx/Mnxo
1 1,15 1,25 1,35 1,45 1,55

Fignra 2.10. Método del contorno. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018
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La Figura 2.10 muestra la relacién entre los cociente Mnx/Mnxo y Mny/Mnyo, para
varios valores del coeficiente a, supuesto que la carga axial es constante. Mnx y Mny
son los momentos nominales resistentes, obtenidos de un analisis biaxial, alrededor de
los ejes X y Y respectivamente, y Mnxo y Mnyo los momentos nominales resistentes
uniaxiales alrededor de los ejes X y Y respectivamente.

En su forma mas general a no es igual para flexion alrededor de X y Y.

Por otra parte, este coeficiente a depende de:

a) Las dimensiones de la columna

b) Cantidad y distribucion del refuerzo longitudinal

c) Relaciones esfuerzo-deformacion del hormigoén y del acero

d) Recubrimiento del hormigén

e) Cantidad y espaciamiento de estribos

La cantidad de parametros involucrados dificulta su calculo, por lo que se usan
aproximaciones conservadoras. Por ejemplo, en el libro Estructuras de Concreto
Reforzado de Arthur Nilson (Nilson, 1997) se indica que para columnas rectangulares y
circulares varfa entre 1.15y 1.55, por lo que se usaria el valor mas conservador de 1.15.

Aqui también, si el par de cocientes (Mnx/Mnxo, Mny/Mnyo) cae dentro de la

curva, la seccion es capaz de resistirlos, y no en caso contrario.

Método de la carga inversa

Adicionalmente al método anterior, se ha desarrollado el de la carga inversa que ha
ganado reconocimiento gracias no solo a su sencillez sino a su relativa exactitud.

Notese en primer lugar que los momentos son el producto de la carga axial por su
excentricidad respecto al centroide de la seccion. Por tanto un parametro mas relevante
que el momento es el de la excentricidad. Al graficarla se obtiene la Figura 2.11 (a). Se
observa que la forma relativamente estrecha del grafico dificulta su uso. Sin embargo, si
se invierte la carga axial, Figura 2.11(b), la forma resultante es mas facil de usar.

En este caso, interesa calcular los puntos A, B y C de la Figura 2.11(b), porque
definen un plano relativamente sencillo de calcular, cercano pero mas conservador que
la superficie real ( la carga axial resistente exacta Pnexaca €s mayor que la carga axial

aproximada Ph, aproximada que se va a calcular).
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Superficie
de falla real S,

Figura 2.11. Método de la carga inversa. Fuente: Estructuras de Concreto Reforzado,
Arthur Nilson (Nilson, 1997)

El punto A se calcula de un diagrama de flexo-compresion uniaxial en donde a
pattir del momento Mnx=Mux/¢ se obtiene la carga axial denominada Pnxo, la cual
se invierte. De manera similar se opera con el punto B, pero ahora con el momento
Mny=Muy/, para obtener Pnyo, que también se invierte. El punto C, es simplemente
la carga axial inversa nominal Po cuando los momentos alrededor del X y Y valen
simultaneamente cero.

La ecuacién de este plano relativamente conservador es (Nilson, 1997):

1 1 1 1 2.2)

Pn,aprﬂx PHIG Pﬂ}"ﬂ FD

Si la carga axial nominal Pn calculada como Pu/y es menor que la calculada con la
ecuacion (2.2), entonces la secciéon soporta las cargas a las que esta sometida y no, en
caso contrario.
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2.4 EJERCICIO DE DISENO A FLEXOCOMPRESION DE COLUMNAS

Disefiarla columna 3C de planta baja del Ejercicio 1, usando el Método del Contorno
y el de Carga Inversa. Aplicar cargas sismicas que produzcan flexion biaxial. Chequear
el principio columna fuerte — viga débil.

Este ejercicio se caracteriza por usar los diagramas de flexo-compresiéon biaxial
desarrollados en este libro.

Elprimer paso es revisarlas cargas sismicas para obtener efectos sismicos simultaneos
tanto en sentido X como en Y. Por este motivo se siguen las recomendaciones del
ASCE7-16 (ASCE/SEI 7-16, 2016) y los estados de carga sismica se cambian a cuatro,
dos estaticos lineales (SX LINEAL y SY LINEAL) y los otros dos con analisis modal
espectral (MODALESP X y MODALESP Y), cada uno de ellos con el 100% de la carga
sfsmica en un sentido y el 30% en la direcciéon perpendicular.

Las combinaciones con los diferentes estados de carga basicos son:

Tabla 2.1. Combinaciones de carga

Comb. [ PERMANENTE [ TEMPORAL | SX LINEAL | SY LINEAL | MODALESP X | MODALESP Y
1 1.4 1.4
2 1.2 1.6
3 1.3 1 1
4 1.3 1 -1
5 1.3 1 1
6 1.3 1 -1
7 0.8 1
8 0.8 -1
9 0.8 1
10 0.8 0.8 -1
11 1.3 1 1
12 1.3 1 1
13 0.8 1
14 0.8 1

I.a combinacién critica se la encuentra calculando los esfuerzos en las fibras
extremas de la seccion de la columna. Si los ejes locales de la secciéon de la columna

se denominan 2y 3, los lados paralelos a estos ejes seran L., y L, respectivamente, y la

ecuacion de esfuerzos sera:

P Mz % M::t %1 (2.33)




A= Lz * Lg (23b)

L,L3
I =—> (2.3¢)
_Lal3 (2.3d)
bh==3

Donde o es esfuerzo; P, M, M, son la carga axial y momentos alrededor de los ejes
2y 3, respectivamente; 4 es el area de la seccion; I, I, es la inercia alrededor el eje 2y
3, respectivamente.

En los programas comerciales, el eje local 2 tiene el sentido del eje global X y el
eje local 3 el del eje global Y. Los valores de carga axial y momentos que dan estos
programas se introducen, con el mismo signo, a la ecuacién de esfuerzo.

De todos los valores de esfuerzo se usan los maximos negativo y positivo (Placencia,

2001).
T P e P
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Fignra 2.12. Columna C3 en planta baja. Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018




Tabla 2.2. Datos, cargas y esfuerzos criticos en la columma C3 en planta baja

L2= 0.45|m

L3= 0.45|m

Area= 0.2025|m2

12= 0.003417|m4

13= 0.003417|m4

Combinacidn |Ubicacion P M2 M3 ESFUERZO

m tonf tonf-m | tonf-m tonf/m2

11 Min 0| -148.0202| -5.6787| -15.3329| -2114.44379
13 Max 0| -72.3197 6.0778| 15.4272| 1058.83276

En la Tabla 2.2 se observa que la ubicacioén critica es el pie de la columna. También
que las combinaciones “11Min” y “13Max” son las que dan los mayores valores de
esfuerzos. Las dos corresponden al analisis modal con 100% de la carga sismica en X'y
30% en'Y. La primera es considerando adicionalmente cargas permanentes y temporales
y la segunda solo cargas permanentes. Debido a las caracteristicas del analisis modal
espectral, que trabaja con valores absolutos, en “11Min” se han sustraido los valores
obtenidos de este andlisis, en tanto que en “13Max” se los ha sumado.

Ahora interesa definir el armado longitudinal que se va a probar para determinar

si es capaz de resistir 0 no las cargas obtenidas. Se prueba un armado inicial igual al

minimo, es decir con una cuantia del 1%. Se prueban 8 diametros de 18 mm que dan
una cuantfa de 1.0053%.




Los datos usados se ven en la Figura 2.13:

DIAGRAMA CARGA AXIAL-MOMENTO

DATOS
f'c= 280|[Kgf/cm2]
fy= 4200([Kgf/cm2]
= 0.738
Ecu= 0.003
Pg= 0.010053
Es= 2100000|([Kgf/cm2]
B1= 0.85
c/h fs fs f's def fs def Pn/Ag Mn/(h*Ag)
0.001 -819000 5468400 -4200 4200 -42.0 0.1
0.05 -10206 103194 -4200 4200 -32.1 4.8
0.1 -1953 48447 -1953 4200 -10.7 13.4
0.1335 118 34709 118 4200 6.5 20.0
0.3 3549 11949 3549 4200 57.4 37.0
0.4 4237 7387 4200 4200 80.9 42.3
0.513 4691 4372 4200 4200 103.8 44.8
0.6 4925 2825 4200 2825 128.3 42.8
0.7 5121 1521 4200 1521 155.1 39.3
0.8 5268 543 4200 543 180.2 34.7
1 5475 -825 4200 -825 227.6 21.4
1.23 5629 -1849 4200 -1849 279.2 -1.3
Figura 2.13. Datos para diagrama uniaxial carga axial-momento
Calculos:
Se usan los valores correspondientes a la combinacién “11Min”.
A, 148.02 ,
=5 = g = 227723 tonf
227.723 + 1000 .
PnfAg = 757 = 1125 Kgf /cm?

Entonces, usando la curva momento- carga axial se tiene que: Mnxo/hAg=41.6

Mnxo=41.6* 45**45/100000=37.9 tonf-m

Como es una columna cuadrada, los momentos uniaxiales son:

Mnxo=Mnyo
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Por otro lado, de los momentos calculados:

5.68
Mnx = m =B74tonf —m

15.33
Mny = i 2358 tonf —m

Se aplica la ecuacion:
1.15

(%)”5 + (%) =0.76 Cumple

El proceso es similar para la combinacion “13Max"
A continuacion se detalla el proceso de calculo con el método de la carga inversa

para la columna C-3.
CON p = 0.010053

Se calcula Po:

Po=085+fc+Ac+ fy+As

Po = 0,85+ 280 + (1 —0.010053) = 45% + 4200 + 8 * 2,54
Po = 562449 kgf = 562.4 tonf

Usando la curva carga axial - momento para, se entra con Mn/(h*Ag) y se determina
Pn/Ag
Pn
7 =
Pnxe = 255 + 452 /1000 = 516,4 tonf

255 Kgf /em?

15.33
Mny = o6E - 23.58 tonf —m
23.58 + 100000

p 453
ﬂ_ 2
vl 212Kgf/em

Mny = = 25.88Kgf /cm?

Pnyg = 212 * 452 /1000 = 429.3 tonf
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Aplicacion de la ecuacion inversa:

1 1 1 1

Pn P  Pryo  Po
11 1 1
Pn_ 5164 4293 5624

Pn = 402.0 tonf

Por otro lado, se calcula la carga nominal a partir de la actuante:
Pufa = 148.02/0.65 = 227.7 tonf

Se comparan estos valores, donde Pz debe ser mayor que Pu/o:
402.0>227.7 S7 cumple

El método del contorno es mas conservador que el de la carga inversa, por lo que
se deberfa usar inicamente para predisefio.

Existen diferentes programas disponibles en la web para el calculo de los graficos
de flexo-compresion uniaxial, insumo esencial para los chequeos de flexo-compresion
biaxial. Por ejemplo:

Hoja Excel: DISENO POR FLEXO-COMPRESION DE COLUMNAS (Hoja de
Calculo para Ing, Civiles) (Civil+. Documentos para Ingenieria).

Hoja Excel: COLUMNAS V 2010 (Civilgeeks)

Flexo-compresion didactico ACI 318-99 (MarceloPardolngenieria).

Una comparacion de los graficos que se obtienen con estos programas se encuentra

en el Tema Adicional 2.




TEMA ADICIONAL 2

COMPARACIONDE RESULTADOS USANDO DIFERENTES PROGRAMAS
PARA EL CALCULO DEL DIAGRAMA CARGA AXIAL - FLEXION EN
COLUMNAS

En este Tema Adicional 2 el objetivo es analizar las caracteristicas de 3 programas
usados para representar flexo-compresion uniaxial.

Este analisis es efectuado en una columna cuadrada de 45x 45 con armadura
longitudinal de 22mm (num.=12 var), y armadura transversal de 12mm.

Programal: DISENO POR FLEXO-COMPRESION DE COLUMNAS (Civil+.
Documentos para Ingenieria).

INSERTE DATOS DE LA COLUMMNA: Largo (direccion =) (cm))= 45
Tipo de Columna= C-1 Largo (direccion y) (cm)= 45
fiolkgfem®) = 210 b Mumero de varillas en el eje¥= 4
fy (kgfcm?)= 4200 Mumera de varillas en el eje“f=| 4 |
Recubrimiento (cm)= a

Acero a utilizar=  7/8" b

Acero de estribo a utilizar=  3/8" b

Médulo Elastico del Acero (kg/cm®)= 2100000 [ L] L] L
CONTROL:
Recubrimiento efectivo (cm)=  6.06375 o
Cuantia= 0.0230
- La cuantia cumple.
Distancia libre entre barras de Acero (cm)= 8.735 e

- La distancia entre barras cumple.
Area de la Columna (cm®)= 2025

Y -
= El area minima de la columna cumple para zonas Area de traza
S T
sismicas.
= Las dimensiones minimas de la columna cumple R

DIAGRAMA DE ITERACION HACIA LA DIRECCION DEL EIE Y
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DRAGRAM A DE TERAC KON HACLA EN EJE
Y

@ FPUNTOS (Pn, Mn)
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I
=]
(=1

————— P MAX

w
=]
(=1

~~~~~ Zona Balanceada

" @ - Hojas de Célculo para
50 1 -1 ingenieros civiles
MOMENTO NOMINAL (Mn) (Tn.m)

CARGA AXIAL NOMINAL (Pn) {Tn)
£
(=]
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Programa 2: COLUMNAS V2010 (Civilgeeks).

DIAGRAMA DE INTERACCION DE
COLUMNAS DE SECCION RECTANGULAR Acerca de |

GEOMETRIA DE LA SECCION

Longitud en direccion X (m) | 0.45 [SECCION 0.45m x 0.45m
Longitud en direccion ¥ {m}) 0.45
REFUERZO DE LA SECCION 3 (3 * |
# Varillas en direcion X 4
# Varillas en direcion Y 4
Recubrimiento (m) 0.04
Diametro del Refuerzo (pulg) 78" N L |
Area de refuerzo (cm®) 45.44
p (%) 2.293 Cumple
Espaciamiento Horizontal (cm 9.57 Cumple
Espaciamiento Vertical (cm) 9.37 Cumple ] L |
MATERIALES
L] L L o
f'c (kgicm?) 210
B 0.55
Fy (kgicm?) 4200

CARGAS ACTUANTES A GRAFICAR

| #Puntosagraficar  |[: 2 | GRAFICAR |
COMBINACION M (Tn.m| P (Tn)
Punto 1 415 79.2
Punto 2 374 160.2
800
[ [ ||| & cemsas
| ACTUSNTES
o
St —+— 0N DEFALLA
Bl FRAGIL
500 Sa —— 2004 DEFALLA
=L H FRAGIL (ISERIO)
To=a s Z0R2 DE FALLA
DUCTIL
- Z0R2 DE FALLA
L o 38955 . CTIL (DISER)
[ = FALLA EALANCEADA
e (.
5
= 2 e 519 & =l
';' 300 ~
[ = .
\\
Py N
- -
200 S
Mo
Eu = 01 =
=
™~ ——
-r"'""?
100 -—
A y o
—— &
et
. - - ™
(1] i 10 15 20 25 30 35 40 45 50
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Programa 3: flexocompresion didactico ACI 318-99 (MarceloPardolngenieria).

Flexocompresion - Didactico ACI 318 - 99
000

/
L/

d —o—MNominal
.\‘u_\ -a—ELU
Y —+—ACI 31838
4800 ,
i j'fv
lll-
1000 .

‘l.
A
£00 ,..-!"A
-5CI:_110 080 50.00 100.00 150,00 200.00 250 00
EDO
Momento

Marcelo T, Pardo Ayllan

Conclusiones:

1. El programa 1 permite trabajar con varias iteraciones sucesivas y establece
controles previos muy aproximados a los calculados manualmente, la desventaja es que
trabaja en unidades americanas diferentes a las usadas en este libro.

2. El programa 2 presenta las mismas desventajas que el 1. Ademas, la interfase
grafica para el control del disefio no es tan llamativa. Sin embargo, da informacion

sobre los puntos con carga concéntrica, cargas balanceada y en flexién pura, muy util
en el disefio.

valor de analisis.

3. El programa 3 trabaja al mismo tiempo con el sistema internacional y el sistema
americano de unidades, generando dudas en los resultados. Ademas genera un solo
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2.5 REVISION DEL PRINCIPIO COLUMNA FUERTE - VIGA DEBIL
Se presenta la revision del principio de columna fuerte — viga débil para la unién de
la columna C3 en planta baja y la viga del primer piso en sentido X del ejercicio anterior.
En este ejemplo se analizara este principio unicamente para la subestructura
columna-vigas en sentido X, pero debe complementarse con un analisis en sentido Y.
Para determinar los momentos resistentes nominales en columnas se usaran los
diagramas de flexo-compresion uniaxial, en donde se iugresard con las cargas axiales dltimas
que incluyen sismo en X. No se usan los resultados del analisis modal espectral, porque son

similares al estatico equivalente. Se elegird el minimo momento resistente.

El diagrama de flexo-compresiéon uniaxial nominal se calculara usando los datos
de la Figura 2.13 con la excepcién de que el esfuerzo del acero sera igual a 1.25 fy,
es decir 5250 kgf/cm2. Ademis se usara el Programa 1: DISENO POR FLEXO-

COMPRESION DE COLUMNAS.
TLos calculos se resumen en la Tabla 2.3.

Tabla 2.3. Momentos resistentes nominales en la columma C3 en planta baja (cabeza) y primer

piso (pie). Combinaciones que incluyen sismo en X.

COMBINACION CARGA AXIAL (tonf) MOMENTO Mnc (tonf-m)
PB ler. PISO PB ler. PISO
3 -142 -103 37.5 34.6
4 -147 -105 37.8 34.7
7 -72 -52 32.0 29.7
8 -77 -55 32.4 30.1

En la Tabla 2.3 se observa que los menores momentos corresponden a la
combinacién 7 (sus componentes se indicaron previamente en la Tabla 2.1).
Para determinar los momentos nominales en vigas M = se usa la siguiente ecuacion

(Caiza, 1997), que al igual que en las columnas supone que el esfuerzo del acero es

1.25f, en este ejemplo 5250 kgf/cm2:

1.25f, A,
= 1. - (2.4)
My, = 1.25f,A; (d P U.85ﬁ;b)

Donde A esareade acero, esaltura efectivade laviga, f’es el esfuerzo caracteristico

del hormigén y 4 es el ancho de la viga.
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En el ejemplo, las vigas tienen una armadura superior de 5 d18 mm y una armadura
inferior de 3 d18mm. Ademas hay un recubrimiento de hormigén de 4 cm vy estribos
d10mm. Con esta informacién se obtienen los resultados de la Tabla 2.4:

Tabla 2.4. Momentos resistentes nominales en las vigas alrededor de la colunma C3 en planta

baja
b= 40|[cm]
d= 49.1|[cm]
fc= 280|[kgf/cm2]
fy= 4200|[kgf/cm2]

As [cm2] |Mnb [tonf-m]
Superior 12.7 30.4
Inferior 7.62 18.8

La sumatoria de momentos nominales en la columnas es 32.0+29.7=61.7 tonf-m.
La suma de los momentos resistentes en las vigas es 30.4+18.8=49.2 tonf-m, que
multiplicado por 6/5 es 59.0. Es decir que si se cumple que la sumatoria de columnas
sea mayor o igual a 6/5 de la de las vigas, pero ajustadamente.

Para cumplir holgadamente con esta condiciéon hay que redisefiar la estructura,
aumentando la dimensién de las columnas en las esquinas del edificio, disminuyendo
otras secciones y, sobre todo reduciendo las dimensiones de las vigas. Todo lo anterior
debe todavia mantener las derivas por debajo del 2%.

Este es en realidad un control critico para definir la configuracion estructural de
una edificacion.

En efecto, si las columnas se reducen a secciones de 40X40 cm en los dos pisos
superiores, pero en los ejes 1 y 4 las columnas se aumentan a 50x50 cms, en los ejes
exteriores hasta el tercer piso y en los interiores hasta el segundo piso. En los ejes 2, 3
y 5, se mantienen las columnas exteriores de 45x45 cms adn en el tercer piso. Si ademas
las vigas son todas de 30x35 cms en el cuarto piso, pero en los pisos inferiores sélo
las vigas interiores tienen este tamafio, en tanto que las vigas perimetrales aumentan a
30x50 cms.

De esta forma, la deriva esta por debajo del 2% y la sumatoria de momentos
nominales en la columna C3 es 29.3+31.5=60.8 tonf-m. L.a suma de los momentos
resistentes en las vigas es 13.5+7.3=20.8 tonf-m. Ahora el cociente entre momentos en
columnas y vigas es 2.92.
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TEMA ADICIONAL 3

EL FACTOR DE MODIFICACION DE RESPUESTA RY LA SOBRERRESISTENCIA

El factor de modificacion de respuesta R es una de las formas en que las normas
norteamericanas y otras como la NEC-15 resuelven el problema de obtener cargas de
disefio ante sismos. La discusion sobre el factor R que sigue a continuacion esta basada
especificamente en la norma ASCE 7-16 [11], con alguna referencia adicional a la NEC-
SE-DS [6].

Para empezar, debe notarse que las normas norteamericanas usan, como base de
sus analisis, un sismo que ocurre cada 2500 afios, al que se denomina sismo maximo
considerado (MCE por sus siglas en inglés). En el caso de la NEC-SE-DS este sismo
se denomina muy raro o extremo. Durante este sismo, se acepta que haya dafios
importantes, es decir habra fluencia del acero, pandeo, etc., pero sin llegar al colapso
estructural.

ASCE7-16 nos indica que esta aceptacion del dafo tiene una base sélida en el
comportamiento estructural observado en sismos pasados. Se ha encontrado que
estructuras con sistemas continuos, regulares, ductiles, pero disenados para fuerzas
menores a las reales no han colapsado, eso si, han sufrido dafios relativamente extensos.
En las normas, tales fuerzas se han calculado dividiendo las que surgirfan en una
estructura que se comporta linealmente ante el movimiento del suelo de disefio por
el coeficiente de modificacion de respuesta R. Noétese que este movimiento del suelo
de disefio se toma como dos tercios del movimiento del maximo sismo considerado,
que como ya se ha indicado, es la base del analisis en las normas norteamericanas.
En el caso de la NEC-SE-DS, el sismo de disefio es dado directamente. Vale la pena
preguntarse por qué usar el factor R y no otra forma de reducciéon de cargas? Es debido
a las limitaciones de nuestros programas de calculo, capaces basicamente de limitados
analisis lineales.

Para estimar los desplazamientos reales ante el sismo de disefio, se multiplica a
los desplazamientos elasticos, calculados usando el sismo de disefio reducido, por un
coeficiente que en el caso de la NEC-SE-DS es igual a 0.75R. Estos desplazamientos
amplificados se usan para estimar las derivas de piso y demandas sobre elementos
estructurales que no son parte del sistema resistente a fuerzas laterales y sobre elementos
no estructurales.

Se espera que el sistema resistente alcance una primera cedencia significativa para
fuerzas mayores que las de disefio. Obsérvese que la cedencia significativa se define
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como el punto en que se alcanza la completa plastificacion de la region mas critica del
elemento estructural, es decir la formacién de una rétula plastica, y no el punto en que
recién empieza la cedencia del acero. A medida que aumenta la carga lateral y se forman
rotulas, los esfuerzos se redireccionan, formandose otras rétulas plasticas hasta que se
alcanza un maximo. Esta carga se espera que sea substancialmente mas alta que la de
disefo. La relacion entre la carga maxima y la de disefio se denomina sobrerresistencia.
En la NEC-SE-DS, en efecto, se define el factor de sobrerresistencia como “la relacion
entre el cortante basal ultimo que es capaz de soportar la estructura con relacion al
cortante basal de disefio”. Esta es la necesaria reserva de la estructura para soportar el
sismo de disefio. Notese que se obtuvo suponiendo la plastificacion sucesiva de zonas
criticas en una estructura redundante ductil. La Figura TA3.1 muestra la forma de

I
E/ Wy 9, la

calcular la sobrerresistencia (1 = 1{3’/,’, Ademas se puede encontrar que R =
relacion Ve 1. €s la que se conoce como el factor R ,y esta relacionado con la ductilidad
de la estructura. En las expresiones anteriores T/; es el cortante resistente maximo, 1,
es el cortante de disefio, 7, es el cortante elastico que soportatia la estructura. I se
calcula en un analisis pushover, I de acuerdo al cortante de disefio de las normas, y
17, de un modelo que iguale el drea debajo de la curva de pushover con la obtenida
suponiendo un comportamiento lineal.

Notese que en la Figura TA3.1 hay algunas figuras y definiciones adicionales. En
primer lugar, hay una recta relacionada con la respuesta elastica tedrica, es decir con la
que se obtendria si la respuesta estructural dependeria tnicamente del primer modo
de vibrar. La diferencia con la respuesta elastica real es relativamente pequefia. Pero,

podria tener un impacto en la determinacion de las derivas. Obsérvese también que las

distancias - y- podrian medirse en funcién de Q y R , respectivamente
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Fignra TA3.1. Curva de capacidad estructural (Elaborado a partir de Suplemento 1, ASCE7-10)

Algunas otras fuentes pueden incrementar la sobrerresistencia. Primero, la resistencia
real de los materiales que es mayor que la nominal empleada en el disefio. Por ejemplo,
es reconocido que la resistencia a cedencia media del acero con esfuerzo de fluencia 4200

kgf/cm2 es mayor en por lo menos un 10% de la minima especificada en el disefio y que
la del hormigdn es mayor en un 30%. Segundo, la resistencia de disefio de cada elemento

usualmente incorpora un factor de reduccién ¢ para producir una baja probabilidad de
falla bajo cargas de disefio. Tercero, los mismos disefiadores introducen sobrerresistencia
adicional al seleccionar secciones o al especificar refuerzos que exceden los requeridos en
los célculos. Situacion similar ocurre donde minimos prescriptivos controlan el disefio.
Finalmente, muchas veces el disefio de estructuras muy flexibles no esta controlado por
requisitos de resistencia sino de limites de deformaciones. Como resultado, la primera
cedencia significativa, siempre segin ASCE7-16, ocurre a niveles de carga que son de 30% al
100% mas alto que los prescritos por el disefio. Si se da adecuada ductilidad, detallamiento,
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redundancia y regularidad, la completa cedencia de la estructura o su maxima resistencia
podria ocurrir a niveles de cargas que son de 2 a 4 veces los de disefio.

La mayoria de sistemas estructurales tienen algunos componentes que no pueden
proveer una respuesta inelastica confiable o disipacion de energia. Tales componentes
deben ser disefiados considerando que las fuerzas reales en la estructuras seran
mayores que aquellas a la primera cedencia significativa. Por lo tanto, un factor de
sobrerresistencia se especifica para amplificar las fuerzas descritas para uso en el disefio
de tales componentes. Este factor de sobrerresistencia no es un limite superior o inferior,
simplemente es una aproximacion para proveer un grado nominal de protecciéon contra
un comportamiento indeseable. La norma NEC-SE-DS no desarrolla este concepto,
pues concentra su atencion en describir como obtener un comportamiento ductil. Es
mi criterio personal que la falta de detallamiento en los procesos constructivos actuales
y el uso de cantidades y espaciamientos inadecuados del refuerzo lateral, obligaran a dar
mas atenciéon a este aspecto.

Si se usa la nomenclatura empleada en ASCE7-16, hay que empezar indicando
que las cargas sismicas E deben considerar tanto la componente horizontal E,, como la
vertical, que puede ser hacia arriba o hacia abajo, +E,. En este momento, y al considerar
el factor de sobrerresistencia, las cargas sismicas pasan a denominarse E :

E=En=EntE

Emn = {10Qg + E, = £0.25psD

Donde Em son las cargas sismicas horizontales considerando el factor de

sobrerresistencia, _es el factor de sobrerresistencia tabulado en ASCE7-16, Tabla 12.2-
1, 0, son los efectos debidos a por ejemplo un analisis sismico estatico equivalente, S ¢
es la aceleracion maxima del espectro de disefio, y D es carga permanente.

El valor de E  no necesita exceder la maxima fuerza que se puede desarrollar en
un elemento como resultado de un mecanismo plastico racional o analisis no lineal en

el que se usen valores esperados realisticos para la resistencia de los materiales.

Algunos factores de R y de Qo que presenta ASCE7-16 en la Tabla 12.2-1 son:

Sistema Resistente Factor de modificacion R | Factor de sobrerresistencia
Porticos especiales 8 3
Dual 7 2.5
Muros 5 2.5
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La sobrerresistencia estructural verdadera €2 a menudo sera menor que la tabulada
Qo. Esto significa que la ductilidad requerida Rd, es decir la que debe tener la estructura
patra que se comporte de manera adecuada, usualmente excedera el valor R/Qo. Nétese
que si se realiza una excesiva optimizacioén del disefio donde la resistencia lateral esta
dada por unos pocos elementos, la sucesiva formacion de rétulas plasticas, esencial en
los mecanismos de falla ductil, no se dara o sera limitada. Por tanto, Q2 sera pequefia y
el uso del R recomendado no permitiria el comportamiento estructural deseado.

La reduccién dada por R es también posible por una serie de razones adicionales.
A medida que la estructura empieza a ceder y deformarse inelasticamente, su periodo
efectivo de vibracion se alarga lo que significa muy probablemente una reduccién en la
demanda de resistencia. Ademas, el comportamiento inelastico resulta en una disipacion
de energfa histerética significativa adicionalmente a otras fuentes de amortiguamiento
existentes ya en el rango elastico. La energia histerética disipada puede medirse como el
area encerrada por la curva de deformacién de la estructura a medida que experimenta
varios ciclos de carga. La cantidad de energia disipada depende grandemente de la rigidez
y de la degradacion de resistencia que la estructura experimenta ante ciclos repetidos de

deformacién inelastica.




2.6 CUESTIONARIOS

CUESTIONARIO 2.1
1. Considere la secciéon de una columna en que se identifican las siguientes fuerzas:
compresion en el hormigén Ce, compresion en el acero Cs, tension en el acero Ts, carga

axial nominal Pn. ;Qué ecuacion es correctar

a. Cs(d-h/2)+Cc(h/2-a/2)+Ts(h/2-d")

b. Cs(d-d’)+Cc(d-a/2)+Pn(d-h/2)

c. Cs(h/2-d)+Cc(h/2-2)+Ts(d-h/2)

d. Cs(d-d")+Cc(d-a/2)

2. 81 Cc=100 tonf, Cs=12 tonf, As=8d14mm. ;Cuanto vale aproximadamente Pn?
a. 48.3 tonf

b. 60.3 tonf

c. 86.1 tonf

d. 112 tonf

3. La carga axial maxima Po que puede soportar una columna es.
Datos: b=h=30 cm, f'c/fy=240/4200 kgf/cm?2; 0=0.015

a. 15.6 tonf

b. 72.3 tonf

c. 180.8 tonf

d. 237.5 tonf

4. Una columna de 40x40 cm, d=34 cm, d’=6 cm, f'c/fy=210/4200 kgf/cm?2,
Es=2100000 kgf/cm?2, falla simultineamente a traccién y compresién. Esta armada
con 8d16mm. Calcule la carga axial nominal aproximada.

a. 80.4 tonf

b. 100.5 tonf

c. 123.8 tonf

d. 142.1 tonf

5. Una columna de 40x40 cm, d=34 cm, f'c/fy=210/4200 kgf/cm2 y 8 d16mm,

solo esta sometida a flexion. Calcule Mn de manera aproximada.
a. 9.6 tonf-m
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b. 10.7 tonf-m
c. 11.9 tonf-m
d. 12.8 tonf-m

6. Una columna con b=40 cm, f'¢=280 kgf/cm2 y con el acero a compresion fluyendo
resiste una carga axial nominal Pn=100 tonf. ;Cuanto vale la profundidad del eje neutro c?

a. 10.1 cm

b. 11.2 cm

c. 124 cm

d. 13.5 cm

7. Columna rectangular. Lx=40 cm, Ly=30 cm, Mux=5 tonf-m, Muy=6 tonf-m,
Pu=100 tonf. ;Cual es el esfuerzo maximo en la seccién de la columna?

a. 1525 tonf/m?2

b. 2005 tonf/m?2

c. 2417 tonf/m?2

d. 2686 tonf/m?2

8. Método del contorno. «=1.15Mnxo=15 tonf-m, Mnyo=12 tonf-m. Si Mnx=11
tonf-m, ;Cuanto vale Mny?

a. 2.8 tonf-m

b. 3.3 tonf-m

c. 4.2 tonf-m

d. 4.9 tonf-m

9. Método del contorno. b=h=45cm, estribos, f’c/fy=210/4200 kgf/cm?2, y=0.71,
ecu=0-003, 0=0.011, Es=2100000kgf/cm2; $1=0.85, Pu=120 tonf, Mux=11 tonf-m,
Muy=20 tonf-m. ¢Resiste la seccién?

a. SI

b. NO

10. Método de la carga inversa. Con los mismos datos del problema anterior. Pn=?
a. 150 tonf
b. 180 tonf
c. 210 tonf
d. 240 tonf
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CAPITULO 3

EL EFECTO P-DELTA
EN COLUMNAS Y EL DISENO
POR CAPACIDAD DEL CORTANTE




3.1 INTRODUCCION

En los modelos desarrollados hasta el momento, se ha considerado la geometria
general de la estructura: vanos, pisos, apoyos y, la geometria especifica: médulo de
elasticidad, secciones.

En el caso de las losas, debido a que se van a fisurar durante el sismo,
conservadoramente no se ha tomado en cuenta su rigidez pero si, su peso propio.

Ademas, se ha considerado la reduccion de la inercia de vigas y columnas, al 50% y
80% respectivamente, con el fin de tomar en cuenta la inevitable fisuraciéon del hormigén
y forzar columnas fuertes y vigas débiles. Finalmente, se usan nudos rigidos con un
factor de longitud de la zona de interseccion de la union viga-columna del 50%.

En el caso de cargas, aparte de las verticales: permanente y temporal, se ha incluido
en las sfsmicas, no sélo el analisis estatico equivalente, sino el modal espectral. Este tltimo
es esencial, porque ordinariamente permite reducir las cargas estaticas equivalentes al
80%, si la estructura es regular, y al 85% si la estructura es irregular.

Con todo lo anterior, ¢esta completo el modelo?

No, aun falta un detalle mas: el efecto p-delta. Este es muy importante porque
podria aumentar significativamente las cargas a las que esta sometida una columna.

En este capitulo, ademas del efecto p-delta, se estudiara el disefio por capacidad
del cortante. En efecto, en el momento que se alcance la maxima resistencia a flexo-
compresion de la columna ante cargas sismicas se espera que, por ductilidad, ésta siga
resistiendo a pesar de que se deforme y gire. Para que presente este comportamiento,
debe evitarse una falla por cortante prematura, resistiendo adecuadamente las fuerzas

cortantes que se generen durante el mecanismo de falla por flexo-compresion.

3.2 EL EFECTO P-DELTA EN COLUMNAS

Considere que las cargas sismicas son las criticas del disefio y que su forma de actuar
introduce momentos flectores adicionales. Estos se producen por las cargas verticales
sobre los desplazamientos sismicos. En efecto, no basta con el analisis tradicional, que
usa la estructura indeformada, sino que debe analizarse una estructura sobre su forma
deformada. Estos son los efectos de segundo orden, también denominados efectos
P-delta.

Se distinguen dos tipos de efectos P-delta: globales y locales.

Los efectos P-delta globales (P-A) son debidos al movimiento lateral de los
extremos de las columnas, que las deforma y les aplica momentos adicionales, iguales al

desplazamiento lateral A por el peso P que sique soportando la columna.
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Los efectos P-delta locales en columnas (P-8) son debidos a desplazamientos
laterales 6 a lo largo de una columna, supuesto que el nudo inicial y final son fijos, los
que multiplicados por la carga axial P de la misma producen momentos adicionales.

La norma ACI 318S-14 (American Concrete Institute, 2015) indica en 6.6.4.6.2 que
en el caso del efecto P-delta global una alternativa valida es el uso de analisis elasticos de
segundo orden. Puesto que el modelo desarrollado al presente cumple los presupuestos
de este método: reduccion de inercias en vigas y columnas y modulo de elasticidad
apropiado para cargas sfsmicas, es el que se usara de manera estandar. Notese que esta
disponible en el software estructural actual.

Respecto al efecto P-delta local, produce una amplificacién 6 de los momentos de

disefio que se calcula como se indica a continuacion:

__ Cm ‘ (3.1)
b= — > 1.0 ACI3185-14: 6.6.4.5.2

0.75 P¢

Donde C es un factor que relaciona el diagrama real de momentos con un diagrama
equivalente de momento uniforme; P es carga axial ultima; P es la carga critica de
pandeo de Euler.

C se calcula para columnas sin cargas transversales aplicadas entre los apoyos como

Cm = 0.6 — 0.4:471 ACl 3185-14: 6.6.4.5.3a (3-2)

2

Donde M, y M, son el menor y el mayor momento mayorado de los extremos
de la columna, respectivamente. La relacion Fl es negativa si la columna esta en
curvatura simple y positiva si esta en doble curvatura. La curvatura simple es cuando
los momentos tienen signo contrario y la doble cuando tienen el mismo signo. En los
programas comerciales de analisis estructural simplemente se usa el signo con el que ya
vienen los momentos.

Para columnas con cargas transversales aplicadas entre los apoyos C =1.

La carga critica de pandeo P[ debe calcularse con:
p = TEZ{EI)Ef (33)
< (kl,)?

Donde (EI) s cs la rigidez a flexion efectiva, £ es el factor de longitud efectiva,

usualmente igual a 1, / es la longitud sin soporte lateral de la columna.
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La rigidez a flexion efectiva (EI) - Se calcula aproximadamente con:
0.4E.I, (3.4)

O = T Bans

Donde E es el médulo de elasticidad del hormigon, Iges la inercia de la seccion bruta
de la columna, 3, es la relacion para calcular la reduccion de rigidez de las columnas
por cargas axiales sostenidas.

Especificamente, B, es la relacion entre las maxima carga axial sostenida mayorada
dentro de un piso y la maxima carga axial mayorada asociada con la misma combinacién
de carga.

Si los momentos mayorados de la columna son muy pequefios o nulos, el disefio
debe basarse en la excentricidad minima dada por

Mma}-'arada minimo — ﬂ;(ﬂﬂlS +0.03h) <3S>

Donde es la altura de la columna. Ia unidad de longitud es metros.
Este momento debera mayorarse una vez mas para los efectos P-delta con la

ecuacion (3.1).

3.3 EJERCICIO PARA INCLUIR LOS EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN

Nuevamente se revisa la columna C3 en planta baja.

Par cada combinacién de carga se debe determinar el factor correspondiente.

En este caso unicamente se revisaran las combinaciones “11Min” y “13Max” que
se conocen son las que producen los esfuerzos maximos. Debido a la necesidad de
calcular el factor se incluyen las cargas axiales permanentes, temporales y sismicas (en
este caso, que corresponde a las combinaciones 11 y 13, en sentido X).

Columna Interior ( C3) en planta baja

DATOS PARA CALCULO DE B
Combinacion Pu pie M3 pie M3 cabeza
tonf tonf-m tonf-m
11Min -148.0 -15.3 -7.9
13Max -72.3 15.4 7.7
CARGA AXIAL (tonf)
PERMANENTE| TEMPORAL [SiSMICA X
-93.5 -24.1 2.4
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7.7 7.9

ZEERN

15.4 15.3

Combinacion 13Max Combinacion 11Min

Calculo de Cm

C 0,6 D4M1M2}M1
m=06-04— |M2|>|M1|

Calculo de Cm
Cm 11Min 0.39
Cm 13Max 0.40

Calculo de Ec
Formula vista en la NEC

Ec=47+/f'c=47+28

Ec = 248701 GPa = 248701 ﬁ
cm

Calculo de Bdns

1,3PD

Bdns = 5T T0PLT 10 PS

Calculo de Bdns

PD 93.5
PL 24.1
PS 2.4
Bdns 0.82




Calculo de El efectiva
04+Ec+lg
Elefectiva ZW

Caélculo de El efectiva
Ec= 248701 [kgf/cm2]
b= 40 [cm]
h= 55 [cm]
= 554583.3333|  [cm2]
Bdns= 0.82
El efectiva= |30313281227| [kgf-cm2]
Calculo de Pc
Pe = HZEllefecEim
(Kl )*
Caélculo de Pc
El efectiva= (30313281227 [kgf-cm2]
k= 1
lu= 324 [cm]
Pc= 2849986 [kef]
Pc= 2850.0 [tonf]
Calculo de &
Célculo de
11Min 13Max
Cm= 0.39 0.40
Pu [tonf]= 148.0 72.3
Pc [tonf]= 2850.0
b= 0.42 0.41




TEMA ADICIONAL 4

PROCEDIMIENTO REVISADO PARA PORTICOS NO ARRIOSTRADOS

El procedimiento descrito en este Capitulo 3 para calcular 5, es decir el factor
de mayoraciéon de momentos por efectos p-delta locales, es adecuado para poérticos
arriostrados contra desplazamiento lateral. Sin embargo, la Figura TA4.1, muestra

diferencias de comportamiento importantes entre porticos arriostrados y no arriostrados.

Fig. 5.9 Modos de pandeo para particos (a) arriostrados y (b) no arriostrados contra
desplazamiento lateral.

Figura TA4.1. Diferencia de comportamiento entre a) porticos arriostrados y b) no arriostrados
Fuente: Carlos Llopiz, Columnas Esbeltas Sometidas a Flexo-Compresion (LLopiz, 2010)

En esta Figura TA4.1 se observa a la izquierda un pértico arriostrado a
desplazamientos laterales mediante vinculos horizontales, y a la derecha un pértico sin
arriostramiento. Ante cargas verticales, las columnas del portico arriostrado se deforman
con una longitud efectiva menor a la de su luz libre lu, lo que no ocurre en el caso de
portico no arriostrado, en el que el factor de longitud efectiva k puede ser mucho mayor
a uno.

Entonces, es necesario calcular este valor k. En primer lugar, se necesita la relacion
de rigideces de las columnas y vigas que llegan a los nudos de cabeza ¢_, y pie de la
columna Qi

y (Efgr/g) (TA4.1a)

fpmﬁ,pie — E;U columnas
E ( Ef )
i) .
vigas
Fé} = 0.Blcomumna HA4 75)
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Donde I, , I es la inercia de la seccion de las vigas y de las columnas,

viga®> ~columna’

respectivamente, es la longitud entre ejes de columnas y vigas.
Luego se determina el promedio ym:

_ (Qﬂcnb + {Ppi'e} (TA42)
Pm = f
Finalmente,
) 20 — .
Sig, < 2.0 k =T,”."1+t,::4.m (TA4 3)
Sig, = 2.0 k=09/1+@n (TA4.4)

En el caso de columnas en planta baja, con el contacto al suelo modelado como
empotramiento, Poic =0.

Adicionalmente, tomese en cuenta que el factor C , que es un reductor de momentos
debido a la diferencia de comportamiento entre doble y simple curvatura, no se puede
aplicar en el caso de porticos no arriostrados. En este caso, ain los momentos por el
efecto p-delta local ocurren en los extremos de la columna, es decir se suman a los
momentos de primer orden. Por tanto, C debe considerarse igual a 1.0.

Para terminar, fdns en porticos no arriostrados es la relaciéon entre el maximo corte
mayorado que esta en forma permanente y el corte maximo mayorado en ese piso.

¢Como distinguir entre un portico arriostrado y otro no arriostrado?

Existen 2 criterios:

En un primer criterio, se llevan a cabo dos analisis: de primer orden y de segundo
orden (que incluye el efecto p-delta global). Si debido a los efectos de segundo orden los
momentos en los extremos de las columnas se incrementan en mas del 5%, la columna
se considera no arriostrada.

En un segundo criterio, es necesario evaluar el indice de estabilidad de un piso O

Q= —CE E‘:}ia = 0.05 portico no arriostradao (TA43)

Donde } P es la sumatoria de todas las cargas verticales mayoradas que actian en
el piso (debe ser tal que maximicen su valor), 3V es el corte en el piso que produce
Ao, Ao, es la deflexion relativa por analisis de primer orden entre la parte superior y la
inferior del piso, I_es la longitud de la columna entre ejes.

En la siguiente Tabla TA4.1 se indica el proceso de calculo de momentos mayorados

por efectos p-delta local, cuando la estructura es no arriostrada.
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Tabla TA4.1. Cilenlo del efecto p-delta local cuando el portico es no arriostrado

Efecto p-delta local

DATOS CALCULO

Geometria m= 1,14
bc= 0,25|[m] k= 1,38
hc= 0,20([m] Bdns= 0,09
altura piso (de eje a eje)= 3,06|[m] Elefectiva [T-m2]= 132
Isin soporte lateral= 3,06([m] Pc [T]= 73
Nudo superior

[(sum Ic ef/Lc)/(Sum Iv ef/Lv)= | 2,288[[u] | Cm= 1
Nudo Inferior 6= 1,51
|(Sum Ic ef/Lc)/(Sum Iv ef/Lv)= | 0| [u] | SMu con p-A= _
Material

[Ec= | 2153811][1/m2] |

Desplazamiento relativo eldstico de piso

[Ao= | 0,046[[m] |

Cargas

Pu= 18,53|[T]

Sum Pu= 124,23([T]

Vu permanente= 0,3([T]

Vu max= 3,4|[T]

Sum Vu= 31,26([T]

Mu sin p-A= 2,28|[T-m]

Mu con p-A= 2,51([T-m]

Primer criterio

(Mu sin p-A)/(Mu con p-A)= 0,91 CONTINUAR
Segundo criterio
Q= 0,06 CONTINUAR

En esta Tabla TA4.1 se ha marcado con amarillo los datos a ingresar, con naranja el
valor del coeficiente de mayoracion de momento dy, con rojo el momento mayorado. Los
datos de desplazamiento relativo, de fuerzas axiales, cortante y momento se obtuvieron
para la misma combinacién de cargas. Tanto para cargas axiales como para cortantes,
primero se colocaron los datos de la columna (Pu, Vu permanente, Vu max) y luego los
del piso (Sum Pu, Sum Vu) Luego se probaron dos criterios para determinar si se trata
de un pértico arriostrado o no. Ambos indican que se trata de un poértico no arriostrado
y, por tanto, el procedimiento a seguir es el PROCEDIMIENTO REVISADO. En éste,
se calcula de manera diferente al procedimiento estandar ¢ , k'y 8dns. C_=1. EI

efectiva’

y Pc se calculan como siempre vy, finalmente 8 con la misma ecuacién ACI318S-14:
0.6.4.5.2
Una ayuda adicional para determinar la importancia o no de los efectos p-delta es

la determinacion de la esbeltez de la columna.
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De acuerdo con ACI 3185-14 NO es necesario calcular los efectos p-delta si:

Para columnas no arriostradas contra desplazamientos laterales:

<22 (ACI6.2.50) (I:A4.6a)
Para columnas arriostradas contra desplazamientos laterales:
%1534+12(Ea (ACI 6.2.5b) (I A4.6h)
y

(TA4.6¢)

v <34 (ACI6.25¢)

- <
M, o ) . L
Donde — es negativo si la columna esta en curvatura simple y positivo si esta en

doble curvatu%a.
El radio de giro r puede calcularse como:

_ |l (TA4.7a)
4

6

r = 0.30 h, (I°'A4.7b)

En la Tabla TA4.2 se ven los valores supuesta una columna rectangular:

Tabla TA4.2. Ecuaciones ACI 6.2.5

Ecuaciones ACl 6.2.5

DATOS
bc= 0.25|[m]
hc= 0.2|[m]
lu= 3.06|[m]
k= 1.38
M1= -2.51|[T-m]
M2= 5.69|[T-m]
CALCULOS
r= 0.058|[m]
k*lu/r= 73.1{[u]
ACl 6.2.5a (columnas no arriostradas)
73.1 <(?) 22 CONSIDERE EFECTOS P-DELTA
ACl 6.2.5b (columnas arriostradas)
73.1 <(?) 28.7 CONSIDERE EFECTOS P-DELTA

ACI 6.2.5c (columnas arriostradas)
73.1 <(?) 40
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Enla Tabla TA4.2 se han calculado los valores de esbeltez como columna arriostrada
o no. En este caso particular, la columna es esbelta para los dos casos. Notese que los
datos para la Tabla TA4.1 y la Tabla TA4.2 se obtuvieron de una estructura aporticada
de 2 pisos y aproximadamente 60 m2 por planta. Aparentemente, a pesar de que segun
la Tabla TA4.2 las columnas son muy esbeltas, la carga sobre ellas es tan pequefia, que

los efectos p-delta apenas si tuvieron que ser considerados en la Tabla TA4.1.




3.4 DISENO POR CORTANTE

l.a ecuacion de disefio basica es:

V, < 0V, (3.6)

Donde V  es el cortante actuante mayorado, O es el factor de reduccion de la
resistencia de la columna por cortante, V_es el cortante resistente, que usualmente

consiste del cortante resistido por el hormigén V_y el acero V.

En un disefio no sismico, V se obtiene de las combinaciones de cargas dltimas,

y V_se podria considerar simplemente como:

V.= 053f #b,*d [kgf, cm] (3.7)

Donde £ es el esfuerzo caracteristico del hormigon alos 28 dias, b_ es la dimension
de la seccion de la columna perpendicular al cortante y es la altura efectiva de esta
misma seccion.

Por lo tanto, puede calcularse Vsy, usando la siguiente ecuacion, la relacion entre la
cantidad de armadura transversal A_y su espaciamiento s:

4 W, (.8)
s fd
Donde {_es el esfuerzo de fluencia del acero.

Finalmente, puesto que s se obtiene de requisitos de confinamiento, se calcula A..

Este procedimiento tiene el atractivo de la sencillez. Sin embargo, no puede ser

aplicado en zonas sismicas porque falta un componente esencial, la condiciéon que

produce el mayor cortante a controlar. Si no se la considera, el procedimiento anterior
esta falseado en su base. En efecto, las cargas sismicas que se usan para calcular V
en las combinaciones de cargas ultimas, son cargas reducidas de las reales por el factor
R que, como se conoce, en porticos especiales de hormigén armado resistentes a
momentos es igual a 8. Entonces, cuando sobrevenga un sismo y genere cargas reales, el
armado transversal serfa completamente insuficiente y produciria una falla por cortante
antes de que se pueda desarrollar la capacidad a flexién de la columna u otro elemento
estructural. Por tanto es necesario calcular los cortantes que aparecen cuando se dan los
mecanismos de colapso de viga y de columna que se explican mas adelante.
Adicionalmente, también hay cambios en el factor ¢ y en el calculo de, que a pesar
de mantener la ecuacion basica (3.7), se ha desarrollado y sofisticado mucho, tomando

en cuenta dos factores adicionales.
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El factor de reduccion de la resistencia por cortante ¢

En ACI 318S-14 [2], Tabla 21.2.1, Factores de reduccion de resistencia o, se indica
que para cortante, ¢ es igual a 0.75, pero que se presentan requisitos adicionales en
21.2.4 para estructuras disefiadas para resistir efectos sismicos.

Especificamente en 21.2.4.1 se indica que g es 0.60 si “la resistencia nominal a
cortante del elemento es menor que el cortante correspondiente al desarrollo de la
resistencia nominal 2 momento del elemento”. Este seria el caso si el cortante ultimo,
obtenido de las combinaciones de carga de disenio que incluyan sismo, es menor que el

cortante calculado suponiendo mecanismos de colapso.

El cortante resistido por el hormigén en columnas V_

Los ciclos de cargas sismicas producen esfuerzos de traccion y compresion
sucesivos en una misma zona de la secciéon de una columna. Una zona, que previamente
estuvo a traccion, podria ya estar dafiada cuando le toque resistir compresion y, por lo
tanto, presentar una menor resistencia. De hecho, el dano se acumula y puede progresar
rapidamente. Entonces, es recomendable no tomar en cuenta al hormigén cuando se

trate de resistir cortante generado por cargas sismicas. Es decir:

V=0 (3.9)

ACI 3185-14 [2] en 18.7.6.2.1 indica que la ecuacién anterior es valida si se cumplen
simultaneamente las siguientes dos condiciones:

- El cortante ultimo generado por las cargas sismicas es mayor o igual al 50% del
cortante total.

- La fuerza axial de compresion dltima, incluyendo cargas sismicas, es menor que

‘qﬂ_ﬁ;,A en mm2 vy f’ en MPa.
20 ° :

En caso contrario se tienen las siguientes ecuaciones:

En primer lugar, las dimensiones de la seccion transversal deben cumplir con:

SISTEMA S| (esfuerzos en MPa) SISTEMA MEKS [esfuerzos en kgf/cm2) ECUACION
V, < 0V + 0.66,/f7b,d) Va < O(V. + 2.2,/ bydd) ACl 22.5.1.2, (3.10)

V se calcula de acuerdo a ACI 318S-14 [2] en 22.5.6.1 con la sicuiente ecuacion basica:

SISTEMA, 51 (esfuerzos en MPa) SISTEMA MES (esfuerzos en kgffcm2) ECUACION
V=017(1+ N 'h,.d V.=053(1+ Ny ASFb, d ACI 22.5.6.1, (3.11)
£ 144, fébw £ 1404, fébw e
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Donde N es la carga axial dltima y es positiva para compresion (en Newtons en el
sistema SI y en kgt en el sistema MKS), Ag es el area gruesa de la seccion de la columna
(en mm?2 en el sistema SI y en cm2 en el sistema MKS), A es un factor para considerar
hormigén ligero pero que en el caso del hormigon regular es igual a 1, £ es el esfuerzo
caracteristico del hormigon a los 28 dias, b_ es el ancho de la seccion, perpendicular a la
direccion del cortante y, d es la altura efectiva de la seccion.

Notese que la ecuacion (3.11) es similar a la (3.7) pero incluye dos efectos adicionales,
la carga axial Ny el factor A.

El calculo de V. Mecanismos de colapso de viga y columna

Deacuerdoalas consideraciones anteriores, no bastaobtener V,_ delas combinaciones
de disefio Vu’ combincionce €8 tamMbién necesario calcularlo por consideraciones de capacidad.

En columnas hay dos mecanismos de falla que determinan la capacidad dltima
de una columna (Computers and Structures Inc, ETABS2016., 2016): si las rotulas
plasticas se forman en los dos extremos de la columna se puede calcular el cortante
Ve (mecanismo de colapso de columna); en cambio, si éstas se forman en las vigas que
llegan a la columna se calcula el cortante ¥ (mecanismo de colapso de vigas).

Vu se calcula por tanto de la siguiente manera:

W= m[n( 'i-{_-“:; iirb) = Vu,combinaciones (3'72)

La Figura 3.1 muestra los dos mecanismos de colapso indicados:

Momentos Momentos
P. en columnas ve en columnas
Y c
Cortante M’u;‘d«) - . P
=
: . L2/2
E byl A"w A MfD ey
! ..
o : , 1RSI ! +H
: Pendiente '\
i =coranie Ve,l Vw
1 L1/2
R4
visT=
' '“7} o b
’ | L] L
., . v

(a)del andlisis elastico (b)rotulas en columnas (c)rotulas en vigas

Fignra 3.1. Mecanismos de colapso en columnas. Elaboracién: Caiza, Pablo
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De acuerdo a la Figura 3.1, los cortantes V£ y 1? se calculan como:
Ve = Mrp,cabeza + Mrp.pie (3.13)
c =
L

Vb _ Mrp—.t'zq + Mrp+.der
c = 7 (3.14)

Donde M yM

rp,cabeza

pic SON10s momentos en la cabeza y pie de la columna calculados

usando el diagrama de flexocompresion uniaxial, considerando el esfuerzo del acero

igual 1.25fy; D=1 es la longitud libre de la columna; M

y M . son momentos en
rp-,izq

las vigas cuando el acero inferior y superior de la viga fluye, respectivamente; H es la

rp+,der

distancia entre puntos de inflexion en la columna, usualmente el promedio de las alturas
de piso sobre y debajo del nudo analizado.

Finalmente, nétese que para determinar los momentos en los extremos libres de la
columna M yM

rp,cabeza

ppic € determinan los valores maximo y minimo de cargas axiales
ultimas Pu para combinaciones de sismo, se ingresa al diagrama carga axial - momento

y se determina, dentro de este rango de cargas axiales, el maximo momento posible.

El cortante resistido por el acero V_

Conocidos ¢, V_y V la ecuaciéon general para calcular V_es:

7 (3.15)

Con la ecuacion (3.8) se calcula ? y, como ya se ha indicado, puesto que esta
determinado por consideraciones de confinamiento, se puede calcular A.

En este punto vale la pena anotar que segun ACI 3185-14 [2] en 10.6.2.1 en todas
las regiones donde V >0.50V_con dado por la ecuacion (3.77), se necesita un érea
minima de acero transversal . Esta area esta dada por el mayor valor entre:

ACI10.6.2.2 (3.16)

by b
Avmin = [0.06277 f—j; 0.35f—f
¥ ¥




TEMA ADICIONAL 5

LA NORMA ECUATORIANA NEC-SE-HM Y EL DISENO POR CAPACIDAD
Lanorma NEC-SE-HM [7] en el numeral 5.2.2 indica que para el disefio del cortante
que surge en flexo-compresion se debe cumplir:
M{ + My (TA5.1)
H

&

m:,-lr"n = E'“FE + H‘IMFE.B‘AS'E =

Donde @ _ es el factor de reduccion de resistencia de cortante igual a 0.75, pe y m?
son las capacidades de momento a flexion de la columna en su cabeza y pie, y H_es la
altura libre de la columna, otros parametros seran explicados mas adelante.

La ecuacion TAS5.1 indica que el cortante nominal reducido @V debe ser mayor
que el cortante generado por el mecanismo de colapso de vigas, 2V + 0.1uVg g5, PEFO NO
nece51ta ser mayor que el cortante generado por el mecanismo de colapso de columnas,
w Es decir, que se trata del mismo tipo de calculos hechos anteriormente en el
Capltulo 4 para el disefio por cortante.

El cortante por el mecanismo de colapso de vigas necesita ser explicado con mas
detalle:

)° es el factor de sobrerresistencia de las vigas que se conectan con la columna.
Segun NEC-SE-HM [7] numeral 4.3.2b:

20 = My +MF (I'A5.2)
Mr'-eq + M;eq

Donde Mgy Mg y son las capacidades de momento a flexion de la viga cuando
su armadura superior y inferior estan a traccion, respectivamente; M., y My, son los
momentos ultimos obtenidos de las combinaciones de carga que producen traccion en
fibra superior e inferior, respectivamente.

V_, es el cortante elastico obtenido de las combinaciones de carga que se analizan.

w representa un factor de ductilidad. Segin NEC-SE-HM en el numeral 4.3.2.c, es
igual a R/2.

VE,B . €8 €l cortante elastico en la base de la columna.

Esta alternativa de calculo de los cortantes debido al mecanismo de colapso de
vigas, se basa en suponer que el cortante que aparece en la columna cuando fallan las
vigas tiene la misma forma que el cortante elastico. Este es mayorado por la resistencia
extra, sobrerresistencia debida a la cantidad real de acero que se colocd, y las resistencias
efectivas tanto del acero como del hormigén. Ademas se adiciona un cortante de la

base, en prevision de dafio en este sitio.
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Finalmente, en cuanto a flexo-compresion la NEC-SE-HM [7] en el numeral 4.3.2.a

indica que los momentos ultimos para el disefio no deberan ser menores a:

Scp = @DMfSE (11/453)

Donde S_, es el momento ultimo para disefio, interpretindose aqui el subindice
“CP” como indicativo de “Collapse Prevention”, es decir prevencién de colapso;
()° factor de sobrerresistencia que ya se ha explicado previamente; w, es un factor de
amplificacion dindmica; S, es el momento por carga sismica en un anélisis elastico.

El factor de amplificacién dindmica para flexion o, debe aplicarse como se indica

en la Figura TA5.1:

—

H 0

0.75 H

| |nnet
/ -

L0

Figura TA5.1. Aplicacion del factor a lo largo de la altura H de la estructura
(Fuente: NEC-SE-HM)

El valor de w, es:

wp = 1154013 (35 -1) > 115 (LA5.4)

Donde p es el factor de ductilidad que se ha explicado previamente.

Este limite inferior es una muestra mas de la importancia de las cargas sismicas y
de la necesidad de considerar sobrerresistencia y amplificaciones dinamicas, para evitar
una falla prematura de la columna.

Obsérvese que, en el caso de usar los resultados de un analisis modal, se podria
dejar de lado el factor de amplificaciones dinamicas, pero no el de sobrerresistencia.

Este tipo de limites es considerado en el ACI 318S-14 [2] a través del factor € pero
para porticos resistentes a momentos intermedios. Para el caso de poérticos resistentes a
momentos especiales, en este codigo la responsabilidad de asegurar un comportamiento

sismico adecuado descansa en el control de columna fuerte — viga débil.
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3.5 EJERCICIO PARA DISENAR POR CORTANTE

Los datos de entrada son:

Datos
Dimensiones columna
h piso (m) | 3.4
lh piso sup (m) 2.7
Materiales
f'c (kg/cm2) 280
fy (kg/cm2) 4200
Seccion columna Seccion vigas
Ix (cm) 40 Direccién X Direccién Y
ly (cm) 55 b viga (cm) 40 b viga (cm) 35
Armado longitudinal (mim) 40 20 h V%ga (cm) 50 h V%ge_l (cm) 50
60 18 d viga (cm) 44.2 d viga (cm) 44.2
Recubrimiento (cm) 4 As sup (cm2) 14 As sup (cm2) 12
Estribo (mm) 12 As inf (cm2) 10 As inf (cm2) 10
Acciones internas
P (D 312 Combinacion con carga sismica (mayor valor)
Alrededor eje X
Mt=Mb (T-m) | 64
Alrededor eje Y
Mt=Mb (T-m) | »

Se observa que primero estan datos de la geometria del problema, por ejemplo la
altura de la columna del piso que se calcula y la del piso superior, materiales y secciones
de columna y vigas en sentido X y Y. Tanto en el caso de columna y vigas se tiene
también datos de armado. Luego, se encuentran los momentos resistentes maximos en
pie y columna de la columna, por simplicidad se han calculado sélo los de la base de
columna y se han supuesto iguales a los de cabeza. Estos usualmente se obtienen como
el maximo valor entre un rango definido por las maximas y minimas cargas axiales

ultimas, pero en este caso, se ha usado directamente el de la combinaciéon con carga

sfsmica de mayor valor, porque coincide con el valor maximo buscado.




TLos resultados son:

= alto libre col.

= alto promedio

= altura efectiva en X

= altura efectiva en Y

= érea acero long. col.

Cilculos
Columna

h (m) 2.74
hprom (m) 2.97
dx (cm) 33.8
dy (cm) 48.8
Asl (cm2) 27.83
p 0.013

= cuantia

Mecanismo de colapso No.1

_ (M +Mp)

V. =
cM1 hjibre

Vu < [Vemas Vemzl

Direccion X

VCMI (T) 30.66
VCM2 (T) 17.31
Vu (T) 17.31
Vu < ¢pVn
Av Vu
s " ¢xfyrdx
[0) 0.6
Av/s 0.203

21

Vigas
Direcciéon X Direccién Y
Msup (T-m) 29.65 Msup (T-m) 25.46
Minf (T-m) 21.76 Minf (T-m) 21.55

Mecanismo de colapso No.2

— (Minf+Msyp)

VCMZ h
prom

Direccion Y

VCMI (T)

46.72

VCM2 (T)

15.83

Vu (T)

15.83

Vu < ¢Vn
Av _ Vu

s ¢xfyxdy

0.6

Av/s

0.129




Cantidad y espaciamiento son:

Espaciamiento de estribos

b 35 — hx

s < Z;6db;so = 1O+—3
b (cm) 40
db (cm) 1.8

Direccion X Direccion Y
hx (cm) | 13.8 hy (cm) 14.20

b/4 (cm) 10
6db (cm) 10.8
So (cm) 15.0
s adoptado (cm) | 7.5

Cantidad de estribos

Av | A "‘cx b 'c
— > 0.3<—g—1>*f—;0.09*f * b

s Ach fy fy
Ag (cm2) 2200
Ach (cm2) 1504
Direccion X Direccion Y
by (cm) 55.00 bx (cm) 40
0.51 0.37
>= >=
AVls 0.33 AVs 0.24
Av/s min 0.05 Av/s min 0.03
Av/s definit. 0.603 Av/s definit. 0.452
Av (cm?2) 4.52 Av (cm2) 3.39
4 ramas ¢12 mm@7.5cm 3 ramas ¢$12 mm@7.5cm

Elaboracién: Soffa Campafa

Notese que para calcular la cantidad So se usé el menor valor entre /x y hy. Luego
se escogio un espaciamiento que redujera la cantidad y tamafo de los estribos, 7.5 cms.
Finalmente, se escogié un numero de ramas de estribos, con diametro de 12 mm, y se
determiné que el valor Av/s definit. fuera mayor que el valor necesitado y sombreado en

los cuadros antetiores.
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Un problema semejante se resuelve de manera similar, pero con un formato

diferente:

DISENO COLUMNAS POR CORTANTE

DATOS COL45X60
dx= 38.8 [cm] lado paralelo al eje X
dy= 53.8 [cm] lado paralelo al eje Y
h= 2.56 [m] altura libre
hpromedio= 3.06 [m] altura promedio 2 pisos
Asl= 27.8 [cm2] 4D20+6D18
fic= 280 [kg/cm2]
fy= 4200 [kg/cm2]
Pu= 342 [tonf]
DIR X DIRY
bviga= 40 [cm] bviga= 45 [cm]
dviga= 44.2 [cm] dviga= 44.2 [cm]
As sup= 16 [cm2] As sup= 18 [cm2]
As inf= 10 [cm2] As inf= 14 [cm2]
RESULTADOS
Mcol t=Mcol b= 64 [tonf-m] Mcol t=Mcol b= 49 [tonf-m]
Vul(col)= 38.3 [tonf] Vul(col)= 50.0 [tonf]
Mviga sup= 33.4 [tonf-m] Mviga sup= 37.6 [tonf-m]
Mviga inf= 21.8 [tonf-m] Mviga inf= 30.0 [tonf-m]
Vu2(vigas)= 18.0 [tonf] Vu2(vigas)= 22.1 [tonf]
Vu definitivo= 18.0 [tonf] Vu definitivo= 22.1 [tonf]
Av/s= 0.18 [cm] Av/s= 0.16 [cm]
ESPACIAMIENTO DE ESTRIBOS |
lado menor col= 40 [cm]
db= 1.8 [cm]
DIR X DIRY
hy= 158  [[cm] hx= 163 [[cm]
RESULTADOS ESPACIAMIENTO
hdefinitivo= 15.8 [cm]
lado/4= 10.0 [cm]
6db= 10.8 [cm]
S0= 15.0 [cm]
s= [cm]
s escogido= 7.5|[cm]
CANTIDAD DE ESTRIBOS
Ag= 2700 [cm2]
Ach= 1924 [cm2]
DIR X DIRY
by= 60 | [cm] bx= 45 | [ecm]
RESULTADOS CANTIDAD DE ESTRIBOS
DIR X DIRY
0.3(Ag/Ach-1)f c/fy*b= 0.48 [cm] 0.3(Ag/Ach-1)f c/fy*b= 0.36 [cm]
0.09fc/fy*b= 0.36 [cm] 0.09fc/fy*b= 0.27 [cm]
Av/s min= 0.48 [cm] Av/s min= 0.36 [cm]
(s detritvo~ TR ol T/ e~
A e~

Notese que para calcular, por ejemplo, Vul en sentido X, se usaron los momentos

en pie y cabeza de columna alrededor del eje Y.
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TEMA ADICIONAL 6

COLUMNAS CORTAS (CAPTIVE COLUMNS)

Es una modificacién accidental en la configuraciéon estructural original de una
columna, de forma que la distancia vertical libre entre vigas o losas soportadas por la
columna, se ve disminuida por un elemento, generalmente no estructural, que limita la
capacidad de la columna de deformarse libremente en el sentido lateral (Meli, 2011).

En este caso, las fallas por cortante, desgarramientos transversales que se muestran
con fisuras que forman una X debido a los ciclos sismicos en una y otra direccion,
tragiles y peligrosas, son usuales cuando la altura libre de la columna por presencia de
elementos no estructurales es menor a la mitad de la altura de la columna entre borde
inferior y superior de las vigas en cabeza y pie. Por ejemplo, en el caso de un alto de
columna entre vigas tipico de 2.40 m, podria haber una falla fragil de cortante si la
ventana adyacente tiene menos de 1.20 m de alto.

La Figura TAG.1 muestra fotografias de columnas que fallaron por el sismo de 16

de abril de 2016.

Fignra TA6.1: Columna corta, falla por cortante (Fuente: varias, sismo de Pedernales 2016)




UNIVERSIDAD DE LAS FUERZAS ARMADAS
INNOVACION PARA LA EXCELENCIA

La Figura TAG6.2 muestra el cambio en la distribucién de cortantes a lo largo de la
columna debido a la presencia de la mamposteria.

sxyrrrererereeres SOOI

Mmm

Fignra TA6.2: Distribucién de cortantes ante cargas laterales en portico con y sin mamposteria.
Fuente: Caiza, Pablo y Viera, Paulina; 2018

LLa mamposteria restringe el movimiento de la columna y genera un comportamiento
en el que ésta podria alcanzar su maxima capacidad a flexion tanto en la unién con la
viga como en la unién con la mamposteria, como se observa en la Figura TAG6.3.

Figura TA6.3: Distribucién de momentos

Se observan mayores momentos debido a la presencia de la mamposteria,
adicionalmente una luz libre de la columna muy pequefia. Por tanto, el cortante V, que

se calcula como se indica a continuaciéon (Beauperthuy), sera muy alto:

= Youp + Miny (TA6.7)
=




Donde M_ v M, . son los momentos en los extremos de la luz libre de la columna
disminuida por la mamposteria y que podrian ser los momentos maximos resistentes.
Diferentes estudios experimentales tales como el de la Universidad de Texas en
Austin  (Umehara, 1982) han mostrado algunas caracteristicas importantes de las
columnas cortas:
a) Las cargas axiales moderadas aumentan la resistencia y rigidez de las columnas.
b)Las cargas ciclicas aceleran la degradacion de la columna.
c)La resistencia de las columnas a esfuerzos cortantes es practicamente insensible al
espaciamiento de estribos, es decir la resistencia a corte depende exclusivamente del
hormigon.

d)Las columnas muestran respuestas histeréticas inestables.

Existen diferentes alternativas para evitar la columna corta tales como las expuestas

por la Universidad de los Andes en Bogota (Guevara, 2001):

I Separar el muro no estructural de los costados de las columnas. La separacién debe
tener una dimension minima horizontal equivalente al 1.5 por ciento de la altura libre
del entre piso. El muro de mamposteria debe estar reforzado y amarrado para evitar
se vuelque al verse sometido a fuerzas laterales perpendiculares a su propio plano.

ITReducir la longitud de las ventanas. Pérticos con luces de hasta 4 m: adicionar paneles
con un ancho minimo igual a dos veces el alto de la luz libre de la columna cautiva.

III Reducir la longitud de las ventanas. Porticos con luces mayores a 4m: ancho minimo
del panel adicional a=(I*h)/H, L=luz libre de la viga, h=altura libre de la columna
con mamposteria, H=altura libre de la columna sin mamposteria.

La solucion I elimina completamente el problema de la columna corta. Témese en
cuenta, sin embargo, que si no se deja el espaciamiento indicado, se corre el riesgo de
que la mamposterfa todavia golpee a las columnas, como se ha documentado en ensayos
realizados por la Pontificia Universidad Catolica de Pert (San Bartolomé, Rivera, Duran,
Mufoz, & Quiun, 1998).

La norma ecuatoriana NEC_SE_HM en el numeral 4.3.5 también hace referencia a
que las columnas cortas son casos no deseados (Norma Ecuatoriana de la Construccion
NEC-SE-HM, 2014). Si son inevitables sugiere 3 requisitos de disefo:

- El espaciamiento maximo entre los estribos debera ser igual a 4 veces el diametro de
la varilla longitudinal, sin exceder 100 mm, y en toda la altura de la columna corta.

Este es un requerimiento que se contrapone a lo indicado previamente.
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- Se realizara un disefio por capacidad de estos elementos y se verificara que la capacidad
de distorsion del edificio sea similar a la del edificio sin columna corta. Este requisito
podria interpretarse como aceptar que la columna no resiste cortante y que, por lo
tanto, hay que verificar que la estructura sin esta columna no tenga dafio excesivo.

- Si la altura de la columna corta es menor a cuatro veces la dimension de la seccion
de la columna en la direccion de las fuerzas sismicas, ninguna combinacién de cargas
puede producir fuerzas axiales mayores que 0.20*f'c*Ag. Este requisito definirfa el

alto critico de una columna corta y la necesidad de controlar las cargas axiales.

TEMA ADICIONAL 7

LA ESCALA DE INTENSIDAD MODIFICADA DE MERCALLI (MMI) Y UNA PRIMERA
APROXIMACION A LAS CATEGORIAS DE DISENO SiSMICO

En el desarrollo de los limites de movimiento del suelo y los requerimientos de
disefio para las varias categorias de disefio sismico se considerd una escala de intensidad

modificada de Mercalli equivalente (ASCE/SEI 7-16, 2016). En forma muy general:

Tabla TA11.1: Algunos grados de la escala de intensidad modificada de Mercalli

GRADO MMI DANO CATEGORIA DE DISENO SiSMICO
(para estructuras ordinarias)
\ No hay realmente dafio A
VI Dailo no estructural ligero B
VII Dailo no estructural peligroso C
VIII Dailo peligroso en estructuras susceptibles D
IX Dailo peligroso en estructuras robustas E

Por ejemplo, en una zona donde se esperan sismos con grados de intensidad VIII,
es decir los que producen dafio peligroso en estructuras susceptibles, el grado de
detallamiento sismico o mejor la categoria con la que se debe construir es la D. Notese
que el grado mas exigente de disefio es el E.

Puesto que la escala MMI es cualitativa por naturaleza, la correlacién que muestra
la Tabla TA11.1 es mas o menos valida, dependiendo de los valores numéricos que se
le asignen a la escala MMI. De forma aproximada a cada grado corresponde el doble de

valor. Por tanto, la relacion entre la escala MMI y el sismo de disefio no es simple.
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Vale la pena resaltar que lo se busca es que, ante el nivel llamado maximo sismo
considerado, las estructuras con categoria de disefio A no veran sismos destructivos
de elementos estructurales, mientras que las de categoria D veran sismos que pueden

destruir estructuras vulnerables.

CAMPUS SANGOLQUI, UNIVERSIDAD DE LAS FUERZAS ARMADAS ESPE.
Fuente: Caiza, Pablo, 2018.
EDIFICIO ADMINISTRATIVO

Disefio arquitecténico: Arq. Hugo Ayala. Disefio estructural: Ing, Pablo Caiza (2004)
BIBLIOTECA ALEJANDRO SEGOVIA
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cApiTuL 4 R

DISENO DE MUROS ESTRUCTURALES




4.1 INTRODUCCION

Los muros son elementos volumétricos con dos de sus dimensiones mucho mas
grandes a la tercera. Ademas, el plano formado por estas dos dimensiones es vertical.
Esta sometido a diferentes cargas que pueden ser analizadas en dos grupos: dentro del
plano del muro y fuera de él.

Ante cargas fuera del plano, el comportamiento del muro depende de sus apoyos:
en cantiliver (a), simplemente apoyado (b) o como losa bidireccional (c) (Ortega Garcia,

2015), lo que se indica en la Figura 4.1.

cimamadon

Zmaniackia
Crmaniacion

b]

Figura 4.1. Comportamiento estructural de un muro ante cargas fuera del plano
Elabotracién: Chicaiza, Carla, 2018

Sin embargo, las cargas dentro del plano pueden considerarse como las mas
importantes, ya que es en este plano donde el muro genera la mayor resistencia y por
tanto es mas util. En el capitulo 1 ya se indicé la importancia de los muros para reducir
las derivas de piso ante cargas sismicas y, por tanto, los efectos p-delta, que son los que
llevan al colapso de las estructuras. En este capitulo se resaltara sobre todo este tipo de
cargas.

Se revisaran configuraciones en planta y elevacion adecuadas para resistir
fundamentalmente cargas sismicas. También se pondra énfasis en el comportamiento
no lineal y en la necesidad de asegurar un comportamiento apropiado del material en los
extremos criticos de los muros. Esto se logra basicamente a través de: confinamiento
del hormigén y anclaje de las varillas de acero.

Vale la pena notar que, debido a que absorben una parte importante de las cargas

horizontales por medio del cortante, se les conoce como muros de cortante. Sin embargo,
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estan sometidos adicionalmente a cargas axiales y momentos flectores, por lo que en la
actualidad se los llama muros estructurales (American Concrete Institute, 2015).

Sila carga axial y el comportamiento a compresion es dominante, existe un método,
denominado simplificado, que bajo ciertas limitaciones, facilita su calculo.

En el caso general, con carga axial, momento y cortante, el espesor del muro se
establece por consideraciones de rigidez y estabilidad, en tanto que el armado minimo,
tanto longitudinal como transversal, se determina inicialmente por consideraciones de
cortante pero luego se chequea la necesidad de valores mayores por flexo-compresion.
Para la flexo-compresion, se sigue el mismo procedimiento delineado en el capitulo
anterior para columnas incluyendo la mayoracién de los momentos por efectos p-delta.
Sin embargo, se presentara un método adicional simplificado.

Por otro lado, es importante notar las dificultades geométricas de su analisis.
En elevacion los muros pueden tener aberturas para puertas y ventanas y, en planta,
diferentes configuraciones geométricas. Por tanto, el uso de elementos finitos es esencial
para su analisis (Computers and Structures Inc, ETABS., 2016). Sin embargo, atn en
estos casos, muchas veces el analisis puede facilitarse ya que por ejemplo las aberturas
de puertas y ventanas siguen patrones regulares que permiten intuir la funcién de cada
elemento finito como parte de un soporte horizontal o vertical.

4.2 MUROS TRABAJANDO FUNDAMENTALMENTE A COMPRESION

En un pafs sismico como el Ecuador, es dificil imaginar algun muro cuyo disefio
se base tan sélo en la compresion. Sin embargo, en zonas de pendientes, es necesario
realizar cortes y surge la posibilidad de transferir las cargas horizontales, a través de
una losa trabajando como diafragma, directamente al suelo, sin mayor influencia de los
muros. En este caso, sobre todo los muros interiores se disefiarian fundamentalmente

a compresion.

Espesor y cuantias de armado del muro a compresion

En ACI318S-14 (American Concrete Institute, 2015) se indican espesores (Tabla
11.3.1.1) para muros denominados de carga, no portante y exteriores de sétanos y
cimentaciones. Los datos que siguen se refieren al muro de carga calculado mediante el
método simplificado.

El muro a compresion debe cumplir:

1.10ems = h = i donde h es el espesor del muro y 1 es el menor valor entre la
longitud y la altura no apoyadas del muro.
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2. Debe tener armadura vertical y horizontal.
a. . =0.0012
b.o . 20.0020
c. En muros con h=25 cms usar dos capas de armadura

Las cuantias indicadas son para acero con esfuerzo de fluencia menor o igual a 420
MPa, para varillas con didmetros menores o iguales a 16 mm y para V =0.5V , en el
plano del muro.

Respecto al espaciamiento del refuerzo, tanto el horizontal como el longitudinal,
cumple con ser el menor entre 3h y 450 mm. Adicionalmente, el espaciamiento del
refuerzo longitudinal tampoco debe exceder "/, y el del horizontal 7.

M¢étodo simplificado para muros trabajando fundamentalmente a compresion

Para usar el método simplificado hay las siguientes restricciones (American Concrete
Institute, 2015):

1) La resultante de las cargas debe estar ubicada en el 1/3 central del espesor del
muro.

2) El ancho efectivo soportante de cada reacciéon no debe exceder de la distancia
centro a centro entre las reacciones, ni el ancho del apoyo + 4 veces el espesor del muro.

3) El muro debe estar anclado al piso, a columnas u otros elementos de la estructura.

HP<OP

ki,

2
m) ] ACI 3185-1411.5.3.1 (4.1)

0P, = 0.550f,4, [1 - (

Donde ©¥=0.65, £, es el esfuerzo caracteristico del hormigén a compresion, Ag
es el area de la seccion de muro igual a su espesor por el ancho efectivo del punto 2)
anterior, |_es el alto del muro centro a centro de los apoyos inferior y superior, h es el
espesor total del muro.

k para muros arriostrados:

- Con restriccion en la rotacién en 1 o 2 extremos: 0.8

- No restringido en la rotacion en ambos extremos: 1.0

k para muros no arriostrados: 2.0
Disefo por cortante
Para el disefio de fuerzas cortantes horizontales en el plano del muro, se tiene
V, = 0.50V, 4.2)

V., = 0.53,/f hd “4.3)
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Donde d debe considerarse igual a 0.81 €8 decir el 80% de la longitud del muro

Para el disefio de fuerzas cortantes horizontales fuera del plano del muro, se tiene

V <OV, (4.4)
el cortante nominal Vn debe calcularse como:

Vo=V, +V, <267 hd 4.5)
V. = 053 hd 4.6)
Luego,

[ Asfed (+.7)
s ==

Donde d debe considerarse igual a 0.81 , s es el espaciamiento del 4rea de acero por

cortante A,y f} . es el esfuerzo de fluencia del acero transversal.

Disefio de muros a compresion

Se tiene un muro pequefio de hormigén armado, £'c/fy=240/4200 kgf/cm2. En
el muro se apoyan vigas prefabricadas con una carga permanente de 27 tonf y una
carga temporal de 11 tonf. El muro esta enterrado en parte de su longitud, por lo que
tiene dos alturas: 3.24 m y 3.10 m. La base de las vigas prefabricadas es de 0.20 m y la
distancia entre centros de estas vigas es de 1 m. Determinar el espesor y el armado del
muro.

f'c 240.000 | kgf/cm2
fy 4200.000| kgf/cm2
PD 27.000 Tonf

PL 11.000 Tonf
hl 3.240 m
I 3.100 m
I 3.240 m
b VIGA 0.200 m
C.C 1.000 m

k (arriostr] 0.800

Primero se determina el alto de calculo del muro, para lo que se busca el mayor valor
de altura. A continuacion se calcula el espesor del muro. Luego, la carga axial tltima

de cada viga prefabricada, esto para comparatla con la carga nominal de aplastamiento.

104

e s



Mas tarde, también se compara la carga ultima del muro con su capacidad resistente en
el disefio basico de flexo-compresion. Finalmente, se calculan las armaduras vertical y
horizontal, a partir de las cuantias minimas. Para esto, se calcula el area de acero por
metro de longitud, se escoge un diametro de varilla, se determina el nimero necesario

de varillas y el espaciamiento y se chequea que cumpla con valores minimos y maximos.

[ csoesonpemuro | D oo | |
~ _ H.
Sl | T [ DisENO POR FLEXO-COMPRESION |
tw ADOPTADO 0.200 m G
“IcDviild MECU 1 o VAW °F/IT HIII( , ;) ]
Moul
Cvil 1.2D+1.6L 50.000 | Tonf "ICDvii 143.453 | Tonf
ovil “ICvii oK

"IcD 0 MACOVEC U VRO wiil) [18™°F
"IcD 53.040 | Tonf As VERTICAL 2.400 cm2/m
ovil "IcD oK As HORIZONTAL 4.000 cm2/m

HORIZONTAL 3.537 4 12.000 25.000 25
VERTICAL 2.122 3 12.000 33.333 35

Elaboracién: Michael Castillo

En el siguiente ejemplo se plantea un problema similar al anterior, pero con una
presentacion mas corta de los resultados.

Diseflar un muro que soporte vigas prefabricadas separadas a 1.5 m. El ancho
del apoyo de cada viga es de 25 cms, el muro esta restringido a rotacioén en su tope y
empotrado en su base.

Datos adicionales: f'c/fy=240/4200 kgf/cm2, peso de las vigas Pp=25 tonf, PL=8

tonf, alto no apoyado del muro 3.06 m.
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METODO SIMPLIFICADO MUROS A COMPRESION

DATOS

Separacion de reacciones= 1.5|[m]

Ancho de apoyo de cada reaccidn=a= 0.25([m]

Longitud no apoyada del muro= 3.06|[m]

k= 0.8

f'c= 240([kgf/cm2]

fy= 4200|[kgf/cm2]

PD= reaccidén permanente= 25([tonf]

PL=reaccidon temporal= 8| [tonf]

SOLUCION

Espesor del muro

he 0.12|[m]

h escogido= 0.15([m]

Cargas ultimas

[Pu=1.2Pp+1.6PL= | 42.8/[tonf] |

Resistencia de aplastamiento del muro

|Raplast=d>*0.85*f’c*h*a | 49.7| [tonf] |
49.7 >? 42.8 OK

|Ancho colaborante efectivo= | O.85| [m] |

Resistencia de disefio del muro

0B = | 80.9][tonf] |
80.9 >? 42.8 OK

Célculo del acero

Separacion maxima= 0.45([m]

d varilla vertical= 1.2|[cm]

d varilla horizontal= 1.2|[cm]

As vertical /m= 1.8{[cm2/m]

As horizontal/m= 3[[cm2/m]

s vertical calculada= 62.8|[cm]

s horizontal calculada= 37.7|[cm]

s vertical escogida= 45([cm]

s horizontal escogida= 35|[cm]

En esta tabla los casilleros de datos se resaltan con fondo amarillo.
Vale la pena indicar que suponiendo un diametro de las varillas de 12 mm, se calcula
cuantas son necesarias y con qué espaciamiento, el que se chequea que cumpla con

valores minimos y maximos.
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4.3 MUROS EN ZONAS SiSMICAS

Elinterés de este libro en el uso de muros se debe a su capacidad para disminuir las
derivas de piso y por tanto los efectos p-delta debidos a cargas sismicas. Las notas que
siguen estan basadas en diferentes fuentes de las que vale la pena resaltar los cédigos
ACI318 §-14 (American Concrete Institute, 2015), ASCE7-16 (ASCE/SEI 7-16, 2010),
ASCE SEI 41-13 (ASCE-SEI, 2013) vy, en el folleto “Seismic Design of Cast-in-Place
Concrete Special Structural Walls and Coupling Beams” (Moehle, Ghodsi, Hooper,
Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012), que constituyen el estado del arte en los Estados
Unidos de Norteamérica.

Es necesario empezar con algunas definiciones, resaltar la importancia de los muros
para reducir las derivas de piso, tipos de muros, motivos por los que se escogen como
sistema resistente, y también algunas limitaciones que exigen el trabajo en equipo de las
personas encargadas de su diseflo y construccion.

Como se ha indicado ya, los muros que resisten combinaciones de cortantes,
momentos y cargas axiales se denominan muros estructurales. Un muro estructural
especial es aquel que satisface los requerimientos de ACI 318, Capitulo 18 en la version
2014 (American Concrete Institute, 2015), cuyo propodsito es obtener resistencia y
resiliencia necesarios para soportar los efectos sismicos en edificios asignados a las
categorias de disefio sismico que representan mayor riesgo. Segin ASCE/SEI 7-16
estas categorias con mayor riesgo se denominan D, E y F (ASCE/SEI 7-16, 2010).
Notese que, en general, el riesgo esta relacionado con el nivel de amenaza sismica, el
tipo de suelo, el tipo de ocupacion y uso de la edificacion.

Los muros estructurales son elementos relativamente rigidos y voluminosos que
afectan significativamente el comportamiento estructural y la concepcion arquitectonica
de un edificio. Por tanto, su tamafio y ubicacién deben estudiarse no sélo para soportar
adecuadamente las cargas a las que se sometera el edificio durante su vida util sino
que, adicionalmente, de forma que no perturben los requerimientos arquitecténicos del
proyecto estructural.

En edificios relativamente bajos, los muros son s6lidos y trabajan junto con poérticos.
Pero pueden reemplazar completamente a los porticos. En este caso estan perforados
por las aberturas para ventanas y puertas. En edificios mas altos, usualmente los muros
trabajan junto a poérticos. Regularmente se extienden a todo el alto del edificio como
cantilivers sostenidos en la cimentacién. Algunos muros aislados pueden ser conectados
por medio de vigas de acople, para producir sistemas mas rigidos. Un sistema estructural,
tal como el de muros estructurales especiales, es escogido por consideraciones de
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desempefio sismico, funcionalidad, facilidad de construccion y, costo. En edificios bajos
y medianos, este sistema es comparable con otros tales como los porticos especiales
resistentes a momentos, que son los usualmente empleados en Ecuador. Sin embargo,
los muros estructurales son indispensables donde, por limitaciones arquitectonicas tales
como altura de piso, no hay espacio suficiente para vigas descolgadas. Los cajones de
escaleras y los ductos de los elevadores son el lugar obvio para los muros estructurales,
porque satisfacen tanto la necesidad de confinamiento de los ductos verticales como la
de proveer resistencia axial y lateral a la estructura en su conjunto. Sin embargo, debe
procurarse que su ubicacién no produzca torsion en planta.

ASCE 7-16 impone limites de altura para edificios donde el sistema estructural
resistente a cargas sismicas esta constituido exclusivamente por muros estructurales
especiales (ASCE/SEI 7-16, 2016). Estos limites son: 50 metros pata las categorias
de disefio sismico D y E, y 30 metros para la categoria F. Aumentan a 75 y 50 metros
respectivamente, en el caso de no existir irregularidades torsionales extremas y de que
el cortante en cualquier eje de muros no excede el 60% del cortante de piso. No hay
limite para un sistema dual, compuesto por muros y porticos especiales resistentes a
momentos que absorban al menos el 25% de las fuerzas sismicas.
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TEMA ADICIONAL 8

CATEGORIAS DE DISENO SiSMICO (CDS)

ASCE-7-16 (ASCE/SEI 7-16, 2016) establece 5 categorias de diseflo sismico
CDS por medio de las que se definen los requerimientos de disefio minimos de una
estructura. Estas categorias se denominan A, B, C, D y E 6 E. Se establecen de acuerdo
a las caracteristicas del espectro de disefio sismico, especificamente de los parametros
Sps y Sp1, que corresponden a la aceleracién espectral para periodos cortos y para un
periodo de 1 seg, respectivamente, y de las categorias de ocupacion de las edificaciones,
que segiin ASCE7-16 son cuatro y se denominan I, II, IIT y IV. I son edificaciones sin
mayor riesgo a la vida, II otras, III ocupacion especial y IV esenciales. Estas categorias
son semejantes a las NEC15 con las que se determina el factor de importancia en
el analisis sismico. La Tabla TA11.1 muestra la categoria de disefio sismico a la que
corresponde una edificacion dependiendo de Spbs, de Spi1 y de la categoria de ocupacion
y que se corresponde con las Tabla 11.6-1 y 11.6-2 de ASCE7-16.

Tabla TA11.1. Categorias de diseiio sismico

SDS vs. Ocupacion de las SD1 vs. Ocupacién de las 1 1I 111 v
edificaciones edificaciones

Sps<0.167 Sp1<0.067 A A A A

0.167= Sps=0.33 0.067= Sp1=0.133 B B B C

0.33< Sps=0.50 0.133< Sp1=0.20 C C C D

0.50< Spbs 0.20< Spt1 D D D D

Fuente: ASCE7-16

La CDS se determina usando Sps y luego Spi. De estos dos resultados, se escoge
la categoria mas severa. Notese que no se depende del periodo de vibracion de la
estructura. La CDS E se usa para estructuras con categorias de ocupacion I, II y 111
cuando la aceleraciéon espectral para el sismo maximo considerado para periodos de 1
segundo, S1, es mayor o igual a 0.75. Se usa la F para la categoria de ocupacion 1V si
S1=0.75.

Hay algunas observaciones respecto a estas asignaciones de CDS. En primer lugar,
el uso del factor Spique permite incluir los efectos de sismos cercanos. Notese que
los criterios de disefio en las categorias E y F procuran especificamente proveer una
aceptable comportamiento ante este tipo de sismos. Sin embargo, la NEC15 no incluye
estos efectos por sismos cercanos. Por otra parte, las CDS no dependen del periodo de la
estructura. Una razon fundamental es la dificultad de estimar correctamente el periodo
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de vibracién de una estructura. Entonces, se prefiere asignar la CDS de acuerdo a la mas
critica usando las vibraciones de periodo corto o periodo largo. Otra razén es el deseo
de simplificar las regulaciones de edificios requiriendo que todos los edificios sobre un
suelo determinado en una regién particular tengan la misma CDS sin considerar el tipo
estructural. De esta forma, las CDS serfan la base para regularizar en una comunidad la
seleccion del sistema estructural y de los componentes no estructurales. Sin embargo,
debido al impacto econémico de disefiar una estructura como tipo D, o con menor (C)
o mayor categoria (E), existe la posibilidad de usar sélo el parametro Spssi la edificacion
es confiablemente de periodo corto.

TEMA ADICIONAL 9

COMPORTAMIENTO ESPERADO DE ACUERDO A LA CATEGORIA DE OCUPACION Y
AL NIVEL DE MOVIMIENTO DEL SUELO

La NEC-SE-DS (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014) en
4.2.3 indica el comportamiento estructural esperado de la siguiente forma:

Tabla TA.8.1. Comportamiento elementos estructurales y no estructurales segsin NEC-SE-DS

Nivel de desempefio Elementos estructu- | Elementos no estructu- Tasa anual de
estructural (prevencion) rales rales excedencia
Servicio Ningun dafio Ningun dafio 0.02300
Dafio Ningun dafio Dafios 0.01389
Colapso Cierto grado de dafio Dafios considerables 0.00211

Fuente: Tabla 8 NEC-SE-DS

Se entiende que este comportamiento corresponde a estructuras ordinarias y que
la tabla esta ordenada en filas respecto a los sismos frecuente, de disefio y maximo
considerado.

ASCE7-16 (ASCE/SEI 7-16, 2016) da informaciéon mas detallada en que se
relacionan 4 niveles de comportamiento (operacional, ocupacioén inmediata, seguridad
de vida y prevenciéon de colapso) con 3 sismos (frecuente, de disefio y maximo
considerado). Ademas indica 3 categorias de ocupacion (ordinaria, II; alta ocupacion,
IIT; y esencial, IV).

110

e s



NIVEL DE COMPORTAMIENTO
SISMO S chpa?ién Seguridad de Prevencién
inmediata vida de colapso
Frecuente
Ordinaria
De Disefio
Esencial
Maximo
Considerado \
Alta Ocupacidén

Figura TAT11.1. Comportamiento estructural seguin ASCE7-16

En este grafico se observa que una edificacion ordinaria debe permitir la ocupacion
inmediata después de un sismo frecuente, evitar pérdidas de vidas humanas en el sismo

de diseno y, prevenir el colapso en el caso del maximo sismo considerado, que es lo que

también indica la NEC-SE-DS.

4.4 PRINCIPIOS GENERALES DE UBICACION DE MUROS

Planta

Los dos problemas principales que se enfrentan en la ubicacién en planta de muros
estructurales son:

Torsion en planta

Estabilidad del muro

Para superar la torsion en planta es necesario que el centro de masas y el de rigideces
estén lo mas cercanos posible. Una alternativa es ubicar los muros alrededor del centro
de masas. Otra, colocarlos en pares en el perimetro porque de esta forma se crean
fuerzas separadas por un brazo de palanca maximo. Ademas, los muros se colocan no
tan s6lo en una direccion resistente principal sino también en la otra.

Por otra parte, como se observa en los diagramas de interaccion momento-fuerza
axial, los muros aumentan su estabilidad si la carga axial aumenta moderadamente.
Entonces, resulta deseable mover los muros hacia el interior porque de esta manera
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tienen mayores areas cooperantes. Pero la carga axial no debe ser excesiva lo que obliga
a distribuirla no en uno sino sobre varios muros.

Es evidente que torsion y estabilidad son requerimientos contrapuestos por lo que
es necesario buscar una alternativa que los balancee. Esta alternativa, sin embargo, debe
basarse en distribuir los muros evitando concentraciones de esfuerzos peligrosas, ver
Figura 4.2. Esto es cierto sobre todo cuando se transmiten cargas a suelos compresibles.

También deben evitarse los muros muy largos.

— | E1H

L L | L] W L] )
. EEE] - i O - O
- | | u | u |
a) Localizacidn concentrada de elementos nigidizantes, b} Distribucidn mds uniforme de elementos rigidizantes

Figura 4.2. Concentracion vs. distribucién de muros
Fuente: Disefio sismico de Edificios (Bazan & Meli, 2003)

Finalmente, por su rigidez, los muros, si se colocan alineados, pueden restringir el
acortamiento elastico y por creep de las losas, provocando fisuramientos importantes
alrededor de ellos.

Por otra parte, de acuerdo a los diferentes requerimientos arquitectonicos, las
formas en planta de los muros son numerosas. L.a mas sencilla es la rectangular. La
configuracion rectangular con cabezales, por otra parte, permite ubicar suficiente
refuerzo longitudinal para resistencia a flexion, mejorar la estabilidad del muro, y tener
espacio donde anclar las vigas que llegan al muro. Sin embargo, los cabezales pueden
estorbar el disefio arquitectonico e incrementan el costo de los encofrados. Otras
configuraciones son: T, L, C e I. En estas geometrias, cualquier segmento paralelo a la
direccion de las cargas sismicas funciona como el elemento alma resistiendo carga axial,
cortante y flexién, en tanto que los segmentos perpendiculares funcionan como alas a
tension o compresion.
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Elevacion

Los muros deben ser continuos en elevacién. Sin embargo, muchas veces
consideraciones de funcionalidad y costo llevan a la introduccion de aberturas y otras
irregularidades. Bajo carga lateral, estas irregularidades conducen a concentraciones de
esfuerzos y derivas localizadas que son dificiles de cuantificar y acomodar en el disefio
y por tanto resultan en respuestas sismicas no deseadas.

Los pisos blandos, que resultan por ejemplo de no continuar un muro hasta el primer
piso, son prohibidos. Los muros que son interrumpidos en algin piso intermedio, si
bien estan permitidos, son penalizados incrementando las cargas sismicas. En todo
caso, son preferibles reducciones graduales de la seccion de los muros.

Puesto que las aberturas en los muros cambian el flujo de las fuerzas, es mejor que
sigan patrones regulares con el fin de producir flujos mas predecibles. De esta forma
pueden identificarse elementos resistentes verticales y horizontales. El primero es un
elemento que trabaja como columna (tiene bordes o aberturas del muro a la izquierda
y ala derecha), en tanto que el segundo trabaja como viga (tiene bordes o aberturas del
muro arriba y abajo). Una buena practica disefia los elementos verticales mas resistentes
que los horizontales, con el fin de evitar mecanismos de colapso de piso.

Hay algunos elementos verticales estrechos que no satisfacen los requerimientos de
dimensiones de columnas en poérticos, sin embargo funcionan como tales. ACI318S-14
(American Concrete Institute, 2015) los define como elementos puntales (pier) o

.
by

contrario se podrian usar los requisitos alternos en ACI318S-14 numeral 18.10.8.1.

1 , . o -
machones si ﬁ < 6.0y== = 2.0. El machon se disefia como columna si — < 2.5, en caso

Si las aberturas regulares no son posibles, se requiere un esfuerzo adicional de
disefio y de detallamiento para desarrollar la transferencia de fuerzas alrededor de las

aberturas. En este caso, el uso de elementos finitos es una ayuda inestimable.

4.5 EL MURO COMO PARTE DE UN SISTEMA ESTRUCTURAL RESISTENTE

El muro estructural es sélo una parte de un sistema resistente. Hay que pensar
en que las cargas sismicas, por ser inerciales, aparecen en los elementos con masa,
fundamentalmente los diafragmas horizontales. De aqui se transmiten a los elementos
resistentes tales como los muros y finalmente, a la cimentacion. Por lo tanto, es necesario
estudiar el comportamiento de diafragmas y cimentaciéon como parte del sistema

estructural uno de cuyos componentes son los muros.
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Diafragmas

En este apartado interesa resaltar la necesidad de buenas conexiones entre los
diafragmas y los muros para evacuar las cargas sismicas.

Notese que muchas veces las aberturas en los diafragmas estan al lado de los muros,
complicando la transmisién de las cargas sismicas. Una buena practica, por tanto, es
construir diafragmas sélidos alrededor de los muros. Esto es especialmente necesario
en el caso de diafragmas que cubren pisos subterraneos y que se conectan con los muros
de retencién de suelos en el perimetro del edificio. Aqui el momento de volteo por las
tuerzas sismicas es resistido por un par de fuerzas generado por la losa y la cimentacion

de base del edificio y por lo tanto es necesario facilitar su formacion.

Cimentacion

En edificios relativamente bajos, las vigas de cimentacién son suficientes para
resistir los momentos de volteo. Para demandas mas altas, se usan pilotes. Una opcién
es extender los elementos de cimentacién, por ejemplo las vigas, uniendo muros
y columnas y redistribuyendo sus cargas debido a la rigidez de esta viga extendida.
Este trabajo también puede realizarse por los mismos muros en la base del edificio,
proporcionados adecuadamente. Otra alternativa es construir muros subterraneos
uniendo la cimentacién y el diafragma a nivel del suelo para transmitir el momento de
volteo por cargas sismicas a los muros de retencion de suelos adyacentes.

Finalmente, una alternativa adicional es permitir que la cimentacién se levante ante
cargas tales como las sismicas. En efecto, al caer de nuevo a su posicion inicial, la
cimentacion disipa energfa. Esta alternativa todavia no es reconocida por los codigos

notrteamericanos.

4.6 BASE TEORICA PARA EL DISENO DE MUROS ESTRUCTURALES ESPECIALES

El comportamiento estructural de los muros puede clasificarse en:

Controlado por flexo-compresion

Controlado por cortante

Este comportamiento depende en buena parte de su relacién de aspecto . Si esta es
mayor o igual a 2.0, el muro se comporta como un cantiliver y el modo de falla preferido
es por cedencia flexural, sin falla de cortante. Si esta relacién es menor o igual a 0.5, el
muro resiste las cargas horizontales a través de un mecanismo de puntal diagonal, en
el que el hormigon y las armaduras longitudinal y transversal resisten cortante. En este

caso se acepta la cedencia a cortante porque los muros tienen una gran resistencia y baja
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demanda de ductilidad. Para relaciones de aspecto intermedias, el comportamiento es
una mezcla de los dos anteriores.
La norma NEC-SE-HM (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-HM,

2014) indica que los muros estructurales trabajan a flexion si:

. 4.8)

V=l,

Donde M es momento a flexion, V es cortante y 1 es el largo del muro.
Esta ecuacién coincide con el criterio anterior basado en la relacién de aspecto
puesto que:
M _Vsh, h 4.9)

=2
Vel, Vsl, h,

Mecanismo de cedencia en muros controlados por flexo-compresion

Estos muros son relativamente esbeltos y trabajan en cantiliver. Aqui se busca la
cedencia a flexion ductil de la base del muro. Si son muros con vigas de acople, se espera
que primero cedan estas vigas y que luego lo haga la base de los muros. Se debe evitar
la falla por cortante del muro y las fallas de los diafragmas y cimentacion.

Para obtenerla cedencia sélo enlos sitios deseados, se procura que las cargas actuantes
sean muy cercanas a las resistentes en esos sitios y que en el resto haya sobrerresistencia.
De esta forma ademas, el detallamiento especial para obtener ductilidad s6lo es necesario
en los sitios de cedencia.

La norma NEC-SE-HM indica que los momentos de disefio deben variar a lo alto
del muro en funcién del parametro que es un momento mayorado a la mitad de la
altura del edificio (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-HM, 2014).

En muros muy esbeltos, los modos de vibracién superiores pueden conducir a
la apariciéon de mecanismos de cedencia en pisos intermedios a mas del mecanismo
primario en la base. Estas zonas se disefian con ductilidad moderada. Adicionalmente,
en muros irregulares, es necesario realizar disefios conservadores, pues es muy dificil
determinar y controlar los puntos exactos de cedencia.

Obtencion de la cedencia a flexion ductil

Las zonas criticas de los muros deben soportar el ingreso en el rango inelastico en
multiples ocasiones. Para obtener una ductilidad adecuada es recomendable:

a) Mantener los esfuerzos de compresion y cortante bajos.

b) Disenar una zona de compresién a flexiéon confinada estable.

c) Evitar fallas de traslape.
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Para obtener un buen disefio las fuerzas axiales deberfan mantenerse por debajo
del punto de falla balanceado, de forma que el acero se deforme mas alla del punto de
cedencia cuando el hormigon se aplaste. De forma aproximada, la carga axial balanceada
es un tercio de la carga axial resistente maxima.

También se recomienda que el cortante actuante no exceda aproximadamente

-, |kaf
26 fﬁ"qﬁ'lﬂ cmz >
el espesor del alma y la longitud de la seccién en la direccion de la fuerza cortante

considerada (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012), a pesar

de que ACI permite valores mayores. De esta forma se asegura que la capacidad a

donde A_ es el drea bruta de la seccion de hormigén limitada por

flexion no sea comprometida.

Si las deformaciones de compresiéon superan la admisible en el hormigén no
confinado de 0.003, se da el aplastamiento del hormigén y por tanto el pandeo local
de las varillas longitudinales, produciendo una zona localmente debilitada, donde se
concentran las deformaciones por cargas ciclicas sismicas posteriores, y conduciendo
a una falla relativamente fragil. Es por tanto necesario el confinamiento del hormigon,
que aumenta la capacidad resistente del hormigén y evita el pandeo local de las
varillas longitudinales. Esto se logra con abundantes estribos y vinchas espaciados
cercanamente. Puesto que en secciones con espesores relativamente pequenos, la pérdida
del recubrimiento del hormigén deja una seccién muy proclive a pandeo, se vuelve a
recomendar que el espesor de muros que necesitan elementos especiales de E)orde sea
30 cms. En general, se recomienda que la relacion de esbeltez sea tal que b—“’ <10 en
las zonas de cedencia y 3= < 1€ en otros sitios (Moehle, Ghodsi, Hooper, Flelds &
Gedhada, 2011, revised 2012) Debe cuidarse que los recubrimientos de hormigén no
sean excesivos para evitar pérdidas de resistencia significativas cuando estos se pierdan.
Para evitar el pandeo local, cada varilla longitudinal en un elemento especial de borde,
en las zonas de cedencia, debe restringirse con estribos o vinchas.

Las recomendaciones anteriores parecerian excesivamente conservadoras, pero no
lo son después del dafio observado en los sismos de Chile de febrero 27 de 2010,
Mw 8.7, y Christchurch de febrero 22 de 2011, 6.3 Mw, algunos de cuyos ejemplos se
observan en las Figuras 4.3 y 4.4.
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20+4 - storey building
mH=52.6m

7.0=14.5m x 56.5m

tw=0.20m

Figura 4.3. Dafio en muros en Chile luego del sismo de 02-27-2010
Fuente: Modelos para calcular pandeo local en muros estructurales de hormigén armado (Haro, 2015)
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Figura 4.4. Dafio en muros en Christchurch luego del sismo de 02-22-2011
Fuente: Modelos pata calcular pandeo local en muros estructurales de hormigén armado (Haro, 2015)




Este tipo de dafio también se ha observado experimentalmente, como se observa

en la Figura 4.5.

M |
(#) Goodsir (1985) (b} Thiel et al. (2000)

() Marithuén (2014)

(1 Alarcdn (2013)

Figura 4.5. Dafio en muros en experimentos
Fuente: (Haro, Assessment of the Out-of-Plane Buckling Instability of Ductile Reinforced Concrete Structural Walls,
PhD Thesis, 2017)

Actualmente se desarrollan experimentos para por ejemplo determinar la falla por
pandeo local de las barras de acero por las cargas en el plano del muro pero considerando
el efecto de las cargas fuera de este plano. Debe tomarse en cuenta que ya se dispone
de diferentes modelos Goodsir (1985), Paulay y Priestley (1993), Chai y Elayer (1995),
de tipo fenomenolégico.

Finalmente, para evitarla falla delos traslapes, estos deben confinarse con abundantes
estribos o, mejor, desplazarlos fuera de las zonas de cedencia. Segun ACI318S-14 en
18.10.2.3:

“El refuerzo longitudinal debe extenderse al menos una distancia 0.8lw mas alla del
punto en el que ya no sea necesario para resistir flexion, excepto en la parte superior
del muro.”
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Si se los coloca en zonas de fluencia: “las longitudes de desarrollo del refuerzo
longitudinal debe ser 1.25 veces los valores calculados para fy en traccion.” (American
Concrete Institute, 2015).

Vale la pena preguntarse, por qué insistir en traslapes si se podrian usar medios
mecanicos (manguitos) para unir varillas. En este caso, podran colocarse ain en la zona
de la rétula plastica si cumplen que: soportan esfuerzos de por lo menos 1.25 fy y

permiten la fluencia de las barras empalmadas.

Evitar la falla de cortante

La falla de cortante debe evitarse porque conduce a una rapida pérdida de resistencia
a derivas menores a las de disefio. También se compromete la resistencia a cargas axiales.
Esto se da porque, por los cortantes relativamente altos, aparece un puntal diagonal a
compresion importante que aplasta el alma del muro (Taranath, 2017).

Puesto que el muro se disena con la envolvente de una serie de combinaciones
de cargas, en muchas de estas, el momento resistente sera mas alto que el actuante. El
cortante de diseflo es aquel que esta relacionado con el momento resistente y por tanto
es mas alto que el actuante. Una forma de amplificarlo es hacerlo mediante el factor
de sobrerresistencia ¢, = Tf— donde M es el momento nominal considerando que el
esfuerzo del acero es 1 25f y M esel momento actuante. Si este método es usado, se
puede usar un factor de reducc1on de resistencia para cortante ()=0.75. Noétese que tanto
M, como M, dependen de la carga axial aplicada, la que varfa en cada combinacién. Por
tanto, J, se calcularia para cada combinacion y se tomaria el que dé el mayor valor de
cortante.

Adicionalmente, en edificios de multiples pisos, los modos de vibrar superiores
bajan el centro de gravedad de las fuerzas sismicas, aumentando el cortante actuante
en la seccion critica. ACI 3185-14 (American Concrete Institute, 2015) y ASCE 7-16
(ASCE/SEI 7-16, 2016) no consideran este efecto, pero si SEAOC 2008 (Structural
Enginers Association of California, 2009). Se usa un factor de amplificaciéon dinamica
w. El momento dltimo sera finalmente

Vi = wBol, (4.10)

Si las fuerzas sfsmicas son calculadas con el método estatico equivalente:

09+ V) N
("’m){‘

=(1.3+%)Nzﬁ (4.11h)

(4.11a)
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Donde N es nimero de pisos.

Si el cortante se basa en un analisis modal espectral:

ws(12+ %] 4.12)

En el disefio por cortante, deben considerarse 3 modos de falla:

tension diagonal,

compresion diagonal, y

deslizamiento.

La tensiéon y compresion diagonal estin relacionadas con los diagramas de
deformaciones y esfuerzos a flexo-compresion. La tensiéon diagonal se observa en
grietas que empiezan en la zona a tension flexionante y que atraviesan el alma del muro
en forma diagonal. Se controla con armado longitudinal y transversal. La compresion
diagonal se ve en el aplastamiento del alma del muro cerca de la zona a compresion
flexionante. Se controla manteniendo los esfuerzos de cortante por debajo de un limite
que es funcion del espesor del muro y de la resistencia a compresion del hormigén.

La falla por deslizamiento se observa en fisuras horizontales y deslizamiento a lo
largo de las juntas de construccion. Se controla dando rugosidad a las juntas, dejandolas
libres de basura, con la creacién de dientes de hormigén, asi como con armado vertical
a través del plano de deslizamiento.

Mecanismo de cedencia en muros controlados por cortante

Estos muros son bajos y presentan una alta resistencia a la flexion, es decir que
usualmente fallan a cortante. Sin embargo, en este caso particular, esta falla presenta
suficiente rigidez postcedencia y capacidad de deformacion.

Las fallas de cortante en muros cortos son de dos tipos:

* Cedencia, y

* Deslizamiento

La cedencia de los materiales ocurre en el alma del muro e incluye la aparicion de
fisuras inclinadas. Se controla tanto con el armado horizontal como con el vertical. El
deslizamiento ocurre en las juntas de construccion y sobre todo en la interfase muro-
cimentacién. Se controla por el peso mismo que soporta el muro y por armadura vertical
distribuida que atraviesa estos planos de falla.
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4.7 PROPORCIONAMIENTO DEL MURO

Este proporcionamiento se ha ordenado en 3 fases:
- Dimensiones geométricas.
- Requerimientos de resistencia y de deriva.

- Armado longitudinal y transversal.

PRIMERA FASE

Inicialmente, es necesario determinar su largo, ancho y espesor. El largo se obtiene
por consideraciones arquitectonicas, el alto es el de los pisos, por lo que la dimension
por establecer es el espesor del muro. Para reducir la congestiéon del armado y mejorar
su comportamiento estructural, Moehle y otros recomiendan un espesor minimo de
20 cm, el espesor regular serfa de 30 cm en el caso de muros con elementos de borde
especiales y 25 cm en el resto de muros (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada,
2011, revised 2012). Si hay vigas de acople, el muro deberfa tener por lo menos 35 cm
para asegurar un buen anclaje de las vigas.

Recomendaciones para la rigidez de los muros
NEC-SE-DS 6.1.6.b incluye las siguientes recomendaciones para considerar las
inercias agrietadas (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014):

En estructuras sin subsuelos, Unicamente en los dos primeros pisos.

En estructuras con subsuelos, en los dos primeros pisos y en el primer
subsuelo.

0.6 Ig Siempre aplicar en un alto mayor o igual a la longitud en planta del
muro.

En otros pisos, la inercia agrietada puede considerarse igual a la iner-
cia no agrietada.

Donde Ig es la inercia no agrietada de la seccion transversal del muro.

Notese que estas inercias son la base de rigideces secantes que tratan de representar
el comportamiento en el momento de cedencia. Un analisis exacto requerira la
consideracién del comportamiento lineal y no lineal del muro en el tiempo de acuerdo
a la amplitud del movimiento de la estructura en respuesta a las cargas sismicas.

Las losas se consideran diafragmas rigidos a no ser que:

- sean demasiado alargadas,

- no haya una distribucion uniforme de rigidez a desplazamientos laterales, o

- haya una discontinuidad de rigidez importante.

En estos casos, se considera que es semi-rigida.
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Ancho efectivo de alas

Dado a que las alas no trabajan con un 100% de efectividad a flexién, se usan
anchos efectivos. Estos se extienden desde la cara del alma una distancia igual a la
menor entre la mitad de la distancia al alma de un muro adyacente y un 25% del alto

total del muro sobre el nivel en cuestion.

Modelamiento de la cimentacién

Un muro siempre se considera empotrado a su cimentacion. Esto es particularmente
cierto en el caso de multiples niveles subterraneos, puesto que el muro es restringido
adicionalmente por los diafragmas. Si se modela el muro y la cimentacién, esta tltima

debe considerar la interaccion suelo-estructura.

SEGUNDA FASE

En una segunda fase, el muro debe satisfacer requerimientos de resistencia y de

deriva.

Resistencia

La resistencia debe ser la suficiente para soportar cargas fundamentalmente sismicas.
Estas se determinan a partir de cargas elasticas reducidas por el factor R. Este varia para
la norma ecuatoriana NEC-15 (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS;

2014) de acuerdo al sistema resistente como se indica en la Tabla 4.1:

Tabla 4.1. Factor R para diferentes sistemas estructurales segiin NEC-SE-DS

Sistema estructural Factor R
Vigas descolgadas 8
Dual -
Vigas banda 7
Pdrticos resistentes a momentos 8
Muros estructurales ductiles 5

Fuente: NEC-SE-DS

En la Tabla 4.1 se indican diferentes sistemas estructurales y el valor correspondiente
de R. Se trata de un sistema dual, si los muros estructurales especiales se combinan con
porticos especiales a momentos que resisten al menos el 25% de las cargas sismicas. Si
no se satisface este requerimiento entonces se trata de un sistema aporticado, solo si la
edificacién tiene un sistema de poérticos espaciales completo resistiendo cargas verticales.
Si este no es el caso, entonces el sistema debe ser disefiado como de muros soportantes.
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Combinaciones de diseiio basicas
ASCE 7-16 12.4.2.3 define las combinaciones de disefio por resistencia basicas de
la siguiente manera (ASCE/SEI 7-16, 2016):
(1.2 + 0.25p5)D + pQg + (0.5 6 1.O)L + 0.25 4.13)
(0.9 — 0.25p5)D + pQg + 1.6H “4.14)

Donde D es la carga permanente, L es la carga temporal, Q, es la carga sismica
horizontal, S es nieve, H es la carga por presion del suelo u otros fluidos (por ejemplo
en muros de s6tano), S es la aceleracion espectral de disefio en el rango de periodos
cortos (la meseta del espectro de aceleraciones de disefio) y o es un factor de mayoracion
por redundancia.

Obsérvese que el efecto sismico vertical E =0.2S - D esta implicito en las
ecuaciones anteriores. Notese también que el factor p considera tnicamente los muros

!I'P
hy
resulta en la pérdida de un 33% de la resistencia a cortante o en el surgimiento de una

con una relacion — = 1.0 donde h_ es el alto del piso. Si la remocién de uno de ellos
irregularidad torsional extrema, p=1.3, en caso contrario p=1.0, en ASCE 7-16 numeral
12.3.4. Finalmente, si L. es menor a 500 kgf/m2, se usa en factor de carga igual a 0.5, en
caso contrario, éste es igual a 1.0. En el caso de parqueaderos y areas de transito publico
el factor de carga temporal es siempre igual a 1.0. (ASCE/SEI 7-16, 2016).

El factor de reduccién de resistencia () se calcula a flexo-compresion de la misma
manera que para columnas. En el caso de corte ()=0.6 es una consideracion conservadora

aceptable. Si se usa el cortante amplificado por el factor @), entonces DH=0.75.
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TEMA ADICIONAL 10

EL FACTOR DE REDUCCION DE RESPUESTA RY LA REDUNDANCIA SEGUN ASCE7-16

Los valores R en las normas estan basados sobre todo en la valoracién ingenieril
del comportamiento de varios materiales y sistemas en sismos pasados. El factor R que
se use en un proyecto especifico debe ser escogido con cuidado. Por ejemplo, valores
relativamente bajos deberian ser usados para estructuras poseyendo un bajo grado de
redundancia y en donde todas las rétulas plasticas requeridas para la formacion de un
mecanismo se formarfan simultaneamente y a un nivel de fuerzas cercano a la resistencia
de disefio especificada.

La redundancia, en el parrafo anterior, indicarfa la presencia o no de multiples
alternativas o caminos resistentes alas cargas sismicas. En cambio, la formacién simultanea
de rotulas, una relativa fragilidad. Esta situacion puede resultar en considerables y mas
dafiinos efectos P-delta.

Notese que enlanorma NEC-SE-DS (Norma FEcuatoriana de la Construccion NEC-
SE-DS, 2014) se define factor de redundancia R, como el factor que “mide la capacidad
de incursionar la estructura en el rango no lineal. La capacidad de una estructura en
redistribuir las cargas de los elementos con mayor solicitacién a los elementos con
menor solicitacién. Se evalia como la relacion entre el cortante basal maximo con
respecto al cortante basal cuando se forma la primera articulacién plastica”. Es decir
Rp = D}/l—ﬂ . artientaciin” Recordando que sobrerresistencia se define como g = W /H: se
podria modificarla de la siguiente forma: ‘

0= Vy/t‘; I'rlw,!. ”mcumcm"f’pi

J’E’/ I"’Ilr'a:a. urti’{'um{'idnrf
ra. articulacion l"I.I ra. articulacion 5

El primer dividendo es , y el segundo, la sobrerresistencia hasta la primera rétula
plastica.

Dado que es dificil para los disefiadores individuales juzgar el rango en que los
factores R deberian ser ajustados, basados en la redundancia inherente de sus disefios, la
seccion 12.3.4 de ASCE 7-16 provee un factor o, que es calculado mediante la remocién
de elementos individuales resistentes a cargas sismicas.

En efecto, en ASCE 7-16 numeral 12.3.4.2 se indica que para las categorias sismicas
D hasta E p=1.3 con excepcion, y en este caso p=1.0, de:

- Cualquier piso que resista mas del 35% del cortante basal y que cumple con la
Tabla ASCE7-16 12.3-3.

- Estructuras regulares en planta.
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De esta forma, la idea de redundancia se aprovecha para reflejar la creencia de que
un fallo estructural se produce sobre todo por una excesiva pérdida de resistencia a
cortante de piso y a una irregularidad torsional excesiva (ASCE/SEI 7-16, 2010).

Respecto a los porticos resistentes a momentos, en la Tabla ASCE7-16 12.3-3 se
indica que, si se forman rétulas en los dos extremos de una viga, esto no resultara en
una pérdida de mas del 33% de la capacidad resistente a cortante del piso, y tampoco en
la aparicién de una irregularidad torsional grave.

De manera similar, en el caso de muros estructurales con relacion alto/largo mayor
que uno, su remocién no debe producir una reduccién de la resistencia del piso mayor
al 33%, y tampoco la aparicién de una irregularidad torsional grave.

En ASCE 7-16 12.3.4.1 se indican una serie de casos para los que el valor de p es uno:

- Estructuras con categorias de disefio sismico B o C.

- Calculo de derivas y efectos P-delta.

- Estructuras que no son edificios.

- Disefo de componentes no estructurales.

- Disefio de colectores, traslapes y conexiones en donde se usan cargas sismicas
con factores de sobrerresistencia.

- Elementos y conexiones en donde las cargas sismicas con factor de
sobrerresistencia son requeridas.

- Cargas de diafragmas.

- Estructuras con sistemas de amortiguamiento.

- Muros estructurales, para las cargas fuera del plano, incluyendo su anclaje.

Consideraciones adicionales en el modelo analitico de edificios con muros

En regiones en que las cargas sismicas son las mas importantes, es vital usar no
tan s6lo un analisis estatico equivalente sino también el analisis modal espectral. Por
supuesto, siempre hay que recordar que el minimo de las cargas sismicas es el 80% de
las estaticas equivalentes, en el caso de edificios regulares, y 85% en el de edificios con
irregularidades.

Una de las ventajas del analisis modal espectral es que permite identificar la torsién
en planta y la interaccion direccional de las alas de los muros. Si bien NEC_SE_DS
en el numeral 3.5.1 exige unicamente el analisis ante cargas sismicas independientes
en dos direcciones principales (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS,
2014), vale la pena chequear la alternativa expuesta alli mismo que es el criterio de raiz

cuadrada de la suma de los cuadrados de las cargas en las dos direcciones principales.

126

e s



Otra alternativa es la recomendada por ASCE 7-16 que considera el 100% de la carga
sismica en una direcciéon mas el 30% de la carga en la otra direccién (ASCE/SEI 7-16,
2010).

Todo el disefio, tanto a flexion como cortante, se realiza para cada combinacion,
con el fin de evitar un excesivo conservadurismo en el caso de usar una envolvente.

La combinaciéon de los efectos ortogonales se recomienda en el caso de que haya
muros en las dos direcciones principales y de que las fuerzas sismicas en los muros sean
mayores al 20% de su resistencia a carga axial.

Ademas, se requiere chequear la interacciéon con la mamposterias de relleno,

escaleras, y rampas de parqueo.

Deriva

La deriva inelastica maxima permitida por la NEC-SE-DS es 0.02 (Norma
Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014). Como ya se conoce, la deriva
inelastica es igual a la elastica (Ia calculada en el software estructural, con cargas reducidas

por el factor R) multiplicada por 0.75R.

TERCERA FASE

En una tercera fase, hay que determinar el armado longitudinal y transversal del
muro. Tanto la cuantia longitudinal (vertical) como la transversal (horizontal) deberfan
ser por lo menos igual a 0.0025. El espaciamiento en ambos sentidos no debe ser mayor
a 45 cms. Es recomendable usar doble malla. debe ser suficiente para resistir el cortante.
Si, es decir un muro bajo, no sera menor que . Usualmente la armadura longitudinal
va por dentro de la transversal para asegurar un mejor comportamiento de los traslapes.

En muchos casos, estos muros tendran refuerzo longitudinal concentrado en los
extremos de sus secciones para aumentar la resistencia a carga axial y flexién. Si las
demandas de esfuerzos compresivos en el extremo de los muros son altas entonces se
consideran elementos de borde especiales con resistencia aumentada por su refuerzo
longitudinal y transversal. Este ultimo debe confinar suficientemente el nicleo de estos
elementos para aumentar la resistencia a compresion del hormigén y para restringir el

pandeo de las barras longitudinales.
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TEMA ADICIONAL 11

DERIVAS EN DETALLE

La NECSE-DS en 4.2.2 indica simplemente que en el caso de estructuras de hormigoén
armado, la deriva maxima para cualquier piso no excedera el valor de 0.02 (Norma
Ecuatoriana de la Construccién NEC-SE-DS, 2014). Sin embargo, si se consideran las
categorias de ocupacidn de la estructura y el factor de redundancia p, se tiene el siguiente
cuadro mas detallado:

Tabla TAI11.1: Derivas maiximas

Factor de redundancia Categoria de ocupacién
Iyll III v
p=1.0 0.020 0.015 0.010
p=1.3 0.015 0.012 0.008

Fuente: ASCE7-16 (ASCE/SEI 7-16, 2016)

Al revisar esta tabla se observa que el valor dado por NEC-SE-DS corresponde al de
edificaciones de ocupacion I y I, es decir sin riesgo a la vida y usuales o corrientes, y que
ademas sean redundantes, y por tanto con p=1.0.

4.8 EJEMPLO DE DISENO

En este ejemplo se presenta una metodologia para disefiar muros estructurales en
hormigén armado dentro de estructuras aporticadas, donde usualmente se espera un
uso muy restringido de ellos, pero, adicionalmente, tomando en cuenta las ensefianzas
de eventos sismicos tales como el de Chile 2010.

Esta metodologia tiene cinco pasos:

1) Planteamiento del problema estructural

2) Control de la seccién necesaria por cortante y por derivas

3) Disefio a flexo compresion

4) Elementos especiales de borde

5) Detallamiento especial

Planteamiento del problema estructural

Se desea ubicar un muro estructural en el cajon de escaleras de una estructura de
10 pisos. El alto de piso es de 3.06 metros. Las dimensiones de los escalones de la grada
son (.18 x 0.30 m. El ancho de la escalera es de 1.4 m.
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El problema de disefiar este muro estructural se divide en: geometria general,
especifica y cargas.

- Geometria general: es decir ubicar tanto en planta como en elevacioén al muro
estructural. Usualmente los planos estructurales estan hechos pensando en estructuras
aporticadas, por lo que los unicos lugares evidentes donde colocar un muro estructural
son el cajon de escaleras y el ducto para ascensores. La ubicacién en planta de estos
ductos puede producir problemas de torsiéon en planta. Ademas es necesario detallar
adecuadamente los elementos estructurales que uniran los muros a la estructura
aporticada (Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010).

- Geometria especifica: se refiere a las caracteristicas de los materiales que se usaran
en el muro y a las secciones de los diferentes elementos estructurales involucrados.

- Cargas: permanentes, temporales (Norma Ecuatoriana de la Construccién NEC-
SE-CG, 2014) y por sismo (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014).

Geometria general

El muro estructural se colocara al centro del cajon de escaleras, con los escalones
apoyados en cantiliver en él.

De manera preliminar, el largo y alto del muro estructural se determinan de la
siguiente manera.

- Largo: su valor minimo depende del tamafio y nimero de escalones. En 3.06 m
de alto entran 17 escalones, divididos en un tramo de ida y otro de vuelta. Es decir que
la longitud minima sera 8¥0.30 m.=2.40 m.

- Alto: el muro estructural se extenderd a todo lo alto del edificio. Tomando en
cuenta que se necesita una tapagrada, el alto total sera 11*3.06 m. = 33.66 m.

Geometria especifica

Debido a la importancia del muro estructural se requerira un hormigoén de por lo
menos una resistencia caracteristica de 280 kgf/cm® El acero tendrd un esfuerzo de
fluencia de 4200 kgf/cm?” (Norma Ecuatotiana de la Construccion NEC-SE-HM, 2014)

Un muro estructural, al perder el recubrimiento de hormigoén, no debe ser muy
estrecho. Se recomienda que su espesor deba ser mayor o igual al alto no apoyado del
muro dividido para 16. Sin embargo, si se necesitan elementos especiales de borde, una
dimension minima para su espesor es de 0.25 m. Finalmente, por facilidad de colocacion
de las armaduras longitudinales y transversales se recomienda 0.30 m (Moehle, Ghodsi,
Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012). De acuerdo con estos criterios se
escoge un espesor de 0.30 m.
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Los escalones y la losa de descanso tendran un espesor de 12 cm. Las paredes se
ubicaran directamente sobre los escalones y estaran hechas de bloques alivianados de
10 cm. de espesor.

Cargas

- Permanentes: incluyen el peso propio del muro y de los escalones. Ademas el
de acabados tales como terrazo y su material de base, y cielo razo en la parte inferior.
Finalmente, el peso de las paredes.

- Temporales: segin la Norma Ecuatoriana de la Construccion, es de 480 kgf/m?
(Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-CG, 2014).

- Sismo: para todo el edificio, segin la Norma Ecuatoriana de la Construccion
(Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014) se usan dos métodos,
estatico equivalente y modal espectral (de Silva, 2007). De acuerdo al porcentaje de la
carga lateral que absorba el muro se considera que el edificio tiene un sistema resistente
aporticado, con muros estructurales o dual. Puesto que el cortante que absorbe el muro

de este problema estructural es de menos del 75% del total, se trata de un sistema dual
(Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012).

Control de la seccion necesaria por cortante y por derivas
La seccién necesaria del muro se establece inicialmente a partir del control del

cortante en su base.

W < 0V, (4.15)
Vi =@ * g+ V, (4.16)
V, = 1.6+ Jf + by, * 1, (sistema mks,esfuerzosenkgf /cm2) 4.17)

Donde V’ es un cortante ultimo mayorado adicionalmente para tomar en cuenta
efectos dinamicos con el factor w=(1.3+N/30); N>06, donde N es el nimero de pisos;
y la sobrerresistencia (J dada porque usualmente el armado longitudinal colocado esta
por encima del necesario por resistencia; () es factor de minoracion de la resistencia,
igual a 0.6 en zonas sismicas 6 0.75 si el cortante se ha mayorado, como en este caso;
17 es el cortante resistido nominalmente por el hormigoén, la ecuacion (4.17) indicada
mas arriba se recomienda con el fin de mantener los esfuerzos cortantes relativamente
bajos (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012); lw es el largo

del muro y bw su ancho o espesor.
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En este caso los valores calculados se muestran en la Tabla 4.2 a continuacion:

Tabla 4.2. Calculo de la seccion necesaria del muro estructural

Vu= 60Tonf w=(1.3+10/30)=1.67 po= 1.4 (aproximadamente)

V! = w* @, = V,= 1.67*1.4*60=140.3Tonf

Si bw=30cm; lw=140300/[0.75*(1.6*v280)]/30= 233 cm < 240 cm

Si lw=240cm; bw=140300/[0.75*(1.6*v280)]/240= 29 cm < 30 cm

Se confirman las dimensiones escogidas y se comprueban controlando que las
derivas “reales” o inelastica sean menores al 2%. De acuerdo a NEC-SE-DS, esta deriva
se obtiene de la calculada por los programas de computacién usuales multiplicando por

0.75*R, donde R es el factor que reduce la carga elastica, y que en este ejemplo es igual
a 8 (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014).

Disefio a flexo-compresion
De acuerdo a la Figura 4.0, el equilibrio de momentos respecto al extremo derecho

del muro es igual a:

Mucs = Py # xp + Tsy # (1 # L) + Tsz # (jz * by) (4.18)
Ji*ly =04+, (419)
J2*xly =08+l (420)

Donde M es el momento nominal en la base del muro (seccion critica); P es
la carga axial dltima; X es brazo de palanca; T | es la fuerza generada por el refuerzo
longitudinal distribuido a lo largo del muro; T, es la fuerza generada por el refuerzo
concentrado en el elemento especial de borde; | es el largo del muro.

Mn,CS:Mu,CS/ P #.21)

El cortante en la base del muro no se muestra.
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Pu={0.9-0.2°S..)P
Xp
Y

Mncs <
Ts Ta ¥ jil. AC

JER
Figura 4.6. Equilibrio en la base del muro

Elaborado por: Criollo, Stalin, 2018; Fuente: Seismic Design of Cast-in-Place
Concrete Special Structural Walls and Coupling Beams (Moehle, Ghodsi, Hooper,
Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012)

El objetivo del disefio es la fluencia del acero a flexién (Naeim, 2001). Por lo tanto,

se busca la combinacién mas critica, que en este caso es la que da menor carga axial

P =(0.9-0.2*8 )*P_ (4.22)

Donde P es la carga axial permanente; S es la aceleracion espectral maxima, para
suelo tipo D en Quito, S es 1.19 (Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS,
2014), y por tanto P =0.7*P,

Ademas, Ts1 se puede calcular con la siguiente ecuacion:
TSI = p}_l?nin * bw * (.6 * !wj * f}r = [}.[}GEE * 3[} * ﬂ-ﬁ * 24‘[} * 42'][! = 4536” Klg (4.23)

Y, por lo tanto, T ) y el drea de acero necesaria en el elemento de borde A se calcula
como se indica en la Tabla 4.3:
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Tabla 4.3. Cilcnlo de T, y A,

Ml-l.f-‘-\- = 2‘]8 t'm T:H * ﬂ'4 * !w = 45'4 * ‘]‘4‘ 'P“ * xﬂ' = H'] tm

24 =
_ My cs _ 208 — *
MTJ.CS ~T o oe 31t 43.6 t-m

. .
231=80=43.6
Tz = ggam = 5591
T, 55900 ; .
Ay = '}f = — = 13.3em2; 6 9914 mm

Elementos especiales de borde
Se confirma la necesidad de estos elementos especiales satisfaciendo la siguiente

ecuacion (American Concrete Institute, 2015):
o lw 4.24
c2 m: (4.24)
Donde ¢ es la profundidad de la zona a compresion del hormigon; 8 es el
desplazamiento de disefio; h_ es la altura del muro. La deriva f—: debe ser maximo 0.02,
ademas lw es 2400 mm por lo tanto ¢ debe ser mayor o igual a 133 mm. Obsérvese el
valor relativamente pequefio del término a la derecha de la inecuacién (4.24), lo que
significa que en la mayoria de casos se necesitan elementos especiales de borde.

La profundidad c se determina de manera aproximada del siguiente grafico:

Pu
Ag=f'c

mbum() 05
millien() ]
(.2

0.3

u L L T
-0,006 -0,004 -0,002 0 0002 0,004 0006
(As-A's)/(w*b)

Fignra 4.7. Determinacién aproximada de la profundidad de la zona a compresion del hormigon.
Elaborado por: Criollo, Stalin, 2018; Fuente: Seismic Design of Cast-in-Place Concrete Special Structural Walls and
Coupling Beams (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012)
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Los parametros necesarios para calcular ¢ se muestran en la Tabla 4.4.

Tabla 4.4. Parimetros para cilenlo de ¢

Ag — Ag Si el armado del muro es simétrico, este
Ly * by, parametroes 0
P, =(12+025)D +E+1 P,=14D +E + L = 352t
P, 352000
- — =017
Agfe 30 + 240 * 280

Ii= 0.25 — ¢ = 0.25 + 240 = 60 cm

W

Puesto que 60 cm > 13.3 cm, elementos especiales de borde son necesarios

El valor de P se obtiene de la combinacion de carga que da el mayor valor, de
forma que también c sea el mayor valor posible. El valor de S_en la tabla anterior es la
aceleracion espectral maxima y se calcula como ya se indicé en la ecuacion (4.22).

La longitud del elemento especial de borde 1, debe ser

1, Zmax [c-0.1*1 ;2] (4.25)

El primer valor es 0.36 m, y el segundo 0.30 m. Por tanto debe ser mayor o igual
2 0.36 m.

Detallamiento especial

Recubrimiento y longitud de anclaje

El recubrimiento adecuado para muros estructurales interiores, protegidos de la
intemperie, es de 2 cms (American Concrete Institute, 2015), (Allen & Iano, 2009).

La longitud de anclaje 1, de las varillas horizontales dentro de los elementos de
borde, debe ser mayor que [2]:

f (4.26)
Lan = Iﬂiz-i }'/\/de; 8d,; 150 mm
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FEn la Tabla 4.5 se muestran los diferentes valores calculados

Tabla 4.5. Cilculo de / -

024224, = 19d, = 19+ 1.4 = 26.6 cm

u.z4ff/md,, 5

8d, 8+1.4=112cm

lan = [26.6;11.2; 15cm] = lgn = 26.6 cm

Espaciamiento y area de estribos
El espaciamiento (American Concrete Institute, 2015) es

35—-h
s < min[bw/’4; 6dpiong: 10 + (Tx) 115 r:ml (4.27)
La cantidad de acero en estribos (American Concrete Institute, 2015) es
> f03(32-1) 0005 .28
—=|03|—-1]—;009—
sbe [ ("d‘r:h ) fj.—.t fj.—.:

Los valores calculados se muestran en la Tabla 4.6.

Tabla 4.6. Cilenlo de espaciamiento y drea de estribos

30 - 35—h, Y _
buj, = =75om idg:fmg 6+14 |10+ (=2)=13.7cm | 15em

s =min[7.5;84;13.7;15cm] = s=75cm

Ag L\ f_ 45430 .\ 28 _ 1 28
0.3 (72 -1) 72203 (3755 — 1) 175 = 0.0053 0.09£= = 0,09 7= = 0.006
yt

Asit

b = [0.0053; 0.006]; by = 41 = Ay = 1.8Bem (3d10); by = 26 = Agpe
4
= 1.2cm2(2d10)

Notese que h_es el espaciamiento maximo, medido centro a centro, entre barras
longitudinales soportadas lateralmente por refuerzo transversal; bc es la dimension del
nucleo confinado de hormigén, desde el borde externo de los estribos.

El resultado final se observa en la Figura 4.8.
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MC-- Refuerzo Tranversal MC--1 Estribo @10mm

@14mm @250mm +1 Vincha @10mm @100mm
€ < L L A e - o & o L J c L L
cv). € L J s < < o
o
. < < t < v < v L v L] < t v
24

Figura 4.8. Armado del muro estructural. Elaboracién: Criollo, Stalin, 2018

Variacion del armado con la altura

El armado indicado en la Figura 4.8 corresponde a la zona donde se espera que
el hormigén se comporte plasticamente, en la base del cantiléver estructural (Moehle,
Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2011, revised 2012), (Naeim, 2001). Si en el tope
del cantiléver se debera colocar la cuantia minima de acero, entonces hay que reducir
poco a poco el armado sobre todo de los elementos especiales estructurales, que en el
tope ya no existirian.

Unas pocas reglas practicas: el armado calculado en este literal se extiende por
lo menos por dos pisos; luego se elimina la vincha y una varilla a cada lado corto
del elemento especial estructural, se aumenta el espaciamiento de los estribos a 20
cm vy, ademas, las varillas del armado horizontal se extienden sin dobleces dentro de
los elementos especiales estructurales. Lo anterior se realiza hasta el punto en que,
suponiendo una reduccion lineal de la cuantia hasta la minima igual a 0.0025, se tiene
una cuantia igual a 2.8/fy. Posteriormente, se eliminan los estribos.
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Conclusiones

Sismos pasados aun muestran que el disefio de los muros estructurales tiene que
mejorar. Sin embargo, estas enseflanzas han permitido plantear los siguientes criterios
estructurales:

Debe procurarse que los muros estructurales esbeltos fallen por fluencia del acero
en su base. Para lograrlo, se reducen los esfuerzos admisibles por cortante y se mayora
el cortante actuante para tomar en cuenta efectos dinamicos y la mayor armadura
longitudinal colocada respecto a la necesaria por flexion.

Se busca también, a través del suficiente espesor del muro y recubrimientos
no excesivos, controlar que cuando el hormigén no confinado se pierda, el ntcleo
remanente no pandee.

Silos esfuerzos a compresion del hormigén son significativos, lo que de acuerdo a
la restriccion expresada en la ecuacion (4.24), ocurre casi siempre, es necesario aumentar
su resistencia por medio de estribos y concentracioén de varillas longitudinales en los
extremos del muro, es decir usando elementos especiales de borde.

Las condiciones de anclaje de las varillas horizontales en zonas donde se va a
producir dafio, es detallada especialmente, doblandolas para colocarlas por dentro de

los estribos.
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4.9 CUESTIONARIOS

CUESTIONARIO 3.1
1. Los muros son soluciones estructurales econémicas, en qué caso?
a. BEdificios bajos de gran area
b. Edificios de altura baja a media
c. Edificios altos a muy altos
d. Edificios con pisos subterraneos

2. Los muros que se extienden desde la cimentacion hasta un piso intermedio, sson
permitidos por el ASCE7-16?

a. siempre

b. con disminucion de las cargas sismicas

c. con penalizacion

d. nunca

. ¢Cémo se puede mejorar la transferencia de cargas del muro al diafragma?
. Con diafragmas sélidos

. Con perforaciones en los diafragmas

Con diafragmas flexibles

oo TP W

. Distribuyendo uniformemente las perforaciones

. ¢Cémo se podria anclar eficientemente las vigas que se unen a un muro?
. Disminuyendo el ancho de las vigas

. Usando elementos de borde especiales en el muro

Aumentando la longitud del muro

o0 T A

. Usando mas acero horizontal y menos vertical

5. ¢:Como se define un machén de muro?
a. lw/bw=<6.0 y hw/lw=2.0
b. Iw/bw=<2.0 y hw/lw=4.0
c. lw/bw=<2.0 y hw/lw=5.0
d. lw/bw<2.0 y hw/lw=6.0
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. ¢Cual es el mecanismo de colapso deseado en muros con vigas acopladas?
. Cedencia a flexion en la base del muro, luego cedencia ductil en vigas
. Cedencia ductil en vigas, luego cedencia a flexion en la base del muro

Cedencia por cortante en vigas, luego cedencia por flexion

oo T P o

. Cedencia ductil en vigas, luego aplastamiento del hormigén

. ¢Para qué se usan estribos en los muros?
. Confinamiento y rigidez

. Adherencia y rigidez

Confinamiento y control pandeo local

. Rigidez

oo TP

. ¢Por qué se coloca el refuerzo vertical por dentro del horizontal?
. Los traslapes funcionan mejor
. Los esfuerzos de flexion mas importantes estan en el refuerzo vertical

Se evita pérdida excesiva del recubrimiento

oo T » o™

. Se controla pandeo

9. Un sistema dual, es aquel en que los porticos resisten al menos el ____ % de las
fuerzas sismicas.

a. 80

b. 75

c. 50

d. 25

10. UBC 1997 recomienda que la carga axial maxima actuante sea menor o igual al
_ % dela carga maxima nominal.

a. 25

b. 30

c. 35

d. 40

11. El factor de amplificacién dinamica del cortante, para edificaciones de N pisos

hasta un maximo de 6 es:
a. 1.3+N/30
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b. 0.9+N/10
c. 0.9+N/30
d. 1.3+N/10

12. Indique dos tipos de falla por cortante

a. Tension diagonal — aplastamiento del hormigon
b. Tension diagonal — compresion diagonal

c. Tension diagonal - pandeo

d. Deslizamiento por cortante — fluencia del acero

13. ;:Dénde ocurre el deslizamiento por cortante?
a. Grietas diagonales

b. Pisos intermedios

c. En la zona de aplastamiento del hormigén

d. Juntas de construccion

14. Dos métodos de analisis estructural sismico

a. Estatico equivalente — estatico lineal

b. Estatico equivalente — historia de vibraciones armonicas forzadas
c. Modal espectral — historia de respuesta sismica

d. Estatico inclinado — modal espectral

CUESTIONARIO 4.2

1. El piso tiene 2.89 m de alto, en los que entran 17 escalones. De manera preliminar
el largo del muro sera por lo menos:

a. 210 m

b. 2.70 m

c. 24 m

d. 2.50 m

2. El edificio de la pregunta 1 tiene 8 pisos de alto. Cual es el alto del muro:
a. 26.01 m
b. 28.90 m
c. 29.00 m
d. 31.79 m
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. 51 NO se usan elementos especiales de borde. Cual es el espesor recomendable?
28 cm
.25 cm

20 cm
.18 cm

o0 TP W

. Cual es la carga permanente debida a cielo razo, si el espesor es de 3 cm?
. 0.033 T/m2
. 0.066 'T/m2
0.072'T/m?2
.0.100 T/m2

o0 TP A

-SiVu=60t, »=1.67, @ =1.4. Cuanto vale Vu’?
. 359t

. 429 t

. 100.2 t

d. 140.3 t

O oY

6. V, =16+ v'f + by, * 1, (sistema mks, esfuerzos en kgf fem2) Si f'¢=280 Kgf/cm?2,
bw=0.2 m, Iw varia entre 2.70 m y 2.40 m. Cuanto vale Vn?

a. 129y 144 kgf/cm2

b. 129 y 144 t/cm?2

c. 1.29y1.44 t/m2

d. 0.129 y 0.144 t/cm?2

7. Si R=8, y la deriva inelastica es 0.028. Cuanto vale la deriva elastica?
a. 0.168

b. 0.224

c. 0.00047

d. 0.0056

8. Mycs=PB#xy+Tey*(j1#ly) + Tz # (J2#1,). Si Pu=80 t, xp=0.6 m, j1=0.4;
12=1.8%j1, Iw=3.0 m, Ts1=50 t y Ts2 = 100 t. Cuanto vale Mn,cs?

a. 291.6 t

b. 324 t
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c. 400 t
d. 457 t

9. La deriva es de 0.02 y el alto de piso es de 3.06 m. Cual es el desplazamiento
lateral?

a. 0.046 m

b. 0.055 m

c. 6.1 cm

d. 7.0 cm

10. ;Cual es el mecanismo de colapso deseado en muros con vigas acopladas?
a. Cedencia a flexion en la base del muro, luego cedencia ductil en vigas

b. Cedencia ductil en vigas, luego cedencia a flexién en la base del muro

c. Cedencia por cortante en vigas, luego cedencia por flexion

d. Cedencia ductil en vigas, luego aplastamiento del hormigon

CUESTIONARIO 4.3

Disefiar un muro que soporte vigas prefabricadas separadas a 1.5 m. El ancho
del apoyo de cada viga es de 25 cms, el muro esta restringido a rotacién en su tope y
empotrado en su base.

Datos adicionales: f'c/fy=240/4200 kgf/cm?2, peso de las vigas PD=25 tonf, PL.=8
tonf, alto no apoyado del muro 3.06 m, longitud del muro 3.5 m.

1. tw= L/25. ;Cual es el minimo espesor del muro?

a. 0.10 m

b. 13 cm

c. 0.15m

d. 22 cm

2. ;Cudl es la capacidad por aplastamiento del muro si tw=0.15 m?
a. 397.8 kef @Pn = 0,65(0,85 = f'c = tw = bVIGA)

b. 61.2 tonf
c. 49.7 tonf
d. 69.9 tonf
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3. ¢Cual es la carga dltima transmitida por la viga, usando los dos datos del problema?
a. 22.5 tonf

b. 33 tonf

c. 42.8 tonf

d. 45.3 tonf

4. ;Cual es el ancho cooperante del muro para las cargas trasmitidas por cada viga,
tw=0.15m?

a. 1.0m

b. 85 cm

c. 105 cm

d. 42.5 cm

5. ¢Cual es la capacidad a flexo-compresion, tw=0.15 m?

a. 80.9 tonf :
b. 93.3 tonf OPw =055+0= f'c+Ag = [1 - (_::2* h;] ]
c. 109.3 tonf serh

d. 95.2 tonf

6.:Cual es la cantidad por metro de armadura vertical? tw=0.15 m
a. 3.8 cm?2

b. 3.0 cm2

c. 2.25 cm?2

d. 1.8 cm2

7. ¢Cual es la cantidad por metro de armadura horizontal? tw=0.15 m
a. 3.8 cm2

b. 3.0 cm?2

c. 2.25 cm2

d. 1.8 cm2

Se desea ubicar un muro estructural en el centro del cajén de escaleras de una
estructura de 10 pisos. El alto de piso es de 3.24 metros. Las dimensiones de los escalones
de la grada son 0.18 x 0.30 m. El ancho de la escalera es de 1.4 m, f'c/fy=280/4200
kgf/cm?2.
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8. El espesor recomendado del muro es
a. 0.20 m
b. 25 cm
c. 30 cm
d. 22 cm

9. El largo minimo del muro es
a. 210 m
b. 2.40 m
c. 270 m
d. 3.00 m

10. ; Cuanto vale el cortante actuante mayorado Vi = w = @, * V,, si Vu=00 tonf, ,
0=(1.3+N/30)?

a. 137 tonf

b. 140 tonf

c. 109 tonf

d. 209 tonf

11. ; Chanto vale el cortante resistente si tw=25cm y Ilw=240 cm?
OV, =0+ 1.6+f «b, *1,

a. 120.5 tonf

b. 96.4 tonf

c. 144.6 tonf

d. 136.5 tonf

12. :Qué area de acero As2 hay en los elementos de borde? Ts2=(Mn-M1-
Pu*Xp)/1.92m., Mu=208 tonf-m, M1=43.6 tonf-m, Pu*Xp=80 tonf-m

a. 43.96 tonf

b. 10.5 cm2

c. 13.3 cm2

d. 44 cm2
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017
13. Si A, ccuanto vale ¢/lw?

a. 0.15 ME S
b. 0.20 s e =
c. 025 -

d, 030 t::m 10 -.--:Tul:'-“:rw B4 e

14. :Cual es la longitud minima del elemento de borde si ¢=0.70 m y Iw=2.40 m?
lpe = mix [c = 0.1% L,,; /5]

a. 35 cm
b. 45 cm
c. 50 cm

d. 70 cm

15. Iy = [{] 24’{'*' / _dy; 8dp; 150 mm |, db=14mm, ¢Cual es la longitud minima de
anclaje?

a. 11.2 cm

b. 15 cm

c. 26.6 cm

d. 30 cm

b 35-h,
16. 5 =min w:‘!.q.:ﬁ'dhiang;ju"'( 3 )115 '—"mlSi bw=30cm, db=14mm, hx=23.9

cm, ¢Cual es el espaciamiento minimo?

a. 15 cm

b. 13.7 cm

c. 8.4 cm

d. 7.5 cm

Ash fe fe

17. b, = (0.3 (H— 1) ol ;0.09— Torb , el area gruesa es 1350 cm?2, el 4rea del nucleo es
1066 cm2, el area de recubrimiento es 568 cm?2. Si bc=41 cm y s=10cm, ¢Cuanto vale
el area de estribos?

a. 6 cm2

b. 11.2 cm2

c. 2.2cm2

d. 2.5 cm?2
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CAPITULO 5




5.1 INTRODUCCION

En este libro se llaman diafragmas a los elementos estructurales horizontales de
gran area capaces de transmitir cargas horizontales a elementos estructurales verticales.

Enlos dos capitulos anteriores se ha hecho hincapié en la importancia de columnas
y muros para resistir las cargas sismicas y para reducir derivas. Sin embargo, las cargas
sismicas, por ser inerciales, se generan en los elementos con masa, sobre todo las losas,
desde donde tienen que ser colectadas y dirigidas a los elementos de soporte vertical.
No sélo esto, sino que las losas, o mas bien los diafragmas, ademas sirven para distribuir
las cargas de uno a otro elemento estructural.

Entonces, los diafragmas son elementos estructurales que son capaces de colectar
y distribuir cargas inerciales en su propio plano. Esto lo hacen por medio de colectores,
cuerdas y puntales. Es de particular importancia el detallamiento de la conexién entre el
diafragma y los otros elementos estructurales

Adicionalmente, no debe olvidarse que los diafragmas también soportan cargas
perpendiculares a su plano.

ACI 318S5-14 [2] resume lo anterior indicando que el disefio de un diafragma debe
considerar:

- Las fuerzas generadas por cargas gravitacionales, puesto que forma parte de la
estructura de los pisos y cubierta de un edificio.

- La fuerza axial, el cortante y el momento generados en el plano del diafragma
considerado éste como una viga que se extiende entre los elementos verticales de
soporte y sometida a cargas por sismo.

- Las fuerzas que debe transmitir el diafragma cuando hay un cambio de rigidez en
columnas y muros.

- Las fuerzas inerciales que debe absorber el diafragma a través de sus conexiones
con elementos no estructurales y estructurales.

- Las fuerzas generadas cuando el diafragma arriostra a elementos estructurales sin
otros medios de arriostramiento.

5.2 COMPONENTES BASICOS DE UN DIAFRAGMA

Los componentes basicos de un diafragma son:
- Losas

- Colectores

147

e ——



- Puntales
- Cuerdas

Las losas son sistemas que, soportan cargas verticales, transmiten las cargas
inerciales generadas dentro de la estructura de un elemento vertical resistente a otro,
y ademas les brindan arriostramiento. Los colectores transmiten las cargas inerciales
generadas dentro del diafragma a los elementos sismo-resistentes. Los puntales dan
continuidad alrededor de aberturas del diafragma. Las cuerdas se encuentran en los
bordes del diafragma resistiendo fuerzas de tension y compresion generadas por flexion
del diafragma. El refuerzo longitudinal se concentra en ellas y, en algunos casos, hay
también refuerzo transversal. Los muros exteriores podrian trabajar como cuerdas
siempre y cuando su conexion con el diafragma tenga suficiente resistencia al cortante
transmitido entre ellos.

Carddn a tersion

Viga Viga
colectons - colactons
4 >
Estructura de
arrastre

Dafragma de piso

Mura Cordon 8 compresion Wura

>
A A A A A A A A A A AL LALLM

Figura 5.1 Diafragma trabajando como viga simplemente apoyada
Elaboracion: Chicaiza, Catla, 2018; Fuente: Tall Building Design (Taranath, 2017)
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LaFigura 5.1 muestra una planta de un diafragma apoyado en dos muros estructurales
y sometido a cargas laterales. Su modelo analitico es el de una viga simplemente apoyada
con carga distribuida. De alli se calcula las fuerzas internas: cortante y momento. El
cortante es resistido a través de una fuerza distribuida constante en todo el ancho del
diafragma. El momento por un par de fuerzas tension/compresion en los extremos
superior e inferior del diafragma. Estas fuerzas se generan en lo que se denomina cuerdas
o cordones, a tension y compresion, que es donde se concentra el armado longitudinal
y que se calculan de la misma forma que en una viga estandar.

Colectores y distribuidores

Los colectores son elementos estructurales que absorben el cortante y lo conducen
a los muros u otros elementos verticales resistentes. Se caracterizan por tener varillas
longitudinales cercanamente espaciadas en un ancho igual al del muro o mejor en
un ancho efectivo igual al del muro mas la mitad de la longitud de este, ver Figura
5.2 a). Estas varillas resisten el cortante por medio de compresion o traccion, que va
aumentando hasta ser transferido al elemento soportante vertical, ver Figura 5.2 b) que
representa el trabajo de un colector con el mismo ancho que el muro.
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¢) Esquema de la ubicacién de un distribuidor y las fuerzas que distribuye

Figura 5.2. Colectores y distribuidores
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mochle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

En ocasiones, muros estructurales transmiten cargas en pisos superiores a través de
un diafragma a muros de contencién perimetrales. En este caso, el diafragma se arma
con lo que se denomina un distribuidor, con las mismas caracteristicas de un colector

pero, que distribuye las cargas a través del diafragma a los muros de contencioén, ver

Figura 5.2 c).

5.3 CARGAS SISMICAS
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Figura 5.3 Aceleraciones sismicas (sismo de 16 de abril de 2016, estacién Manta)
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El efecto directo de un sismo en un edificio es el movimiento de su base. Este
movimiento se caracteriza por medio de sus aceleraciones. Dependiendo de la fuente, de
la trayectoria, del tipo de suelo en el que esta asentado el edificio y de la componente, estas
aceleraciones pueden variar mucho. La Figura 5.3 por ejemplo, muestra acelerogramas
registrados en la ciudad de Manta para las componentes norte-sur, este-oeste y vertical
del sismo de 16 de abril de 2016 IGPN, 2016), que con una magnitud de 7.8 Mb, es el
mas importante en el Ecuador desde el sismo de Ambato el 5 de agosto de 1949.

Para tomar en cuenta estas variaciones, la NEC-SE-DS en 6.2.2.f indica que deben
considerarse al menos 3 eventos sismicos utilizando las dos componentes horizontales.
Se tomara para el disefio la respuesta maxima de los parametros de interés.

Si se usan 7 o mas eventos, el disefio se basara en valores promedio.

Los acelerogramas deben seleccionarse y escalarse para poseer las caracteristicas

del sitio de construccion. Pueden ser artificiales.

5.4 CARGAS LATERALES DE DISENO

Los acelerogramas se usan para un analisis paso a paso en el tiempo, otro método
alternativo es el modal espectral, y el mas sencillo el estatico lineal.
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Figura 5.4 Cargas estaticas para disefio de porticos y de diafragmas
Elaboracion: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mochle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

LLa Figura 5.4 muestra un modelo analitico de un edificio, con masas concentradas a
nivel de piso, ademas las cargas estaticas usualmente empleadas para el disefio de vigas y
columnas vy, las cargas empleadas para el disefio de diafragmas. Estas son mayores pues

acumulan los cortantes de piso.
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Las ecuaciones para el calculo de las cargas laterales de disenio de los diafragmas,
segin ASCE7-16 [11] son:
Fpx = %wpx ASCE7 —16:12.10 — 1 (5.12)
i=x Wi
Donde F sl fuerza de disefio del diafragma, F, es la fuerza de disefio aplicada en
el nivel i, w, es el peso tributario en el nivel i, w,, ¢es el peso tributario al diafragma del
nivel x.

La fuerza determinada en la ecuacion ASCE7-16:12.10-1 no necesita ser menor que
Fpx = 0.25 sl Wy ASCE7 — 16:12.10 — 2 (5.1b)

Ni tampoco ser mayor que
Fye = 0.4Sp51 Wy ASCE7 —16:12.10 — 3 (5.10)

Donde S es la aceleracion espectral maxima del espectro de disefio y I es la
importancia de la estructura.

Distribucion de fuerzas

Es importante recalcar que el comportamiento de porticos y muros trabajando en
conjunto es diferente al de cada uno de ellos trabajando por separado.

Pértico
Pértico Muro diafragma

Muro

Figura 5.5. Comportamiento estructural de porticos y muros estructurales
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

La Figura 5.5 muestra a la izquierda el comportamiento estructural de portico y
muro aislados. En cambio a la derecha cuando trabajan en conjunto. El cambio se debe a
la presencia de los diafragmas, que son por tanto elementos esenciales distribuyendo las
fuerzas entre pértico y muro, no como elementos que trabajan a flexién perpendicular
a su plano, pero si a traccién y compresion en su plano.

152

e s



Muro
percipal

Muro

Ciafragma
pocio

Nwveles
sublemranecs

Cimantaciin

Figura 5.6 Vista lateral de estructuras con variaciones de rigidez y muros de contencién
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

La Figura 5.6 muestra dos casos muy comunes en los que el diafragma tiene una
funcién especialmente importante como elemento distribuidor de carga. El primero
es el cambio de rigidez entre la torre y el podio. Aqui el diafragma debe transmitir las
cargas de la torre a los elementos resistentes adicionales del podio. El segundo caso
es el diafragma a nivel del terreno que esta conectado con los muros de contencioén
perimetrales. Aqui el diafragma trabaja transmitiendo una de las fuerzas del par que se

opone al volteo del edificio (la otra fuerza del par es generada por lalosa de cimentacion).

5.5 TRANSFERENCIA DE FUERZAS

Como ya se haindicado, las fuerzas sismicas se transfieren alos elementos resistentes
verticales a través del diafragma por medio de colectores. Dependiendo del ancho de
estos, los cortantes transferidos por compresion/traccion de las varillas son directos e
indirectos. Los directos son los que coinciden con el ancho del muro y los indirectos los
que se transfieren en el ancho del colector por fuera del ancho del muro. Notese también
que parte del cortante es transferido del diafragma al elemento resistente vertical por

friccion en los bordes comunes de ambos elementos.
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Figura 5.7 Fuerzas transferidas desde el diafragma
Elaboracion: Chicaiza, Catla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mochle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

En la Figura 5.7 a la izquierda se observa la ubicacién de un colector, caracterizado
por las varillas cercanamente espaciadas. En la Figura 5.7 al centro se observan las fuerzas
de traccién/compresion que se van desarrollando en las varillas, las fuerzas de friccion
entre el muro y el diafragma, ademas del cortante en el diafragma v« Finalmente, en la
misma Figura 5.7, pero a la derecha, la fuerza total de traccién/compresion desarrollada
contra el muro Tu,max/Cu,max es igual a la que hay en una franja con ancho igual al
del muro mas la fuerza por fuera de ese ancho T /C, y, adicionalmente se considera el
cortante que se transfiere por friccion T, /C.,.
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Fignra 5.8 Refuerzo por cortante, refuerzo del colector y refuerzo por cortante-friccién
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)
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En la Figura 5.8 se observan las varillas de la losa que resisten cortante, las varillas
del colector vy, principalmente, la distribucién de las varillas que unen la losa con el
colector y que trabajan por cortante-friccion.

Colectores distribuidos
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Figura 5.9 Colectores distribuidos
Elaboracion: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mocehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

Muchas veces la ubicacién de los muros hace que los colectores, atin usando su
maximo ancho efectivo, sean eficaces solo en parte de la profundidad del diafragma.

Una alternativa es colocar un colector con el ancho del muro y donde se supere su

resistencia plantar el refuerzo de la cuerda. En este caso, la absorcién de cortante hasta
el extremo inferior del diafragma se hara mediante colectores distribuidos secundarios.

Obviamente, en este extremo inferior del diafragma se colocara nuevamente el refuerzo

necesario de la cuerda a traccion.

La Figura 5.9 muestra un diafragma con colectores de profundidad parcial,
complementados con colectores distribuidos secundarios. En la parte inferior se

observan los graficos de cortante y momento. El cortante a ser absorbido por el colector
distribuido secundario es el que se da entre las secciones a-d y e-g.
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Transferencia de fuerzas a los muros
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Figura 5.10 Transferencia directa de la fuerza del colector al muro estructural
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

La Figura 5.10 muestra que la fuerza del colector se transfiere de las varillas del
colector a las varillas horizontales del muro estructural dentro de un area determinada
por el minimo entre la longitud de desarrollo de las varillas del colector y la de las varillas
del muro y angulos de 45°. El nimero de barras horizontales en el muro estructural
probablemente aumentara con el fin de resistir tanto el cortante del muro como la
tuerza del colector.

Transfiriendo fuerzas alrededor de aberturas
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Figura 5.11 Transferencia de fuerzas alrededor de aberturas
Elaboracion: Chicaiza, Catla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mochle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)
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La Figura 5.11 muestra la planta de un diafragma apoyado en un muro y en
columnas y con una abertura en la parte inferior. Para transferir las cargas alrededor
de la abertura al muro es necesario crear una especie de armadura con elementos a
tension y compresion adicionales al colector. Préstese atencion a que las varillas de los
elementos a tension deben desarrollarse mas alla del nudo tedrico.

Refuerzo
del
| tensor
Colector/distribuidor
la bl
' : abertura
|d 3 ) ) ;
muro de soporle debajo
a) Planta
Desarroliar Develop
en lension in tension
a b a b
4 — [+ ' I
b) Transferencia c) Transferencia
de tension de compresion

Figura 5.12 Disposicion de las armaduras junto a una abertura y un colector
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Mocehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

La Figura 5.12 muestra la armadura del colector y las armaduras perpendiculares
que funcionan como tensores. Entre ellas queda una losa, con una malla formada por
las varillas que transmiten cortante, y donde se desarrolla un puntal a compresion, cuya
direccién depende de la de la fuerza sismica.
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Diafragmas con grandes aberturas
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Figura 5.13 Armadura alrededor de una abertura
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Seismic design of cast-in-place concrete diaphragms, chords, and collectors
(Moehle, ].D., D.J., & Meyer, 2010)

La Figura 5.13 muestra una gran abertura que provoca que su parte superior esté a
compresion y la inferior a traccion. En este caso se necesitan cuerdas secundarias tanto
arriba como abajo y tensores a laizquierda y derecha de la abertura para transmitir cargas.
Ademas de reforzar las cuerdas principales. Nuevamente se forman areas intermedias,

losas, en que el cortante se resiste por medio de puntales

5.6 LOS SISMOS EN EL ECUADORY EL DISENO DE DIAFRAGMAS, MUROS ES-
TRUCTURALES Y PORTICOS

Luego del sismo de Bahia de 04 de Agosto de 1998, de magnitud Mb 7.1, a una
profundidad de 33 Km y a una distancia de 10 Km de la ciudad de Bahia de Caraquez, los
mejores ingenieros civiles del pais se enfrentaron a la tarea de reparar y reforzar muchas
estructuras de hormigén armado de esa ciudad. Se usaron dos alternativas principales.

La primera fue reforzar columnas y vigas mediante encamisados. El objetivo,
logrado, fue reducir las derivas por debajo del valor de 0.02. Una limitacién fue el
volumen importante de los encamisados que afectaban la concepcién arquitectonica.
Sin embargo, el sismo de 16 de abril de 2016 (sismo 16A), de magnitud Mb 7.8, a
una profundidad de 20 km y a una distancia de 112 km de Bahia de Caraquez, volvié
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a afectar estas estructuras y, practicamente con los mismos dafios, de nuevo en las
mamposterfas. Una conclusion clara es que las estructuras aporticadas de hormigén
armado no pueden ser reforzadas, dentro de limites aceptables arquitectéonicamente,
para soportar sismos relativamente moderados, con poco dafio en la mamposteria.

La segunda alternativa consisti6 en el reforzamiento mediante muros estructurales y
la conexién adecuada de las mamposterias a los elementos resistentes. Estas estructuras
sufrieron dafios mucho menos severos como resultado del sismo 16A.

A continuacién se muestra una metodologia para impulsar el uso de muros
estructurales en nuestro pafs, resaltando que el disefio debe incluir el de los diafragmas.
En efecto, si bien los muros, debido a su rigidez, absorben porcentajes muy importantes
de las cargas sismicas, por lo que es necesario disenarlos con cuidado, es necesario

ademas prestar atencion a sus conexiones y a su comportamiento con los diafragmas.

Analisis matricial de estructuras con poérticos, muros y diafragmas

Se ha indicado previamente que los muros estructurales en edificios de hormigoén
armado funcionan como cantilivers (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada,
2011, revised 2012). Si su relacién de aspecto, alto para largo, es mayor a 2, funcionan
predominantemente a flexion. Sin embargo, el cortante no puede ser ignorado si esta
relaciéon de aspecto esta entre 2 y 0.5 y, controla el funcionamiento estructural si la
relacion de aspecto es menor a 0.5. En resumen, junto a los términos de flexion se
tienen que incluir los de corte, por ejemplo, en el caso del desplazamiento lateral de un
cantiliver (Bazan & Meli, 2003):

PxH? PsxH 5.2
Materar= 3E] + Y ( )
e

Donde P es una carga lateral, es la altura del cantiliver, es el médulo de elasticidad,
es la inercia de la seccion transversal, es el médulo de cortante y es el area efectiva de
cortante de la seccion, en el caso de secciones rectangulares igual al area gruesa reducida
por 2/3.

Hay que insistir en que lo anterior requiere que en el analisis matricial de estructuras,
no baste con los términos tradicionales de flexién sino que hay que incluir los efectos
de corte.

Por otra parte, para modelar un muro con el método tradicional de analisis de
porticos, en el que se lo representa como un elemento unidimensional similar a una
columna, hay que mostrar la interseccién con las vigas por medio de extremos de rigidez
infinita.
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Las matrices de rigidez que incluyen el efecto de corte y extremos de rigidez infinita
pueden ser encontradas en referencias tales como (Bazan & Meli, 2003) y (Aguiar, 2010).

Notese que los programas de calculo estructural incluyen de manera estandar los
efectos de corte y pueden modelar facilmente los extremos de rigidez infinita.

Es necesario recalcar que el objetivo de incluir muros en una estructura aporticada
es cambiar su comportamiento, como se notarfa en la reducciéon sustancial de las
derivas de piso. En realidad, los muros y porticos se complementan, puesto que los
desplazamientos del portico son mayores en los primeros pisos, pero los del muro lo
son en los ultimos. Al trabajar en conjunto, los desplazamientos se reducen en todos
los pisos. Esto es posible gracias a los elementos de nexo entre el portico y muro.
Como se ha indicado previamente en este capitulo, no son vigas, pues sus anchos serfan
muy grandes respecto al espesor del muro, dificultando su conexién. Son elementos
que simplemente forman parte de los diafragmas. Noétese que se los modela como
barras con articulaciones en sus extremos, es decir que trabajan fundamentalmente a
compresion y traccion y no a flexion.

A continuacion, se revisara el reto de colocar muros y pérticos en modelos 3D.
Se aprovechara la idea que se ha desarrollado previamente de que porticos y muros no
necesitan estar juntos sino que se los conecta con los diafragmas. Sin embargo, un criterio
adicional importante es que, debido a que los pérticos y muros absorben mucha carga,
hay que procurar que no produzcan efectos indeseables tales como torsion en planta.
Por este motivo su disposicion debe ser simétrica, procurando que el centro de masas
de los diafragmas coincida con el de rigidez. Por otra parte, se distinguiran elementos
estructurales pensados para soportar cargas laterales de los que mas bien resisten cargas
verticales. Con estas ideas en mente, se propone la configuracién estructural que se
muestra en la Figura 5.14.
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Figura 5.14. Configuracion estructural. Planta y vista frontal
Elaboracién: Chicaiza, Catla, 2018; Fuente: Caiza, Pablo, 2018

En la Figura 5.14 el pértico entre los ejes 2a y 3b es predominante, pero ya no es
continuo, y ademas los muros juegan un papel importante. Las cargas entre porticos y
muros se distribuyen gracias a las barras biarticuladas, capaces de soportar inicamente
carga axial, que representan los cordones y/o colectores de los diafragmas. El diafragma
debe ser adicionalmente disefiado para soportar cargas verticales. En la planta estructural
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de la Figura 5.15, por este motivo, aparecen las columnas en los ejes 2 y 4. Aqui debe
chequearse punzonamiento. Notese que la distribucion de elementos verticales es
simétrica, con el fin de que el centro de masas coincida con el de rigideces.

En este ejemplo, el predimensionamiento de los elementos estructurales se
basa en el analisis aproximado de MacLeod (Bazan & Meli, 2003), que determina el
desplazamiento lateral maximo de la edificacién, la fuerza cortante maxima en los
porticos y el momento de volteo en la base de los muros. Por su importancia este
método se describe a continuacién.

El desplazamiento lateral maximo AméX de la edificacion se asume igual a:

ﬁmaﬁJr:i (53>

hr
Donde P es la carga que resultarfa si muros y porticos estan unidos unicamente a

nivel del piso mas alto, Kf es la rigidez lateral de los porticos y conceptualmente es igual

aF /A . Se podria calcular como:

ultimo pisoen los pérticos — dltimo piso
1 1
KL
'r n i

Donde R es la rigidez lateral del entrepiso i, y n es el numero de pisos. K, no es mas

(5.4)

que la rigidez equivalente de un sistema formado por resortes en serie.
Las rigideces laterales de entrepiso R se calculan de forma aproximada usando

las formulas de Wilbur. Si las columnas estin empotradas en su base, y considerando

_ Inercia .
~ Longitud
Primer entrepiso, — p _ 48F (5.52)
Y Dyhy
4h, hy + h; hy + hy (55b)

D, = + +
Ekcz Ekt‘l + Z kcl Ektz

Donde E es el médulo de elasticidad, h, h, son las alturas del primer y segundo
entrepisos, Y k  es la suma de las rigideces de las columnas del primer entrepiso y Yk
es la suma de las rigideces de las vigas del primer entrepiso.

Segundo entrepiso, R, = 48E (5.62)
Dﬂ. hﬂ
4h, hy,+h, h,+h,
D, (5.6b)

= + +
Lken  Xhkom Xk
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Donde h,h h, son las alturas del primer, segundo y tercer entrepisos, Yk >k
son las sumas de las rigideces de las columnas del primer y segundo entrepisos y Y k

.2k, son la suma de las rigideces de las vigas del primer y segundo entrepisos.

. 48E
Otros entrepisos, R, = (5.72)
Dﬂ. hﬂ
4h, hn,+h, h,+h,
D, (5.7b)

= + +
Lken  Xhkom Xk

Donde el subindice n se refiere el nimero del entrepiso que se calcula, m es el

numero del entrepiso inferior y o es el del entrepiso superior.

Segun MacLeod:
P X Kf (5.8)
W U'SEE—K; YK,

Donde W es la carga lateral total aplicada (American Concrete Institute, 2015),
(Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-DS, 2014) y (Norma Ecuatoriana
de la Construccion NEC-SE-RE, 2014), > K es la sumatoria de las rigideces laterales
globales de cada portico, y ) K = es la sumatoria de las rigideces laterales globales de
cada muro.

Las rigideces laterales globales de muro )} K = se calculan como:

Y kn = 2 "

Donde }'I_ es la suma de las inercias de las secciones de los muros. Vale la pena
resaltar que esta rigidez se calcula de la fuerza necesaria para producir un desplazamiento
unitario en el tope de un cantiliver.

En la ecuaciéon de MaclLeod se controla que la rigidez de los muros sea por lo
menos el 25 % de la rigidez de los poérticos.

La ecuacion que determina A se usa para controlar que la deriva sea menor a 0.015.

La ecuacion para calcular la fuerza cortante maxima V__ en los porticos es:

V. _=13P (5.10)

ma:

La ecuacion para calcular el momento de volteo en la base del muro M__es:

M_=M__-P*H (5.11)

my total
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Donde M | es igual a la suma de las fuerzas sismicas en cada piso por la distancia
al piso, y H es la altura total de los muros.

Una vez determinada la geometria y las cargas actuantes en la estructura se continua
con el disefio de la misma. Un procedimiento estandar para los muros esta descrito al
final del capitulo 4.

El disefio del diafragma debe empezar por el calculo de las cargas aplicadas sobre
este. Se conoce que las cargas para el analisis de los diafragmas son mayores que para el
portico porque se usan los cortantes, es decir la suma de las cargas de piso. Sin embargo,
para evitar excesivo conservadurismo en el disefio de toda la estructura, cada diafragma
se analiza por separado.

Un modelo sencillo del diafragma en la estructura propuesta es el de una viga con
tres apoyos y carga distribuida como se observa en la Figura 5.15.
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Figura 5.15. Modelo de diafragma, cortante y momento
Elaboracién: Chicaiza, Carla, 2018; Fuente: Caiza, Pablo, 2018
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En la Figura 5.15, los apoyos A, B y C corresponden a los muros y poértico en los
ejes 1, 3y 5, respectivamente. La carga es lateral y podria representar viento o sismo.

El momento se resiste con un par de fuerzas a compresion y tension en los
denominados cordones del diafragma. El cortante es absorbido yllevado a los elementos
de soporte, los muros, por medio de los denominados colectores (Moehle, J.D., D.].,
& Meyer, 2010), (Moehle J. , 2015), (Caiza & Criollo, Disefio de muros de hormigén
armado en zonas s{smicas, 2015).

Conclusiones

El sismo del afio 2016 muestra la necesidad de explorar alternativas de construccion
diferentes a las tradicionalmente aceptadas en el pafs.

Este numeral examina el uso de muros estructurales junto a porticos. Se propone
construirlos separados unos de otros pero unidos a través de los diafragmas.

Se hace énfasis en el analisis ante cargas laterales. Las cargas verticales se
absorben a través de elementos estructurales especificamente disefiados para resistirlas
independientemente de las cargas laterales.

La propuesta de configuracién realza la importancia de los muros estructurales, que
deben absorben mas del 25% de las cargas laterales sismicas.

Sin embargo, las cargas sismicas son transmitidas y distribuidas a través de los
diafragmas, haciendo que las cargas dentro de su plano sean tan importantes como las
perpendiculares a su plano. Por este motivo, el disefio de elementos tales como cordones
y colectores, y el detallamiento de sus conexiones con los muros, es parte fundamental
del disefio de los diafragmas.
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SOLUCIONARIO

DISENO DE COLUMNAS
CUESTIONARIO 1

1. En el método estatico equivalente VBASAL= % WR. En bodegas, :De qué
depende WR?

a) de la carga permanente

b) del niimero de pisos

c) de la carga permanente y un porcentaje de la carga viva

d) de la carga permanente mayorada

2. %=1*Sa)/(R*@P*pE). Calcule su valor si Sa=1.2. Se trata de una residencia
aporticada con vigas descolgadas en hormigén armado, de 2 pisos, regular en planta y
elevacion.

a) 0.26

b) 0.20

c) 0.15

d) 0.13

3. La carga axial nominal en columnas con estribos es Pn=(0.85f’c*Ac+fyl*Asl)*0.8
Si £’¢/fyl=210/4200 Kgf/cm?2, Asl=8¢p12mm, b=h=30 cms. ;Cuanto vale Pn?

a) 1544.8 KN

b) 158.9 Tonf

c) 127228.8 Kgf

d) 128520 Kgf

4. Indique una expresion correcta para @

a) 0.9 si et < 0.005

b) 0.65 para estribos si et <0.002

c) 0.70 para zunchos si et =0.002

d) 0.70 + 0.15(et- ety)/(0.005- ety) para zunchos en la zona de transicion

5. Predisefio de columnas: Ag=12Pu

St D= 70 Tonf, .=40 Tonf. ;:Cuanto vale b, si h=1.2b?
a) 30 cm

b) 35 cm
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c) 40 cm
d) 45 cm

6. Indique la opcidén correcta para las combinaciones de carga
a) 1.4D; 1.2D+1.7L; 1.3D+L+1.2S8x

b) 1.3D+L-Sx; 1.3D+L+Sy; D+L-Sy

c¢) 0.8D+Sx; 0.8D-Sx

d) 0.8D+Sy; D-Sy

7. Deriva=Ault/H. Calcular =Ault si el Avertical=3 cm y el Ahorizontal=12 c¢m, la
diferencia de altura entre pisos es 3.40 m; estructura aporticada con vigas descolgadas
de hormigén armado.

a) Ault= 3 cms

b) Ault= 18 cms

c) Ault= 72 cms

d) Ault= 96 cms

8. Deriva=Ault/H. Si el Ault del piso i es 25 cms y el del piso i+1 es 35 cms, y la
diferencia de altura entre pisos es de 3.4 m, y ademas los vanos son de 4.8 m. ;Cuanto
vale la deriva?

a) 0.020

b) 0.100

c) 0.029

d) -0.029

9. Si la seccién de una columna es de 50x50 cms, ¢Cual es la opcidon mas
frecuentemente usada?

a) 818

b) 12¢16

) 12¢20

d) 8925

10. ¢Cuanto vale Ash? s=10cms,bc=30cms,f’c/
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fyt=210/4200,b=h=30cms,rec=4cm,estribo de 10 mm.
Ash1= 0.3*s*bc*f’c/fyt*((Ag/Ach)-1)
Ash2= 0.09*s*bc*f’c/fyt
a) 1.35 cm2
b) 1.50 cm2
c) 3.87 cm2
d) 5.63 cm2

11. Indicar el valor maximo de cuantia gruesa seguin la NEC-15
a) 0.01
b) 0.03
c) 0.05
d) 0.06

12. Segun NEC-15: La razén entre la mayor dimension de la seccion transversal y
la dimensién ortogonal debe ser menor que...

a) 0.30

b) 0.40

c) 0.50

d) 2.5

13. Segin la NEC-15 en el numeral 4.3.4.b: so=100+(350-hx)/3. Si hx es 15 cms,
cuanto vale so?

a) 212 mm

b) 16.7 cm

c) 15 cm

d) 10 cm

14. La longitud lo debe ser mayor o igual a h, 11/6, 6 45 cms. Si la longitud de la
columna entre ejes es de 3.60 m, 1a losa tiene un espesor de 0.40 m y las vigas que llegan
a ¢l tienen una altura de 0.60 m. ¢Cuanto vale lo?

a) 0.40 m

b) 0.45 m

) 0.50 m

d) 0.60 m
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15. Mas alla de lo, el espaciamiento de los estribos debe ser el menor de:
a) 6db, 15 cm
b) 8 db, 20 cm
¢) 5db, 15 cm
d) 8 db, 15 cm

16. En el principio de trabajos virtuales que se usa para optimizar columnas, trabajo
externo es igual a trabajo interno. Si la estructura es mas resistente en sentido x, sCual
es el desplazamiento real del trabajo externo?

a) por sismo x

b) por sismo y

c) por trabajo virtual en x

d) por trabajo virtual en y

17. En una estructura el modo con mayor periodo es en sentido x. ¢Cual es el
sentido critico en el analisis s{smico?

a) sentido x

b) sentido y

c) torsion en planta

d) vertical

18. En el principio de trabajos virtuales que se usa para optimizar columnas, trabajo
externo es igual a trabajo interno. El trabajo externo es el producto de...

a) fuerza virtual por desplazamiento real

b) fuerza real por desplazamiento virtual

c) fuerza unitaria por el desplazamiento en el primer piso

d) fuerza unitaria en el dltimo piso por desplazamiento de los pisos de la estructura

19. En el predisefio de vigas, 1/18.5 aplica para:
a) un extremo continuo

b) cantiliver

C) ningun extremo continuo

d) dos extremos continuos
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20. En el predisefio de losas, qué es ?

a) valor medio entre la rigidez de la losa y la de la viga
b) promedio de relaciones de rigidez entre losa y viga
c) promedio de relaciones de rigidez viga-losa

d) promedio entre la viga y la losa

CUESTIONARIO 2

1. Segun ACI el alto de una viga debe ser h=1/18.5. Si L=5m. ¢Cuanto vale h en
zonas sismicas?

a. 27 cm.

b. 0.30 m

c. 0.35m

d. 0.40 m

2. Calcule el espesor de una losa maciza con el mismo peso de una losa alivianada
tipo de 30 cm de espesor. Cada bloque pesa 14 kg.

a. 0.125 m

b. 0.151 m

c. 0.160 m

d. 0.187 m

3. Una viga en voladizo, de longitud 1=3.0 m, soporta una carga uniforme distribuida
ultima de 1 tonf/m. ¢Cudl es el armado necesario?

Datos: b=25 cm, d=29 cm, {'c/fy=210/4200 kgf/cm?2

a. 2.4 cm?2

b. 3.39 cm2

c. 44 cm2

d. 7.8 cm?2

4. Desarrollar le ecuaciéon que relaciona el area de hormigén con la carga vertical
ultima de columnas.

Datos: f'c/fy=0.28/4.2 tonf/cm2, 0=0.01, zunchos

a. 5.7 Pu

b. 7.3 Pu

c. 9.0 Pu
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d. 12 Pu

5. Una columna tiene una seccion de 35x35 cm. Usa estribos de 10 mm y tiene un
recubrimiento de 4 cm. Si estd armada con 8d14mm, ¢Cual es el area neta de hormigon?

a. 961 cm?2

b. 1091 cm?2

c. 1213 cm2

d. 1225 cm?2

6. D=0.7 tonf/m2, L.=0.3 tonf/m2. Area colaborante por piso=30 m2, 3 pisos.
¢Cudl es la seccion necesaria en planta baja (predisefio)?

a. 17 cm2

b. 475 cm?2

c. 1426 cm2

d. 1501 cm?2

7. En una columna se colocan 2 estribos cerrados d12mm + 1 vincha d10mm.
¢Cudl es la cantidad de acero transversal por cm de longitud?

a. 0.30 cm2/cm

b. 0.41 cm2/cm

c. 0.71 cm2/cm

d. 3.05 cm?2

8. Una columna rectangular b=30cm, h=40 cm. Armada con 8d14mm distribuidos
4 en cada lado largo. ¢Cuanto vale Ash/s para las ramas del estribo paralelas al lado
largo de la columna?

Datos: f'c/fy=210/4200 kgf/cm?2, recubrimiento 4 cm, estribo d10mm.

Agp A Y Y

52 [0.3 (3%-1) ;J'z,_ﬁ“‘ﬂ';%

a. 0.099 cm2/cm

b. 0.232 cm2/cm

c. 0.144 cm2/cm

d. 0.338 cm2/cm

9. Un edificio tiene los siguientes desplazamientos horizontales: piso 3=0.25m, piso
2=0.19m, piso1=0.11m. Los pisos superiores son de 2.52 m. de alto y el piso inferior de
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2.70 m. ¢Cual es la deriva de piso maxima?
a. Piso 1
b. Piso 2
c. Piso 3

d. La deriva de la estructura en su conjunto.

10. Método del trabajo virtual. En un portico simple, el trabajo interno por una carga
sismica de 1.2 tonf absorbido por la columna izq=0.153 tonf-m, columna der=0.174
tonf-m y la viga=0.008. ;Cuanto vale el desplazamiento horizontal?

a. 0.279 m

b. 0.335m

c. 0.008 m

d. 0.273 m

11. Considere la seccion de una columna en que se identifican las siguientes fuerzas:
compresion en el hormigén Cc, compresion en el acero Cs, tension en el acero Ts, carga
axial nominal Pn. ¢Qué ecuacién es correctar

a. Cs(d-h/2)+Cc(h/2-a/2)+Ts(h/2-d")

b. Cs(d-d’)+Cc(d-a/2)+Pn(d-h/2)

c. Cs(h/2-d)+Cc(h/2-2)+Ts(d-h/2)

d. Cs(d-d")+Cc(d-a/2)

12. Si Cc=100 tonf, Cs=12 tonf, As=8d14mm. ;Cuanto vale aproximadamente Pn?
a. 48.3 tonf
b. 60.3 tonf
c. 86.1 tonf
d. 112 tonf

13. La carga axial maxima Po que puede soportar una columna es.

Datos: b=h=30 cm, f'c/fy=240/4200 kgf/cm?2; 0=0.015

a. 15.6 tonf

b. 72.3 tonf

c. 180.8 tonf

d. 237.5 tonf

14. Una columna de 40x40 cm, d=34 cm, d’=6 cm, Es=2100000 kgf/cm?2, falla

172

e s



simultineamente a tracciéon y compresion. Esta armada con 8d16mm. Calcule la carga
axial nominal aproximada.

a. 80.4 tonf

b. 100.5 tonf

c. 123.8 tonf

d. 142.1 tonf

15. Una columna de 40x40 cm, d=34 cm, d’=6cm y 8 d16mm, so6lo esta sometida a
flexion. Calcule Mn de manera aproximada.

a. 9.6 tonf-m

b. 10.7 tonf-m

c. 11.9 tonf-m

d. 12.8 tonf-m

16.Una columna con b=40 cm, f'¢c=280 kgf/cm2 y con el acero a compresion
fluyendo resiste una carga axial nominal Pn=100 tonf. ;Cuanto vale la profundidad del
eje neutro c?

a. 10.1 cm

b. 11.2 cm

c. 124 cm

d. 13.5 cm

17. Columna rectangular. Lx=40 cm, Ly=30 cm, Mux=5 tonf-m, Muy=6 tonf-m,
Pu=100 tonf. ;Cual es el esfuerzo maximo en la seccién de la columna?

a. 1525 tonf/m?2

b. 2005 tonf/m?2

c. 2417 tonf/m?2

d. 2686 tonf/m?2

18. Método del contorno. «=1.15,Mnxo=15 tonf-m, Mnyo=12 tonf-m. Si Mnx=11
tonf-m, ;Cuanto vale Mny?

a. 2.8 tonf-m

b. 3.3 tonf-m

c. 4.2 tonf-m

d. 4.9 tonf-m

19. Método del contorno. b=h=45cm, estribos, f’c/fy=210/4200 kgf/cm2, y=0.71,
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ecu=0-003, 0=0.011, Es=2100000kgf/cm2; 31=0.85, Pu=120 tonf, Mux=11 tonf-m,
Muy=20 tonf-m. ¢Resiste la seccion?

a. SI

b. NO

20. Método de la carga inversa. Con los mismos datos del problema anterior. Pn="
a. 150 tonf
b. 180 tonf
c. 210 tonf
d. 240 tonf

MUROS ESTRUCTURALES

CUESTIONARIO 1
1. Los muros son soluciones estructurales econémicas, en qué casor
a. Edificios bajos de gran area
b. Edificios de altura baja a media
c. Edificios altos a muy altos
d. Edificios con pisos subterraneos

2. Los muros que se extienden desde la cimentacion hasta un piso intermedio, sson
permitidos por el ASCE7-16?

a. siempre
. con disminucién de las cargas sismicas

con penalizacion

oo o

. nunca

. ¢Como se puede mejorar la transferencia de cargas del muro al diafragma?
. Con diafragmas solidos
. Con perforaciones en los diafragmas
Con diafragmas flexibles
. Distribuyendo uniformemente las perforaciones

A OO0 TP W

. ¢Como se podria anclar eficientemente las vigas que se unen a un muro?
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a. Disminuyendo el ancho de las vigas
b. Usando elementos de borde especiales en el muro
c. Aumentando la longitud del muro

d. Usando mas acero horizontal y menos vertical

5. ;Como se define un machon de muro?
. Iw/bw=6.0 y hw/lw=2.0
b. Iw/bw=2.0 y hw/lw=4.0
c. lw/bw=2.0 y hw/lw=5.0
d. lw/bw=2.0 y hw/lw=6.0

)

. ¢Cual es el mecanismo de colapso deseado en muros con vigas acopladas?
. Cedencia a flexién en la base del muro, luego cedencia ductil en vigas
. Cedencia ductil en vigas, luego cedencia a flexion en la base del muro

Cedencia por cortante en vigas, luego cedencia por flexion

oo T P oA

. Cedencia ductil en vigas, luego aplastamiento del hormigén

. ¢Para qué se usan estribos en los muros?
. Confinamiento y rigidez
. Adherencia y rigidez
Confinamiento y control pandeo local
. Rigidez

oo TP

. ¢Por qué se coloca el refuerzo vertical por dentro del horizontal?

. Los traslapes funcionan mejor

. Los esfuerzos de flexion mas importantes estan en el refuerzo vertical
Se evita pérdida excesiva del recubrimiento

oo T » o

. Se controla pandeo

9. Un sistema dual, es aquel en que los porticos resisten al menos el ___ % de las
fuerzas sismicas.

a. 80

b. 75

c. 50

d. 25
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10. UBC 1997 recomienda que la carga axial maxima actuante sea menor o igual al
_ % dela carga maxima nominal.

a. 25

b. 30

c. 35

d. 40

11. El factor de amplificacién dinamica del cortante, para edificaciones de N pisos
hasta un maximo de 6 es:

a. 1.3+N/30

b. 0.9+N/10

c. 0.9+N/30

d. 1.3+N/10

12. Indique dos tipos de falla por cortante

a. Tension diagonal — aplastamiento del hormigén
b. Tension diagonal — compresion diagonal

c. Tension diagonal - pandeo

d. Deslizamiento por cortante — fluencia del acero

13. ;:Dénde ocurre el deslizamiento por cortante?
a. Grietas diagonales

b. Pisos intermedios

c. En la zona de aplastamiento del hormigén

d. Juntas de construccion

14. Dos métodos de analisis estructural sismico

a. BEstatico equivalente — estatico lineal

b. Estatico equivalente — historia de vibraciones armonicas forzadas
c. Modal espectral — historia de respuesta sismica

d. Estatico inclinado — modal espectral
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CUESTIONARIO 2

1. El piso tiene 2.89 m de alto, en los que entran 17 escalones. De manera preliminar
el largo del muro sera por lo menos:

a. 2.10 m

b. 2.70 m

c.2.4m

d. 250 m

. El edificio de la pregunta 1 tiene 8 pisos de alto. Cual es el alto del muro:
.26.01 m
. 28.90 m
29.00 m
.31.79 m

oo T N

3. Si NO se usan elementos especiales de borde. Cual es el espesor recomendable?
a. 28 cm
b. 25 cm
c. 20 cm
d.18 cm

4. Cual es la carga permanente debida a cielo razo, si el espesor es de 3 cm?
a. 0.033'T/m2
b.0.066 T /m2
c. 0.072'T/m2
d. 0.100 T/m2

5.51Vu=60t, w=1.67,0, =1.4. Cuinto vale Vu’
a. 359t

b. 42.9 t

c. 100.2 t

d.140.3 t

6. V, = 1.6+ \[f + b, +1,, (sistema mks, esfuerzos en kgf fem2) Si f'c=280 Kgf/cm2,

bw=0.2 m, Iw varia entre 2.70 m y 2.40 m. Cuanto vale Vn?
a. 129y 144 kgf/cm2
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b.129 y 144 t/cm?2
c. 1.29y1.44 t/m2
d. 0.129 y 0.144 t/cm?2

7. S1 R=8, y la deriva inelastica es 0.028. Cuanto vale la deriva elastica?
a. 0.168

b. 0.224

c. 0.00047

d. 0.0056

8. Muycs =P =xp+ Ty *(j1* 1)+ Tz * (2= 1,). SI Pu=80 t, xp=0.6 m, j1=0.4;
12=1.8%j1, Iw=3.0 m, Ts1=50 t y Ts2 = 100 t. Cuanto vale Mn,cs?

a. 291.6 t

b. 324 t

c. 400 t

d. 457 t

9. La deriva es de 0.02 y el alto de piso es de 3.06 m. Cual es el desplazamiento
lateral?

a. 0.046 m

b. 0.055 m

c.6.1cm

d. 7.0 cm

10. ;Cual es el mecanismo de colapso deseado en muros con vigas acopladas?
a. Cedencia a flexion en la base del muro, luego cedencia ductil en vigas

b. Cedencia ductil en vigas, luego cedencia a flexion en la base del muro
c. Cedencia por cortante en vigas, luego cedencia por flexion

d. Cedencia ductil en vigas, luego aplastamiento del hormigon
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CUESTIONARIO 3

Diseflar un muro que soporte vigas prefabricadas separadas a 1.5 m. El ancho
del apoyo de cada viga es de 25 cms, el muro esta restringido a rotacioén en su tope y
empotrado en su base.

Datos adicionales: f'c/fy=240/4200 kgf/cm2, peso de las vigas PD=25 tonf, PL.=8
tonf, alto no apoyado del muro 3.06 m, longitud del muro 3.5 m.

1. tw= L/25. ;Cual es el minimo espesor del muro?

a. 0.10 m

b. 13 cm

c.0.15m

d. 22 cm

2. ¢Cual es la capacidad por aplastamiento del muro si tw=0.15 m?
a. 397.8 kgf @Pn = 0,65(085 = f'c*tw = bVIGA)
b. 61.2 tonf

c. 49.7 tonf

d. 69.9 tonf

3. ;Cual es la carga tltima transmitida por la viga, usando los dos datos del problema?
a. 22.5 tonf

b. 33 tonf

c. 42.8 tonf

d. 45.3 tonf

4. :Cual es el ancho cooperante del muro para las cargas trasmitidas por cada viga,
tw=0.15m?

a.1.0 m

b. 85 cm

c. 105 cm

d. 42.5 cm

5. ;Cual es la capacidad a flexo-compresién, tw=0.15 m?
a. 80.9 tonf

* lc 2
b. 93.3 tonf @Pnw = 0,55+ 0 *frt.*lqy * [1 _(::2 *;] ]
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c. 109.3 tonf
d.95.2 tonf

6.:Cual es la cantidad por metro de armadura vertical? tw=0.15 m
a. 3.8 cm?2

b. 3.0 cm2

c. 2.25 cm?2

d. 1.8 cm2

7. ¢Cual es la cantidad por metro de armadura horizontal? tw=0.15 m
a. 3.8 cm2

b. 3.0 cm?2

c.2.25 cm2

d. 1.8 cm2

Se desea ubicar un muro estructural en el centro del cajén de escaleras de una
estructura de 10 pisos. El alto de piso es de 3.24 metros. Las dimensiones de los escalones
de la grada son 0.18 x 0.30 m. El ancho de la escalera es de 1.4 m, f'c/fy=280/4200
kgf/cm?2.

8. El espesor recomendado del muro es

a. 0.20 m

b. 25 cm

c.30 cm

d. 22 cm

9. El largo minimo del muro es
a. 210 m
b.2.40 m
c. 270 m
d. 3.00 m

10. ; Cuanto vale el cortante actuante mayorado Vi = w = @, * V,, si Vu=00 tonf, ,
0=(1.3+N/30)?

a. 137 tonf

b. 140 tonf
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c. 109 tonf
d. 209 tonf

11. ; Cuhanto vale el cortante resistente si tw=25cm y Iw=240 cm?
OV =0+ 16+ \[f * by, + 1,

a. 120.5 tonf

b. 96.4 tonf

c. 144.6 tonf

d. 136.5 tonf

12. :Qué area de acero As2 hay en los elementos de borde? Ts2=(Mn-M]1-
Pu*Xp)/1.92m., Mu=208 tonf-m, M1=43.6 tonf-m, Pu*Xp=80 tonf-m

a. 43.96 tonf

b. 10.5 cm2

c.13.3 cm2

d. 44 cm2

1
1B.Sig 7~ 017 scuanto vale ¢/lw?

b. 0.20 5 ...._-—-""". -
c.0.25 a1 '_'___.__4#-"'/“-’ —t

d. 030 f::m\. ST -;-:Tul:ﬁ“:rw B4 e

14. :Cual es la longitud minima del elemento de borde si ¢=0.70 m y Iw=2.40 m?
lpe = max [c — 0.1+ 1,/

a. 35 cm
b. 45 cm
c.50 cm
d. 70 cm

15. 1 = [ﬂ.24f3’ / \!"F dp; 8dy; 150 mm|, db=14mm, ¢Cual es la longitud minima de
anclaje? ‘

a. 11.2 cm

b. 15 cm
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c.26.6 cm
d. 30 cm

X

16. s =min bw:"‘:;iﬁdmangim +( 3 )315 f—'m]Si bw=30cm, db=14mm, hx=23.9
cm, ¢Cual es el espaciamiento minimo?

a. 15cm
b. 13.7 cm
c. 8.4 cm
d.7.5 cm

Ash Ag fc, X fc, , ’ .
17. — = |0.3 (—— 1) —i0.09—| el area gruesa es 1350 cm2, el area del nucleo es
sb, Acn e fue )

1066 cm?2, el area de recubrimiento es 568 cm2. Si bc=41 cm y s=10cm, ¢Cuanto vale
el area de estribos?

a. 6 cm2

b. 11.2 cm2

c. 2.2 cm2

d.2.5 cm2
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